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APLICACAO DA ANALISE DA FIABILIDADE
E DO DIMENSIONAMENTO PROBABILISTICO
AO REFORCO DE TALUDES ROCHOSOS

Application of reliability analysis and probabilistic design
of the reinforcement of rock slopes

Renato Pereira?, José Muralha®, Luis Lamas?

2 Nucleo de Modelagdo e Mecanica das Rochas, Departamento de Barragens de Betao, Laboratorio Nacional
de Engenharia Civil, Portugal.

RESUMO - Este artigo explora a aplicagdo de métodos probabilisticos na analise da fiabilidade e no
dimensionamento do refor¢o de taludes rochosos sujeitos a mecanismos de rotura planar. O estudo incide no
caso de um macigo rochoso intersetado por uma familia de descontinuidades paralela a face do talude. O volume
com potencial de instabilizagdo ¢ idealizado como um modelo de blocos, para o qual se desenvolve uma
formulagdo em sistemas de componentes. Como termo de comparagdo, analisa-se igualmente um modelo
simplificado que considera o mesmo volume como um bloco tnico. Os resultados evidenciam a influéncia da
inclinagdo do plano de deslizamento. Verifica-se que o modelo constituido por multiplos blocos conduz a
indices de fiabilidade inferiores. Contudo, a sua utilizagdo para o dimensionamento probabilistico do refor¢o
tem vantagens apenas para inclinacdes baixas do plano de deslizamento. A analise sugere ainda que o modelo
de blocos multiplos pode ser adequadamente representado por um modelo simplificado de dois blocos.

ABSTRACT - This paper explores the application of probabilistic methods in the reliability analysis and
probabilistic design of the reinforcement of rock slopes subjected to planar failure mechanisms. The study
considers the case of a rock mass intersected by a discontinuity set parallel to the slope face. The potentially
unstable volume is idealized as a block model, for which a component system formulation is developed. For
comparison purposes, a simplified model that considers the same volume as a single block is also analyzed.
The results highlight the influence of the sliding plane inclination. It is shown that the multiple-block model
leads to lower reliability indices. However, its use in the probabilistic design of reinforcement is advantageous
only for flatter sliding planes. The analysis further suggests that the multiple-block model may be adequately
represented by a simplified two-block model.

Palavras Chave — reforgo de taludes, métodos probabilisticos, fiabilidade de sistemas.

Keywords — rock slope support, probabilistic methods, system reliability.

1- INTRODUCAO

A estabilidade de taludes ¢ um dos desafios tipicos da geotecnia. A analise das condigdes de
estabilidade, quer de um talude natural existente, quer de um talude resultante de uma escavagio
ainda por executar, antecede o dimensionamento das solug¢des de refor¢o eventualmente necessarias.

E-mails: rpereira@]lnec.pt (R. Pereira), jmuralha@lnec.pt (J. Muralha), llamas@]lnec.pt (L. Lamas)
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Os taludes rochosos apresentam caracteristicas que os distinguem dos taludes em solos devido a
existéncia de descontinuidades, que constituem planos de baixa resisténcia que condicionam o
comportamento do macico rochoso. Para além de influenciarem significativamente a resisténcia e
deformabilidade dos macigos rochosos, as descontinuidades controlam os mecanismos de rotura, em
fungdo das suas caracteristicas geométricas. Os mecanismos de rotura em taludes rochosos sao
comummente agrupados em: a) rotura planar, no caso da ocorréncia de descontinuidades persistentes
com diregdo paralela a face do talude, onde afloram; b) rotura em cunha, no caso de duas
descontinuidades cuja intersecdo aflora na face do talude; c) derrubamento, no caso da ocorréncia
de descontinuidades sub-verticais com dire¢do paralela a face do talude e mergulhando para o
interior do talude; ou d) rotura circular, no caso de maci¢cos muito fraturados que apresentem
descontinuidades com orientacdo aleatoria (Figura 1).

B T § T

a) Rotura planar b) Rotura em cunha ¢) Derrubamento d) Rotura circular

Fig. 1 — Ilustragdo dos tipos de mecanismos de rotura de taludes em macigos rochosos
(adaptado de Wyllie e Mah, 2004).

As caracteristicas geométricas das descontinuidades, nomeadamente a orientagdo e a
persisténcia, bem como as propriedades resistentes, sdo tipicamente estimadas com incerteza, em
resultado de trabalhos de caracterizagdo geoldgica e geotécnica. Na pratica corrente da engenharia
das rochas, para a analise da estabilidade de taludes adotam-se coeficientes globais de seguranca
superiores a unidade, de modo a acomodar incertezas de diversas fontes e grandeza, assegurando
uma margem de seguranga que os intervenientes considerem adequada. Assim, em face ndo so6 das
incertezas associadas as propriedades do maci¢o, mas também das associadas as agdes da agua ou
outras solicitagdes externas e internas dos taludes, as abordagens deterministicas ao problema da sua
estabilidade mostram-se limitadas (Hoek, 2007). Esta pratica revela-se subjetiva, quer no tratamento
das incertezas, pela definicdo dos valores de calculo das propriedades do macigo e das agdes
utilizados na verificagdo da estabilidade, quer na sele¢do do coeficiente global de seguranga,
frequentemente baseado na pratica em situagdes semelhantes. Acrescem ainda as limitagdes que o
proprio conceito de coeficiente global de seguranca apresenta, ao procurar ter em conta as diversas
fontes de incerteza que contribuem de maneira distinta para a verificagdo das condi¢des de
estabilidade.

Nestas condi¢des de incerteza e da particular importincia das caracteristicas geométricas das
descontinuidades em taludes rochosos, as abordagens probabilisticas ganham relevancia por
permitirem considerar explicitamente o contributo das diferentes incertezas, incluindo as
geométricas, na verificagdo da sua estabilidade. O Eurocodigo (EN 1990-1, 2023), que estabelece
as bases para o projeto estrutural e geotécnico, admite a utilizagdo de métodos probabilisticos para
a verificac@o dos estados limites que apresentem sensibilidade a variagdes de geometria, como as
que envolvem macigos rochosos. Adicionalmente, o Eurocodigo 7 (EN 1997-1, 2024; EN 1997-2,
2024; EN 1997-3, 2025), que detalha o procedimento a adotar no projeto geotécnico, coloca outros
métodos baseados na fiabilidade a par do método dos coeficientes parciais para a verificagdo dos
estados limite, generalizando esta possibilidade a qualquer tipo de projeto geotécnico. Indicagdes
genéricas para a utilizagdo de métodos probabilisticos no ambito da aplica¢do do Eurocddigo podem
ser encontradas num documento de apoio publicado pelo Joint Research Centre da Comissido

4 ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 166 — mar¢o/marzo/march 2026 — pp. 03-22
https://doi.org/10.14195/2184-8394 166 1 —© 2026 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



Europeia sobre a verificagdo dos estados limites de estruturas geotécnicas com base na fiabilidade
(JRC et al., 2024).

Enquanto a utilizagdo de abordagens probabilisticas para problemas de estabilidade em solos ¢
relativamente generalizada e avangada (Baecher e Christian, 2003), os exemplos da sua aplicago
em engenharia das rochas, particularmente nos problemas que consideram explicitamente o macigo
rochoso como um meio descontinuo, sdo ainda maioritariamente académicos, centrando-se
essencialmente na incerteza relativa as propriedades mecanicas das descontinuidades, adotando
formulagoes simplificadas do problema e/ou métodos simplificados de analise da fiabilidade. Na
maioria dos trabalhos publicados abordam-se as hipoteses de rotura planar (Park, 2000; Low, 2007,
Duzgun e Bhasin, 2009) ou em cunha (Muralha e Trunk, 1993; Low, 1997; Park e West, 2001), cujo
problema se resume a estabilidade de um bloco, ainda que, no caso da rotura em cunha, o problema
possa ser formulado como um sistema de componentes considerando separadamente os diferentes
modos de instabilizagdo (Jimenez e Sitar, 2007; Johari ¢ Lari, 2016). Noutros trabalhos, tentando
reproduzir o comportamento tipico dos macigos rochosos moderadamente fraturados, caracterizado
pela intera¢do entre diversos blocos, opta-se por utilizar modelos numéricos para representar o
macigo rochoso e descrigdes implicitas dos estados limite, que requerem a adogdo de métodos de
superficie de resposta para a solu¢do do problema da fiabilidade (Dadashzadeh et al., 2017; Tiwari
e Latha, 2019; Kumar et al., 2022). Como alternativa a utiliza¢do de modelos numéricos, nos casos
em que as caracteristicas geométricas indiquem mecanismos preferenciais de rotura, a analise pode
ser centrada em volumes especificos de rocha com potencial de instabilizacdo, podendo ser divididos
em multiplos blocos, o que requer a formulag@o do problema enquanto um sistema de componentes,
como ¢ o caso da rotura do tipo planar de um volume de rocha dividido em dois blocos (Jimenez et
al., 2006; Johari ¢ Lari, 2017).

Neste trabalho aborda-se a rotura do tipo planar, procurando alargar a analise ao caso da
instabilizacdo de um volume de rocha subdividido em varios blocos. Esta situacdo pode resultar, por
exemplo, da existéncia de uma familia de descontinuidades subparalela a face do talude. Procurar-
se-a fazer uma analogia com o caso da instabilizagdo de um tnico bloco, que constitui uma situagao
de referéncia. Assim, apds a apresentacdo sumaria, na sec¢do 2, dos aspetos essenciais da analise da
fiabilidade e do dimensionamento probabilistico de sistemas, aborda-se, na sec¢do 3, o problema da
estabilidade de um bloco isolado. Na sec¢do 4 desenvolve-se uma formulagdo de sistemas para um
conjunto de blocos. Em ambos casos, apresentam-se as solugdes do problema da fiabilidade, que
pretende estimar a probabilidade de falha, bem como do dimensionamento do reforgo, cujo efeito é
simplificadamente representado por uma forga horizontal aplicada na face livre do talude. Na secgdo
5 apresentam-se algumas consideragdes finais.

2 - FIABILIADE E DIMENSIONAMENTO PROBABILISTICO DE SISTEMAS

2.1 — Aspetos gerais

Em abordagens probabilisticas, a probabilidade de as estruturas geotécnicas apresentarem um
desempenho adequado serve como indicador de seguranga, ou, no sentido oposto, a probabilidade
de apresentarem um desempenho inadequado serve como indicador de falha, o qual, no
dimensionamento, se pretende limitar a um valor socialmente aceite. Este valor é, em regra, definido
em regulamentos e ndo apenas na pratica em casos semelhantes. Com frequéncia se refere o indice
de fiabilidade, inversamente proporcional a probabilidade de falha, como indicador alternativo de
seguranga e cujo valor objetivo se pretende ver assegurado no dimensionamento.

No caso da utilizagdo do método dos coeficientes parciais, que € o método preferencialmente
utilizado no Eurocodigo (EN 1990-1, 2023) e em outras disposi¢des regulamentares, os requisitos
de fiabilidade sdo assegurados indiretamente, numa abordagem semiprobabilistica que combina
critérios deterministicos de verificagdo da seguranca com valores de calculo de agdes, resisténcias e
propriedades dos materiais definidos tendo em conta a sua incerteza.
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Para uma quantificagdo explicita da probabilidade de falha, de modo a tornar a verificagdo da
seguranca mais objetiva, devem seguir-se técnicas de analise da fiabilidade, numa abordagem
totalmente probabilistica.

Para uma quantifica¢@o realista da probabilidade de falha ou do indice de fiabilidade, ¢é
necessario, por um lado, formular o problema por intermédio de modelos analiticos ou numéricos
do terreno, e, por outro lado, que as fontes de incerteza envolvidas sejam identificadas e que a sua
modelagdo represente o conhecimento existente sobre elas. O estudo desenvolvido neste artigo
centra-se especificamente na formulagdo de um problema comum em mecénica das rochas, deixando
a discussdo sobre as fontes de incerteza e as dificuldades da sua caracterizag@o para segundo plano.

Nos problemas mais simples, limitados a um elemento critico sujeito a um tnico modo de falha,
caracterizado por uma fung@o de desempenho, diz-se que a analise se faz ao nivel do componente.
Em problemas mais complexos, compostos de varios componentes, cada um caracterizado por uma
funcdo de desempenho propria, a analise faz-se ao nivel do sistema. Neste contexto, o sistema pode
classificar-se como: em série, caso a falha de qualquer componente resulte na falha do sistema; em
paralelo, caso a falha do sistema resulte da falha de todos os componentes; misto, que combina as
duas situagdes anteriores. Nos pontos seguintes, apresentam-se os aspetos relevantes da formulago
e das alternativas de solug@o utilizadas neste estudo para a quantificacdo da probabilidade de falha
de componentes ¢ a sua generalizagdo para sistemas de componentes.

2.2 — Fiabilidade de componentes

A probabilidade de falha de um componente, cujo desempenho é descrito por uma fungéo G (x),
que pode ser definida explicitamente ou implicitamente em termos das variaveis aleatorias x que
caracterizam as diferentes fontes de incerteza, € expressa por:

P =P[G(x) <0] = f fx(x) dx (D

G(x)<0

em que fy(x) é a fungfo de densidade de probabilidade conjunta das variaveis aleatorias x =
{x1, %5, -+ } e que reflete, por um lado, as distribui¢des de probabilidade marginais afetas a cada
variavel individualmente e, por outro lado, as relagdes de correlagdo ou dependéncia entre elas.
Note-se que o dominio de integragdo esta circunscrito a regido de falha, referente a um desempenho
inadequado, G (x) < 0. A equagdo G(x) = 0 da-se o nome de estado limite. Na Figura 2 ilustram-
se uma fun¢do densidade de probabilidade conjunta definida por duas variaveis aleatorias e uma
equagdo de estado limite.

A solug@o analitica do integral apresentado na Equagdo 1 s é conhecida em situagdes simples,
tal como no caso de a fun¢do de desempenho ser uma combinagio linear de variaveis aleatorias que
seguem uma distribui¢do normal. Noutros casos, pode ser aproximada por métodos de fiabilidade,
de simulagdo, ou outros.

Nos métodos de fiabilidade, especificamente no método de fiabilidade de primeira ordem (First-
Order Reliability Method ou FORM), o problema € convertido para o espaco das variaveis normais
reduzidas u, e a fungdo de estado limite equivalente obtida, g(u), € aproximada pela sua expansao
em série de Taylor de primeira ordem em torno do ponto de dimensionamento u*, g*(u). Nestas
condi¢des, a solugdo da Equagdo 1 é conhecida, sendo aproximada por:

Py~ &(—p) @)

em que [ é o indice de fiabilidade e quantifica, no espago normal reduzido, o nimero de desvios-
padrdo necessario para alcangar a falha. Veja-se a Figura 3a, onde & € o vetor diretor que indica a
sensibilidade do estado limite as variaveis aleatdrias e § € o comprimento desse vetor. O erro obtido
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no calculo da probabilidade de falha seguindo este método decorre do erro de truncamento da
expansdo em série de Taylor que substitui a funcdo de estado limite.

Contornos
isoprobabilisticos

LY
G(x,,x,)=0

Fig. 2 — Ilustragdo genérica da fungdo densidade probabilidade conjunta de um problema em duas
dimensdes e de uma fungio de estado limite.

A
uz2 g(u):O u2 g(u)=0
N\
AN
AN o

/s

N

N °
N\
a 0 —
ui u
a) Regido de falha (a cinzento) aproximada b) Amostra gerada de acordo com a técnica de
pelo método FORM amostragem adaptativa

Fig. 3 — Ilustragdo de métodos de fiabilidade (a) e de simulagdo (b) para estimar a probabilidade
de falha de um componente.

Nos métodos de simulagdo, o integral da Equacéo 1 ¢ estendido a todo o dominio das variaveis
aleatorias £2, recorrendo a um indicador de falha I, sendo a probabilidade de falha aproximada pela

frequéncia de falha calculada, isto é:
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P, = fz[a(x) < 0] f(x) dx z% z [G(x;) < 0] 3)
) i=1

em que N ¢ o numero de simulagdes executadas. A precisdo da estimativa da probabilidade de falha
pode ser expressa pelo seu coeficiente de variagdo, sendo boa pratica repetir o processo até que este
coeficiente se reduza a um valor objetivo previamente definido.

A eficiéncia dos métodos de simulagdo ¢ influenciada pela técnica de amostragem empregue,
beneficiando de técnicas que aproximem as regides de amostragem da regido de falha com maior
densidade de probabilidade. Neste trabalho, ird adotar-se a técnica de amostragem adaptativa
(Bucher, 1988), de modo a aproximar sequencialmente a fun¢ao densidade de amostragem da fungio
densidade de probabilidade conjunta das varidveis aleatorias na regido de falha. Na Figura 3b ilustra-
se uma amostra de valores das variaveis aleatorias gerada de acordo com esta técnica, representando
as que resultam em falha (g < 0) a cinzento escuro e as que ndo resultam em falha (g > 0) a
cinzento claro.

2.3 — Fiabilidade de sistemas

2.3.1 — Consideragoes gerais

No ambito da fiabilidade de sistemas, como se referiu, define-se por sistema o conjunto de
componentes cujo desempenho individual se relaciona com o desempenho do sistema. A fiabilidade
de sistemas tem aplicagdes em diversos dominios da engenharia, tais como informatica, eletronica,
mecanica, civil, entre outros. Exemplos de sistemas em geotecnia sdo as cortinas de estacas, os
sistemas de drenagem ou taludes reforgados. Estruturas geotécnicas com varios modos de rotura
concorrentes também constituem sistemas uma vez que se pode distinguir o comportamento do
terreno que conduz a cada modo de rotura especifico. Nos maci¢os rochosos, especialmente nos
moderadamente fraturados, o facto de o comportamento do macigo resultar da interacdo de blocos
de rocha individuais permite a formulagdo do problema enquanto um sistema de componentes.

2.3.2 — Relagoes em paralelo

Nas relagdes em paralelo, o dominio de falha ¢ dado pela intersec¢do das regides de falha
definida por cada um dos componentes. Considerando a aproximagao pelo método FORM das
equacdes de estado limite associadas a estes componentes, a probabilidade de falha de um sistema
ou subsistema em paralelo pode ser aproximada por (Ditlevsen e Madsen, 1996):

Pf,paralelo =P (ﬂ Gi(x) < 0> ~ ®(—fR) 4)

em que @ ¢ a fungdo de probabilidade acumulada da distribuicdo normal reduzida multivariada,
avaliadaem B, = {f, B, ... }, que é o vetor com os indices de fiabilidade de cada componente, com
a matriz de correlacdo R, definida por R;; = al - a;. Na Figura 4a ilustra-se uma regido de falha
definida pelas aproximagdes lineares de duas fungdes de estado limite. O erro obtido no célculo da
probabilidade de falha resulta novamente da falta de adequagao destas aproximagdes.

Para um melhor controlo da precisdo da estimativa da probabilidade de falha, pode-se também
recorrer a métodos de simulagdo para estimar a probabilidade de falha de um sistema definido pela
falha simultdnea de varios componentes, utilizando a Equacdo 3. Na Figura 4b mostra-se um
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conjunto de amostras geradas seguindo técnicas de amostragem adaptativa para o calculo da
probabilidade de falha de duas componentes relacionadas em paralelo.

u> A
\ ’ 21(w)=0
\ g/(w)=0
Ne
N =
AN
\?
\ 3 gz#(u)iO‘
uy* Ut — — —
y &:(w)=0,
7N
» \
¢ —~— Yy
a) Método aproximado pelo FORM b) Método de simulagdo com amostragem

adaptativa

Fig. 4 — Ilustracdo de métodos de fiabilidade (a) e de simulaga@o (b) para estimar a probabilidade de
falha de duas componentes relacionadas em paralelo.

2.3.3 — Relacoes em série

Nas relagdes em série, o dominio de falha ¢ dado pela unido das regides de falha definidas por
cada um dos componentes. Segundo o principio da inclusdo-exclusdo, para se calcular a
probabilidade de falha de um sistema ou subsistema em série, ¢ necessario conhecer a probabilidade
de todas as intersecgdes das regides de falha definidas por cada componente. Sabendo que a equagao
de estado limite de cada componente separa dois eventos, g < 0 e g > 0, que sdo mutuamente
exclusivos (que ndo podem ocorrer em simultdneo) e exaustivos (que juntos cobrem todo o espago
de probabilidades), um sistema definido por k componentes estabelece 2¥ eventos mutualmente
exclusivos e exaustivos ou elementares E; (Hailperin, 1965). A probabilidade de falha do sistema
pode assim ser calculada pela soma da probabilidade dos eventos elementares que resultam na falha
do sistema, utilizando, para isso, uma fung¢do indicadora de falha I, isto é:

2k

Pf.série = P(U Gi(x) < 0) = Z‘D(E]) I(E] < 0) (5)

j=1

A Figura 5a ilustra a aproximagao da regido de falha do sistema com este método. Em teoria,
pode-se utilizar a Equagéo 4 para aproximar a probabilidade de ocorréncia de cada evento elementar
P(E;), mas este cdlculo, para sistemas que combinam um niimero elevado de componentes, torna-
se impraticavel. Adicionalmente, para além do erro que resulta novamente da aproximagao das
fun¢des de estado limite, os algoritmos conhecidos para calcular de forma eficiente a fungdo de
probabilidade acumulada da distribuicdo normal reduzida multivariada @ utilizam técnicas
pseudoaleatdrias (Genz, 1993), resultando em outros erros que sdo particularmente importantes no
calculo de probabilidades muito baixas.

O recurso a métodos de simulagdo, utilizando a Equag@o 3, permite novamente controlar a
precisdo da estimativa da probabilidade de falha do sistema, ganhando eficiéncia com a adogao de
técnicas de amostragem adaptativas. Na Figura 5b mostra-se um conjunto de amostras geradas
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seguindo técnicas de amostragem adaptativa para o calculo da probabilidade de falha de duas
componentes relacionadas em série.

‘\ u, A
\ 2,(w)=0
N e
\’*@
N=
\ 0

\\ gZ*(u)iO_
uz* ”-I—* -—— "

\ g:(w)=0,
gl 70N
> \

A — —

a) Método aproximado pelo FORM b) Método de simulagdo com amostragem

adaptativa

Fig. 5 — Ilustracdo de métodos de fiabilidade (a) e de simulagao (b) para estimar a probabilidade de
falha de duas componentes relacionadas em série.

2.4 — Dimensionamento probabilistico de sistemas

No dimensionamento probabilistico pretende-se quantificar as variaveis de projeto, tais como a
altura de uma viga, a area de uma sapata ou a forga aplicada pelo elemento de reforco de um talude,
de tal modo que o sistema alcance um indice de fiabilidade (ou probabilidade de falha)
correspondente a um valor objetivo previamente definido. O Eurocddigo (EN 1990-1, 2023), por
exemplo, define o valor objetivo do indice de fiabilidade em funcdo das consequéncias humanas,
econdmicas, sociais ¢ ambientais que podem resultar da ndo verificacdo dos estados limite. As
estruturas, incluindo as geotécnicas, estdo categorizadas em classes de consequéncias, estando-lhes
associados os valores objetivo do indice de fiabilidade B, e da probabilidade de falha pj,,
apresentados no Quadro 1.

Quadro 1 — Valores objetivo do indice de fiabilidade requeridos no EN 1990-1 (2023).

Classe de consequéncias in‘d‘ice de Probabilidade de
fiabilidade S, falha p;,
Alta— CC3 4,30 ~85-107°
Normal — CC2 3,80 ~72-10"5
Baixa — CCl1 3,30 ~48-107*

O dimensionamento probabilistico segue o chamado processo de otimizagdo baseado na
fiabilidade (Reliability-based Design Optimization ou RBDO) que considera explicitamente as
incertezas envolvidas no dimensionamento do sistema, procurando minimizar uma fungéo objetivo
f, dependente das varidveis de projeto O, e assegurando que o indice de fiabilidade objetivo €
alcangado, ou seja:

mein (@) restrito a Bgys = B (6)
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A funcdo objetivo f esta geralmente associada aos custos do projeto, definidos em fungéo das
variaveis de projeto 8. A formulagao deste processo de decisdo expressa matematicamente o racional
presente no projeto de estruturas geotécnicas onde se procura a melhor relagdo entre custos e
seguranca. Este procedimento de otimizagdo matematica pode ser resolvido pelos métodos
designados de ciclo tnico ou de ciclo duplo. Ambas as situagdes sdo aplicadas no estudo apresentado
neste artigo.

Nos métodos de ciclo tinico, o problema de minimizagao ¢ simplificado por meio da substituigdo
da restrigdo de fiabilidade (Bsy5 = B;) por restrigdes deterministicas equivalentes, aumentando a
eficiéncia do calculo. No método inverso de fiabilidade (Der Kiureghian et al., 1994), em particular,
o problema da fiabilidade ¢ invertido, convergindo para valores das variaveis de projeto que
conduzem a estimativa do indice de fiabilidade pelo método FORM igual ao indice de fiabilidade
objetivo f;. Esta abordagem ¢é seguida na seccdo 3 por o sistema ser composto por um so
componente.

Ja nos métodos de ciclo duplo, a solu¢do para o problema de minimizagdo ¢ procurada
iterativamente considerando dois ciclos: um ciclo externo onde se modificam as variaveis de projeto;
e um ciclo interno onde, para determinado valor destas variaveis, o indice de fiabilidade € estimado.
O ciclo externo constitui um procedimento de otimizagao que, caso o problema seja unidimensional
(uma variavel de projeto), pode ser executado por métodos numéricos simples como ¢ o caso do
método da bissecgdo. Na seccdo 4 segue-se esta abordagem uma vez que se abordam sistemas de
multiplos componentes.

3 - ROTURA PLANAR DE UM UNICO BLOCO
3.1 — Consideracgoes iniciais

O caso analisado refere-se a um talude rochoso vertical com uma descontinuidade paralela a sua
face, que afloraa H = 10 m da crista do talude, com inclinagéo para o exterior, definindo um bloco
com potencial de instabilizagdo por deslizamento e que caracteriza uma rotura do tipo planar.
Considera-se a possibilidade de existéncia de agua e a incerteza na defini¢do da resisténcia e da
orientagdo da descontinuidade. Pretende-se definir uma solucdo de refor¢o do talude que assegure
que a probabilidade de rotura ndo excede os requisitos de fiabilidade definidos pelo Eurocodigo (EN
1990-1, 2023). Por simplificacdo, esta solugdo de reforgo é representada por uma forga horizontal
aplicada na face do talude e pretende reproduzir o comportamento de um sistema de ancoragens.
Deste modo, o dimensionamento probabilistico considera apenas como variavel de projeto a forga
resultante da agdo deste reforgo. Na Figura 6 ilustram-se as agdes consideradas bem como as
dimensdes dos blocos.

P L=H/tan(y) N Legenda:
A - ¥ ¢é o angulo da descontinuidade com a
Lw=Hw/tan(y) horizontal:
—=a i .
- H ¢ L sao a altura e o comprimento do
4 bloco, respetivamente;
T me - H, e L, sdo a altura ¢ o comprimento
E— submerso do bloco, respetivamente;
- W, U e T sao as forcas resultantes
v v devidas ao peso do bloco, as pressdes
v hidrostaticas e ao reforgo, respetivamente.
— >
Fig. 6 — Acdes consideradas na analise da estabilidade do talude definido por um bloco.
ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 166 — margo/marzo/march 2026 — pp. 03-22 11

https://doi.org/10.14195/2184-8394 166 1 —© 2026 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



Analisam-se, separadamente, os casos que consideram e que ignoram as pressdes hidrostaticas
na descontinuidade devido a possibilidade de existéncia de 4gua. Quando consideradas, estas
pressdes devem ser proporcionais a altura de dgua e assume-se seguirem um diagrama bilinear com
valor maximo em k, = k,, ¢ pressao nula na face do talude (k,, = 0), onde k, ¢ a distancia relativa,
na horizontal, de um qualquer ponto x desta descontinuidade a face do talude (k, = x/L,)c k,, ¢a
posicao relativa da sec¢@o do valor maximo das pressdes. Nestas condi¢des, a distribuigdo da carga
hidraulica u que solicita a descontinuidade € expressa por:

B ky se0<k, <k,
u(ky) = H,, {1—kx sel>k, >k, 2

No caso analisado, considera-se, por simplificagdo, que a altura de 4gua € igual a altura do talude
(H, = H) e que o valor maximo das pressdes hidrostaticas se localiza no ponto médio do
comprimento submerso da descontinuidade (k,, = 0,5). Quanto a resisténcia tangencial da
descontinuidade, opta-se por considerar simplificadamente o critério de rotura de Mohr-Coulomb
sem coesao, e, portanto, apenas com a parcela do atrito.

Como variaveis aleatdrias consideram-se: o coeficiente de atrito tan ¢, que se optou por
modelar com uma distribui¢do log-normal com valor médio unitario (¢,, = 45°) e coeficiente de
variagdo de 10%, com base nos valores sugeridos no EN 1997-1 (2024); e o angulo de inclinagio da
descontinuidade ¥ seguindo uma distribui¢do de von-Mises, que ¢ a equivalente da distribuicao
normal para grandezas circulares, e cuja fungdo de densidade de probabilidade ¢é caracterizada por
uma inclinagdo média ¥, e um parametro de precisao k (Fisher, 1953), que se assumiu ser k = 350
de modo a limitar o intervalo de confianga de 90% ao intervalo ¥, + 5°. A limita¢ao do problema
a duas varidveis aleatorias permite o acompanhamento grafico dos resultados. No entanto, a analise
poderia facilmente reproduzir situagdes mais complexas, que incluissem outras fontes de incerteza,
tais como as incertezas na altura da dgua, na distribuigdo das pressdes hidrostaticas e na solicitagao
introduzida pelo reforgo exterior, por exemplo.

Inicia-se a analise com o calculo do indice de fiabilidade relativo ao deslizamento do bloco e,
caso este valor ndo verifique os requisitos de fiabilidade do Eurocodigo (ver Quadro 1), quantificar-
se-a a forga de estabilizagdo minima necessaria para os verificar.

3.2 — Formulagio

Sendo constituido por um Unico bloco, cuja instabilidade representa a falha, este problema ¢
abordado apenas ao nivel do componente. Expressa-se a respetiva fungdo desempenho G,(x|T), que
reproduz as condigdes de estabilidade do bloco tal que G,(x|T) < 0 define a regido de falha, por:

Go(W, tanp |T) = (W -cos¥ —U+T-sin¥W)-tanep —W -sin¥ +T - cos¥ (8)

Note-se que, no caso da analise de fiabilidade, onde se pretende apenas quantificar o indice de
fiabilidade, a forga horizontal T ¢é nula e, no caso de ndo se considerar a existéncia de agua, a
resultante das suas pressdes hidrostaticas U ¢ também nula, reduzindo-se a fungdo de desempenho
G ao caso elementar que descreve as condi¢des de equilibrio de um bloco considerando apenas o
seu peso proprio, € que se expressa meramente pela comparagao entre o angulo de atrito ¢ e o angulo
de inclinag@o da descontinuidade ¥, ou entre as suas tangentes tan ¢ e tan ¥.

3.3 — Analise da fiabilidade e dimensionamento probabilistico do reforco

Para valores crescentes da inclinagdo média da descontinuidade (15°< ¥,,, <75°) calculou-se,
em primeiro lugar, o indice de fiabilidade pelo método FORM ndo considerando qualquer forca
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aplicada pelo reforgo, correspondendo a uma analise da fiabilidade. Posteriormente, nos casos que
ndo verificaram os requisitos de fiabilidade definidos no Eurocédigo (EN 1990-1, 2023),
nomeadamente os indices de fiabilidade objetivo de 3,30, 3,80 ¢ 4,30 (ver Quadro 1) para taludes
das classes de consequéncias CC1, CC2 e CC3, respetivamente, calculou-se, pelo método da
fiabilidade inversa, a forga minima que ¢ necessario o reforco aplicar para se alcangarem estes
valores de indice de fiabilidade. Abordaram-se separadamente os casos que ignoram e que
consideram a presenca de agua e as respetivas pressdes. Na Figura 7 mostram-se os resultados
obtidos.

A
3 600 F
S £
6 Z 500 |
g 4 <
S ) &~400
5 E
= g 300
Q ) =
< 5200
=
=z g
8 -6 s 100 F
=5} ,
3 . . . . 0 AL . . . Ly
10 20 30 40 50 60 70 10 20 30 40 50 60 70
Inclinagio média da descontinuidade ,, (°) Inclinagéo média da descontinuidade y,, (°)
a) Analise da fiabilidade b) Dimensionamento do refor¢o

Fig. 7 — Resultados obtidos na analise de fiabilidade e no dimensionamento do reforgo do talude
definido por um unico bloco.

Observa-se, por um lado, que o indice de fiabilidade § varia linearmente com a inclinagdo média
da descontinuidade ¥, e, por outro lado, que a for¢a horizontal T necessaria para aumentar o indice
de fiabilidade tem uma relagdo quadratica negativa com a inclinagdo média da descontinuidade,
devido a sua correlagdo com o peso do bloco. Note-se ainda que, no caso sem ag¢des da adgua, a partir
dos 32° de inclinagdo média da descontinuidade passa a ser necessario reforgar o talude para a classe
de consequéncia CC1. Este valor desce para 29° ¢ 27° em taludes das classes de consequéncias CC2
e CC3, respetivamente. No caso em que se consideram as a¢des da agua, estes valores descem para
24° 220 ¢ 20°, respetivamente.

4 — ROTURA PLANAR DE UM CONJUNTO DE BLOCOS

4.1 — Descricio do problema

Considere-se agora uma situacdo semelhante a anterior, no que respeita a existéncia de uma
descontinuidade paralela a face do talude que nela aflora, conferindo ao volume de rocha assim
criado potencial de instabilizagdo por deslizamento. Este volume encontra-se separado em multiplos
blocos, que resultam da existéncia de uma familia de descontinuidades subparalela a face livre do
talude. Sem perda de generalidade, admite-se a existéncia de cinco descontinuidades verticais
equidistantes, com posi¢des relativas k,; = i/6, em que i = {1,2,--+,5} representa o nimero da
descontinuidade, originando seis blocos de comprimento igual a L/6. Na Figura 8 mostra-se o
modelo concetual do talude bem como as agdes consideradas.

Considerando os blocos de forma independente, onde cada um pode apresentar condigdes de
estabilidade ou instabilidade, formula-se o problema como um sistema de componentes. Pretende-
se calcular o indice de fiabilidade do sistema e, caso este valor ndo verifique os requisitos de
fiabilidade do Eurocodigo, quantificar a forga de estabilizagdo minima necessaria para os atingir. As
caracteristicas assumidas no caso do talude definido por um bloco, analisada anteriormente, quanto
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a altura do bloco original, a altura da 4gua, a sua distribui¢ao de pressdes e a resisténcia tangencial
da descontinuidade mantém-se. As varidveis aleatorias, nomeadamente o coeficiente de atrito tan ¢
e a inclinacdo da descontinuidade ¥, mantém os modelos probabilisticos considerados.

L=H/tan(a) Legenda:
- ¥ ¢ o angulo da descontinuidade com

a horizontal;

- H e L sdo a altura e o comprimento do
bloco, respetivamente;

-H, e L, sdo aaltura e o comprimento
submerso do bloco, respetivamente;

- W, U e T sido as forgas resultantes
devidas ao peso do bloco, as pressodes
hidrostaticas e ao reforgo,
respetivamente.

A
v

Fig. 8 — Acdes consideradas na andlise da estabilidade do talude definido por seis blocos.

4.2 — Formulacio

Entende-se como falha do sistema a situacao que resulta na instabilidade do bloco localizado na
face livre do talude (bloco-chave). Como cada bloco a sua direita (para o interior do talude),
analisado individualmente, pode apresentar condi¢des de estabilidade ou instabilidade, e ser ou ndo
solicitado pelo bloco imediatamente a sua direita, a falha do sistema devera incluir 2™~ modos de
falha, onde M = 6 ¢ o ntimero de blocos. A logica é que qualquer um dos M — 1 blocos a direita do
bloco-chave pode ser estavel ou instavel (dois estados possiveis), sendo que a forga que € transmitida
a0 bloco chave depende do estado de cada bloco a sua direita, perfazendo 2¥~! combinagdes
possiveis. Assim, obtém-se um numero de modos de falha que cresce exponencialmente com o
numero de blocos, tornando facilmente a resolugdo do problema impraticavel.

No entanto, entende-se que qualquer bloco nido pode instabilizar sem que todos os blocos a sua
esquerda (para o exterior do talude) instabilizem também. Assim, na pratica, cada descontinuidade
vertical pode servir como um plano de separacdo, dividindo o modelo em dois conjuntos de blocos,
A e B (Figura 9). Nestas condigdes, dois cendrios resultam na falha do sistema: 1) o conjunto de
blocos A instabiliza sozinho, sem a solicitacdo do conjunto de blocos B, que permanece estavel; ou
2) ambos os conjuntos instabilizam, havendo, nesse caso, transmissdo de forcas entre eles. Deste
modo, o sistema pode ser simplificado, reduzindo-se a um sistema com (M — 1) X 2 modos de falha.

L,=k*L Lz=(1-k)*L
<4+“——> < >
F N~
PaB \ :\ —a
= A u Y ‘\<
H > ~N
= v
N~
T B Hw
/ Us
v

Ui

Fig. 9 — Acdes consideradas na andlise da estabilidade do talude definido por seis blocos.
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Note-se que a dgua eventualmente existente exercera também uma pressdao VV normal ao plano
de separagdo dos blocos, proporcional a carga hidraulica u, dada na Equagdo 7. Na Figura 9
representam-se as a¢des consideradas na situacdo em que a descontinuidade vertical i = 3 serve
como plano de separacdo, onde, respetivamente: L, € Ly sdo o comprimento, H, e Hp a altura
maxima e U, e Uy a resultante das pressdes hidrostaticas que solicitam o conjunto de blocos A e B.

Como, para cada descontinuidade vertical servindo como plano de separagio, qualquer um dos
cenarios descritos anteriormente representa a falha do sistema, ndo dependendo um do outro,
entende-se que se trata de um sistema em série. No entanto, para cada cenario ocorrer, duas condigdes
tém de se verificar: no primeiro cenario, o conjunto de blocos B tem de, por si s0, ser estavel e o
conjunto de blocos A tem de instabilizar sem ser solicitado pelo primeiro; no segundo cenario, o
conjunto de blocos B tem de apresentar potencial de instabilizagao, solicitando o conjunto de blocos
A que tem também de instabilizar. Por isso, cada cenario (ou modo de falha) ¢ descrito como um
subsistema em paralelo ja que ambas as condi¢des tém de ser verificadas. Estas condigoes sdo tidas
como componentes do sistema e terdo associadas as fun¢des de desempenho descritas de seguida.

Portanto, no caso analisado (N = 6), identificam-se 10 modos de falha, e o sistema pode ser
idealizado como ilustrado na Figura 10, com indicagdo das fun¢des de desempenho de cada

componente.
Separacio pelo Separacio pelo Separacio pelo Separacio pelo
2° plano (i=2): 3° plano (i=3): 4° plano (i=4): 5° plano (i=5):
Modos de falha Modos de falha Modos de falha Modos de falha
1.2e2.2 13e23 14e24 15e25

ﬂ’IODOS DE FALHA 1.i MODOS DE FALHA 2\

Conjunto de blocos B
instavel
Gi(x)<0

Separacio pelo
1° plano (i=1):
Modos de falha
1.1e2.1

Conjunto de blocos B
estivel
G1i(x)>0

A
\ 4
&
<

. \
Conjunto de blocos A Conjunto de blocos A
instavel sem forcas instavel com forcas
transmitidas pelo transmitidas pelo
conjunto de blocos B conjunto de blocos B

Goi(x |T)<0 Gs,(x |T)<0

)

Relagdes em série

Relagdes em paralelo

Fig. 10 — Idealizagao do problema da estabilidade do talude definido por seis blocos como um
sistema com 10 modos de falha.

