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Editorial
Antonio Gomes Correia
Editor da Revista Geotecnia

E um grande prazer e honra, em nome do Conselho Editorial, anunciar que, em reconhecimento do
trabalho realizado durante o periodo 2016-2020, a nova Dire¢do da Sociedade Portuguesa de
Geotecnia (SPG) para o periodo 2020-2024, nos convidou para novo mandato. Com efeito,
trabalhamos empenhadamente com toda a equipa Editorial e revisores nos ultimos 4 anos para
fortalecer a revista em termos de qualidade e relevancia, ajudando-a a enfrentar os desafios do
principal paradigma das revistas cientificas para alcancar a indexacdo. Veja-se os meus editoriais
anteriores (nimeros 138, 144 e 148).

Por felicidade, este novo mandato comeca com esta edigdo, o numero 150 dos 49 anos da revista
Geotecnia, o que merece ser celebrado. Contudo, dado que se aproxima, em julho do proéximo ano,
0 50° aniversario da revista, decidimos guardar para esse momento uma edigdo especial da revista
como parte da comemoragao, que sera anunciada no préximo nimero. Ainda assim, optamos por
resumir aqui o percurso da revista até este grande numero 150.

Desde a sua criagdo em 1971, a Revista Geotecnia tem publicado continuamente artigos de alta
qualidade nos topicos de investigagdo relevantes para a engenharia geotécnica, abrangendo a
mecanica dos solos, a mecanica das rochas, a geologia de engenharia e ambiente, geossintéticos e
infraestruturas de transporte e energia. O sucesso da revista baseia-se em todos os anteriores
membros do conselho editorial que dedicaram o seu tempo de forma graciosa e generosa no
desenvolvimento da revista. No Quadro 1 ¢ apresentada uma lista de todos os membros do conselho
editorial e das sociedades / associagdes responsaveis pela gestdo da revista, propriedade da
Sociedade Portuguesa de Geotecnia (SPG), do niimero 1 ao namero 150. E, assim, também devido
um agradecimento a varios Presidentes anteriores das Sociedades / Associa¢des, em particular da
SPG e do LNEC, que acolheu a revista, disponibilizando instala¢des para a respectiva produgio e
distribui¢do.

Gostaria de destacar trés momentos importantes na histdria da Revista. O primeiro foi a sua fundagao
pelo Grupo Portugués de Mecéanica dos Solos e Rochas, rebatizado em 1972 para Sociedade
Portuguesa de Geotecnia (SPG), nome e sigla que mantém até hoje. O segundo foi em marco de
2006, quando foi feito um acordo entre a SPG (Presidente: Antonio Gomes Correia), a Associagao
Brasileira de Mecanica dos Solos ¢ Engenharia Geotécnica (ABMS, Presidente: Alberto Sayao) e a
Associacdo Brasileira de Geologia de Engenharia ¢ Ambiental (ABGE, Presidente: Maria Heloisa
Fracd), decidindo que a Geotecnia seria administrada pelas trés Sociedades. Nesse acordo, a
Geotecnia passou a ser uma revista com publicagdes em portugués. No mesmo momento, a ABMS
acordou com a SPG que um periddico internacional em inglés seria gerido por ambas as sociedades,
renomeando a Revista Solos e Rochas como revista internacional Soils and Rocks. Apesar deste
ultimo acordo se ter mantido até agora, o acordo para a Geotecnia foi alterado em 2011, passando a
gestdo desta revista apenas para as SPG e ABMS. No terceiro momento, em 2014, a gestdo da
Geotecnia passou a ser assegurada pela SPG (Presidente: José Luis Machado Vale), pela ABMS
(Presidente: André Assis) e pela Sociedade Espanhola de Mecanica dos Solos e Engenharia
Geotécnica (SEMSIG, Presidente: César Sagaseta Millan), em acordo que se mantém até hoje,
aceitando trabalhos em portugués e espanhol. Em todas estes momentos o compromisso foi sempre
para com a manutencdo da qualidade e reputacdo da revista pelo papel de lideranga do Conselho
Editorial da Geotecnia e dos Presidentes das Sociedades / Associagdes no apoio ¢ na tomada de
decisodes para atingir esses objetivos.
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Mais uma vez, gostaria de aproveitar esta ocasido do nimero 150 da Geotecnia, para agradecer a
todos os intervenientes, autores, revisores ¢ leitores, bem como patrocinadores, pelo apoio continuo
a nossa revista nestes tempos desafiadores, mas emocionantes - parabéns a todos.

Es un gran placer y honor, en nombre del Comité Editorial, anunciar que, en reconocimiento al
trabajo realizado durante el periodo 2016-2020, la nueva Direccion de la Sociedad Portuguesa de
Geotecnia (SPG) para el periodo 2020-2024, nos invitd a un nuevo mandato. De hecho, hemos
trabajado intensamente con todo el equipo Editorial y revisores durante los ultimos 4 afios para
fortalecer la revista en términos de calidad y relevancia, ayudandola a enfrentar los desafios del
principal paradigma de las revistas cientificas y lograr la indexacion. Véanse mis editoriales
anteriores (nimeros 138, 144 y 148).

Afortunadamente, este nuevo mandato comienza con esta edicion, la nimero 150 de los 49 afios de
la revista Geotecnia, que merece ser celebrada. Sin embargo, dado que se aproxima el 50° aniversario
de la revista, en julio del proximo afio, decidimos reservar para ese momento el lanzamiento de una
edicion especial, como parte de la celebracion de la revista, que se dara a conocer en el proximo
nimero. Aun asi, decidimos resumir aqui el recorrido de la revista hasta este sefialado nimero 150.

Desde su creacion en 1971, Revista Geotecnia ha publicado continuamente articulos de alta calidad
sobre temas de investigacion relevantes para la ingenieria geotécnica, cubriendo la mecanica del
suelo, la mecénica de rocas, la ingenieria y geologia ambiental, los geosintéticos y las
infraestructuras del transporte y de la energia. El éxito de la revista se debe a todos los miembros
anteriores del consejo editorial que dedicaron su tiempo gentil y generosamente a su desarrollo. En
la tabla 1 se muestra un listado de todos los miembros del consejo de redaccion y de las
sociedades/asociaciones responsables de la gestion de la revista, propiedad de la Sociedad
Portuguesa de Geotecnia (SPG), desde el nimero 1 hasta el numero 150. Debe agradecerse también
a los varios presidentes de las sociedades/asociaciones anteriores, en particular de la SPG, y del
LNEC, que acogi6 la revista, proporcionando instalaciones para su produccion y distribucion.

Me gustaria destacar tres momentos importantes en la historia de la Revista. El primero fue su
fundacion por el Grupo Portugués de Mecéanica de Suelos y Rocas, rebautizado en 1972 como
Sociedad Geotécnica Portuguesa (SPG), nombre y acréonimo que mantiene en la actualidad. El
segundo fue en marzo de 2006, cuando se llegd a un acuerdo entre la SPG (Presidente: Antonio
Gomes Correia), la Asociacion Brasilefia de Mecanica de Suelos e Ingenieria Geotécnica (ABMS,
Presidente: Alberto Sayao) y la Asociacion Brasilefia de Ingenieria Geoldgica y Ambiental (ABGE,
Presidenta: Maria Heloisa Fraca), decidiendo que la Geotecnia seria administrada por las tres
Sociedades. En este acuerdo, Geotecnia se convirtié en una revista con publicaciones en portugués.
Al mismo tiempo, ABMS acordé6 con SPG que ambas sociedades gestionarian una revista
internacional en inglés, rebautizando la revista “Solos e Rochas” como revista internacional Soils
and Rocks. Aunque este ultimo acuerdo se ha mantenido hasta ahora, el acuerdo de Geotecnia se
cambid en 2011, pasando la gestion de esta revista unicamente a la SPG y la ABMS. En el tercer
momento, en 2014, la gestion de Geotecnia paso a estar a cargo de la SPG (Presidente: José Luis
Machado Vale), la ABMS (Presidente: André Assis) y la Sociedad Espafiola de Mecanica del Suelo
e Ingenieria Geotécnica (SEMSIG, Presidente: César Sagaseta Millan), con un acuerdo que continiia
hoy en dia, aceptandose trabajos en portugués y espafiol. En todos estos momentos, el compromiso
fue siempre mantener la calidad y reputacion de la revista bajo el liderazgo de su Comité Editorial
y de los Presidentes de sociedades/asociaciones en el apoyo y toma de decisiones para lograr estos
objetivos.

Una vez mas, me gustaria aprovechar esta ocasion del numero 150 de Geotecnia, para agradecer a
todas las partes implicadas, autores, revisores y lectores, asi como a los patrocinadores, por el
continuo apoyo a nuestra revista en estos tiempos desafiantes pero emocionantes. jFelicidades a
todos!
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It is my great pleasure and honour, on behalf of the Editorial Board, to announce that in recognition
of the work done during the mandate 2016-2020, the new Board of the Portuguese Geotechnical
Society (SPG) for the period 2020-2024, re-invited us to continue our mandate. Indeed, we worked
hard with all Editorial team and the reviewers over the past 4 years to strengthen the journal in terms
of quality and relevance, helping it to match the challenges of the main paradigm of scientific
journals to achieve indexation. See my previous editorials (issues 138, 144 and 148).

Fortunately, this new mandate begins with this edition, issue 150 of the 49 years of the journal
Geotecnia, which deserves celebration. However, as we will celebrate in July next year, the 50th
anniversary of the journal, we decided to postpone a Special Issue as part of the journal’s celebration,
to be announced in the next number. Nonetheless, we decided to summarise here the route of the
journal until this great number of 150.

Since its inception in 1971, the Journal Geotecnia has continually published high-quality articles
that span the breadth of research topics relevant to geotechnical engineering, embracing soil
mechanics, rock mechanics, engineering geology and the environment, geosynthetics and transport
and energy infrastructures. The journal’s success is based on all past editorial board members who
have given their time freely and so generously in further developing the journal. A list of all the
editorial board members and management societies/associations of the journal, owned by the
Portuguese Geotechnical Society (SPG), from number 1 to number 150 is presented in Table 1. An
acknowledgement is also due to various past Presidents of the Societies/ Associations, in particular
of SPG and LNEC, which hosted the journal, providing facilities for its production and distribution.

Three important steps were achieved during the journal route. The first was its foundation by the
Portuguese Group of Soil and Rock Mechanics, renamed in 1972 to the Portuguese Geotechnical
Society (SPG), which maintains until now the same name and acronym. The second step was in
March 2006 when an agreement between SPG (President: Antonio Gomes Correia), the Brazilian
Association of Soil Mechanics and Geotechnical Engineering (ABMS, President: Alberto Sayao)
and the Brazilian Association of Engineering Geology and the Environment (ABGE, President:
Maria Heloisa Fracd) was established, deciding that Geotecnia would be managed by the three
Societies. In this agreement, Geotecnia became a journal with publications in Portuguese.
Conjointly, ABMS agreed with SPG that an international journal in English would be under the
management of both Societies, renaming Solos e Rochas as an international journal Soils and Rocks.
Despite this last agreement is maintained until now, the agreement for “Geotecnia” was changed in
2011, the management of this journal becoming under SPG and ABMS only. As the third step, in
2014, the management of Geotecnia became under the agreement of SPG (President: José Luis
Machado Vale), ABMS (President: André Assis) and the Spanish Society for Soil Mechanics and
Geotechnical Engineering (SEMSIG, President: César Sagaseta Millan), which is maintained until
now, accepting papers in Portuguese and Spanish. I all these steps the commitment was always to
maintaining the journal’s quality and reputation by the leading role of the Geotecnia Editorial Board
and Societies/Associations Presidents supporting and in making decisions to achieve these goals.

Again, [ would like to take this occasion of Geotecnia, number 150, to thank all of the intervening
parts, authors, reviewers and readers, as well as sponsors, for your continuous support of our journal
in these challenging but exciting times — congratulations to all.

Prof. A. Gomes Correia
EDITOR
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ENSAIO DE CARREGAMENTO DINAMICO DE
ENERGIA CRESCENTE EM ESTACAS DE ELEVADA
CAPACIDADE RESISTENTE

Dynamic Load Testing with Increasing Energy for High Bearing
Capacity Piles

Sérgio Cangado Paraiso?, Jaime Alberto dos Santos®

2Geomec Engenheiros Consultores, Brasil.
Y CERIS, Instituto Superior Técnico, Universidade de Lisboa, Portugal.

RESUMO - Este trabalho tem como objetivo apresentar uma nova metodologia de execugdo ¢ interpretacdo
de ensaios de carregamento dindmico (ECD) de energia crescente em estacas escavadas de elevada capacidade
resistente. A metodologia de execug@o consubstancia-se de critérios técnicos executivos pertinentes e da
utilizag@o de sistema de impacto apropriado para a realizagdo de ensaios de carregamento dinimico em estacas
de elevada capacidade resistente. Sdo descritos em detalhe os requisitos do martelo bem como os procedimentos
para a preparagdo e execucdo do ensaio. Com base no conceito inovador de energia potencial normalizada
apresenta-se uma nova proposta para a estimativa da energia potencial necessaria em fungdo da capacidade
resistente a ser mobilizada. A metodologia de interpretagdo com base em analises numéricas CAPWAP (Case
Pile Wave Analysis Program) para cada golpe de energia crescente, permite o tragado das curvas envoltorias
das resisténcias lateral, de ponta e total em fungio dos deslocamentos. Esta metodologia proporciona todo um
conjunto de informagdes relevantes que possibilitam avaliar de uma forma clara os mecanismos de transferéncia
de carga entre o fuste e a ponta da estaca. Considera-se ainda a proposta de um deslocamento que corresponda
a carga de ruptura convencional definido a partir do encurtamento elastico e do deslocamento da ponta da
estaca.

ABSTRACT - This work aims to present a new methodology for the execution and interpretation of dynamic
load tests (ECD) of increasing energy for cast-in-place bored high bearing capacity piles. The execution
methodology demands specific technical criteria to define the impact system to perform the dynamic load test
in order to carry out with increasing energy. The requirements of the hammer are described in detail, as well as
the procedures for the preparation and execution of the test. Based on the innovative concept of normalized
potential energy, a new proposal is presented to estimate the required potential energy according to the
compressive resistance to be mobilized. The interpretation methodology based on CAPWAP (Case Pile Wave
Analysis Program) numerical analysis for each blow of increasing energy, allows the drawing of envelope
curves for the lateral, base and total resistances as a function of the displacements. This methodology provides
a whole set of relevant information that makes it possible to clearly assess the mechanisms of load transfer
between the shaft and the tip of the pile. It also considers the proposal of a displacement that corresponds to the
conventional failure load defined from the elastic shortening and the displacement of the tip of the pile.

Palavras Chave — Ensaio de carregamento dindmico, energia crescente, estaca escavada, estaca de elevada
capacidade resistente.
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1- INTRODUCAO

A utilizacdo de fundagdes profundas por estacas remonta hd muitos séculos atras. Herodotus,
400 anos antes de Cristo, escritor e viajante grego também conhecido como “The Father of History”,
proveu o primeiro documento da historia universal que se refere a utilizacdo de estacas como
elementos de fundacdes. Sabe-se que os antigos egipcios, gregos, fenicios, romanos, chineses,
mesopotamios e outros também utilizaram estacas nas suas construcdes.

Fundacgdes profundas por estacas continuam em frequente uso na Era Moderna, materializadas
na metodologia executiva de estacas cravadas que provocam grandes deslocamentos no solo
envolvente (displacement piles) ¢ moldadas in situ que induzem deslocamentos muito reduzidos
(non displacement piles). Estas ultimas podem mobilizar elevada capacidade resistente e suportam
todos os tipos de superestrutura ¢ em variadas condigdes geologico-geotécnicas, em terra € em aguas
profundas.

Em razdo do alto grau de responsabilidade transferida as fundagdes por estacas, e dos elevados
custos envolvidos na construg@o das superestruturas, se torna imperativo e inexoravel a execucdo de
um “Controlo de Qualidade”, que qualifique as estacas através de provas de carga estaticas e/ou
ensaios de carregamento dindmicos com base na teoria da equag@o de onda unidimensional.

Na Engenharia de Fundagdes, e mais em particular para o caso de fundagdes profundas por
estacas, a capacidade resistente as agdes verticais ¢, sem duvida, o aspeto principal a ser estudado.
Esta verificagio do desempenho engloba a parte da resisténcia e da integridade do proprio elemento
estrutural (estaca) e também da resisténcia do terreno de fundag@o.

A integridade da estaca pode ser verificada por métodos destrutivos (carotagem) ou ndo
destrutivos, apds a sua execucdo (ensaios sonicos, diagrafias sonicas, etc.).

E pratica corrente especificar-se no projeto de fundagdes uma carga ou tensdo em termos de
valor admissivel ou, segundo a metodologia do Eurocodigo 7, em termos de valores caracteristico e
de calculo. A comprovagdo do valor dessa carga ou tensdo pode ser realizada através de provas de
carga estatica e/ou dinamica.

As provas de carga estdtica constituem, sem duvida, uma contribui¢do importante para a
compreensdo do problema complexo de interagdo solo-estaca. Sdo reconhecidos como sendo a
forma mais fidvel para a comprovacdo do desempenho das fundagdes, mas apresentam a
desvantagem no que concerne & morosidade e aos elevados custos inerentes a realizagdo destes
ensaios. Em Portugal, as provas de carga estatica t€m sido apenas aplicadas em obras de grande
importancia. Nas obras correntes ¢ na auséncia de provas de carga, é usual preconizar-se um
encastramento da estaca da ordem de 2 a 3 didmetros em formagdes com Nspr igual ou superior a
60 e a consideragao de valores conservativos da ordem de 5 a 6MPa para a tensdo admissivel.

No Brasil os ensaios de carregamento dindmico em estacas de elevada capacidade resistente sao
realizados rotineiramente para avaliagdo do desempenho estrutural e de intera¢do solo-estaca em
fundacdes de qualquer tipo de superestrutura. As provas de carga estatica, na pratica, sdo realizadas
apenas eventualmente em razao do alto custo operacional de implantagdo e tempo de materializacao.

Como alternativa as provas de carga estdtica, e na ideia de se aplicar uma técnica de ensaio
expedita que possa ser realizada em quantidade e em tempo util compativeis com a programacao das
obras, surgiu o ensaio de carregamento dindmico. Esta técnica de ensaio requer, em termos de
aplicagdo de carga, uma instrumentacdo de simples instalagdo no fuste das estacas quando
comparada com a das provas de carga estatica, entretanto de abordagem complexa na analise e
interpretacdo de dados recolhidos do impacto dinamico.

Salienta-se que esta técnica de ensaio tem sido aplicada com bastante sucesso desde a década
de 70, e se encontra ja bastante disseminada em todo o mundo. A tecnologia da instrumentagéo e
ensaio de carregamento dindmico se desenvolveu, inicialmente, para avaliagdo do comportamento
de estacas tubulares de ago para o suporte de plataformas offshore destinadas a prospegao de petréleo
em aguas profundas e, no decorrer do tempo, ¢ empregada nos dias de hoje, rotineiramente, em
estacas cravadas e moldadas in situ em obras on shore.
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As dificuldades mais importantes na aplicacdo desta nova técnica residem na correta
interpretacdo dos dados recolhidos durante o ensaio, dada a grande complexidade do problema de
interagdo solo-estaca e os multiplos fatores que podem afetar a resisténcia mobilizada. A realizagdo
do ensaio requer o acompanhamento de uma equipa experiente que conhega os fundamentos teéricos
que estdo por detras desta técnica de ensaio.

Acrescenta-se ainda que a experiéncia brasileira com a técnica de ensaio de carregamento
dindmico iniciou-se pelas fundagdes offshore, por volta de 1980, com o inicio das instalagdes de
plataformas de exploracdo de petrdleo na bacia de Campos, ao contrario de outros paises onde a
experiéncia inicial realizou-se em fundagdes em terra. Tais tratativas foram materializadas pelo IPT
(Instituto de Pesquisas Tecnologicas do estado de S@o Paulo) com a coordenagdo do engenheiro
Sussumu Niyama (Niyama, 1983; Niyama et al., 1984; Niyama, 1985).

Aoki (1989, 1997) apresentou o conceito de ensaio de carregamento dindmico de energia
crescente em estacas cravadas e medigdes das resisténcias ativadas através do equipamento PDA
(Pile Driving Analyser) e considerando analise numérica CAPWAP para o golpe de maior carga
mobilizada.

De Mello e Paraiso (1998) apresentaram um estudo experimental de ensaio de carregamento
dindmico de energia crescente em estacas moldadas in loco tipo CFA (Continuous Flight Auger),
didmetro de 1000mm, realizado com sistema de impacto desenvolvido especificamente para testar
estacas escavadas de elevada capacidade resistente com aquisi¢ao dos dados utilizando a tecnologia
PDA.

Em Portugal, a investigag@o nesta area iniciou-se em 1997 no dmbito do convénio ICCTI/CNPq
(Instituto de Cooperacao Cientifica e Tecnoldgica Internacional de Portugal/Conselho Nacional de
Desenvolvimento Cientifico e Tecnolégico do Brasil).

A investigacdo prosseguiu com a implementag@o de varios campos experimentais envolvendo
uma boa caracterizagdo geotécnica e ensaios de carregamento dindmico validados através de provas
de carga estatica (Gouveia Pereira, 2003; Santos e Gouveia Pereira, 2005; Santos et al., 2006; Viana
da Fonseca et al., 2007; Fellenius et al., 2007; Viana da Fonseca e Santos, 2008; Gouveia Pereira et
al., 2009). Estes campos experimentais proporcionaram dados fundamentais para a investigagdo da
capacidade resistente do terreno para estacas a compressdo, considerando carregamento estatico e/ou
ciclico, tendo sido desenvolvidos diversos estudos numéricos para a interpretag@o dos resultados dos
ensaios de carga (Gouveia Pereira et al., 2004; Gouveia Pereira et al., 2008; D’ Aguiar et al., 2008;
Duarte, 2009; D’ Aguiar et al., 2011a e 2011b).

Tabela 1 — Conferéncias realizadas e quantificagdo de publicacdes.

Conferéncias Ano Cidade/Pais Publicagdes Editor
1? 1980 Estocolmo (Suécia) 24 Bredenberg (1980)
24 1984 Estocolmo (Suécia) 54 Holm et al. (1984)
3 1988 Otawa (Canada) 88 Fellenius (1988)
4* 1992 Haia (Holanda) 116 Barends (1992)
5% 1996 Orlando (EUA) 101 Townsend et al. (1996)
6* 2000 Sdo Paulo (Brasil) 100 Niyama e Beim (2000)
7 2004 Petaling-Jaya (Malasia) 58 Mun (2004)
8* 2008 Lisboa (Portugal) 101 Santos (2008)
9? 2012 Kanazawa (Japao) 111 Matsumoto (2012)
102 2018 San Diego (EUA) 41 Bullock et al. (2018)
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A Tabela 1 apresenta a lista das conferéncias internacionais realizadas a cada 4 anos com a
consolidagdo desta tecnologia a partir da década de 1980.

2 -NOVA METODOLOGIA DE EXECUCAO DE ENSAIO DE CARREGAMENTO
DINAMICO EM ESTACAS ESCAVADAS DE ELEVADA CAPACIDADE
RESISTENTE

Provas de carga estatica em estacas de elevada capacidade de carga sdao raramente utilizadas na
pratica da engenharia de fundagdes em razdo dos elevados custos operacionais e excessivo periodo
de tempo necessario para a realizagdo das mesmas.

Com base nesta realidade, associada ao desafio de testar fundagdes profundas de elevada
capacidade de carga de maneira rapida, segura, confidvel e a custos operacionais atraentes,
idealizou-se a fabricacdo de um Martelo Hidraulico Autopropulsor (MHAP-20) exclusivamente para
esta finalidade.

As Figuras 1 e 2, apresentadas a seguir, configuram martelo hidraulico autopropulsor,
denominado MHAP-20 nos casos, respectivamente, de obras em terra e com lamina d’agua.

2.1 — Caracteristicas do martelo

O sistema de impacto MHAP-20 ¢ constituido de uma base circular de aco solidarizada & camisa
de ago que veste a estaca a ensaiar, equipada com dispositivos de auto-ajuste em relagdo ao topo e
fuste na varia¢do de didametro de 70cm a 250cm.

Fig. 1- ECD — obras em terra. Fig. 2 — ECD — obras com lamina de 4gua.

Sobreposto a base circular de apoio, estende-se camisa de aco guia que permite a queda livre do
martelo com modulagdo de peso de até 200 kN, modulagdes estas que permitem observar os critérios
de pesos para capacidade resistente maxima mobilizada conforme recomendacdes de Hussein et al.
(1996), ou seja, 1,5% a 2,0% da capacidade resistente a ser mobilizada no ECD de energia crescente.
O sistema de elevag@o do martelo possui controle de altura de queda de precisdo centimétrica. Este
sistema de elevagao funciona com gatilho e pistdes hidraulicos automaticos garantindo a queda livre
sem interferéncias das perdas por atritos mecanicos.
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Rausche et al. (2008) estabelecem que, no caso das estacas escavadas, ensaios de carga estatica
e dinamica podem ser realizados a partir dos 5 dias ap6s a concretagem das estacas. Consideram
ainda que para ativar resisténcias elevadas o peso do sistema de impacto deve ser de no minimo 1 a
2% da capacidade resistente esperada de ensaio.

Os ensaios podem ser realizados em obras com lamina de agua (nearshore ou offshore) e em
terra (onshore) com as mesmas facilidades operacionais de instalagdo e operacdo. A maxima altura
de queda disponivel ¢ de 3,00m o que corresponde a uma energia potencial bruta de 600 kNm.

No caso das estacas escavadas de grande didmetro € necessaria a constru¢ao de um bloco de
concreto (macico de encabecamento) sobre o topo das estacas, nas mesmas caracteristicas
geométricas das estacas a ensaiar dimensionado estruturalmente a absorver elevadas tensdes
dindmicas de compressdo evitando uma ruptura volumétrica lateral. As armaduras do bloco de
ensaio sdo constituidas por barras verticais e cintamento periférico (estribos) de espagamento néo
superior a 10 cm.

Alternativamente poder-se-a prolongar o fuste da estaca a ensaiar nas caracteristicas de
armadura do bloco de ensaio e/ou revestir o trecho correspondente ao bloco de ensaio com camisa
de aco. A resisténcia caracteristica do bloco no momento do ensaio devera ser de pelo menos 40
MPa.

Adicionalmente, cepos e coxins devem ser utilizados no topo da estaca e na placa de aco de
impacto do martelo e constituidos preferencialmente de chapas de borracha com malhas de aco e/ou
neoprene.

2.2 — Metodologia executiva

As Figuras 3 (a) e (b), caracterizam as condigdes basicas de ensaio ECD em obras realizadas
em terra e na presenca de lamina de agua, respectivamente.