Para cada descontinuidade vertical i, servindo como plano de separacao entre os conjuntos de
blocos A e B, as condigdes de equilibrio destes conjuntos sdo caracterizadas:
— Quanto a estabilidade do conjunto de blocos B, pelas fungdes de desempenho G, ;(x):

G (W, tand) = (Wp,; - cosW — Ug; + [T — V] - sin®) - tanp —

9
—Wpg;-sin¥ +V;-cos¥ ®

— Quanto a estabilidade do conjunto de blocos A, sem interagdo com o conjunto de blocos B,
pelas fungdes de desempenho G, ; (x|T):
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Goi(W,tan & |T) = (W - cosW — Uy + [T — V;] - sinW¥) - tan b —

10
Wy -sin®W+ (T = V;) - cos¥ (10)

— Quanto a estabilidade do conjunto de blocos A, com interagdo com o conjunto de blocos B,
pelas fungdes de desempenho G ; (x|T):

Gy (W,tan |[T) = (Wy; -cosW —Uy; + [T —V;] -sin¥W +
+F; - sin[¢yp — W] -tanp — W, ; - sin ¥ + (11
+(T —V;)-cos¥ + F; - cos[Ppp — V]

em que W, ; e Wp; sdo as forcas resultantes do peso dos conjuntos de blocos A e B, Uy ; € Ug; sdo
as forcas resultantes da pressao hidrostatica na descontinuidade inclinada que solicita os conjuntos
de blocos A e B, e VV ¢ a forca resultante da pressdo hidrostatica normal a descontinuidade que serve
de plano de separacdo entre os conjunto de blocos A e B. F; ¢ a forca de interag@o entre os conjuntos
de blocos e pode ser obtida a partir de uma analise das condi¢des de equilibrio estatico do conjunto
de blocos B, sendo o seu fator de seguranga expresso por:

Fs. = (Wg - cos®+V; - sin¥ — Ug; — F; - sin[dap — V1) - tan
B Wg;-sinW —V,-cosW —F; - cos[p,p — V]

(12)

Supondo que as condig¢des a partir das quais o conjunto de blocos B solicita o conjunto de blocos
A 530 as que resultam num fator de seguranga unitario, em coeréncia com uma situagdo de estado
limite, a for¢a transmitida ao conjunto de blocos A ¢ dada por:

_ (WB_i ccosW+V;-sin¥ — UB,L-) ~tand — (WB_l--sin‘P—Vi . cos‘}’)

ki sin[dp — V] - tan d — cos[dyp — V]

(13)
Substituindo a Equacao 13 na Equagdo 11, as fungdes de desempenho G5 ;(x|T) sdo dadas por:

Gy (W, tan ¢ |T) = ([Wy; + Wp,| - cosW — [Uy; + Ug| + T - sin¥) - tanp —

—[Wa; + Wg,| - sin® + T - cos® = Go(¥, tan § |T) a4

A Equagdo 14 reduz-se a Equacdo 8, pois as somas de W,; e Wp; e de Uy; e Up; sdo
equivalentes, respetivamente, a W e U, qualquer que seja a localizagdo da descontinuidade i que
serve de plano de separacdo entre blocos. Assim, os modos de falha 2.i, caracterizados pela
instabilidade do conjunto de blocos A, solicitado pelo conjunto de blocos B, também ele instavel, é
independente da descontinuidade vertical i e ¢ equivalente a instabilidade dos blocos A ¢ B em
conjunto, situacdo equivalente a analisada na sec¢do 3.

Note-se que, no caso em que as agdes da dgua ndo sdo consideradas, G;; reduz-se ao caso
elementar (tan ¢ — tan W), diferindo de G,; e G, apenas devido a parcela da forga horizontal T.
Uma vez que ndo se considera a hipdtese de variagdo espacial das propriedades resistentes do plano
de deslizamento, os modos de falha 1.i, que pressupdem a estabilidade do conjunto de blocos B e a
instabilidade do conjunto de blocos A, tornam-se acontecimentos impossiveis devido a inexisténcia
de pressdo hidrostatica na descontinuidade vertical que serve de plano de separagdo entre os
conjuntos. Consequentemente, a formulagdo do problema enquanto sistema de componentes perde
interesse nesse caso porque o Unico modo de falha mecanicamente admissivel ¢ relativo a
instabilidade de todos os blocos em simultineo, o que equivale ao caso analisado na sec¢do 3. Por
este motivo, s6 se analisa a situagdo que considera a existéncia da agdo da agua.
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4.3 — Analise da fiabilidade e dimensionamento probabilistico do reforco

De acordo com a formulacdo desenvolvida anteriormente, contam-se 11 componentes que
compde o sistema, nomeadamente os que sdo descritos pelas fungdes de desempenho G, ;(x),
G, ;(x|T) e Gy(x|T), com i = {1,2,---,5}. Atendendo ao niimero consideravel de eventos elementares
definidos por 11 componentes (211 eventos elementares), a utilizagdo da Equagdo 4 para estimar a
respetiva probabilidade poderia apresentar limitacdes de eficiéncia, para além de resultados incorretos
em eventos de baixa probabilidade, como ja discutido. Assim, de modo diferente do procedido na
sec¢do 3, optou-se por calcular a probabilidade de falha do sistema, e do consequente indice de
fiabilidade, recorrendo a métodos de simula¢do, com amostragem adaptativa, tanto para a analise da
fiabilidade como para o dimensionamento do refor¢o do talude. Neste ultimo caso executou-se uma
rotina de ciclo duplo, como definido na sec¢do 2.4, onde, para valores da forga aplicada pelo reforgo
que oscilam segundo o método da bissecdo até convergirem para a solucdo final, se calcula o indice
de fiabilidade respetivo novamente por métodos de simulagao.

A semelhanca do que se fez na secgdo 3, efetuou-se a analise da fiabilidade do sistema e o
dimensionamento do refor¢o para valores crescentes da inclinagdo média da descontinuidade ¥,
(15°< ¥, <75°). Como critério de paragem do processo de simulagdo, definiu-se um valor objetivo
do coeficiente de variagdo da estimativa da probabilidade de falha de 1%. O nimero de simulagdes
necessarias para alcangar este valor foi varidvel, sendo inversamente proporcional & estimativa da
probabilidade de falha. Para eventos de muito baixa probabilidade, da ordem de 107 (ou 8 = 5,2),
foi possivel atingir o valor pretendido do respetivo coeficiente de variacdo apos alguns milhares de
simulagdes, devido ao recurso a técnicas de amostragem adaptativa. Na Figura 11 mostram-se os
resultados obtidos, para taludes classificados como de classe de consequéncias CC2, fazendo-se uma
comparacao com os resultados obtidos na analise do talude definido por um bloco.
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8 __600 Talude com seis blocos

g
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3 4 )

g &400 |
g 2 7, E

S0 lldeoo § 300
3 2 2 =

Sey; 5200 -
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2 “os 2100
£ 6 5]
=9

_8 1 1 1 1 1 1 : O P 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 ;
10 20 30 40 50 60 70 10 20 30 40 50 60 70
Inclinagido média da descontinuidade ,, (°) Inclinagido média da descontinuidade ,, (°)
a) Analise da fiabilidade b) Dimensionamento do refor¢o para f=3,8

Fig. 11 — Resultados obtidos na analise de fiabilidade e dimensionamento do reforco do talude
definido por um e por seis blocos.

A relacdo entre a inclinacdo média e os resultados, quer da andlise da fiabilidade do sistema,
quer do dimensionamento probabilistico do refor¢o, mantém o tipo de comportamento observado
no caso do talude definido por um s6 bloco, sendo linear decrescente no primeiro problema e
aproximadamente quadratica negativa no segundo. No entanto, constata-se, em primeiro lugar, a
diminuicdo do indice de fiabilidade do talude na presenca de uma familia de descontinuidades
paralela a sua face e na possibilidade de se instalarem pressdes hidrostaticas nestas descontinuidades.
Caso se considerasse que todos os blocos s6 poderiam instabilizar em simultdneo, de modo
equivalente ao talude de um bloco, poder-se-ia concluir erroneamente que o talude cumpriria os
requisitos de fiabilidade.
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E de notar que a formulagio em sistemas de componentes s6 apresenta vantagem no
dimensionamento do reforgo para inclinagdes médias da descontinuidade abaixo de 30°. Com efeito,
para inclinagdes superiores, os modos de falha 1.i, que reproduzem a separagdo dos blocos num
conjunto instavel e outro estavel, sdo virtualmente impossiveis, em detrimento dos modos de falha
2.i que sdo equivalentes ao modo de falha do talude definido por um bloco, sendo a for¢a necessaria
para estabilizar o talude a mesma.

Para melhor analisar o contributo de cada modo de falha, mostram-se, na Figura 12, as regides
de falha correspondentes aos modos de falha do talude definido por seis blocos para uma inclinagdo
média da descontinuidade de ¥,,, = 30° (Figuras 12a a 12¢). Recorda-se que nos modos de falha 1.i,
a regido de falha é definida pela interse¢do das regides limitadas por G;; > 0 e G,; < 0, enquanto
nos modos de falha 2.i, a regido de falha é definida pela intersec¢do das regides limitadas por
G1; < 0eGy <0 (ver Figura 9).

A

" A A

/

a) Modos de falha 1.1 ¢ 2.1 b) Modos de falha 1.2 ¢ 2.2 ¢) Modos de falha 1.3 ¢ 2.3

u, A A uA

d) Modos de falha 1.4 ¢ 2.4 ¢) Modos de falha 1.5 ¢ 2.5 f) Sistema

Fig. 12 — Regides de falha de cada par de modos de falha do sistema relativo ao talude definido
por seis blocos e caracterizado por uma inclinagdo média da descontinuidade de ¥,, = 30°.

18 ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 166 — mar¢o/marzo/march 2026 — pp. 03-22
https://doi.org/10.14195/2184-8394 166 1 —© 2026 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



Nota-se, em primeiro lugar, que as regides de falha obtidas no caso das descontinuidades que se
encontram a esquerda (para o exterior do talude) da seccdo do valor maximo das pressoes
hidrostaticas, nomeadamente a primeira (i = 1, Figura 12a) e segunda descontinuidades (i = 2,
Figura 12b) servirem como plano de separagdo entre os blocos A e B, sdo limitadas pela componente
descrita por G,. Este facto deve-se a prevaléncia do modo de falha 2.0 nestas situagdes, porque a
pressao hidrostatica na descontinuidade vertical (V') ¢ insuficiente para anular o efeito da pressao
hidrostatica no plano de deslizamento (Ug ;) do conjunto de blocos B, tornando o modo de falha 1.i,
que pressupde a separacao do volume em dois conjuntos de blocos, um acontecimento impossivel.
Assim, s6 se afigura viavel a instabilizagdo dos conjuntos de blocos A ¢ B em simultdneo (modo de
falha 2.7).

J& no caso das descontinuidades que coincidem ou que se encontram a direita (para o interior
do talude) da sec¢@o do valor maximo das pressdes hidrostaticas, nomeadamente a terceira (i = 3,
Figura 12c¢), a quarta (i = 4, Figura 12d) e quinta descontinuidades (i = 5, Figura 12¢) servirem
como plano de separagdo entre os conjuntos de blocos A e B, as regides de falha s3o limitadas
componente pela descrita por G, ;. Este facto deve-se a prevaléncia do modo de falha 1.i nestas
situagdes pois a pressdo hidrostatica na descontinuidade vertical (V) anula o efeito da pressdo
hidrostatica no plano de deslizamento do conjunto de blocos B (Up ;), permitindo que este conjunto
de blocos permaneca estavel com mais facilidade.

Finalmente, sobrepondo as regides de falha definidas por cada modo de falha, o que se faz na
Figura 12f, percebe-se que a componente descrita por G, 3 condiciona a falha do sistema. Com efeito,
quando a descontinuidade vertical coincidente com a sec¢do do valor maximo das pressdes
hidrostaticas serve de plano de separagdo entre dois conjuntos de blocos, a pressdo hidrostatica nela
instalada (V) ¢ méxima, permitindo com mais facilidade que o conjunto de blocos A instabilize
enquanto o conjunto de blocos B permanece estavel. Estes resultados sugerem que o modelo do
talude definido por blocos multiplos poderia ser adequadamente simplificado para um modelo com
dois blocos considerando a descontinuidade vertical que mais se aproxima da sec¢do do valor
maximo das pressoes hidrostatica como plano de separagdo.

5 - CONCLUSOES

Este trabalho visou demonstrar a aplicabilidade de métodos probabilisticos na quantificagdo da
seguranca e no dimensionamento de taludes rochosos sujeitos a mecanismos de rotura planar, em
especifico no caso de macigos rochosos intersetados por uma familia de descontinuidades paralela
a face do talude. Com esse propdsito, o volume com potencial de instabilizagdo foi idealizado como
um modelo de blocos multiplos, tendo-se desenvolvido uma formulacdo em sistemas de
componentes para proceder a andlise da fiabilidade sem recorrer a modelos numéricos. Como termo
de comparagdo, analisou-se igualmente um modelo simplificado que considera o mesmo volume
como um bloco unico, supondo ser este o modelo utilizado habitualmente na analise da estabilidade
de taludes rochosos sujeitos a mecanismos de rotura planar e no projeto das respetivas solugdes de
reforgo.

Para o talude definido por um bloco unico, verificou-se que o indice de fiabilidade varia
linearmente com a inclinacdo média da descontinuidade, enquanto a forga minima necessaria a
aplicar pelo reforgo para atingir um determinado indice de fiabilidade objetivo apresenta uma
relagdo quadratica negativa com essa inclinagdo. Neste caso, testou-se ainda a existéncia das
pressoes da agua, o que resultou numa redugdo significativa do indice de fiabilidade.

No caso de o talude ser definido por blocos multiplos, situagdo resultante da existéncia de uma
familia de descontinuidades paralela a sua face livre, a andlise da fiabilidade do sistema de
componentes desenvolvido conduziu a indices de fiabilidade inferiores e a necessidades de reforgo
superiores aos do modelo definido por um bloco Unico, sobretudo para inclinagdes médias da
descontinuidade mais reduzidas. Para inclinagdes mais elevadas, o modelo de blocos multiplos tende
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a comportar-se de forma equivalente a0 modelo de um unico bloco, uma vez que os modos de falha
que reproduzem a separagdo fisica do volume com potencial de instabilizacdo em dois conjuntos de
blocos tornam-se virtualmente impossiveis.

Atendendo a prevaléncia dos modos de falha que reproduzem a separacdo do volume com
potencial de instabilizac¢do pela descontinuidade vertical que mais se aproxima da sec¢do de valor
maximo da pressdo hidrostatica, os resultados obtidos sugerem ainda que o modelo de blocos
multiplos poderia ser adequadamente representado por um modelo simplificado de dois blocos, que
teria uma formula¢do mais simplificada, tornando mais expeditos a andlise da fiabilidade ¢ o
dimensionamento do reforgo.

A analise da fiabilidade de um modelo simplificado de dois blocos ja se encontra detalhada em
Jiménez et al. (2006) ou Johari e Lari (2017), que se distinguem pelo método de aproximacdo da
fiabilidade de sistemas adotado. No entanto, com a abordagem seguida neste trabalho, recorrendo a
métodos de simulagdo e integrando técnicas de amostragem adaptativa, demonstrou-se ser possivel
obter estimativas altamente precisas do indice de fiabilidade do sistema de forma
computacionalmente eficiente e utilizar modelos complexos, que resultam da interagdo de multiplos
blocos, no dimensionamento probabilistico do refor¢o de taludes rochosos. Este contributo ¢
particularmente relevante no contexto da segunda geracdo dos Eurocodigos Estruturais, que
reconhece explicitamente as vantagens dos métodos probabilisticos para a verificacdo dos estados
limite de estruturas sensiveis a incertezas geométricas.

Apesar das hipoteses simplificativas utilizadas, os resultados obtidos revelam-se promissores
para a aplicagdo deste tipo de abordagens a situagdes praticas de complexidade superior, que
requeiram descricdes mais completas das eventuais fontes de incerteza, a utilizagdo de modelos
estruturais mais exigentes e a modela¢@o mais realista das estruturas de reforgo do talude.
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EFECTO DEL BIOPOLIMERO GUAR SOBRE EL
GRADO DE COMPACTACION EN ARENAS
PARA RELLENO ESTRUCTURAL

Effect of guar biopolymer on the degree of compaction in sands
for structural filling

Delbert Mamani®

2 Departamento de Ingenieria Civil, Universidad de San Martin de Porres, Pert.

RESUMEN - El presente estudio evalu6 el efecto del biopolimero guar (GG) en el grado de compactacion de
arenas bien graduadas utilizadas como relleno estructural. Se emplearon tres porcentajes de adicion (1,0 %,
1,5% y 2,0 %) y tres periodos de reposo (1, 3 y 7 dias). Los resultados mostraron que la dosificacion optima
fue del 1,0 % con 7 dias de reposo, alcanzando una mejora del grado de compactacion del 93 % al 97 %,
superando los requisitos establecidos por la norma EG-2013. Ademas, se observo un incremento en la densidad
seca maxima y en la densidad in situ. Como aporte ambiental, se realizo una evaluacion de la huella de carbono,
evidenciando que el uso del biopolimero permitié reducir el uso del equipo de compactacion, disminuyendo las
emisiones asociadas y reafirmando el caracter sostenible del aditivo. En consecuencia, el biopolimero guar se
presenta como una alternativa eficiente, técnica y ambientalmente viable para la ingenieria geotécnica.

ABSTRACT - This study evaluated the effect of guar biopolymer (GG) on the degree of compaction of well-
graded sands used as structural fill. Three addition percentages (10%, 1.5%, and 2.0%) and three resting periods
(1, 3, and 7 days) were used. The results showed that the optimal dosage was 1.0% with a 7-day rest period,
achieving an improvement in the degree of compaction from 93% to 97%, exceeding the requirements
established by the EG-2013 standard. In addition, an increase in maximum dry density and in-situ density was
observed. As an environmental contribution, a carbon footprint assessment was carried out, showing that the
use of the biopolymer reduced the use of compaction equipment, decreasing associated emissions and
reaffirming the sustainable nature of the additive. Overall, guar biopolymer is presented as an efficient,
technically and environmentally viable alternative for geotechnical engineering.

Palabras Clave — grado de compactacion, biopolimero guar, relleno estructural.

Keywords — degree of compaction, guar biopolymer, structural fill.

1 - INTRODUCION

El material utilizado para relleno estructural (tuberias metalicas corrugadas, muros de
contencion, redes publicas; instalacion de agua y desagiie, etc) y es aplicado en procesos
constructivos de compactacion de capas estructurales, en muchas ocasiones presentan problemas
para lograr una optima compactacion, debido a que la cantera donde se extrae el material podria
cumplir con el minimo de las condiciones requeridas para su explotaciéon o contener limo en
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cantidades que puedan perjudicar las propiedades mecanicas del suelo. En ese mismo sentido, el
impacto ambiental negativo que ocasiona el apisonador compactador, por el tipo de combustible que
consume (gasolina), para realizar el proceso constructivo, es una preocupacion latente.

La correcta eleccion de agregados granulares resulta fundamental en cimentaciones y
estructuras de tierra, pues influye de manera directa en su estabilidad, capacidad de carga y
comportamiento a lo largo del tiempo. La mezcla de arena y grava se ha identificado como la mas
adecuada, al permitir una compactacion mas uniforme y eficiente, aumentar la resistencia al corte y
mejorar el soporte del terreno (Verbal, 2020). Al respecto, la normativa del Ministerio de
Transportes y Comunicaciones de Pera (MTC, 2013) considera dentro de sus especificaciones
técnicas generales para la construccion que el material que se debe utilizar para realizar el relleno
estructural debe aquel que tenga un diametro menor a dos pulgadas, un indice de plasticidad menor
a 11%, que seran compactadas al 95% de la méaxima densidad seca del Proctor modificado, en capas
de 15 a 20 centimetros cada una y pasando 3 controles de calidad por cada capa compactada (MTC,
2013) . Sin embargo, y a pesar de tener todas esas consideraciones, al realizar los controles de
calidad, no se logra alcanzar al grado minimo de compactacion del 95% establecido en la normativa
(llegando solo al 92% o 93% del grado compactacion), siendo importante mencionar que el vacio
radial que genera la tuberia metalica corrugada produce que el material (relleno estructural) tiene un
comportamiento atipico, en base a ello, se realizara el presente estudio. El principal objetivo es
investigar el efecto del biopolimero guar (en adelante GG), sobre el grado de compactacion y huella
de carbono de arenas bien graduadas para aplicaciones de relleno estructural, apoyados en los
objetivos especificos siguientes: analizar; los limites de consistencia, Proctor modificado, prueba
densidad cono de arena in situ, determinar el grado de compactacion y prueba de huella de carbono.

La estabilizacion de suelos mediante aditivos tradicionales como cemento Portland y cal ha sido
la norma en grandes proyectos de infraestructura. Sin embargo, estos materiales conllevan una
elevada huella de carbono y costos econémicos elevados, lo que ha impulsado la busqueda de
alternativas mas sostenibles y eficientes. En este contexto, los biopolimeros han emergido como
promesa para la ingenieria geotécnica moderna, al combinar un bajo impacto ambiental con
prestaciones mecanicas competitivas (Shrivastava et al., 2024).

Entre los biopolimeros mas estudiados, la goma guar ha mostrado resultados sobresalientes.
Ensayos recientes indican que una dosis del 5 % de guar, con un curado de 28 dias, puede elevar la
resistencia al corte hasta 1 709 kPa y reducir en una unidad el cociente de presion de poro, mitigando
asi el riesgo de licuefaccion (Shrivastava et al., 2024).

No obstante, para garantizar su adopcion a gran escala, es esencial evaluar la durabilidad de
estos tratamientos ante ciclos repetidos de humectacion y secado. Soldo y Miletic (2022)
documentaron que ciertas mezclas con biopolimero preservaron mas del 70 % de la masa inicial tras
multiples ciclos, mientras que otras conservaron hasta el 45 % de su resistencia original. Estos
resultados subrayan la importancia de ajustar la formulacion y las condiciones de curado para
maximizar el desempeio a largo plazo.

La aplicacion de guar al 1% en suelos arcillosos ha demostrado mejoras sustanciales en
parametros clave: reduccion de la plasticidad, aumento de la resistencia no drenada y mejor grado
de compactacion, sin perjudicar el equilibrio ambiental (Bagriacik y Kahiyah, 2021). En paralelo,
Ramani et al. (2020) evidenciaron que, al interactuar con particulas finas, la goma guar forma redes
cohesivas que aumentan la rigidez y la tenacidad del suelo, posicionandola como una alternativa
viable a los métodos convencionales.

Por otra parte, Cheng y Gengy (2021) detallan cémo, en suelos altamente saturados, la baja
viscosidad inicial del hidrogel de guar se compensa tras un proceso controlado de deshidratacion,
cuando las biopeliculas resultantes refuerzan la estructura del suelo. Similarmente, Kumar y Ramani
(2021) resaltan que los biopolimeros inducen enlaces idnicos e interacciones por puente de
hidrogeno.

Recientemente, también han surgido avances en la estabilizacion sostenible de subrasantes
polimerizadas sometidas a carga ciclica y a la activacion nanométrica de sus aglutinantes.
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Ikechukwu (2023) documentd en Singapur mejoras en la resistencia y restriccion de grietas en
subrasantes tratadas con biopolimeros bajo carga ciclica, mientras que Aneke y Hassan (2023)
demostraron un rendimiento resiliente cuando se emplearon cenizas volantes de tamafio
nanométrico. En entornos de laboratorio, Ikechukwu y Chibuzor (2022) reportaron un aumento del
modulo resiliente y control de grietas en subrasantes expansivas precargadas con aglutinantes
nanogeopoliméricos, hallazgo que concuerda con los resultados de Onyelowe et al. (2022), quienes
destacaron la eficacia del polvo de cantera geopolimérico. Ademas et al. (2024) investigaron la
durabilidad de suelos tratados con el biopolimero de xantano en conjunto con fibras de sisal.
También, Aneke et al. (2024) evidenciaron la mejora de la resistencia dinamica al corte y la
reduccion de microhuecos en suelos expansivos tratados con cenizas volantes nanodesilicatadas.
Estos estudios subrayan el potencial sinérgico de los biopolimeros y los aglutinantes nanométricos
para incrementar la resiliencia y durabilidad de las subrasantes en proyectos de infraestructura.

Finalmente, la incorporacion de biopolimeros como la goma guar en suelos de baja resistencia
y alta compresibilidad - frecuentes en zonas periurbanas de rapido crecimiento - no solo mejora la
capacidad portante y la durabilidad frente a cambios de humedad, sino que también aprovecha
subproductos industriales de bajo costo, alineandose con los objetivos de economia circular (Villalta
y Chang, 2020). En conjunto, estos avances refuerzan la pertinencia del GG como estabilizante
sostenible en proyectos de relleno y subrasantes estructurales, abriendo nuevas lineas de
investigacion para optimizar su formulacion y garantizar su desempefio en condiciones reales.

A partir de lo mencionado, se cuenta con precedentes solidos que ratifican que el uso del GG es
una técnica innovadora y prometedora para darle mayor estabilidad al suelo, mejorar su capacidad
de soporte, incrementar la resistencia y amigable con el medio ambiente que brinda nuevas
metodologias para su uso en la ingenieria civil.

Para este estudio, se analiz6 el suelo en su estado natural (SN) y se preparo tres dosificaciones
adicionales del 1,0%, 1,5% y 2,0% con el GG, respetando los dias de periodo de reposo (DPR). A
continuacion, se realizaron los ensayos de laboratorio como la prueba de granulometria por
tamizado, limites de consistencia, compactacion de suelos con una energia modificada, adicional a
estas, se realizaron ensayos in situ como la prueba de control Speedy, densidad cono de arena; para
determinar el grado de compactacion de rellenos estructurales y prueba de huella de carbono (para
determinar la cantidad de COz, expresada en kilogramos, del equipo en el proceso de compactacion
por capa). Se investigo el efecto que tiene el GG en todos los ensayos anteriormente mencionados
con sus respectivos porcentajes de adicion y, en consecuencia, el suelo modificado, tendra un
impacto positivo en las propiedades mecanicas y cualidades geotécnicas realizadas.

2 - MATERIALES Y METODOS

2.1 — Suelo en estado natural

El material utilizado para el presente estudio proviene de la cantera nueva esperanza, que
pertenece al distrito de Chamaca, dentro de region del Cusco, Pera. Las cualidades y propiedades
para su uso geotécnico fueron desarrolladas a través de ensayos de laboratorio y como resultado de
las diferentes pruebas se presenta lo siguiente. El ensayo granulométrico determind que la muestra
ensayada dio como resultado una arena bien gradada (SW), segun la norma ASTM D422, y como
se muestra en la Figura 1a. En concordancia con su clasificacion como arena bien graduada (SW),
el suelo fue caracterizado como no plastico (NP) segin la norma ASTM D4318, ya que este tipo de
materiales granulares no presenta estados de consistencia plastica.

El resultado de la prueba de compactacion con maxima densidad seca de 2271 kg/m® y 7,24%
de humedad optima segiin la norma ASTM D1557, como indica la Figura 1b. Finalmente se realizo
la prueba in situ densidad cono de arena y prueba de control Speedy, encontrando el valor de la
densidad en campo de 2101 kg/m*® y 7,11% de humedad, segiin las normas ASTM D1556 y
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ASTM DA4944 respectivamente, todos los ensayos descritos con anterioridad corresponden al suelo
sin adicion (suelo natural).

100% —
\,‘:
& go%
o o
(] -»\_\
2 60% ~
o .
3 “\
o \'\
o 40% -
2 N
[ =4 ~
3 20% .
<) -
o '\___»_\
0% e
100 10 1 0.1 0.01
Abertura (mm)
a)
- 2270 SN+0.0% GG + 0 DPR
£
E 2220
8
8
B 2170
T
<
Q
9 2120
2070
4 5 6 7 8 9 10
Contenido de humedad (%)
b)

Fig. 1 — Ensayos realizados: a) Curva granulométrica del suelo en su estado natural;
b) Curva de compactacion del suelo natural.

2.2 — Biopolimero guar

El GG es un glicido complejo carbohidrato de origen vegetal que tiene un vinculo con las
leguminosas, con nombre cientifico cyamopsis tetragonolobus y de composicion quimica definida
CsH1206. La principal propiedad y caracteristica es que presenta una viscosidad de dispersiones
dependiendo de la temperatura, tiempo y concentracion. Es econémico, su produccion no confiere
dificultad y estd disponible por industrias quimicas (Kahiyah, 2020). El GG que se utiliz6 para el
presente estudio, corresponde a la empresa quimica Amtex Colombia.

2.3 — Preparacion de las muestras

En esta investigacion, el GG se mezcl6 con el suelo en tres dosificaciones distintas 1,0%, 1,5%
y 2,0, que van con relacion al peso seco de la muestra a ensayar, haciendo uso del método de
preparacion mecanica manual hasta obtener una apariencia homogénea y una cantidad de agua
especifica que se requiere para cada tipo de prueba, tal como se muestra e la Figura 2. Para las
pruebas de compactacion, cada espécimen fue aislado en un ambiente hermético para que no pueda
verse afectado por la oxidacion y la pérdida de su contenido de humedad (Sujatha y Saisree, 2019),
requerido en la norma ASTM D1557 para generar una curva de compactacion, los especimenes
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tuvieron un tiempo de periodo de reposo de 1 dia, 3 dias y 7 dias, para que puedan completar su
proceso de hidratacion a corto plazo en la formacion de hidrogeles. Ademas, para realizar la prueba
de densidad in situ mediante el cono de arena, se tomo como referencia el espécimen con 7 dias de
periodo de reposo, debido a que en ese periodo presenta las mejores cualidades mecanicas de la
maxima densidad seca y contenido de humedad 6ptimo (Retuerto y Gonzales, 2022).

Fig. 2 — a) Dosificacion del GG proporcional al peso de la muestra a ser ensayada; b) Proceso
incorporacion del GG y posterior mezclado con la muestra de suelo,
mediante el batido manual en seco.

Para las pruebas de compactacion de suelos, las muestras se colocaron y se apisonaron en el
molde de 152,4 mm de didmetro y un martillo de 44,5 N el mismo que cae a una altura de 457 mm,
generando una energia de compactacion de 2,700 kN-m/m3, segiun la norma ASTM D1557 y la
Figura 3.

Fig. 3 — Superficie enrasada y escarificada, retirando el material excedente del molde, para obtener
una lectura precisa del espécimen compactado.

2.4 — Procedimiento de los ensayos

Se inicid con la determinacion de los limites de consistencia, seguida de las pruebas de
compactacion con energia modificada; para ello, las muestras se mezclaron en sus diferentes
dosificaciones con GG, respetando los dias de periodo de reposo. Posteriormente, se efectuaron los
ensayos de campo para determinar la humedad mediante el método Speedy y la densidad a través
del cono de arena. Finalmente, se calculd la huella de carbono empleando la metodologia propuesta
por el Grupo Intergubernamental de Expertos sobre el Cambio Climatico (2006).
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3 - RESULTADOS

3.1 — Limites de consistencia

Se realizaron las pruebas para determinar los limites de consistencia del suelo en su estado
natural y modificado con GG tal como se muestra en la Tabla 1. El GG causa un proceso de
hidratacion en contacto con el agua, generando una interaccion entre las particulas del biopolimero
y agua, obteniéndose como resultado un gel viscoso, tal como se muestra en la Figura 4a. La cantidad
de agua presente en los especimenes es la necesaria para lograr la saturacion de la mezcla y obtener
una pasta homogénea, como se muestra en la Figura 4c. Este comportamiento de gel viscoso seria
debido a las propiedades naturales del biopolimero al presentar una viscosidad entre 5000 a 6000
cps, presentando una considerable resistencia al flujo y le brindaria una consistencia pegajosa y
espesa, segun su ficha técnica. Ademas, al utilizar las proporciones de la mezcla de GG, agua y
suelo, el indice de plasticidad incrementa debido a que el GG es altamente absorbente de agua, a
medida que se incrementa las adiciones, esta variacion podria deberse a esta propiedad natural.
Ademas, cuando sobrepasa los limites de dosificacion sugerido, esta mezcla homogénea, no presenta
trabajabilidad.

b)

Fig. 4 — a) Proceso de hidratacion de la GG con el agua; b) dosificacion de los 150 gramos para el
LL al 1,0% de adicion de la GG; c) mezcla del espécimen con agua destilada o desmineralizada.

Tabla 1 — Resumen de los resultados obtenidos de todos los especimenes ensayados con sus
distintas modificaciones.

Descripcién LL (%) LP (%) IP (%)
SN NP NP NP
SN + 1,0% GG 28,34 15,86 12,48
SN + 1,5% GG 34,79 18,73 16,06
SN + 2,0% GG 41,85 22,59 19,26

3.2 — Pruebas de compactacion

Se determind las curvas de compactacion del suelo natural y del suelo modificado con la GG,
con sus respectivos dias de periodo de reposo (DPR) a corto plazo detallados previamente en la
seccion 2.3, como se muestra en la Figura 5.
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Fig. 5 — Superposicion de curvas de compactacion con modificaciones del GG para diferentes
tiempos de reposo: a) 0 DRP (compactacion inmediata); b) 1 DRP; ¢) 3 DRP; y d) 7 DRP.
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Se presenta un resumen tabular de los datos obtenidos de la maxima densidad seca y contenido
optimo de humedad de la totalidad de los ensayos realizar mediante el Proctor modificado, como
indica la Tabla 2.

Tabla 2 — Resumen tabular de la matriz experimental de las curvas de compactacion, respecto a su
contenido de humedad optima.

Densidad Contenido de
Descripcion Dosificaciones/Periodo de reposo seca maxima humedad
(kg/m®) 6ptimo (%)

SN + 0,0% GG + 0 DPR 2271 6,92

Compactacion sin SN + 1,0% GG + 0 DRP 2234 7,21
reposo (0 DRP) SN + 1,5% GG + 0 DRP 2156 7,95
SN +2,0% GG + 0 DRP 2052 9,16

Compactacion SN + 1,0% GG + | DRP 2254 7,25
con un dia de SN + 1,5% GG + 1 DRP 2182 8,01
reposo (1 DRP) SN +2,0% GG + | DRP 2071 9,18
Compactacion SN + 1,0% GG + 3 DRP 2272 7,32
con tres dias de SN + 1,5% GG + 3 DRP 2213 8,32
reposo (3 DRP) SN +2,0% GG + 3 DRP 2091 9,89
Compactacién SN +1,0% GG + 7 DRP 2356 7,56
con siete dias de SN + 1,5% GG + 7 DRP 2252 9,23
reposo (7 DRP) SN +2,0% GG + 7 DRP 2163 10,36

Se presenta un resumen grafico de las maximas densidades secas del suelo natural y del suelo
con sus respectivas adiciones del GG, asi como también, el contenido déptimo de humedad de todos
los suelos tratados, como se muestra en la Figura 6.

Como se observa en la Tabla 2 y Figura 6, el suelo natural presenta una densidad seca maxima
(DSM) de 2271 kg/m? y una humedad 6ptima (HO) de 6,92%. Inicialmente, sin periodo de reposo
(0 DRP), la adicion de GG provoca una caida en la DSM y un aumento en HO debido a una
hidratacion incompleta del biopolimero. No obstante, al incrementar el tiempo de reposo (1, 3y 7
DRP), se registra una tendencia positiva de recuperacion y aumento de la DSM en todas las
dosificaciones, alcanzando valores de hasta 2356 kg/cm?® para el 1,0% de GG a los 7 dias. Este
comportamiento, se atribuye a la maduracion del proceso de hidratacion y la formacion gradual de
una matriz de gel viscosa que rellena los espacios vacios y mejora la respuesta del material durante
la compactacion, demostrando ademas la alta capacidad de absorcion de agua del biopolimero a
mayores dosis.

3.3 — Densidad cono de arena

Detalle de datos generales para las pruebas in situ de las capas compactadas tanto del suelo en
su estado natural como de las adiciones con el GG, y tomando la dosificacion optima de 1,0% con
sietes dias de periodo de reposo (7 DPR), como se indica en la Tabla 3.

Se detalla la descripcion completa de los parametros necesarios para la determinacion de la
densidad de suelo seco o densidad in situ, mediante el uso del cono de arena la muestra natural y sus
respectivas adiciones con el GG, tal como indica la Tabla 4.
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Fig. 6 — a) Variacion de la maxima densidad seca del suelo natural, sus modificaciones con GG y
periodos de tiempo de reposo, obtenidas en el laboratorio mediante el ensayo del Proctor
modificado; b) Variacion del contenido 6ptimo de humedad de todos los especimenes ensayados
con GG y su tiempo de periodo de reposo.

ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 166 — margo/marzo/march 2026 — pp. 23-38 31
https://doi.org/10.14195/2184-8394 166 2 —© 2026 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



Tabla 3 — Breve descripcion de los datos generales donde se realiz6 las pruebas in situ con las
adiciones del GG con 7 dias de periodo de reposo.

Cantidad N°o01 N°02 N°03 N°04
Descripcion SN+0,0%GG+ 0 | SN+1,0%GG+ 7 | SN+1,5%GG+ 7 | SN+2,0%GG+ 7
del suelo DPR DPR DPR DPR
Descripcion | ULTIMA CAPA | ULTIMA CAPA | ULTIMA CAPA | ULTIMA CAPA
Lado DERECHO IZQUIERDO DERECHO IZQUIERDO
Fecha de
NOVIEMBRE NOVIEMBRE NOVIEMBRE NOVIEMBRE
Muestreo
Espesor de
capa 0,15m 0,15m 0,15m 0,15m
controlada
Espesor de
capa 0,20 m 0,20 m 0,20 m 0,20 m
compactada

Tabla 4 — Se presenta los parametros extraidos en obra, mediante la prueba del cono de arena para
determinar la densidad seca in situ, del suelo natural y sus respectivas adiciones.

Descripcion | Unidad N°01 N°02 N°03 N°04
SN+0,0%GG+ | SN+1,0%GG+ | SN+1,5%GG | SN+2,0%GG+
0 DPR (Suelo 7 DPR +7 DPR 7 DPR
sin tratar)
Contenido de
humedad % 7,11 7,51 9,15 10,25
(Speedy)
Densidad 1y s 2101 2280 2106 1990
suelo seco

Los resultados que se reportaron en la Tabla 4, para las pruebas in situ, mediante el uso del cono
de arena, se detallan a continuacion: Suelo natural (SN+0,0%GG+ 0 DPR) presenta una densidad
de 2101 kg/m3, SN+1,0%GG+ 7 DPR tiene una densidad de 2280 kg/m?, SN+1,5%GG+ 7 DPR con
una densidad de 2106 kg/m® y SN+2,0%GG+ 7 DPR con una densidad de 1990 kg/m’, todas las
densidades detalladas anteriormente, son pruebas de campo o in situ, respetando el tiempo de
periodo de reposo para realizar la compactacion.

Para la determinacion del peso especifico de la grava, mediante ensayos de laboratorio, se utilizo
la norma ASTM C127 15, obteniéndose un valor final de 2530 kg/m®.

3.4 — Interaccion entre las particulas de suelo y biopolimero guar

También realizaron un estudio en el microscopio electronico de barrido de un suelo tratado con
la goma guar al 2%, y sefiala que en el suelo tratado con esta goma se reducen los espacios vacios,
comparados con el suelo natural (Ramani et al., 2020), tal como se muestra en la Figura 7. En dicha
imagen, se puede apreciar que la adicion del biopolimero actia como un agente cementante que
recubre las particulas de suelo, rellenando los poros intergranulares y creando una estructura mas
densa y continua en comparacion con la porosidad abierta del suelo sin tratar.
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Fig. 7 — a) Se muestra el suelo natural; b) El suelo tratado con el GG, donde, se observa un relleno
de los espacios vacios con el biopolimero (Ramani et al., 2020).

3.5 — Interaccion entre las particulas de suelo y biopolimero guar

Finalmente, para determinar el grado de compactacion se necesitara los datos de la maxima
densidad seca en laboratorio en relacion directa con la densidad in situ del cono de arena tal como
lo indica la Tabla 5, utilizando la norma ASTM D1556, y como lo indica la siguiente Ecuacion 1:

Ya

ymax

G.C.(%) =

x 100 €Y)

Donde G.C. es el grado de compactacion, y,; es la densidad seca en campo y ¥q, €5 la maxima
densidad seca en laboratorio obtenida del ensayo del Proctor modificado.

Tabla 5 — Resumen de los resultados obtenidos de todas las pruebas ensayadas in situ con sus
distintas adiciones del GG con 7 dias de periodo de reposo.