Os procedimentos técnicos de ensaio consideram, fundamentalmente, os casos de ensaios
dindmicos em estacas moldadas in situ de baixa (capacidade resistente mobilizavel R<5 MN) e alta
capacidade resistente (capacidade resistente mobilizavel R>5MN), observando rigorosamente a
norma NBR 13208 (ABNT, 2007), em vigéncia, norma brasileira que regulamenta a execucao de
ensaio de carregamento dindmico.

Martele auto propulsor
: [ /l\-lmclo auto propulsor
]
Estabilizador L %
- sntimatros AT 7
/teles..op]co Corte de 5 c_nn_me[ms ff il d Estabilizador tzlescopico
Bloco de no topo da cunisa de EJ:/ 1 -
Ensaio ago / —
§ - - .
- / \\ T 7 PD‘\
S B
[ —
] ! . .
j Nivel do flutuants efou
I ) \\(:’platafouma fixa

Sensores : \ Sensores ——
o \ "\ Camisa de Ago 04 transdulores de defonmagio ™~ Nicleo de conereto
. . especifica ¢ 04 acelerdmerros a “Aberiur da camnisa de
Contato estaca — bloco cada 90 do perimetro ¢ instalados ago (janelas ) a cada 907
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Fig. 3 — Montagem do martelo e esquema de ensaio: a) obras em terra; b) obras com lamina d’agua
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No caso de camisas de ago preenchidas com nticleo de concreto, sendo a responsabilidade de
comportamento estrutural e geotécnico do nucleo de concreto, na maioria dos casos embutidos em
rocha e ou em saprolitos de elevada resisténcia geomecanica, deve-se promover o corte no topo da
camisa de aco de pelo menos 50mm, objetivando o impacto dindmico sobre o nucleo de concreto.

A instrumentago deve ser materializada na metodologia apresentada a seguir.

Preferencialmente, os sensores deverdo ser instalados no bloco de ensaio nas mesmas
caracteristicas geométricas da estaca a ensaiar com didmetro ou largura maior ou igual a
80cm, e com resisténcia de, pelo menos, 40MPa em quatro posigdes diametralmente
opostas.

No caso de estacas de alta capacidade resistente, obrigatoriamente deverdo ser instalados
8 (oito) sensores, especificamente 4 (quatro) transdutores de deformagéo especifica e 4
(quatro) acelerometros. As camisas de ago deverdo ser preparadas com aberturas de janclas
para instalagdo dos sensores no nucleo de concreto.

Os sensores sdo conectados ao equipamento PDA que imediatamente a cada golpe aplicado
ao topo da estaca / bloco de ensaio, obtém-se registros relativos ao comportamento
estrutural e de interagdo solo-estaca.

As penetragdes permanentes (S) devem ser medidas apos cada golpe de energia crescente
através de controle topografico com nivelamento de precisdo ¢ garantia de precisdo
milimétrica.

As Figuras 4 e 5 detalham o gabarito para instalacdo e fixagao dos transdutores de deformagao
especifica (S1) e acelerometros (A1). A Figura 6 apresenta um exemplo do preparo para ensaio em
estaca com camisa metalica e nucleo de concreto.

O sistema de impacto a ser utilizado devera ser constituido de peso suficiente para mobilizar a
capacidade resistente prevista de ensaio, calculada a partir da carga de trabalho aplicando-se, em
geral, um fator de seguranca satisfatorio, preferencialmente igual ou superior a 2,0.

O ensaio de carregamento dindmico devera ser realizado através de golpes aplicados ao topo
da estaca a ensaiar e/ou bloco de ensaio com energia crescente, ou seja, alturas variaveis em queda
livre, nas condi¢des de paralisag@o descritas a seguir.

Ruptura do sistema na interface estaca-solo/rocha.

Obtencdo de niveis de tensdes dindmicas compressivas e trativas incompativeis as
caracteristicas do material que constitui as estacas.

Obtencao de fator de seguranga satisfatorio em relagdo a carga de trabalho especificada
em projeto.

Iminéncia da possibilidade de dano estrutural e/ou constatacdo do mesmo.

Condigdes de seguranga insatisfatorias que ndo permitam a continuidade dos ensaios.
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Fig. 4 — Gabarito para instalagdo e fixacdo dos sensores.
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Fig. 5 — Sensores instalados aos pares em 4 posicdes Fig. 6 — Abertura de janelas para
diametralmente opostas. estaca com camisa metalica e
nucleo de concreto.

Todos os detalhes descritos relativamente aos procedimentos de ensaio sdo extremamente
importantes e devem ser seguidos escrupulosamente para garantirem sinais de boa qualidade e nas
condi¢des ideais de interpretagdo através da teoria da equagdo da onda.

2.3 — Critérios técnicos pertinentes sobre o sistema de impacto

Hussein et al. (1996) apresentaram trabalho constituido de estudos paramétricos utilizando o
programa WEAP (Wave Equation Analysis of Pile) considerando estacas de grande didmetro na
gama de 750 mm a 1500 mm, respectivas cargas estruturais admissiveis, profundidades entre 10 e
30 didmetros com a finalidade da determinag@o do peso de martelo, altura de queda, adequagéo do
sistema de amortecimento, necessarios a mobilizagdo da capacidade resistente no ensaio de
carregamento dinamico. Nas andlises realizadas considerou-se profundidades na relagdo de 10D,
15D, 20D, 25D e 30D, sendo D, o diametro da estaca. As resisténcias estaticas consideradas e
analisadas situam-se no intervalo de 5 MN a 30 MN. Em todos os casos analisados, a resisténcia
lateral considerada foi de 85% da resisténcia total com distribuicdo uniforme em 80% do
comprimento das estacas.

Para os estudos realizados, foram considerados pesos de martelo de 80 kN a 480 kN.

As analises paramétricas realizadas conduziram ao seguinte:

a) Peso do martelo > 1,4% a 1,6% da capacidade resistente esperada no ECD.

b) Altura de queda H > 2,00 metros; H > 8,5% L, sendo L o comprimento da estaca.
¢) Espessura do sistema de amortecimento do martelo (t)
L2
< =
Casode L<30,0mt D

t (mm) t= 100mm,
L2
Casode L>30,0m t= (5 +150)

Para os casos analisados, as consideragdes de negas (S) e tensdes dindmicas de compressdo (G,,)
e tragdo (G;), foram observadas nos seguintes limites:
* 1,2 mm/golpe < S < 5,6 mm/golpe
* 13,4MPa< o, <28,1 MPa
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= 0,70 MPa < 0; < 3,80 MPa

Paikowsky (2004) analisou estatisticamente uma base de dados de 167 ensaios de carregamento
dindmico. Foram estabelecidas véarias correlacdes entre a energia liquida transferida (EMX) e a
capacidade resistente mobilizada (R). Apesar da elevada dispersdo dos resultados, traduzida por um
coeficiente de determinacdo de cerca de 0,4, foi proposta a equagao seguinte:

R (kN) = 100 EMX (k] ou kNm) €Y

Por outro lado, aquele autor analisou o rendimento dos sistemas de impacto tendo-se concluido
que o valor médio era de cerca de 40% o que levou a relag@o entre a capacidade resistente esperada
de ensaio, peso do martelo (P) e altura de queda (H), conforme a equacdo seguinte:

EMX
Ep (kNm) =H XP= W =0,025R (2)

)’

Paraiso et al. (2004) e Paraiso e Costa (2006) estabeleceram critério para determinagdo da
energia potencial bruta em funcdo da capacidade resistente a ser mobilizada com base em resultados
de ensaios de carregamento dindmico para H < 3,0m:

E, (kNm) = n R (kN) 3)
em que 1 € um coeficiente em (m).
Coxim do martelo = 300mm; Coxim da estaca = 30mm

Material = chapas de borracha constituidas de malhas de ago
As estacas ensaiadas apresentam-se nas seguintes caracteristicas:

800 mm <D < 1600 mm sendo D o didmetro da estaca
2500 kN < Q; < 10000 kN sendo Q: a carga de trabalho
7,0m <L <48m sendo L o comprimento da estaca

Fatores de seguranga obtidos FS = 2,0
15,0 MPa < 6, < 28,0 MPa (tensdo de compresséo) e 1,0 MPa < 6; < 2,5 MPa (tensdo de tragio)

Os valores de n indicados na Tabela 2 foram obtidos a partir das correlagdes de energia potencial
bruta e capacidade resistente mobilizada em 48 estacas. Estudou-se, através de histogramas de
distribuigdo de frequéncia, os valores de 1 para todo o universo de estacas ensaiadas (amostragem
global) e paralelamente determinag@o dos valores de 1 para as estacas compreendidas no universo
de maior frequéncia de eficiéncia do martelo. A eficiéncia do martelo ¢ a relacdo da energia liquida
transferida para a estaca e a energia potencial correspondente ao golpe de energia crescente
especifico. Os grupos definidos na Tabela 2 caracterizam os tipos de elementos estruturais de
fundagdes profundas analisados:

o Grupo I — Estacas escavadas com lama bentonitica, tubulGes a ar comprimido e hélice continua.
o Grupo II — Estacas camisa de ago perdida e nicleo de concreto.
o Grupo III — Estacas Pré-moldadas de concreto protendidas.

A amostragem de maior frequéncia compreende o maior niimero de estacas de cada grupo cujas
energias transferidas se mantiveram dentro de um limite de valores, tais como:
o Grupo I — total 24 estacas, sendo 15 estacas (62,5% do total de estacas) com eficiéncia entre 31%
e 40%;
o Grupo II —total 16 estacas, 9 estacas (56,3% do total de estacas) com eficiéncia entre 26% e 38%;
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e Grupo III — Estacas Pré-moldadas de concreto protendidas. Total 8 estacas, todas as 8 estacas
(100% do total) com eficiéncia entre 66% e 80%.

Justifica-se a convergéncia dos valores médios de 1] em razdo da pequena dispersao de valores ndo
considerados na amostragem de maior frequéncia de eficiéncia do martelo.

Tabela 2 — Valores de 1 (m)

Amostragem Global Amostragem Maior Frequéncia

Grupo

Minimo Médio Maximo Minimo Meédio Maximo

I 0,013 0,035 0,083 0,013 0,028 0,052
I 0,015 0,024 0,034 0,015 0,024 0,034
I 0,035 0,045 0,053 0,035 0,045 0,053
I+1I 0,013 0,030 0,083 0,013 0,026 0,052
T+ 0,013 0,033 0,083 0,013 0,032 0,053

Verifica-se da Tabela 2 que o valor médio de n para amostragem global e amostragem de maior
frequéncia, sdo, respectivamente, 1= 0,033 e =0,032. Adotou-se o valor de 1 =0,033. Em resumo:

1n = 0,033 — Paraiso et al. (2004) ¢ Paraiso ¢ Costa (2006), Tabela 2

n = 0,025 — Paikowsky (2004), equacao 2

Acrescenta-se, ainda, que uma vez determinando a energia potencial necessaria em fungdo da
capacidade resistente de ensaio esperada calibrando com o valor de 1, obtém-se a altura de queda

provavel maxima e, em consequéncia, determina-se o padrdao de altura de queda para o ensaio de
carregamento dinamico de energia crescente.

2.4 — Nova proposta para a estimativa da energia potencial necessaria em funcio da
capacidade resistente a ser mobilizada

Para clarificar melhor esta importante relacdo entre a energia potencial bruta e a capacidade
resistente faz-se notar que o coeficiente n ndo ¢ adimensional apresentando-se em unidade de
comprimento. Com efeito, num sistema ideal em que toda a energia potencial ¢é transferida para o
sistema solo-estaca e em que toda essa energia é convertida em trabalho das tensdes internas do solo,
o coeficiente n representaria o deslocamento associado as deformacgdes plasticas que ocorrem ao
longo da interface lateral solo-estaca e na ponta da estaca. Com efeito, os valores indicados entre
0,025 ¢ 0,033m parecem estar de acordo com a natureza fisica dos mecanismos de transferéncia de
carga na estaca. Para a mobilizagdo da resisténcia lateral na interface solo-estaca basta a ocorréncia
de pequenos deslocamentos da ordem de grandeza milimétrica, enquanto que para a mobilizacdo da
resisténcia de ponta € necessaria a ocorréncia de deslocamentos de maior magnitude da ordem de
grandeza centimétrica e fortemente dependente do processo construtivo e do didmetro da estaca.

Reanalisam-se novamente os resultados de Paraiso ¢ Costa (2006) que sdo apresentados na
Figura 7 e por questdes de simplicidade na escrita, utiliza-se sem qualquer distingdo os termos
capacidade resistente ou resisténcia.

E notéria a dispersdo de resultados que pode dever-se a varios fatores, nomeadamente o método
construtivo, as caracteristicas geométricas das estacas, as condi¢cdes geoldgicas e geotécnicas e o
nivel de mobilizacdo da resisténcia em relagdo a ruptura. Para ajudar a compreender melhor esta
relacdo, analisam-se seguidamente os resultados de ensaios de carregamento dinamico em 7 estacas
experimentais de 800mm e 2 estacas de 1500mm de didmetro, executadas no &mbito da construgéo
da ponte da Leziria no Carregado, Portugal (Santos ¢ Gouveia Pereira, 2005). A tecnologia de
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Fig. 7 — Resisténcia mobilizada vs Energia potencial (Paraiso e Costa, 2006).

execugdo das estacas consistiu na cravag¢do de camisa metalica por meio de bate-estaca hidraulico
tipo vibrofonceur, sendo efetuada no seu interior a furacdo através de vara telescopica Kelly. Para a
realizagdo dos ensaios de carregamento dindmico foi utilizado um sistema de impacto de queda livre
de 200kN com altura de queda até 3,0m.

A Figura 8 mostra a relagdo entre a energia potencial bruta e a resisténcia mobilizada para todos
os ensaios realizados nas estacas de 800mm e 1500mm de diametro. Faz-se notar que as estacas
foram executadas utilizando a mesma técnica construtiva, em condi¢des geologicas e geotécnicas
semelhantes e ensaiadas recorrendo a0 mesmo sistema de impacto. Por conseguinte, a dispersdo de
resultados ¢ atribuida fundamentalmente as caracteristicas geométricas, ou seja, ao efeito do
didmetro da estaca e constata-se que quanto maior for o didmetro menor sera a energia necessaria
para mobilizar uma determinada resisténcia.

Para a racionalizagdo dos dados introduz-se neste trabalho o conceito inovador de energia
potencial normalizada para uma estaca de didmetro D;=1000mm. A energia potencial normalizada
¢ assim definida pela equagao seguinte:

Eyy X Dy =E, X D (4)

Ao normalizar a energia potencial bruta em relagdo ao diametro a disperséo dos resultados reduz
consideravelmente. A Figura 9 representa a tentativa de conjugar todos os resultados obtidos por
Paraiso e Costa (2006) e Santos e Gouveia Pereira (2005). O ajuste do modelo linear ¢ bastante
razoavel com um coeficiente de determinacdo de 0,652. A reta de ajuste apresenta uma ordenada na
origem praticamente nula:

E,, = 0,0264 R (5)
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Fig. 9 — Resisténcia mobilizada versus Energia potencial normalizada.

Para analisar a dispersdo dos valores foram calculados os desvios ou residuos em relagdo a reta
de regressdo linear, os quais conduziram a fun¢o de distribuicdo acumulada representada na Figura
10. Como se pode observar, os residuos ajustam-se muito bem a uma distribui¢do de Gauss centrada
e com desvio padrdo aproximadamente igual a 100kNm. Como consequéncia, 68% dos valores
estardo compreendidos no intervalo entre o valor médio e o desvio padrdo, ou seja, em 84% dos
casos (68+32/2) a energia potencial conseguira mobilizar a resisténcia pretendida.
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Fig. 10 — Fung@o de distribui¢do acumulada dos residuos considerando todos os dados de
Paraiso e Costa (2006) e Santos e Gouveia Pereira (2005).

Deste modo e, para efeitos praticos, os autores recomendam uma nova proposta para
determinag@o da energia potencial em fungdo da capacidade resistente a ser mobilizada, conforme
representada na Figura 11 e traduzida pelas equagdes seguintes:

Epy = 0,0264 R + 100 (6)
ou seja,
E, = (0,0264 R + 100) x D, /D (7

Os casos que conduziram a maiores desvios em relagdo a média, ou seja, fora do intervalo de
confianga representado na Figura 11, estdo relacionados com o nivel de resisténcia mobilizada em
relagdo a ruptura. Com efeito, os casos que se situam fora e acima do intervalo referido,
correspondem aos ensaios proximos da ruptura do sistema solo-estaca com deslocamentos elevados,
havendo, portanto, uma maior dissipac¢ao de energia sem a contrapartida do aumento da resisténcia
mobilizada. Excluindo estes casos pontuais todos os valores se situam dentro do intervalo de
confian¢a subjacente as equacdes (6) e (7).

No que respeita aos valores que se situam abaixo do intervalo de confianga, estes ocorreram
apenas em 16% dos casos (100-84) e correspondem a ensaios em que a excentricidade ou as
condigdes do sistema de amortecimento possam ter afetado a mobilizagdo da resisténcia.
Normalmente, as condi¢des de ensaio sdo corrigidas e melhoradas nos golpes seguintes.

E de mencionar que a mais recente norma europeia ISO 22477-4:2018 especifica que o peso do
martelo devera ser superior a 2% do valor de célculo da capacidade resistente da estaca. Se se admitir
que a maioria dos martelos hidraulicos correntes apresentam uma altura de queda inferior a 1,5m, é
facil de compreender esta recomendagao a luz da equagdo (7), fisicamente e matematicamente mais
correta.
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Fig. 11 — Relagdo R-Ep; proposta considerando todos os dados de Paraiso e Costa (2000) e
Santos e Gouveia Pereira (2005).

3-NOVA METODOLOGIA DE ANALISE E INTERPRETACAO

A nova metodologia de analise tem por objetivo principal contribuir para o avango no
conhecimento no que respeita a avaliagdo do comportamento de estacas sob agles verticais
submetidas ao ensaio de carregamento dindmico de energia crescente. Sabe-se que o
dimensionamento de estacas ¢ condicionado, fundamentalmente, pela verificagdo da capacidade
resistente, mas em algumas situagdes o aspecto mais critico pode estar associado a magnitude dos
deslocamentos para as condi¢des de servigo.

A partir de andlises e interpretagdes de resultados obtidos em ensaios de carregamento dindmico
de energia crescente, em estacas de alta capacidade resistente, propde-se nova metodologia de
analise e interpretacdo de resultados com base na analise numérica CAPWAP processada para todos
os golpes aplicados na estaca durante o ensaio.

Rausche et al. (1996), Aoki (2000) e Kormann et al. (2000) sugeriram critérios interpretativos
semelhantes, sendo que estes autores consideraram analises de multiplos golpes de energia constante
(Rausche et al., 1996) e de energia crescente (Aoki, 2000 ¢ Kormann et al., 2000), entretanto
considerando-se apenas as cargas totais mobilizadas.

As analises e interpretacdes apresentadas neste trabalho sdo constituidas das seguintes propostas
inovadoras com base no tragado das curvas envoltorias obtidas (para todos os golpes), conforme
apresentado na Figura 12, das resisténcias total, lateral e de ponta ativadas, para um exemplo tipico
de uma estaca de didametro de 1400 mm, relagdo comprimento/diametro L/D<15, carga de trabalho

7000kN, solo lateral (Nspr=25) e de ponta (Nspr=37) na litologia de silte areno-argiloso (solo
residual maduro de gnaisse).

A Figura 12 (a) mostra o tracado das curvas de carga - deslocamento de cada golpe,
acumulando-se sempre o deslocamento ou recalque permanente do golpe anterior. A curva
envoltoria ¢ constituida dos pontos de maior recalque de cada golpe de energia crescente. Tal
procedimento assemelha-se a um carregamento ciclico de carga e descarga.

Na Figura 12 (b) estdo discretizadas as envoltorias de resisténcia total R, lateral R; e de ponta
R, em funcéo do deslocamento do topo (s) e do deslocamento da ponta (sp), respetivamente. Estas
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Fig. 12 — Curvas envoltérias (a) e (b).

curvas envoltorias sdo de maior relevancia evidenciando claramente os mecanismos de transferéncia
de carga e permitindo conhecer o momento de saturacdo da resisténcia lateral e transferéncia de
maior incremento de carga para a ponta.

Na Figura 13, compara-se o ensaio de energia crescente com avaliagdo das resisténcias ativadas
para cada golpe ao invés do convencional que considera somente o golpe de resisténcia maxima
ativada.
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O critério convencional baseado em golpes de energia constante ou somente o golpe de
resisténcia maxima ativada apresenta sérias limitagdes, uma vez que ignora a resposta da estaca em
termos de deslocamentos. Se a energia aplicada for insuficiente e os deslocamentos forem muito
reduzidos, o critério convencional sera conservador e a resisténcia ativada estara muito aquém da
resisténcia ultima. Pelo contrario, se os deslocamentos forem elevados e excessivos, o critério
convencional podera ser inadequado e contra a seguranca.

Deste modo, recomenda-se a avaliagdo do comportamento de estacas de elevada capacidade
resistente a compressdo através da metodologia do ensaio de carregamento dindmico de energia
crescente. As curvas envoltorias agregam a informagdo essencial para a correta interpretagdo dos
mecanismos de transferéncia de carga. E possivel mobilizar e caracterizar o comportamento da ponta
da estaca, nomeadamente a evolucio da resisténcia e da sua rigidez em funcao dos deslocamentos
(Paraiso, 2017).

Em estacas escavadas é, por vezes, dificil de estabelecer um critério de ruptura a partir do
diagrama carga-deslocamento. Nestes casos, o Eurocddigo 7 propde um critério de “ruptura”
baseado num deslocamento do topo da estaca igual a 10 % do didmetro da base da estaca. Trata-se
de um critério simplificado ignorando totalmente os mecanismos de transferéncia de carga.

Na Figura 14 caracteriza-se a proposta de determinag@o de uma carga de ruptura convencional
em funcdo da curva envoltdria da resisténcia total R, considerando-se encurtamentos elasticos ¢
deslocamentos da ponta da estaca.

O encurtamento elastico, EE, depende fundamentalmente da relagdio L/D

(comprimento/didmetro) e ¢ pouco influenciado pelas caracteristicas do terreno da ponta e solo
. . . 1QL QL

lateral predominante, situando-se, em geral, no intervalo de valores entre 2EA <EE < A sendo

Q a carga/resisténcia ativada, E o mddulo de elasticidade ¢ A a area transversal da estaca. Nas estacas

curtas existe uma maior transferéncia de carga para a ponta, ou seja, o esfor¢co normal médio ¢é

superior em comparagdo com as estacas longas, pelo que a extensao axial € maior e o encurtamento

elastico nas estacas curtas aproxima-se do limite superior (quando R—R;). Para a situagdo oposta,

ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 150 — novembro/noviembre/november 2020 — pp. 07-25 21
http://doi.org/10.24849/j.ge0t.2020.150.02 — © 2020 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



Carga ou Resisténcia

\_
= |

Deslocamento
da ponta - s,

Deslocamento
do topo - s,

—
-
_—

EE

f— -
—_—
——

Deslocamento

carga de ruptura
convencional

~0-Golpe de Energia Crescente

Fig. 14 — Proposta de defini¢cdo de um deslocamento que corresponda a uma carga de
ruptura convencional.

em que grande parte da carga ¢ absorvida pela resisténcia lateral, o esfor¢o normal médio diminui,
pelo que o encurtamento elastico nas estacas longas aproxima-se do limite inferior (quando R—Ry).

Relativamente ao deslocamento da ponta da estaca s, este pode ser definido observando o ponto
de inflexdo da fase elastica para fase plastica com base no estudo da rigidez da ponta. O ponto de
inflexdo depende da tecnologia e dos cuidados executivos bem como das caracteristicas do terreno
na ponta da estaca. Em solos, o seu valor varia, em geral, entre D/15 e D/40, enquanto que em
macigos rochosos toma aproximadamente o valor de D/45 ou inferior, sendo que este valor sugerido
estd associado a possibilidade de residuo no contato da rocha, tendo em vista que o macico rochoso
¢ indeslocavel (Paraiso, 2017).

Sendo assim, a carga de ruptura convencional pode ser definida conforme a Figura 14 para um
deslocamento maximo no topo definido por:

Sm =EE + s, (8)

Os valores de EE e s, serdo definidos para cada situagdo de obra em fungdo dos resultados a
obter nos ensaios de carregamento dinamico de energia crescente, podendo-se considerar a titulo
indicativo, os valores atras referidos.

4 — CONSIDERACOES FINAIS

O ensaio de carregamento dindmico de energia crescente apresenta a vantagem de ser mais
versatil e econdmico em comparagcdo com a prova de carga estdtica, sobretudo para as estacas
escavadas de elevada capacidade resistente. A grande versatilidade do ensaio permite, na maioria
dos casos, esgotar a resisténcia lateral e observar a resposta da ponta da estaca, algo que nem sempre
¢ atingivel nas provas de carga estatica, por razdes econdmicas.

A metodologia de execucdo apresentada consubstancia-se de critérios técnicos executivos
pertinentes que devem ser seguidos escrupulosamente para proporcionar sinais de boa qualidade e
nas condicdes ideais de interpretacdo através da teoria da equagdo da onda. Foi definido o conceito
inovador de energia potencial normalizada, a partir do qual derivou uma nova proposta para
determinag@o da energia potencial necessaria em fungdo da capacidade resistente a ser mobilizada.
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A metodologia de interpretacdo apresentada com base em analises numéricas CAPWAP para
cada golpe de energia crescente, permite o tracado das curvas envoltorias das resisténcias lateral, de
ponta e total em fungdo dos deslocamentos. Esta metodologia proporciona todo um conjunto de
informacdes relevantes que possibilitam avaliar de uma forma clara os mecanismos de transferéncia
de carga e a proposta de um deslocamento que corresponda a uma carga de ruptura convencional,
definido a partir do encurtamento eléstico e do deslocamento da ponta da estaca.
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ENSAYOS DE CORTE EN LABORATORIO PARA
DETERMINAR LA RESISTENCIA RESIDUAL DE
ARCILLAS SOBRECONSOLIDADAS

Shear lab tests to determine residual shear strength of
overconsolidated clays

Natalia S. Montero-Cubillo?, José Estaire?