Correlacion de datos de la SN+0,0 | SN+1,0 | SN+1,5 | SN+2,0
densidad en laboratorio y Unidad %GG+ | %GG+ | %GG+ | %GG+
densidad in situ ODPR | 7DPR | 7DPR | 7DPR
Maxima densidad seca laboratorio kg/m? 2271 2356 2252 2163
Densidad in situ kg/m? 2101 2280 2106 1990
Grado de compactacion % 93 97 94 92

En consecuencia, segun el reporte de datos, se puede mencionar que el grado de compactacion
del suelo natural es del 93% y trabajando con la proporcion optima del 1,0% GG + 7 DPR, se obtiene
un 97% grado de compactacion, logrando superar y garantizar con €xito, los pardmetros minimos

exigidos en la norma del Ministerio de Transportes y Comunicaciones (MTC, 2013), en rellenos
estructurales.
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4 — PRUEBA DE HUELLA DE CARBONO

En la presente investigacion, la determinacion de la huella de carbono se llevo a cabo mediante
la recopilacion sistematica de datos operativos de un compactador Wacker Neuson BS50-4As. Para
ello, se realizaron multiples ensayos (20 pruebas) bajo condiciones controladas, el tiempo de
compactacion por cada ensayo, el consumo de gasolina en litros, el factor de emision —2,3 kg de
COz para la gasolina (Natural Resources Canada, 2014), y las consecuentes emisiones de dioxido de
carbono expresadas en kilogramos. El estudio comparoé dos configuraciones distintas, denominadas
SN y SN+1,0%GG+7DPR, con el objetivo de evaluar las variaciones en el impacto ambiental y
determinar la efectividad de las modificaciones implementadas en la reduccion de emisiones,
utilizando la Ecuacion 2, propuesta por el Grupo Intergubernamental de Expertos sobre el cambio
Climatico (2006):

Huella de CO, = Dato de actividad X Factor de emision (2)

Para los escenarios SNy SN+1,0%GG+7DPR, se registran 20 pruebas de cada una, con tiempos
de compactacion que varian entre 20 y 25 minutos para SN y entre 18 y 21 minutos para
SN+1,0%GG+7DPR. El consumo de gasolina por prueba oscila entre 0,367 L y 0,458 L para SN, y
entre 0,300 L y 0,385 L para SN+1,0%GG+7DPR, indicando un consumo aparentemente menor en
esta ultima prueba. De manera similar, las emisiones de CO: por prueba muestran un rango de
0,843 kg a 1,054 kg para SN, y de 0,759 kg a 0,886 kg para SN+1,0%GG+7DPR, sugiriendo una
reduccion de emisiones en la propuesta SN+1,0%GG+7DPR.

La Figura 8 de dispersion de datos, titulada "Prueba de huella de carbono CO2: SN vs
SN+1,0%GG+7DPR?”, ilustra las emisiones de CO2 por niimero de prueba para ambos escenarios.
Se observa claramente que los puntos correspondientes al escenario SN+1,0%GG+7DPR
(dispersion de puntos amarillos) se sitlian consistentemente por debajo de los puntos del escenario
SN (dispersion de puntos rojos). Esto valida visualmente que el escenario SN+1,0%GG+7DPR logra
menores emisiones de COz en la mayoria de las pruebas individuales.

1.100

SN - Emisiones de CO2 (kg)

® SN+1.0%GG+7DPR - Emisiones

0.900 deC02 (ke)

Emisiones de CO2 (kg)
[ ]

7 14 21

Niamero de pruebas (N°)

Fig. 8 — Dispersion de pruebas realizadas para los escenarios de SN vs SN+1,0%GG+7DPR,
respecto a la cantidad de emisiones de CO2 producidas

La Figura 9, ofrece una representacion porcentual de las emisiones totales de CO2 para cada
escenario. Este grafico demuestra de forma contundente que el segmento asociado a las emisiones
del escenario SN+1,0%GG+7DPR (16,276 kg, en amarillo) es notablemente mas pequefio que el
segmento que representa las emisiones del escenario SN (19,017 kg, en rojo). Esta visualizacion
directa subraya la magnitud de la reduccion total de emisiones lograda por el escenario
SN+1,0%GG+7DPR a lo largo de todas las pruebas.
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Fig. 9 — Cantidades totales de emisiones de COz para los escenarios de SN vs
SN+1,0%GG+7DPR, expresada en kilogramos.

5 - DISCUSION

La mejora observada en los parametros de compactacion con la adicion del 1,0% de GG, referida
a la maxima densidad seca y el aumento de la capacidad de soporte del suelo, encuentra respaldo en
la literatura cientifica. Investigaciones previas han demostrado que el GG, en dosificaciones
Optimas, es capaz de generar una mejora en la resistencia y soporte de los materiales arcillosos
(Ramani et al., 2020; Bagarack et al., 2021). Especificamente, se ha reportado que la adicion de GG
incide positivamente en la mejora de la resistencia al corte en arcillas tratadas (Cheng y
Gengy, 2021), y en el grado de compactacion, densidad seca y densidad in situ para arenas bien
graduadas (Aneska y Kalyumba, 2024; Bolduan et al., 2022). Esta sinergia entre el biopolimero y
las propiedades del suelo permite alcanzar los objetivos de compactacion con una menor cantidad
de trabajo, lo que se traduce directamente en la eficiencia energética y la reduccion de la huella de
carbono del equipo.

No obstante, es crucial sefialar que el aumento en la proporcion de adicion del GG mas alla de
la dosificacion optima tiende a generar inestabilidad en las caracteristicas de compactacion. Esto
podria atribuirse a la formacion de agregados o geles que impiden una distribucion uniforme de la
fuerza de compactacion, o a una saturacion del suelo que compromete su trabajabilidad. La
optimizacion de las cualidades geotécnicas se ve reflejada especificamente al 1,0% de dosificacion
de GG, resultando en una ganancia positiva de resistencia y soporte del material, asi como una
mejora en el modulo resiliente y control de grietas en subrasantes expansivas (Ipekhuaya &
Chibuyov, 2022). Estos hallazgos sugieren que existe un punto de equilibrio donde la adicion del
biopolimero maximiza los beneficios geotécnicos sin comprometer la eficiencia de la compactacion.

Aunque el proceso de compactacion mecanica genera esfuerzos cortantes que podrian
interrumpir inicialmente la formacion de redes poliméricas, el GG presenta una capacidad de
reordenamiento molecular en sus enlaces de hidrdégeno e i6nicos durante la fase posterior de curado
(DPR). Este fendmeno permite que, tras la densificacion del suelo, las cadenas del biopolimero se
aproximen de forma mads efectiva a las superficies de las particulas, consolidando una matriz
cementante que se fortalece conforme el hidrogel pierde humedad y madura, compensando cualquier
rotura de enlaces ocurrida durante la manipulacion mecanica inicial y garantizando la estabilidad de
la estructura del suelo mejorado.
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6 — CONSIDERACIONES FINALES

La adicion del GG demostrd tener un impacto positivo en el grado de compactacion, asi como
también en la huella de carbono para arenas bien graduadas, mejorando su desempefio para
aplicaciones de rellenos estructurales.

Se evidencié un incremento significativo en el grado de compactacion del suelo, pasando del
93 % en su estado natural al 97 % tras la incorporacion del 1,0 % de GG y 7% de DPR. Este
resultado supera el valor minimo del 95 % exigido por la normativa vigente del Ministerio de
Transportes y Comunicaciones (MTC, 2013) para rellenos estructurales, lo que implica una mejora
en la densidad seca, la capacidad portante y la estabilidad del terreno, favoreciendo su desempefio
en aplicaciones de ingenieria civil.

Se concluye que el uso del GG en una dosificacion de 1,0 % GG + 7 % DPR contribuy6 a la
reduccion de las emisiones de CO-, disminuyendo de 19,017 kg (suelo natural) a 16,276 kg. Esta
reduccion representa una mejora ambiental relevante del 14,41 %, atribuible a la mayor eficiencia
en la compactacion del suelo tratado, que requirié un menor uso del equipo mecanico. Por tanto, el
empleo del GG no solo mejora las propiedades geotécnicas del suelo, sino que también aporta al
desarrollo de practicas mas sostenibles en ingenieria civil, alineadas con los objetivos de mitigacion
del cambio climatico.

Con la adicion del 1,0 % de GG y 7 % de DPR, se registré un aumento en la densidad méxima
secade 2,271 g/cm? (suelo sin tratar) a 2,356 g/cm?, lo que representa un incremento del 3,52 %. De
igual forma, la densidad seca in situ se elevd de 2,101 g/cm® a 2,280 g/cm?, equivalente a una
mejora del 7,42 %. Estos resultados evidencian una optimizacion en el comportamiento del suelo,
favoreciendo su compacidad y resistencia, lo cual es clave para aplicaciones en obras de
infraestructura y rellenos estructurales.

Se determind que la dosificacion optima del GG corresponde al 1,0 % de GG y 7% de DPR,
logrando una mejora significativa en las propiedades del suelo. Al superar el 2,0 % de adicion, la
mezcla pierde trabajabilidad y consistencia, lo que resalta la importancia de mantener una
dosificacion precisa para garantizar la eficacia del tratamiento y la estabilidad del material
compactado.

El presente trabajo demostr6 que el GG es un aditivo prometedor para mejorar las propiedades
geotécnicas de suelos constituidos por arenas bien graduadas, ofreciendo beneficios significativos
en el grado de compactacion y estabilidad. Sus posibles aplicaciones en el campo de la ingenieria
geotécnica incluyen terraplenes, carreteras, cimentaciones, rellenos de excavaciones y la
construccion de plataformas, proporcionando rellenos estructurales mas eficientes, duraderos y
econdmicamente rentables, con un impacto ambiental reducido en comparacion con métodos
tradicionales. No obstante, es fundamental considerar ciertas limitaciones relacionadas con su uso.
La dosificacion optima resulta crucial, ya que exceder ciertos niveles puede afectar negativamente
la trabajabilidad y consistencia del suelo. Asimismo, la sensibilidad del GG a los cambios bruscos
de temperatura requiere una evaluacion cuidadosa en condiciones de campo. Por ello, se recomienda
realizar pruebas detalladas y ajustes especificos segun las condiciones de cada proyecto, asegurando
una implementacion exitosa, sostenible y técnicamente viable. Finalmente, como aporte ambiental,
la evaluacion de la huella de carbono permitié evidenciar que el uso del GG no solo mejora el
desempeiio técnico del suelo, sino que también promueve una alternativa mas sostenible frente a los
métodos convencionales. La implementacion de este aditivo reduce la necesidad de uso prolongado
de maquinaria pesada gracias a su eficacia en la compactacion, lo que implica un menor consumo
de combustible y, por ende, un impacto ambiental reducido. Esta caracteristica posiciona al GG
como una solucion viable para proyectos de ingenieria geotécnica que buscan integrar criterios de
sostenibilidad en sus procesos constructivos.
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A MECANICA DOS SOLOS NA PRATICA
DO PROJETO GEOTECNICO

Soil mechanics and geotechnical design practice
Emanuel Maranha das Neves®

2 Instituto Superior Técnico, Universidade de Lisboa, Portugal.

RESUMO - O objetivo principal deste artigo é o de salientar que no uso pratico de modelos classicos de
comportamento dos solos, possa ser de grande utilidade analisar os resultados de sua aplica¢@o tendo presentes
os conceitos da mecanica dos solos moderna. Dois modelos, um elastico perfeitamente plastico e outro baseado
na teoria dos estados criticos, sdo apresentados como exemplos da mecanica dos solos classica e da mecanica
dos solos de estados criticos, respetivamente. Sao mencionados os modelos hipoelasticos ndo apenas pela sua
reconhecida utilidade na previsdo das deformagdes de estruturas geotécnicas, mas sobretudo para salientar que
a sua natureza elastica nao permite tirar ilagdes que enriquecam a capacidade critica dos resultados da aplicagdo
dos modelos da mecanica dos solos classica. Sdo apresentados modelos elasticos perfeitamente plasticos com
dilatancia na sua fase plastica, procedendo-se a sua analise a luz da teoria dos estados criticos. Expdem-se
outros modelos elastoplasticos abertos com endurecimento, com amolecimento (ou ambos). Qualificam-se os
modelos elasticos perfeitamente plasticos quando utilizados na verificagdo de estados limite nas estruturas
geotécnicas. SAo expostas algumas reflexdes sobre solos que se afastam significativamente do arquétipo
inicialmente descrito.

ABSTRACT - The main objective of this paper is to emphasize the importance of resorting to the fundamental
concepts of critical state theory when analyzing the practical results of the use of classical soil behaviour
models. Two models, one perfectly elastic and the other based on the critical state theory, are described as
examples of classical soil mechanics and critical state soil mechanics, respectively. Hypoelastic models for
deformations prediction of geotechnical structures are mentioned and the main objective of this mention is to
make clear that their elastic nature avoids the enrichment of the judgment capacity of the results of applying
classical soil mechanics models. Elastic perfect plastic models with dilation in their plastic phase are presented.
Elastic-plastic models with hardening, softening (or both), which are a function of the increments of distortional
plastic deformation are introduced. A qualification of perfectly plastic elastic models used in the verification
of limit states in geotechnical structures design is also presented. Some reflections about soils that deviate
significantly from the archetype initially described, are exposed.

Palavras Chave — plasticidade, dilatincia, estados criticos.

Keywords — plasticity, dilation, critical states.

1- INTRODUCAO

Historicamente, a avaliagdo da seguranga de estruturas geotécnicas iniciou-se com o calculo a
rotura baseado na teoria da plasticidade (Coulomb,1773). S6 muito tempo depois (década de 60 do
século XX), beneficiando dos desenvolvimentos mais recentes na teoria da plasticidade aplicavel

E-mail: emanuelmaranhadasneves@gmail.com (E. Maranha das Neves)

ORCID: orcid.org/ 0000-0001-5395-8560 (E. Maranha das Neves)

ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 166 — margo/marzo/march 2026 — pp. 39-60 39
https://doi.org/10.14195/2184-8394 166 3 —© 2026 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



aos solos (Drucker et al.,1957), surgiu a teoria dos estados criticos (Roscoe et al.,1958) que
possibilitou atingir um de seus principais objetivos: a previsdo dos deslocamentos estruturais antes
da rotura.

Este progresso resultou da incorporagdo na teoria entretanto desenvolvida nesse intervalo de
tempo, de um fenémeno intrinseco ao comportamento dos meios particulados, logo aos solos: a
dilatancia (Reynolds, 1885). Deste avanco resultou uma mecanica baseada no conceito de estado,
em detrimento da mecanica dos solos classica, baseada no conceito de tensdo. Mas também foi muito
relevante ter-se estabelecido que a resisténcia ao corte do solo depende do atrito entre particulas e
em certas circunstancias, do imbricamento das particulas. O que tem como corolario a inexisténcia
de coesdo efetiva em qualquer solo saturado, arenoso ou argiloso, cuja estrutura seja caracterizada
pela ndo ocorréncia de cimentagdo entre as suas particulas (ou cimentacao suscetivel de anular-se
em resultado de reduzidas deformagdes).

Neste artigo, além de se abordarem varios aspetos relacionados com a modelacdo do
comportamento do solo, serd destacada a vantagem para os projetistas geotécnicos de se
familiarizarem com os conceitos fundamentais da mecénica dos solos dos estados criticos (MSEC).
Por familiarizagdo entende-se uma atitude que vise uma perce¢do do verdadeiro (real)
comportamento do solo. Assim, com base naqueles conceitos que justificaram a consagra¢do do
modelo e independentemente dum conhecimento mais aprofundado da sua base fisica e matematica,
uma interpretacdo qualitativa do modelo vai possibilitar uma viso critica ndo s6 do projeto, como
do comportamento da estrutura, durante e apds a construcdo, principalmente se o projeto adotar o
método observacional.

Por outro lado, o tipo de modelos que adiante sdo abordados, sdo frequentemente usados em
programas de calculo atualmente disponiveis. Acontece que o uso desses programas nem sempre ¢
acompanhado, por parte do utilizador, dum conhecimento que lhe permita, entre os numerosos
modelos existentes, compreender com clareza aquele que esta a utilizar. Esta situacdo pode
influenciar a interpretagdo dos resultados do projeto, mesmo quando sdo usados modelos
hipoelasticos, elasticos perfeitamente plasticos ou elastoplasticos.

Nao se pretende descrever, discutir ou promover o uso de modelos mais recentes baseados na
teoria dos estados criticos. Visa-se sim a atividade geotécnica onde ¢ frequente o uso de modelos da
mecanica dos solos classica (MSC) através de programas de calculo comerciais. Por outras palavras,
concentra-se na contribui¢do que os fundamentos da MSEC podem fornecer para a interpretacao dos
resultados dos modelos empregues no projeto (qualquer que eles sejam).

Deste modo sdo caracterizados os fundamentos da MSC e da MSEC, indispensaveis ao objetivo
deste artigo. Seguem-se consideragdes sobre o modelo elastico perfeitamente plastico fundamental
na MSC e bem como em versdes com melhoramentos concretizados numa abordagem que procura
introduzir a dilatdncia na fase plastica.

A apresentacdo de um modelo hipoelastico num artigo que ¢ sobretudo dedicado a plasticidade
tem duas razoes. A primeira, por bons motivos, para assinalar a antecipa¢do do modelo na obteng¢ao
das deformagdes em qualquer fase da vida de uma estrutura geotécnica. A segunda, de indole
diferente, deve-se ao desejo de contrastar o principal objetivo deste artigo (uso da teoria dos estados
criticos no julgamento dos resultados dos projetos baseados na MSC ¢ na aplicagdo do método
observacional) com uma informagdo da mesma natureza (sobre o comportamento real dos solos)
obtida de um modelo elastico-variavel. Mas esta tltima ¢ praticamente nula.

Sdo também discutidos os modelos elastopasticos que incorporam o endurecimento e
amolecimento inspirados pela teoria dos estados criticos, mas em que aqueles comportamentos sdo
fungo das deformacdes distorcionais plasticas.

Dado o largo emprego, mesmo nos dias de hoje, de modelos da MSC, e a avaliacdo da seguranga
e funcionalidade estrutural ¢ baseada nos conceitos de estados limite, apresenta-se uma qualificacdo
da utilidade dos diferentes modelos para esse fim.

Por meio do método observacional, a descri¢do dos deslocamentos estruturais durante e apds a
construgdo ¢ obtida em tempo real. Este método ¢ utilizado em estruturas geotécnicas mais ou menos
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complexas. Levando em consideracdo a capacidade de medir de forma confiavel os deslocamentos
estruturais durante e apds a sua execucao, estes podem ser comparados com 0s previstos no projeto
(se 0 modelo utilizado o permitir). Em principio, um projeto baseado em tensdes poderia seguir um
caminho semelhante, mas a medi¢do de tensdes em obras geotécnicas esta longe de apresentar a
mesma fiabilidade que a medicao das deformacdes.

Chama-se a aten¢do para o facto de em certas estruturas geotécnicas, o solo poder exibir
variagdes de grande amplitude do estado de tensdo. Sendo que ¢ no dominio das tensdes de menor
valor que ¢ mais acentuada a relacdo entre a deformacdo e a rigidez, podem ser importantes as
repercussdes na funcionalidade estrutural.

Finalmente discorre-se sobre o comportamento de solos que se desviam significativamente do
arquétipo adotado na elaboracao da teoria dos estados criticos.

2 - MECANICA DOS SOLOS CLASSICA E DOS ESTADOS CRITICOS

Espoem-se de seguida os dois modelos em que se baseia a descricdo do comportamento do solo
até a rotura bem como as condi¢des a que esta deve satisfazer: um corresponde ao usado na MSC,
baseado no conceito de tensao e outro, desenvolvido no ambito da MSEC, fundamentado no conceito
de estado (caracterizado por uma tensdo e um volume especifico).

Mesmo quando os modelos baseados na MSEC nao sao utilizados, os conceitos fundamentais
desta teoria podem acrescentar uma importante contribui¢ao adicional a avaliagdo da segurancga de
estruturas geotécnicas, mesmo que tal avaliagdo tenha sido feita utilizando modelos da MSC. Como
foi aflorado em 1, na apresentagdo desses conceitos sera privilegiada uma descri¢ao qualitativa, sem
prejuizo de uma abordagem fisica e matematica, quando indispensavel.

Introduzem-se de seguida o modelo eléstico perfeitamente plastico baseado no critério de rotura
de Mohr-Coulomb (MC) e o modelo Cam Clay (CC), como exemplos paradigmaticos da MSC e da
MSEC, respetivamente.

2.1 — O modelo elastico perfeitamente plastico com critério de rotura de MC

O modelo elastico perfeitamente plastico satisfaz o comportamento associado e ¢ amplamente
utilizado na MSC. Na sua fase plastica, satisfaz os principios classicos da plasticidade, isto ¢, a lei
da normalidade (comportamento associado) e o postulado da estabilidade (Prager e Drucker, 1952),
principios esses em que se baseiam os teoremas fundamentais aplicaveis ao colapso pléstico,
indispensaveis na avaliacdo da seguranga das estruturas geotécnicas.

A geotecnia baseada na MSC permanece na mente de muitos engenheiros, ndo apenas por
caracterizar frequentemente a sua formagao académica nessa area, mas também porque muitos dos
conceitos fundamentais da MSC permanecem validos e titeis, como € o caso, por exemplo, da analise
limite, da avaliacdo da resisténcia num dado plano, nos métodos de equilibrio limite, etc..

O modelo baseia-se no critério de cedéncia (rotura) de Mohr-Coulomb, aplicavel ao plano em
analise, e ¢ descrito pela Equagao 1:

T=c'+o'tg¢d’ €))

onde 7 ¢ a resisténcia ao corte, ¢’ a coesdo efetiva, ¢’ a tensdo normal efetiva e ¢’ o angulo de
resisténcia ao corte efetiva (ou angulo de atrito interno efetivo). Esta equagdo ¢ reproduzida na
Figura 1. Como pode ver-se a Equagdo 1 envolve apenas tensdes sendo que a tensdo intermédia, o2,
ndo ¢ tida em conta neste critério.
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Fig. 1 — Critério de rotura no plano (z,¢").

2.2 — O modelo baseado na teoria dos estados criticos

Seguidamente ¢ apresentado o modelo baseado na teoria dos estados criticos, teoria que esta na
base da MSEC. Nao ¢ integralmente demonstrado, pois tal ¢ desnecessario face aos objetivos deste
artigo. Como se vera de imediato esta mecéanica beneficiou de avangos na teoria da plasticidade com
endurecimento que ocorreram na década de 1950 (Drucker et al., 1957). Sdo de mencionar a sugestdo
da existéncia de uma superficie de escoamento fechada, a ocorréncia de incrementos de deformagao
plastica normais a essa superficie (lei da normalidade) e o controlo da variagdo da geometria daquela
superficie limite ser fun¢do dos incrementos das deformagdes volumétricas plasticas.

O modelo Cam Clay Original (CCO), o primeiro no ambito da teoria dos estados criticos,
(Schofield e Wroth, 1968) considera nao so a rotura do solo, mas também a deformagdo que a
precede e sucede, e como ja foi apontado, aborda o comportamento do solo com base no conceito
de estado e ndo apenas no conceito de tensdo. O modelo que sera apresentado de seguida, tem apenas
ligeira diferenga quanto a geometria da superficie limite dos estados do CCO, logo da linha de
cedéncia, dai ser denominado de Cam Clay Modificado (CCM), (Roscoe ¢ Burland, 1969).

As equacdes basicas do modelo CCM, sdo as seguintes:

q=Mp' @)
v=>r— Alnp’ 3)
v=v,—Alnp’ 4)

As Equagdes 2, 3 e 4 sdo representadas nas Figuras 2a e 2b. Na Figura 2a esta representado o
modelo, no qual a linha de cedéncia € uma elipse. A Figura 2c¢ resulta da substitui¢do de p'por /n p’
na Figura 2b.

A Equagdo 2, representada na Figura 2a, pode parecer a primeira vista o critério de rotura
representado na Figura 1 (obviamente sem coesdo efetiva). Mas na verdade, em vez do angulo de
atrito interno efetivo, é representado o parametro de atrito, M’ ¢ a linha em 2b) ¢ o lugar geométrico
dos estados de rotura, ndo definido apenas no plano das tensdes (z,6") mas sim no espago (g,p’, V).
Tem assim em consideracao as variagdes do volume especifico v. Este lugar geométrico ¢ designado
por linha de estado critico (LEC). O gradiente da LEC (M"), relaciona-se com o angulo de atrito
interno efetivo (¢"), através da expressdo:

M = (6sen¢')/(3 —sen¢’) %)
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Fig. 2 — Representagdo grafica do modelo CCM; a) sistemas de eixos sobrepostos (q,p") € (d¢ep,0¢v);
b) sistema de eixos (v,p"); ¢) sistema de eixos (v,/np'). LCN ¢ LEC representam as linhas de
compressao normal e dos estados criticos, respetivamente.

A LEC define assim um estado de rotura e ndo apenas uma tensao de rotura, o que vai permitir
a modelacdo das deformagdes antes ¢ depois da cedéncia. Abre-se assim a possibilidade de dotar o
modelo com a capacidade de abranger o fendmeno da dilatancia.

A dilatancia () ¢ definida pela relagdo entre o incremento na deformagdo volumétrica, d¢v, € 0
incremento da deformagdo distorcional de engenharia, dy:

tgy = —(8¢,) /8y (6)

sendo y o angulo de dilatancia e dy=20¢es (em que des ¢ o incremento de deformagao distorcional).
E usado o sinal negativo nesta equagdo de modo a que a uma dilatancia positiva corresponda um
aumento de volume.

Saliente-se que, na MSC, a contribuicdo da coesdo efetiva para a resisténcia do solo ¢ substituida
pelo efeito da dilatdncia na MSEC. Esta questdo ¢ detalhadamente analisada em Maranha das Neves
(2007).

No critério de rotura descrito na Equagdo 1, ha dois parametros que quantificam a resisténcia ao
corte. A equagdo equivalente (mas muito diferente) na MSEC é:

q 6, + p o, = M'p' |5e| @)

Este critério foi proposto claramente por Taylor (1948), mas durante anos ¢ anos,
inexplicavelmente, o valor excecional desta proposta ndo foi reconhecido, mesmo na sua escola

(MIT).
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Neste critério, a energia aplicada reparte-se entre uma parte armazenada - lado esquerdo da
Equacdo 7 ¢ uma parte dissipada que depende do parametro de atrito M’ (lado direito). Deve
acrescentar-se que a variagdo na deformacdo volumétrica nao produz qualquer dissipagao de energia,
conforme foi experimentalmente verificado por Thurairajah (1961).

Na Figura 2a, observa-se a intersec¢do da superficie limite dos estados estaveis, que no modelo
CCM, é assumida, como ja se referiu como um elipsoide, com o plano de tensdes, (p,¢q") (Roscoe ¢
Burland, op. cit.). Obviamente, essa intersec¢ao ¢ uma elipse e no seu interior o comportamento do
solo ¢ elastico ndo linear. Recorde-se que no modelo Cam Clay original (CCO) se admite que a
geometria da superficie limite ¢ diferente, sendo a intersecdo uma espiral logaritmica (Schofield e
Wroth, op. cit.).

Admite-se que essa superficie fechada ¢ a fungdo de cedéncia. Tal significa que qualquer
incremento da deformagdo plastica, (dep), € normal a superficie limite ¢ as suas componentes,
volumétrica e distorcional, que sdo representadas num segundo sistema de eixos (d&/,0e5), 0 qual
se sobrepde ao sistema de eixos (p,¢"). No eixo p', po’ € o valor da pressdo de consolidagao.

Note-se que os incrementos de deformagdo volumétrica plastica implicam que a superficie de
cedéncia intersecte o eixo da tensdo normal, dai a designagdo de modelos fechados (cap models), o
que contrasta com os modelos baseados no critério MC, denominados modelos abertos, os quais sdo
abordados mais a frente.

Retornando a Figura 2a e designando # (=¢/p") por obliquidade, quando ocorre um aumento da
deformagdo plastica e se verifica a condigdo n<M', a componente volumétrica de 3¢, ou seja, d&/,
¢ positiva, como se vé na figura. A superficie limite dos estados (ou fun¢ao de cedéncia) expande-
se, o que significa um endurecimento do solo. A quantificacdo do endurecimento ¢ uma fungo do
valor acumulado dos incrementos de deformagdo volumétrica plastica. Acrescente-se que, quando
n<M'’, o solo exibe um comportamento de deformagdo elastoplastico, permanecendo sempre
homogéneo ¢ contratil. Consequentemente, o seu comportamento ¢é estavel.

Ja quando se verifica a condig@o 7>M', pode observar-se na Figura 2a que d&/ € negativo e que
a funcdo de cedéncia se contrai, indicando assim um aumento no volume especifico, ou seja, um
amolecimento do solo. Verifica-se ainda que a maxima resisténcia ao corte, que ¢ transitoria por
natureza, diminui progressivamente até estacionar num valor correspondente ao estado critico. O
comportamento do solo nessa fase deixa de exibir homogeneidade e ¢ instavel. Naturalmente, se
n=M", o solo situa-se num estado critico, logo d&/=0.

Esta descrigdo qualitativa do modelo baseado na teoria dos estados criticos, neste caso do CCM,
visa melhorar a capacidade de julgar tanto os resultados de outros modelos utilizados no projeto
como também os dados de observagdo obtidos ndo so6 nas fases de construgdo e apds construgdo da
obra, particularmente, quando ¢ usado o método observacional.

Pode acrescentar-se uma explicagdo fisica, quer do endurecimento quer do amolecimento
examinando ¢ comentando a Figura 3, a qual mostra as trajetdrias, no plano (p’, v), de duas amostras
de solo, W e D, quando submetidas a um ensaio de corte em compressao triaxial, drenado, com p'
constante. Tratando-se de endurecimento ¢ amolecimento ¢ Obvia a importidncia da variagdo
volumétrica. O solo W ¢ ligeiramente OC (over consolidated) e possui um volume especifico inicial,
v, maior que o correspondente ao estado critico, v.. Portanto, o seu volume tem de diminuir no seu
caminho até a rotura (estado critico). Como se referiu anteriormente o solo comporta-se como um
meio contratil, o que corresponde a um endurecimento. A resisténcia nesta trajetoria é sé devida ao
atrito. Entende-se por ligeiramente OC um grau de sobreconsolidagg@o entre de 2 a 3 (Maranha das
Neves, op. cit.). Ja com solo D, que ¢ OC, como v é menor que V., o volume tem de aumentar na
sua trajetoria para a rotura (estado critico), visto que, ao gerar um aumento no volume especifico,
ocorre uma contrag@o da superficie limite dos estados de que resulta amolecimento. A resisténcia na
trajetoria até a resisténcia de pico € devida ao atrito ¢ ao imbricamento (interlocking). Na trajetoria
da resisténcia de pico para o estado critico, a componente da resisténcia devida ao imbricamento
diminui progressivamente até se anular ao atingir o estado critico.
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Fig. 3 — Ensaios de corte em compressao triaxial, drenados, com p’ constante, de dois provetes de
solo: W (ligeiramente OC) e D (OC). Trajetorias de v até a cedéncia, no plano (In p', v).

Ja com solo D, que ¢ OC, como v ¢é menor que V., 0 volume tem de aumentar na sua trajetoria
para a rotura (estado critico), visto que, ao gerar um aumento no volume especifico, ocorre uma
contracdo da superficie limite dos estados de que resulta amolecimento. A resisténcia na trajetoria
até a resisténcia de pico é devida ao atrito e ao imbricamento (inferlocking). Na trajetoria da
resisténcia de pico para o estado critico, a componente da resisténcia devida ao imbricamento
diminui progressivamente até se anular ao atingir o estado critico.

A Figura 3 também pode servir como guia em relago as propriedades esperadas para os solos
atras mencionados. As referéncias sdo a LCN e a LEC (Linha de Expanséo). Os estados dos solos
verdadeiramente NC situam-se naturalmente na LCN. Esta linha, tdo usada na mecanica dos solos
classica, € agora interpretada como uma relacdo tensdo-deformagio de endurecimento e associada
as sucessivas envolventes de cedéncia (marcadas na Figura 2a). A LCN constitui uma fronteira para
os estados possiveis, pelo que a area ponteada, a direita da LCN, € uma zona inacessivel. Os estados
denominados ligeiramente OC localizam-se entre a LCN e a LEC, na area cinzenta da Figura 3. Os
estados OC localizam-se na area branca a esquerda da LEC.

Deve salientar-se que a MSC ndo ignorava a dilatincia, o que ndo estava ¢ incorporada nos
modelos. Na realidade mediam-se as variagdes volumétricas nos ensaios triaxiais. Mas estas eram
apenas usadas para, empiricamente, ajudar na defini¢do da tensdo de rotura, quando o solo exibia
uma resisténcia de pico.

O modelo CCO esta intimamente ligado a teoria dos estados criticos. A incorporagdo adequada
da dilatancia é um marco na mecanica dos solos pois permite prever deformagdes antes (e depois)
da cedéncia e porque vincula a resisténcia apenas ao atrito nos solos NC ou ligeiramente OC e ao
atrito e imbricamento nos solos OC.

3 - COMPORTAMENTO ELASTICO PERFEITAMENTE PLASTICO COM
DEFORMACOES VOLUMETRICAS NA CEDENCIA

A MSC esta intimamente ligada ao comportamento elastico perfeitamente plastico, o que
implica satisfazer uma lei de fluxo associada, ou seja, o incremento de deformacdo plastica deve ser
normal a fun¢fo de cedéncia (admitida, no caso deste modelo, igual ao critério de rotura de MC).
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3.1 — Modelo elastico perfeitamente plastico e sua aplicagao, para diversas fungdes de
cedéncia, a um ensaio de corte em compressio triaxial

De acordo com este modelo, o comportamento elastico, antes da rotura, nao abrange as variagdes
de volume associadas as tensdes deviatoricas. Apds a rotura, como se trata de um material
perfeitamente plastico, s6 consegue detetar distor¢des, ¢ ndo deformagdes volumétricas. Estas
significativas limita¢des justificam algumas considera¢des quanto ao seu uso principalmente as
tentativas de lidar com a dilatancia, a qual esta totalmente ausente na formulagdo do modelo basico.

Abordam-se os procedimentos com vista a tentar dotar o modelo com a capacidade de descrever
variagdes volumétricas na fase de cedéncia, ndo se limitando a descrever as deformagdes
distorcionais. Sendo a dilatancia indissociavel do comportamento real dos solos, procura-se também,
ainda que com significativas entorses, que o modelo tenha em conta aquele fendmeno.

Uma forma de associar a dilatancia a cedéncia € recorrer a outras fungdes de cedéncia que ndo
o critério de MC. Apds a exposicao sobre a adocdo de tais fungdes, sdo apresentados os resultados
duma aplicacdo do modelo.

A inovag@o consiste em admitir outra fungdo de cedéncia G(o), diferente, mas do mesmo tipo
que a fun¢do de cedéncia F(g), esta Gltima igual ao critério de rotura de MC (Wood, 2004). Respeita-
se assim o principio do escoamento associado (normalidade do incremento de deformacéo plastica
a fungdo de cedéncia). Estas fungdes sao dadas pelas Equagdes 8 ¢ 9:

F(o)=F(@p',q9)=q—M'p" =0 ®)

Go)=G6p,q)=q—-Mp +k=0 ®

Estdo destacadas na Figura 4 as func¢des de cedéncia () e de potencial plastico (G). A figura
permite também definir M*= - (8&/)(6es”). Resta assim definir a relagdo entre M* e angulo de
dilatancia y. Usando para M* uma defini¢ao semelhante a de M, s6 que usando y. em vez de ¢, tem-
se que M*=(6 sen w)((3-sen ye.), sendo que a relagdo entre w. e w. é dada por
we~=arc sen[(1 —3 sen ywe)/((3 —sen y.)], (Maranha das Neves ¢ Caldeira, 2018). Deste modo, de
acordo com Wood (op. cit.):

M = (6 seni),)/ (3 —senp,) (10)

Como € evidente esta-se no dominio dos modelos abertos.
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Fig. 4 — Modelo elastico perfeitamente plastico com dilatancia na fase plastica (observe-se a

coincidéncia da orientagdo dos eixos de tensdo com a dos eixos dos incrementos de deformagéao
plastica). Potencial plastico G(&) e critério de rotura de MC, #{o) (adaptado de Wood, 2004).
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3.2 — Aplicaciio do modelo elastico perfeitamente plastico, com dilatancia na fase plastica, ao
caso de um ensaio triaxial

Na Figura 5, sdo apresentados os resultados da aplicacdo do modelo a um ensaio de corte em
compressdo triaxial, drenado, com p' constante, de um solo consolidado a 100 kPa (Maranha das
Neves e Caldeira, 2018). Na mesma figura, em 5a, podem observar-se os resultados no plano (g,p")
e em 5b, no plano (8¢ /,0¢5).

q (kPa)
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1 M™=+06
60 ] M*=.08
1
40 |
1
20 |
1
0
2 4 6 £ x1072
a)
£ x 1072

2 ; M*=-05
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-2
M*=+06

4 M*=408
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Fig. 5 — Modelo elastico perfeitamente plastico com outras fun¢des de cedéncia diferentes do
critério de cedéncia de MC. a) resultados no plano (¢,p"); b) resultados no plano (&s¢v), no qual
pode ver-se a deformagdo volumétrica durante a cedéncia, para diferentes valores da dilatancia.

Parametros do solo: K (m6dulo de compressibilidade volumétrica) = 5 MPa,
v (coeficiente de Poisson) = 0,25 e M =0,8.

Os resultados da Figura 5 mostram variagdes de volume, mas € importante recordar que o
modelo s6 incorpora a dilatincia na fase de cedéncia, muito diferente, como se vera mais a frente,
do que sucede com os modelos elastoplasticos e no CC. Estes resultados evidenciam como atribuir
w, ou M* constantes, implica incrementos de deformacdo volumétrica que variam a uma taxa
constante com os incrementos de deformac@o distorcional, tendendo para um valor infinito. Como
ja foi salientado anteriormente, o valor do dngulo de dilatancia, ¢ introduzido ad hoc, ou seja, de
acordo com objetivos especificos.

3.3 — Quantificacio do dngulo de dilatancia (y)

Para obter o valor de y pode recorrer-se, por exemplo, ao ensaio de triaxial (Maranha e Maranha
das Neves, 2009). Num ensaio drenado, assumindo que na rotura a tensdo permanece constante e
que as deformacdes elasticas sdo desprezaveis em comparagdo com as plasticas, a taxa de variagdo
da deformacdo volumétrica, dev, em relacdo a deformagdo axial, deq, no caso do critério de rotura
de MC, ¢ dada pela Equagdo 10:
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8e, /8¢, = (— 2sen ) / (1 — seny)) (11)

logo

Y = arc sen [(g—:)/(g—:) - 1] (12)

Importante ¢ o facto de w ser uma constante no modelo, o que implica que, durante a fase
plastica, o volume aumentara (ou diminuird) linear ¢ indefinidamente, o que ¢ materialmente
impossivel. Este aspeto ja foi destacado nos comentarios aos resultados da Figura 5b.

Ora, na natureza, a dilatancia ¢ variavel, dependendo, entre outros fatores, do volume especifico
e do nivel da tensdo instalada no solo. Essa realidade deve ser levada em considera¢do na
interpretacdo dos resultados para avaliacdo de seguranca das estruturas geotécnicas.

3.4 — Limitacoes do modelo elastico perfeitamente plastico com dilatancia na cedéncia

Sendo este modelo utilizado em programas de calculo disponiveis comercialmente, € importante
destacar aspetos considerados relevantes na sua utilizagdo pratica.

Num comportamento drenado, como pode ver-se na Figura 5b, se M* for negativo (>0), o
volume do solo aumenta a uma taxa constante. Se M* for positivo (<0), o volume diminui
igualmente a uma taxa constante. Para M*=0, a deformagdo plastica ocorre a volume constante,
portanto y=0.

Ja em condi¢des ndo drenadas, se o solo tende a ser contratil (w<0), a pressdo da agua nos poros
aumentara a uma taxa constante e, consequentemente, a resisténcia diminuira. De acordo com este
modelo, a resisténcia tende para a zero (o que € fisicamente impossivel). Se (y>0), o solo apresenta
dilatancia positiva e a pressdo da agua nos poros diminui. Portanto a resisténcia aumenta a uma taxa
constante. Em consequéncia, o solo ndo rompe, pois a resisténcia ndo drenada vai tender para
infinito. O que na realidade ndo pode acontecer visto que a pressdo negativa na agua ndo pode ser
superior a sua pressao de cavitagdo (=-100 kPa).

3.5 — Interpretacio dos resultados da aplicacio dos modelos elasticos perfeitamente plasticos
a luz da teoria dos estados criticos

Que beneficios podem ser obtidos quando, ao interpretar resultados de modelos da MSC, se faz
uso de informag@o sobre a teoria dos estados criticos? Concretamente, ¢ dispor da descricdo do
comportamento dos solos muito mais proximo do real do que sucede com os modelos elasticos
perfeitamente plasticos. Pode ser muito vantajoso pois permite que certos comportamentos do solo,
ndo detetados pelos modelos elasticos perfeitamente plasticos, ndo sejam ignorados. Estas
consideracdes podem estender-se a outros modelos elastoplasticos da MSC.

Nao obstante a teoria dos estados criticos ter sido desenvolvida com base num dado arquétipo
de solo, o seu conhecimento favorece um julgamento qualitativo de natureza pratica sobretudo no
que respeita ao papel da dilatancia (deformagdo) e do atrito e imbricamento (resisténcia). Na
interpretacdo que se segue, embora tendo presentes os conceitos da MSEC, usar-se-a
fundamentalmente a terminologia da MSC.