# Laboratorio de Geotecnia, Centro de Estudios y Experimentacién de Obras Ptiblicas (CEDEX)

RESUMEN - Durante los deslizamientos en suelos arcillosos sobreconsolidados, la resistencia que realmente
actia en discontinuidades, zonas de cizalla, fisuras, y zonas de reorientacion de arcillas es la resistencia al
corte residual. En este articulo se comparan los valores de parametros resistentes obtenidos mediante el
analisis retrospectivo de un deslizamiento, considerado como el valor mas fiable a lo largo del plano de
rotura, y los obtenidos mediante diferentes ensayos de resistencia al corte en laboratorio. De este modo, se
determina el ensayo de laboratorio que proporciona los valores de resistencia mas cercanos a los presentes en
el momento de la rotura en campo. Por otro lado, gracias a las elevadas tensiones efectivas aplicadas en los
ensayos se incluye un nuevo intervalo de indices de fragilidad de la formacion de estudio. Adicionalmente, se
propone un procedimiento de ensayo de corte anular alternativo, que combina los métodos propuestos en las
normativas europea (EN ISO 17892-10:2018), britanica (BS 1377-7:1990) y norteamericana (ASTM D6467-
06a:2006).

SYNOPSIS — During landslides of overconsolidated clay soils, the strength that really acts in discontinuities,
shear zones, fissures, and clay reorientation zones is the residual shear strength. The strength parameters
achieved through different shear strength lab tests and by means of back analysis, considered to be the most
reliable value along the failure surface, are compared in this research. Thus, the lab test that can be used to
provide the strength values more similar to the ones obtained by back-analysis is ascertained. Thanks to the
high effective stresses applied in the tests, a new range of brittleness indexes of the material studied is
included. Additionally, an alternative ring shear test procedure is proposed, combining the methods proposed
in the European (EN ISO 17892-10:2018), British (BS 1377-7:1990) and north American (ASTM D6467-
06a:2006) standards.

Palabras Clave — resistencia residual, arcillas sobreconsolidadas, ensayos de corte en laboratorio.
Keywords - residual shear strength, overconsolidated clays, shear lab tests.

1 - INTRODUCCION

Margas Azules del Guadalquivir es la denominacién que recibe un conjunto de materiales
arcillosos que ocupan gran parte de la depresion del Guadalquivir (Espafia). Estos materiales se
encuentran ampliamente representados, tanto por el espesor de sus sedimentos como por la
extension de los mismos, en las provincias de Cordoba, Jaén, Sevilla y Huelva (Espafia). Las
Margas Azules del Guadalquivir se generaron a partir de depositos nedgenos, que se depositaron
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durante la intrusion del mar miocénico. Al igual que otras rocas blandas y suelos duros de caracter
arcilloso (p.e. las Arcillas Azules de Londres), estos materiales generan numerosos problemas de
inestabilidad de taludes, por lo que sus propiedades geotécnicas han sido estudiadas por diversos
autores espafoles en numerosas ocasiones (Fernandez, 1979; Oteo y Garcia de la Oliva, 1995;
Oteo, 1997; Tsige, 1998; Galera et al., 2009). La formacion estd compuesta por unas arcillas
sobreconsolidadas que presentan un comportamiento geotécnico singular, caracterizado por una
fragilidad muy elevada. Sus principales parametros geotécnicos se pueden cuantificar, de acuerdo
a los autores anteriores, en:

contenido en finos del orden de 70-95%;

plasticidad media a alta (limite liquido en el entorno de 40-65%);

contenido en carbonatos entre 18 y 30% (CaCO05);

expansividad media a alta, con hinchamientos libres en el entorno del 1 al 4%;

y resistencia a compresion simple de 600 a 3000 kPa, caracteristica de arcillas rigidas a
muy rigidas.

Por otra parte, la resistencia al esfuerzo cortante ha sido estudiada por diversos autores con
resultados bastante dispares al ser muy dependiente, entre otros factores, del contenido en
carbonatos y del grado de alteracion del material, como puede verse en la Tabla 1.

Tabla 1 - Parametros de resistencia (estado de pico) de las Margas Azules del Guadalquivir.

Fuente Profundidad (m) ¢’ (kPa) o () Gc (MPa)
Oteo (1998) --- 20-60 25-30 0,2-3,0
Tsige (1998) 0-12 50-120 27-42 <15
Olalla y Cuéllar (2001) - 30 24 0,5
Alonso y Gens (2006) 0-75 65 24 0,2-0,3
Galera et al. (2009) 0-130 210-280 18-20 0,2-3,5

Nota: Los valores de cohesion y angulo de rozamiento efectivos provienen de ensayos de corte
directo y triaxiales tipo consolidado drenado y no drenado.

Tsige (1998) menciona que esta formacion puede ser considerada litoldgicamente como
homogeénea, al presentar parametros de identificacion geotécnica muy similares, seglin los distintos
autores. Sin embargo, en términos de resistencia y deformabilidad, se deberian considerar como
materiales con comportamientos mecanicos muy diferentes, como demuestra la Tabla 1. Este
comportamiento depende principalmente de su grado de alteracion que, a veces, es dificil de
establecer con ensayos rutinarios de identificacion. Es conocido que estos materiales estan
fuertemente afectados por numerosas microdiscontinuidades estructurales, la mayoria de ellas no
identificables a simple vista, que son las principales causantes de su baja durabilidad y alta
alterabilidad (Tsige et al., 2001). Las microdiscontinuidades presentes en las Margas Azules del
Guadalquivir se pueden agrupar en tres tipos: 1) los planos de cizalla de origen tectonico
(denominados en mucho textos como “slickensides™); 2) las microfisuras sistematicas con
direccion dominante horizontal o semihorizontal coincidente con el plano de sedimentacion
(estratificacion); y 3) orientacion preferente de laminas de arcilla.

En el caso de las Margas Azules, en estos tres tipos de discontinuidades, la maxima resistencia
al corte movilizable es la resistencia residual (Oteo, 1998). Los valores de esta resistencia residual
estan en general en el entorno de los 10-15° de angulo de rozamiento, con cohesiones nulas (Oteo,
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1998; Alonso y Gens, 2006), coincidentes basicamente con las pendientes naturales estables,
existentes en las zonas con predominancia de estos materiales (Fernandez, 1979).

El valor de esta resistencia al corte residual depende fundamentalmente del tipo de mineral
predominante de la arcilla y de su quimismo, en funcion del tipo de cationes de intercambio de las
arcillas y de la concentracion del agua intersticial. Asi, en suelos con mayor contenido de
esmectita sodica la resistencia serda mucho menor que en suelos con otros minerales de la arcilla,
como pueden ser por ejemplo, illita y caolinita (Olson, 1974; Kenney, 1977; Moore, 1991).

El objetivo de esta investigacion es averiguar, para el caso de las Margas Azules del
Guadalquivir, los ensayos o métodos de laboratorio que proporcionan el valor de resistencia al
corte residual mas aproximado al de la rotura real que se produce en las roturas en campo. Este
ultimo valor se considera semejante al proporcionado por el andlisis retrospectivo de los
deslizamientos de taludes que se producen en estos materiales.

2 - MATERIALES EMPLEADOS EN EL ESTUDIO
2.1 — Procedencia

Los datos de campo y laboratorio empleados en esta investigacion han sido obtenidos gracias
al estudio geotécnico del deslizamiento de un terraplén de carretera, situado en la provincia de
Jaén (Espaiia). El area afectada estd formada por unas margas sobreconsolidadas consideradas
dentro de las Margas Azules del Guadalquivir. En esa zona, la carretera discurre a media ladera
con una pendiente del terreno natural de unos 11°. Los problemas en el terraplén aparecieron, en
forma de agrietamientos, un mes después de uno de los meses mas lluviosos de los ultimos 30
afios.

2.2 — Perfiles geologico-geotécnicos

El estudio geotécnico del deslizamiento incluyd una campafia de campo consistente en
sondeos a rotacion, con pruebas de penetracion SPT en su interior, y en ensayos de penetracion
dinamica tipo DPSH. En dicho estudio, se elaboraron varios perfiles geoldgico-geotécnicos de las
zonas donde se produjeron los movimientos. En la Figura 1 se muestra el perfil mas representativo,
con indicacion de la posicion de algunos de los sondeos realizados (SI-21, SI-22 y SI-24).

— Nivel freSiico

| Relleno del terroplén
F_- Arcilla limasa cen
| arena fina
"Margas Azules |
dal Gundqlquiv’ur"i. Margo marrén
| - Morgo gris
L qo g

750

740 _

130

720

Fig. 1 — Perfil geoldgico-geotécnico representativo del area afectada por el deslizamiento.

En los perfiles, se diferenciaron cuatro unidades geotécnicas, consideradas las tres inferiores
como pertenecientes a las Margas Azules del Guadalquivir. De techo a muro, son las siguientes:

ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 150 — novembro/noviembre/november 2020 — pp. 27-50 29
http://doi.org/10.24849/j.ge0t.2020.150.03 — © 2020 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



*  Relleno del terraplén: unidad geotécnica formada principalmente por limos arcillosos o
arenosos. Presenta valores del indice Ngpy que varian entre 9 y 25 golpes. La baja resistencia de
los materiales con los que se construy6 el terraplén fue una causa afiadida al desarrollo de la
inestabilidad.

*  Arcilla limosa con arena fina: capa mas superficial del terreno natural compuesta por
materiales procedentes de la alteracion de las margas, con valores del indice Ngpr que varian desde
30 golpes al Rechazo y parametros de identificacion geotécnica similares a las unidades
geotécnicas subyacentes, como cabria esperar. Presenta un espesor variable entre unos 5y 13 m.

*  Marga marron: unidad geotécnica formada por margas arcillosas o arcillo-arenosas de
color marrdén verdoso, con pasadas mas amarillentas de niveles de arenisca de espesores
centimétricos y decimétricos (ver Fig. 2). Los testigos obtenidos de los sondeos se encontraban
bastante cementados y poco himedos. Se obtuvo Rechazo en todos los ensayos SPT y valores
superiores a 600 kPa con el penetrometro de bolsillo. Estos materiales, considerados como suelo
duro-roca blanda, aparecen con potencias variables entre 4 y 12 m.

Fig. 2 — Fotografias de las muestras de la unidad geotécnica Marga marrén.

*  Marga gris: unidad geotécnica compuesta por margocalizas arenosas, de color gris
oscuro, con intercalaciones de niveles decimétricos de arenisca en los primeros metros (ver Figura
3). De aspecto muy competente y espesores que pueden llegar a alcanzar unos 280 m, segiin datos
de la geologia local.

Fig. 3 — Fotografias de las muestras de la unidad geotécnica Marga gris.

Alguno de los sondeos se equipd con tuberia inclinométrica, lo que permitid detectar los
movimientos del terreno en profundidad, como puede verse en la Figura 4 que revela la existencia
clara de movimientos horizontales a una profundidad de unos 12 m. Ademas, a esa profundidad se
aprecian movimientos considerables, de unos 8 mm aproximadamente. Este hecho permite
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Fig. 4 — Registro del inclindmetro SI-22.

confirmar la hipotesis de que la rotura se produjo bajo condiciones resistentes residuales en las
margas.

En los perfiles de estudio se ha trazado la linea de rotura supuesta (Fig. 1), cuya geometria ha
sido definida gracias a los inclindmetros y a la observacion directa de puntos de rotura y zonas de
hundimiento en la calzada, en el talud del terraplén y en una obra de drenaje transversal (Fig. 5).
Durante la inspeccion visual del area afectada también se observd que no existia ningun
revestimiento en la cuneta del terraplén, lo que podria haber facilitado la entrada directa de agua en
el terreno.

Fig. 5 — Fotografias de la inspeccién en campo.

Por otro lado, la profundidad del nivel de agua indicada en los perfiles proviene de las unicas
mediciones piezométricas disponibles, que se llevaron a cabo tras la ejecucion de los sondeos, en
un mes muy lluvioso. Esta profundidad es la considerada en el analisis retrospectivo.

La investigacion geotécnica se completd con la realizacion de ensayos de laboratorio con las
muestras inalteradas tomadas en los sondeos; ademas de los ensayos de identificacion y estado
usuales se realizaron ensayos de resistencia a compresion simple, triaxiales, y de corte directo. A
este respecto, es de destacar que las muestras empleadas para esta investigacion pertenecian a las
unidades geotécnicas denominadas Marga marrén y Marga gris.
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2.3 — Analisis retrospectivo

Con la finalidad de averiguar el valor de la resistencia real de las margas de estudio en el
momento de la rotura y gracias a la posibilidad de definir con precision la linea de rotura del
deslizamiento, se ha llevado a cabo un andlisis retrospectivo de estabilidad del deslizamiento.

Como se puede apreciar en la Figura 1, se trata de un deslizamiento profundo cuya linea de
rotura adquiere primeramente una forma circular a su paso por las unidades geotécnicas
clasificadas como suelo (Relleno y Arcilla limosa) para, a continuacion, seguir una superficie
planar a una profundidad de unos 12-14 m, dentro de la unidad geotécnica Marga marron. La
coincidencia de esas profundidades con unos niveles areniscosos llevo a pensar que el agua,
circulando favorablemente por estos, reblandeciera el contacto inferior entre la arenisca y la
marga, generando en esta ultima un plano de debilidad. El material margoso, rigido y
sobreconsolidado, sufri6 un proceso en el cual la resistencia se fue degradando desde el estado de
pico al residual.

Una vez establecida la superficie de rotura se realizaron calculos retrospectivos de estabilidad
mediante métodos de equilibrio limite. Los resultados revelaron unas condiciones resistentes
residuales en las margas, caracterizadas por una cohesiéon nula y un angulo de rozamiento de unos
11-11,5°

Para poder comprender el cambio brusco de un estado de resistencia a otro, cabe destacar el
tipo de mecanismo de degradacion que sufre este tipo de materiales arcillosos sobreconsolidados.
Tsige et al. (2001) establecen dos mecanismos principales de alteracion que afectan a las margas
de estudio: descompresion y desmoronamiento. La fase de descompresion es producida por la
relajacion de tensiones a consecuencia de la disminucion de los esfuerzos tanto de consolidacion
como tectonicos durante la erosion o excavacion. Las discontinuidades que aparecen por la
descompresion producen una disminucion importante de la resistencia al corte y provocan que el
material presente una muy baja durabilidad debido al aumento de la permeabilidad local in-situ. La
segunda fase de alteracion es el desmoronamiento o disgregacion del suelo en bloques
relativamente grandes. Este fenomeno se produce por la rotura de las fuerzas de enlace entre los
agregados estables, debido a la accion agua-suelo. En esta fase el papel del agua resulta
fundamental: ésta queda atrapada dentro del suelo, tanto por absorcion como por adsorcion,
produciendo presiones de compresion en los poros que se encuentran entre los agregados y dando
lugar a la desintegracion del suelo en bloques cada vez mas pequefios.

Las anteriores condiciones geomecanicas han de combinarse con las ambientales. La zona del
deslizamiento se puede clasificar climaticamente como arida o semidrida, en la que aparecen
precipitaciones torrenciales puntuales causantes de gran cantidad de inestabilidades. A este
respecto, se pueden consultar numerosos casos de roturas en Margas Azules del Guadalquivir,
estudiados por Oteo (1997), y desencadenados tras las lluvias del invierno del 96-97 (ver Figura
6), con mecanismos de rotura muy similares al estudiado en este trabajo.

En el presente estudio, los testigos correspondientes al material suprayacente al nivel del
deslizamiento presentaban una gran alteracion, con fisuras horizontales y disgregacion del suelo en
bloques de agregados. Asi, es coherente suponer la hipotesis de que se hayan producido los
procesos de alteracion mencionados, alcanzando profundidades de 12-15 m y permitiendo que el
agua produjera un estado bastante alterado de la unidad geotécnica Marga marron. De este modo
se comprende que su estado sea el equivalente al residual favorecido por la acumulacion de agua
en niveles inferiores menos permeables. La profundidad de alteracidon observada en este caso esta
dentro del rango de los 20 m indicados por Tsige et al. (2001) para las Margas Azules del
Guadalquivir.
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Fig. 6 — Esquema sobre el efecto del agua en los mecanismos de rotura (a) y mecanismo de
rotura causante del 14% de los deslizamientos producidos en el invierno 1996-1997 (b).

Por lo tanto, en el caso de este deslizamiento, se puede considerar que se dieron los siguientes
factores desencadenantes: a) terraplén de baja resistencia (Nspr = 9-25 golpes); b) cuneta del
terraplén sin revestimiento; c¢) Gltimos meses muy lluviosos lo que produjo acumulacion de agua
infiltrada; d) presencia de minerales expansivos en todos los niveles de terreno afectados, que
aceleraron la degradacion debido a los esfuerzos ciclicos producidos por hinchamiento y retraccion
en periodos de lluvias y sequia, respectivamente; e¢) alterabilidad de las margas por posible
presencia de microdiscontinuidades; y f) fragilidad muy elevada de las margas.

2.4 — Caracterizacién geotécnica
En la Tabla 2 se muestran los parametros obtenidos a partir de los ensayos de identificacion,
de estado natural y de resistencia realizados en muestras de las unidades geotécnicas de Marga

marrén y Marga gris.

Tabla 2 — Parametros de identificacion, estado natural y resistencia de las margas
sobreconsolidadas de estudio (Unidades geotécnicas: Marga marrén y Marga gris).

Pardmetro Numero de Valor
ensayos Medio | Minimo | Maximo
Contenido de finos (%) 4 70 50 98
Limite liquido, w; (%)! 24 43 26 58
indice de plasticidad, IP (%) 24 16 4 32
Peso especifico de las particulas so6lidas, G 20 2,61 2,47 2,72
Contenido en carbonatos, CaC05 (%) 14 38 32 45
Humedad natural, wy,: (%) 18 17 13 24
Densidad seca, y4 (g/cm®) 23 1,8 1,6 2,2
Resistencia a compresion simple, o, (MPa) 15 18 8 27
Presion de hinchamiento (kPa) 2 - 34 235
Hinchamiento libre (%) 2 - 0,9 8,5

Nota (1): 9 de las 24 muestras resultaron no plasticas debido a posibles coincidencias con niveles
arenosos frecuentes. La mayoria de las muestras se clasificaron como CL (clasificacion USCS).

Notese que los valores de contenido en CaCO3; (entre 32 y 45 %) son superiores a los
indicados por otros autores para estos materiales (20-30 %). El cardcter mas carbonatado del
material ensayado en este trabajo puede ser la causa principal de su mayor resistencia.
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Los valores de resistencia a compresion simple (o,) en muestras inalteradas permiten clasificar
a las Margas Azules como una roca blanda (ISRM, 1981) e indican, al igual que otros parametros,
una cementacion y competencia mucho mayor que la presentada por los autores citados
anteriormente, mas caracteristica de una marga o lutita (g, >20 MPa; Gonzalez de Vallejo et al.,
2002).

Por otra parte, el indice de huecos representativo se establecio en 0,4. La mayoria de las
muestras se encontraban saturadas, con humedades de campo cercanas o inferiores al limite
plastico del material, por lo que los indices de fluidez eran negativos, indicativos de consistencias
o estados so6lidos o semi-solidos.

En general, resulta de especial interés el conocer el tipo de filosilicatos presentes en este tipo
de materiales, dada su relacion con los problemas de estabilidad que se generan debidos, en parte,
a los agrietamientos por retraccion e hinchamiento y los valores bajos de resistencia al corte
residual. Con la finalidad de conocer los elementos y minerales presentes en las margas de estudio,
se llevaron a cabo ensayos de Fluorescencia y Difraccion de Rayos X.

Los ensayos de Fluorescencia de seis muestras revelaron la existencia, de mayor a menor, de
los siguientes elementos mayoritarios: Si, Ca, Al, Fe, K, Mg y Na. Estos resultados estan en
concordancia con el contenido tipico en calcita y en minerales de la arcilla (filosilicatos de
aluminio, hierro y magnesio) de las Margas Azules del Guadalquivir.

En los ensayos de Difraccion de Rayos X, se emplearon dos tipos de andlisis realizando un
barrido (de 2° a 70 ° 20): el método general que analiza la muestra en polvo con los agregados
desorientados, y la técnica de agregados orientados (AOT) para determinar el tipo de filosilicatos
presentes en las muestras (Figura 7). Con esta segunda técnica se analizaron las siguientes
muestras: una muestra secada a temperatura ambiente (T* ambiente en Figura 8a); una segunda
secada en estufa, durante unas 3 horas, a 550°C (550°C en Figura 8b); y una tercera, incorporando
etilenglicol para que adsorbiera toda la humedad posible, que después es secada en estufa durante
48 h, a 60°C (EG en Figura 8c).

En la Figura 7 se incluyen los difractogramas de AOT de las siete muestras estudiadas en los
que se puede apreciar una homogeneidad muy importante en la composicion del material. Los
minerales constituyentes principales son los mismos para todas las muestras: filosilicatos, calcita y
cuarzo, de mayor a menor, en orden de proporcion.

De los datos obtenidos en el analisis de los agregados orientados (Figura 8), se observa que los
tres componentes principales son esmectita, mica y caolinita. El filosilicato predominante varia
entre la esmectita y la mica, para las distintas muestras analizadas. Véase como en el tratamiento
con etilenglicol (EG en Figura 8c), la esmectita hincha y se expande hasta 17,3 A (5,12°), mientras
que en el tratamiento a temperatura ambiente Figura 8a) aparece con el espaciado caracteristico del
mineral de 14,8 A (5,95°). Cuando las muestras se calentaron a 550° (Figura 8b) la esmectita
colapsé a unos 10 A, por lo que se ve sumada al pico de la mica (9,96 A). Esta tltima aparece de
manera estable en todos los tratamientos. Como mineral acompafante aparece siempre la caolinita,
sin grandes cambios de proporcion en todas las muestras. Se puede apreciar el pico de la caolinita
(7A) en los tratamientos con etilenglicol (EG) y a temperatura ambiente, mientras que a 550°
desaparece, al volverse su estructura amorfa.

Observando los parametros geotécnicos de la Tabla 2 y los resultados de los analisis por
Fluorescencia y Difraccion de Rayos X, se puede concluir, que las margas sobreconsolidadas de
estudio pertenecen a los materiales enmarcados dentro de las Margas Azules del Guadalquivir.

Las muestras estudiadas se encuentran dentro de los rangos de valores de los parametros de
identificacion geotécnica de esta formacion, excepto los correspondientes al contenido en
carbonatos y a la resistencia a compresion simple que son notablemente superiores a los indicados
por otros autores. Por lo tanto, se puede establecer que, en esta zona, tras un nivel mas meteorizado
de las margas (5 a 13 primeros metros) aparecen directamente unas margas marrones de mayor
competencia que las de otras zonas del Valle del Guadalquivir, que no se pueden unificar en
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cuanto a parametros resistentes en condiciones inalteradas. No obstante, si parece que se puede
establecer una relacion directa con los parametros residuales, al ser los obtenidos en este estudio
muy similares a los presentados por todos los autores ya citados, como se vera mas adelante dado
que es esta resistencia el principal objetivo de esta investigacion.
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Fig. 7 — Difractogramas de las siete muestras analizadas.
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Fig. 8 — Difractogramas de las muestras analizadas mediante la técnica de agregados orientados.
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3 - ENSAYOS DE RESISTENCIA AL CORTE EFECTUADOS
3.1 — Diferenciacion de las muestras ensayadas

Como se ha venido comentando, el objetivo de esta investigacion es averiguar los ensayos o
métodos de laboratorio que proporcionan el valor de resistencia al corte mas aproximado al de la
rotura real que se produce en los deslizamientos en campo de estos materiales. Con esta finalidad,
se han empleado siete tipos de ensayos o métodos para averiguar la resistencia al corte con un total
de 16 muestras procedentes del area afectada por el deslizamiento. En la Tabla 3 se pueden
apreciar los diferentes grupos de muestras ensayadas mediante un método u otro.

Tabla 3 - Agrupacion de las muestras empleadas en funcion de su método de ensayo

Corte Directo (DST) o Corte anular (RST)
m N ira Pi Residual | Residual Remo;deada TE?;I;I Remoldeada Remoldeada
uestras 1co (1*ciclo) | (5 ciclos) WL a WL a WP

oo |70y | X X X - - X *X
Grupo

11 ! ) ) ) ) ) X )
Grupo

111 3 ) ) ) ) X ) )
Grupo

v 3 - - - X - X -

Grupo I: muestras inalteradas procedentes de los niveles afectados por el deslizamiento;

Grupo II: muestra procedente de la zona por la que pasaba la banda de deslizamiento;

Grupo III: muestras alteradas (procedentes de las cajas de sondeos sin mantenimiento en cdmara himeda
durante un tiempo prolongado) procedentes de los niveles afectados por el deslizamiento;

Grupo IV: muestras mas cementadas procedentes de profundidades mayores a la superficie de deslizamiento.
* Solo 5 de estas 7 muestras se ensayaron al limite plastico en el equipo de corte anular.

3.2 — Ensayos de corte directo con muestras inalteradas

Se llevaron a cabo siete ensayos de corte directo consolidado-drenado con muestras
inalteradas del Grupo I, en caja de corte circular de 60 mm de diametro. Las velocidades de corte
empleadas fueron de entre 0.005 y 0.008 mm/min. Las tensiones verticales aplicadas variaron
entre unos 100 y 1100 kPa. Este valor tan elevado de tension vertical se utilizé para compensar la
presion de hinchamiento que presentaron algunas muestras, con valores de hasta 700 kPa.

Las curvas tension-deformacion muestran un comportamiento fragil fuertemente marcado. La
Figura 9 recoge un patron muy caracteristico de las probetas ensayadas, en las que se aprecia: i) un
incremento brusco de la tension de corte hasta alcanzar la resistencia de pico, a un desplazamiento
relativo muy bajo, ii) una rapida y fuerte degradacion de la resistencia tangencial, en la zona de
post-ruptura, y iii) una reduccion mas suavizada de la tension hasta alcanzar, para desplazamientos
horizontales elevados, una resistencia menor, denominada “residual (primer ciclo)” en esta
investigacion.

Posteriormente, se determind una segunda resistencia de corte mediante la realizacion manual
de 5 pasadas o ciclos (que suponen 10 cambios de sentido) de la caja de corte, a una velocidad
superior a la del ensayo anterior, para generar con nitidez el plano de corte y favorecer la
orientacion de las particulas arcillosas. Una vez realizada esa operacion, se dejo la muestra en
reposo durante 24 horas para establecer el equilibrio de presiones, y se efectudé un nuevo ensayo de
corte directo, de la manera habitual. De este modo se obtuvo una nueva resistencia del material,
denominada “residual (5 ciclos)” (también en Figura 9), con valores inferiores a la “residual
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(primer ciclo)”, debido a una mayor reorientacion de los minerales arcillosos en la direccion de la
tension tangencial aplicada. A este respecto, es interesante destacar que la norma europea sobre
corte directo (EN ISO 17892-10) recoge explicitamente este procedimiento de ensayo para
determinar la resistencia residual de un suelo, llevando a cabo el nimero de ciclos necesarios hasta

alcanzar una resistencia residual constante.
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Fig. 9 — Comportamiento fragil detectado en ensayos de corte directo con muestra inalterada.