O aspeto mais significativo tem a ver com as variagdes volumétricas as quais podem condicionar
tdo marcadamente o comportamento resistente do solo, bem como a sua repercussdo na estabilidade
do material quando os incrementos da deformacdo volumétrica plastica geram, nos modelos
fechados, endurecimento ou instabilidade associada ao amolecimento.

Outra situacdo, explicavel pela teoria dos estados criticos mas dificilmente abordavel com base
nos modelos da MSC, é o comportamento de um solo muito OC e sujeito a uma tensdo efetiva muito
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reduzida. Tal pode ocorrer, por exemplo, no caso do solo do nucleo de uma barragem de terra-
enrocamento apos enchimento da albufeira (Maranha das Neves, 2023). Esta ocorréncia propicia
condigdes para que a obliquidade, 1, possa atingir valores muito elevados (7>>M), o que leva a que
o estado limite (inicio da cedéncia) se caracterize por uma rigidez muito elevada que vai originar a
formagdo de fraturas, as quais delimitam blocos rigidos e passiveis de serem deslocados. Esta
exemplo ¢ suficiente para mostrar quao longe estdo os modelos da MSC de poder explicar a situagédo
que acaba de se descrever e que tdo gravemente pode afetar a seguranga da estrutura em causa,

De seguida, aborda-se o papel da drenagem no comportamento baseado nos modelos elasticos
perfeitamente plasticos (com ou sem dilatancia incluida sad hoc na cedéncia) mas tendo como pano
de fundo dessa apreciacdo a teoria dos estados criticos.

Em condi¢ées drenadas

Sendo o comportamento drenado, um solo NC, ou ligeiramente OC, exibe dilatancia negativa
na sua trajetoria para a rotura ¢ mantém a sua homogeneidade. Como se viu em 3.1, a MSC,
pretendendo nao ignorar liminarmente a dilatancia, introdu-la ad hoc na fase plastica do modelo.
Tem de ter-se presente que a dilatancia negativa (endurecedora) e essa homogeneidade, asseguram
estabilidade a estrutura geotécnica em que esse solo ¢ utilizado. A resisténcia mobilizada tem origem
apenas no atrito.

Se o solo for OC, apresenta resisténcia de pico antes da rotura (estado critico). Exibe
necessariamente dilatidncia positiva, pelo que resiste ndo s6 por atrito ¢ mas também por exibir
aquele comportamento dilatante. Antes de atingir a resisténcia de pico, 0 comportamento nessa
trajetoria ¢ em tudo analogo ao que carateriza o comportamento do solo NC.

Mas, uma vez atingida a resisténcia ao corte de pico, o comportamento do solo altera-se
radicalmente. Passa instantanecamente a exibir dilatancia positiva (amolecimento) ¢ perde a sua
homogeneidade, dando origem a planos de deslizamento, devido a concentragdo de deformagdes
distorcionais. Estas originam camadas planas paralelas onde o material que as preenche amolece,
tornando-se numa pasta, com uma resisténcia igual a que se verifica no estado critico. Nessa
trajetoria rumo a cedéncia, o solo é caracterizado por dilatancia positiva e por uma progressiva
diminuicdo da resisténcia ao corte, desde o valor de pico até ao valor correspondente a cedéncia.
Naturalmente a dilatincia cessa ao ser atingida a rotura.

Em termos da MSC esta-se perante uma rotura progressiva. Mas a descrigdo acabada de fazer
tem presente, sem o explicitar, o conceito de estado, ou seja, como ¢é que a resisténcia e a deformagdo
evoluem até a rotura, com especial aten¢do para a fase em que a resisténcia de pico ja foi
ultrapassada. E como esses comportamentos se podem repercutir na estabilidade.

Em condi¢ées ndo drenadas

Ja em condigdes nao drenadas, ha que ter em conta um facto importante: a constancia do volume
especifico do solo, o que implica que a resisténcia dependa apenas do volume especifico inicial, o
que ¢ valido independentemente do grau de sobreconsolidagdo do solo. Na rotura, o solo exibe
comportamento plastico, dissipando trabalho por meio de atrito interno (e ndo por ligagdes coesivas
ou adesivas entre as particulas). Essa trajetoria ¢ caracterizada por instabilidade, o que tem influéncia
na seguranga estrutural.

De acordo com este modelo, o comportamento eléstico, antes da rotura, ndo abrange as variagdes
de volume associadas as tensdes deviatorias. Apos a rotura, como se trata de um material
perfeitamente plastico, s6 consegue detetar distorgdes, e ndo deformagdes volumétricas. Estas
significativas limita¢des justificam algumas considera¢des quanto ao seu uso e as tentativas de lidar
com a dilatancia, fendmeno totalmente ausente no modelo basico. Algumas tentativas de aprimorar
o modelo com esse proposito foram descritas em 3.1, tendo sido entretanto incentivadas pelo
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aparecimento da teoria dos estados criticos. Mas devido as limitagdes acabadas de descrever, os
resultados da utilizagdo do modelo requerem particular atengao.

4 — MODELOS HIPOELASTICOS

Tendo em conta que o comportamento eldstico linear dos solos s6 tem interesse pratico em
condi¢des muito particulares, justifica-se uma breve nota sobre o uso de modelos hipoelasticos, visto
que, mesmo com algumas limita¢des, permitem, com grande utilidade, a previsao das deformagdes
antes da rotura de estruturas geotécnicas (Duncan, 1996). Deve notar-se que o inicio de seu uso
coincidiu com a generalizagio da aplicagio dos métodos de elementos finitos e diferengas finitas. E
importante fazer algumas consideragdes sobre essa classe de elasticidade, que € a hipoelasticidade.

Os principios da elasticidade sdo satisfeitos por uma relagdo biunivoca entre a tensdo o ¢ a
deformagao &:

o = De (13)

onde D ¢ um tensor constitutivo de segunda ordem. O tensor ¢ ndo depende do caminho de
deformagdo, nem do trabalho realizado. Desta forma, a energia é gerada em ciclos de deformagao
fechados, o que significa que as leis termodinamicas apropriadas ndo sio satisfeitas. Mas se a relagdo
tensdo-deformagdo for expressa incrementalmente:

Ao = DAs (14)

onde D, um tensor de quarta ordem, ¢ fun¢do das tensdes e deformagdes. Neste caso, o material é
dito hipoelastico.

A aplicagdo de modelos hipoelasticos para prever deformagdes, iniciada na década de 1960,
possibilitou estender o modelo elastico aos comportamentos nao lineares dominantes em estruturas
geotécnicas. Geralmente, as leis constitutivas aplicaveis a esse comportamento elastico variavel
expressam os modulos de elasticidade como uma fungdo da tensdo, da deformagdo ou de ambas. O
material é considerado um meio continuo, homogéneo e eléstico até atingir a rotura.

A nio linearidade ¢ introduzida variando a rigidez volumétrica, K, com a tensdo média, ¢ a
rigidez distorcional, G, a tender para zero com as trajetérias de deformagdo (G=0 quando gs—0).
Essas variagdes sdo quantificadas por meio de pardmetros obtidos em ensaios de laboratorio, nos
quais as trajetorias no prototipo sao reproduzidas o mais possivel. Logicamente, adota-se um critério
de rotura definido no espago de tensdes. E dada a natureza do modelo, ndo inclui variagdes
volumétricas devidas exclusivamente a variagdes na tensao deviatdrica, como na realidade ocorre
nos meios particulados (dilatancia).

Finalmente ¢ interessante chamar a atencdo para a diferenca entre este modelo, que recorre a
elasticidade variavel para poder prever deformagdes (e que provou a sua utilidade nesse campo) e o
modelo baseado nos estados criticos. O primeiro ¢ muito engenhoso, mas no fundo permanece
elastico, e da sua aplicagdo pouca informagdo se obtém sobre o que caracteriza o comportamento
real do solo. Debruga-se apenas sobre o resultado final. O que é muito diferente de um modelo que
na sua formulagdo descreve a resposta de um solo muito préxima da real. A formulagdo do modelo
hipoelastico nada nos transmite sobre as razdes que determinam o comportamento real do solo. Uma
das razdes para ter introduzido neste artigo o modelo hipoelastico ¢ precisamente a de salientar este
contraste.

5 - 0S PARAMETROS ELASTICOS E AS CONDICOES DE DRENAGEM

Estando a lidar-se com modelos que incluem uma fase elastica significativa, ¢ importante, numa
breve nota, mencionar a relacdo entre os parametros constitutivos eldsticos ¢ as condig¢des de
drenagem. No caso de comportamento drenado, como ¢ bem conhecido, o0 modelo admite vérios
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pares alternativos de parametros mecanicos constitutivos independentes. Por exemplo, (K,G) ou
(E,v), onde v é o coeficiente de Poisson. Se o comportamento for ndo drenado, tal condi¢ao ndo pode
alterar a resposta constitutiva do solo. Mas a aplicagdo de tensdes totais pode ser considerada e
usando propriedades elasticas ndo drenadas, obter a resposta eldstica correspondente em tensdes
totais.

Num ensaio triaxial, 3p e 8¢ podem ser controlados independentemente, mas como d¢,~0, tal
significa que 6¢,=0p(K.=0), o que implica K,=o0, portanto 1,=0,5. A rigidez distorcional ¢ a mesma,
quer se considerarem tensdes totais ou efetivas, pois a distor¢do, para o mesmo dg, ¢ igual.
Consequentemente:

G, =G (15)

E, = 3G (16)

Portanto, ao contrario da situagdo drenada, os parametros constitutivos ndo sdo independentes ¢
estdo diretamente relacionados com as caracteristicas de rigidez em tensdes efetivas.

6 — MODELOS ELASTOPLASTICOS

O interesse dos modelos eclastoplasticos que se apresentam seguidamente, reside nas
modificagdes introduzidas nos modelos elasticos perfeitamente plasticos da MSC, modificagdes
essas também inspiradas na teoria dos estados criticos. Nestes tltimos modelos a fungéo de potencial
plastico coincide com a fungdo de cedéncia, tendo sido mostrado a saciedade que tal impede a
reprodugdo das deformagdes volumétricas observadas no comportamento real dos solos. As fungdes
de cedéncia e de potencial plastico coincidem e sdo representadas por retas. Trata-se de modelos
abertos.

Saliente-se que, tal como se expds em 3, os modelos elasticos perfeitamente plasticos foram
objeto de aperfeicoamentos numa tentativa de contornar as dificuldades com a reprodugdo das
deformagdes. Mas limitaram-se a introduzir as variagdes de volume na fase de escoamento e através
de um procedimento ad hoc que tenta simular a dilatancia. No fundo usaram-se fungdes de potencial
plastico e de cedéncia diferentes, mas do mesmo tipo (representadas por retas). Os resultados, ndo
obstante a introducdo de dilatincia, ndo foram muito animadores.

Ja no caso dos modelos elastoplasticos, adotam-se fungdes de potencial plastico e de cedéncia
muito diferentes. O modelo que ¢é apresentado (Wood, op. cit.) é em parte inspirado na teoria dos
estados criticos. A func@o de cedéncia (critério de rotura de MC), é obviamente representada por
uma reta e a de potencial plastico é representada por uma espiral logaritmica, tal como no modelo
CCO. Mas o endurecimento e o amolecimento, ao contrario do que sucede no CCO, sdo fungio dos
incremento de deformacgéo distorcional plastica. Os modelos elastoplasticos que se descrevem de
seguida contemplam o endurecimento, o amolecimento, ou ambos.

6.1 — Modelos elastoplasticos com endurecimento, com amolecimento e com endurecimento e
amolecimento

Os modelos elastoplasticos com endurecimento € com amolecimento, modelam as variagdes
volumétricas que um solo pode exibir antes da cedéncia, depois da resisténcia de pico ou antes e
depois da resisténcia de pico. Na pratica, sdo aplicaveis sobretudo a solos arenosos.
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Modelo elastopldstico com endurecimento

Como se referiu, ¢ um modelo aberto, ja que o critério de cedéncia ¢ o de MC. Na exposi¢ao
que se segue faz-se uso das condi¢des de tensdo e deformacao correspondentes as do ensaio de corte
em compressdo triaxial. Admite-se que a componente elastica do comportamento ¢ isotropico e
linear. Na verdade, G, nos materiais arenosos, ndo ¢ constante e varia com p'. Mas o modelo
considera G constante. A Equagdo 17 descreve estas propriedades:

6p") _[K 07(dsy
{Sq} - [0 36] {555} amn
O critério de cedéncia sera:

F(p'.a.ny) =q—nyp’ (18)

onde 7, ¢ um parametro de endurecimento que define a dimensdo corrente do lugar geométrico dos
pontos de cedéncia, que no caso presente ¢ uma reta, tal como pode ver-se na Figura 6.

5¢ef
q §¢eP q — Ny2p"=0
-~
p' 8¢l

Fig. 6 — Comportamento elastoplastico com endurecimento associado ao critério de rotura de MC.
Normalidade dos vetores incremento de deformagao plastica relativa a linha que representa o lugar
geométrico dos pontos de cedéncia.

A lei de endurecimento a estabelecer, como se vé na Figura 6, deve permitir que a linha de
cedéncia se expanda progressivamente até um valor limite (rotura). Quanto a lei de escoamento
plastico, tal como no comportamento elastico perfeitamente pléstico, ndo ¢ adequado admitir a
normalidade do vetor d¢” a linha de cedéncia, isto &, (6e/)(Ses)=-1,, como pode ver-se na Figura 6.

Sdo 6bvios os inconvenientes de um progressivo incremento de &/ a medida que 7, aumenta.
Este comportamento ndo so6 ndo corresponde ao real, como contraria a teoria dos estados criticos
que preconiza que a taxa de variagdo de volume tera de diminuir progressivamente até se anular na
cedéncia, ou seja, no estado critico (ver em 2.2).

Com base nos ja referidos trabalhos de Taylor (op. cit.) em que se estabelece, num ensaio de
corte direto, a ligag@o entre a dilatancia e o atrito mobilizado, Wood (op. cit.) prop0s a seguinte
equagdo tensdo-dilatancia, expressa em termos de deformacao total:

de, q

—=M-—=M-— 19

5. o n (19)
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Estando a tratar-se de um comportamento elastoplastico pode entender-se a Equacdo 19 como
uma lei de escoamento que controla a relagdo dos incrementos de deformag@o plastica:

Sey) q
=M-—=M- 20
5el o Ny (20)

onde M=q./p., € o valor de M no estado critico, logo onde se processam deformagdes
distorcionais a volume constante. E evidente que a Equagio 20 so6 ¢ aplicavel quando o solo estd na
cedéncia. Para valores baixos de 7, (longe da rotura), as deformagdes elasticas sdo muito
significativas, pelo que a interpretacdo baseada na Equacdo 19 (incrementos de deformag@o total)
sera diferente da obtida a partir da Equag@o 20 (incrementos de deformagdo plastica). Mas na
aproximagdo da rotura, as deformagoes plasticas tornam-se dominantes ¢ a ndo consideragdo da
diferencga entre deformagdes plasticas e deformagdes totais torna-se muito menos importante.

E possivel mostrar (Wood, op. cit.) que a lei de escoamento expressa pela Equagio 20
corresponde a fung@o de potencial plastico representada pela Equag@o 21 (Schofield ¢ Wroth, op.
cit.):

Glo)=q— Mp’ln% 2D

onde p.' € uma variavel arbitraria que permite obter a curva de potencial plastico que interessa o
estado de tensdo corrente. Assim:

oG

sl . )op' | M—n,

()-f} -
8q

a qual ¢ consistente com a Equagdo 20, sendo A um escalar multiplicador, a determinar. Na Figura 7
estdo representadas as curvas de potencial plastico, bem como o conjunto das curvas de cedéncia
(retas).

Como pode verificar-se ¢ muito significativa a diferenca entre as dire¢cdes dos d¢” resultantes da
aplicacdo da lei da normalidade. Na cedéncia, para valores baixos de 7, ocorre deformagio
volumétrica plastica de compressdo (positiva), mas que vai diminuindo a medida que 7, aumenta.
Anula-se para 7,=M e para n,>M, ocorre expansdo volumétrica (negativa).

.
:Stf

I Cedéncia
------------- Potencial plastico

D
—  5ef

Fig. 7 — Fungdes de cedéncia e de potencial plastico no comportamento elastoplastico com
endurecimento de um modelo que obedece ao critério de rotura de MC.
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Quanto a lei de endurecimento, admite-se, como ja foi referido, que o solo endurece devido a
ocorréncia de deformagdes distorcionais plasticas. Assim 7, depende unicamente de de¢’. Como com
este modelo constitutivo se pretende descrever o comportamento de um material cuja rigidez diminui
com a deformagao distorcional, Wood (op. cit.) recorreu a uma relagédo hiperboélica entre a tensdo e
a deformacdo distorcional plastica. Em termos incrementais, ter-se-a:

2
Mp — 1
8ny = % 5el (23)

onde 7, ¢ o valor assintético de g/p’ e a ¢ uma constante do solo que vai funcionar como um fator
de escala de de¢”, uma vez que a Equagdo 23 ¢ fungdo de des/a.
Pode assim estabelecer-se uma relagao de rigidez elastoplastica:

Kzny(M _le) 3GK(M _’73/)
—3GKn, 9G? {é'gv}

(np - ’73/)2 O¢s
an,

{%Z,} - Ig 306’] - (24)

36 — Kn,(M —n,) +p'

Na Equagéo 24, a rigidez elastica surge separada da rigidez plastica. Assim na aplicacdo desta
equagdo pode recorrer-se a rigidez elastica para prever a alteracdo ¢ tensdo resultante de uma
modificacdo na deformag@o. Se a tens@o assim calculada se situar exteriormente a linha de cedéncia
corrente (curva), 7y, pode usar-se a rigidez plastica para uma correg¢do que leve o estado de tensdo
calculado para a linha de cedéncia (eventualmente endurecida).

Claro que se 7, for igual a 7, esta rigidez torna-se igual a deduzida para o modelo elastico
perfeitamente plastico de MC, bastando considerar n,=n,=M e M-n=M-n,=M*. Em ambas as
situagdes, como se admitem leis de escoamento ndo associadas, a matriz de rigidez ndo ¢é simétrica.
A fun¢do de potencial plastico, descrita pela Equacdo 23, é na realidade muito diferente da fungdo
de cedéncia dada pela Equagéo 18.

Na Figura 8 s3o apresentados os resultados experimentais de um ensaio de corte em compressao
triaxial, drenado, que visou caracterizar o comportamento tensdo-deformacdo de um solo arenoso
do rio Tejo (Miranda, 2019). Procurou-se modelar esse comportamento com o modelo elastoplastico
com endurecimento acabado de apresentar, (Maranha das Neves e Caldeira, 2018), bem como com
0 modelo elastoplastico com endurecimento e amolecimento no qual a resisténcia ao corte depende
de um parametro de estado (Maranha das Neves e Caldeira, op. cit.) modelo esse que ¢ introduzido
mais a frente.

Como se pode observar, os resultados experimentais (4) mostram uma resisténcia de pico,
natural num solo OC. Quanto ao modelo elastoplastico com endurecimento (B), observa-se que ele
reproduz adequadamente as deformacgdes medidas antes da rotura. De particular interesse sdo os
valores positivos de ¢, para reduzidos valores de & (e valores baixos de 7), que sdo iguais aos
medidos no ensaio.

Mas o modelo (curva B) ndo conseguiu reproduzir nenhuma resisténcia ao corte de pico, a qual
¢ claramente identificada nos resultados do ensaio triaxial (curva 4), mas que ndo se observa nos
resultados do modelo.

Assim, enquanto nos modelos elésticos perfeitamente plasticos a superficie limite dos estados
permanece fixa, nos modelos elastoplasticos pode contrair-se ou expandir-se. Estas altera¢des da
dimensdo da configuracdo da superficie limite dos estados, correspondem a um endurecimento
(expansdo) ou amolecimento (contrag@o) do solo. Os conceitos de endurecimento e o amolecimento
introduzidos neste modelo, embora se trate de um modelo aberto inspiram-se na teoria dos estados
criticos a qual nasceu com modelos fechados.
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Fig. 8 — Comparagdo, nos planos (&s,q) € (&s,q), dos resultados de um ensaio de corte em
compressdo triaxial com os obtidos de duas modelacdes deste ensaio. A — descreve os resultados
experimentais de uma areia com densidade relativa (D) igual a 0,8, uma pressao de consolidagao

igual a 300 kPa, n.=(q./p."/=1,47 e ¢.'=36,1°; B — apresenta os resultados do modelo elastopléstico
com endurecimento; C —, apresenta os resultados do modelo elastopléstico que engloba
simultaneamente endurecimento e amolecimento e com resisténcia ao corte dependente de um
parametro de estado.

O modelo elastoplastico com amolecimento

Quanto ao modelo elastoplastico com amolecimento, ja que os fundamentos basicos sdo os
mesmos do modelo elastoplastico com endurecimento, ¢ abordado de forma menos pormenorizada
que este tltimo. E claro que o modelo que trata o amolecimento se destina aos solos OC, sendo de
notar que ndo abrange a fase do comportamento pré resisténcia de pico. Mas a partir da resisténcia
de pico exibe uma dilatancia negativa a uma taxa que diminui progressivamente durante o
escoamento.

De facto, para baixas deformagdes (7,<<#,) admite-se que o solo se comporta elasticamente logo
a localizagdo da linha de cedéncia mantém-se fixa, sendo obviamente nulos os incrementos de
deformagao distorcional plastica. Atingido o valor de 7, 0 solo aumenta de volume (amolece) a uma
taxa que vai diminuindo progressivamente de valor até ser atingido o estado critico (1 reduz-se até
atingir o valor de M). A partir desse valor, (1=n.~M), os incrementos de deformagdo volumétrica
plastica cessam, passando o solo comporta-se como elastico perfeitamente plastico, isto &,
continuam a ocorrer deformacgdes distorcionais plasticas, mas a volume constante.

Portanto, dependendo do problema em andlise, deve escolher-se 0 modelo mais apropriado:
aquele que trata apenas do endurecimento antes da rotura (no caso de material NC ou ligeiramente
OC) ou o que aborda o amolecimento e reducao da dilatancia positiva apds a resisténcia de pico (por
exemplo, areias OC submetidas a grandes deformagdes distorcionais). Neste tltimo caso este
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modelo pode ser util. Mas em areias NC ou ligeiramente OC, recomenda-se naturalmente o modelo
elastoplastico com endurecimento.

Em principio, podia conjeturar-se uma combina¢do dos dois modelos introduzindo uma
mudanga para o modelo de amolecimento quando fosse atingido um determinado valor de 7,. No
entanto, essa mudanga nem do ponto de vista fisico é considerada satisfatoria (Wood, 2004, op. cit.).

6.2 — Um modelo elastoplastico com endurecimento e amolecimento e com resisténcia
dependente de um parametro de estado

Mas o endurecimento ¢ o amolecimento podem ser introduzidos simultanecamente num sé
modelo elastoplastico. No entanto é necessario introduzir mais um parametro, o qual define a
dependéncia da resisténcia ao corte em relagdo a um parametro de estado. Mais especificamente, a
resisténcia ao corte maxima (de pico) ndo ¢ constante, mas sim uma fungdo do volume especifico
atual. E este o parimetro de estado escolhido. O simbolo para esse parametro é y (igual ao proposto
para o angulo de dilatancia).

E bem sabido que a resisténcia ao corte das areias depende de sua compacidade e da pressio
efetiva que sobre elas atua. Esta tltima, por exemplo, pode modificar a resposta do material a tal
ponto que uma areia densa, submetida a uma pressdo de confinamento suficientemente elevada,
pode comportar-se como areia fofa.

No presente caso, a fun¢do potencial plastica a ser considerada no estado de tensdo atual é
idéntica a do CCO, o que significa que o escoamento, para valores baixos de #, conduz a taxas de
contragdo volumétrica. Com o aumento de #, a taxa de contracdo volumétrica diminui
progressivamente, atingindo um valor zero. A partir dai a deformagdo distorcional é acompanhada
por uma expansdo volumétrica (esta descricdo pode ser acompanhada visualmente recorrendo &
Figura 7). Este modelo elastoplastico foi apresentado muito depois do estabelecimento da teoria dos
estados criticos (Wood, op. cit.).

A Figura 9 pode ajudar a explicar o conceito da variavel de estado escolhida. Este pardmetro é
definido, para um dado p’, em relagdo a LEC. No endurecimento, assume-se que 7, € uma variavel
em vez de uma constante, sendo uma fungéo do valor atual de v, ou seja, uma fungdo da variavel de
estado . O valor desta variavel em A (Figura 9) sera y4=v;-T', e a relagdo entre y e a resisténcia é
dada por #,=M k v, onde k ¢ uma constante do solo.

v * Parametro de estado em A

[ [ Yp=v,—-T

-
Inp’

Fig. 9 — Definicdo da variavel de estado .
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O modelo procura a condigdo em que v se encontra na LEC convergindo sempre para a maxima
resisténcia ao corte atual, de acordo com uma lei de endurecimento hiperbdlica, monotoénica e
crescente. No entanto, essa resisténcia maxima esta em constante mudancga, a medida que o solo se
contrai ou expande devido a tensdo de corte a que esta submetido. A resisténcia maxima é, portanto,
um objetivo mével que so pode ser alcangado para uma deformagao distorcional infinita (a assintota
da lei de endurecimento), situa¢do que pode ser identificada com a resisténcia no estado critico.
Assim como ja havia ocorrido com a fung@o de cedéncia do modelo, neste caso, o conceito de estado
critico também ¢ utilizado para definir a variavel de estado.

A aplicagdo deste modelo a um ensaio triaxial pode ser vista na Figura 8, (exemplo C). Como
pode ver-se, a resposta em termos de tensdo-deformagéo, além do endurecimento com a deformacao,
também descreve um amolecimento, acompanhado por uma transi¢do suave entre dilatagdo negativa
e positiva.

A Figura 8 permite uma comparagdo entre os resultados dos dois modelos, B e C, aplicados ao
mesmo ensaio triaxial. No que diz respeito a resisténcia, o modelo C reproduz o valor maximo
medido no ensaio, o que ndo sucede com o modelo B. Quanto as evolugdes de & e &, sdo bem
previstas por ambos os modelos.

7 — A UTILIZACAO DE MODELOS ELASTICQS PERFEITAMENTE PLASTICOS DA
MSC (COM E SEM VARIACOES VOLUMETRICAS NA FASE DE CEDENCIA) NA
VERIFICACAO DE ESTADOS LIMITE

Sdo apresentadas de seguida algumas consideracdes sobre o papel dos modelos elasticos
perfeitamente plasticos, dominantes na MSC (com ou sem incrementos de deformagdo volumétrica
na cedéncia) no dimensionamento de estruturas geotécnicas com base na verificagdo de estados
limite. Se for considerada a utilizacdo de y neste modelo, tal implica algumas precaugdes.

Por exemplo, evitar o uso de |y|=¢' (uma possibilidade contemplada em alguns programas
comerciais de calculo). Se o modelo estiver a ser usado numa analise de elementos finitos de
problemas de estabilidade em condi¢des ndo drenadas deve adotar-se um valor de y=0. Em 3.2 ¢ 3.3
j& houve ocasido de salientar outras precaugdes com o uso de y neste modelo, em particular o facto
do valor a adotar nos calculos, ser constante. Ora na realidade a dilatancia, como ja se viu, € variavel
(dependendo, entre outros fatores, do volume especifico e do nivel da tensdo instalada no solo). A
teoria sobre o papel da dilatdncia como condicionador do comportamento dos solos, foi exposto em
2.2.

Finalmente deve ter-se presente que todos os modelos abordados nesta sec¢@o sao abertos e que
tanto o endurecimento como o amolecimento sdo funcdo dos incrementos de deformacdo
distorcional plastica.

Modelos elastico perfeitamente pldsticos, com possibilidade de incluir, ou ndo, deformagoes
volumétricas na fase plastica

A aplicagdo dos modelos aos solos NC: se o comportamento for drenado e pretendendo-se
avaliar ELU’s (onde a resisténcia ¢ a propriedade dominante) o modelo ¢ muito util. Ja no que diz
respeito a avaliacdo de ELU;'s (onde a deformag@o ¢ a propriedade dominante) o modelo ndo tem
qualquer utilidade. Se o comportamento for ndo drenado o modelo pode considerar-se com alguma
utilidade na avalia¢do de ELU’s, mas ndo ¢ aplicavel no caso de ELU:'s.

No que respeita aos solos OC, se o comportamento for ndo drenado, o modelo ¢ 1til na avaliagdo
de ELU’s, mas ndo é recomendavel usa-lo na avaliagdo de ELU's.
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Modelo elastoplastico com endurecimento

Estes modelos distinguem-se pela descricdo do comportamento elastoplastico antes da cedéncia,
buscando aproximar-se do comportamento real e t€m um apreciavel papel nas areas da MSC. Uma
razdo adicional para ter presentes os fundamentos daquela teoria ao analisar os resultados da
aplicagdo destes modelos elastoplasticos com endurecimento.

A aplicacdo aos solos NC, quando o comportamento ¢ drenado e se pretendendo avaliar ELU’s
o modelo ¢ de grande utilidade. Na avaliagdo de ELU:'s , o modelo pode ser util dada a melhor
descrigdo da deformagdo da cedéncia. No caso de comportamento ndo drenado o modelo ndo deve
ser usado.

No que respeita aos solos OC, se o comportamento for ndo drenado, o modelo ndo ¢é
recomendavel na avaliacdo de ELU’s e de ELU:'s.

Modelos elastoplasticos com amolecimento

Como o modelo s6 descreve o comportamentos pos pico (antes de atingir a resisténcia de pico
o comportamento € considerado elastico), é natural que o modelo so interesse aos solos OC e em
condi¢des drenadas, podendo ser muito util na avaliagdo de ELU’s e de algum interesse no caso de
ELU's. Em condigdes ndo drenadas este modelo ndo deve ser usado.

Modelo elastoplastico com endurecimento e amolecimento

Como se descreveu em 6.2, o endurecimento e o amolecimento sdo abrangidos num sé6 modelo
elastoplastico, para o que se introduz um parametro de estado, y, que define a dependéncia da
resisténcia de pico do volume especifico atual. A resisténcia ao corte maxima nio é constante.

Este modelo (que ndo tem a divulgacdo dos anteriormente descritos nesta sec¢do, e que visa
sobretudo uma aplicac@o a solos arenosos) € o que se revela mais 1til na avaliagdo de estados limite
relacionados com a seguranga e funcionalidade. Em condigdes drenadas, quer o solo seja NC ou OC
¢ muito util avaliagdo de ELU’s, e de ELU:'s. Se as condigdes forem ndo drenadas, seja qual for grau
de sobreconsolidag@o, admite-se o seu uso, embora com menor fiabilidade quando comparado com
a sua utilizacdo em condi¢des drenadas.

8 - ALGUMAS CONSIDERACOES SOBRE AS DEFORMACOES DO SOLO

Esta questdo estd intimamente ligada ao tipo de estrutura geotécnica, mas muitas vezes ¢é
necessario garantir que os movimentos do solo ndo excedam um determinado limite, o que
normalmente implica deformagdes muito pequenas. Por exemplo, em condigdes de servigo, a grande
massa de solo que circunda uma estrutura, ou sobre a qual ela se apoia, apresenta deformagdes
superiores a 1073, No entanto, numa determinada zona, podem ocorrer deformagdes muito menores
no solo tendo sido observadas deformagdes plasticas de 3102 a 5x10* (Atkinson,1993). Acima de
tudo, deve ter-se em mente que a rigidez de um solo varia continuamente com a localizago, o
carregamento e as deformacdes, sejam muito pequenas ou grandes.

9 - QUANDO O SOLO SE AFASTA SIGNIFICATIVAMENTE DO ARQUETIPO
INICTALMENTE CONSIDERADO

Atualmente, estdo a desenvolver-se campos de pesquisa que apontam numa direcdo que parece
contradizer alguns conceitos basicos da MSEC: a importancia das liga¢Ges entre as particulas e o
papel relevante da estrutura e da fabrica do solo. Basicamente, esses campos afetam solos que tém
em comum conexodes entre as particulas que garantem a ocorréncia de estruturas Uinicas, conexdes
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que sdo destruidas quando os solos sdo submetidos a a¢des exteriores. Mas se tal ndo acontecer,
esta-se a lidar com rochas brandas e ndo com solos.

O estado do solo natural depende principalmente da histéria da deposi¢do e erosdo, podendo ser
alterado posteriormente por processos de envelhecimento: adensamento, fluéncia, cimentagao,
intemperismo e variagdes na salinidade da 4gua intersticial. O envelhecimento pode alterar o estado
atual ou a posicao da superficie limite dos estados estaveis.

Considerem-se, por exemplo, solos com indices de vazios muito elevados mas com resisténcia
consideravel devido a estruturas em que ligacdes permanentes, de natureza fisico-quimica,
desempenham um papel decisivo nesse comportamento (solos apelidados no passado de
problematicos). Ora hoje em dia tem-se por certo que na modelagdo do comportamento desses solos,
o conhecimento do seu estado final ¢ fundamental e a teoria dos estados criticos torna-se
indispensavel. Duma forma mais abrangente, a previsdao do comportamento desses solos nunca
podera ser obtida através da MSC, antes incorporando a teoria dos estados criticos. Esta problematica
foi exposta por Viana da Fonseca (2024).

Em suma, o que a primeira vista parece colocar a MSEC em questdo, pelo contrario, confirma a
utilidade da teoria em que se baseia esta mecanica. Recorde-se, por exemplo, a utilizagdo das
caracteristicas mecénicas de argilas remoldadas como referéncia basica para a interpretagdo das
caracteristicas correspondentes de argilas de sedimentos naturais (Burland,1990). As propriedades
das argilas remoldadas sdo denominadas propriedades intrinsecas, uma vez que sdo inerentes ao
solo, independentemente do seu estado natural.

Coincidindo com esta perspetiva do papel da estrutura do solo no seu comportamento, e
beneficiando dos notdveis avangos na tecnologia da informagdo, vale a pena mencionar a
investigacdo que considera o meio em questdo como verdadeiramente particulado, em detrimento
do conceito de meio continuo (utilizando, por exemplo, o método dos elementos discretos). Contudo,
importa salientar desde ja que, no caso de particulas argilosas, os modelos particulados sdo muito
dificeis de implementar devido aos efeitos de natureza fisico-quimica na interacdo entre estas
particulas submicroscopicas (Gudehus, 2011).

10 - NOTA FINAL

No que acaba de ser exposto, procurou mostrar-se que um conhecimento dos fundamentos da
teoria dos estados criticos pode ser particularmente util, na apreciacao dos resultados da aplicacio
pratica dos modelos da mecanica dos solos cldssica, bem como no julgamento, a par e passo, dos
dados resultantes do uso de projetos baseados no método observacional.
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Geopolymer stabilization of loessic subgrade (Cordoba, Argentina)
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RESUMEN - La estabilizacién de caminos de tierra ha adquirido importancia. Son relativamente nuevos los
estudios con metodologias fisico-quimicas no convencionales en suelos problematicos, incorporando
geopolimeros en el proceso de compactacion. En este trabajo, se presenta una sintesis de la linea investigativa
en geotecnia vial de la Universidad Catdlica de Cordoba, Argentina. Se aborda la estabilizacion de suelos limo-
loéssicos (A-4) mezclados con metasilicato de sodio en estado so6lido e hidroxido de calcio, conformando asi
un geopolimero. Se caracterizan suelos erodables y colapsables regionales, se establece la dosificacion dptima
con el geopolimero, y su respuesta en tramo piloto de camino, monitoreando el comportamiento geotécnico-
vial de la macro y microestructura de una subrasante solicitada a inclemencias climaticas y transito. Se
comprueba la efectiva estabilizacion disefiada y se compara con otros paquetes estructurales viales de igual
numero estructural equivalente, evaluando las ventajas de su utilizacion.

ABSTRACT - The development of dirt-road stabilization has acquired significance. Studies using
unconventional physical-chemical methodologies in problematic soils, incorporating geopolymers in the
compaction process, are relatively new. In this study, a summary of the research line in road geotechnics at the
Universidad Catolica de Cordoba, Argentina, is presented. The stabilization of silty-loessic soils (A-4) mixed
with solid sodium metasilicate and calcium hydroxide, thus forming a geopolymer, is addressed. Regional
erodible and collapsible soils are characterized, the optimal geopolymer dosage is established, and its response
is monitored on a pilot road section. The geotechnical behavior of the macro- and microstructure of a subgrade
subjected to inclement weather and traffic is monitored. The effective stabilization design is verified and
compared with other road structural packages of the same equivalent structural number, evaluating the
advantages of its use.

Palavras Chave — geopolimero, limo-loéssico, silicato de sodio.

Keywords — geopolymer, loessic silt, sodium silicate.

1- INTRODUCAO

El grupo de investigacion de geotecnia de la Universidad Catdlica de Cordoba (U.C.C.), viene
trabajando con la estabilizacion vial de suelos erodables y colapsables de la region pampeana
cordobesa (Argentina) a través de incorporar nuevos aditivos no convencionales. Dichas subrasantes
problematicas sin pavimentar del centro-este provincial, corresponden a sedimentos finos del tipo
A-4 o0 A-6 segin la American Association of State Highway and Transportation Officials
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(A.A.S.H.T.O.). Manifiestan un variado comportamiento tenso-deformacional ante aumentos del
contenido de humedad natural, grado de saturacion, tension de corte, tension normal media y presion
de poros (Zur y Wiseman, 1973). En la Figura 1 se pueden apreciar diversas patologias viales
relevadas durante el diagnostico inicial de la traza en estudio dentro del establecimiento “La Toma”;

ubicado proximo a la localidad de Pedro Vivas sobre ruta nacional N°19 en el departamento Rio
Primero (Cordoba), ver Figura 2.

Fig. 1 — Patologias de subrasantes no pavimentadas limo-loéssicas: a) suelo friable al tacto; b) falta
de bombeo transversal; ¢) ahuellamiento excesivo; d) carcavamientos localizados; €) polvo en
suspension; y f) zonas inundables.
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Fig. 2 — Localizacion del sector de estudio en: a) Argentina, b) en provincia de Cordoba. c)
Ingreso al campo “La Toma” de la U.C.C.

Al manifestarse las patologias citadas se producen ciclicas pérdidas econdmicas en esta zona
agro-ganadera. Existe una dificultad para extraer de los campos la produccion de cultivos y el ganado
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tanto en épocas de lluvia cuando los caminos se inundan y permanecen anegados, como en épocas
con bajas precipitaciones pluviales, cuando los caminos muy deteriorados por la acumulacion de
sectores erodados pierden su capacidad soporte y aminoran el modulo resiliente final, Rahman et al.
(2023). En las estaciones secas, los caminos presentan gran cantidad de polvo en suspension, que
produce afecciones respiratorias, acumulacion de polvo en cultivos con baja de la actividad de
fotosintesis y constituye un grave factor que impacta en la accidentologia vial (en general). Segun
mediciones de este grupo, los suelos limo-loéssicos cordobeses sufren una modificacion de sus
parametros naturales reflejados en reduccion de la densidad seca (pasa de 1,35 tn/m® a <1,2 tn/m?),
agotamiento de la resistencia al corte no drenado (pasa de 24,52 KPa a <9,81 KPa), aumento de la
deformacion vertical por colapso por arriba de un 3% e incremento de erosion por arriba de 10
tn/ha.afio (entre leve y superior segiin Gaitan et al. (2017)). Estos valores son compatibles con
trabajos internacionales sobre caminos de suelos loéssicos sin pavimentar segiin referencian Li et al.
(2016), Xie et al. (2018), Ramos-Scharron (2018) y Wang et al. (2025). Una reduccion de un 11%
de la densidad seca es coherente con pérdida de bombeo, estructura y erosion superficial (Moloisane
y Visser, 2014). La caida de un 60% de la resistencia al corte no drenado es elevada, pero no extrema
como otras de hasta un 90% (Liu et al., 2024). Las deformaciones por colapso varian entre un 2% a
8% (Jiang et al., 2017). La erosion calculada sobrepasa registros sudamericanos que oscilan entre 0
y 9,25 tn/ha.afo (Riquetti et al., 2022).