Como se aprecia en la Figura 10, la resistencia de pico se alcanzdé mayoritariamente para
desplazamientos de entre 0.5 y 1.5 mm, valores que concuerdan con los presentados por Alonso y
Gens (2006). Estos autores sugieren, observando la representacion de sus valores y para el rango
de valores que alcanzan, que no parece existir una relacion clara entre el desplazamiento de pico
alcanzado y la tension vertical aplicada. Sin embargo, con los valores obtenidos en este estudio se
intuye cierto aumento de los desplazamientos alcanzados en la rotura, a partir de 500-600 kPa de

tension vertical aplicada.

3.00 -
é 2.50 - Alonso y Gens (2006)
'% 2.00 | | Presente investigacion

A

Fg | \l A -
g 150 A A = VS A
.q‘__‘) 3 A. _'. A '® - -
5100 | __m_Ac__m_ _,!—_”;K =
5 LY IR gf ° .
23 'y
o 0.50 ] )
= ®

0.00 w w ‘

0 200 400 600 800 1000

Tension vertical efectiva (kPa)

Fig. 10 — Desplazamiento alcanzado en estado de pico.
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Por su parte, la interpretacion de las curvas tension-deformacion ha dado lugar a resultados
dispares en los parametros de Mohr-Coulomb que modelizan la resistencia de pico, como puede
verse en la Figura 11. Los valores de cohesion varian entre 0 y 520 kPa y los angulos de
rozamiento entre 35 y 58° con un valor medio de 225 kPa de cohesion y un angulo de rozamiento
de 47°. Por su parte, la “residual (primer ciclo)” se puede cuantificar mediante angulos de
rozamiento entre 23 y 45°, y cohesiones nulas. En el caso de los ensayos tras varias pasadas, los
angulos de rozamiento representativos de la “residual (5 ciclos)” resultaron inferiores, oscilando
entre 17 y 38° y cohesiones nulas (también en la Figura 11).

Con objeto de hacer un andlisis global de todas las probetas ensayadas, consideradas como si
se trataran de un Unico ensayo, la Figura 12 recoge sus resultados individuales. De forma general
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Fig. 11 — Parametros de resistencias de pico y residuales.
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Fig. 12 — Analisis global: ensayos de corte directo.
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se podria decir que el angulo de rozamiento para la resistencia de pico es de unos 46° con una
cohesion de 220 kPa, y para la “residual (primer ciclo)” y “residual (5 ciclos)” es de 35° y de 22°,
respectivamente, ambas con cohesiones nulas.

3.3 — Ensayos triaxiales con muestras alteradas

Se realizaron cinco ensayos triaxiales de tipo consolidado-drenado, con muestras de 70 mm de
diametro del Grupo III (Tabla 3). Las velocidades de corte empleadas variaron entre 0,007 %/min
y 0,008 %/min. Las curvas de rotura de estos ensayos muestran de nuevo el comportamiento
rigido y fragil de este material (Figura 13a). En la Figura 13b se incluye el analisis global que
recoge, en un unico grafico, todas las probetas ensayadas. Este analisis permite realizar un buen
ajuste con el que se obtiene una cohesion nula y un angulo de rozamiento de unos 56° para el
estado de pico, algo superior al obtenido con los ensayos de corte directo. Por su parte, el estudio
de las tensiones desviadoras que se obtienen para grandes deformaciones permite caracterizar esa
resistencia, con una cohesion nula y un angulo de rozamiento de unos 39°. Esta resistencia para
grandes deformaciones es algo superior a la denominada “residual (primer ciclo)” del ensayo de
corte directo. El hecho de que las resistencias obtenidas con ambos ensayos sean diferentes es
debido a que la superficie de rotura generada y el estado tensional, no son los mismos. Ambas se
pueden comparar en cuanto a que son las resistencias residuales obtenidas tras la primera rotura de
las probetas en ambos ensayos, triaxial y de corte directo. Sin embargo, hay que tener en cuenta
que en el ensayo triaxial la rotura del material se produce en multiples direcciones (no
horizontales), siendo esperable que las probetas deformadas a través de planos inclinados
presenten una mayor resistencia al corte. En este tipo de materiales, con elevada presencia de
microdiscontinuidades paralelas a la estratificacion, su comportamiento resistente este fuertemente
influido por las fisuras horizontales o semi-horizontales.
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Fig. 13 — a) Comportamiento fragil en ensayo triaxial sobre muestra alterada. b) Andlisis global
de los ensayos triaxiales realizados.

3.4 — Ensayos de corte anular con muestras remoldeadas
3.4.1 — Ideas previas

Se han llevado a cabo ensayos de corte anular, con muestras de los Grupos I, II y IV, como se
indicaba en la Tabla 3. Todos los ensayos se realizaron en un equipo tipo Bromhead (Tipo B en
EN ISO 17892-10:2018).
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Durante la realizacion de los primeros ensayos se produjo gran cantidad de expulsion de
muestra durante el proceso de consolidacion y precorte (Figura 14a), llegandose a registrar
asientos de casi un 20 %. Como indican Stark y Vettel (1992), conforme la placa porosa superior
asienta en el portamuestras puede dar lugar a la expulsion de muestra, quedando esta ultima
atrapada entre el portamuestras y la placa superior, lo que genera una mayor resistencia al corte.
Estos autores sugieren un nuevo procedimiento de ensayo limitando el asiento de la placa a 0,75
mm. A este respecto la normativa europea (EN ISO 17892-10:2018) sefiala que si el proceso de
consolidacion supone una reduccion del espesor inicial de la muestra superior a un 10%, se debe
afiadir mas muestra y repetirse esta etapa del ensayo.

Por otro lado, se observaron, en las curvas de rotura, unos picos que se repetian a una
frecuencia de desplazamiento mas o menos constante, y que, en ocasiones, desviaban
enormemente la tendencia normal de las curvas. Se penso que una de las razones de la repeticion
de estos saltos era que el plano de corte generado estuviera en el contacto entre la muestra y la tapa
superior de la caja que tiene ciertas hendiduras, dado que el espesor de la muestra es pequefio (8-9
mm) y se habia constatado salida del material durante la consolidacion (Figura 14a). Esto hizo que
en los ensayos posteriores, se pusiera un cierto esfuerzo en la busqueda del plano de corte.

En algunas muestras, como la incluida en la Figura 14b, se observaron marcas externas de un
posible plano de corte que, sin embargo, no continuaban en la seccion transversal, donde se
deberia observar una reorientacion mas clara (ni siquiera al microscopio). Por lo que no se
encontraron hechos concluyentes a este respecto a pesar de que los pardmetros resistentes
obtenidos en el presente estudio, derivados de este ensayo, son acordes a los presentados por otros
autores para esta formacion. En este sentido, es conveniente destacar que hay autores como Feda
(1992) y Zhang et al. (2011), entre otros, en cuyos ensayos se aprecia claramente la formacion del
plano de corte, quizas debido a la utilizacion de otros equipos de corte anular.

8-9mm

Fig. 14 — a) Placa inferior del equipo con acumulacion de muestra expulsada entre las paredes de
ambas placas. b) Posible plano de corte en muestra secada a temperatura ambiente tras su ensayo.

Merced a las observaciones anteriores se planted un procedimiento de ensayo especifico,
cuyas particularidades y etapas se definen en el siguiente apartado.

3.4.2 — Procedimiento de ensayo
Los ensayos se realizaron siguiendo un procedimiento determinado a partir de las normas

ASTM D6467, BS 1377: Part 7 y EN ISO 17892-10, con objeto de minimizar la expulsion de
muestra entre las paredes y la placa superior del portamuestras (Figura 14a). Este nuevo
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procedimiento de ensayo de corte anular, propuesto en este trabajo, se puede resumir en los
siguientes pasos:

a) Preparacion de la muestra: el material se desmenuza y se seca al aire, para posteriormente
pasarlo por el tamiz de 0,4 mm y afiadir agua hasta alcanzar una humedad cercana al limite
liquido.

La norma ASTM D 6467 sugiere emplear una humedad proxima al limite liquido para el
remoldeo de la muestras dado que el empleo de este contenido de agua minimiza la cantidad de
aire atrapado durante la colocacion de la muestra dentro de la cavidad anular, incrementando el
grado de saturacion. Sin embargo, tanta cantidad de agua, facilita la expulsién de muestra durante
el ensayo. También sefiala que se puede emplear una humedad entre el limite liquido y el limite
plastico, si se asegura que no quedan burbujas de aire atrapado en la cavidad anular.

b) Colocacion de la muestra en el portamuestras: el material se introduce en el portamuestras
con una pala de laboratorio y se enrasa. Posteriormente, se golpea lateralmente el portamuestras
hasta que dejan de salir burbujas de aire. Se vuelve a enrasar y se afiade material si es necesario.

Se emplea una muestra para cada una de las tensiones verticales que se vayan a utilizar en el
ensayo. De manera general y para evitar la salida del material, es preferible usar tensiones
verticales bajas como, por ejemplo, la secuencia 25, 50 y 75 kPa.

¢) Inundacion y consolidacion de la muestra: la muestra se inunda y posteriormente se procede
a su consolidacion, bajo la tension vertical que se aplicara en la rotura. Los pesos se afladen en
varias etapas hasta llegar al total deseado, para evitar la salida del material.

d) Generacion del plano de corte: Se genera un plano de corte, retirando peso hasta alcanzar la
carga vertical menor que se aplicaré en el ensayo y girando la placa inferior con una velocidad de
giro de 28°/min durante unos 10 minutos. La recolocacion de la carga vertical retirada se lleva a
cabo inmediatamente después de generado el plano de corte, con intervalos de tiempo de 10
minutos entre cada carga.

e) Proceso de corte y rotura del material: Antes de comenzar el proceso de corte, se debe dejar
pasar el tiempo necesario para que se consiga el equilibrio de presiones, momento que se consigue
cuando se estabilizan los asientos verticales. Posteriormente se selecciona una velocidad de
desplazamiento de 0,003 mm/min 6 0,024 °/min (noétese que la norma ASTM D 6467, recomienda
una velocidad de desplazamiento mucho mas alta, de 0,02 mm/min para suelos tipo CH). El
ensayo se termina cuando se estabiliza la tension tangencial resistida por el material ensayado.

3.4.3 — Resultados

El aspecto representativo de las curvas de rotura obtenidas en el ensayo de corte anular se
puede apreciar en la Figura 15. En los ensayos realizados se alcanz6 una resistencia al corte de
valor practicamente constante a partir del primer milimetro de desplazamiento, aproximadamente.

Los resultados obtenidos, con las muestras de los Grupos I y II (ver Tabla 3), se muestran en
la Figura 16a. Los angulos de rozamiento derivados de este ensayo han resultado entre 6 y 20°, con
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Fig. 15 — Aspecto de las curvas de rotura en los ensayos de corte anular.
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un valor medio de 10° con cohesiones nulas. En la Figura 16a se puede apreciar que el valor
medio del angulo de rozamiento es similar al obtenido a partir de un analisis global de todas las
probetas (11°). También se recoge de forma particular, el resultado de la muestra procedente de la
superficie de rotura detectada por los inclindmetros (Grupo II) con un angulo de rozamiento de 15°
y cohesion nula, dado que se detectd que tenia una mayor proporcion de arena que las demas.

Adicionalmente, se ensayaron un total de 18 probetas con las muestras del Grupo IV (Tabla
3), que presentaban inicialmente una mayor cementacion, con tensiones verticales que han
oscilado entre 12,5 y 300 kPa. Los resultados derivados de estos ensayos revelan unos parametros
residuales iguales a una cohesion nula y angulos de rozamiento variables entre 17 y 24°, con un
valor medio de 20° (Figura 16b). Si se toma el valor del andlisis global de todas las probetas se
tendria que este grupo de tres muestras tienen un angulo residual de 19°, que difiere también en
gran medida del valor de 11° obtenido con las muestras del Grupo I y II (Figura 16a). Cabe
destacar, que no se cuenta con ensayos adicionales que permitan diferenciar geotécnicamente el
material de las muestras del Grupo IV y del Grupo I, mediante otros parametros. Sin embargo, se
piensa que su mayor resistencia residual pueda estar asociada a niveles con mayor contenido en
carbonatos a mayores profundidades, lo que en términos de resistencia al corte de las muestras
remoldeadas pudiera afectar al &ngulo de rozamiento interno.
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Fig. 16 — Analisis global de los ensayos de corte anular: a) con Grupo I y II, b) con Grupo IV.

Finalmente, con el objetivo de tener una imagen global del problema, se prepararon cinco
probetas (con el mismo material anteriormente empleado del Grupo I) con la humedad del limite
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Fig. 17 — a) Analisis global de los ensayos de corte anular con muestras preparadas a la humedad
del limite plastico, b) Efecto de la humedad de preparacion de las muestras en el dngulo de
rozamiento interno obtenido en los ensayos de corte anular.
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plastico y siguiendo el proceso anteriormente descrito. En la Figura 17a se incluyen los resultados
de todas las probetas de cuyo analisis global resulta un angulo de rozamiento interno de 17°,
bastante superior al obtenido en el caso del limite liquido (11°). Este resultado era esperable dado
que existe un aumento de la resistencia del suelo con la reduccion de la humedad de remoldeo. Los
resultados puntuales de angulo de rozamiento obtenidos con las probetas en las distintas
condiciones de humedad se comparan en la Figura 17b, siendo siempre superiores los obtenidos
con muestras preparadas al limite plastico.

3.5 — Ensayos de corte directo con muestras remoldeadas

Adicionalmente se ha evaluado en laboratorio la resistencia residual de estos materiales
mediante su ensayo en el equipo de corte directo con muestras, del Grupo IV (Tabla 3),
remoldeadas a la humedad del limite liquido.

En la Figura 18a se aprecian las curvas de rotura resultantes del ensayo de corte directo con
una de las muestras remoldeadas a la humedad del limite liquido. En estos ensayos se alcanz6 una
resistencia constante a partir de un desplazamiento de aproximadamente 3 mm. Esta resistencia se
puede considerar también como residual del material al comparar las curvas de la Figura 15 y de la
Figura 18a correspondientes a la misma muestra ensayada en el equipo de corte anular y en el de
corte directo, respectivamente. Se observa que en ninguna se aprecia un pico inicial, llegandose a
una resistencia al corte constante para desplazamientos de unos pocos milimetros. Los angulos de
rozamiento deducidos a partir de este ensayo de corte directo han resultado variables entre 23 y
44°, con un valor medio de 31° y un valor derivado del analisis global de todas las probetas de 32°
(ver Figura 18b). Estos resultados indican valores del angulo de rozamiento superiores a los
obtenidos con el equipo de corte anular, con una diferencia de unos 12° para los materiales del
Grupo IV.
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Fig. 18 — Ensayos de corte directo ambos con muestra remoldeada a la humedad del limite liquido.
a) Curvas de rotura b) Resultados de todas las probetas.

4 — ANALISIS Y DISCUSION
4.1 — Comparacion de resistencias residuales

En apartados anteriores se han ido presentando distintos métodos o ensayos para evaluar la
resistencia al corte en laboratorio. Dependiendo del estado de la muestra (inalterado, alterado o
remoldeado a una humedad u otra), que el ensayo evalue la resistencia de la matriz del suelo, de
una fisura preexistente, o del rozamiento entre los minerales arcillosos, se obtienen valores de
resistencia al corte muy diferentes. Merced al presente estudio, se ha podido observar que las
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diferencias entre los distintos ensayos que proporcionan resistencias en condiciones residuales
también son muy elevadas.

Asi, se han obtenido angulos de rozamiento notablemente diferentes en funcion de que se
empleen los ensayos de corte en laboratorio anteriormente descritos con muestras en diferentes
condiciones:

a)
b)

c)
d)

ensayo de corte directo en condiciones de resistencia de pico (DST pico),

ensayo de corte directo en condiciones de resistencia residual después del primer ciclo
(DST residual),

ensayo de corte directo en condiciones de resistencia residual después de 5 ciclos (DST 5
ciclos),

ensayo de corte directo en condiciones de resistencia residual con muestras remoldeadas
preparadas a la humedad del limite liquido (DST WL),

ensayo de corte anular con muestras remoldeadas preparadas al limite plastico (RST WP),
ensayo de corte anular con muestras remoldeadas preparadas al limite liquido (RST WL),
ensayo triaxial en condiciones de resistencia de pico (TX pico), y

ensayo triaxial en condiciones de resistencia residual después del primer ciclo (TX
residual).

Estos resultados y los valores derivados del analisis retrospectivo del deslizamiento (BA) se
comparan en la Figura 19, para todas las muestras ensayadas de los cuatro grupos en los que se han
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Fig. 19 — Valores de angulos de rozamiento en funcion del ensayo y de la muestra.
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dividido (ver Tabla 3). El hecho de que se ensayen las mismas muestras mediante los distintos
métodos a comparar, como por ejemplo, las muestras 1 a 7 mediante cinco métodos distintos (DST
pico, DST primer ciclo, DST 5 ciclos, RST WP y RST WL), proporciona mayor fiabilidad a los
resultados.

Como puede verse en la Figura 19, las resistencias residuales alcanzadas en el ensayo de corte
anular con muestras remoldeadas, tanto al limite liquido como al limite pléastico, parecen ser las
mas proximas a los valores proporcionados por el analisis retrospectivo (10-11°) considerados
como los mas cercanos a la realidad de la rotura en campo. Sin embargo, los valores de pico y
residuales (en el primer ciclo) obtenidos mediante el ensayo de corte directo difieren en gran
medida de los indicados por el andlisis retrospectivo (BA). Ademas, acorde a lo esperado, la
muestra que presenta los menores valores de resistencia es la que contiene un mayor porcentaje de
esmectita (Muestra 1 en la Figura 19 y en la Figura 8), segtin indican los resultados de los ensayos
de DRX.

Asimismo, se incluye en la Figura 20 una representacion adicional de los resultados obtenidos
con las muestras del Grupo I, donde se aprecian claramente los rangos de angulo de rozamiento
obtenidos para cada tipo de ensayo y como los valores alcanzados mediante el ensayo de corte
anular, tanto con muestras remoldeadas a la humedad del limite liquido, como con muestras
remoldeadas a la humedad del limite plastico, son muy similares a los obtenidos en las roturas en
campo para estos materiales (10-15°). Adicionalmente, se debe destacar que con algunas de las
muestras remoldeadas a la humedad del limite liquido, el valor minimo de angulo de rozamiento
obtenido mediante el ensayo de corte anular resulto ser de entre 6 y 7°. A este respecto, Cripps y
Taylor (1981) y Moore (1991) asocian valores de entre 4 y 6° al rozamiento interno entre
particulas de esmectita, en Arcillas Azules de Londres, por lo que parece razonable suponer que en
estas condiciones de remoldeo y ensayo de las muestras se puede obtener el angulo de rozamiento
interno entre particulas arcillosas.
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Fig. 20 — Resultados de los distintos métodos para hallar la resistencia al corte de las margas de
estudio.

Como se venia comentando en los respectivos capitulos de cada ensayo y se ilustra en la
Figura 20, existe una notable diferencia entre los valores obtenidos con los distintos ensayos de
laboratorio o método dentro del mismo ensayo. Cabe pensar que, de manera general, el material
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presenta diferente resistencia al corte en funcion del estado fisico en el que se encuentre tanto en
laboratorio como en campo. Un material calificado como suelo duro/roca blanda como el
estudiado en este trabajo puede presentarse en campo en distintos estados fisicos, como pueden
ser: a) estar inalterado, b) presentar microdiscontinuidades, c) estar alterado por cambios de
humedad (hinchamiento y retraccion), d) reblandecido por acumulacion de agua en estado ya
alterado, e¢) sometido a meteorizacion biologica, entre otros posibles factores. De este modo, se
debe tener en cuenta el estado fisico del material en campo para elegir el método de ensayo en
laboratorio que mejor representa su estado en campo Yy, asi, obtener la resistencia real de la rotura
acontecida durante el deslizamiento objeto de estudio.

Con objeto de comparar los resultados obtenidos en este trabajo con otros estudios realizados
en materiales arcillosos que aparecen en otras partes de Espafa, se ha llevado a cabo una
recopilacion de roturas en formaciones similares. La Figura 21 recoge los resultados recopilados
por Alonso (2005), relativos a los deslizamientos del Carambolo, Sant Sadurni, El Bierzo, La Riba
y Cortes, a los que se ha incorporado el caso de la rotura de la balsa de Aznalcéllar (Sevilla,
Espaia), los presentados por Tsige (1998) y los valores resultantes de los analisis globales del
presente estudio.
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Fig. 21 — Sintesis de resultados de angulos de rozamiento en funcion del ensayo o método aplicado
y comparacion con otros deslizamientos.
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El analisis de la figura anterior permite realizar los siguientes comentarios:

e los valores de pico obtenidos en los ensayos de corte siempre sobreestiman los valores
proporcionados por el analisis retrospectivo de deslizamientos en este tipo de materiales,
calificados como suelo duro-roca blanda;

e en deslizamientos a través de planos de estratificacion y de la matriz del suelo, los
ensayos de corte directo en estado residual y con muestras inalteradas, permiten obtener
angulos de rozamiento similares a los derivados de los andlisis retrospectivos;

e sin embargo, en deslizamientos a favor de planos de estratificacion, los ensayos de corte
directo sobre la superficie de rotura con muestras inalteradas y los ensayos de corte anular
con muestras remoldeadas a la humedad del limite liquido, permiten obtener angulos de
rozamiento similares a los derivados de los analisis retrospectivos;

e como se podria esperar para la misma formacion, se observa una buena correlacion entre
el estudio de Aznalcoéllar y el actual, en cuanto a la disposicion de los resultados de
resistencia obtenidos mediante los diferentes métodos de ensayo empleados; en ambos
casos el angulo de rozamiento deducido en el analisis retrospectivo (BA) quedd
ligeramente subestimado por los valores obtenidos en los ensayos de corte anular con
muestras remoldeadas a la humedad del limite liquido;

e en el estudio presentado por Tsige (1998) se emplea un método de ensayo alternativo para
averiguar la menor resistencia residual de las Margas Azules del Guadalquivir: ensayos de
corte directo, con muestras sometidas previamente a 25 ciclos de humedad-sequedad en la
misma caja de corte y, realizando 7 pasadas de corte. En la Figura 21 se puede apreciar
que el angulo de rozamiento obtenido con esta metodologia es igual a 5° y que es el
menor de todos los presentados en el grafico. Del mismo modo que ocurria con algunos
de los valores derivados de los ensayos de corte anular con muestras remoldeadas a la
humedad del limite liquido (Figura 20) este valor es equiparable a angulos de rozamiento
puro entre particulas arcillosas (Cripps y Taylor, 1981 y Moore, 1991).

Comparando unicamente los trabajos relativos a las Margas Azules del Guadalquivir, en la
Figura 21, se puede observar que las muestras ensayadas por Tsige (1998) y por Alonso y Gens
(2006), presentan menores resistencias de pico, debido probablemente a un mayor grado de
alteracion de las margas y un menor contenido en carbonatos.

Sin embargo, las margas empleadas en los tres estudios poseen principalmente los mismos
minerales arcillosos predominantes, que juegan un papel fundamental en la resistencia residual de
estos materiales. Por esta razon, los ensayos que no se realizan partiendo de una muestra intacta, es
decir, los llevados a cabo en fisuras naturales, o con muestras disgregadas y remoldeadas a la
humedad del limite liquido, o sometidas a 25 ciclos de humedad-sequedad, procurando un estado
de alteracion muy notable, ofrecen valores mas proximos, considerados como los equivalentes al
rozamiento entre los minerales arcillosos. Asimismo, Alonso y Gens (2006) realizaron ensayos de
corte anular con muestras de margas marrones mas alteradas que las presentadas en la Figura 21,
obteniendo los mismos valores de resistencia al corte que con los ensayos en las muestras mas
competentes. Hecho que concuerda con que los resultados de ensayos de corte anular con muestras
remoldeadas a la humedad del limite liquido, de los estudios considerados, sean muy similares,
aunque la resistencia de la roca intacta de partida fuera muy dispar.

4.2 — Comparacién del Indice de Fragilidad

Skempton (1964), Bjerrum (1967) y Bishop (1971) analizaron diferentes casos de
deslizamientos ocurridos en arcillas sobreconsolidadas, observando que un factor importante en el
desencadenamiento de estos mecanismos de rotura era la fragilidad de estos materiales, entendida
como la diferencia existente entre la resistencia de pico y la residual.
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A este respecto, con los resultados de los ensayos de corte directo, se ha calculado el indice de
fragilidad (Ig), tal como lo propuso Bishop (1967). En la Figura 22 se ha comparado el indice de
fragilidad del material de este estudio, con el de otras formaciones arcillosas inglesas, estudiadas
por Bishop et al. (1971), y las propias Margas Azules del Guadalquivir, estudiadas por Alonso y
Gens (2006) en el caso de la rotura de la presa de Aznalcollar.

e Arcilla Azul de Londres inalterada (Bishop et al., 1971)
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Fig. 22 — Comparacion del indice de fragilidad de la formacion de estudio con otros valores
propuestos en la literatura.

La Figura 22 revela: a) una reduccion del indice de fragilidad con el aumento de la tension
vertical aplicada; b) los valores obtenidos en este estudio concuerdan con los publicados para las
Margas Azules del Guadalquivir en el caso de la rotura de Aznalcollar y son similares a los valores
deducidos para las Arcillas Azules de Londres alteradas; y c) debido a las elevadas tensiones
aplicadas, se dispone de una informacion adicional de la variacion del indice de fragilidad con la
tension vertical, deduciéndose una cierta asintota alrededor del 40% para los materiales estudiados.

5 - CONCLUSIONES

Los deslizamientos en los que el mecanismo de rotura es el reblandecimiento de una capa de
margas por humectacion y la consiguiente generacion de un plano de debilidad favorable, estan
claramente regidos por la resistencia residual del material.

Se ha visto que existen distintos métodos o ensayos para evaluar la resistencia al corte en
laboratorio y que se obtienen valores de resistencia al corte muy diferentes, dependiendo del
estado de la muestra (inalterado o remoldeado a una humedad u otra) y del hecho de que el ensayo
evalte la resistencia de la matriz del suelo, de una fisura preexistente, o del rozamiento entre los
minerales arcillosos.

Con los resultados obtenidos en este estudio se ha concluido que el ensayo de corte anular con
muestras remoldeadas a la humedad tanto del limite liquido como del limite plastico es el método
mas aproximado para averiguar la resistencia en rotura, entendida como la deducida de los ensayos
retrospectivos de estabilidad. El ensayo de corte directo realizado con muestra inalterada tras
varias pasadas o con muestra remoldeada a la humedad del limite liquido, también parece ofrecer

48  ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 150 — novembro/noviembre/november 2020 — pp. 27-50
http://doi.org/10.24849/j.ge0t.2020.150.03 — © 2020 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



un resultado aceptable. Gracias a la comparacion con otro estudio sobre el mismo material se ha
podido corroborar que se puede alcanzar un estado de alteracion muy notable de las margas
sobreconsolidadas, mediante dos técnicas: a) sometiendo a las probetas a ciclos de humedad
sequedad, y b) disgregando las muestras con mazo de goma y remoldeandolas al limite liquido. Se
obtienen asi angulos de rozamiento muy bajos (5-6°), equivalentes al rozamiento puro entre
minerales arcillosos, con predominancia de esmectita en los casos estudiados.