Desde hace diez afios este grupo ha abordado la estabilizacion de suelos finos limo-loéssicos
(A-4 o A-6) con la incorporacion puntual del agente quimico conocido como silicato de sodio;
empledndose en una primera etapa el silicato de sodio en fase liquida (Cruz et al., 2015) y por tltimo
en fase solida (Simén y Pagés, 2017). En varias regiones de la provincia de Cordoba, la presencia
de calcio natural intercambiable es fluctuante por lo que, dependiendo de la region, se adiciona junto
con el silicato de sodio sélido una fraccion de hidroxido de calcio (cal hidratada). Se forma un
geopolimero que involucra a los silicatos (ricos en silice), la cal hidratada y suelos finos inestables
tenso-deformacionales, que al mezclarse forman acido silicico que aglomera a las particulas limo-
loéssicas sueltas. El alto potencial alcalino (pH) de los aditivos facilita las reacciones alcalinas que
transforman particulas dispersas en cementadas. Al hidratarse, el silicato de sodio forma é4cido
silicico (1) que reacciona con el calcio proveniente de la cal hidratada (2), para formar un gel de
silicato calcico hidratado (3), generalmente denominado C—S—H por sus siglas en inglés. Es un gel
insoluble microcristalino cementante que actia como adhesivo de las particulas del suelo, va
ocupando los poros y envolviendo las particulas limosas, generando una estructura mas firme y
cohesiva, con menores deformaciones y reduccion de erodabilidad en el tiempo (ver Figura 3).

Na,Si0; + 2H,0 — 2Na* + 20H™ + H,Si0s (1)
Ca(OH), - Ca** + 20H~ 2
Ca?* + 20H™ + H,Si0; — CaSi0;.nH,0 + H,0 3)

donde n, representa cantidades variables de agua.

Los estudios de nuevos aditivos quimicos no convencionales se enfocan en activacion alcalina
de cenizas volantes, puzolanas o escorias de alto horno, que mejoran la capacidad portante y
durabilidad de suelos blandos y expansivos. Tienen menor huella de carbono en su fabricacion que
la estabilizacion con cemento Portland, ya que son preparados con menor consumo energético y
emplean desechos de otras industrias (Cruz et al., 2023). Se crean geles estables de silice-alimina o
de silicato-calcio para aglutinar las particulas del suelo. Tienen limitacion de depender de residuos
industriales con alta variabilidad quimica y de produccion (segun ciclos econdmicos). La mejora de
la resistencia al corte no drenado del suelo tratado oscila entre 150% y 400% (Abdila et al., 2022;

ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 166 — margo/marzo/march 2026 — pp. 61-86 63
https://doi.org/10.14195/2184-8394 166 4 — © 2026 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



Wu et al., 2022); el incremento de CBR entre 100% y 350% (Disu y Kolay, 2021); la reduccion por
colapso varia entre un 40% y 80% (Raj et al., 2025); la pérdida de masa en ciclos de durabilidad
entre un 5% y 12% (Abdila et al., 2022; Wu et al., 2022).

Fig. 3 —a y b) Lente de suelo estabilizado extraido de tramo piloto; ¢) Fotomicrografia tomada
bajo microscopio petrografico de una muestra estabilizada en campo (seccion delgada), donde se
puede ver un nodulo de bordes redondeados cementado por el silicato de sodio (nicoles paralelos).

El estudio de la evolucion investigativa de estabilizacion de subrasantes limo-loéssicas demando
la necesidad de identificar aspectos geotécnicos del suelo natural erodable y colapsable, determinar
la mezcla optima limo-cal-silicato (descripta en seccion 3.4), estudiar la variacion de resistencia de
la mezcla adoptada con el paso del tiempo ante condiciones extremas en laboratorio (alternancia de
periodos acelerados de secado y humedecimiento) y finalmente ratificar dicha resistencia (entre
otros parametros) en un testeo in situ con la materializacion de un paquete estructural vial con la
dosificacion optima, incorporando solicitaciones reales en la subrasante estabilizada, principalmente
transito de vehiculos pesados rurales con condiciones climaticas propias de climas secos y himedos.
Se complement6 la valoracion de dicha subrasante estabilizada con la materializacion de otros dos
tramos seriados testigos contiguos (ver seccion 4.1). Se establecieron analogias de durabilidad en
términos de pérdida de masa, cambio volumen, modulo de elasticidad inicial, densidad seca y
resistencia al corte no drenado entre probetas remoldeadas en el laboratorio con la dosificacion
optima, respecto a probetas remoldeadas del suelo problematico compactado. Sin embargo, no se
considera factible hacer una correlacion directa entre los resultados de resistencia al corte no drenado
de los ensayos de durabilidad del laboratorio en sus distintos ciclos, con los valores de resistencia al
corte no drenado de las probetas extraidas a distintas edades de la subrasante estabilizada afectadas
por el transito y los factores climaticos.

2 — RESENA DE LA HISTORIA DEL ARTE

El agente quimico primario de esta estabilizacion de suelos es el silicato de sodio;
historicamente utilizado como adhesivo, cementante, detergente, defloculante, pelicula protectora,
inhibidor, base catalitica, blanqueador, entre otras aplicaciones. Johann Van Fuchs comercializo el
silicato soluble a principios del siglo XIX para favorecer el endurecimiento de piedras artificiales.
Alrededor de 1910 el silicato de sodio, el silicato de calcio o silicato de aluminio se emplearon para
bacheos de caminos de tierra. En 1915, Albert Francois implementd el mejoramiento de suelos por
medio de inyecciones de lechada cementicia con la adicion de silicato de sodio para mejorar la
durabilidad del estabilizado. Hugo Joosten, inyect6 silicato de sodio y cloruro de calcio en
perforaciones profundas promoviendo la combinaciéon quimica y formacion de un gel insoluble,
garantizando cubrir oquedades, bajar la permeabilidad de infiltracion y disminuir los asentamientos.
Mainfort en 1951 estudio la vulnerabilidad de las mezclas de silicato de sodio frente a la variacion
del contenido de humedad. Iniciales ensayos de durabilidad en probetas de suelos arenosos
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mezclados con 1% de silicato de sodio fueron ejecutados por Dogra y Uppal en 1958. Posteriormente
las probetas eran sometidas a 12 ciclos de 5 horas de inmersion en agua y 42 horas de secado a
70 °C; resultando dichos ensayos en un 3,5% a 4,0% de pérdida de peso al final del Gltimo ciclo. En
el M.I.T. (Massachusetts Institute of Technology) a fines de los "50 se estandariz6 el ensayo de
durabilidad en probetas de arcillas estabilizadas con silicatos junto a otros aditivos. Lambe, Michaels
y Moh aplicaron sales de sodio e hidréxido de sodio (soda caustica) en los suelos para estabilizarlos,
y se comenzo a utilizar el silicato de sodio como un agregado secundario al cemento, cal y cenizas
(entre otros). Ruff, Davidson y Ellis estabilizaron suelos arcillosos con silicato de sodio mas cal y
con cenizas; analizando la incidencia del pH durante los ensayos de durabilidad. Investigadores
rusos contemporaneos trabajaron en la estabilizacion de suelos limosos con silicatos de sodio.
Hurley y Thornburn (1971) proponen que el silicato de sodio con casi cualquier otro material
inorganico causa la formacion de un gel de silice, pero las propiedades del gel, como la resistencia,
la durabilidad y la permeabilidad, pueden variar mucho dependiendo de la concentracion de la
solucion de 6xido de sodio y didxido de silicio en la composicion del silicato, la temperatura y el
tipo de sales, acidos y bases con los que reacciona. Moretto (2006) estudio la estabilizacion de suelos
loéssicos colapsables mediante inyecciones de silicato de sodio en zonas rurales cordobesas. Rico y
del Castillo (2011) publicaron resultados de ensayos de compresion simple mezclando limo con
silicatos de sodio mas cal. En Colombia, Galindo Torres y Avellaneda Moreno (2016) estudiaron
mejoras de la capacidad portante de los suelos limo-arenosos y materiales pétreos estabilizados con
silicato de sodio a la humedad de compactacion. Jalal et al. (2020) explican que los materiales
estabilizadores a base de calcio exhiben propiedades puzolanicas que mejoran las propiedades de
los suelos finos mediante hidratacion, intercambio cationico, floculacion, reaccion puzolanica y
carbonatacion. En Pera, Bonifaz Moreno y Gamarra Sosa (2022) estudiaron la comparacion del
silicato de sodio con cemento para la estabilizacion de una subrasante. Yang et al. (2024, 2025)
presentan aspectos fundamentales de la solidificacion, propiedades mecanicas y mecanismo de falla
del loess cuando se le adiciona silicato de sodio y polvo descarte de carbon. Kamiloglu et al. (2024)
y Chen et al. (2024) trabajan con geopolimeros basados en cenizas volantes con hidroxido de sodio
(NaOH) y/o silicato de sodio (Na2SiO3) como activadores alcalinos para estabilizar suelos limosos.

3 - MATERIALES

En esta seccion se presentan las principales caracteristicas de los materiales utilizados en forma
individual y combinada de esta investigacion segun los &mbitos de laboratorio y campo.

3.1 — Suelo problematico

Los suelos por estabilizar son limos inorganicos problematicos (A-4) segiin A.A.S.H.T.O, con
un 16,5% de fraccion gruesa muy uniforme (arena fina puntualmente). Responde a una potencia de
estudio del orden de 0,6 m de profundidad desde el nivel de terreno natural en el campo “La Toma”,
proximo a la localidad Pedro Vivas, a 54 km al este de la ciudad de Cordoba, Argentina.

Se emplazan en la llanura pampeana dentro de la provincia geoldgica llamada llanura chaco-
pampeana (Sayago, 1981), siendo parte de la denominada plataforma plana basculada (Sanabria
et al., 2004). La intensidad de la pendiente general hacia el este es menor a 0,5% y desde el punto
de vista climatico el sector se encuentra en la zona de transicion entre un clima templado pampeano
a un clima arido tipico de llanuras y sierras (Argiiello etal., 2010). Los suelos del sector
corresponden a la serie de Villa del Rosario, se clasifican como haplustol éntico, y se originan a
partir de sedimentos loéssicos de textura franco limosa, vinculados a lomas extendidas casi planas
(INTA y MAGyRR, 1992). Los depositos de loess que dieron origen a estos suelos se habrian
depositado principalmente entre el Pleistoceno superior-Holoceno, involucrando depositos de origen
eodlico, asi como de loess re-transportado y re-depositados por procesos coluviales o fluviales
(Argtiello et al., 2010).
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Las principales problematicas geotécnicas son la colapsabilidad y erodabilidad. Son limos
loéssicos metaestables cuya estructura interna puede rapidamente ser afectada por cambios en el
contenido de humedad o tensionales. Se producen variaciones de volumen de gran magnitud que
impactan en las estructuras incapaces de resistir distorsiones y asentamientos diferenciales
significativos (Rocca et al., 20006).

Se planificaron dos etapas de prospeccion in situ: anteproyecto (caracterizacion del suelo natural
existente para definir dosificaciones del geopolimero) y proyecto (control de durabilidad post-
constructivo de los tramos). Se ejecutaron tres sondeos espaciados 5 m entre si de acuerdo con el
reglamento argentino de estudios de suelos Cirsoc 401 (2018), para caracterizar geotécnicamente a
nivel de anteproyecto este tipo de obras lineales. En la Tabla 1 se detallan los principales parametros
resultantes de los ensayos fisicos—quimicos del suelo natural sin estabilizar y de la dosificacion
optima estabilizada.

Tabla 1 — Parametros geotécnicos del suelo natural y de la dosificacion optima.

Pardmetros Suelo Dosificacién éptima
Nombre del ensayo (unidad) natura] | (€ volumen) 25L1:1C%1S?
(en masa) 1L.1:4C2:4S3

Identificacion A.AS.HT.O. A-4 A-4
ASTM D 3282 (2015) S.U.C.S. ML ML
Lavado tamiz 200 o
ASTM C 136 (2001) @200 (%) 83,5 J

Grava y arena (%) 16,5 -
Analisis granulométrico | Limo (%) 76,5 -
ASTM D 422 (2007) Arcilla (%) 7,0 -

Dio (mm) 0,001 -

0,

Limites de Atterberg gLL E‘VA) ; 53% gg’z
ASTM D 4318 (2017) s — : ;

Indice de plasticidad (%) 0,70 2,5
Sales solubles totales o
ASTM D 1889 (2000) Sales solubles (%) <0,1 1
Pin Hole . . .
ASTM D 4647 (2020) Dispersivo/Erodable Moderado No manifiesta
Carbonato de calcio o
ASTM C 25 (2011) CaCOs (%) 1,90 J
pH, ASTM D1067 (2016) | - 7,91 10,39

., Salto por colapso, s (%) 3,30 0,85

Compresioén confinada
ASTM D 2435 (2011) Pfiat (MPa) 0,022 0,085

Porosidad final, n (%) 110 93
Proctor estandar @optima (%0) 15,1 19,0
ASTM D 698 (2012) Yssmax (gr/cm?) 1,60 1,62
California Bearing Ratio | CBR 2.5mm (%) 2,5 24,7
ASTM D 1883 (2014) Hinchamiento (%) -0,44 +0,10
Durabilidad 9° ciclo de Pérdida de masa (%) 32,8 3,6
humedecimiento/secado | Surotra (MPa) 0,11 0,55
adaptadg ’USACE yNLA, Einieia (MPa) 19.4 24.7
ver seccion 3.4

I: Suelo natural campo La Toma sobre ruta RN19, Pedro E. Vivas, Cérdoba, Argentina.
2: Cal hidratada de origen argentino; 3: Silicato de sodio s6lido de origen chino.

-: Contraccion; +: Expansion.
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La profundidad de investigacion de estas tres prospecciones esta delimitada seglin la potencia
de cada tramo estabilizado en estudio; alcanzando un criterio comun de dos veces la potencia del
paquete estructural vial a estabilizar.

En la Tabla 2 se muestran las principales tareas de campo y ensayos de laboratorio de esta etapa
de caracterizacion.

Tabla 2 — Resumen de tareas de campo y laboratorio en la etapa de anteproyecto.

Ambito Tipo de prospeccion ID  |Profundidad| Cantidad Tipo muestras
Pala barreno S-1 1,2m 3 Alteradas
Pala ancha S-2 0,6 m 2 Inalteradas

Campo Pala barreno S-3 0,6 m 2 Alteradas
Relevamiento visual de la calidad de la calzada segiin el método de Comision de
Caminos Rurales (2018)

Ambito Ensayo Cantidad
Humedad. ASTM D 2216 7
Granulometria y Lavado T200. ASTM D 422 y ASTM C 136 7
Limites de Atterberg. ASTM D 4318 4
Proctor T99. ASTM D 698 4

Laboratorio CBR. A.STM D 1883 - 4
Durabilidad. USACE y NLA, ver seccion 3.4 18
Pin hole. ASTM D 4647 3
Sales totales. ASTM D 1889 3
Compresion confinada. ASTM D 2435 1
[Ensayos quimicos. ASTM C 25y ASTM D 1067 3

En la Tabla 3 se muestran las principales fases identificadas por difraccion de rayos X (DRX) y
los resultados de la cuantificacion de fases por el método Rietveld para el suelo natural.

Tabla 3 — Cuantificacion de fases identificadas en suelo natural por DRX y refinamiento Rietveld.

Fases identificadas (fraccion total) Porcentaje (%)
Plagioclasa 32,8
Muscovita 25,1
Piroxeno 16,6
Cuarzo 11,5
Feldespato potasico 9,0
Calcita 2,6
Caolinita 2.4
Fases identificadas (fraccion < 2 um)

illita (+/- caolinita, esmectita) + cuarzo + plagioclasa

Pardmetro de ajuste

Rexp: 1,54; Rp: 1,95; Rwp: 2,65; v 2,96

Se informan los parametros de ajuste obtenidos luego del refinamiento. En la Figura 4a se
observa patron de difraccion de la muestra, curva de ajuste por método Rietveld, y diferencia entre
patréon medido y calculado. Como fases principales se reconoce plagioclasa, muscovita, piroxeno,
cuarzo, feldespato potasico, calcita y caolinita. Se muestran los patrones de difraccion del extendido
secado al aire, glicolado y calcinado, asi como la asignacion de fases identificadas (Figura 4b). Se
reconocio illita como mineral de arcilla dominante menor a 2 pm, con trazas de caolinita. Se observa
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un leve incremento en la intensidad del background a bajos angulos luego del glicolado con relacion
al secado al aire, lo indicaria presencia de trazas de una fase expansible, probablemente un
estratificado tipo R3 (Moore y Reynolds, 1997) con illita dominante y muy escasa esmectita.

Ta I'b
Cuentas .Qz Qz: cuarzo Y C: calcinado Qz cuarzo
Pl: plagioclasa G: glicolado Pl: plagioclasa
20000 | Kfs: feldespato potésico SA: secado al aire Kin: caolinita
Ms: muscovita = Iz illita
LPI Kin; caolinita = |0 [l
| i Px: piroxeno S \ . 1I+Kinl Qz
1 Cal: calcita g 1\ . :
10000 i
Ms+Kfs 2
‘ =
P' } PI 22 |z 8
I~
3
04— T T o
10 20 30 40 50
Posicion (°28)
1500
o-ww%cuwwwmwwmm
-1500- Posicién (°26)

Fig. 4 — a) Arriba la curva de puntos muestra patréon de DRX del suelo natural y asignacion de
fases principales. La linea continua es la curva de ajuste segiin método Rietveld y la linea con
trazos el fondo. Abajo se aprecia diferencia entre patron natural y calculado; b) Patron de DRX y
asignacion de fases de fraccion < 2pm del suelo natural (muestra orientada), secada al aire (SA),
glicolada (G) y calcinada (C).

La muestra presenta ademas proporciones menores de cuarzo y plagioclasa. Adicionalmente a
las fases identificadas por DRX de la fraccion total, los estudios petrograficos permitieron identificar
cantidades minoritarias (< 1 %) de hornblenda, biotita, apatita, circon, minerales opacos, trizas de
vidrio volcanico y 6xidos/hidroxidos de hierro (Figura 5).

Fig. 5 — a-f) Fotomicrografias del suelo natural suelto (b,d,f: nicoles paralelos; a,c,e: nicoles
cruzados). P1: plagioclasa. Kfs: feldespato potésico. Qz: cuarzo. Bt: biotita. Ms: muscovita. Px:
piroxeno. Ap: apatita. Zrn: circon. Hbl: hornblenda. Vv: vidrio volcanico. Opq: mineral opaco.

Ox: 6xido/hidroxido de hierro. Cal: calcita.
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3.2 — Silicato de sodio

Se empled metasilicato de sodio en estado solido y seco de origen chino. Este producto en estado
diluido con agua potable, presenta una tonalidad blanquecina a amarillenta. Se determind su
densidad seca de 0,85 a 0,95 gr/cm® y el pH registrado fue de 13,7. M4s caracteristicas técnicas se
citan en la Tabla 4.

Tabla 4 — Composicion quimica del silicato de sodio so6lido empleado (Fuente: fabricante chino).

Elemento Unidad Silicato de sodio
Total de alcali (sodio) % 28,7 a 30,0
Silicio % 27,8292
Hierro ppm <50
Tamaiio de la particula 1400 um — mm 425 pm % 90
Solubilidad en agua % 0,020
Transparencia % 96

3.3 — Cal hidratada

El aditivo quimico que brinda el vinculo calcico a lo largo del tiempo es la cal hidratada. Se
produce en la localidad de San Agustin, departamento Calamuchita de la provincia de Cérdoba
(Argentina). Posee una baja densidad aparente de 0,3-0,6 gr/cm® y un pH de 11,7. La incorporacién
de calcio brinda al silicato de sodio garantiza un aceptable proceso de gelificacion y posterior
estabilizacion intergranular con los suelos problematicos erodables con el paso del tiempo. En la
Tabla 5 se proporcionan mas caracteristicas técnicas de este producto.

Tabla 5 — Composicion quimica de la cal hidratada empleada (Fuente: fabricante argentino).

Elemento Unidad Cal hidratada
Oxido de calcio activo, CaO 2r/100g 30,33
Hidroxido de calcio, Ca(OH)2 2r/100g 40,06
Carbonato de calcio, CaCOs 2r/100g 59,70
Granulometria - -

> #30 (>0,59 mm) 2r/100g 0,0

<#30 >#80 (<0,59 mm >0,177 mm) gr/100g 11,1

<#80 >#100 (<0,177 mm >0,149 mm) gr/100g 3,9
<#100 >#200 (<0,149 mm >0,074 mm) gr/100g 17,4
<#200 >#325 (<0,074 mm >0,044 mm) gr/100g 49,5
<#325 (<0,044 mm) gr/100g 15,2

3.4 — Dosificacién éptima

Se plantearon inicialmente tres combinaciones de dosajes en esta investigacion (1L:2C:2S,
1L:4C:4S y 1L:6C:6L), siendo L=limo-loéssico, C=cal hidratada, S=silicato de sodio, descartando
en primera instancia la opcién que obtuviera bajos resultados a Smm de penetracion en el ensayo
California Bearing Ratio para las probetas remoldeadas a los parametros del proctor estandar.
Puntualmente, se efectuaron 5 puntos con distintos contenidos de humedad para comenzar a estudiar
cada dosificacion, y se evaludé finalmente la densidad seca maxima, la humedad optima, la
trabajabilidad de la mezcla, asi como, la dispersion de cada curva obtenida. En la preseleccion final
quedaron 1L:2C:2S y 1L:4C:4S, adoptandose el indice CBR (ver Tabla 6) como variable principal
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para escoger la dosificacion optima. La dosificacion seleccionada, cuyos resultados geotécnicos se
comparan con el suelo natural (ver Tabla 1), se compone de 1 parte de suelo limoso problematico,
4% de cal hidratada y 4% de metasilicato de sodio en estado solido y seco (1L.:4C:4S); o si se expresa
en volumen corresponde a 25L:1C:1S (Cruz etal., 2020). Estas dosificaciones cumplen
sobradamente con los valores admisibles solicitados para una subrasante segin la Direccion
Nacional de Vialidad de Argentina (DNV), ver Tabla 7.

La dosificacion optima compactada inmediatamente al mezclar los citados componentes, tiene
un indice de plasticidad de 2,5%, con un limite liquido (®LL) de 35,9% y limite plastico (wrp) de
33,3%, concluyendo que corresponde segin el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos
(S.U.C.S.) a un limo de baja plasticidad (ML), y al grupo A-4 segun la A.A.S.H.T.O.

Tabla 6 — Resultados de CBR y proctor estandar en probetas de suelo natural compactado como
en dosificaciones estudiadas en laboratorio.

Suelo natural Dosificaciones estudiadas (en masa)
. compactado 1L1:2C%:283 1L':4C%*:4S3
Penetracion T - —
Ensayo g Indice iy Indice g Indice
(mm) Presion Presion Presion
(kPa) CBR (kPa) CBR (kPa) CBR
(%) (%) (%)
California 2,5 166,71 2,5 1559,26 | 22,6 | 1696,55 24,7
Bearing
Ratio 5,0 343,23 33 2432,05 23,6 3471,55 33,7
(Méptima Yssmax M¢ptima Yssmax Méptima Yssmax
e‘:g;:l";r Pardmetros | (%) | (gr/em®) | (%) | (gr/em®) | (%) | (gr/em?)
15,1 1,60 18,0 1,61 19,0 1,62

I: Suelo natural campo La Toma, Pedro E. Vivas, Cérdoba, Argentina.
2: Cal hidratada de origen argentino.
3: Silicato de sodio so6lido de origen chino.

Tabla 7 — Valores exigidos para subrasante vial segiin Direccion Nacional de Vialidad.

Elemento del paquete vial Parametro Valor reglamentario
CBR2,5mm (%) > 3
Subrasante Hinchamiento (%) < 1
Indice de plasticidad < 12

Para monitorear el efecto del geopolimero durante uso vial, se realizé el ensayo de durabilidad
considerando aspectos metodologicos de dos organizaciones distintas: el método del Cuerpo de
Ingenieros de Estados Unidos de América (USACE) y el método de la Asociacion Nacional de la
Cal de Estados Unidos de América (NLA). Esta investigacion adopta principalmente el método de
la NLA, al tratarse de una estabilizacion con cal a la que se le adiciona silicato, pero tomando parte
de la metodologia del método de USACE para contemplar la solicitacion de los ciclos de
humedecimiento y secado caracteristicos de la region en estudio.

A modo de simple resefia de ambos ensayos de durabilidad, se citan algunos aspectos
particulares de cada uno de ellos:

— El método de la NLA (National Lime Association, 2006) tiene requerimientos minimos
para que la cal reaccione con el suelo. Pide un indice de plasticidad > 15 y un pasante por
el tamiz N° 200 mayor a 25%. De no cumplirse la primera condicion es indispensable
agregarle silice o alumina al suelo tratado para que reaccione con la cal. Propone adicionar
cal (ASTM D 6276, 2019), hasta que el pH no varie. La densidad méxima con humedad
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optima se logra con el ensayo proctor estandar (ASTM D 698, 2012) y el humedecimiento
de la muestra es de 7 dias a 40 °C. Posteriormente se someten las probetas a ensayos de
compresion simple para ciclos de congelamiento y descongelamiento.

— El método del USACE compacta probetas de suelo-cemento con el proctor modificado
(ASTM D 1557, 2012), propone un humedecimiento de 48 hs a 49 °C y establece
parametros minimos de durabilidad y resistencia para considerar estabilizada la muestra.
De cumplirse s6lo una de las condiciones, se trata de un mejoramiento y no de una
estabilizacion. La durabilidad se cuantifica con el porcentaje de pérdida en peso de la
probeta luego de 12 ciclos de humedecimiento, secado y raspado con un cepillo metalico
(ASTM D 559, 2015), y la resistencia minima a la compresion del suelo (ASTM D 1633,
2017) varia de acuerdo con la funcion dentro del paquete estructural de la via.

4 - METODOLOGIA

Se realizaron en primera instancia ensayos de caracterizacion de los diferentes materiales y de
la dosificacion 6ptima en laboratorio (ver seccion 3), buscando luego validar los mismos y establecer
correlaciones al estudiar el comportamiento del geopolimero propuesto en un tramo de camino
sometido a desgaste por solicitaciones climaticas y transito.

4.1 — Ejecucion de tramo piloto de camino para testeo

Se materializaron tres tramos contiguos de camino de 5Sm de longitud cada uno en media
calzada, con tres paquetes estructurales para controlar la durabilidad con medicion de la resistencia
al corte no drenado, entre otros parametros geotécnicos. El periodo de anélisis fue de 493 dias (casi
un afo y cinco meses) para asi poder evaluar los ciclos climaticos o estaciones secas/humedas y el
impacto del transito pesado a lo largo de distintas visitas de control. El grado de deterioro y la pérdida
en volumen del suelo erodado en los tres tramos experimentales, se establecié una analogia relativa
entre la pérdida en peso de cada ciclo y el valor de resistencia al corte no drenado para una
deformacion vertical del 1% de las probetas remoldeadas en el laboratorio para el ensayo de
durabilidad (Cruz et al., 2018, 2020).

Se clasifico vialmente la subrasante rural no pavimentada segin su jurisdiccion, su funcion
principal y su importancia dentro de la red nacional. De acuerdo con las caracteristicas del perfil
transversal, el trafico, conectividad y accesibilidad de la via, se defini6 la clasificacion funcional
como una via rural secundaria que presenta una circulacion de transito pesado (maquinarias y
camiones de carga). Se calcularon los espesores de los paquetes estructurales de cada tramo in situ;
respetando el mismo numero estructural equivalente. En la Figura 6 pueden observarse las tres
opciones ejecutadas para evaluar comparativamente el desgaste y durabilidad de cada tramo.

El primer tramo se materializé con 3 capas de 0,20 m de espesor del suelo natural compactado,
el segundo tramo con dos capas de 0,15 m de espesor de suelo estabilizado con cal hidratada y
silicato de sodio solido, cuya dosificacion en volumen fue de 25:1:1 (Suelo:Cal:Silicato o L:C:S).
El tercer tramo presento tres capas; las primeras dos de L:C:S con 0,15 m y 0,10 m de espesor
respectivamente, terminado con una capa de 0,05 m de espesor de agregado granular 0-6 mm
compactado. Se realizé un modelo digital del terreno para mensurar la durabilidad in situ a partir de
conocer la pérdida en volumen del suelo erodado en cada tramo experimental.

En la Figura 7a se visualiza la preparacion del terreno con escarificacion y limpieza de la traza
rural (comun a los tres tramos). En la Figura 7b se aprecia el mezclado mecanico del suelo con cal
y silicato para los tramos 2° y 3°. El compactado de al menos el 90% de la densidad seca del proctor
estandar (ASTM D 698, 2012) por capas del suelo natural o mejorado con la humedad 6ptima
calculada, se observa en Figuras 7c y 7d. Finalmente, al tercer tramo se le adicion6 una tltima capa
compactada de 0,05 m de espesor de agregado granular 0-6 mm sobre el estabilizado de suelo-cal-
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silicato para brindar mas rugosidad superficial al rodar el neumatico (Figura 7¢). En la Figura 7f se
observa una vista en perspectiva de los 3 tramos materializados.

b
Vista en planta Corte transversal fis
] Seccién 3-3": 25L:1C:1S y 0-6 mm
3° Tramo ~~] 1° Capa - 0-6 mm Esp.=0,05m
2° Capa-25L:1C:1S Esp.=0,10m
25L:1C:18
y 0-6 mm 3° Capa-25L:1C:1S Esp.=0,15m
- Total = 0,30 m
=TT SecCiGN 2-2' 25L:1C:1S
1°Capa-25L:1C:1S Esp.=0,15m
2° Tramo
2° Capa-25L:1C:1S Esp.=0,15m
2 2 28L1cHs Total = 0,30 m
T e ~~"  Seccién 1-1" Suelo natural compactado
el 1° Capa - SNC Esp.=020m
1° Tramo
2° Capa - SNC Esp.=020m
1= =1 Suelo
compactado - -
t [ eomgace 3°Capa-SNC  Esp.=020m
m 01m Total = 0,60 m

Fig. 6 — a) Vista de los tres tramos de subrasante materializados in situ; b) Detalle en planta y corte
de los paquetes estructurales viales materializados in situ.

Fig. 7 — a) Escarificacion y extraccion de caja de suelo del tramo experimental; b) Mezcla del
suelo natural con cal y silicato de sodio; c¢) y d) Relleno, vibrado y compactacion por capas;
e) Terminacion del tramo 3° con agregado 0-6 mm; f) Vista de los tres tramos terminados.

La ejecucion del tramo piloto se efectud un dia nublado, con temperatura media y sin viento,
facilitando la conservacion de la humedad de la mezcla. Se realizaron dos controles con el cono de
arena por tramo de humedad y densidad in-situ. Se inspecciond que los materiales estuvieran
uniformemente mezclados. Se fueron midiendo con nivel optico los espesores de las capas de
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compactacion en los distintos tramos y se empled la misma energia de compactacion ya que se
usaron los mismos equipos ¢ idéntico operario para dicha tarea.

4.2 — Monitoreo del tramo vial de estudio

El registro in situ de los distintos parametros geotécnicos viales en cada visita, buscaba
monitorear la performance de cada tramo ante la presencia de solicitaciones climaticas y de transito.
Para esta tarea fue necesario planificar campafas geotécnicas:

— Campafia directa: Cateo de suelos en tramo piloto para obtener probetas de suelo

estabilizado in situ y realizar ensayos de la macroestructura (compresion simple —
ASTM D 2166, 2016, compresion confinada — ASTM D 2435, 2011, clasificacion
geotécnica- ASTM D 422, 2007) como de la microestructura (microscopia optica de
polarizacion sobre secciones delgadas impregnadas con/sin resina fluorescente)
(Figura 8a).

— Campaiia indirecta: Ensayo de penetracion liviana (DCP ligera) hasta una profundidad del
orden de 0,6 m a 1,2 m desde el nivel de subrasante en cada visita (Figura 8b). La
profundidad de estudio fue condicionada en base a la maxima potencia estabilizada entre
los tres tramos; siendo la inicial determinada en el 1° tramo de 0,6 m (Figura 6b). El nivel
de subrasante fue erodandose a lo largo de los 493 dias estudiados; el mas afectado fue el
suelo natural sin estabilizar (traza existente), le siguio el suelo natural compactado y en
menor medida los tramos 2° y 3° estabilizados con geopolimero (suelo-cal-silicato).

Fig. 8 — a) Cateo de probeta del 2° tramo a la edad de 155 dias para realizar corte delgado;
b) Ensayo de penetracion liviana (DCP ligera).

Se ejecutd también un relevamiento planialtimétrico del tramo piloto de subrasante rural no
pavimentada al finalizar su ejecucion (edad 0 dias) y en las sucesivas visitas de campo (edad 30, 70,
155, 258 y 493 dias), (Cruz et al., 2018). En la Figura 9 se observan los modelos de planialtimetria
resultantes a la edad de 30 dias y 493 dias de materializados los tramos de testeo in-situ; siendo
destacado con sombreado gris oscuro el aumento de la zona erodada con el correr del tiempo luego
de ser solicitados al transito como condiciones climaticas reales.

En cada visita a campo se relevd visualmente la zona de estudio y se califico la traza teniendo
en cuenta los siguientes estados posibles (Comision de Caminos Rurales, 2018): severas erosiones
(tanto hidricas como edlicas) y bajos niveles de conservacion. Para analizar el nivel de deterioro del
camino se consideraron: irregularidad superficial, ahuellamiento localizado, deformacion
longitudinal, corrugaciones u ondulaciones, pérdida del perfil transversal, polvo en suspension, falta
de drenaje, entre otras (Figura 1). En la Figura 10, se muestra la planilla de relevamiento vial usada
que valora semi-cualitativamente el estado de cada tramo materializado en el tiempo. A partir de
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varios relevamientos se puede ponderar en forma comparativa como se mantiene o deteriora la
calzada de circulacion en una linea temporal.

La sintesis de la campafia de ensayos y relevamientos in-situ a lo largo del tiempo de estudio
para el monitoreo del comportamiento del tramo piloto estabilizado se aprecia en la Tabla 8.

Tabla 8 — Resumen de tareas de campo y laboratorio en la etapa de monitoreo.

Ambito Ensayo/Muestreo Cantidad
DCP ligero. ASTM D 6951 17
Cono de arena. ASTM D 1556 8
Campo Prospeccién con pala ancha 3
Relevamiento planialtimétrico 6
Relevamiento visual de estado del camino 9
Compresion simple. ASTM D 2166 3
Laboratorio Compresion confinada. ASTM D 2435 3
Granulometria por sedimentacion. ASTM D 422 12
CTRT ; [] G g : [b
Edad de la estabilizacion: 30 dias Mooy Edad de la estabilizacion: 493 dias ¥y,
OStagy e Stz
" s, edec’a N M, adada
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Fig. 9 — Modelos digitales de elevacion de tramos a la edad de: a) 30 dias; b) 493 dias.

4.3 — Caracterizacion de la macroestructura

Se realiz6 una caracterizacion geotécnica-vial de los sedimentos a estabilizar, implicando la
planificacion de tres etapas de ensayos; siendo, la primera sobre muestras de suelo en estado natural,
la segunda sobre probetas de suelo con silicatos de sodio seco mas cal hidratada y la tercera etapa
sobre probetas estabilizadas con la dosificacion Optima extraidas de los tramos testeados in-situ.
Cabe mencionar que las muestras de suelos estudiadas, corresponden a la subrasante no pavimentada
de la traza en estudio dentro del establecimiento “La Toma”; cuyo rango de profundidades
estudiadas varia entre 0,0 m y 0,6 m desde el actual nivel de terreno. Los ensayos realizados en la
etapa primera y segunda, se resumen en la Tabla 1. Mientras que los ensayos de la tercera etapa se
mencionan en la seccion 4.2.

En la Figura 11, se observa un cateo para muestrear el suelo natural sin estabilizar y probetas
dosificadas con silicato de sodio seco y cal hidratada prontas a ser ensayadas en el laboratorio.
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Edad mejoramiento: 70 dias

Descripcion del suelo

Estado

Clasificacion

Natural

1° Tramo

2° Tramo

3° Tramo

min | max

Suelo natural
compactado

25L:1C:1S

25L:1C:1S
y 0-6mm

Irregularidades superficiales: escasas o nulas

Deformaciones localizadas: no hay

Ahuellamiento o deformacién longitudinal: no hay

Corrugaciones u ondulaciones:no hay

Pérdida del perfil transversal: no hay

Pérdida de materiales: no hay o minima

Drenaje: bueno

Muy bueno

Irregularidades superficiales: pocas

Deformaciones localizadas: bajas

Ahuellamiento o deformacién longitudinal: apreciables

Corrugaciones u ondulaciones: minimas

Pérdida del perfil transversal: escasa

Pérdida de materiales: escasa

Drenaje: bueno

Bueno

Irregularidades superficiales: moderada

Deformaciones localizadas: media

Ahuellamiento o deformacién longitudinal: importante

Corrugaciones u ondulaciones: algunas

Pérdida del perfil transversal: moderado

Pérdida de materiales: moderado

Drenaje: con deficiencias puntuales

Regular

Irregularidades superficiales: elevadas

Deformaciones localizadas: altas

Ahuellamiento o deformacién longitudinal: e xcesivo

Corrugaciones u ondulaciones: altas

Pérdida del perfil transversal: importante

Pérdida de materiales: apreciable

Drenaje: malo

Malo

Fig. 10 — Planilla de relevamiento cualitativo vial a 70 dias de la intervencion.
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Fig. 11 — a) Cateo para caracterizacion del suelo natural en traza estudiada; b) Desmolde de
probeta remoldeada con la dosificacion 6ptima; c) Probeta pronta a ser tallada en probetas
remoldeadas para ensayar durabilidad; d) Probetas esbeltas remoldeadas del ensayo de durabilidad.

4.4 — Caracterizacion de la microestructura

El objetivo principal fue identificar en la microestructura razones que justifiquen diferencias en
valores de resistencia al corte no drenado (como otros parametros) de las probetas con la dosificacion
optima en el laboratorio sometidas a alternancia de ciclos de secado/humedecimiento (ensayo de
durabilidad) respecto a probetas extraidas de la subrasante estabilizada solicitadas al transito rural
como clima real.

Para tal fin se realizaron estudios por microscopia Optica de polarizacion (con epifluorescencia)
sobre secciones delgadas impregnadas con/sin resina fluorescente, con un microscopio Leica DM
EP. Se trabajo sobre muestras extraidas del 2° tramo experimental a 155 dias de su materializacion
en campo, y sobre probetas solicitadas al 5° ciclo de humedecimiento-secado del ensayo de
durabilidad (obtenidas en laboratorio) (Figura 12a). Se definieron dos direcciones de corte
perpendiculares entre si a fin de evaluar cambios segin la direccion de conformacion de las
muestras. En primera instancia las muestras fueron impregnadas con resina epoxi de baja viscosidad
adicionando fluoresceina sddica y posteriormente fueron cortadas con sierra diamantada en seco. Se
realiz un nuevo impregnado sobre la superficie de corte y desbaste con abrasivos de carburo de
silicio. Sobre la cara pulida de las muestras se pego6 un vidrio (46 x 27 x 1 mm) y se efectuo un corte
con maquina Petrothin (Figura 12b). Finalmente se llevaron a altura con abrasivos de diferente
granulometria para conseguir secciones delgadas de aproximadamente 30 pum de espesor
(Figura 12¢). Desde la optica de la microestructura se identificaron los tipos de particulas
elementales, los tipos de agregados de particulas y los tipos de poros segun las estructuras
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mencionadas por Alonso et al. (1987). En Figura 12d-1 se aprecia la microestructura de tipo
matricial constituida por una masa de particulas distribuida de forma homogénea; en la Figura 12d- 2
puede verse una microestructura de agregados, cuando se observan grupos o asociaciones de
particulas elementales formando granos de mayor tamafio y poros entre ellos de mayor magnitud
que en la microestructura matricial; y para concluir en la Figura 12d-3 se presenta una
microestructura de granos de arenas y/o limos con conectores de arcilla entre los granos, o contactos
directos entre particulas sin conectores de arcilla.

Particula elemental  Poro intramatricial Agregado Poro Contacto
grano-grano

Conector
de arcilla

Grano de
arena

Conector

Poro intra-agregado de arcilla

Grano de arena

Grano de arena

d) Plaqueta de arcilla ——% Poro intra-elemento

Fig. 12 — a) Preparacion de muestras extraidas en campo post materializacion del 2° tramo
experimental a 155 dias y probetas solicitadas al 5° ciclo de humedecimiento-secado del ensayo de
durabilidad (obtenidas en laboratorio); b) Maquina Petrothin para corte de precision; ¢) Secciones
delgadas obtenidas; d) Microestructura de suelos segin Alonso et al. (1987). 1- Microestructura
tipo matricial homogénea. 2- Microestructura de agregados con grupos de particulas elementales.
3- Microestructura de granos de arenas y/o limos con o sin conectores de arcilla.