Como resultado del trabajo, se ha propuesto un nuevo procedimiento para el ensayo de corte
anular para conseguir una menor expulsion de muestra durante el ensayo y una mejora en los
resultados, basandose en las experiencias propias y en las normas ya existentes (EN ISO 17892-
10:2018, ASTM D6467-06a y BS 1377: Part 7).

Por ultimo, mediante los resultados de ensayos de corte directo se ha determinado el indice de
fragilidad de la formacion estudiada para las distintas tensiones normales aplicadas, destacando el
hecho de que, gracias a las tensiones verticales efectivas muy elevadas utilizadas (casi 1000 kPa),
se pudo constatar la existencia de un valor asintotico cercano al 40-50%.
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EROSAO SUPERFICIAL HIDRICA EM UM TALUDE
DE CORTE EM SOLO RESIDUAL DE BASALTO

Superficial water erosion in a slope of cut in the basalt residual soil

José Luis Rodriguez Brochero?, Naudieli Baldissera®

2 Universidad Pontificia Bolivariana, Bucaramanga, Colombia

RESUMO - Taludes em corte, sem medidas necessarias para sua estabilizagéio, representam riscos ambientais
que podem afetar as pessoas e infraestrutura em seu entorno. Entre as medidas adotadas na pratica, encontram-
se tratamentos que usam vegetagdo, fornecendo protecdo contra os agentes erosivos, assim como maior
estabilidade contra escorregamentos superficiais do talude. A presente pesquisa teve como principal objetivo
avaliar o comportamento de diferentes alternativas utilizadas no controle da erosdo superficial hidrica de um
talude em corte num solo residual de basalto. Foram aplicados trés tratamentos ao talude, como: Placas de
grama; Placas de grama armada; Geomanta MacMat® usando sementes da regido. Neste caso particular,
encontrou-se que todos os tratamentos foram eficientes no controle da erosdo do talude, sendo que as placas de
grama e as placas de grama armada demonstraram maior eficiéncia ao longo do tempo, enquanto a geomanta
comegou a mostrar-se igualmente eficiente ap6s 134 dias de sua instalag@o.

SYNOPSIS — Cut slopes, without measures necessary for their stabilization, represent environmental risks that
can affect the people and infrastructure in their surroundings. Among the measures adopted in practice are
treatments that use vegetation, providing protection against erosive agents, as well as greater stability against
slope surface slip. The present study had as main objective to evaluate the behaviour of different alternatives
used in the control of the superficial water erosion of a cut slope in a basalt residual soil. Three treatments were
applied to the slope, such as: Grass rolls; Armed grass rolls; MacMat® Geogrid using seeds from the region.
In this particular case, it was found that all treatments were efficient in the control of slope erosion, with grass
rolls and armed grass rolls demonstrated greater efficiency over time, while the geogrid began to be equally
efficient after 134 days of its installation.

Palavras Chave — Erosdo superficial, talude de corte, geomanta, placa de grama.
Keywords — Superficial erosion, cut slope, geogrid, grass rolls.
1 INTRODUCAO

Trabalhos de movimentacdo de terra que criam taludes ingremes e desprovidos de vegetacao
sdo uma das principais causas da desagregacdo da superficie do solo (Fernandes, 2004). Essa
desagregacdo ocorre, principalmente, devido ao fato do solo ficar exposto aos agentes externos
causadores dos processos erosivos como o clima, a topografia, o solo e a cobertura vegetal (GSWCC,
2014).

A chuva é um dos fatores climaticos que causa maior grau de erosdo em solos, sendo que a
intensidade, duragdo e frequéncia sdo determinantes no processo erosivo (Bertoni e Lombardi Neto,
2005). Um dos agentes principais ¢ a precipitagdo, que provoca a erosao hidrica do solo através da
acdo erosiva causada pelo impacto das gotas de chuva e pelo escoamento superficial gerado (Da
Silva, 2008; Casarin, 2008). Quando as gotas da agua chuva impactam a superficie do solo sem
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revestimento, estas desagregam e soltam as particulas minerais superficiais. Posteriormente, estas
gotas de agua formam finos canais que escoam talude abaixo junto com as particulas soltas. Este
fenomeno e conhecido como de erosdo pluvial (Queiroz, 2009). Segundo Casarin (2008) prévio ao
escoamento superficial da agua sobre o terreno, ocorre a saturagao da superficie do mesmo quando
a intensidade de precipitagdo ultrapassa a velocidade de infiltragdo, ou quando o solo ndo tiver mais
a capacidade de acumular agua. Uma vez iniciado o escoamento da 4gua sob a superficie do terreno,
esta, no seu percurso pode ser capaz de transportar materiais do solo através da forga de seu fluxo,
podendo acontecer, por exemplo, a erosdo laminar e a erosdo linear.

A erosdo laminar ocorre no inicio do escoamento superficial, quando a agua desce encosta
abaixo provocando um escoamento laminar, removendo o solo presente na superficie (Guerra,
2007), enquanto que na erosdo linear ocorre em forma de canais paralelos, sendo mais frequentes
em taludes de maior declividade (Carvalho, 1991; Seutloali e Beckedahl, 2015).

A aplicagdo de uma cobertura é uma das formas mais eficientes de amenizar os problemas de
erosdo (Souza e Seixas, 2001; Norris et al, 2008), formando uma cobertura que intercepta a agua
chuva desde a implantagdo e impede o arrasto das particulas do solo, bem como destruigdo de sua
estrutura. Esta forma de revestimento proporciona maior infiltragdo da 4gua devido ao aumento da
porosidade, diminuindo a velocidade de escoamento pelo atrito que proporciona a superficie e faz o
travamento do solo pelas raizes ou pela matéria organica que estrutura e aglutina as particulas
(Bertoni e Lombardi Neto, 2005; Castro, 2007; Da Silva, 2008; Ding e Li, 2016).

Existe uma grande variedade de materiais que podem ser utilizados com a vegetagdo,
destacando-se as geomantas sintéticas, assim como também geomantas de fibras naturais. Entre as
técnicas tradicionais muito utilizadas em revestimentos de taludes rodovidrios estdo as placas de
grama caracterizadas por oferecer protecdo imediata contra erosdo pluvial.

Segundo Gerscovich (2013) as raizes da vegetagdo de forma geral fornecem protecdo ao solo
contra diversos efeitos climaticos, aumentando a resisténcia e aumentando a estabilidade das
encostas. Este aumento da estabilidade pode ser causado por diversos aspetos como: O sistema
radicular cria um caminho preferencial de infiltracdo das aguas, fazendo com que as poropressdes
sejam dissipadas mais rapidamente; as raizes absorbem parte da agua infiltrada e a expelem para
atmosfera por evapotranspiragdo ¢; as raizes podem fornecer resisténcia ao cisalhamento adicional
ao solo.

2 MATERIAIS E METODOS

A seguir serdo mostrados elementos pertinentes ao desenvolvimento da pesquisa, como sejam
a localizac@o, as caracteristicas geologica-geotécnicas do local de estudo, bem como os materiais ¢
métodos empregados no decorrer do estudo.

2.1  Localizacio e caracteristicas da area de estudo

O talude de corte encontra-se localizado na cidade de Campinas do Sul, no norte do Estado do
Rio Grande do Sul - Brasil. A regido pertence a zona climatica definida como Cfa, segundo a
classifica¢do do clima de Koppen. Esse tipo climatico se caracteriza por ser de clima subtropical,
que corresponde as regides onde as temperaturas médias do més mais quente estdo em torno de
22°C, podendo chegar até 36°C e no més mais frio entre - 3°C a 18°C. A umidade relativa varia entre
70% e 85%, que correspondem, respetivamente ao verao e ao inverno (Sartori, 2003).

Em termos geologicos, Campinas do Sul encontra-se localizada na provincia do planalto
basaltico que forma uma sucessdo de pacotes de rochas vulcénicas tais como basaltos e riolitos
(Streck et al, 2008). Segundo o IBGE (2019) esta regido ¢ caracterizada por solos denominados
Latossolo Roxo alico - LRa (Latossolo vermelho), possuindo textura muito argilosa e relevo suave
ondulado.
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Para preparacao do talude, regularizou-se a superficie do talude de corte utilizando inicialmente
uma maquina retroescavadeira e posteriormente, de forma manual, nivelando os sulcos deixados
pela maquina. Isto permite a adequada instalacdo tanto das placas de grama como da geomanta.
Apbs a regularizagdo, caracterizou-se a geometria do talude, o qual apresentou uma inclinacao de
36,4%. Assim também, construiu-se a drenagem na parte superior do talude, através de uma vala de
dimensdes 30cm x 30cm, para drenar a agua advinda da parte superior (Figura 1).

Bl "y

Fig. 1 — Disposicao das faixas com tratamentos

2.2 Materiais utilizados

Para estudar diferentes tratamentos, foram criadas quatro faixas na superficie do talude, cada
uma com 2,00 m de largura e 4,50 m de comprimento, conforme a Figura 2.

2.2.1 Coletores de solo erodido

Na porgdo inferior de cada parcela, instalou-se um sistema coletor composto por uma calha e
um balde. A fun¢éo do coletor foi colher o solo erodido, deixando passar a agua, visando comparar
a eficiéncia dos tratamentos aplicados. Cada faixa de estudo foi nomeada com um numero, conforme
a disposicao das calhas assim:

Faixa 1: solo sem tratamento ou exposto.
Faixa 2: método de placa de grama.
Faixa 3: método de grama armada.
Faixa 4: método da geomanta MacMat®

A primeira faixa ficou designada para uma parcela de solo sem tratamento, que servira para
comparar a eficiéncia dos tratamentos aplicados.

Construiu-se a calha, conforme usado por Fernandes (2004), em folha de zinco com 80 cm de
largura e 90 cm de comprimento. As bordas laterais foram feitas com 10 cm, dobradas em 90° para
cima e a borda da extremidade superior com 2 cm, também em 90°, porém, dobrada para baixo e
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inseridas no solo. Para fixar as calhas, optou-se pela utilizacao de pregos, sendo estes inseridos nos
locais indicados com um “x” na Figura 3.
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Fig. 2 — Disposicao das faixas com tratamentos
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Fig. 3 — Esquema de calha coletora (adaptado de: Fernandes, 2004).

O balde utilizado ¢ de plastico e comporta 20 litros. No fundo, foram realizados furos,
impedindo que a agua se acumule no balde ¢ 0 mesmo transborde. Para que somente o material
solido seja interceptado, foi utilizado um tecido que funcionava como peneira, fazendo a cobertura
de toda a superficie perfurada. Em cada balde abriu-se um orificio, nele foi feito o encaixe da
extremidade inferior da calha, criando uma ligag@o entre os dois elementos. Os baldes foram fixados
no pé do talude através de valas, para ndo haver risco de deslocamento em dias com chuva muito
intensa e ventos fortes. No fundo da vala adicionou-se uma camada de areia, para que a agua que
saisse através dos furos dos baldes conseguisse percolar com facilidade no solo.

2.2.2  Selecio de vegetagio

Conforme as necessidades do projeto foram selecionadas sementes de leguminosas e gramineas
adaptadas tanto ao clima da regido, como a locais de maior inclinagdo, que apresentaram crescimento
vigoroso. As espécies vegetais escolhidas foram selecionadas considerando a época de semeadura.
Os tratamentos foram aplicados no més de maio, portanto, tanto as sementes como as placas de
grama deviam resistir a temperaturas baixas durante o periodo de germinagdo e enraizamento
consecutivamente.

A quantidade de sementes foi estabelecida através de informagdes disponibilizadas pela
EMBRAPA (2012), considerando o plantio consorciado: Trevo branco: 2 kg/ha; Festuca: 10 a 15
kg/ha e; Pensacola: 15 a 20 kg/ha

54  ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 150 — novembro/noviembre/november 2020 — pp. 51-62
http://doi.org/10.24849/j.ge0t.2020.150.04 — © 2020 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



As sementes empregadas no experimento foram cedidas pela empresa PGW sementes de Porto
Alegre — RS. O consorcio adotado para usar na geomanta foi composto pela jungido de sementes de
pensacola, trevo branco e festuca.

No caso das placas de grama, a selecdo da espécie a ser usada considerou a orientagdo dos
fornecedores da regido. A mesma foi adquirida através de um produtor rural, com propriedade
localizada nas proximidades do local de estudo. Todas as placas possuiam as dimensdes de 20cm x
60cm. A grama esmeralda foi escolhida para as placas de grama por se adaptar bem a regides com
alta declividade, e ser comumente utilizada em contengdo de taludes.

2.2.3 Geomanta MacMat®

A Geomanta MacMat®10.1 foi disponibilizada pela empresa Maccaferri do Brasil em forma de
rolo. A geomanta ¢ flexivel e tridimensional que apresenta mais de 90% de vazios, fabricada a partir
de filamentos grossos de polipropileno ligados nos pontos de contato.

2.3  Instalacio dos tratamentos
A seguir sao mostrados detalhes da instalagdo dos tratamentos nas faixas estudadas. Para a

construcdo da parcela de placas de grama, grama armada e geomanta, previamente foi adubado o
local, aplicando por¢des de 300g/m? de calcario.

2.3.1  Solo exposto

A primeira parcela de solo sem tratamento serviu como referéncia para as analises dos resultados
quanto a eficiéncia dos tratamentos planteados na pesquisa.

2.3.2  Placa de Grama

As placas foram colocadas sobre a superficie na faixa correspondente. Langou-se uma porgéo
de terra sobre a grama, conforme orientag@o do fornecedor, para ajudar na retengdo de umidade e
acelerar o processo de brotagdo conforme a Figura 4.

Fig. 4 — Aplicagao das placas de grama

2.3.3  Placa de grama armada

O processo de aplicagdo seguiu 0 mesmo esquema do método de placa de grama, porém, houve
a fixaco adicional de uma tela de polipropileno na superficie do revestimento (Figura 5).
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Fig. 5 — Grama armada

A fixacdo da tela ocorreu através da utilizagao de grampos de ago de bitola 4.2mm, com 45 cm
de comprimento, dobrados ao meio. O espagamento entre grampos foi calculado conforme a
inclinacdo do talude, seguindo as indicagdes para a Geomanta MacMat® dadas no manual da
Maccaferri (2007).

2.3.4  Geomanta MacMat®

A instalacdo da Geomanta foi realizada seguindo as indica¢des para a Geomanta MacMat®
dadas no manual da Maccaferri (2007). A semeadura foi feita de forma manual, langando as
sementes sobre a geomanta. Apos esse processo, uma camada de 1 cm de solo fértil, com adigdo de
adubo, foi disposta sobre o material (Figura 6).

1

Fig. 6 — Execugdo da camada de cobertura da geomanta MacMat®

2.4  Medicao da erosdo

Ap6s instalagdo dos tratamentos junto com o sistema de coletores no dia 25 de maio de 2016,
deu-se inicio a recolha de dados referentes a quantidade de solo erodido em relagdo as precipitagdes
ocorridas durante o periodo de estudo de 146 dias. As precipitacdes foram anotadas informando a
data correspondente. Em algumas ocasides as chuvas foram de baixa intensidade, mas com periodos
prolongados, com duragdes maiores de 24 horas ininterrompidas. Nos casos mencionados
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anteriormente, precipitagdo foi registada apds cessarem as chuvas, sendo também coletado o solo
erodido. Ressalta-se que valores de precipitagdo similares puderam resultar em valores de erosdo
muito diferentes devido a essa diferenga de intensidade, sendo que algumas das precipitagdes
medidas ocorreram em unas poucas horas e outras em varios dias. A precipitagdo foi medida em
milimetros, utilizando um pluviémetro que ficou posicionado em um poste a 1,5 metros do chdao em
local de incidéncia direta de chuva (sem interferéncia de arvores). Este foi colocado para secagem e
posteriormente pesado. A massa resultante dessa pesagem foi considerada a quantidade de solo
erodido em cada parcela.

3 RESULTADOS E DISCUSSOES

No quadro um, sdo apresentados os resultados tanto das precipitagdes como do solo erodido
coletado durante o periodo de 146 dias. Em geral, a vegetagdo apresentou bons resultados. Quinze
dias apds a sementeira, verificou-se a germinag@o na geomanta e as placas de grama se mantiveram
verdes e com bom aspeto (Figura 7). Apo6s 15 dias, houve a ocorréncia de geadas, pelo periodo de
cinco dias, devido as baixas temperaturas. Esse fato prejudicou muito o desenvolvimento das placas
de grama e afetou razoavelmente a vegetacdo semeada na geomanta, onde as placas de grama
ficaram amareladas e sem vida (Figura 8).

Setenta dias apos implantacdo dos tratamentos, as placas de grama mostraram-se revigoradas e
com uma cor mais viva, iniciando a volta a sua tonalidade natural. A faixa de grama armada
demonstrou um verde mais vigoroso do que a faixa de placas de grama, indicando que a presenca
da tela ¢ favoravel ao desenvolvimento das placas, que provavelmente se deve a melhor fixagdo da
grama ao solo (Figura 9). Na faixa de geomanta, a combinagao entre as sementes de trevo branco e
festuca apresentou bons resultados, cobrindo boa parte do solo, apesar de ndo ocorrer a germinago
das sementes de pensacola. Cento quarenta e seis dias depois, os trés tratamentos se desenvolveram
e permaneceram protegendo a superficie do solo, onde as placas de grama conseguiram se fixar ao
solo, sendo menos vulneraveis ao deslocamento (Figura 10).

Quadro 1 — Resultados do solo erodido e precipitagao

Solo erodido (g)
Solo
Dia Precipitacio sem Placa de Grama Geomanta
(mm) tratamento | Grama armada | MacMat®
23 35 160 15 5 85
43 35 270 5 5 60
51 81 200 55 50 100
82 66 135 40 30 45
88 73 280 45 35 60
103 76 140 20 15 20
134 62 100 15 10 15
140 65 150 30 15 15
146 139 2340 200 125 180
Total (g): 632 3775 425 290 580
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Fig. 9 — Tratamentos placas de grama apos 84 dias
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Fig. 10 — Tratamentos apds 147 dias
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Para a faixa 1 (solo sem tratamento), obteve-se sempre, em todas as precipitagdes, a maior
quantidade de solo erodido (Quadro 1). Em todas as precipitagdes, houve a ocorréncia de erosido
laminar, em nenhuma delas ocorreu erosdo linear. O fato anterior era esperado ja que a erosao linear
¢ apresentada, principalmente em taludes com inclinagdes mais ingrimes (Carvalho, 1991; Seutloali
e Beckedahl, 2015). Observa-se que o monitoramento comegou no dia 25 de Maio de 2016, sendo
que a primeira chuva foi registrada vinte e trés dias depois, tendo um espago importante para o
estabelecimento tanto das placas de grama como para a germinag@o das sementes na geomanta.

Conforme a Figura 11 pdde-se observar a percentagem de solo erodido em relagéo a faixa sem
revestimento para cada uma das parcelas com os tratamentos estudados. As faixas 2 e 3, utilizadas
para coletar a erosdo produzidas nas faixas de placas de grama e grama armada, mostraram
percentagens de perdida de solo entre 2% e 30% respetivamente. O fato anterior ja era esperado,
pois, o solo estava revestido totalmente desde o inicio das medi¢des (Bertoni e Lombardi Neto,
2005; Castro, 2007; Da Silva, 2008). A faixa 4 tratada com geomanta e sementes, na primeira coleta,
24 dias ap0s o inicio, obteve-se uma diminuicdo da erosdo do 47% em relagdo a parcela de solo sem
tratamento, sendo que as sementes ainda estavam germinando. Porém, esta erosdo ainda ¢
representativa se comparada com as parcelas de placa de grama e placa de grama armada onde se
obtiveram redugdes da erosdo de 91% e 97% respetivamente. Esta tendéncia foi diminuindo com o
estabelecimento da vegetacdo implantada com a geomanta, onde a partir da sexta coleta, 103 dias
apos a aplicagdo dos tratamentos, obteve-se valores de erosdo da ordem do 14% em relagéo a parcela
de solo sem tratamento, igualando o coletado na parcela de placa de grama e sendo 3% maior ao
coletado na parcela de placa de grama armada. Na parcela da geomanta nota-se uma convergéncia
para valores de eroso similares aos coletados na parcela de placa de grama armada.

Ap6s 140 dias, ocorreu o deslocamento de uma placa de grama, faixa 2, localizada mais na base
da faixa, devido a precipitacao de 65 mm que incidiu no local, obtendo-se diferencas significativas
respeito a faixa ndo tratada. Sendo 20% para placa de grama e 10% para a faixa de placa armada e
geomanta. O fato anterior evidenciou que as placas ainda ndo haviam fixado completamente as
raizes ao solo.
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Nota: O talude foi preparado no dia 25/05/2016, da mesma forma que os tratamentos estudados

Fig. 11 — Comparacao entre os tratamentos

Na Figura 12 mostra-se a eficiéncia dos trés tratamentos ao longo do periodo de estudo. Tanto
a placa de grama como a placa de grama armada se mostraram eficientes durante todo o
monitoramento, apresentando percentagens de eficiéncia que variam entre 70% e 98% em relagdo a
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parcela de solo exposto. Estes resultados sempre foram melhores para a parcela da placa de grama
armada tendo diferencas de até 10% em relagdo a placa de grama. Analisando a parcela da geomanta
com as sementes, observa-se melhoria ao passar do tempo, com eficiéncias da ordem de 47% no
inicio das coletas a eficiéncias de até 92% no final do experimento.

Observa-se que a ultima precipitagio medida no dia 146, com 139mm, foi a maior registada. E
sabido que maiores precipitacdes geram maiores quantidades de solo erodido, porém, ressaltasse
que a eficiéncia dos tratamentos foi acima do 90%. O fato anterior demonstra que maiores
precipitagdes ndo necessariamente significam perda da efetividade do revestimento e que como
mostrado por Ding e Li (2016), a maior percentagem de vegetagdo menor velocidade de escoamento
superficial da 4gua e, portanto, maior eficiéncia no controle da erosdo por escoamento superficial da
agua.
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Fig. 12 — Eficiéncia dos tratamentos
4  CONSIDERACOES FINAIS

No momento da implantagdo de tratamentos que usam vegetagao tais como placas de grama ou
geomantas em consorcio com sementes, deve-se conhecer a melhor época para uso da vegetagdo
escolhida. O fato anterior deve considerar as temperaturas e precipitagdes que poderdo ocorrer
durante o periodo de desenvolvimento ou enraizamento ao solo, visando garantir maior prote¢ao ao
mesmo.

Os trés tratamentos estudados demonstraram melhoria com reducdo significativa da erosao
hidrica acontecida num solo exposto o sem tratamento, chegando a reduzir até 98% do solo erodido.
Apos o seu desenvolvimento ou enraizamento pode garantir uma melhor estabilidade fornecida pela
densidade das raizes da vegetagdo presente.

A eficiéncia do tratamento da geomanta em consércio com sementes ird depender
principalmente do tempo de germinacdo e desenvolvimento das mesmas, o que finalmente
subsidiara a menor perda de solo por erosdo hidrica.

A faixa de grama armada apresentou um verde mais vigoroso do que a faixa de placas de grama,
indicando que a presenga da tela é favoravel ao desenvolvimento das placas, devendo-se
provavelmente a melhor fixagdo da grama ao solo.
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A quantidade de precipitagdo parece ndo ter relagdo com a percentagem de eficiéncia do
tratamento usado, ja que esta ndo houve diminui¢do da mesma com o aumento da precipitacdo de
139 mm presentado 146 dias apos o tratamento.
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ESTUDO DAS T]ENS()ES SOB RADIER ASSENTE EM
SOLO COLAPSIVEL REFORCADO COM
INCLUSOES RIGIDAS

Study of the stresses below a raft founded on collapsible soil
reinforced with rigid inclusions

Raimundo Francisco Pérez Leon?, Juan Félix Rodriguez Rebolledo?, José Camapum de
Carvalho?, Fernando Feitosa Monteiro?

2 Departamento de Engenharia Civil e Ambiental, Faculdade de Tecnologia, Universidade de Brasilia, Brasil.

RESUMO - A regido do Distrito Federal de Brasilia possui uma camada superficial formada por solo
geralmente argiloso, poroso e colapsivel cuja espessura varia de poucos centimetros a varios metros. Devido a
presenga dessa camada de solo poroso colapsivel no Distrito Federal ¢ comum o uso de fundagdes profundas.
As inclusdes tém sido estudadas e utilizadas com a finalidade de controlar os recalques e diminuir os custos
nas fundagdes de edificios de pouca altura sobre solo mole, porém, no caso do Distrito Federal elas objetivam
superar os problemas oriundos do colapso estrutural da camada de solo poroso. Os autores t€ém estudado o uso
de fundag¢des com inclusdes rigidas como alternativa para o controle de recalque nos solos colapsiveis do
Distrito Federal, demonstrando seu bom desempenho. Neste trabalho sdo avaliadas, usando-se modelagem
numérica axissimétrica, as tensdes sob radier induzidas pelos topos das inclusoes rigidas implantadas no solo
colapsivel de fundagdo. Para isso foram realizados varios modelos onde foram variados os espacamentos entre
inclusdes, a altura de camada de distribui¢do e a estratigrafia. Os resultados mostram a influéncia das
caracteristicas geométricas da fundagdo e do tipo de estratigrafia no desenvolvimento de tensdes sob o radier.
As analises mostram ainda ser possivel definir o arranjo geométrico em que as tensdes induzidas sob o radier
pelas cabegas das inclusdes sdo minimas, o que constitui uma vantagem deste tipo de solugdo de projeto de
fundag@o uma vez que diminui a solicitagdo estrutural do proprio radier reduzindo o seu custo.

ABSTRACT - The region of the Federal District of Brasilia has a superficial layer formed by clayey, porous
and collapsible soil whose thickness varies from a few centimetres to several meters deep. It is due to the
presence of this layer of collapsible porous soil that in the Federal District is common to use deep foundations.
The inclusions have been studied and used for the purpose of controlling the settlements and reducing the cost
in the foundations of low height buildings over soft soil. The authors have studied the use of foundations with
rigid inclusions as an alternative for controlling the settlement in the collapsible soils of the Federal District,
demonstrating its good performance. This paper studies, through axisymmetric modelling, the stress under raft
induced by the top of the inclusions. For this, several models were developed, where the spacing between
inclusions, the height of the distribution layer and the stratigraphy were varied. The results show the influence
of the geometric characteristics of the foundation and the type of stratigraphy on the development of stress
under the raft, as well as the geometric arrangement in which the stresses induced by the inclusion head are
minimal, which constitutes an advantage of this type of foundation since it decreases the amount of structural
reinforcement in the raft.