5 - RESULTADOS Y DISCUSIONES

5.1 — Experiencias en laboratorio

Luego de identificar el suelo natural y determinar la dosificacion optima en laboratorio, se
realizé el ensayo de durabilidad alternando periodos de secado y humedecimiento en probetas
remoldeadas compactas al menos al 95% de la densidad seca maxima del proctor estandar, con suelo
natural compactado y con la dosificacion 6ptima Cruz et al. (2020). Finalizado cada ciclo (1, 3, 5,
9, 13 y 15) se determino el porcentaje de pérdida en peso (AP) de las respectivas probetas segun la
Ecuacién 4 y se realizaron los correspondientes ensayos de compresion simple. Asi, se calcularon
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los parametros de resistencia al corte no drenado a la deformacion vertical de rotura (eot%) y a la
deformacion vertical del 1% (e1%), sus modulos de elasticidad a valor de deformacion elastica inicial
(E), pérdida de masa, presion de fluencia saturada y porcentaje de colapso.
P .. — P,
AP = inicial final (4)
P final

donde Pinicial €s 1a masa inicial y Prinal s la masa de la probeta al finalizar el ciclo del ensayo.

En la Figura 13a se observa la diferencia de pérdida de masa de suelo en probetas de laboratorio
luego del ensayo de durabilidad; siendo la situada a la derecha la probeta remoldeada con la
dosificacion optima (geopolimero) y a la izquierda la remoldeada s6lo con suelo natural compactado.
La probeta de suelo natural compactado manifestdo mayor pérdida de masa. En la Figura 13b puede
apreciarse que la probeta con suelo estabilizado tuvo una rotura franca, compatible con una falla
general por corte al finalizar el ciclo 15. El compendio de resultados tenso-deformaciones para estos
ensayos de compresion simple se muestra en la Figura 13c. Se ejecutaron tres probetas por ciclo;
siendo el fin poder obtener una estadistica de resultados minimos. La Figura 13d manifiesta un
decaimiento de la resistencia a compresion simple (para €1%) a medida que avanzan los ciclos para
las probetas sin aditivos, mientras que las probetas con geopolimeros tienen un leve incremento con
el paso del tiempo. La Figura 13e expone los valores de las pérdidas de masa ciclo a ciclo para las
probetas con la dosificacion dptima, que permanecen relativamente estables, a diferencia de las
probetas de suelo natural compactado que manifiestan deterioros incrementales continuos con el
avance de los ciclos del ensayo de durabilidad. En la Tabla 9 se resumen los principales parametros
resultantes del ensayo de durabilidad con una acotada estadistica de los mismos.

Tabla 9 — Resultados del ensayo de durabilidad en probetas de suelo natural compactado
y con dosificacion 6ptima.

Suelo natural compactado Mejoramiento 1L':4C%:4S3
Numero de ciclo
1° 3° 9° 1° 3° 9°
Pérdida de masa promedio (%) 1,2 13,2 32,8 0,6 1,6 3,6
Desviacion estandar 0,15 49 5,4 0,19 0,15 0,42
Surowra promedio (MPa) 0,59 0,32 0,11 0,65 0,52 0,55
Desviacion estandar 3,93 2,18 0,70 1,28 1,73 0,64
Einicial (MPa) 33,9 33,9 19,4 39,1 37,1 24,7
Desviacion estandar 0,50 0,49 0,24 0,84 0,53 0,20

I: Suelo natural campo La Toma sobre ruta RN19, Pedro E. Vivas, Cérdoba, Argentina.
2; Cal hidratada de origen argentino.
3: Silicato de sodio solido de origen chino.

Desde el analisis de la microestructura en probetas extraidas del 2° tramo materializado con dos
capas de 0,15 m de espesor de suelo ML con cal hidratada y silicato de sodio sélido con dosificacion
en volumen de 25L:1C: 1S, se logro constatar que sus nodulos gelificados ante la reaccion del silicato
de sodio con la cal hidratada, son 12,5 veces mayores que los nddulos de las probetas solicitadas a
los distintos ciclos del ensayo de durabilidad remoldeadas en el laboratorio. En la Figura 14 se
observan vistas parciales de un agregado nuevo o sea un nddulo cementado sin (caso a) y con
epifluorescencia (caso b), hallado en la probeta de 155 dias proveniente del estabilizado en el campo.
Dicha fraccion de nodulo cementado presenta un tipo de agregacion en forma de bloque angular
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separado nitidamente de su matriz basal. El nédulo completo tiene una dimension menor a 10 mm
y responde a un nodulo pequeiio blando (Cruz, 2020). Se identifican agregados de caras
aproximadamente planas que al cortarse forman aristas y estas a su vez originan vértices. Se
identifican conformas parecidas a poliedros geométricos irregulares. Las caras de los agregados se
conjugan perfectamente con las caras de los agregados vecinos por lo que se integra correctamente
con la matriz basal (ambas no estan separadas). Intrinsecamente en el nodulo, se observa un fuerte
estado desarrollado de agregacion como de acomodamiento de las fracciones finas entre las
fracciones gruesas (en ese orden de prioridad) sin casi poros internos y/o vinculados con la matriz
basal circundante. Por otra parte, el tipo de poro presenta un ancho de influencia de ~0,5 mm a
~1,5 mm que separa circunferencialmente el nodulo pequefio con la matriz basal; siendo identificado
como un conjunto de microporos circundantes al ndédulo visualizado eficazmente en la vista con
epifluorescencia.

Cc
18 "’.=1% . &y rotura = 5,2% ‘—
g 1 . 1
1 ! . v
6 : - A .’:
14 T I.W. o
I

F 124 :
= I
= 10 1
) 1
s 081 *Ciclio 1 |
@ ] 8Ciclo3 | ,
r§ 08 aCiclo5 | 1
0.4 +Ciclo9 |
s Ciclo 13| 1
0.2 1 - oCiclo 15[
00 @ } t t t 1
0,00 1,00 2,00 3,00 4,00 5,00 6,00
Deformacion (g,, %)
B (4] = [e
0,45 r T ) 2 40,0 —
2 040 g | | o—a— ‘g’ - 4 —Suelo natural compactado
- < u|e sl L @ .- -+ Suelo estabilizado
ol B i e i ’ E 30,0 | : : »
2030 . S !
a Sdm g I =, 4
§0,25 = ? 200 L g
T 020 L i 2 |
s 0,15 e~ 2 ot g
S S 2 10,0
2] ) 7
E, 0,10 # Suelo natural compactado o g 4
/
0.05 1 g Syelo estabilizado 8 | e {-&...... B
0 T I g 00 M | . | ... ot i
0 4 8 12 16 0 4 8 12 16
Numero de ciclos Namero de ciclos

Fig. 13 — a) Estado de probeta con geopolimero vs. probeta de suelo natural compactado;
b) Rotura en probeta con dosificacion optima, ciclo 15; ¢) Resultados tenso-deformacionales a
compresion simple, ciclos 1, 3, 5,9, 13 y 15; d) Resistencia a compresion para ciclos de
humedecimiento y secado; e) Pérdida de material en ciclos de ensayo de durabilidad.
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Fig. 14 — Fotomicrografias tomadas mediante microscopia optica de polarizacion con nicoles
paralelos (a y ¢) y con epifluorescencia (b y d); a y b) Microestructura de probeta inalterada
extraida de campo a la edad 155 dias; ¢ y d) Microestructura de probeta remoldeada en laboratorio
del 3° ciclo de humedecimiento/secado en el ensayo de durabilidad.

Por su parte en las Figuras 14c y 14d, se observa un nédulo de la probeta remoldeada en el
laboratorio y solicitada hasta el 3° ciclo de humedecimiento/secado en el ensayo de durabilidad.
Dicho nodulo presenta una forma de esferoide; siendo la dimensiéon menor de ~0,5 mm y la mayor
de ~0,8 mm. Al igual que la Figura 14ay Figura 14b, este es un nodulo pequeio blando identificado
por microscopia optica de polarizacion sin (caso c¢) y con epifluorescencia (caso d) (Cruz, 2020).
Las caras de los agregados se integran correctamente con matriz basal. Intrinsecamente en el nodulo,
se observa un fuerte estado desarrollado de agregacion como de acomodamiento de las fracciones
finas inicamente, sin poros internos y ligeramente infiltrado por la matriz basal circundante. Por
otra parte, el tipo de poro presenta un ancho de influencia de ~25 pm y separa circunferencialmente
el nodulo pequeiio con la matriz basal en forma esferoide; siendo identificado por una cdmara
conectada con micro-canales que conforman una forma esférica de paredes irregulares infiltradas a
micro-fisuradas, circundantes al nédulo. El origen de este tipo de poro, podria deberse a la
desecacion sufrida de forma acelerada en la estufa del laboratorio durante la etapa de secado en el
ensayo de durabilidad; limitandose asi el crecimiento volumétrico de las dimensiones del nddulo
como ademas brinda respuesta a las bajas magnitudes de resistencia al corte no drenado en probetas
ensayadas a durabilidad en el laboratorio. Puntualmente, los sucesivos y acelerados ciclos de
humedecimiento/secado generan una fragilidad nodular (microfisuras internas) en las probetas
esbeltas a nivel de microestructura que justificaria los bajos moédulos de elasticidad inicial (hasta
evert 1%) de estas probetas respecto a los modulos de elasticidad inicial de probetas estabilizadas en
el tramo 2° en campo; que fueron sometidas a un deterioro paulatino a lo largo tiempo (Tabla 10).
Esta fragilidad en la microestructura de probetas esbeltas no se manifestaria en probetas confinadas
como son las probetas del ensayo de compresion confinada. Estas tltimas analogias, seran objeto de
nuevos estudios con el fin de poder correlacionar mas apropiadamente la evolucion del crecimiento
nodular desde la micro a la macroestructura.
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Tabla 10 — Resultados del ensayo de durabilidad de las probetas de la dosificacion 6ptima en el
campo y en el laboratorio.

Suelo estabilizado en campo Suelo estabilizado en laboratorio
Edad . .
(dias/ciclos) Dias Ciclos
0 155 350 1° 3° 9°
vss (gr/cm?®) 1,61 1,75 1,43 1,44 1,48 1,53
Einicial (MPa) 2729 204,6 136,4 39,1 37,1 24,7

5.2 — Resultados y discusion de campo

De los resultados del ensayo de penetracion liviana (DCP ligera) realizado en cada tramo
materializado in-situ (1°, 2° y 3°), como asi también en un tramo de suelo natural contiguo sin
compactar, se analizo el porcentaje de la pendiente de avance acumulado penetrado seglin cada visita
realizada desde el inicio de la experimentacion o edad de 0 dias (Figura 15). Puede apreciarse que
en los tramos con presencia del geopolimero (2° y 3°), disminuy6 siempre el avance acumulado de
penetracion con el paso del tiempo. Esto resulta de una estabilizacion del suelo problematico dada
por la formacion del gel de silice, logrando un grado de cementacion que mejora con la edad
(Figura 15c¢). En el suelo natural sin compactar siempre se observa el maximo del porcentaje de la
pendiente de avance acumulado penetrado (linea so6lida en las Figuras 15a, 15b y 15¢).
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Fig. 15 — a-c) Avances acumulados segun N° golpes de DCP del suelo natural sin compactar (SN)
y compactado a diferentes edades en el tramo 1° (a), 2° (b) y 3° (¢); d) Relevamiento vial del
estado de los tramos estudiados vs. suelo natural sin compactar a diferentes edades; ¢) Coémputo
del volumen de terraplén para cada tramo materializado a diferentes edades.

El relevamiento cualitativo vial iniciado en noviembre del 2019 (edad de 0 dias) hasta marzo
del 2021 (edad de 493 dias) logré evaluar el deterioro de cada tramo materializado con respecto al
suelo natural sin mejorar (Figura 15d). El inicio del monitoreo vial in situ se dio en primavera en
Argentina; siendo el clima calido y parcialmente himedo. Mientras que la finalizacion de la
medicion dieciséis meses después abarcd dos estaciones de verano (época de lluvia) con una
acumulacion pluviométrica en la region proxima a 1000 mm y un rango de temperaturas entre 11°C
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y 28°C. El eje vertical de la Figura 15d muestra una variacion de 1 a 70; siendo 1, propio de un
estado vial pésimo y 70, propio de un estado vial excelente. Resultando que los tramos 2° y 3°, se
han mantenido en un estado vial bueno para todo el tiempo de estudio.

Se ejecutod un relevamiento planialtimétrico de los tres tramos estudiados en las edades de 0 dia,
101 dias, 258 dias y 493 dias, logrando computar el volumen (m?) de terraplén requerido por tramo
al ser solicitados al desgaste del transito pesado (maquinarias agropecuarias) como condiciones
climaticas reales (Figura 15¢). Se observa que los tramos estabilizados (2° y 3° en ese orden) generan
la menor erodabilidad respecto al 1° tramo, garantizando una efectiva estabilizacion en el tiempo
que impactara en reducciones econdémicas de tareas de rehabilitacion y/o mantenimiento de
subrasantes problematicas no pavimentadas de esta region mediterranea argentina.

El geopolimero conformado por silicato de sodio-cal hidratada-limo loéssico, presenta una
performance similar o superior a geopolimeros con silicatos de calcio o silice-alimina presentados
en la seccion 1, especialmente en CBR (aumenta casi 1000%) y resistencia al corte no drenado
(mejora 500%). Presentan similar rango de desempefio en reduccion del colapso inicial y pérdida de
masa en el ensayo de durabilidad (<4%), lo que potencia esta investigacion.

6 — CONSIDERACIONES FINALES

El suelo problematico erodable y colapsable de la subrasante estabilizada en el campo “La
Toma” de la Universidad Catdlica de Cordoba, responde a una region rural de la planicie limo-
loéssica cordobesa; pudiendo ser clasificado como A-4 segun el sistema de clasificacion de suelos
viales de la A.A.S.H.T.O. Presenta illita (Ill) como mineral de arcilla dominante menor a 2 um.

El nuevo geopolimero estudiado durante casi 10 afios, esta dosificado en masa con 1 parte de
suelo limo-loéssico problematico, 4% de cal hidratada y 4% de silicato de sodio sélido 1 L:4C:4S;
0 si se expresa en volumen seria 25L:1C1:S, siendo posible en este trabajo hacer una resefia de la
trazabilidad investigativa desde el disefio experimental de la dosificacion 6ptima en el laboratorio
hasta el estudio del monitoreo estacional de dicho geopolimero en un camino no pavimentado de un
campo agricola ganadero.

Con la adicion del geopolimero se logra una estabilizacion quimica-mecanica de las subrasantes
limosas colapsables y erodables en base a la incorporacion de hidroxido de calcio (cal hidratada,
Ca(OH)2) y metasilicato de sodio en estado solido y seco (Na2SiOs). La cal suple la falencia de
calcio natural en el suelo y el silicato de sodio conglomera la reaccion quimica.

Este suelo limo-loéssico (A-4) analizado, luego de ser mejorado y estabilizado con el
geopolimero propuesto, cumple con los requerimientos locales de aptitud para una sub-rasante vial,
mejorando notablemente sus aspectos tenso-deformacionales. Las principales ventajas geotécnicas
como viales al utilizar este geopolimero en la estabilizacion de subrasantes rurales de limo de
Cordoba respecto al suelo natural existente son: aumenta casi 10 veces el valor CBR2 smm, aumenta
un 500% la resistencia al corte no drenado en rotura, aumenta 3,5 veces el indice de plasticidad pero
sostiene la clasificacion de un suelo A-4 como ML en el tiempo, aumenta un 27% mas el moédulo de
elasticidad secante seco en periodo elastico y aumenta 12,5 veces mas el diametro de los nodulos
gelificados in situ respecto a los nddulos de las probetas solicitadas a los distintos ciclos provenientes
del ensayo de durabilidad en el laboratorio. Ademas, disminuye 9 veces la pérdida de masa entre los
periodos de secado-humedecimiento. Por ende, de forma anéloga se disminuiria el volumen de m® a
terraplenar ante la erodabilidad producida por el intemperismo climatico y el transito pesado. De
esta forma se puede inferir una disminucion del impacto técnico-economico de la rehabilitacion
anual en este tipo de subrasantes rurales no pavimentadas cordobesas.

La estabilizacion geopolimérica con metasilicato de sodio y cal hidratada tiene un desempefio
similar o superior a geopolimeros basados en escorias de alto horno, cenizas volantes o puzolanas,
por lo que se presenta como una solucién prometedora y sostenible para mejorar las propiedades
geotécnicas y la durabilidad de las subrasantes problematicas en Cordoba (Argentina), con impactos
positivos en la funcionalidad vial y para el mantenimiento de caminos.
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Comparison of geotechnical and structural design methods
for micropiles: Analysis through a parametric study
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RESUMO - Este artigo apresenta uma analise critica de diferentes métodos de dimensionamento geotécnico e
estrutural aplicaveis a microestacas. Foram avaliados métodos classicos e contemporaneos, considerando-se
variaveis geométricas como o didmetro de perfuragéo, comprimento da raiz e propriedades da armadura tubular.
A metodologia incluiu um estudo de caso real, baseado em dados de campo e parametros obtidos por sondagem
dinamica, complementado por analises paramétricas implementadas em ambiente computacional. Os resultados
permitiram quantificar a sensibilidade de cada método as alteragdes geométricas, destacando as divergéncias
entre critérios de capacidade de carga do solo e de estabilidade estrutural. Verificou-se que alguns métodos
apresentam variacdes significativas nos resultados. A abordagem adotada proporciona uma base técnica mais
solida para a comparagao entre diferentes modelos de dimensionamento de fundagdes profundas, contribuindo
para escolhas mais fundamentadas em projetos de funda¢des em ambientes urbanos ou industriais.

ABSTRACT - This paper presents a critical analysis of different geotechnical and structural design methods
applicable to micropiles. Both classical and contemporary approaches were evaluated, considering geometric
variables such as borehole diameter, root length, and steel casing properties. The methodology included a real
case study based on field data and parameters obtained from dynamic probing tests, complemented by
parametric analyses conducted in a computational environment. The results allowed for quantifying the
sensitivity of each method to geometric variations, highlighting the discrepancies between soil bearing capacity
criteria and the structural stability assumptions. It was found that some methods exhibit significant variations
in their results. The adopted approach provides a more robust technical basis for comparing different deep
foundation design models, contributing to more informed decisions in foundation projects for urban or
industrial environments.
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1- INTRODUCAO

O desenvolvimento das microestacas teve origem no contexto de reconstrucao pos-Segunda
Guerra Mundial, quando diversos edificios apresentavam danos estruturais, exigindo solucdes de
reforco de fundagdes com minima interferéncia nas construgdes vizinhas. Diante desse cenario, no
ano de 1952, o Doutor Fernando Lizzi desenvolveu o elemento de refor¢co por meio de um projeto
de recalcamento eficaz ao criar uma rede de estacas finas moldadas in loco e armaduras de ago que
pode ser executada em qualquer tipo de solo. A principal ideia de Lizzi era produzir um complexo
de fundagdo por meio de sistema reticulado que simula raizes de arvore e consolida o solo,
transformando-o em uma espécie de “solo armado”, nesse contexto surge “pali radice”, que
significa: estacas em raiz. A aplicacdo da técnica foi tdo impactante e apds a apresentacdo de Lizzi
no “X Convegnio di Geotecnia” varias empresas comegaram a desenvolver estacas com processos
semelhantes, no entanto sem especificacdes sobre a pressdo de injegdes (Barbosa, 2019; Antunes,
2012; Alonso, 2016; Teixeira, 2014; Brito, 2000).

De acordo com Francisco (2007), Gongalves (2010) e Antunes (2012), em Portugal as primeiras
execugdes de microestacas foram na transicdo das décadas de 1970 para 1980, em reforco e
recalgamento de fundagdes superficiais. Na década seguinte, foram aplicadas para reabilitacao de
edificagdes antigas. Atualmente, microestacas se tornaram uma solucao preferencial em obras de
reabilitacdo urbana, gragas a sua adaptabilidade, baixa intrusdo e versatilidade, como pode ser
evidenciado em casos emblematicos, como a reabilitacdo do Theatro Circo em Braga e do Hotel
Lanidor em Lisboa. Segundo Barbosa (2019) e Lima (2008), no Brasil, os elementos de refor¢o
foram introduzidos também na transi¢do das décadas de 1970 e 1980 pelo professor Costa Nunes
sob a denominagdo de presso-ancoragem, basicamente eram tirantes injetados que conseguiam
trabalhar sob compressdo. Atualmente, devido as inovagdes tecnologicas as microestacas se
diferenciam dos demais métodos por causa da sua viabilidade, sendo essa afirmagao confirmada por
Cabral (1986) ainda no inicio de desenvolvimento do elemento estrutural no pais.

Observa-se que grande parte dos estudos se concentram em abordagens mais isoladas, como
determinar a capacidade geotécnica da raiz, ou verificar a estabilidade de elementos estruturais, ou
trabalhar em conceitos acerca do reforco e reabilitacdo das fundagdes, sendo esses aspetos muito
importantes para uma aplicagdo real. Diante disso, o objetivo do trabalho ¢ complementar os avangos
da literatura, com a inclusdo de informacdes relevantes para microestaca, como: variagdes
geométricas por meio de uma comparagdo entre os diferentes métodos de calculo para capacidade
estrutural e geotécnica. Com base neste enquadramento, o presente artigo propde uma contribuigdo
relevante ao estudo das microestacas, por meio de uma abordagem paramétrica baseada em dados
de um estudo de caso.

2 - REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 — Dimensionamento da capacidade geotécnica

As incertezas associadas aos parametros geotécnicos e a caracterizagao do solo, a estimativa da
capacidade de suporte da raiz deve ser prioritariamente avaliada no dimensionamento de fundagdes
profundas, ja que ¢ a resisténcia do solo que estabelece o limite inicial a transferéncia de cargas.
Sendo assim, existem varios métodos que estimam a resisténcia lateral do fuste por meio de
diferentes variaveis. O atrito superficial lateral ¢ o mais frequente, com um papel fundamental no
procedimento de calculo. Uma vez obtida a resisténcia por meio dos métodos ¢ necessario verificar
a capacidade de suporte da raiz por meio da verificagao da seguranga da raiz, com coeficiente parcial
de reducdo ou fator de seguranca global, conforme definido pelas Equagdes 1 e 2.

R R
Ro=—-+—= )
Vb Vs
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Raam = M @)
FS
onde R4 ¢ a resisténcia de calculo total da raiz da microestaca/estaca (kN); Raim € a resisténcia
admissivel da raiz da microestaca/estaca; Rp ¢ a resisténcia de ponta (kN); Rr € a resisténcia lateral
(kN); yv € o coeficiente parcial de redugdo da resisténcia de ponta; ys é o coeficiente parcial de
reducdo da resisténcia lateral e FS ¢ o fator de seguranca global.

Diversos autores contribuiram para a estimativa da resisténcia da raiz em fundagdes profundas.
Alguns métodos originalmente desenvolvidos para ancoragens, como os de Littlejohn e Bruce
(1975) e Bowles (1996), sdo frequentemente adaptados para o dimensionamento de microestacas.
De forma semelhante, métodos semiempiricos inicialmente propostos para estacas convencionais,
como os de Aoki e Velloso (1975), Décourt (1996) e Décourt e Quaresma (1978), também podem
ser utilizados, com as devidas adaptagdes, no contexto das microestacas.

2.1.1 — Microestaca
2.1.1.1 — Método de Fernando Lizzi (1982)

Dentre todos os métodos utilizados para verificar a capacidade da raiz da microestaca, a Teoria
de Lizzi (1982) ¢ a mais usual. O grande diferencial dessa metodologia ¢é a presenca de coeficientes
em relagdo ao didmetro de furo e uma variavel para determinar o atrito superficial que irdo ponderar
o resultado da resisténcia lateral. A Equacdo 3 mostra a formula que descreve a teoria.

R,=nD-L-t,"] 3)

onde D ¢ o diametro de perfuragdo da microestaca (m); L ¢ o comprimento da raiz (m); tm € a
variavel do atrito superficial lateral médio (kPa) e J coeficiente de influéncia do furo.

A variavel que pondera o atrito superficial médio limite € encontrada por meio de algumas
tabelas, Lizzi (1982) estabelece uma classificagdo conforme a compacidade do solo para
determinag@o do coeficiente em questdo. De um ponto de vista mais fisico, esse parametro indica a
resisténcia ao corte na interface solo-estaca. Por sua vez, o coeficiente de influéncia do furo ¢
estimado por meio de uma correlagdo com o didmetro nominal de projeto (diametro de perfuracéo)
conforme o Quadro 1.

Quadro 1 — Atrito superficial lateral médio e coeficiente de influéncia de furo
(adaptado de Lizzi, 1982).

Atrito Superficial Lateral Médio Influéncia do furo
Tipo de solo m (kPa) D (m) J

Solo mole 50 0,10 1,00

Solo solto 100 0,15 0,90

Compacidade média 150 0,20 0,85

Muito rigido, cascalho, areias 200 0,25 0,80

2.1.1.2 — Método de Bustamante e Doix (1985)

O trabalho de Michel Bustamante e Bernard Doix nomeado “Une méthode pour le calcul des
tirants et des micropieux injectés” publicado em 1985 possui uma metodologia empirica e original
para o dimensionamento de microestacas e tirantes, os autores mencionam uma vasta base
experimental composta com 120 ensaios em escala real em 34 locais geotécnicos diferentes. O
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método baseia-se em dois tipos de esforgos: carregamento (compressao) e arrancamento (tragdo),
conduzidos no Laboratoire des Ponts et Chaussées (LPC) e por pesquisadores internacionais. Os
autores destacam a importancia da pressdo de inje¢@o na raiz do tirante/microestaca. A formulagéo
fundamental do método de Bustamante e Doix (1985) baseia-se no equilibrio entre a tra¢do limite
da microestaca/tirante ¢ o fator de atrito lateral ao longo do fuste, conforme descrito pela Equagao 4:

n

R.= ) mea-DiLi-gs; @

i=1

onde Dj ¢ o didmetro de perfuragdo na camada i (m); Li é o comprimento da raiz na camada i; ¢s,i €
o atrito superficial lateral unitario limite (kPa), essa variavel ¢ obtida por meio dos abacos empiricos
de Bustamante e Doix (1985) e a € o coeficiente de majoragdo do didmetro de perfuragdo, com base
no tipo de inje¢do (IGU — Injecdo global tnica e IRS — Injecdo repetitiva seletiva) de acordo com o
Quadro 2.

Quadro 2 — Cocficiente o (adaptado de Bustamante e Doix, 1985).

. Coeficiente a Quantidade minima de calda
Tipo de solo :
IRS IGU recomendada (Vi)
Cascalho (Grave) 1,8 1,3al,4 1,5% Vs
Cascalho arenoso 1,6a1,8 12al,4 1,5 % Vs
Areia com cascalho 1,5a1,6 1,2al,3 1,5% Vs
Areia grossa 14al,5 1,1al,2 1,5 x Vs
Areia média 14al,5 1,1al,2 1,5% Vs
Areia fina 14al,5 1,1a1,2 1,5% Vs
. 1,5a2 x Vs (IRS)
A 1t l4al5 I,lal2
reia siltosa a a 1.5 < Vs (IGU)
. 2 x Vs (IRS)
Silte 14al,6 1,1al.22
1,5 x Vs (IGU)
Areil 18220 12 2,5a3 x Vs (IRS)
rgi
ga Las . 1,522 x Vs (IGU)
Marga /'Marga 1,5 a2 x Vs (para camadas compactas)
calcaria
Groda alterad 1,8 1,1al.22
reda atterada ou 2 a 6 x Vs ou mais, se for camada fraturada
fragmentada
Rocha alterada ou o x 1,1 a 1,5 x Vs, se finamente fissurada
fragmentada ’ ’ 2 x Vs ou mais, se fraturada

Por fim, para esforgos a compressdo, os autores consideram uma parcela adicional da resisténcia
de ponta. Os autores fornecem duas equagdes: simplificada ¢ detalhado. A primeira abordagem
assume que a resisténcia de ponta contribui com 15% da resisténcia lateral total, por utilizar uma
probabilidade ¢ necessario menos dados, sendo assim ¢ importante para situagdes com informagdes
imprecisas. A segunda abordagem ¢ mais detalhada, ao utilizar um fator de capacidade de carga
dependente do tipo de solo &, e a pressdo de injegdo pi. As Equacdes 5 ¢ 6 mostram as abordagens
descritas.

90 ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 166 — margo/marzo/march 2026 — pp. 87-114
https://doi.org/10.14195/2184-8394 166 5 —© 2026 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



R, =0,15-R, (5)

Rp = Aponta “kp D (6)

onde Aponta ¢ @ area da ponta da microestaca (m?).

Vale destacar, que o fator &, ¢ diferente para cada tipo de solo de acordo com Bustamante e Doix
(1985):

— 1,2 para areias e cascalhos;

— 1,6 para argilas;

— 1,8 para argilas densas;

— 1,5 para rochas alteradas ou fragmentadas.

2.1.2 — Ancoragens

Os métodos de Littlejohn e Bruce (1975) e Bowles (1996) foram apresentados como teorias para
o dimensionamento de ancoragens e tirantes. Segundo Macnab (2002), o comportamento de
interagdo com os solos ¢ semelhante, ambos os elementos podem ser utilizados para reabilitacdo,
possuem diametros pequenos e mecanismo de resisténcia por atrito lateral.

2.1.2.1 — Método de Littlejohn e Bruce (1975)

Stuart Littlejohn e Donald Bruce (1975) introduzem a metodologia em seu livro “Rock anchors
— state of the art” e trazem uma abordagem de anélise baseada em tirantes e ancoragens. E
perceptivel pelo titulo do livro e pelo conteudo que os autores trazem uma perspectiva de ancoragens
predominantemente em rochas. Com isso eles determinam o dimensionamento da ancoragem com
base no diametro D e comprimento L, conforme definido pela Equacao 7:

R,=m-D-L-t @)

Nota-se a presenga da variavel 1, que descreve a tensdo de aderéncia entre a argamassa injetada
e o solo em kPa. Os autores fornecem varias tabelas que auxiliam na obtengao/estimativa do valor,
entretanto essas referéncias sdo aplicadas para rochas e ndo para outros tipos solos. No entanto, a
FHWA (2005) — Federal Highway Administration fornece uma tabela que pode ser aplicada para
determinar o valor em questdo. A Figura 1 mostra os valores da tabela.

Como pode ser notado, o Método de Littlejohn e Bruce (1975) ¢ bem parecido com o de Lizzi
(1982). Ambos possuem os mesmos parametros a diferenca ¢ a presenga da variavel que descreve a
tensdo de aderéncia entre a argamassa injetada que depende do tipo de processo de injecdo da
microestaca. Segundo FHWA (2005), as microestacas podem ser divididas:

— Tipo A = Injegdo por gravidade, injecdo da calda de cimento sem pressao;

— Tipo B = Injec@o sob pressdo de até 1 MPa durante a retirada do revestimento/trado, ¢

denominado IGU — Injegdo Global Unica em FOREVER (2005) ¢ Ministério de Fomento
(2005);

— Tipo C = Nesse tipo sdo 2 injegdes. A primeira ¢ por gravidade (Tipo A), apds 15 a 25
minutos ¢ realizada uma segunda injegcdo com pressao superior a | MPa;

— Tipo D = Nesse tipo podem ser 2 ou varias injegdes. A primeira ¢ por gravidade (Tipo A)
ou pressdo (Tipo B), apés algumas horas ¢ realizada uma nova injecdo com tubos
manchettes. Segundo FOREVER (2005), esse tipo de inje¢do recebe o nome de Injecdo
Repetitiva Seletiva — IRS.
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Descri¢édo do Solo / Rocha

Tensio Ultima de Ligac¢io Calda-Solo - kPa (psi)

Tipo A

Tipo B

Tipo C

Tipo D

Silte e Argila (com alguma areia) (macio,
plasticidade média)

35-70 (5-10)

35-95 (5-14)

50-120 (5-17.5)

50-145 (5-21)

Silte e Argila (com alguma areia) (rigido, denso
amuito denso)

50-120 (5-17,5)

70-190 (10-27.5)

95-190 (14-27.5)

95-190 (14-27.5)

Areia (com algum silte) (fina, solta a média
densidade)

70-145 (10-21)

70-190 (10-27.5)

95-190 (14-27.5)

95-240 (14-35)

Areia (com silte e cascalho) (fina a grossa, média
amuito densa)

95-215 (14-31)

120-360 (17,5-52)

145-360 (21-52)

145-385 (21-56)

Cascalho (com alguma areia) (média a muito
densa)

95-265 (14-38,5)

120-360 (17,5-52)

145-360 (21-52)

145-385 (21-56)

Till Glacial (silte, areia, cascalho) (média a

95-190 (14-27,5)

95-310 (14-45)

120-310 (17,5-45)

120-335(17,5-48.5)

muito densa, cimentada)

Folhelhos Macios (fraturamento fresco a

moderado, pouco ou nenhum intemperismo) 205-550 (30-80) ND ND N/D
Xistos e Folhelhos Duros (fratl..xramento‘ fresco 515-1380 (75-200) ND N/D N/D
amoderado, pouco ou nenhum intemperismo)
Calcario (fraturamento( fresco a‘moderado, 1.035-2.070 (150-300) ND N/D N/D
pouco ou nenhum intemperismo)
Arenito (fraturamento fresco a moderado, POUCO | <o 1 795 (75,5-250) ND N/D N/D
ou nenhum intemperismo)
Granito e Basalto (fraturamento fresco a 1.380-4.200 (200-609) ND N/D N/D

moderado, pouco ou nenhum intemperismo)

Fig. 1 — Tensao ultima de ligacdo calda-solo (adaptado de FHWA, 2005).

2.1.2.2 — Método de Joseph Bowles (1996)

O método proposto por Jospeh Bowles, no livro “Foundation Analysis and Design” em 1996
propde uma solugdo para o dimensionamento de ancoragens direcionado a “Sheet-Pile Anchorages”,
entretanto pode ser adaptada para dimensionar a resisténcia lateral de uma microestaca. A férmula
em questdo pode ser visualizada na Equagao 8:

n
R, =m- z D;-Li[yihi - Koy - tan(8;) + cqy (8)

i=1

onde D; ¢ o didmetro de perfuracdo na camada i (m); Li € o comprimento da raiz na camada i (m); hi
comprimento da ancoragem/raiz da microestaca na camada i (m); yi peso especifico da camada i
(kN/m?); 8; € o angulo de atrito solo-cimento (assumido igual ao dngulo de atrito interno @) (°); ¢, ;
¢ a adesdo da calda com o solo (usualmente estimada como a coesdo efetiva do solo ou uma fracao
de s, — resisténcia ndo drenada do solo) (kPa) e o Ko, € o coeficiente de empuxo lateral do solo em

repouso.
O coeficiente de empuxo lateral do solo em repouso ¢ determinado por meio da féormula de Jaky
(1948) exposta na Equacao 9:

Ky =1 —sen(¢;) 9

onde ¢; ¢ o angulo de atrito efetivo do solo na camada i (°).
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2.1.3 — Estacas convencionais

Os métodos de Aoki e Veloso (1975) e Décourt e Quaresma (1978) sdo destinados para as
estacas convencionais, cravadas e escavadas no geral. Os autores possuem coeficientes/fatores que
se adequam ao tipo de estaca. Dentre eles, destaca-se a estaca raiz que, de acordo com FHWA
(2005), € o tipo original de microestaca desenvolvidos por Lizzi (1982).

2.1.3.1 — Método de Aoki e Velloso (1975)

O método de Nelson Aoki e Dirceu de Alencar Velloso descrito primeiramente na literatura “An
approximate method to estimate the bearing capacity of piles” de Aoki e Velloso (1975),
posteriormente descrito também por Fantine et al. (2000), Cintra e Aoki (2010) foi desenvolvido no
ano de 1975 por meio de um estudo de comparacdo entre provas de cargas e sondagens SPT.
Inicialmente, os autores se basearam nos ensaios de penetragdo estatica do cone de Begeman com
luva de atrito, Cone Penetration Test (CPT). Com isso, obtiveram uma resisténcia de ponta do cone
(qc) definido pela Equacdo 10 e o atrito lateral unitario da luva (fs) pela Equagdo 11, que sdo
minorados por dois fatores de corregdo.

q

= Fi (10)
fs

1, = FSZ (11)

Os fatores de corregdo presentes nas Equagdes 10 e 11, levam em consideragdo o efeito escala
e sdo determinados para corrigir a diferenca de comportamento entre estaca (prototipo) e o cone do
ensaio CPT (modelo), ressalta-se que o método/processo executivo de cada tipo de estaca influencia
no valor. Como pode ser observado no Quadro 3 referente aos fatores de corre¢do, o método ndo é
exclusivo para microestacas, mas pode ser adaptado ao considerar fatores para uma estaca raiz
convencional.

Quadro 3 — Fatores de corregdo (Cintra e Aoki, 2010).

Tipo de estaca F; F,
Franki 2,50 2-F;
Metalica 1,75 2-F;
Pré-moldada 1 + D/0,80 2-F
Escavada 3,00 2-F,
Raiz, Hélice continua e Omega 2,00 2-F,

Existe um coeficiente de conversdo (K) que estabelece a proporcionalidade entre a resisténcia
de ponta, este coeficiente apresenta valores diferentes dependendo do tipo de solo e ele surge por
meio de uma fungdo linear que correlaciona os ensaios Standard Penetration Test (SPT) e CPT para
fornecer o valor corrigido através do SPT, devido a popularidade do ensaio no Brasil. Além disso,
tem-se mais um fator, chamado de razdo de atrito (a,y), que correlaciona o atrito local do cone com
a ponteira e a tensdo de ponta da estaca. O Quadro 4 fornece todos os valores correspondente ao tipo
de solo.

A resisténcia total de uma estaca pode ser determinada por meio da soma da resisténcia de ponta
com a resisténcia lateral. Conforme demonstrado na Equacdo 12:
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K-N, U <
R = 'Ap +F_ZZ(aAVKNLlLl) (12)
i=1

Fy
onde R € a resisténcia total da microestaca (kN); Np € o valor de Nspr considerado ao nivel da ponta
da estaca; Ap ¢ a area da base da estaca (m?); U é o perimetro (m); Nri € o valor médio no Nspr a

cada segmento L; de estaca ¢ Lié o comprimento da raiz na camada i (m).

Quadro 4 — Coeficiente de conversdo ¢ razdo de atrito (Cintra ¢ Aoki, 2010).

Solo K (MPa) oy (%)
Areia 1,00 1,4
Areia siltosa 0,80 2,0
Areia silto-argilosa 0,70 2.4
Areia argilosa 0,60 3,0
Areia argilossiltosa 0,50 2.8
Silte 0,40 3,0
Silte arenoso 0,55 2.2
Silte arenoargiloso 0,45 2.8
Silte argiloso 0,23 3,4
Silte argiloarenoso 0,25 3,0
Argila 0,20 6,0
Argila arenosa 0,35 2.4
Argila arenossiltosa 0,30 2.8
Argila siltosa 0,22 4,0
Argila siltoarenosa 0,33 3,0

2.1.3.2 — Método de Décourt e Quaresma (1978)

Foi desenvolvido por Luciano Décourt e Arthur Quaresma em 1978 e introduzido no artigo
“Capacidade de carga de estacas a partir de valores SPT”. Cintra e Aoki (2010), Pereira et al. (2020)
também descrevem essa metodologia. Apesar de direcionar inicialmente para estacas de concreto
cravadas, obtendo reconhecimento internacional e nacional nesse campo, Décourt (1996) fez uma
atualizacdo no método ao ampliar a aplicagdo para outros tipos de estacas por meio dos coeficientes
empiricos de corre¢do de dados a e 3, para refletir a resisténcia real do solo, na ponta e ao longo do
comprimento do fuste da estaca, respectivamente. Segundo o proprio autor esses fatores s6 devem
ser utilizados em caso de inexisténcia de experiéncia local. O Quadro 5 demonstra os fatores de
correcao proposto em 1996.

A resisténcia de ponta ¢ multiplicada por um coeficiente caracteristico do solo que foi corrigido
através de 41 provas de carga realizadas (Cintra e Aoki, 2010; Décourt, 1996). Esse fator que
relaciona o solo pode ser consultado no Quadro 6.

Diante do exposto, a resisténcia total, ¢ a soma da resisténcia de ponta somado com a resisténcia
lateral. Sendo assim, a Equag@o 13 ¢ descrita da seguinte forma:

= /N
= L;(DQ)
R=dpyCNppg) Ap + U E (T

i=1

+ 1> 10 Bpg - Li (13)
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onde R ¢ a resisténcia total da microestaca (kN); Np(pq) ¢ 0 valor médio de trés valores do indice de

resisténcia a penetracdo na ponta ou base da estaca, sendo eles: o anterior a ponta ou base, o
3 . r 7 3 2\. r r . NT

correspondente € o posterior; Ap € a drea da ponta da microestaca (m?); U € o perimetro (m); Ny, (pq)

¢ o valor médio do indice de resisténcia a penetragdo do SPT por todo o fuste, que deve ser entre 3
a 50 golpes.