Palavras Chave — Inclusdes rigidas, modelagem axissimétrica, solo colapsivel.

Keywords — Rigid inclusions, axisymmetric modelling, collapsible soil.
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1- INTRODUCAO

As inclusdes t€m sido comumente usadas em todo o mundo como uma solugdo de fundagao
principalmente para aterros rodovidrios e ferrovidrios (Zanzinger e Gartung, 2002; Habib et al.,
2002; Quigley et al., 2003; Wood, 2003; Almeida et al., 2011; Chatte e Lauzon, 2011; Fonseca e
Palmeira, 2018; Rizal e Yee, 2018). Desde finais do século XX, na América do Norte (Lopez et al.,
1999; Rodriguez e Auvinet, 1999; Rodriguez 2001, 2010; Santoyo e Ovando, 2006) e na Europa
(Combarieu, 1988, 1990; Pecker, 2004; Chevalier, 2008; Simon e Scholsser, 2006; ASIRI, 2011;
Briangon ef al., 2015), esta solu¢do tem sido estudada e usada com a finalidade de controlar os
recalques e diminuir os custos nas fundacdes de edificios de pouca altura sobre solo mole.
Atualmente, ¢ uma das técnicas de fundagdo mais empregadas nestas condi¢des, devido ao bom
desempenho observado (Briangon et al., 2015) e ao baixo custo em relagdo a outras solugdes
(Rodriguez e Auvinet, 2006). No caso do Distrito Federal este tipo de fundagao objetiva superar os
problemas oriundos do colapso estrutural da camada de solo poroso. Rebolledo ef al. (2019.b)
estudou o uso de fundagdes com inclusdes rigidas como alternativa para o controle de recalque nos
solos colapsiveis do Distrito Federal, demonstrando seu bom desempenho.

De acordo com Rodriguez (2010), o uso do sistema de inclusdes rigidas tem-se mostrado mais
econdmico que outras solugdes de fundacgdes profundas, principalmente porque:

1) As inclusdes ndo precisam de reforgo estrutural (ago), ja que apenas pequenas cargas de
compressdo sdo desenvolvidas ao longo do elemento sem ou com pouca incidéncia de
tensdes horizontais;

2) Oradier ou sapata ndo precisa de refor¢o para transmitir a carga as inclusdes nem de reforgo
para absorver os esforgos de puncionamento transferidos pela cabega das inclusdes, uma
vez que os seus topos estdo localizados a uma profundidade suficiente para impedir que
eles transmitam cargas pontuais no radier ou sapata;

3) As magnitudes das cargas desenvolvidas nas inclusdes sdo baixas, entdo um concreto de
baixa resisténcia é comumente usado (resisténcia a compressdo da ordem de 10 MPa),
podendo o mesmo ser substituido por outros materiais como o solo-cimento;

4) Os procedimentos construtivos empregados para as inclusdes permitem desenvolver, se
necessario, o reforco de fundagdes em condi¢des de acesso limitado e com equipamento
pequeno.

Numa fundacdo com inclusdes rigidas, o radier e as inclusdes estdo separados por uma camada
de distribuicdo ou plataforma de transferéncia de carga, a qual absorve e distribui as cargas
transferidas pelas cabecas das inclusdes, evitando o puncionamento destas no radier a0 mesmo
tempo em que homogeniza os recalques. As caracteristicas geotécnicas e geométricas desta camada
influenciam a eficiéncia da transferéncia, pois pode aumentar as tensdes nas cabegas das inclusdes
e reduzi-las no solo a ser refor¢ado, garantido assim um bom desempenho da fundagdo como um
todo. De acordo com British Standards (2010), os parametros que mais influenciam essa eficiéncia
sdo: o angulo de atrito do material compactado, o espagamento das inclusdes, o diametro das
inclusdes (ou capitéis) e a espessura da camada de distribuicdo. No entanto, ndo se pode desprezar
o efeito da coesdo e da succdo atuante nos solos argilosos sobre o desempenho destas camadas de
distribuigdo.

Este trabalho visa estudar, mediante a modelagem axissimétrica, a influéncia de duas
caracteristicas geométricas (espessura da camada de distribui¢@o e espagamento entre inclusdes) nas
tensdes sob o radier induzidas pelo topo da inclusdo de uma fundagdo com inclusdes rigidas de um
prédio assente em solos colapsiveis, como os presentes na estratigrafia da cidade de Brasilia, Distrito
Federal, Brasil. As analises foram feitas utilizando a estratigrafia do Campo Experimental da
Universidade de Brasilia (CEGUnB), para condigdes de umidade natural, exceto para os primeiros
3,5 m para os quais considerou-se a condi¢@o saturada. Nesta condigdo admitiu-se uma redugdo de
volume vertical nos primeiros 3,5 m visando reproduzir o efeito do colapso.
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2 — SOLOS COLAPSIVEIS

Uma caracteristica inerente aos solos ndo saturados ¢ a tendéncia a sofrer variagdes de volume
quando submetidos a alteracdes no teor de umidade, sob tensdes geostaticas e/ou externas
praticamente constantes. O aumento de umidade resulta na redu¢@o da resisténcia nos contatos entre
particulas e/ou entre os agregados presentes nos solos tropicais, devido, em especial, a reducao da
suc¢do, levando a um rearranjo estrutural e a uma nova condi¢do de equilibrio sob a carga atuante
frente ao novo teor de umidade, ou nova suc¢do. Embora o colapso estrutural dos solos possa ter
outras origens (Guimardes, 2002), a esse fendmeno, tem-se dado o nome de colapso, gerando a
designag@o de solo colapsivel ou colapsavel (Sales et al., 2015). De acordo com Jennings e Knight
(1957), na maioria dos casos, o colapso no solo ocorre devido a redugéo da resisténcia, advinda da
redugdo da sucgdo.

Nos solos tropicais a colapsividade esta sobretudo atrelada ao processo de intemperismo sofrido
pelo solo, ficando pouco atrelada a origem residual ou transportada dos mesmos (Cardoso, 1995). O
processo de intemperismo tropical geralmente conduz os solos a uma estrutura rica em agregados
que proporciona o predominio de uma distribui¢do de poros bi-modal constituida de macro e
microporos intervindo diretamente na forma da curva caracteristica de retencdo de agua e por
consequéncia na colapsividade oriunda da reducao da suc¢do (Camapum de Carvalho et al. 2002).

O fendmeno do colapso pode ser reproduzido dentre outros, em ensaios edométricos. Jennings
e Knight (1957) desenvolveram uma técnica chamada de ensaio edométrico duplo, onde sdo
ensaiadas duas amostras, uma na umidade natural e a outra saturada. Posteriormente foi proposto
por Jennings e Knight (1975) uma modificagdo do ensaio duplo edométrico chamado ensaio
edométrico simples, onde o solo ¢ inundado em um determinado estagio de carregamento ¢ o
recalque resultante por colapso ¢ monitorado. Camapum de Carvalho et al. (2009) mostraram ser
possivel estimar o colapso dos solos tropicais profundamente intemperizados a partir apenas de um
ensaio oedométrico realizado em condigdes inundadas.

Segundo Cintra (2004), nos solos colapsiveis, a baixos valores do teor de umidade
correspondem altos valores da sucgdo matricial, que ¢ uma parcela da sucgdo total, gerando uma
coesdo adicional (coesdo “aparente”) e, portanto, aumentando significativamente a resisténcia ao
cisalhamento do solo. Deste modo, a inundagao do solo colapsivel ou mesmo o seu simples aumento
de umidade provoca a dissipacdo da suc¢ao matricial, reduzindo ou anulando a coesdo “aparente” e,
portanto, podendo diminuir significativamente a resisténcia ao cisalhamento, o que pode provocar o
colapso da estrutura do solo. Dai a necessidade da estimativa do recalque, sob atuagdo da carga
admissivel, para a suc¢do matricial nula, que € a condigdo de solo menos rigido.

De acordo com Alonso ef al. (1990), uma vez umedecida, a amostra de solo colapsivel colapsa
e segue, aproximadamente, o caminho de tensdo-deformag@o de uma amostra inicialmente saturada,
submetida a esforcos de compressdo. A Figura 1 apresenta o resultado do teste de colapso em
amostras de loess, realizado por Erol ¢ El Ruwaih (1982). Percebe-se dos resultados obtidos por
estes autores que todas as amostras, apos a saturagdo, passaram a ter comportamento tensio-
deformagdo aproximadamente semelhante. Esse comportamento também foi evidenciado no
trabalho de Maswoswe (1985), com ensaios em uma argila arenosa.

Futai (1997) realizou ensaios de adensamento no solo da area experimental da cidade de Campo
Novo dos Parecis, Estado de Mato Grosso, mantendo-se a suc¢do constante até diferentes valores
de tensdo vertical. Os ensaios foram realizados com suc¢do inicial de 120 kPa. Na Figura 2 pode-se
observar que, uma vez provocado o colapso por inundag@o nos corpos de prova a uma determinada
tensdo vertical, a trajetoria seguida coincide com a trajetéria de uma amostra saturada. Observa-se,
neste caso que todas as amostras sofreram reducdo de volume quando submetidas a inundagao.
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Fig. 1 — Resultado do teste de colapso em amostras de loess por Erol e EI-Ruwaih (1982).
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Fig. 2 — Grafico de deformagdo volumétrica vs. tensdo vertical obtido por meio dos ensaios de
adensamento com controle de sucgdo. Amostras inundadas a 2,22 kPa; 22,2 kPa; 88,82 kPa; 355,3
kPa e 1509,9 kPa (Futai, 1997).

3 — CONCEITOS GERAIS DAS INCLUSOES RiGIDAS
3.1 — Caracteristicas principais

Numa fundagdo com inclusdes rigidas existem cinco componentes que interagem umas com as
outras, sdo elas (Figura 3): a fundag@o (radier ou sapata), a camada de distribui¢@o ou plataforma de
transferéncia de carga, as inclusoes rigidas, os capitéis (opcional) e o solo circundante. Uma solugéo
de fundagdo com inclusdes rigidas devera incorporar todos estes componentes, exceto, quando néo
usados, os capitéis.

Comumente, em projetos de aterros, a camada de distribui¢@o é formada por solos granulares
refor¢ados com geossintéticos, mas no caso de projetos de fundagdo de edificagdes a camada de
distribui¢do ¢ geralmente formada por solos compactados e, para aumentar sua resisténcia ao
cisalhamento e sua rigidez, o material desta camada pode ser misturado com cimento, cal ou outro
aditivo quimico ou fisico.

Segundo Paniagua (2013), esta camada de distribui¢do geralmente ¢ constituida por um material
compactado (granular ou fino de baixa plasticidade), e sua espessura varia de 60 até 120 cm.

As inclusdes sdo elementos de forma cilindrica ou prismatica, desligadas da fundacdo (radier
ou sapata), que podem ser colocadas no solo usando diferentes técnicas como: estacas de concreto
pré-fabricadas, estacas tubulares de ago, micropile, estaca hélice continua, jet grouting, estacas de
solo cimento, enfim, qualquer tipo de fundagdo profunda que possua rigidez consideravelmente
maior do que o solo que esta a refor¢ar. De acordo com ASIRI (2011), o conceito de inclusdo rigida
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Fig. 3 — Esquema geral de uma fundacéo com inclusdes rigidas.

baseia-se na hipotese de que a estabilidade estrutural do elemento ¢ garantida sem o confinamento
lateral do solo.

Neste estudo assumiu-se que as inclusdes rigidas foram construidas usando a técnica de hélice
continua devido ao fato de produzir pouco distirbio no macigo em fungio da escavagio, ao seu bom
desempenho e ao seu amplo uso no Brasil. No entanto, qualquer uma das técnicas mencionadas
anteriormente pode ser utilizada.

3.2 — Mecanismo de transferéncia de carga

A diminuicdo dos recalques logrado com o uso das inclusdes rigidas deve-se a transferéncia de
uma parcela de carga significativa suportada pelo o solo a estes elementos. Entre o solo reforcado,
as inclusdes ¢ a camada de distribuicao ¢ desenvolvida uma interagdo complexa (Figura 4).
Inicialmente a camada de distribuicdo transfere a carga da estrutura para o topo da incluséo (q.) €
para o solo refor¢ado (g,), entdo o solo refor¢ado transfere a carga para a parte superior da inclusdo
como atrito negativo (f (‘)), finalmente a inclusdo transfere a carga através da ponta (q,) € através
da parte inferior da inclusdo como atrito positivo (fV)). Ambos, atrito negativo e positivo, sdo
separados por um ponto neutro (z;) onde ndo ha deslocamento relativo entre inclusdo e solo. No
atrito negativo o deslocamento do solo (u;) ao redor da inclusdo é maior que o deslocamento da
inclusdo (u;), no atrito positivo acontece o contrario.

A camada de distribuicdo ou plataforma de transferéncia de carga tem a finalidade de transferir
a carga da estrutura para as inclusdes rigidas. As caracteristicas geotécnicas e geométricas desta capa
influem na eficacia da transferéncia, ja que conseguem aumentar as tensoes na cabega das inclusoes
(q.) e reduzi-las no solo a ser refor¢ado (q5). Além disso, a camada de distribui¢do absorve as cargas
transferidas pelas cabecas das inclusdes, evitando o puncionamento destas no radier e
homogeneizando os recalques. De acordo com British Standards (2010), os parametros que mais
influenciam a eficiéncia na transferéncia de carga sdo: o angulo de atrito do material compactado, o
espagamento das inclusdes, o didmetro das inclusdes (ou capitéis) e a espessura da camada de
distribuigao.

As tensdes induzidas pela cabega da inclusdo podem atingir o radier gerando tensdes que se
propagam como indicado na Figura 5. Pode-se observar que a distribuigdo de tensdes sob o radier
(o) apresenta valor maximo na parte do radier localizada acima da cabega da inclusdo e valor minimo
na metade do espagamento entre os reforgos.
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Fig. 5 — Distribuicdo de tensdes sob o radier (ASIRI, 2011).
4 — ASPECTOS DA MODELAGEM NUMERICA

4.1 — Estratigrafia utilizada na modelagem

Nesta pesquisa foi considerada como representativa do Distrito Federal a estratigrafia do Campo
Experimental do Programa de Pds-Graduacdo em Geotecnia da Universidade de Brasilia
(CEGUnB), situado no Campus Universitario Darcy Ribeiro, Asa Norte — Brasilia — DF, onde a
camada de solo poroso colapsivel atinge uma profundidade de 8,5 m, apresentando baixa resisténcia
a penetragdo (SPT variando de 1 a 6 golpes), altos indices de vazios e uma estrutura altamente
instavel quando submetida a aumento de umidade e/ou a alteracdo do estado de tensoes,
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apresentando quase sempre uma variagdo de volume concomitante com a variagdo do fator indutor,
denominada colapso. O Programa de Pds-Graduacdo em Geotecnia possui valiosas informagdes
geotécnicas sobre o Campo Experimental objeto do estudo obtidas de pesquisas, ensaios de campo,
ensaios de laboratorio e provas de carga em fundagdes superficiais e profundas (Perez, 1997; Jardim,
1998; Sales, 2000; Guimaraes, 2002; Mota, 2003; Coelho, 2013; Sales et al., 2015). De acordo com
estas informagdes e considerando os perfis de solos tropicais propostos por Cruz (1987) e Cardoso
(2002), Rebolledo et al. (2019.a) adotaram o perfil geotécnico estratigrafico tipico do CEGUnB
mostrado na Figura 6 (Mota, 2003).
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Fig. 6 — Perfil do CEGUnB utilizado na modelagem.

Este perfil estratigrafico apresenta uma zona ativa sensivel as variagdes climaticas relacionadas
a precipitacdo pluviométrica que atinge, a partir da superficie do terreno, uma profundidade que
varia entre 3 ¢ 4 m (Guimaraes, 2002). Considerando-se esta caracteristica estratigrafica regional,
admitiu-se nas analises uma camada ativa sensivel superficial de 3,5 m de espessura.

Para a simulagdo numérica do comportamento dos solos do CEGUnB foi utilizado o modelo
Hardening Soil (HS) (Schanz et al., 1999; Brinkgreve et al., 2014, 2015) do software PLAXIS. O
HS ¢ um dos modelos constitutivos mais completos do PLAXIS, capaz de:

1) calcular as deformagdes totais usando uma rigidez dependente do estado de tensdes e que
¢ diferente para as condigdes de carga e descarga/recarga;

2) modelar deformagdes plasticas devido ao carregamento desviador primario (endurecimento
por cisalhamento); e modelar deformagdes plasticas devido a compressdo primaria sob
carga edométrica e isotropica (endurecimento por compressao).

Rebolledo et al. (2019.a) desenvolveram uma metodologia para obter, ajustar e validar os
parametros mecanicos de solos caracteristicos da cidade de Brasilia para o modelo HS, fazendo uso
de resultados laboratoriais e de campo obtidos em pesquisas anteriores realizadas no CEGUnB. A
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metodologia proposta iniciou-se com a avaliagdo dos pardmetros de resisténcia e compressibilidade
oriundos de ensaios triaxiais CU (com adensamento isotropico e anisotropico) e adensamento
unidimensional respectivamente (Guimaraes, 2002). Em seguida, os parametros obtidos para o
modelo HS foram calibrados através da modelagem numérica explicita dos ensaios, utilizando o
método dos elementos finitos (FEM) e o modulo Soil Test do software PLAXIS. Com base na
avaliacdo e calibragdo desses pardmetros e no perfil de solo proposto (Figura 6), um modelo
geotécnico do CEGUnB, para o estado de umidade natural, foi proposto para o modelo HS, Quadro
1. Este modelo geotécnico foi validado através da modelagem numérica de provas de carga em radier
e estacas realizadas no CEGUnB (Sales, 2000; Guimaraes, 2002).

Na camada N°6, os ensaios de Guimaraes (2002) foram feitos em amostras recolhidas a
profundidade de 10 m, porém os parametros encontrados foram extrapolados até 20 m, profundidade
a partir da qual o solo foi considerado incompressivel, uma vez que os resultados dos seis ensaios
Nspr, realizados no local por Coelho (2013), apresentaram valores maiores que 40 golpes/30 cm,
sendo assim designado, de acordo com a NBR 6484 (ABNT, 2001), como solo muito compacto.

Utilizando a mesma metodologia e com os ensaios triaxiais e de adensamento realizados por
Guimardes (2002), Pérez (2017) determinou os pardmetros do modelo HS para os primeiros 3,5 m
de profundidade da argila porosa estudada no estado saturado, pardmetros estes também
apresentados no Quadro 1.

Quadro 1 — Parametros do solo na condi¢do de umidade natural e saturado para o modelo HS.

Na condi¢do de umidade natural Condigdo saturada
N° de camada N° de camada
Parametros 1 2 3 4 5 6 1 2
. Solo residual Solo Argila arenosa
Argila arenosa porosa lateriti e
ateritico saprolitico porosa
Prof. (m) 0-1,5 1,5-3,5 3,5-50 5070 7,0-85 8,5-20,0 0-1,5 1,5-3,5
y (KN/m?) 13,1 12,8 13,9 14,3 16,0 18,2 16,5 16,4
c'(kPa) 5 5 5 20 75 20 0 0
) 25 25 26 32 20 22 26 26
Y (°) 0 0 0 0 0 0 0 0
ELEf (MPa) 32 2,5 4,0 12,0 13,2 12,2 2,2 2,1
ng,fi (MPa) 4,9 1,45 2,2 6,9 7,0 5,7 0,96 0,83
Eref (MPa) 14,0 14,0 36,9 37,5 54,0 54,0 13,0 13,0
m 0,5 0,5 0,5 0,5 0,5 0,7 0,65 0,80
Vur 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2 0,2
pref (kPa) 100 100 100 100 100 100 50 50
Rf 0,8 0,8 0,9 0,90 0,9 0,8 0,75 0,75
POP (kPa) 65,7 31,8 0 314 0 0 16,1 6,59
Kg© 0,58 0,58 0,56 0,47 0,66 0,63 0,56 0,56
Kq 1,37 0,77 0,56 0,56 0,66 0,63 0,75 0,75
v: Peso especifico do solo, ¢’ e @' Parametros efetivos de resisténcia ao cisalhamento, ¥: Angulo de dilatincia,

ELS!: Modulo de rigidez secante drenado obtido do ensaio triaxial, EF¢5: Modulo de rigidez tangente ou

edométrico, EFSf: Modulo de Young de referéncia para carregamento/descarregamento, m: Poténcia para o nivel
de tensdo dependente da rigidez, v,,: Coeficiente de Poisson para carregamento/descarregamento, p ®f: Tensdo
de referéncia para a rigidez, Rs: Relagdo de falha, POP: pressdo de pré-adensamento, Ki¢: Coeficiente de
empuxo em repouso para a condi¢cdo normalmente adensada, K,: Coeficiente de empuxo em repouso.

4.2 — Definiciao da geometria do problema
A simulagdo da fundagdo com inclusdes rigidas com carregamento vertical foi realizada

considerando um grupo infinito de inclusdes dispostas como numa grelha, como mostrado na Figura
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7a, com espagamento (S) variavel em fun¢do do caso analisado. A area influente ou célula de
influéncia de cada inclusdo interna é hexagonal (Schlosser et al., 1984), mas para efeitos praticos,
pode ser considerada como circular (Rodriguez, 2001; 2010; Rodriguez e Auvinet, 2002; Rodriguez
et al. 2015), o problema torna-se entdo axissimétrico. O modelo de célula unitaria é recomendado
pela ASIRI (2011) para realizar estudo paramétrico na parte central de uma grelha de inclusdes
rigidas e sob um carregamento vertical uniforme, e tem sido utilizado por varios pesquisadores como
Rodriguez e Auvinet (2002), Jenck et al. (2005), Rodriguez e Auvinet (2006), Jenck et al. (2006),
Okyay e Dias (2010), Rodriguez (2010), Varaksin et al. (2011), Okyay e Briangon (2012), Briangon
et al. (2015), Bohn (2015), Hor et al. (2015), Pérez (2017), Rizal e Yee (2018). O raio R desta area
corresponde ao raio da malha axissimétrica de elementos finitos e ¢ aproximadamente igual a metade
do espacamento entre as inclusdes S (S=2R). Para as inclusdes da periferia, as condi¢des deixam de
ser axissimétricas e os resultados obtidos por um modelo deste tipo sdo menos representativos. No
entanto, de acordo com Schlosser ef al. (1984), citado por Rodriguez (2001), considera-se que para
grandes grupos de inclusdes em que as condi¢des de contorno tornam-se menos importantes, o
modelo de célula de influéncia pode representar a esséncia do fendmeno.

A linha central do modelo axissimétrico coincide com o eixo da inclusdo rigida. O contorno
direito foi colocado na metade do espacamento entre as inclusdes. O contorno inferior foi
estabelecido na profundidade de 20 m, profundidade a partir da qual o Nspr > 40 golpes, designando-
se o0 solo como muito compacto de acordo com a NBR 6484 (ABNT, 2001).

A modelagem paramétrica das inclusdes rigidas foi realizada com o software Plaxis 2D
(Brinkgreve ef al., 2014). O problema foi discretizado utilizando uma malha de elementos finitos
com mais de 6 700 elementos triangulares de 15 nos. Foi realizada uma densificagdo da malha no
topo superior ¢ inferior da inclusdo (Figura 7¢) pelo fato de serem estas regides de altas
concentragdes de tensdes e maior complexidade geométrica. As condi¢des de contorno adotadas nos
modelos axissimétricos foram definidas conforme apresentado na Figura 7b. No plano horizontal
inferior restringe-se todas as rotacdes e movimentos, nos planos verticais restringe-se os
movimentos horizontais e liberam-se os verticais. Dessa forma, a fundag¢do ¢ o solo podem
apresentar recalques verticais devido a aplicacdo de carga externa e ao colapso induzido por
inundacdo. Além disso, realizou-se um estudo de densidade de malha para garantir a obtencdo de
resultados precisos. Para considerar a interagdo entre a inclusdo e o solo foram adicionados
elementos de interface definidos por cinco pares de nos.

Para definir o didmetro das inclusdes se consultaram duas referéncias. De acordo com ASIRI
(2011), para inclusdes nédo reforgadas de concreto e executadas in situ, sem depender de uma técnica
tipo micropiles, o didmetro minimo tipico é igual a 0,25 m. Segundo Guimardes (2002) as estacas
escavadas mecanicamente, de grande uso e versatilidade no Distrito Federal, podem atingir 25 m de
profundidade e diametros que variam de 0,3 a 1,1 m.

Neste trabalho as inclusdes foram modeladas com didmetro de 0,3 m e atingiram uma
profundidade de 9,5 m, penetrando 1 m na camada de solo ndo colapsivel. Para a camada de
distribui¢do foram consideradas espessuras variando de 0,5 a 2 m, seguindo as recomendagoes de
ASIRI (2011). A espessura do radier foi considerada de 0,2 m.

De acordo com ASIRI (2011), o espagamento minimo entre os eixos das inclusdes ¢ de trés
vezes o didmetro da mesma, se essa for executada in situ sem deslocamento do solo. O espagamento
minimo adotado entre inclusdes foi de 1 m.
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Fig. 7 — a) Distribuicdo em planta de um grupo de inclusdes ou estacas dispostas como uma grelha
b) Modelo axissimétrico que representa a célula ou area influente dentro da grelha ¢) Modelo
axissimétrico no Plaxis (Rodriguez, 2001; 2010; Rodriguez e Auvinet, 2002; Rodriguez et al.

2015).

4.3 — Propriedades consideradas nos elementos de concreto
Para a modelagem do radier e as inclusdes, todos elas de concreto, foi assumido o modelo
constitutivo Linear Elastico, uma vez que a rigidez e¢ a resisténcia desse material ¢

consideravelmente maior que a do solo refor¢ado. No Quadro 2 estdo apresentados para cada
elemento de concreto os pardmetros do modelo constitutivo adotado.

Quadro 2 — Parametros do radier e inclusoes rigidas.

Pardmetros Radier Inclusdes
Peso especifico, y (kN/m?) 24,0 23,0
Moédulo de elasticidade do concreto, E (MPa) 25044 17708,7
Rigidez normal, EA (kN/m) 5,0x10° -
Rigidez a flexdo, EI (kN/m?/m) 1,67x10% -
Coeficiente de Poisson, v 0,20 0,20

O célculo do médulo de elasticidade de ambos elementos de concreto foi realizado conforme a
equacao proposta na norma NBR 6118 (ABNT, 2014), em func¢do da resisténcia caracteristica do
concreto submetido a compressdo simples. Para tanto foi assumida resisténcia fox de 20 MPa para o
radier e de 10 MPa para as inclusoes.