Quadro 5 — Coeficientes empiricos a e § (Décourt, 1996).

. . Escavadas | Escavada | Hélice Estaca Injetadas sob
Tipo de solo | Coeficiente . . . ~
em geral | (betonita) | continua raiz altas pressoes
) ®pg 0,85 0,85 0,30 0,85 1,00
Argilas
Bpo 0,80 0,90 1,00 1,50 3,00
Solos ®pg 0,60 0,60 0,30 0,60 1,00
intermediarios Boo 0,65 0,75 1,00 1,50 3,00
) ®pg 0,50 0,50 0,30 0,50 1,00
Areias
Bpo 0,55 0,60 1,00 1,50 3,00

Quadro 6 — Coeficiente caracteristico do solo (Décourt, 2016).

C (kN/m?)
Tipo de solo
Deslocamento Escavada
Argilas 120 100
Silte argiloso (residual) 200 120
Silte argiloso 250 140
Areia 400 200

2.2 — Dimensionamento da capacidade estrutural
2.2.1 — Capacidade de suporte da se¢io sob esfor¢o de compressio

A norma NP EN 1993-1-1 (2005) considera algumas diretrizes para determinar a capacidade de
suporte da secdo da armadura tubular. De acordo com a norma, na se¢do 6.3.1, a resisténcia de
calculo a compressdo com encurvadura associada para elementos uniformes deve ser calculada por
meio das Equacdes 14 e 15:

Npra = Xy—fy para as classes 1,2 e 3 (14)
M1
Npra = Xe—fffy para classe 4 (15)

M1

onde Nbra € a resisténcia de calculo a compressdo com encurvadura associada (kN); f;, refere-se a

resisténcia caracteristica do ago (MPa); yy; € um fator parcial para resisténcia dos membros a
instabilidade avaliada por verificagdes dos membros; A € a area da secdo transversal (m?); Aefr € a
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area efetiva da segdo transversal para elementos de classe 4 (m?). Enfim, tem-se o fator de redugéo
para o modo de encurvadura relevante, ¥, pode ser determinado por meio da Equag@o 16:

1
x= (16)

05[1+a- (1-02)+ 2]+ |(05[1 +a- (T-02) + 2])’ + 7

O fator a reflete a imperfeicdo geométrica da estrutura. Para determina-lo deve-se verificar qual
das curvas de encurvadura que o Eurocodigo 3 disponibiliza caracteriza o material. A norma
apresenta 5 curvas que podem ser visualizados na Figura 2.

Curva de Flambagem Ay a b C d
1,0 Fator de imperfeicdo a 0.13 0.21 0.34 0.49 0,76

0,9 +—— 20 tpes e

08

0,7

06 —

0,5

Fator de reducdo y

04 —
03

02—

0,0

0.0 02 04 06 08 10 1.2 14 16 18 20 22 24 26 28 3.0

Esbeltez adimensional }_

Fig. 2 — Fator de imperfeicdo e curvas de encurvadura (adaptado de NP EN 1993-1-1, 2005).

Por fim, pode-se determinar a esbeltez adimensional por meio das Equagdes 17 e 18:

_ A-f,
A= ,para as classes 1,2 e 3 (17)
NCT'
_ Agrre
A= Lfy,para classe 4 (18)
NCT

O parametro Ner refere-se a carga critica de encurvadura, embora a norma ndo forneca uma
formula, usualmente varios autores/projetistas utilizam a carga critica de Euler para elementos
estruturais. Para a estimativa da capacidade estrutural da microestaca existem outras formulas de
determinar Ner que consideram as reagdes horizontais do solo envolto, como o método geométrico
de Euler descrito por Timoshenko (1938), Salas (1980) e Souche (1984). O modelo mais utilizado
para representar o comportamento do solo ¢ Winkler (1867), que considera a rigidez da mola de
Winkler kn para determinar a acdo horizontal, o Quadro 7 fornece alguns valores que podem ser
utilizados para o calculo em MPa.
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Quadro 7 — Coeficiente ki (adaptado de Ministério de Fomento, 2005).

) ] Nivel Freatico
Compacidade das areias Acima Abaixo
Muito fofa 1,0 MPa 0,6 MPa
Fofa 2,0 MPa 1,2 MPa
Me¢dia 5,0 MPa 3,0 MPa
Densa 10,0 MPa 6,0 MPa
Muito densa 20,0 MPa 12,0 MPa

2.2.2 — Carga critica de encurvadura
2.2.2.1 — Método de Stephen Timoshenko (1938)

O Método Geométrico de Euler ¢ apresentado por Stephen P. Timoshenko e J. N. Goodier
(1938) em seu livro “Theory of Elasticity”. Timoshenko e Gere (1985) também abordam de forma
mais clara o método no livro “Theory of Elastic Stability” e utiliza a Equagao de Flexao de uma Viga
Plana. Essa equagdo ¢ adaptada para simular uma microestaca em compressdo, essa metodologia
considera o solo envolvente no elemento estrutural, portanto o0 médulo de reagdo do subsolo Eg,
juntamente com a geometria e rigidez a flexao da microestaca influencia na determinagdo do nlimero
de meias-ondas, ¢ consequentemente a carga critica de Euler serd influenciada. A Figura 3 mostra a
concegdo do modelo do autor.

qlx)
P O P
—_— e
x
I %
dx
y

Fig. 3 — Viga envolta por um solo de Winkler (Timoshenko e Gere, 1985).

Timoshenko e Gere (1985) descreve nas primeiras paginas do livro todo o processo para
encontrar a equagdo diferencial, entretanto em vez de utilizar a constante de Winkler para simular
uma fundagdo/solo envolto, o autor usa uma carga distribuida q(x). Nao € escopo do presente artigo
discutir o processo matematico do método, sendo assim, ao resolver a equagdo diferencial ordinaria
e aplicar as condigdes de contorno, encontra-se as Equagdes 19 e 20, que definem a condigdo da
microestaca/fundacao.

w2 L2

Ny =Ei-1; 1z Nleq + Errea 2 Morea (19)
2 T
2m? Lz
Ncr = Ei . Ii . L_2 . n12”ed + Er,red . 2;2 nrezd (20)
e

Onde a Equagdo 19 representa uma condigdo rotula (cabega)-rotula (base) das extremidades da
microestaca ¢ a Equacdo 20 representa uma condigdo rotula (cabega)-apoio fixo (base); Ei ¢ o
modulo de elasticidade da segdo acoplada (betdo + ago) (GPa); Ii ¢ 0 momento de inércia da secdo
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acoplada (betdo + aco) (m*); Eil; é a rigidez a flexdo da se¢do acoplada (kNm?); L é o comprimento
efetivo (m) — comprimento livre mais a metade do comprimento da raiz; Ei red € a reducdo do modulo
de reacdo horizontal do solo devido a possibilidade do comprimento livre da microestaca estar acima
do solo (MPa); nred € 0 nlimero de meia onda reduzido devido também devido ao mesmo motivo.

O niimero de meia onda reduzido e o médulo de reacdo do solo reduzido sdo determinados pelas
Equagdes 21 e 22, respetivamente.

21

L
ER,red = kh *Dg - (1 - L_C) (22)

e

onde Lc ¢ o comprimento da cabega da microestaca (m), sendo a parcela do comprimento acima do
solo, portanto ndo ¢ influenciada pela reagdo horizontal do terreno; L. € o comprimento efetivo (m);
kn € a rigidez da mola de Winkler (MPa); Da é o didmetro da armadura tubular (m). Os outros
parametros foram comentados em outras equagdes.

Para o presente estudo de caso foi considerado uma condig¢do da Equacdo 20: rotula (cabega) e
apoio fixo (base).

2.2.2.2 — Método de Jiménez Salas (1980)

O método de proposto por José Antonio Jiménez Salas foi descrito em no livro “Geotecnia y
Cimientos III” de 1980 e sua proposta para calcular a carga critica de encurvadura comega a ser
explicada no capitulo 3, o Ministério de Fomento também comenta sobre a metodologia no livro
“Guia para el proyecto y la ejecucion de micropilotes em obras de carreteira” de 2005. Como ¢
percetivel a teoria de Sala ¢ extremamente relevante e abordada em varios livros. A carga critica de
encurvadura ¢ determinada pela Equagao 23:

E, 1,

N, =m? —% @ .
“ (Ly + Lep)*

(23)

onde E.l. ¢ a rigidez a flexdo da secdo transversal do ago (kNm?); LL é o comprimento livre da
microestaca (m) — parcela que considera apenas a armadura tubular; Ler € o comprimento de
extremidade ficticia (m) e A ¢é a constante dependente do tipo de restricdo na cabega da microestaca,
que pode ser definida por meio do Quadro 8.

Quadro 8 — Fator A (adaptado de Ministério de Fomento, 2005).

Restri¢cdo na cabeca A
Articulada 2,045
Livre 0,250
Encastrada 4,000
Sem rota¢do e com deslocamento livre 1,000

Para o estudo de caso, a restrigdo na cabega é considerada “Articulada”.
O comprimento de extremidade ficticia ¢ determinado pela Equagéo 24:
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(24)

Onde EL € 0 mddulo de elasticidade do solo na ponta da microestaca (MPa); /¢ coeficiente de relagdo
entre o modulo de elasticidade do solo da primeira camada Eo com a camada da ponta da microestaca
EL. O Quadro 9 mostra os valores correspondentes de cada relagdo.

Quadro 9 — Coeficiente de relagao entre a camada inicial e final do solo
(Ministério de Fomento, 2005).

Ey/E, f
0.0 1,70
0.5 1,25
1,0 1,00

2.2.2.3 — Método de Pierre Souche (1984)

A teoria proposta por Pierre Souche em 1984 é bem parecida com o método geométrico de Euler
descrito no livro de Timoshenko e Gere “Theory of elastic stability” de 1985. Souche propde sua
metodologia em seu artigo “Etude du fla,berment de pieux partiellernent immergés dans offrant

latéralement une réaction élastique puré”. A Figura 4 mostra a concec¢@o da metodologia de Souche
(1984).

L
( Ea(;o ) lac;o

i

{ -
0 SUPERFICIE

M
I
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EM' Eg = Ky Dygputar
FaN—
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l

Fig. 4 — Estaca parcialmente cravada no solo (adaptado de Youssef, 2010).

A carga critica de encurvadura é determinada pela Equagdo 25:

E -1
2-;“wmw) (25)

Ny =m

onde L é o comprimento total da microestaca (m) e F(m,w) valor obtido dos abacos de Souche de
acordo com a condi¢@o de contorno que ira determinar a carga critica.

De acordo com Youssef (2010), Pierre Souche retoma as mesmas hipoteses de outros autores
que também desenvolveram métodos para determinar a carga critica de encurvadura, como Davisson
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¢ Robinson (1965), no entanto Souche considera 8 condi¢des de contorno. Os resultados sdo
apresentados sob uma série de abacos empiricos, baseados em dois parametros principais (m e w)
que permitem uma relagdo com a equagdo adimensional, como visualizado nas Equacdes 26 e 27.

(26)

L

Cc
— 27
. @7
Os parametros utilizados nas equagdes ja foram discutidos anteriormente.

Para o presente estudo foi considerado a condicdo: articulada (cabeca) — encastrada (base).

3 - ESTUDO DE CASO

O estudo de caso que direciona os conceitos desse artigo refere-se a um projeto de fundacdes de
uma linha de transporte para contendores localizada em uma Zona Industrial. A intervengao
envolveu tanto fundagdes diretas quanto fundacdes profundas como a microestaca, sendo estas
aplicadas em situagdes geotécnicas desfavoraveis, principalmente na base dos pilares localizados no
topo do talude. O processo de conhecimento do solo do estudo de caso foi realizado por meio do
ensaio Penetrometro Dinamico (DP - Dinamic Probing). O ensaio consiste na determinagdo do
namero de pancadas de um pildo com uma determinada massa em queda livre em uma certa altura,
essa execugdo promove um comprimento de penetracdo, essas caracteristicas permitem uma
classificag¢@o do ensaio (Fauzi et al., 2020). Foi utilizado uma correlagdo empirica estabelecida por
Afonso et al. (2016) por meio de 15 ensaios realizados na regido de Braganca em Portugal, pelo fato
que a maioria dos métodos de calculo utilizam como base o Ensaio de Penetracdo Padrdo (SPT —
Standard Penetration Test). A correlagdo pode ser visualizada por meio da Equacao 28:

Nspr = 0,96 * Nppsy (28)

A partir dos resultados, estimaram-se os valores de resisténcia de ponta Rp e tensdo maxima
admissivel 0,4y, € 0 nimero de pancadas por camada com base na relagdo empirica com ensaio SPT
por meio da Equagdo 28. Além disso, a heterogeneidade e classificag@o do solo pode ser evidenciada
pelos dados geotécnicos associados a sondagem PDM 1 no Quadro 10.

Quadro 10 — Informagdes geologico-geotécnicas do estudo de caso.

Zona Geotécnica Profundidade (m) N panc;;;i;s médio Tipo de solo
7G4 0,00 25,10 0 Aterro
7G3 5,10 a 8,00 21 Areias alteradas
7G2 8,00 a 10,50 38 Areias finas
7G1 10,50 a 11,90 54 Areias médias

As fundacles diretas foram dimensionadas com base na regulamentacdo em vigor, o
Eurocddigo 7, parte 1 (NP EN 1997-1, 2010) e com base no relatorio geotécnico. Pelo fato da obra
estar junto a um talude, optou-se pela utilizacdo de fundagdes diretas sapatas no pé do talude em
conjunto com as microestacas para evitar uma instabilidade geotécnica. De acordo com a
necessidade, foram utilizadas no conjunto de fundagdes (1, 2, 3 e 4) pogos constituidos por manilhas
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de betdo ¢ enchimento com betdo ciclopico na base das sapatas e no coroamento das microestacas.
Adicionalmente, foram aplicadas vigas de equilibrio entre os macicos de coroamento do elemento
de reforgo para uniformizar os deslocamentos entre os elementos e garantir a distribui¢@o da reag@o
vertical na base dos pilares, conforme pode ser visualizado na Figura 5.

Macigo da Maciso da Macico da
Microestaca Microestaca Microestaca

263 (100 kPa)

Fig. 5 — Detalhamento da se¢do do estudo de caso.

A armadura da microestaca (tubo metalico) tem um diametro de 88,9 mm e espessura de
6,5 mm. A tensdo de cedéncia do ago fornecido é de 595 MPa No interior do tubo foi colocado um
vardo de aco AS00NR com 32 mm de didmetro. O betdo em todos os elementos de fundagdo foi
C25/30, com resisténcia a compressao da argamassa/calda de 25 MPa. O elemento estrutural contém
2,00 m de comprimento livre, comprimento de raiz igual a 13,00 metros e didmetro de perfuragdo é
160 mm. Outro ponto de destaque € o esforgo que chega na fundac@o, a carga de maxima amplitude
suportada pela microestaca € 233,19 kN. A Figura 6 mostra um diagrama de esforcos solicitantes
enfatizando o maior valor sobre uma microestaca de 233,19 kN.

Fig. 6 — Reacdes verticais.
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4 - METODOLOGIA

A metodologia adotada consistiu na elabora¢do de uma folha em Microsoft Excel, com o
objetivo de automatizar os procedimentos de calculo dos métodos descritos anteriormente. Essa
abordagem permite a comparagdo direta entre os resultados obtidos, por meio de representagdes
graficas que facilitam a analise critica dos modelos. Inicialmente, procedeu-se a identificacdo e
definicdo dos parametros especificos exigidos por cada metodologia. Observa-se que os métodos
originalmente desenvolvidos para ancoragens fazem uso de pardmetros geotécnicos como a
resisténcia do solo e o peso especifico, geralmente obtidos por meio de correlagdes empiricas
baseadas nos resultados do ensaio de sondagem a percussio (SPT), conforme ¢ habitual nas praticas
da engenharia geotécnica.

Os estudos paramétricos desenvolvidos tiveram como objetivo analisar a influéncia das
principais variaveis na capacidade resistente da secdo transversal da armadura tubular, bem como
na capacidade de carga geotécnica da raiz da microestaca. No ambito estrutural, foram considerados
como variaveis o comprimento livre, a espessura e o didmetro externo da armadura tubular. No que
se refere a resisténcia da raiz, foram analisadas varia¢cdes no comprimento da raiz da microestaca e
no didmetro de perfuracdo. Importa referir que as propriedades geométricas e mecanicas da
armadura foram obtidas a partir do catalogo técnico do fornecedor. O Quadro 11 a seguir apresenta
os valores adotados no estudo paramétrico. Ressaltando que, quando um parametro ¢ incrementado
os outros mantem-se constantes e com os valores originais do projeto do estudo de caso.

Quadro 11 — Estudo paramétrico.

Armadura tubular - Parametros variaveis l;:;gg;:?;g?::;:j;;
Diametro Comprimento Espessura Diametro de Comprimento
tubular (mm) livre (m) (mm) perfuragdo (mm) da raiz (m)
43,0 1,00 3,0 120 13,00
88,9 2,00 6,5 160 14,00
127,0 3,00 7,5 200 15,00
203,0 4,00 9,5 240 16,00
244.,0 5,00 12,0 280 17,00

Para fins de clareza e padronizagdo dos dados de entrada de cada método, apresenta-se na
Figura 7 um quadro com os parametros especificos de cada método.

De mesmo do modo, apresenta-se na Figura 8 um quadro-sintese com outras variaveis
consideradas na comparacdo entre os diferentes métodos.

Conforme ilustrado na Figura 8, o angulo de atrito foi estimado com base nas correlagdes
propostas por Peck et al. (1974) e Wolf (1989). O médulo de elasticidade do solo foi determinado a
partir das formulagdes de Stroud (1988) e Imai e Tonouchi (1982), enquanto a rigidez do modelo de
Winkler foi adotada segundo as recomendagdes do Ministério de Fomento (2005). O modulo de
elasticidade do betdo foi definido conforme os critérios estabelecidos na ABNT NBR 6118 (2014).
Por fim, a resisténcia a compressdo da calda de injecdo foi fixada com base nos dados do relatorio
do estudo de caso, em consonancia com as disposi¢des da NP EN 1992-1-1 (2010), sendo importante
salientar que a norma especifica para microestacas, NP EN 14199 (2015), bem como as
recomendacdes da FHWA (2005), usualmente consideram valores de resisténcia a compressao
situados no intervalo de 28 a 30 MPa.
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CAPACIDADE GEOTECNICA
Simbolo | Unidade Parametro Valor Método Observagio
™ kPa Atrito superficial lateral 150,00 Lizzi (1982) Valor médio das camadas - (Quadro 1)
o Coeficiente de majoragao 1,20 Bustamante e Doix (1985) Areia grossa, IGU - (Quadro 2)
Tensédo ultima de ligagao . .
T kPa S0 950,00 FHWA (2005) Areia grossa, TIPO B - (Fig. 1)
calda-solo
Fi Fator de corregdo 1 2,00 Aoki e Velloso (1975) Raiz, hélice e dmega - (Quadro 3)
F2 Fator de corregdo 2 4,00 Aoki e Velloso (1975) Raiz, hélice e omega - (Quadro 3)
K Coeficiente de conversiao 1,00 Aoki e Velloso (1975) Areia - (Quadro 4)
OAV % Razio de atrito 1,40 Aoki e Velloso (1975) Areia - (Quadro 4)
opQ Coeficiente empirico 1 0,50 Décourt e Quaresma (1978) Areia, Estaca raiz - (Quadro 5)
Poa Coeficiente empirico 2 1,50 Décourt e Quaresma (1978) Areia, Estaca raiz - (Quadro 5)
Coeficiente caracteristico i .
© kN/m? do sol 200,00 Décourt e Quaresma (1978) Areia, Escavada - (Quadro 6)
o solo
CAPACIDADE ESTRUTURAL
Método de Célculo Condi¢io de Contorno
Stephen Timoshenko (1938) Cabeca: Rotula Base: Apoio Fixo
Jiménez Salas (1980) Cabeca: Articulada Base: Encastrada
Pierre Souche (1938) Cabec¢a: Articulada Base: Encastrada
. ’ ’
Fig. 7 — Dados de entradra dos métodos especificos.
CAPACIDADE GEOTECNICA
Valor
Simbolo | Unidade Pariimetro Referéncia Observagio
2G4 | ZG3 | ZG2 | ZG1
y KN/m? Peso especifico 0 18 18 Godoy (1972)
9 o A I - Peck etal. (1974) L . B X "
@ Angulo de atrito efetivo 0 33,15 | 37.00 | 4133 Wolf (1989) ' = 27,1+ 0.3 (N, )ge — 000054 - (N, 1
@ kPa Coesdo efetiva 0 0 0 Condigdo drenada
Modulo de elasticidade do Stroud (1988) ; . .
2 E=2-(1+u) 58N
Esoto MPa wolo 0 92,49 | 140,20 | 192,52 fimai o Tonouchi (1982) (14w &
ke MN/n? | Rigidez da mola de Winkler 6,00 Ministério de Fomento (2005) Pardmetro considerado para "Areia densa "
Druro mm Didmetro da raiz 160,00 Relatério do Estudo de Caso Parimetro varidvel - estudo paramétrico
Lraiz m Comprimento da raiz 13,00 Relatorio do Estudo de Caso Parimetro varidvel - estudo paramétrico
CAPACIDADE ESTRUTURAL
DrusuLAr mm | Didmetro da armadura tubular 88,90 Relatério do Estudo de Caso Parimetro varidvel - estudo paramétrico
Luvee m Comprimento livre 2,00 Relatério do Estudo de Caso Parimetro varidvel - estudo paramétrico
t mm Espessura 6,50 Relatorio do Estudo de Caso Parimetro varidvel - estudo paramétrico
Eaco GPa  [Modulo de elasticidade do ago 210,00 Relatorio do Estudo de Caso
i Mpy | Resisténcia caracterisiica do 595,00 Relatorio do Estudo de Caso
aco
Borio | Gpa | Modulo declasticidade da 28,00 ABNT NBR 6118 (2014) Eyeso = 5600 T
calda/argamassa
< tencia 4 A s valores usuas sio de 283 30 MPa. Entetanto, o
fox MPa Resisténcia & compressdo da 25,00 Relatério do Esutdo de Caso ¢ NP EN 1992-1-1:2010 \;:arc.\m dcacor«locnm\\’xl,N NI‘NG{JVKS)LV HWA
calda ’ (2005
CONDICOES DE CONTORNO E VERIFICACOES DE SEGURANCA
N ‘ kN ‘ Forga normal de compressdo 233,19 ’ Relatorio do Estudo de Caso Carga do pilar mais solicitado

Fig. 8 — Sintese de todos os parametros.

ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 166 — margo/marzo/march 2026 — pp. 87-114
https://doi.org/10.14195/2184-8394 166 5 —© 2026 Sociedade Portuguesa de Geotecnia

103



5 - RESULTADOS

O método de Timoshenko (1938) é mencionado como método geométrico de Euler, pode
apresentar adaptacdes para o calculo estrutural da microestaca. O grafico permite identificar os
métodos por meio das cores: roxo refere-se ao método geométrico de Euler (1938), verde refere-se
ao método de Salas (1980), enquanto verde ilustra as curvas de Souche (1984). Observa-se que a
variagdo do didmetro tubular impacta significativamente a carga critica de encurvadura, com
comportamento crescente de forma linear. As equagdes lineares forneceram os melhores coeficientes
de determinaco (R? = 1) para todos os métodos analisados. Conforme ilustrado na Figura 9, o
método de Salas (1980) se mostra mais sensivel a variagdo do didmetro, com maior incremento da
carga critica em relacdo as demais abordagens. Por outro lado, os métodos de Euler (1938) e de
Souche (1984) apresentam comportamentos similares, com variagdes que acompanham mutuamente
a tendéncia de crescimento da carga critica.

VARIACAO DO DIAMETRO TUBULAR
3000,00
y=13592x2 + 7063,1x - 221,78
R?=10,9996
y=7746,5x* + 10335x - 388,31 ¥
2500,00 R?=10,9995
5|
y = 15204x2 + 5919,8x - 245,2 229.7‘4
R*=0,9995
2101,70
Z 2000,00
% 179:1.61
=
S 1584,10
2 -
€ 150000
@
<
g
g
=
2
=
& 1000,00
557,06
490,37
500,00
372,01
119,32 v
233,19
=
47,89
0,00 A, . . . . ,
0,00150 0,05150 0,10150 0,15150 0,20150 0,25150 0,30150
Diametro tubular (m)
+Euler (geométrico) = Salas +-Souche Carga Polinomial (Euler (geométrico)) Polinomial (Salas) Polinomial (Souche) ‘

Fig. 9 — Variacdo do diametro tubular — Capacidade de carga.

A analise grafica indica que, a partir do didmetro de 60,3 mm, os métodos de Salas (1980) e
Euler (1938) ja superam a carga de referéncia da estrutura (233,19 kN). Para o método de Souche
(1984), esse mesmo critério ¢ atendido apenas a partir de 73,0 mm. A partir desses valores, verifica-
se um crescimento mais acentuado das cargas criticas. A primeira vista, as curvas apresentam uma
proximidade maior, nota-se que os métodos divergem progressivamente com o aumento do
diametro, efeito suavizado pela escala do grafico. Em termos de comparagdo quantitativa, o método
de Euler (1938) apresenta, em média, 8,60% de diferenca relativa em relagdo ao método de Salas
(1980). Ja o método de Salas (1980) difere em 17,50% do método de Souche (1984), enquanto
Souche (1984) difere 14,91% em relagdo a Euler (1938).

Com o objetivo de complementar as analises anteriores, a Figura 10 apresenta a evolucdo da
tensdo de compressao no ago em fungdo do aumento do didmetro tubular, comparando-se os valores
obtidos com a resisténcia caracteristica do ago utilizado. Observa-se no grafico um comportamento
hiperbolico/decaimento exponencial e é representado por fungdes potenciais negativas, associado
ao aumento da rigidez da se¢do transversal, o que reduz progressivamente as tensdes atuantes no
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material com o incremento do didmetro. Além disso, nota-se que os limites de seguranga adotados
nos diferentes métodos de verificagdo sdo coincidentes, o que evidencia a convergéncia dos
resultados obtidos entre as metodologias utilizadas.

Nota-se que a variagdo da espessura tubular impacta a carga critica de encurvadura com
comportamento crescente de forma visivelmente com um especto proximo ao linear. Entretanto, as
equagdes polinomiais de 2° grau forneceram um coeficiente de determinagéo igual a 1 para o método
de Salas (1980) e valores muito aproximados para os demais métodos. Conforme ilustrado na
Figura 11, novamente o método de Salas (1980) se mostra mais sensivel a variagdo da espessura,
com maior incremento da carga critica em relagdo as demais abordagens. Em contrapartida, os
métodos de Euler (1938) e de Souche (1984) apresentam comportamentos similares, com trajetorias
paralelas e crescimento proporcional a espessura.

Ao interpretar o grafico, ¢ visivel que logo no inicio a partir de 3,00 mm de espessura, os
métodos de Salas (1980) e Euler (1938) ja superam a carga de referéncia da estrutura (233,19 kN).
Para o método de Souche (1984), ¢ atendido aproximadamente por volta de 4,00 mm. A partir desses
valores, verifica-se um crescimento linear mais discrepante das cargas criticas. Ainda se nota que a
tendéncia ¢ o distanciamento da carga critica de Salas (1980) em relagdo aos outros dois métodos.
Em termos de comparagdo quantitativa, o método de Euler (1938) apresenta, em média, 8,62% de
diferenca relativa em relagdo ao método de Salas (1980), com essa divergéncia se ampliando a
medida que a espessura aumenta. Ja o método de Salas (1980) difere em 20,73% do método de
Souche (1984), enquanto Souche (1984) difere 13,51% em relacdo a Euler (1938). A diferenga entre
os métodos de Euler (1938) e Souche (1984) tende a reduzir conforme a espessura aumenta,
indicando uma convergéncia de resultados em se¢des mais robustas.

Fomentando as analises anteriores, a Figura 12 presenta a evolugdo da tensdo de compressdo no
aco em fun¢@o do aumento da espessura, comparando-se os valores obtidos com a resisténcia
caracteristica do ago utilizado. Observa-se no grafico um comportamento hiperboélico ou um
decaimento exponencial suavizado, devido ao aumento da rigidez da se¢@o transversal. Além disso,
nota-se que os limites de seguranga adotados nos diferentes métodos de verificacdo sdo coincidentes,
o que evidencia a convergéncia dos resultados obtidos entre as metodologias utilizadas, o0 mesmo
fato evidenciado na analise dos didmetros tubulares.

VARIACAO DO DIAMETRO TUBULAR

800,00 Yy =9793,3x2 - 3865,2x + 586,26
R?=0,9265
721:22 y=19824x* - 5x + 981,73

700,00 74

2 - 5305x + 664,03
R?=10,9232
600,00

5()(),()([‘@

595,00

400,00

300,00

Tensio de compressio no ago (MPa)

200,00

100,00

0,00 - - - -
0,04000 0,09000 0,14000 0,19000 0,24000
Diéimetro tubular (m)

[+ Euler (geométrico) _* Salas__— Souche Carga Polinomial (Euler (geométrico)) Polinomial (Salas) Polinomial (Souche) |

Fig. 10 — Variacdo do didmetro tubular — Tens@o de compressao no ago.
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VARIACAO DO ESPESSURA TUBULAR
1000,00
y =-2E+06x? + 96727x + 13,974
-881.08
900,00 y =-2E+06x* + 73979x + 103,56 _
R*=10,9997
800,00 | y=-2E+06x>+ 64915x + 11,024
R2=0,9998 747,90)
700,00
z 662,97
g 624,67]
£ ¥ 596,56
2 600,00 * 565,33
£ 529,7. i
g =
S 500,00 [490.3q
<
2
5 400,00
s
g
o =
300,00
233,19
200,00 192.'38
100,00
0.00 . . . . . ,
0,0015 0,0035 0,0055 0,0075 0,0095 0,0115 0,0135
Espessura (m)
+-Euler (geométrico) = Salas +-Souche Carga Polinomial (Euler (geométrico)) Polinomial (Salas) Polinomial (Souche) ‘
. c o~ .
Fig. 11 — Variacao da espessura tubular — Capacidade de carga.
VARIACAO DO ESPESSURA TUBULAR
800,00 y =TE+06x - 160454x + 1132,5
R?=0,9949
82x + 661,71
o
700,00 46
8x
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e
500,00
Z \
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&
E
g
2300,00
S
z
200,00
100,00
0,00 . . . . . ,
0,0015 0,0035 0,0055 0,0075 0,0095 0,0115 0,0135
Espessura (m)
‘ + Euler (geométrico) = Salas +-Souche Carga Polinomial (Euler (geométrico)) Polinomial (Salas) Polinomial (Souche) ‘

Fig. 12 — Variacao da espessura tubular — Tensdao de compressao no aco.

Verifica-se que a variagdo do comprimento livre impacta a carga critica de encurvadura com
comportamento decrescente de diferentes formas nos métodos. Os métodos de Salas (1980) e Souche
(1984) ajustaram-se melhor a equagdes polinomiais (de segundo e terceiro grau, respetivamente),
enquanto o método geométrico de Euler (1938), apesar de responder bem a um modelo linear,
apresentou maior precisdo quando ajustado por uma equagao de segundo grau. Conforme ilustrado
na Figura 13, novamente o método de Salas (1980) se mostra mais sensivel a variacdo do
comprimento livre, com maior incremento da carga critica em relagcdo as demais abordagens. Em
contrapartida, o método de Euler (geométrico) ndo tem uma variacdo significativa quando
comparado com os outros métodos.
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VARIACAO DO COMPRIMENTO LIVRE
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Fig. 13 — Varia¢ao do comprimento livre — Capacidade de carga.

O grafico também revela que apenas o método geométrico de Euler (1938) ndo ultrapassou a
barreira da carga de referéncia das agdes majoradas (233,19 kN). Por outro lado, os métodos de
Salas (1980) e Souche (1984) atingem valores inferiores a carga de referéncia nos comprimentos de
aproximadamente 4,05 m e 3,23 m, respetivamente, indicando risco de instabilidade estrutural a
partir desses pontos. Nota-se ainda que a proximidade entre os métodos ¢ limitada, com excegédo de
dois casos especificos: Souche (1984) e Euler (1938) para 1,0 m, e Salas (1980) e Souche (1984)
para 5,0 m de comprimento livre. Nos demais pontos, observa-se divergéncia crescente. Em termos
de comparagdo quantitativa, o método de Euler (1938) apresenta, em média, 22,48% de diferenca
relativa em relag@o ao método de Salas (1980), com essa divergéncia se ampliando a medida que a
espessura aumenta. Ja o método de Salas (1980) difere em 18,06% do método de Souche (1984),
enquanto Souche (1984) difere 28,43% em relacao a Euler (1938).

Em relagdo a tensdo de compressdao no ago, a Figura 14 apresenta a evolucdo em fungdo do
aumento do comprimento livre, comparando-se os valores obtidos com a resisténcia caracteristica
do acgo utilizado. Observa-se que os métodos de Salas (1980) e Souche (1984) exibem curvas com
comportamento parabdlico crescente, evidenciando o aumento significativo da tensdo atuante com
o alongamento do elemento livre. Esse comportamento esta diretamente associado a redugdo da
rigidez da secdo efetiva diante do aumento da esbeltez. Por outro lado, o método de Euler (1938)
apresenta tendéncia aproximadamente linear, com variagdo mais moderada. Além disso, nota-se que
os limites de seguranca adotados sdo coincidentes entre os métodos, demonstrando convergéncia
entre os critérios de verificagdo, especialmente nas faixas criticas. Tal comportamento também foi
observado previamente na analise dos didmetros tubulares, reforgando a consisténcia das abordagens
adotadas.
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VARIACAO DO COMPRIMENTO LIVRE
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Fig. 14 — Variagdo do comprimento livre — Tensdo de compressdo no ago.

Conforme pode ser visualizado na Figura 15, diferentemente da analise estrutural, todos os
métodos se comportam de maneira linear com a varia¢ao do didmetro de perfuragdo, os métodos
destacados pela cor azul sdo destinado para dimensionar microestacas, a cor verde indica as teorias
para as ancoragens e por fim, a cor roxa remete aos métodos para estacas convencionais. O método
de Aoki e Velloso (1975) demonstrou ser o método mais sensivel, apresentando uma diferenca
percentual de 223,66% entre a resisténcia total com diametro 120 mm e 280 mm. Seguido pelo
método de Décourt ¢ Quaresma (1978) com 149,61%. O método que menos teve variagdo foi o
método de Lizzi (1982) com 83,98%, apesar do método Bowles (1996) apresentar baixa resisténcia
total da raiz da microestaca. Para essa primeira verificagdo nota-se que os métodos destinados para
estacas convencionais foram mais impactados.

Conforme pode ser observado na Figura 16, paralelamente a analise do didmetro de perfuragéo,
a variagdo do comprimento da raiz também apresenta um comportamento linear no crescimento da
resisténcia total da microestaca em todos os métodos. Visualmente, o método de Bustamente e Doix
(1985) destaca por apresentar inicialmente um valor de resisténcia muito elevado, mas dessa vez, o
método de Bowles (1996) foi o mais sensivel quando comparado o valor inicial com o final, a
diferenca foi de 71,73%. Destacando também o método de Bustamente e Doix (1985) que ficou com
40,00%. Os métodos de Littlejohn e Bruce (1975) e Lizzi (1982) apresentaram 30,77%. Por fim, o
método de Aoki e Velloso (1975) tiveram a menor sensibilidade, com 24,71%. Em média, para esse
cenario os métodos mais impactados foram os destinados ao dimensionamento de ancoragens.
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VARIACAO DO DIAMETRO DE PERFURACAO
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Fig. 15 — Variacao do didmetro de perfuracao.

VARIACAO DO COMPRIMENTO DA RAIZ
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Fig. 16 — Varia¢ao do comprimento da raiz.

6 — CONSIDERACOES FINAIS

A abordagem adotada no presente artigo permitiu uma analise critica e integrada dos métodos
de dimensionamento estrutural e geotécnico, pois considerou a variacao de pardmetros geométricos
essenciais como didmetro de perfuracao, espessura da armadura e comprimento livre. A proposta de
avaliar, de forma comparativa, diferentes metodologias consolidadas na literatura técnica e
normativa, contribuiu para identificar padrdes de resposta e divergéncias entre cada critério, tanto
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sob a dtica da estabilidade estrutural quanto da capacidade de suporte do solo. Todos os métodos
apresentados, envolvem a encurvadura da armadura tubular e dependem do momento de inércia do
tubo do ago ¢ do modulo de elasticidade. A principal diferenga entre eles esta na forma de considerar
o comprimento efetivo ¢ o nivel de restrigdo do encabegamento da microestaca. Os métodos de
Jimenez Salas (1980) e Pierre Souche (1984) utilizam fatores modificadores, o primeiro citado
utiliza coeficiente f que relaciona os solos e fator A que determina a condi¢@o de contorno na cabeca
da microestaca. Por sua vez, Souche (1984) utiliza a variavel m que se refere ao nimero de meia
onda/numero de encurvadura do elemento estrutural, e w que correlaciona o comprimento total com
o comprimento livre. O método geométrico de Euler ndo utiliza fatores, mas considera a interagao
aco + calda (se¢do mista), sendo o mais completo nesse sentido. Como pode ser percebido, elas
possuem uma base da carga critica de Euler, entretanto foram adaptadas pelos autores.

Na primeira abordagem do estudo paramétrico, os diametros tubulares apresentaram um
comportamento linear da curva, o motivo ¢ a variagdo do momento de inércia. O parametro de
analise também influencia no denominador da formula de Jimenez Salas (1980), ao alterar o valor
do comprimento da extremidade ficticia L.y, devido a essa ocorréncia o método ¢ o mais sensivel
quando comparado aos outros, que mantém o comprimento efetivo constante. Os métodos de Pierre
Souche (1984) ¢ geométrico de Euler (1938) se aproximam. Na segunda abordagem, as espessuras
tubulares, elas tiveram um comportamento bem representado por uma equagdo negativa do 2° grau.
Devido a esse comportamento com tendéncia decrescente pode se dizer que a espessura tem menos
impacto nos métodos. Pelo mesmo motivo do didmetro, o método de Salas (1980) ¢ o mais sensivel,
assim como procede as mesmas informagdes para os outros dois métodos.

Finalizando o escopo estrutural da microestaca, o ultimo estudo paramétrico sobre o
comprimento livre, observa-se a diferenga entre os métodos. O método geométrico de Euler (1938)
utiliza o comprimento livre mais a metade do comprimento da raiz da microestaca. O método de
Salas (1980) adota o comprimento livre mais o comprimento da extremidade ficticia, enquanto o
método de Souche (1984), conforme a referéncia utilizada na dissertagdo, considera o comprimento
total da microestaca. Isso justifica a divergéncia dos métodos. Primeiro, analisando o método mais
sensivel a varia¢do, Salas (1980), o comprimento da extremidade ficticia é um valor pequeno,
resultando em cargas criticas mais altas, 0 método ndo considera a rigidez de Winkler em sua
formula, mas sim um encastramento simulado por meio do médulo de elasticidade da primeira
camada de solo ¢ a camada da ponta da microestaca. Ja o método de Souche (1984) considera a
rigidez de Winkler para determinar o nimero de meias ondas, além disso o comprimento total da
microestaca reduz os valores da carga critica. O método de Euler (1938) considera uma seg@o
acoplada (calda + ago), sendo assim a rigidez ¢ maior do que os outros métodos, logo ele ¢ o menos
sensivel a variagdo.

Em relagdo a capacidade geotécnica os resultados foram mais diretos, para o diametro de
perfuragdo, o método mais sensivel foi Aoki e Velloso (1975) e o que teve menos variagdo na
resisténcia total foi o0 método de Lizzi (1982). O outro método destinado a estacas convencionais
também sofreu uma variacdo maior, como Décourt e Quaresma (1978). A justificativa para esse
cenario ¢ devida aos fatores especificos de cada formulagdo. O método de Aoki e Velloso (1975),
por exemplo, considera a parcela da resisténcia de ponta Rp, que por sua vez adota um coeficiente
em razdo do atrito K mais elevado para areias, além disso o niimero de pancadas Ngpr que o método
considera também impacta na Rp. Sendo assim, aumentando o didmetro, consequentemente a arca
da ponta ¢ incrementada aumentando a resisténcia total da microestaca. Essa afirmativa € valida para
todos os métodos que consideram Rp, como pode ser observado nos resultados. Por outro lado,
originalmente o método de Lizzi (1982) adota apenas a resisténcia lateral Ry, ¢ ainda possui um
coeficiente de ajuste do diametro de perfuracdo J, o que favorece na redugéo dos resultados obtidos,
quanto maior o didmetro de perfurag@o, maior ¢ o coeficiente de ajuste.