E. = ag -5600,/f,, para f. de20a50MPa (1)
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onde E, ¢ o modulo de elasticidade do concreto, em MPa; £ € a resisténcia caracteristica do concreto
submetido & compressdo simples, em MPa e a; ¢ um coeficiente que depende do tipo de brita
utilizada no concreto, sendo igual a 1,0 para granito e gnaisse. Para o caso da inclusdo (f.x < 20MPa)
foi empregado a mesma equacdo ja que a NBR 8953 (ABNT, 2015) menciona que caso este tipo de
concreto seja utilizado para elementos estruturais ele deve ter seu desempenho atendido segundo
NBR 6118.

Conforme proposto pela norma NBR 6118 (ABNT, 2014) e por ASIRI (2011) foi adotado
coeficiente de Poisson do concreto igual a 0,2 para os dois elementos.

4.4 — Propriedades consideradas na camada de distribuicio.

Para a camada de distribui¢do (solo compactado) adotou-se o modelo Mohr-Coulomb. Os
trabalhos realizados por Otalvaro (2013) no laboratério de Geotecnia da UnB permitiram a
estimativa dos pardmetros do solo melhorado mediante compactagio, sendo apresentados no Quadro
3. O solo tropical compactado de carater lateritico e altamente intemperizado foi coletado na regido
do cerrado brasileiro, na cidade de Brasilia. O material foi classificado como ML de acordo com o
Sistema Unificado de Classificagdo de Solos (SUCS) e foi compactado com energia Proctor Normal
600 kNm/m3. O valor de y foi obtido a partir dos resultados do ensaio Proctor Standard (energia de
compactagdo de 600 kKNm/m?), dos valores de w,p,=24 % € y, .= 15 kKN/m*. Os parametros E, ¢’
e @' foram obtidos a partir dos ensaios triaxiais CD (adensados-drenados) realizados no solo
compactado. Echeverria (2006) obteve pardmetros semelhantes para a simulacdo numérica do solo
poroso tropical compactado.

Quadro 3 — Parametros experimentais da camada de distribuiggo (solo compactado).

Parametros do solo melhorado

Peso especifico umido, y 18,6 kN/m?
Moédulo de elasticidade, E 60 MPa
Coesdo drenada, ¢’ 80 kPa
Angulo de atrito efetivo, ¢’ 38°
Coeficiente de Poisson, 0,25
Indice de vazios, e 0,40

4.5 — Etapas de analise

As etapas de andlise dos modelos numéricos foram estabelecidas de acordo com o processo
construtivo de funda¢des com inclusdes rigidas. Inicialmente seis etapas foram definidas (Fase
inicial, Fase I, Fase II, Fase III, Fase IV e Fase V). A Etapa I consiste na escava¢@o do solo natural,
onde posteriormente sera executada a camada de distribui¢do. Na Etapa II tem-se a instalacdo da
inclusdo rigida. Na Etapa III é executada a camada de distribui¢do. Na Etapa IV é construido o
radier. Na Etapa V ¢ aplicada a carga sobre a fundagdo. Posteriormente, a fim de incorporar o efeito
da inundacdo, foi adicionada uma outra fase de calculo referente ao colapso do solo (Fase VI).

4.6 — Simplificaciio proposta para a simula¢io do colapso do solo

Neste trabalho o solo colapsivel foi modelado na condicdo de umidade constante (analise
desacoplada). A fim de incorporar o efeito da inundag@o, foi adicionada uma etapa de calculo (Etapa
VI) que consiste em aplicar uma redugdo de volume vertical (&,y, %) nas camadas de solo colapsivel
até a profundidade de 3,5 m. A magnitude da redugdo de volume vertical foi obtida através da
plotagem, em um mesmo grafico, das trajetorias dos ensaios de adensamento realizados por
Guimaraes (2002) em condi¢do de umidade natural e saturada, conforme Figura 8.
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Fig. 8 — Ensaio de adensamento duplo e definigdo da trajetoria seguida com o solo colapsado a 200
kPa.

Os resultados da redugdo de volume ou potencial de colapso nas duas primeiras camadas de solo
colapsivel (&yy, %), em fungdo da carga atuante no ensaio de adensamento, estdo apresentados no
Quadro 4. Com a magnitude do acréscimo das tensdes na camada de solo colapsivel foi calculada,
fazendo uso do Quadro 4, a reducdo vertical de volume que seria gerada pelo colapso do solo em
cada modelo.

Quadro 4 — Valores da redugdo de volume vertical (gyy) ou potencial de colapso nas camadas de
solo colapsivel em funcdo da tensdo oyy no ensaio de adensamento.

o . Gyy (kPa)
N®da - Profundidade da - 55— "5 120
camada camada (m)
gyy (%)
1.0 0~15 10 25 40 70 90 115 13,0 140
2.0 15~35 10 15 40 60 70 80 90 90

5—- MODELAGEM PARAMETRICA DE INCLUSOES RiGIDAS
5.1 — Casos analisados

Para avaliar a influéncia do arranjo geométrico da fundagdo nas tensdes induzidas sob o radier
pelo topo das inclusdes rigidas, foram feitas andlises paramétricas usando modelos axissimétricos e
considerando, conforme ja apresentado, a estratigrafia em duas situagdes: uma com o solo na
umidade natural e a outra com os primeiros 3,5 m de solo saturado, bem como outra na qual foi
considerada uma redugdo de volume vertical nos primeiros 3,5 m de profundidade simulando o
colapso. Considerou-se a influéncia de duas variaveis: espagamento entre inclusdes (1; 1,5;2 ¢ 2,5
m) ¢ espessura da camada de distribuigdo (0,5; 1; 1,5 ¢ 2 m). Em cada modelo foram obtidos
resultados para tensoes (qo) de 20, 40, 60, 80, 100 e 120 kPa. Foram mantidas as inclusdes apoiadas
a 9,5 m de profundidade e uma espessura do radier de 0,2 m.

5.2 — Analise das tensdes induzidas pelas cabecas das inclusdes no radier
Quando a camada de distribuigdo tem espessura pequena, os topos das inclusdes rigidas

transmitem tensdes ao radier. Na medida em que a espessura dessa camada aumenta, tem-se a
diminuigdo das tensdes que chegam a este elemento. Assim, ¢ possivel definir uma determinada
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espessura para a qual essas tensdes sdo reduzidas significativamente. O espagamento entre as
inclusdes € outra variavel que tem influéncia nesse fendmeno. Para uma camada de distribui¢do com
espessura constante, na medida em que se aumenta o espacamento, maior ¢ a tensdo transmitida ao
radier.

No Quadro 5 tém-se as maximas tensdes induzidas pelo topo das inclusdes no radier. Foram
considerados varios valores de espacamento entre inclusdes (S), diferentes espessuras de camada de
distribuigdo (Hcp) e carregamentos superficiais (qo) de até 120 kPa. Os modelos foram feitos em
estratigrafia com umidade natural e considerando a estratigrafia com os primeiros 3,5 m saturados.

Na Figura 9 tém-se os graficos de tensdo vs espessura da camada de distribuicdo obtidos a partir
dos resultados apresentados no Quadro 5, para os carregamentos de 60 e 120 kPa. A linha continua
representa os modelos com a estratigrafia em condigdes de umidade natural e a descontinua com os
primeiros 3,5 m de solo colapsivel saturados. Pode-se observar que a espessura da camada de
distribuigdo, para que as tensdes no radier advindas do puncionamento das inclusdes sejam minimas,
¢ de aproximadamente 1,50 m para espagamentos de até 2,5 m entre inclusdes, tanto para
estratigrafia com umidade natural, como para a estratigrafia com os primeiros 3,5 m saturados.

Quadro 5 — Tensdes maximas no radier (kPa) induzidas pelas cabecas das inclusdes, para a
condigdo de estratigrafia com umidade natural e com os primeiros 3,5 m de solo saturados.

S H Condic¢do de umidade natural Condi¢do com os primeiros 3,5 m saturados
20 40 60 80 100 120 20 40 60 80 100 120
0,5 12,0 239 378 563 78,0 105 | 150 31,9 584 93,6 120 135
10 1,0 04 09 15 23 32 43 0,6 1,3 2,3 3,5 4,7 5.4
’ ,5/100 00 01 0,1 0,1 0,2 0,1 0,1 0,1 0,2 0,2 0,2
2000 00 00 00 00 00 | 00 00 00 0,0 0,0 0,0
0,5 | 351 81,0 151 213 322 405 | 52,8 145 275 346 580 699
15 1,0 | 39 89 150 18,7 20,9 26,6 | 62 147 221 25,0 29,5 38,2
’ 1,5 0,5 1,1 1,7 1,9 2,1 2,6 0,8 1,7 2,1 2,3 2,8 4.4
2001 01 02 02 0,3 0,3 0,1 0,2 0,2 0,2 0,2 0,3
0,5 | 71,7 203 354 486 622 764 137 228 529 893 880 981
20 1,0 | 12,0 259 324 53,0 63,5 798 | 20,0 32,9 45,1 69,2 98 138
i 1,5 124 43 53 170 10,2 123 | 30 43 6,2 9,0 12,4 17,5
20104 06 10 12 1.4 1,6 04 0,6 1,3 1,6 2,6 2,8
0,5 | 140 417 611 746 985 1312 | 338 432 771 1130 1363 1585
55 L0 [214 357 637 742 109 156 | 285 564 90.6 177 169 2524
’ 1,5 135 74 12,5 172 216 19,1 4,1 10,1 16,3 240 342 324
20 108 20 24 34 33 3,1 0,8 2,1 2,6 3,5 3,0 32

A partir da Figura 9 pode-se concluir que, para uma determinada espessura de camada de
distribui¢do, na medida que se aumentam os espacamentos entre inclusdes, aumenta-se o bulbo de
tensdes no topo da inclusdo rigida o qual atinge o radier. Da mesma forma, para um espagamento
fixo entre inclusdes, na medida que se aumenta a espessura da camada de distribuicdo, diminui-se
as tensdes que chegam no radier devido ao puncionamento dos topos das inclusdes.

Nos modelos com estratigrafia com umidade natural foram aplicadas redugdes de volume nos
primeiros 3,5 m da camada de solo colapsivel visando obter as tensdes maximas no radier induzidas
pelas cabegas das inclusdes. No Quadro 6 sdo apresentados os resultados obtidos para diferentes
espagamentos entre inclusoes (S), espessuras da camada de distribui¢do (Hcp) e carregamentos (qo).

Nas Figuras 10, 11 e 12 sdo apresentadas, para diferentes espessuras de camada de distribuig@o
e carregamentos de 60 kPa e 100 kPa, as tensdes maximas que chegam ao radier para o espacamento
de 1,0, 1,5 e 2,0 m entre inclusdes, respectivamente. A linha continua representa os modelos com a
estratigrafia em condi¢cdes de umidade natural, a descontinua com os primeiros 3,5 m de solo

ISSN 0379-9522; ¢-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 150 — novembro/noviembre/november 2020 — pp. 63-86 75
http://doi.org/10.24849/j.ge0t.2020.150.05 — © 2020 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



Espessura da camada de distribuicdo Hcp (m)
00 05 10 15 20 25 3.0

Espessura da camada de distribuicdo Hcp (m)
00 05 1.0 15 20 25 3.0

0 0

= —%—S=2,5m < 200 —%—S=25m
5 200 —&—S5=20m & 400 —8—S5=2,0m
< —6—S=1,5m g ——S=1,5m
5 ——S=10m g 600 —+—S=1,0m
5 400 —-%-S=25m T 800 —x-S=25m
= --B-S=2,0m I eE- S=
=} =} g8-- S=2,0m
= 600 ¥ --o-S=1,5m = 1000 --o-S=1,5m
I§ X/ --a-- S=1,0m lg 1200 --a-- S=1,0m
E 800 — Umidade natural S 1400 1 — Umidade natural

1000 L 177771 Saturado 1600 x T Saturado

a) b)

Fig. 9 — Tensdes maximas no radier induzidas pela cabeca da inclusdo em fungdo dos
espagamentos entre inclusdes ¢ espessuras de camada de distribuigdo, para as cargas
superficiais: a) 60 kPa; b) 120 kPa.

colapsivel saturados e os pontos, a condi¢do de umidade natural, porém com redugdo de volume
vertical nos primeiros 3,5 m. Pode-se concluir, com fundamentos nestas analises, que para
espagamentos de 1,0 m, a espessura da camada de distribui¢do para que as tensdes transmitidas pelas
cabecas das inclusdes ao radier sejam minimas ¢ de 1,0 m, para espacamentos de 1,5 m, a espessura
da camada de distribui¢do ¢ de 1,60 m e para espacamentos de 2,0 m, ¢ de 2,0 m.

Para espagamentos de 2,0 m entre inclusdes, espessura de camada de distribuigdo de 1,0 m e
carregamento de 100 kPa (Figura 12b) as tensoes induzidas pelas cabegas das inclusdes sob o radier
¢ de 63,5 kPa para estratigrafia na condi¢do de umidade natural, porém, quando aplicada uma
reducdo de volume as tensdes aumentam para 163,0 kPa, sendo o acréscimo de tensdes de 100 kPa
(158,7 %). Se aumentada a espessura da camada de distribuigdo para 1,5 m, as tensdes induzidas
pelas cabegas das inclusdes sob o radier, na estratigrafia com redug@o de volume, diminui de 163,0
kPa para 35,8 kPa, decrescendo em 127,2 kPa (354,7 %).

Quadro 6 — Tensdes maximas no radier (kPa) induzidas pelas cabecgas das inclusdes
apos aplicada a redugdo de volume.

S Hep qo (kPa)
(m) (m) 20 40 60 80 100 120
0,5 25,3 49,6 89,1 131,7 164,0 192,5
10 1,0 1,1 2,2 4,1 6,7 8.3 10,7
’ 1,5 0,1 0,1 0,2 0,3 0,3 0,3
2,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
0,5 129,0 169,3 354,0 526,4 675,0 857,0
15 1,0 16,1 25,5 35,5 53,6 60,9 84,8
’ 1,5 2,1 2,7 4,2 5,2 5,6 6,2
2,0 0,2 0,4 04 0,6 0,6 0,7
0,5 269.,3 524,5 727,0 891,3 1092,0 1594,0
20 1,0 41,3 90,0 121,0 141,0 163,0 191,9
’ 1,5 9,7 13,6 21,2 29,7 35,8 43,5
2,0 1,7 2,6 3,8 4,5 5,0 5,6
0,5 508,7 1069,0 1562,0 2768,0 2945,0 3204,0
25 1,0 111,4 194.4 2441 270,3 3189 338,5
’ 1,5 25,3 38,2 55,1 63,6 71,8 84,1
2,0 5,8 6,1 7,6 8,0 10,9 13,0
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Fig. 10 — Tensdes maximas sob o radier para espacamentos de 1,0 m entre inclusoes e
diferentes valores de espessura da camada de distribuigdo, para cargas as superficiais: a) 60
kPa e b) 100 kPa.
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Fig. 11 — Tensdes maximas sob o radier para espacamentos de 1,5 m entre inclusoes e
diferentes valores de espessura da camada de distribuigdo, para as cargas superficiais: a) 60
kPa e b) 100 kPa.
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Fig. 12 — Tensdes maximas sob o radier para espagamentos de 2,0 m entre inclusdes ¢
diferentes valores de espessura da camada de distribuiggo, para as cargas superficiais: a) 60
kPa e b) 100 kPa.

Nas Figuras 13 e 14 sdo apresentadas as propagagdes das tensdes da cabeca da inclusdo ao radier
para as diferentes condicdes de estratigrafia expostas anteriormente e considerando espacamento de
2,0 m entre inclusdes, carregamento de 60 kPa e espessura de camada de distribuicdo de 1,0 m
(Figura 13) e 1,5 m (Figura 14). Na estratigrafia com umidade natural tem-se o menor bulbo de
tensdes. Com os primeiros 3,5 m saturados o bulbo de tensdes aumenta. Ja na condigdo de umidade
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natural e aplicagdo da redugdo de volume vertical nos primeiros 3,5 m de solo colapsivel, tem-se o
maior bulbo de tensdes.

O tamanho do bulbo de tensoes induzidos pela cabeca da inclusdo, para um espagamento entre
inclusdes e espessura de camada de distribuicdo constante, depende das propriedades do solo de
fundacdo (solo entre inclusdes), como apresentado nas Figuras 13 e 14. Na medida que aumenta a
compressibilidade do solo de fundagdo, maior carga ¢ transferida para a cabega das inclusdes,
fazendo com que o bulbo de tensdes seja maior. Na Figura 15 ¢ apresentado o perfil de recalques
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Fig. 13 — Propagacao das tensdes da cabeca da inclusdo ao radier para uma carga de 60 kPa,
espacamento entre inclusdes de 2,0 m e espessura de camada de distribuigdo de 1,0 m para
as condigdes: a) com umidade natural, b) com saturagdo de 3,5 m e ¢) com redugéo de
volume.
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Fig. 14 — Propagacdo das tensdes da cabega da inclusdo ao radier para uma carga de 60 kPa,
espagamento entre inclusdes de 2,0 m e espessura de camada de distribui¢do de 1,5 m para
as condigdes: a) com umidade natural, b) com saturagdo de 3,5 m e c¢) com reducédo de
volume.
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Fig. 15 — Perfis de recalques verticais na parte superior da fundag@o com inclusdes rigidas
para uma carga de 60 kPa, espacamento entre inclusdes de 2,0 m e espessura de camada de
distribui¢go de 1,0 m para as condigdes: a) com umidade natural, b) com saturagio de 3,5 m e
¢) com redugao de volume.

verticais na parte superior da fundacdo com inclusdes rigidas com as caracteristicas apresentadas
nos modelos da Figura 13.

Nas Figuras 16 e 17 s@o apresentadas as distribuigdes de tensdes sob o radier para os modelos
com espacamento de 1,5 m (Figura 16) e 2,0 m (Figura 17) entre inclusdes e espessuras de 1,0 m e
1,5 m para a camada de distribuicdo. Com linhas continuas sdo representadas as distribuicdes de
tensdes considerando a estratigrafia em condi¢cdes de umidade natural e com linhas descontinuas os
casos com reduc@o de volume nos primeiros 3,5 m de solo colapsivel.

A distribui¢do de tensdes possui um maximo na parte do radier que fica acima da inclusdo rigida
e um minimo na metade da distancia entre as inclusdes, conforme apresentado por ASIRI (2011) na
Figura 4. Pode ser observado como as tensdes sob o radier aumentam quando aplicada uma redugéo
de volume devido a recalques verticais nos primeiros 3,5 m, sendo elas menores para camadas de
distribuigdo com maiores espessuras. Para espagamento de 2,0 m entre inclusdes ¢ uma carga sobre
o radier de 120 kN/m?, o aumento das tensdes sob o radier devido ao colapso do solo foi de 125,25
kPa (38,60 %) para espessura da camada de distribuicdo de 1,0 m (Figura 17a) e 29,72 kPa (18,40
%) para espessura da camada de distribui¢ao de 1,5 m (Figura 17b). Observa-se na Figura 17, que
ao se aumentar a espessura da camada de distribuicdo de 1,0 m para 1,5 m ocorre uma reducao de
162,88 kPa (50 %) nas tensodes sob o radier.

No Quadro 7 s@o apresentadas as solicitagdes no radier induzidas pelo topo das inclusdes rigidas,
para trés condi¢des de estratigrafia diferentes, espacamento de 2,0 m entre inclusdes, carga sobre o
radier de 60 kPa e espessura da camada de distribui¢do de 1,0 m e 1,5 m. Observa-se nos resultados
um aumento das solicitagdes quando diminui a compressibilidade do solo. No caso do momento
fletor o valor maximo aumenta 2,51 kNm/m (67,11 %) quando acontece a mudanga da estratigrafia
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com umidade natural para a estratigrafia com redu¢@o de volume vertical. Para o caso da forga axial
e cisalhante os acréscimos dos valores maximos foram de 9,44 kN/m (72,12 %) e 8,4 kN/m (64,97
%) respectivamente. Também pode ser observada uma diminui¢do no valor das solicitagdes quando
aumenta a espessura da camada de distribui¢do. O valor de momento méaximo para a estratigrafia
com redugdo de volume vertical diminui 3,0 kNm/m (80 %) quando a espessura da camada de
distribui¢do aumenta de 1,0 m para 1,5 m, ja para o caso da forca axial e cisalhante os valores
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Fig. 16 — Distribuicdo de tensdes verticais sob o radier para espacamento de 1,5 m entre
inclusodes e espessura da camada de distribuigdo de: a) 1,0 m b) 1,5 m.
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Distania ao eixo da inclusdo (m)
0.00 0.25 0.50 0.75 1.00

0
40%&‘5"5“5‘§jE

120
Y

160 o-0-0*
200

—— Umidade natural
240 1

——- Umidade natural
280 com redugdo de
10 volume
360

b)

17 — Distribuicdo de tensdes verticais sob o radier para espacamento de 2,0 m entre

inclusdes e espessura da camada de distribui¢do de: a) 1,0 m b) 1,5 m.

maximos diminuiram 10,65 kN/m (81,36 %) e 10,27 kN/m (79,43 %) respectivamente.
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Quadro 7 — Solicitagdes no radier induzidas pelo topo das inclusdes rigidas para espagamento
de 2,0 m entre inclusdes, carga sobre o radier de 60 kPa e espessura da camada de distribuigido

del,0mel,5m.
Tipo de Valor Espessura da camada de distribuigdo
Estratigrafia Maéx/Min 1,0 m 1,5m
O Maximo 1,23 0,25
E Umidade natural
= N Minimo -0,79 -0,17
2 D
%‘ ‘“ﬂ\“\m- Primeiros 3,5 m Maximo 1,59 0,25
= - saturados Minimo 1,02 0,17
=
qé Redugdo vertical Maximo 3,74 0,73
§ de volume nos
primeiros 3,5 m Minimo -2,13 -0,48
Maximo 3,65 0,75
Umidade natural
Minimo -2,14 -0,50
=
2~ .
g § Primeiros 3,5 m Maximo 5,09 0.85
o - saturados ..
S~ Minimo -2,92 -0,58
Redugdo vertical  pfximo 13,09 2,44
I» de volume nos
primeiros 3,5 m Minimo -6,44 -1,56
_ Maximo -0,058*1073 0,316*1073
E Umidade natural
Z Minimo -4,53 -0,90
2 . B B
§ Primeiros 3,5 m Maiaximo -0,074*10 -0,014*10
E saturados Minimo -5,84 -0,94
(9]
3 Redugdo vertical Maximo -0,148*10°3 2,161*%1073
e de volume nos
primeiros 3,5 m Minimo -12,93 -2,66

6 — CONCLUSOES

As andlises numéricas apresentadas mostraram a influéncia das caracteristicas geométricas da
fundacdo com inclusdes rigidas (espessura da camada de distribuicdo e espagamento entre
inclusdes), o nivel de tensdes sobre o radier e as condigdes de estratigrafia no desenvolvimento de
tensdes sob radier induzidas pela cabega da inclusdo rigida. Na medida que aumenta a
compressibilidade do solo de fundag@o, maior carga ¢ transferida para a cabega das inclusdes,
fazendo com que o bulbo de tensdes seja maior e maiores tensdes atinjam o radier. Para uma
determinada espessura de camada de distribuigdo, na medida que se aumenta o espacamento entre
inclusdes, aumenta-se o bulbo de tensdes no topo da inclusdo rigida, podendo atingir o radier. Da
mesma forma, para um espagamento fixo entre inclusdes, na medida que se aumenta a espessura da
camada de distribui¢do, diminui-se as tensdes que chegam no radier devido ao puncionamento do
topo da inclusdo.
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Para um nivel de tensdes sobre o radier ¢ uma condi¢do de estratigrafia, existe um arranjo
geométrico entre a espessura da camada de distribui¢do e o espagamento entre inclusdes no qual os
esforcos maximos que chegam ao radier (induzidos pela cabega da inclusdo) sdo nulos ou muito
baixos. A partir da modelagem 2D axissimétrica, podem ser obtidos graficos de espessura da camada
de distribui¢ao vs tensdo maxima sob o radier para diferentes espagamentos entre inclusdes, visando
obter a espessura da camada de distribuicdo na qual as tensdes maximas sob o radier, provocadas
pelos topos das inclusdes, sdo baixas (Figuras 10, 11 e 12), permitindo reduzir a quantidade de
reforgo estrutural na fundacao (sapata ou radier).

Um bom arranjo geométrico entre a espessura da camada de distribuicdo e o espagamento entre
inclusdes deve ser obtido para a pior condi¢do de estratigrafia que poderia acontecer durante a vida
util, levando em conta o aumento das tensdes maximas sob o radier advindas dos topos das inclusdes
rigidas quando acontecem mudancas nas propriedades do solo de fundag@o, por exemplo, em funcéo
do colapso estrutural do solo.
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AVALIACAO DE METODOS DE ESTIMATIVA DA
CAPACIDADE DE CARGA DE FUNDACOES
DIRETAS EM SOLOS NAO SATURADOS

Evaluation of bearing capacity methods for shallow foundations in
unsaturated soils

Marcela M. da R. Almeida?®, Francisco C. da S. Filho?, Elis Ferreira Lopes?, Alfran
Sampaio Moura®

2 Departamento de Engenharia Hidraulica e Ambiental, Universidade Federal do Ceara, Fortaleza, CE, Brasil.

RESUMO - O presente artigo apresenta uma andlise experimental e numérica do comportamento de um solo
ndo saturado no que diz respeito a capacidade de carga de fundagdes superficiais. Para isso, apresentam-se
inicialmente os resultados de duas provas de carga diretas executadas em uma placa de 30cm de didmetro no
Campo Experimental de Fundagdes da Universidade Federal do Ceara, com o solo em duas diferentes
condig¢des, uma com perfil de umidade natural e outro com pré-inundagdo. Foram coletadas amostras do solo
em cada um dos ensaios, sendo o solo posteriormente caracterizado. As suc¢des do solo nas duas situacdes
foram estimadas através da curva de retengdo de agua. Na sequéncia, apresentam-se varios perfis de succdo
para o solo de acordo com a metodologia proposta por Lu e Likos (2004) e em seguida foram aplicadas as
propostas de Oloo et al. (1997), Vanapalli e Mohamed (2007), Briaud (2013), Vahedifard e Robinson (2016) e
Tang et al. (2017) para a determinagdo da capacidade de carga de fundagdes diretas em solos ndo saturados. Os
valores obtidos na aplicagdo desses métodos mostraram valores de capacidade de carga bastante coerentes com
a carga ultima determinada através da extrapolagdo da curva tensdo versus recalque da prova de carga direta
ndo saturada.