O ultimo estudo paramétrico foi em relagdo ao comprimento da raiz. Assim como na analise
anterior o comportamento da variagdo também foi completamente linear. Nesse caso, o método de
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Bowles (1996) teve uma variagdo maior do que os outros. A principal justificativa para esse fato ¢
a presenga dos parametros de resisténcia do solo ¢ o peso especifico, que influenciam no empuxo
do solo em repouso ¢ na tensdo geostatica vertical ao longo do fuste, respectivamente. Em seu livro
Bowles ao introduzir a formula de sua teoria utiliza um solo extremamente coesivo, configurando
em uma resisténcia lateral alta, o método ¢ muito eficiente em solos coesivos ¢ com parametros de
resisténcia bem definidos. Além disso, com o aumento do comprimento da raiz, tem-se o aumento
da tensdo vertical, que impacta diretamente na resisténcia final da raiz. Em contrapartida, os demais
métodos consideram o atrito superficial pré definido por meio de abacos ou quadros. Vale destacar
que os métodos que ndo consideram uma analise por camada — Lizzi (1982) e Littlejohen e Bruce
(1975), tiveram uma variagdo menor, com excegdo de Aoki e Velloso (1975), que considera analise
por camada de solo, mas teve uma variagdo menor devido a um coeficiente de correcédo F,.

Conclui-se, portanto, a analise paramétrica conduzida permitiu identificar os limites de
aplicabilidade de cada método. Conforme visualizado no presente artigo, ¢ possivel aplicar os
diferentes métodos de dimensionamento no contexto da microestaca. Isso ¢ importante devido a
disponibilidade de informagdes a respeito dos materiais e condi¢oes geoldgico-geotécnicas de cada
local. O método de Aoki e Velloso (1975) pode ser muito eficiente se desconsiderar a resisténcia de
ponta, pelo fato dos autores fornecerem diversos dados geotécnicos. No entanto, sempre que
possivel, o ideal ¢ utilizar os métodos destinados para as microestacas. Dando destaque para o
modelo proposto por Bustamente e Doix (1985) que permite o ajuste do atrito superficial lateral com
base no tipo de inje¢do pretendida e tipo de solo.
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RESUMO - Este trabalho contribui para a compreensdo do comportamento dindmico a curto e a longo prazo
das vias-férreas, em geral, e das zonas de transicdo em particular, recorrendo a uma abordagem inovadora e
integrada. Numa primeira fase, € apresentada uma comparagao entre o desempenho a curto e a longo prazo da
via balastrada e via em laje. As tensdes no solo de fundacdo e a respetiva deformagdo permanente sdo
comparadas e avaliadas através dos indices SAF e PDAF, respetivamente. Posteriormente, os deslocamentos
das vias em laje e com balastro foram medidos experimentalmente em ambiente laboratorial ao longo de mais
de trés milhdes de ciclos, resultantes da simulag@o da passagem de comboios. Foram calibrados dois modelos
tridimensionais ¢ um modelo de deformagdo permanente, de modo a reproduzir numericamente os ensaios
laboratoriais. Com base nessa calibragao, é apresentada a analise do desempenho da via a curto e a longo prazo
de uma zona de transigdo entre um aterro e um tunel, considerando a via em laje como sistema de via.

ABSTRACT —This work provides insight into the understanding of the short and long term dynamic behaviour
of the railway tracks and the transition zones using an innovator and integrated approach. Firstly, a comparison
between the short and long-term performance of the ballasted and ballastless tracks is presented. The subgrade
stresses and permanent deformation are compared and evaluated through the SAF and PDAF, respectively.
Posteriorly, the slab and ballasted tracks’ displacements were measured experimentally in the laboratory over
more than three million cycles from the simulation of the train passage. Two 3D models and the permanent
deformation model were calibrated to reproduce numerically the laboratory tests. From the calibration, the
analysis of the short and long term performance of a transition zone between an embankment and a tunnel is
presented, considering the ballastless track as the track system.
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1- INTRODUCAO

Quer no dimensionamento de vias ferroviarias com balastro quer de vias sem balastro, o
desempenho a curto e a longo prazo deve ser considerado (Indraratna et al., 2010; Kim and Sung,
2019; Sainz-Aja et al., 2020). Com efeito, uma estimativa rigorosa da magnitude dos assentamentos
acumulados permite evitar um desempenho mediocre das estruturas ferroviarias (Puppala et al.,
1999). Assim, apesar dos diversos estudos sobre a caracterizagdo do solo de fundagdo quando sujeito
a cargas ciclicas (Puppala et al., 2009; Salour and Erlingsson, 2015; Rahman and Gassman, 2019),
¢ fundamental compreender plenamente o comportamento desta camada, mas integrado num modelo
completo de via quando submetido & passagem de comboios. Com o objetivo de suportar estes
estudos e respetivas conclusdes, € proposta uma nova classificacdo geomecanica. Esta classificagdo
integra informagao relativa a classificagdo do solo de fundagéo (UIC e ASTM), ao mddulo resiliente
e a deformacdo permanente (Ramos et al., 2020b). Com base nestes pressupostos, ¢ comparado o
desempenho de uma via com balastro, de uma via em laje (sistema Rheda) e de uma via sem balastro
constituida apenas pela laje de betdo (ndo sendo considerada a camada de suporte, designada pelo
sistema Rheda de HBL — hydraulically bonded layer). Esta comparagdo considera ainda os
mecanismos quase-estaticos e dindmicos e avalia os fatores de amplificacdo de tensdes e de
deformagdo permanente, tendo em conta diversas variaveis que podem influenciar o desempenho
das estruturas ferroviarias ao nivel da fundacdo (Ramos et al., 2021a). A partir deste estudo, o
desempenho das vias com e sem balastro ¢ avaliado com base em ensaios laboratoriais realizados a
escala real, uma abordagem amplamente utilizada em trabalhos desenvolvidos por Bian et al. (2016),
Cebasek et al. (2018) e Sainz-Aja et al. (2020). Os resultados experimentais sdo utilizados para a
calibra¢ao dos modelos através de um processo inovador (Ramos et al., 2021b), o que so6 é possivel
devido a geragdo de uma quantidade significativa de dados, resultante da atuagao de trés milhdes de
ciclos de carregamento sobre a estrutura. Com base nas propriedades calibradas, a mesma via sem
balastro foi analisada no contexto das zonas de transicdo. O seu desempenho foi estudado
detalhadamente através da analise de deslocamentos, aceleragdes e tensdes. E proposta uma nova
metodologia hibrida para a avaliagdo do desempenho a longo prazo da via e para a previsdo da sua
degradag@o. O principal objetivo desta investigacdo ¢ contribuir para um conhecimento mais
aprofundado do comportamento a longo prazo das vias ferroviarias, em particular nas zonas de
transi¢@o, melhorando o dimensionamento das infraestruturas e contribuindo para uma gestiao mais
eficiente dos ativos ferroviarios.

2 - MODELOS MECANISTICO-EMPIRICOS DE MODULO RESILIENTE E
DEFORMACAO PERMANENTE DA CAMADA DE FUNDACAO: ENSAIOS
LABORATORIAIS, MODELACAO E CLASSIFICACAO

Tipicamente, a fundagdo de uma via ferroviaria é constituida por geomateriais e apresenta dois
tipos de deformag@o quando submetida a cargas ciclicas: deformagdes recuperaveis (ou reversiveis)
e deformagdes permanentes (ou plasticas), as quais assumem particular relevancia no desempenho
a longo prazo da subestrutura (todos os elementos da via-férrea que se encontram geometricamente
abaixo do balastro).

Estas deformagdes podem ser caracterizadas através de modelos elastoplasticos, da teoria do
shakedown e/ou de modelos mecanistico-empiricos (Ramos et al., 2020b). Na presente analise, é
dada maior énfase a estes Ultimos. Com o objetivo de compreender de que forma os modelos
utilizados para caracterizar o médulo resiliente (M) ¢ a deformag@o permanente (&) diferem entre
si, quer em termos de formulag@o, quer quanto a relevancia de determinadas variaveis incluidas no
modelo matematico, foi realizado um estudo paramétrico. Este estudo inclui comparagdes entre
alguns modelos selecionados, baseados em diferentes materiais com distintas classificagdes (UIC e
ASTM), propriedades, granulometria e estados fisicos. Esta comparacdo permite estimar M, e a
deformagdo permanente, bem como classificar os materiais de acordo com o modulo previsto, os
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valores de deformacdo e a classificagdo do solo, constituindo uma ferramenta 1til para o
dimensionamento de estruturas ferroviarias. Assim, no estudo do modulo resiliente foram testados
sete modelos e quatro materiais (dois solos granulares e¢ dois solos finos). Relativamente a
deformag@o permanente, foram analisados trés modelos e seis materiais (areia, silte, areia siltosa —
com 42,2% e 27,4% de finos — ¢ areias bem graduadas e mal graduadas). Os materiais foram
selecionados de forma a abranger um amplo intervalo de propriedades e classificagdes. Com base
no estudo paramétrico, foi selecionado um modelo para a caracterizagdo do modulo resiliente
(equagdo 1 — modelo MEPDG desenvolvido por Ara e Division (2004), de caracter universal,
aplicavel a solos finos e granulares) e um modelo para a deformagdo permanente (equagdo 2 —
modelo desenvolvido por Chen et al. (2014), que considera a influéncia do estado de tensdo, do
estado inicial de tensdo e do critério de cedéncia). A partir desta sele¢do, os materiais foram
classificados em termos de M, e deformagdo permanente e, com base nessa classifica¢do, foi
proposta uma nova classificagdo geomecanica (Gomes Correia ¢ Ramos, 2021), conforme ilustrado
na Figura 1. Este trabalho permite compreender quais sdo os valores aceitaveis da deformacgao
permanente e do modulo resiliente de acordo com o tipo de material e a sua classificagdo. Neste caso
particular, foi utilizada a classificagdo da UIC que divide os materiais em QS1, QS2 e QS3 de acordo
com a sua granulometria, ensaios de CBR, entre outros ensaios/propriedades. Os materiais
classificados como QS0 foram excluidos, uma vez que a sua aplicagdo na ferrovia so ¢ aceitavel
considerando tratamentos adicionais com cal ou cimento. A partir desta classificagdo, foi
determinada a deformagdo permanente ¢ Mddulo Resiliente de cada material testado ¢ foram
definidos intervalos de forma a perceber os limites de cada classificagdo/material.

k2
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onde M, corresponde ao modulo resiliente, ki, k2 e k3 sdo parametros/constantes dependentes do
estado do material, 7. € a tensdo de corte octaédrica, € ¢ a soma das tensdes principais € po ou pa
(dependendo do autor) é a pressdo atmosférica. Acrescenta-se, ainda que &, corresponde a
deformagdo permanente, N ¢ nimero de ciclos de carga, £/°, B e « sdo parametros do modelo, pam
€ gam S30 a tens@o média e de desvio induzido pela passagem do comboio, pini € gini S80 a tensdo
média e de desvio iniciais ¢ s € m s30 os parametros usados para definir o critério de rotura g=s+mp.

Os resultados apresentados na Figura 1 mostram que foi obtido um intervalo significativo de
valores para cada classificacdo. Tal deve-se a natureza mineralogica e as propriedades fisicas de
cada material. Os materiais classificados como QS1 dependem das caracteristicas de plasticidade e
do indice de consisténcia (bem como da percentagem de finos), podendo ter um impacto
significativo na & e M,. Os materiais classificados como QS2 ¢ QS3 dependem do tipo de material
(areia ou cascalho), bem como da sua granulometria (bem ou mal graduada). Adicionalmente, a
percentagem de finos (nos materiais bem graduados) pode também influenciar a resposta do
material.

Neste sentido, a classificacdo geomecanica proposta permite compreender de forma inequivoca,
a partir da caracterizacdo dos materiais (M: ¢ &p) ¢ classificacdo dos mesmos (Qsi) (associada
também a respetiva classificag@o da plataforma da via), a influéncia que as deformagdes elastica e
plastica dos geomateriais podem ter no comportamento a curto ¢ longo prazo da via do ponto de
vista estrutural ¢ geotécnico. Essa avaliagdo e impacto das deformagdes sdo apresentados ao longo
do presente documento.
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Fig. 1 — Classificagdo geomecanica com base no médulo resiliente e deformagao permanente.

3 - MODELACAO DOS MECANISMOS QUASE-ESTATICOS E DINAMICOS DAS VIAS
COM BALASTRO E SEM BALASTRO

As vias ferroviarias com balastro e sem balastro apresentam algumas semelhangas, mas também
diferencgas importantes em termos de materiais, rigidez, ruido gerado, entre outros aspetos. Este
estudo analisa detalhadamente o desempenho da via com balastro, da via sem balastro (sistema
Rheda) e de uma via sem balastro otimizada, constituida apenas pela laje de betdo (sendo omitidas
as camadas de suporte designadas de HBL no sistema Rheda; trata-se de uma sugestdo e um estudo
preliminar com base em modelagdo numérica, uma vez que esta podera ser uma solu¢do mais
econdmica que a original. As conclusdes obtidas relativamente a via sem balastro otimizada podem
ser utilizadas como orientacdo para futuras otimizagdes da estrutura de via sem balastro em
determinadas situagdes. Os modelos numéricos sdo apresentados na Figura 2.

As analises foram realizadas na camada de fundag@o e no elemento 1 (e respetivo alinhamento)
representado na Figura 2. Em termos de geometria, a travessa da via balastrada apresenta uma
espessura de 0,22 m, enquanto as camadas de balastro e de sub-balastro apresentam uma espessura
de 0,35 m e 0,55 m, respetivamente. No caso do balastro, a espessura foi medida a partir da base da
travessa. No caso das vias sem balastro, a laje de betdo, a camada de suporte (HBL) e a camada FPL
(frost protection layer) apresentam uma espessura de 0,24 m, 0,30 m e 0,50 m, respetivamente. No
caso da via sem balastro (sistema Rheda), assume-se que a camada FPL esta totalmente integrada
na fundagdo e apresenta o mesmo valor de rigidez da fundag@o. Esta simplificacdo revelou-se muito
util para a realizacdo dos calculos, nomeadamente no que respeita ao desempenho a longo prazo.
Nesta analise, as tensdes iniciais foram obtidas considerando um estado de tensoes isotropico (Ko =
1) e, conforme ilustrado na Figura 2, a modelag¢ao considera as condi¢des de simetria do problema.
Os materiais foram modelados no dominio elastico linear (Ramos et al., 2020a). Os valores adotados
sdo apresentados no Quadro 1.

Assim, o desempenho das vias com e sem balastro, em termos de tensdes e deformagdes
permanentes, ¢ comparado e quantificado através de um fator de amplificagdo inovador, definido
pela relag@o entre os mecanismos dindmicos ¢ quase-estaticos: SAF (stress amplification factor —
fator de amplificacdo da tensdao) e PDAF (permanent deformation amplification factor — fator de
amplificagdo da deformagdo permanente). Este estudo foi desenvolvido através de uma metodologia
hibrida que integra a simulagdo numérica e a analise de mais de 60 casos de estudo, utilizando a
abordagem FEM-PML 2.5D (Ramos et al., 2021a) (no dominio da frequéncia), a qual permite obter
de forma expedita os niveis de tensdo na fundagdo de cada estrutura ferroviaria. A abordagem 2.5D
¢ uma solucdo tridimensional obtida através da discretizagdo numérica em FEM da secgdo
transversal invariante combinada com a transforacdo de Fourier do dominio do longo da dire¢ao
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longitudinal. PML ou Perfectly Matched Layers (camadas de correspondéncia perfeita)
correspondem as fronteiras artificiais que permitem absorver as ondas que nela incidem e garantem
que nio ha reflexdo das mesmas quando estas atingem as fronteiras. E importante referir que, pelo
facto de considerar uma secgdo invariante, esta abordagem numérica ndo permite modelar zonas de
transi¢do. A partir dos resultados das tensdes, o desempenho a longo prazo foi analisado através da
implementagdo do modelo empirico de deformag@o permanente descrito na Equacdo 2. Os
resultados ao nivel do comportamento a longo prazo sdo apresentados em termos de deformagdes
permanentes acumuladas.

Quadro 1 — Caracteristicas dos materiais.

Elementos M, (MPa) v 13 p (kg/m?)
Travessas (via balastrada) 30000 0,20 0,010 1833,3
Balastro 97 0,12 0,061 1591,0
Sub-balastro 212 0,30 0,054 1913,0
Laje de betao 34000 0,30 0,030 2040,0
HBL 10000 0,20 0,030 2500,0
FPL* 120 0,20 0,030 2500,0
Fundagao* 120 0,30 0,030 2040,0

M,=Modulo Resiliente; v=coeficiente de Poisson, &= amortecimento e p=densidade
* A camada FPL e fundagéo sdo caracterizadas por um angulo de atrito de 30° ¢ uma coesao efetiva igual a zero

1.25m 2.25m
.
Travessa

Balastro
Sub-balastro 4m 1m

1.3m 1.3m

Laje de betéo am Laje de betdao
HBL

FPL

PML £ Fundagéo PMLs|

€ PMLs £ PMLs
b) ¢)

Fig. 2 — Geometria dos modelos numéricos: a) via com balastro; b) via sem balastro (sistema
Rheda); c) via sem balastro constituida apenas por laje de betdo (adaptado de Ramos et al., 2018).
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A determinag@o destes fatores de amplifica¢@o permitiu avaliar o impacto de diferentes variaveis
consideradas importantes e/ou com influéncia na degradacdo das vias ferroviarias, tais como as
cargas moveis (avaliadas através da velocidade do comboio), as propriedades mecanicas da camada
de fundagdo (rigidez e resisténcia) e o mecanismo dinamico causado pelo perfil de irregularidades
(definido em termos de comprimento de onda () e variabilidade espacial). Os resultados mostram
que a velocidade do comboio é o fator com maior influéncia no desempenho das estruturas
ferroviarias, uma vez que provoca uma amplificagdo significativa dos niveis de tensdo. Quando a
velocidade do comboio ¢ reduzida (entre 80 km/h e 200 km/h), as respostas quase-estatica e
dinamica so praticamente coincidentes (Figura 3). No entanto, quando a velocidade aumenta e se
aproxima da velocidade critica (entre 360 km/h e 500 km/h), verifica-se um aumento significativo
dos fatores SAF e PDAF, conforme ilustrado na Figura 4.

Relativamente ao desempenho da via com balastro e da via sem balastro (sistema Rheda), ao
nivel da fundacdo, este ¢ muito semelhante em termos de tensdes e deformagdo permanente. Por
outro lado, a via sem balastro “otimizada” pode constituir uma alternativa ao sistema Rheda, uma
vez que apresenta um bom desempenho global considerando todos os fatores analisados. Isto
significa que os valores de SAF e PDAF sdo proximos de 1, conforme apresentado na Figura 5a. O
principal problema esta relacionado com os valores significativos da deformacdo permanente
acumulada. Tal deve-se aos baixos valores da tensdo média inicial, o que faz com que o pico de
tensdo esteja mais proximo do critério de cedéncia, induzindo maiores deformagdes permanentes
cumulativas quando comparadas com as restantes estruturas, conforme ilustrado na Figura 5b.

40

35

——Tensdes dindmicas - 1<\<70 - elem. 1 (v=500 km/h)
e ——Tensbes dinamicas - 1<A<70 - elem. 1 (v=360 km/h)
Tensdes dinamicas - 1<A<70 - elem. 1 (v=300 km/h)
—— Tensdes dindmicas - 1<\<70 - elem. 1 (v=200 km/h)
Tensdes dindmicas - 1<A<70 - elem. 1 (v=144 km/h)
——Tensoes dinamicas - 1<A<70 - elem. 1 (v=80 km/h)
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S

Fig. 3 — Incremento dos efeitos dindmicos com o aumento da velocidade do comboio
(sistema Rheda).
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Fig. 4 — Via em laje (sistema Rheda): a) SAF- tensdo média; b) PDAF.
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Fig. 5 — a) Relagao entre o fator SAF (tensdo de desvio - ¢) e velocidade do comboio até 360 km/h;
b) deformagdo permanente acumulada (v=200 km/h).

4 - DESEMPENHO A LONGO PRAZO DAS VIAS COM E SEM BALASTRO SOB
CARREGAMENTO CIiCLICO: MODELACAO FiSICA E CALIBRACAO DE
MODELOS NUMERICOS

Com o objetivo de compreender e explorar o desempenho dinamico das vias ferroviarias (a curto
e a longo prazo), foram realizados ensaios laboratoriais a escala real considerando as vias com e sem
balastro, utilizando o equipamento GRAFT-2 (Ramos et al., 2021b), que ¢ apresentado na Figura 6.
No caso da via em laje, o sistema de via ensaiado experimentalmente apresenta uma laje de betdo
com 0,2m de espessura, uma camada de HBL com 0,3m de espessura, uma camada de FPL com
0,4m de espessura e a camada de fundagdo apresenta 0,8m de espessura. No caso da via balastrada,
o balastro apresenta uma espessura maxima de 0,7m, enquanto as espessuras do FPL e da fundagdo
sdo iguais ao da via em laje.

O principal objetivo deste equipamento ¢ avaliar e caracterizar ndo s6 o desempenho a curto
prazo, mas também a longo prazo, simulando a passagem de comboios (anos de exploragdo) em
apenas alguns dias de ensaio. O equipamento utiliza seis atuadores hidraulicos independentes que
carregam trés travessas de dimensao real nas vias com balastro e em laje, considerando a simulagdo
de um comboio em movimento (carregamento faseado). As estruturas ferroviarias foram submetidas
a ensaios estaticos e ciclicos/dinamicos (considerando duas frequéncias distintas: 5,6 Hz e 2,5 Hz;
a subestrutura manteve-se inalterada em ambas as frequéncias). A frequéncia de 5,6 Hz foi
determinada com base numa velocidade de 300 km/h e uma distancia standard entre bogies. De
forma a considerar cargas por eixo superiores, foi necessario, devido a limitagdo do equipamento,
adotar uma frequéncia reduzida de 2,5 Hz.
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Os assentamentos medidos foram controlados através de varios dispositivos, incluindo LVDTs,
também designados por deslocamentos CH. Adicionalmente, foram instalados quatro LVDTs de
alta precisdo (12 mm) na laje de betdo da via sem balastro e nas travessas da via com balastro.

A via com balastro ¢ constituida pela camada de balastro, a camada FPL, fundagdo e uma
geogrelha colocada entre o balastro e a camada FPL. A via sem balastro ¢ composta por uma laje de
betdo, uma camada fina de calda de cimento, uma camada de suporte designada por HBL
(hydraulically bonded layer), sendo a subestrutura constituida pela camada FPL e fundacdo, com
uma espessura total de 1,2 m. As duas estruturas foram submetidas a ensaios ciclicos através da
aplicacdo de 3,4 milhdes de ciclos de carga, o que corresponde a cerca de 5,2 anos de exploragdo da
West Coast Main Line no Reino Unido (Kennedy et al., 2013). A quantidade de dados gerados em
termos de deslocamentos/assentamentos ao longo dos ensaios ciclicos permitiu estudar o
comportamento a longo prazo das estruturas e simular o processo de degradagao das vias com e sem
balastro. Importa referir que os ensaios da via com balastro foram realizados ap6s os ensaios da via
sem balastro. No caso da via com balastro, a maior parte da subestrutura permaneceu inalterada,
sendo a superestrutura totalmente substituida, com excecdo das palmilhas (as mesmas palmilhas
foram utilizadas em ambas as vias). Este facto pode influenciar os resultados, uma vez que o solo
pode ja ter sofrido um aumento de rigidez e durante os ensaios anteriores na via sem balastro durante
a aplicacdo dos ciclos de carga. Nesta medida, este aumento de rigidez pode traduzir-se numa menor
propensao para o desenvolvimento da deformagdo permanente.

Para reproduzir numericamente, de forma rigorosa, os resultados experimentais, o processo de
calibragdo foi dividido em duas fases: calibragdo a curto prazo e calibragdo a longo prazo. Na
calibragdo a curto prazo Figura 7a, foram desenvolvidos dois modelos numéricos 3D utilizando
elementos solidos de oito nos. Nesta fase, as propriedades dos materiais foram calibradas através da
comparacdo entre os deslocamentos medidos e os obtidos numericamente. Os resultados obtidos
mostraram uma boa concordancia entre os resultados numéricos e experimentais. Nesta calibracao,
foram ajustados o coeficiente de Poisson ¢ o modulo de Young de alguns materiais: palmilhas,
balastro, camada FPL e fundacao.
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A partir da calibragdo a curto prazo, foi calibrado um modelo empirico de deformacéo
permanente (descrito na equago 2) com base nas propriedades dos materiais. Os resultados mostram
que as constantes do modelo empirico foram calibradas com sucesso (Figuras 7b e ¢). Esta calibraco
foi realizada utilizando o método dos minimos quadrados e aplicando o conceito de time hardening
(Salour and Erlingsson, 2015), de forma a ter em conta o historial de tensdes a que os materiais
estiveram sujeitos (principalmente no caso da camada FPL e da fundagdo). Os resultados mostram
uma excelente concordancia entre os resultados experimentais (deformacdo medida nas estruturas
ferroviarias ensaiadas ao longo de mais de 3 milhdes de ciclos de carga — curvas a vermelho e azul,
5,6 Hz e 2,5 Hz, respetivamente) e numéricos, com curvas praticamente sobrepostas. As curvas
numéricas correspondem ao modelo empirico apresentado na Equagdo 2 apés calibragdo das
constantes £/°, B e a. (curvas a preto e verde, 5,6 Hz e 2,5 Hz, respetivamente). Adicionalmente, os
resultados experimentais confirmaram que a via com balastro apresenta deformagdes permanentes
(e deslocamentos permanentes acumulados) significativamente superiores as da via sem balastro,
devido a presenga da camada de balastro (cerca de 15 a 20 vezes superiores). Este resultado
confirma, assim, a influéncia significativa da camada de balastro na deformagio permanente.
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Fig. 7 — a) Calibrag¢do do modelo a curto prazo; b) Calibra¢do do modelo de deformacdo
permanente: via em laje; c) calibracdo do modelo de deformagio permanente da via balastrada.
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5 - ANALISE DE UMA ZONA DE TRANSICAO ATERRO-TUNEL CONSIDERANDO
UM SISTEMA DE VIA EM LAJE

A partir do processo de calibrag@o anterior, as propriedades calibradas foram aplicadas a uma
via em laje numa zona de transi¢cdo. Neste caso, a geometria da via em laje foi estendida, conforme
ilustrado na Figura 8. Relativamente a seccdo transversal, a fundagdo tem uma espessura de 10,4 m
e a distancia entre o centro do modelo e o limite vertical (plano yx) é de 6 m. A formulagdo de
Lysmer (Lysmer and Kuhlemeyer, 1969) foi adotada para atenuar as ondas que incidem nas
fronteiras do modelo. Para simular o processo de degradagdo da zona de transi¢do, foram analisados
os efeitos da passagem dos primeiros quatro bogies do Alfa Pendular a 220 km/h. A interagdo
veiculo—via foi considerada através da inclusdo de elementos de contacto. Foram também incluidos
elementos de contacto entre as camadas HBL ¢ FPL, de modo a simular o “descolamento” da
subestrutura em relagdo a superestrutura. Para simplificar a modelagdo, o veiculo foi representado
apenas pelos bogies, suspensdo primaria, massa e eixo do comboio, bem como pela rigidez hertziana.
Foi utilizada uma carga de 67,5 kN para simular a carga por eixo (carga por eixo/2).

A partir da modelagdo, foram analisadas as tensdes, aceleragdes e deslocamentos no carril, laje
de betdo, camada HBL, camada FPL e solo de fundag@o, sendo dada maior énfase a variagdo das
tensdes. A Figura 9a apresenta as tensdes longitudinais (dire¢do x da Figura 7, sob o alinhamento
de carregamento) nos nds superior e inferior da camada de HBL ao longo da zona de transicao
(localizada em x = 0 m). Estes resultados sdo particularmente relevantes, uma vez que a camada
HBL e a laje de betdo sdo os elementos que asseguram a continuidade da via ao longo da transi¢io
e, por esse motivo, estdo sujeitos a um campo de tensdes complexo, agravado pela variagdo de
rigidez da via. Assim, ¢ possivel identificar um pico de tensdo na zona de transicdo (x = 0 m).

Sendo este um modelo 3D, as tensdes na camada HBL foram também analisadas ao longo da
sec¢do transversal do modelo (Figura 9b). Os valores maximos das tensdes verticais na camada HBL
sdo apresentados para duas secgdes localizadas na zona do aterro (mais flexivel) e na zona do tinel
(mais rigida). Os resultados mostram variagdes na direcdo transversal da via: as tensdes sdo maximas
sob o carril e tendem a diminuir nas extremidades. Adicionalmente, os resultados indicam que as
tensdes sdo mais elevadas na seccdo localizada na zona do tunel (mais rigida). Este tipo de analise
evidencia a importancia da modelagio tridimensional.

Fig. 8 — Transi¢do aterro para tunel num sistema de via em laje.
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Fig. 9 — a) Tensao longitudinal nos nds superiores e inferiores da camada HBL ao longo da zona
de transi¢do; b) tensao vertical maxima ao longo da sec¢do transversal de uma zona rigida e de
uma zona flexivel (n6s superiores) na camada de HBL.

Para modelar a deformagdo permanente e prever a degradacdo da via, foram obtidas, na
modelagdo 3D, as tensdes em todos os nds da subestrutura (camada FPL e fundagdo) que foram,
posteriormente, importadas para o calculo da deformagdo permanente. A incorporagdo da
deformagdo permanente em modelos completos de via constitui ainda um campo pouco explorado.
Assim, foi desenvolvida uma metodologia para simular numericamente a evolucdo da deformagéo
permanente da via: a deformacdo permanente ¢ obtida aplicando o modelo desenvolvido por Chen
et al. (2014) utilizado nas secgdes anteriores, € os parametros ja calibrados na Secgdo 4. Esta
metodologia baseia-se no niimero de ciclos de carga e nos niveis de tensdo induzidos pela passagem
do comboio nos geomateriais. Conforme ilustrado na Figura 10, o deslocamento permanente
acumulado maximo na subestrutura, sob o alinhamento do carregamento (posi¢do do carril), é de
0,52 mm e ocorre na posi¢ao x = —7,25 m. Os resultados mostram ainda que as camadas que mais
contribuem para a deformag@o permanente e para o respetivo deslocamento permanente acumulado
localizam-se entre o topo da camada FPL ¢ y =—4,138 m (acima de metade da espessura do solo de
fundacdo). De facto, a camada FPL contribui para o desenvolvimento da deformacdo permanente,
bem como cerca de 30% da fundag@o. A partir da profundidade y = —4,138 m, o deslocamento
permanente acumulado estabiliza, o que significa que cerca de 70% da camada de fundagdo ndo
contribui para o desenvolvimento da deformagao permanente. Esta informagdo é relevante, pois
indica que nao € necessario obter as tensdes em todos os elementos da fundagao, reduzindo o tempo
de calculo. Mais ainda, indica até que profundidade pode ser necessario reforcar, por exemplo, um
aterro ferroviario.
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Apds a determinagdo do deslocamento permanente, a geometria deformada (ap6s 1 milhdo de
ciclos de carga) foi introduzida no modelo 3D em cada n6 da camada FPL e do solo de fundacdo.
Os valores das tensdes longitudinais foram comparados considerando o cenario inicial (geometria
indeformavel) e o novo cendrio com a geometria deformada. Os resultados sdo apresentados na
Figura 11. Assim, € possivel concluir que esta zona de transi¢do especifica, com um sistema de via
em laje, apresenta um desempenho satisfatorio. Os resultados mostram que a rigidez da estrutura
conferida pela laje de betdo ¢ significativa quando comparada com a do balastro utilizado na via
balastrada, uma vez que € conhecido seu comportamento quando submetido a milhdes de ciclos de
carga (deformacdes permanentes significativas).

Devido a concentragdo de tensdes na laje de betdo e na camada HBL na zona de transicdo, foi
incluida uma manta resiliente sob a laje de betdo no tinel e no aterro (1 m imediatamente antes da
transi¢do), com o objetivo de mitigar este fendmeno, otimizar a via em laje e suavizar a transi¢ao.
Esta manta é importante para conferir maior flexibilidade sob a laje de betdo e equilibrar a rigidez
entre o aterro e o tunel, constituindo um passo relevante na otimizacdo deste sistema em zonas de
transicdo. Assim, torna-se imperativo avaliar as tensdes. Os resultados apresentados na Figura 12
mostram uma reducdo dos valores das tensdes longitudinais ao longo da via. Relativamente a laje
de betdo, é possivel identificar uma reduc@o do valor maximo da tensdo longitudinal em x = 0 m.
Esta atenuagdo dos valores da tensdo € também visivel na camada HBL, nas tensdes longitudinais
minimas.

Profundidade (m)

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
Deformagao permanente acumulada (mm)

a)

Deformagéo permanente
méaxima acumulada (mm)

18 -16 14 -12 -10 -8 6 -4 2 0
Posicdo (m)

b)
Fig. 10 — Deformagdo/assentamento permanente acumulado na subestrutura (FPL+fundagao)

em mm: a) ao longo da via, considerando todos os alinhamentos; b) Deformagio permanente
acumulada maxima ao longo da via.
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Fig. 11 — Variacao das tensdes nos nds superiores da camada HBL ao longo da zona de transigdo

com o numero de ciclos de carga (sob o alinhamento de carregamento): a) tensdo vertical,

Fig. 12 -
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b) tensao longitudinal.
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da camada HBL.

Comparagdo das tensdes (ao longo da via) com e sem manta resiliente: a) tensdes
longitudinais nos nés superiores da laje de betdo; b) tensdes longitudinais nos nods inferiores
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6 — CONCLUSOES

Este trabalho tem como objetivo obter um entendimento mais abrangente do comportamento
estrutural das infraestruturas ferroviarias, com especial enfoque nas zonas de transicdo. Numa
primeira fase, com base num estudo paramétrico, foi selecionado um modelo empirico de
deformag@o permanente para o estudo do comportamento a longo prazo. A partir dos estudos
paramétricos ¢ da classificacdo dos materiais, foi proposta uma nova classificagdo geomecanica.
Esta ferramenta estabelece uma relagdo entre a classificagdo UIC e as deformagdes resilientes e
permanentes. O produto final apresenta um amplo intervalo de resultados/deformagdes, refletindo a
variagdo das propriedades dos materiais, mesmo dentro da mesma classificagao UIC, que influencia
ambos os tipos de deformacao (reversivel e irreversivel).

Na comparagdo entre as vias com e sem balastro, os resultados mostraram que o desempenho
da fundagdo nao ¢ significativamente diferente para os fatores analisados (velocidade do comboio,
propriedades mecénicas da fundacdo, comprimento de onda do perfil de irregularidades e
variabilidade espacial). Adicionalmente, a velocidade do comboio (e a sua aproximagao a velocidade
critica) apresenta uma influéncia significativa no processo de degradacdo das estruturas ferroviarias.
A avaliacdo desta influéncia foi realizada através dos fatores SAF ¢ PDAF. No que respeita a via
sem balastro, foram modeladas duas estruturas para avaliar a influéncia das camadas de suporte na
resposta da fundagdo. Os resultados mostraram que a via sem balastro “otimizada” pode constituir
uma alternativa ao sistema Rheda “convencional”, uma vez que apresenta um bom desempenho
global considerando todos os fatores analisados (tendo em conta a avaliagdo do SAF e do PDAF). A
unica desvantagem estd relacionada com os valores absolutos mais elevados de deformagéo
permanente (em comparagdo com a via em laje tradicional e a via balastrada).

Posteriormente, o equipamento GRAFT-2 foi utilizado para avaliar, em condi¢des controladas,
o desempenho a curto ¢ a longo prazo das vias com e sem balastro. Os resultados experimentais
mostraram que os deslocamentos da via sem balastro sdo significativamente inferiores aos da via
com balastro, confirmando a influéncia relevante da camada de balastro na deformag@o permanente.
Adicionalmente, dois modelos numéricos 3D foram calibrados com sucesso a partir de resultados
experimentais. Apos a calibracdo a curto prazo, foi introduzida uma abordagem inovadora para
simular o comportamento a longo prazo de ambas as estruturas, através da calibragdo de um modelo
empirico de deformagdo permanente, com resultados muito satisfatorios. Esta abordagem constitui
uma ferramenta valiosa para futuras modelagdes da degradacdo a longo prazo de estruturas
ferroviarias em zonas de transi¢do, podendo ser utilizada no desenvolvimento de estratégias
preditivas e de manutengdo, com redugdo dos custos ao longo da vida util das mesmas.

Com base nas propriedades calibradas ¢ a partir da extensdo da geometria da via em laje, o seu
desempenho foi analisado detalhadamente numa zona de transi¢@o. Os resultados obtidos mostram
que as tensdes na camada HBL sdo inferiores na zona do aterro quando comparadas com as tensodes
desta mesma camada na zona do tinel. Acrescenta-se ainda que as tensdes apresentam variagdes ao
longo da direg@o transversal. A subestrutura apresenta uma deformagdo permanente acumulada
maxima (sob o alinhamento de carregamento) de 0,52 mm. Os resultados da deformacao
permanente indicam ainda que as camadas que mais contribuem para a deformagao permanente sdo
a camada FPL e cerca de 30% da fundagdo. Adicionalmente, a via em laje apresenta um bom
desempenho a longo prazo, uma vez que ndo se observaram diferencgas significativas nos resultados
das tensdes ao comparar as condigdes iniciais com as condigdes com a via deformada. Por fim, foi
proposta uma otimizacao do sistema através da inclusdo de uma manta resiliente, com o objetivo de
reduzir a concentracdo de tensdes na zona de transi¢do. Os resultados demonstram uma redugao dos
niveis de tensdo na camada HBL ¢ na laje de betdo.
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APRESENTACAO DE ORIGINAIS

Os trabalhos a publicar na revista Geotecnia sdo classificados como “Artigos”, “Notas Técnicas” e
“Discussdes” de artigos anteriormente publicados na revista. Artigos que descrevam o estudo de casos de obra
envolvendo trabalho original relevante na pratica da engenharia civil sdo particularmente encorajados.

A decis@o de publicar um trabalho na revista compete a Comissao Editorial, competindo-lhe também a
respetiva classificagdo. Cada trabalho serd analisado por pelo menos trés revisores. Os pareceres dos revisores
serdo apresentados no prazo de um mes.

As Instrugdes para os Autores e o “Template” para formatagdo de originais podem ser obtidos de
https://impactum-journals.uc.pt/geotecnia.

A submissdo dos trabalhos a revista Geotecnia ¢ efetuada através da pagina eletronica com o enderego
http://www.revistageotecnia.com/. Através dessa plataforma, far-se-a4 a comunicagdo entre a dire¢ao da revista,
corpo editorial e os autores para a revisdo dos trabalhos. Outras informagdes e esclarecimentos adicionais
podem ser pedidos a:

Direcdo da Revista Geotecnia

SPG, a/c LNEC

Av. Brasil, 101

1700-066 Lisboa

Portugal

E-mail: editor@revistageotecnia.com

PRESENTACION DE ORIGINALES

Los trabajos para publicar en la revista Geotecnia se clasifican en “Articulos”, “Notas Técnicas” y
“Discusiones” de articulos anteriormente publicados en la revista. Se recomiendan especialmente articulos que
describan el estudio de casos de obra que incorporen trabajos originales relevantes en la practica de la ingenieria
civil.

La decision de publicar un trabajo en la revista compete a la Comision Editorial, correspondiéndole también
la respectiva clasificacion. Cada trabajo sera analizado por al menos tres revisores. Los revisores presentaran
sus pareceres sobre los articulos en el plazo de un mes.

Las Instrucciones para los Autores y el “Template” para formatear originales pueden ser obtenidos en
https://impactum-journals.uc.pt/geotecnia.

La remision de los trabajos a la revista Geotecnia se efectia a través de la pagina electronica con la direccion
http://www.revistageotecnia.com/. A través de esta plataforma se realizara la comunicacion entre la direccion
de la revista, el cuerpo editorial y los autores para la revision de los trabajos. Informaciones y esclarecimientos
adicionales pueden solicitarse a:

Direccion de la Revista Geotecnia
SPG, a/c LNEC

Av. Brasil, 101

1700-066 Lisboa

Portugal

E-mail: editor@revistageotecnia.com