ABSTRACT - This paper presents an experimental and numerical analysis of the behavior of an unsaturated
soil with respect to the bearing capacity of shallow foundations. For this, the results of two plate load tests on
a 30 cm diameter plate in the Experimental Field of Foundations of the Federal University of Ceara, with soil
in two different conditions, one with a natural moisture profile and the other with pre-flood are presented. Soil
samples were collected in each of the trials, and the soil was later characterized. The soil suction in both
situations were estimated through the soil-water characteristic curve. Several soil suction profiles are presented
in accordance with the methodology proposed by Lu and Likos (2004), followed by the proposals of Oloo et
al. (1997), Vanapalli and Mohamed (2007), Briaud (2013), Vahedifard and Robinson (2016) and Tang et al.
(2017) for the determination of bearing capacity of shallow foundations in unsaturated soils. The values
obtained in the application of these methods showed values of bearing capacity quite coherent with the values
determined by the extrapolation of the curve from the unsaturated plate load test.

Palavras Chave — Solo ndo saturado, capacidade de carga, fundagdo direta.

Keywords — Unsaturated soil, bearing capacity, shallow foundations.
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1- INTRODUCAO

A capacidade de carga de fundacdes diretas pode ser teoricamente estimada utilizando as
equacdes classicas (Terzaghi, 1943; Meyerhof, 1951; Hansen, 1970; Vesic, 1973). Porém, mais
recentemente tem havido um crescente interesse em compreender melhor o comportamento do solo
na condi¢do ndo saturada, em especial no que diz respeito a capacidade de carga, j4 que uma grande
parcela de um perfil de solo pode se encontrar ndo saturado, especialmente em regides aridas e
semiaridas.

Trabalhos como os de Oloo et al. (1997), Vanapalli e Mohamed (2007), Vo ¢ Russell (2016),
Vahedifard e Robinson (2016), Trista et al. (2017), Tang et al. (2017), Zhang et al. (2019), Garakani
et al. (2019) testaram e propuseram métodos de estimativa de capacidade de carga em solos néo
saturados.

Nesses casos, a capacidade de carga pode ser significantemente aumentada em comparagdo com
a condicdo totalmente saturada devido a succ¢do desenvolvida nesse solo, o que foi comprovado em
diversos estudos numéricos e experimentais (Costa ef al., 2003; Oh e Vanapalli, 2011; Vanapalli e
Mohamed, 2013). Porém, a mecanica dos solos classica determina a ruptura pelo critério de Mohr-
Coulomb, e deste modo ndo ¢ feita uma medida direta do efeito da suc¢do, apresentado em uma
envoltoria curva, como em uma analise dos solos ndo saturados. Ja as formula¢des propostas por
Vanapalli e Mohamed (2007), Vahedifard e Robinson (2016) e Tang et al. (2017), por exemplo,
foram concebidas especialmente para solos ndo saturados, onde a suc¢do é considerada como uma
parcela relevante da resisténcia ao cisalhamento do solo.

A succdo matricial contribui na resisténcia ao cisalhamento de solos ndo saturados, que,
consequentemente aumenta a capacidade de carga de uma fundag@o assente em solo ndo-saturado.
A influéncia da sucgdo na capacidade de carga vai depender de diversos fatores, como o tipo de solo,
as diferentes condigoes de fluxo, como infiltragdo, evaporagdo, condi¢do hidrostatica, entre outros
fatores (Lu e Likos, 2004).

Analises que tenham sido feitas com base em uma investigagao geotécnica ou provas de cargas
realizadas no momento em que o solo se encontrava com baixa umidade podem vir a ser contra a
seguranga, ja que o comportamento desse solo pode ser muito diferente em situagdes em que ocorre
grande aumento de umidade. Nesse caso a capacidade de carga da fundagdo seria inferior ao valor
originalmente proposto e uma possivel diminui¢@o na rigidez e resisténcia, por aumento de umidade,
deve influenciar nas estimativas de recalques e da tensdo de ruptura da fundag@o. Além disso, vale
salientar que em perfis de solos que nunca venham a ficar saturados, pode ser muito interessante
verificar a possibilidade de considerar esse estado mais realista no projeto de fundagdes.

Se um solo que tem assente uma fundagdo néo ficar completamente saturado durante a situago
em servigo, ¢ possivel incorporar o efeito da succdo para atingir um dimensionamento mais
econdmico, baseado na analise mais realista da capacidade de carga, usando inclusive dados de uma
prova de carga.

E importante também, analisar corretamente as provas de carga em solos ndo saturados, para
que seja possivel fazer até mesmo uma retroanalise dos pardmetros de resisténcia e capacidade de
carga, (Costa et al., 2003). Uma interpretagdo erronea de uma prova de carga pode levar a
superestimar a rigidez e a capacidade de carga de um solo, se ndo for conhecida a histéria desse solo,
principalmente no que diz respeito as condi¢des de variagdo do nivel freatico.

O artigo apresenta, portanto, um estudo experimental de campo e numérico, analisando-se o
comportamento de um solo ndo saturado no que diz respeito a aplicacdo de diferentes metodologias
de calculo de capacidade de carga para solos ndo saturados. Além disse, ¢ realizada a validagdo
dessas metodologias através de resultados de ensaio de placa realizados em solo em condicao natural
e apos processo de saturagdo.
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2 - CARACTERIZACAO E ENSAIOS DE RESISTENCIA

O solo foi coletado do Campo Experimental de Fundacdes ou de Geotecnia, localizado na
Universidade Federal do Ceara, como mostra a Figura 1.
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Fig.1 — Localizacao do campo experimental.

Apods a coleta, foi caracterizado através de ensaios de granulometria (peneiramento e
sedimentacdo), de cisalhamento direto e de densidade. O ensaio de cisalhamento direto foi realizado
segundo recomendado pela ASTM D 3080 (2011), com amostra indeformada. As tensdes normais
utilizadas para realizagdo do ensaio foram de 50 kPa, 100 kPa e 200 kPa. O corpo de prova foi
moldado em molde de aco, e transferido para a caixa de cisalhamento. Feito isso, a caixa de
cisalhamento ¢ posicionada na prensa, onde foi executado o ensaio. Na sequéncia foi feito o
adensamento e para isso, foi realizado o procedimento de saturagdo do corpo de prova. Foi
adicionada agua na caixa para saturar o corpo de prova e, a seguir, foi colocado o pendural com a
carga correspondente a tensdo normal apropriada. O tempo de adensamento e de saturagdo adotado
foi de 4 horas, tendo em vista que o solo tem rapida saturagdo, ja que se trata de uma areia. Apos o
adensamento, foram ajustados os extensometros vertical e horizontal e o anel do dinamémetro para
a realizacdo o cisalhamento da amostra. O ensaio foi feito de forma lenta. Em seguida ao
cisalhamento, a amostra foi retirada da caixa, pesada numa balanga de precisdo de 0,01 g, colocada
na estufa por 24 horas para secar e novamente pesada, a fim de obter a umidade do corpo de prova.

No Quadro 1 sdo apresentados os parametros obtidos nesses ensaios de caracterizagdo e
resisténcia. Na Figura 2 ¢ apresentada a curva granulométrica do solo estudado. O solo ¢ areno siltoso
e apresentou angulo de atrito de 29° e coesdo de 7 kPa obtidos através dos resultados do ensaio de
cisalhamento direto. Além disto, foram determinados ainda os parametros de umidade gravimétrica
(w) e volumétrica (0), pesos especificos, indice de vazios e grau de saturagdo, para o solo em
condi¢do natural e apds processo de inundagado. O solo, mesmo com um pequeno percentual de finos,
mostrou-se ndo plastico.

As amostras foram retiradas do campo antes da realizagdo das provas de carga em placa, ao lado
do local de realizagdo dos ensaios, com o cuidado de, no caso do ensaio inundado, obter-se uma
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amostra sujeita a0 mesmo processo de inundag@o. As amostras foram retiradas a uma profundidade
de 0,20 m, mesma profundidade da realizacdo dos ensaios.

Quadro 1 — Resumo dos parametros do solo.

Parametro Inundado Natural
Classifica¢ao SM SM
w (%) 20,05 6,38
0 (%) 32,68 10,4
va (kN/m?) 15,98 15,98
Angulo de atrito (°) 29 29
Coesdo (kPa) 7 7
s (KN/m?) 25,41 25,41
e 0,59 0,59
S (%) 88,02 28,01
v (kN/m?) 19,19 17,00
100 Lo O T0-0—Q-0—Q-Or
S 7
% 80
2 I
S 60 |
g 50 /
S 40
g 30 J
g 20 o
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Fig. 2 — Curva granulométrica.
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Fig. 3 — Sondagem a percussdo Campo Experimental de Fundagdes da UFC.
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Além dos ensaios de laboratorio, o solo também foi caracterizado através de sondagem a
percussdo, conforme Figura 3. Pela sondagem, o terreno € areno siltoso até 1,40 m e medianamente
compacto. Na camada posterior, entre 1,40 m e 7,45 m, o solo foi classificado como silte arenoso,
variando sua compacidade de medianamente compacto a fofo. O nivel da agua foi obtido com 7,35
m. Apesar do Ngrp ndo aumentar com a profundidade, ¢ preciso considerar que o ensaio ¢ limitado
a 8 m de profundidade, pois o objetivo ¢ somente identificar a posi¢do do nivel d’agua. Logo, apesar
do solo ser poroso, ndo houve uma variacdo significativa na suc¢do para classifica-lo como
colapsivel.

3 - PROVA DE CARGA EM PLACA

Os ensaios de placa realizados foram do tipo estaticos, em duas situagdes, um com o solo natural
(ndo saturado) e outro com o solo pré-inundado. A Figura 4 apresenta um perfil geotécnico, feito a
partir da sondagem, onde ¢ indicada a profundidade que a prova de carga em placa foi realizada,
bem como o didmetro da placa e a tensdo maxima aplicada.

SPT COTAS 392kPa N.T
0,00
-0,20

Areia fina siltosa, cor cinza, medianamente
-1,40 compacta.

Silte arenoso, cor amarelo, medianamente
compacto.
-3,00

vermelha, pouco compacta a medianamente
compacto.

I Silte arenoso, cor amarelo com pigmentagao

Fig. 4 — Perfil geotécnico.

O sistema de reacdo utilizado nos ensaios foi um trator de aproximadamente 6 toneladas. Os
carregamentos foram aplicados de forma rapida, no total de 10 estagios de carregamento ¢ 4 estagios
de descarregamento, conforme Quadro 2. O intervalo entre cada estagio de carregamento foi de 15
minutos. As leituras de deslocamentos verticais da placa foram feitas através de dois extensdmetros
de sensibilidade de 0,001 mm, nos instantes de tempo 0, 1, 2, ¢ 5 minutos para todos os estagios,
exceto para o ultimo estagio de carregamento, onde as leituras foram realizadas nos tempos 0, 1, 2,
5,8, 15, 30 e 60 minutos. Ao final do ensaio, foram coletadas 3 amostras de solo para a obtengdo da
umidade. A defini¢do dos intervalos de tempo usados foi feita em fun¢do de outros estudos
realizados nesse campo experimental.

A Figura 5 mostra a deformagdo da placa antes e apos a realizagio do ensaio. E possivel observar
que os deslocamentos ndo foram tdo acentuados. A Figura 6 mostra o canal de inundacdo executado
em torno da placa, por onde o solo foi umedecido gradualmente durante uma hora, e que foi
preenchido antes da realiza¢do do ensaio. A Figura 7 apresenta os deslocamentos do solo inundado
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Quadro 2 — Estagios de carga.

Estagio Tensao (kPa)
1 52
2 103
3 124
4 165
5 206
6 248
7 289
8 330
9 371
10 392
11 309
12 206
13 103
14 0

apos a realizagdo do ensaio. E possivel observar um deslocamento bem mais acentuado, onde a placa
ficou embutida na superficie do terreno. Ja as Figuras 8 e 9 apresentam as curvas tensdo versus
recalque construidas com os resultados dos ensaios, para o solo natural e para o solo inundado,
respectivamente.

O recalque méaximo para o ensaio no solo natural foi de 8,2 mm e para o solo inundado foi de
26,3 mm. No descarregamento, o recalque residual foi de 7,2 mm para o solo natural e de 16,6 mm
para o solo inundado. Apesar de apresentar diferentes deformagdes no solo natural e inundado, o
solo ¢ predominantemente arenoso e a deformagdo ¢ pequena, ndo sendo significativa o bastante
para considerar o solo colapsivel.

Através da extrapolacdo das curvas tensdo x recalque, apresentadas nas Figuras 8 e 9 pelo
método de Van der Veen (1953), foram obtidas as capacidades de carga tltimas nos valores de 480
kPa e 450 kPa para o solo natural e para o solo umedecido, respectivamente, conforme apresentado
nas Figuras 10 e 11.

Fig. 5 — Deformacdo da placa a) antes e b) apds realizagdo do ensaio — solo natural.
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AN

Fig. 6 — Canal de inundagdo em torno da placa.

b)

Fig. 7 — Deslocamento vertical da placa a) antes e b) apds realizagdo do ensaio — solo inundado.

Tensao (kPa)
a 100 200 300 400 500

==
™~

Recalque (mim)
fou

Fig. 8 — Curva tensdo x recalque — Solo natural.
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Fig. 9 — Curva tenséo x recalque — Solo inundado.
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Fig. 11 — Extrapolacdo da curva tensdo x recalque pelo método de Van der Veen para o solo
inundado.
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4 — ENSAIO DO PAPEL FILTRO

Foi realizado ainda, o ensaio do papel filtro para a obtengdo da curva de reteng@o de agua. Com
os pontos obtidos experimentalmente, foi feito um ajuste pelo modelo de Van Genutchen (1980). A
curva ajustada ¢ mostrada na Figura 12. A sucg¢do de entrada de ar é 5,5 kPa, a suc¢@o para a umidade
natural do solo é de 4 kPa, e para a umidade apds a inundagdo é de 9 kPa.
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] \
= 15%
£ N\
E 10%
= 5%
0%
0.1 1 10 100 1000
Sucgao (kPa)
O Experimental
Ajuste Van Genutchen
Fig. 12 — Curva de retengio.
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Fig. 13 — Curva de retengdo obtida pela granulometria.

Para confirmar a curva de retengdo obtida através do ensaio do papel filtro, foi aplicada a
metodologia proposta Arya e Dierolf (1989) que faz a previsao da curva de retengdo através dos
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dados da granulometria do solo. O modelo se limita ao caso de materiais granulares pouco ativos ¢
com certa uniformidade mineraldgica, mas sua analise permite o entendimento da curva de retengao.
Gitirana et al. (2005) verificaram ser possivel prever o formato aproximado das curvas de retengao.
As curvas obtidas sdo apresentadas na Figura 13, em funcdo do pardmetro o, que representa o
comprimento de poro efetivo de cada fragcdo. Observa-se uma boa aproximagao entre a curva obtida
por Arya e Dierolf (1989) e pela curva de retengao.

5— PERFIS DE SUCCAO

Para a utilizagdo de algumas equagdes de previsdo de capacidade de carga em solos ndo
saturados, ¢ necessario conhecer a variagdo da succ¢do ao longo do perfil do solo. A previsao
matematica dos perfis de sucgdo matrica pode ser estabelecida resolvendo as equacdes que
governam o fluxo com condi¢des iniciais € de contorno apropriadas. Para o perfil de fluxo estavel,
a lei de Darcy pode ser aplicada para descrever o fluxo vertical ndo saturado. Segundo Lu e Likos
(2004), a relagdo entre a suc¢do matrica, a profundidade e a taxa de fluxo ¢ dada por:

alu,- u,) =-In [(1 + ki> e wr — ki] (1)

onde a ¢ um parametro definido como o inverso da tensdo de entrada de ar; (u, — uy) € a sucgdo
matrica; q ¢ a velocidade do fluxo de agua; ks é a condutividade hidraulica saturada; yw ¢ o peso
especifico da agua; z ¢ a profundidade do nivel da 4gua.

Lu e Likos (2004) apresentaram intervalos dos pardmetros n e a para depdsitos homogéneos de
areia, silte e argila, como listado no Quadro 3. Esses parametros sdo fun¢do da curva de retencao do
solo e da condutividade hidraulica, o grau de saturagdo residual S, ¢ a condutividade hidraulica
saturada k. O pardmetro n ¢ um valor adimensional relacionado com a distribui¢do da amplitude
dos poros do solo, e ¢ necessario em muitos modelos em fungdo da curva de retengdo e da
condutividade hidraulica.

Quadro 3 — Parametros hidrolégicos representativos para areia, silte e argila.

Tipo de solo n (adimensional) a (kPal) Sr (%) ks (m/s)
Areia 4-8,5 0,1-0,5 5-10 102 - 107
Silte 2-4 0,01 - 0,1 8-15 10¢-107°
Argila 1,1-25 0,001 - 0,01 10 - 20 10%-1013

Intervalos de taxas de infiltracdo e evaporagdo estaveis comumente encontradas no campo sob
condigdes naturais estdo listadas no Quadro 4. Taxas de fluxo maiores que zero correspondem a um
fluxo ascendente (evaporagdo) e taxas de fluxo menores que zero correspondem a um fluxo
descendente (infiltragdo).

Quadro 4 — Intervalos de taxas de infiltracdo e evaporacao para diferentes diregoes de fluxo.

Direcio do fluxo q (m/s) q (mm/dia) q (m/ano)
Infiltragdo -3,14 . 108 -2,73 -1
Hidrostatico (sem fluxo) 0 0 0
Evaporagio 1,15.108 1 0,365

Segundo Lu e Likos (2004), a avaliacdo do conteudo de 4gua em uma camada ndo saturada de
solo requer uma ligacdo com o perfil de succdo utilizando a curva de retencdo. Os valores de pressdo
de entrada de ar e grau de saturacdo residual sdo utilizados em modelos matematicos para descrever
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a curva de reteng@o. Para o modelo analisado, considerando o modelo de Van Genuchten (1980),
pode ser reescrita uma equagdo em termos do grau de saturagdo efetivo (S.) € da succdo matrica.
Com o grau de saturagdo efetivo, o interesse ¢ conhecer a quantidade de agua relativamente livre
armazenada no solo, entdo desconta-se a saturagdo residual (S;). Segundo Vanapalli ¢ Fredlund
(2000), o coeficiente de tensdo efetiva () pode ser dado por:
S-S 1 1-1/n
s, {1 +1 n} )
- Or a(ua_ uw)]

Sez)(:

onde o e n sdo parametros de ajuste do modelo.

Fisicamente, a magnitude de y reflete o percentual de suc¢do matrica em um determinado grau
de saturacdo que contribui para a tensao de sucgdo. A tensdo de suc¢do dada por y(u. - uw) representa
a parcela de succdo matrica que contribui diretamente para a tensdo efetiva em um solo, e pode ser
obtida combinando as Equagdes 1 e 2, e ¢ funcdo apenas dos parametros a, n e k.

Para a previsdo dos perfis de succdo utilizados, foi considerado o nivel da agua variando entre
10 m e 5 m da superficie do terreno, pois conforme a sondagem a percusséo, o nivel freatico estava
a 7,35 m quando o ensaio foi realizado, entdo procurou-se variar o nivel em torno dessa
profundidade, simulando uma condigdo de oscilag¢do sazonal. Como a caracterizagdo mais detalhada
do solo foi realizada apenas para a camada superficial de areia siltosa, que é a camada de interesse,
pois é onde se localiza o bulbo de tensdo para fundagdo superficial, foi considerado na pesquisa
apresentada neste artigo um perfil de solo homogéneo.

Para o coeficiente de permeabilidade, adotou-se o valor de 10 m/s. Pinto (2006) apresenta que
para uma areia fina a permeabilidade possui essa ordem de grandeza. Para construgdo dos perfis,
utilizou-se a metodologia proposta por Lu e Likos (2004) e os dados da curva de retengdo ajustada
pelo modelo de Van Genuchten. As Figuras 14, 15 e 16 apresentam, respectivamente, os perfis de
sucgdo, perfis de saturagdo e perfis de tensdo de succdo, para diferentes condigdes de fluxo, de
acordo com os valores limites de taxas de infiltracdo e evaporagdo apresentados na Tabela 3, para o
nivel d’agua (NA) a 10 m da superficie do terreno. As Figuras 17, 18 e 19 apresentam os mesmos
perfis para o NA a 5 m da superficie.

E possivel observar nos perfis de suc¢io das Figuras 14 e 17 que as diferentes taxas de fluxo s6
tém influéncia na suc¢do matrica a aproximadamente 2 m acima do NA. A succdo na superficie para
o nivel da dgua a 10 m apresenta grande variagdo (aproximadamente 68 kPa) para a condigdo de
infiltracdo em relagdo a condi¢do hidrostatica. Para o nivel d’agua a 5 m a variagdo ¢ de
aproximadamente 18 kPa. A evaporacdo praticamente ndo influenciou o perfil de sucgdo, devido ao
baixo valor de entrada de ar que o solo apresenta. A partir de aproximadamente 4 m acima do NA a
suc¢do matrica na evaporagao ¢ praticamente a mesma que da condig@o hidrostatica, isto €, ndo ha
ganho consideravel de suc¢@o na evaporagao.

E possivel observar ainda nos perfis de sucgdo que, durante o processo de infiltragdo, o solo
perde sucg¢do consideravelmente, a aproximadamente 4 m do nivel d’agua, e se mantém constante
até a superficie. Nas Figuras 15 e 18, observa-se que o grau de saturagdo efetiva, que como mostrado
¢ igual ao coeficiente de tensdo efetiva, é insensivel as taxas de fluxo e reduz rapidamente acima do
nivel d’agua, atingindo o valor de 0 a aproximadamente 2 m.

Nas Figuras 16 e 19, observa-se que a parcela de sucgdo matrica que contribui para a tensdo de
sucgdo ¢ pequena, conforme o previsto por Lu e Likos (2004) para solos arenosos. Conforme
observado, existe uma consideravel variagdo da suc¢do matrica, o que é dificilmente observado no
perfil de tensdo de sucgdo. Tal fato pode ser observado nas provas de carga, onde mesmo com a
presenca de sucg¢do no solo com menos umidade, ndo houve uma grande diferenca na capacidade de
carga em relagdo ao solo imido.
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Fig. 16 — Perfil de tensdo de sucgdo — N.A. 10m.
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Fig. 19 — Perfil de tensdo de sucgdo — N.A. 5 m.
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6 — CAPACIDADE DE CARGA EM SOLOS NAO SATURADOS

Solos ndo saturados e solos saturados com agua tensionada (poropressao menor do que a pressao
atmosférica) possuem maior capacidade de carga (qui) que 0 mesmo solo com agua sob compressdo
(poropressdo maior do que a pressdo atmosférica). De fato, a 4gua tensionada aumenta a tensao
efetiva e, consequentemente, a resisténcia ao cisalhamento, que afeta o valor de qui.

As equacgdes classicas para calcular a capacidade de carga de fundagdes superficiais sdo as de
Terzaghi (1943) ou de Vesic (1963, 1969, 1973, 1975). Porém, existem outras metodologias que
permitem utilizar diretamente o parametro de suc¢do para determinar a capacidade de carga de
fundagdes superficiais para solos ndo saturados e se aproximar mais da envoltoria de resisténcia.

Baseado na equagdo da envoltoria de resisténcia ao cisalhamento proposta por Fredlund ef al.
(1978) para solos ndo saturados, Oloo et al. (1997) apresentou uma equacdo de capacidade de carga
para fundagdes superficiais de solos ndo saturados estendendo a equagao de Terzaghi e considerando
o efeito da sucg@o como coesdo aparente:

Quit = [C’ + (ua - uw) tanqob]chc + quEq + O'SByNyfy (3)

onde ¢’ ¢ a coesdo; U, € Uy sdo as pressdes do ar e da dgua, respectivamente; @p, ¢ 0 angulo de atrito
do solo ndo saturado de acordo com a mudanga na suc¢do quando a tensao normal liquida permanece
constante; q ¢ a sobrecarga do solo acima da cota de assentamento da fundagdo; B ¢ a largura da
fundagdo; v € o peso especifico do solo; N, Ng e Ny sdo fatores de capacidade de carga; &, & e &,
sdo fatores de forma.

A proposta por Oloo et al. (1997) implica que a capacidade de carga aumenta lincarmente com
a suc¢do numa taxa constante @, quando a succ¢ao for maior do que o valor de entrada de ar, porém,
estudos experimentais mostram que essa rel agao ndo ¢ linear (Costa et al., 2003; Rojas et al., 2007,
Oh e Vanapalli, 2011; Vanapalli e Mohamed, 2007).

Para tornar mais realista o calculo da capacidade de carga, Vanapalli e Mohamed (2007)
propuseram a equagio a seguir:

, BC , BC ,
Quit = [C + (ug — uwdp (1 —sv )tan @' (ug — uw)MEDSw tan ¢ ]chc +
+yDquq + O,SVBNVEV 4)

onde (u, - uw)b € 0 valor de entrada de ar da curva de retencao (kPa); (ua, - uw)mep € a suc¢do matrica
média (kPa); S ¢ o grau de saturagio (%); y®¢ é um pardmetro de ajuste determinado por testes
experimentais ou calculado pela relagdo empirica yw5¢ = 1 + 0,34(1,) — 0,0031(I,,), onde I, é o indice
de plasticidade do solo.

No caso da equagdo geral de capacidade de carga, o termo ¢’N. se refere a contribuigdo feita
pela tensdo efetiva de coesdo do solo ao longo da superficie de ruptura. O termo 0,5yBN, se refere
a contribuigdo feita pelo atrito ao longo da superficie de ruptura devido a tensdo efetiva abaixo da
fundagdo, porém sem a sobrecarga. Ja o termo YDNg se refere a contribui¢do feita pelo atrito ao
longo da superficie de ruptura devido a presenca da carga yD. E uma pratica relativamente comum
calcular a capacidade com agua tensionada (seja em solos saturados ou ndo saturados, com
poropressao negativa) aumentando a coesdo ¢’ de forma a incluir a coesdo aparente c,p = auytang
no valor de ¢’. A equagao fica:

1
quie = (¢’ — auytang’)N, + yDN, + EyBNy (5)

Esta equagdo ndo leva em consideragio o fato que a coesdo aparente ¢ devida a um aumento na
tensao efetiva através da tensdo da 4gua e ndo devido a um aumento da “cola” entre os graos. Parece
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mais apropriado esse aumento da tensdo efetiva no terceiro termo. A expressdo 0,5yB representa a
tensdo efetiva vertical para uma situagdo sem agua em uma profundidade de 0,5B abaixo do nivel de
assentamento da fundagdo no caso de ndo haver sobrecarga. Briaud (2013) sugere que essa expressao
deve ser substituida pela tensdo efetiva no mesmo ponto, porém ap6s considerar a tensdo da agua. A
capacidade de carga para solos com agua tensionada (seja ele saturado ou nao saturado) fica entdo:

, 1
Guit =Cc N + yDNq + E(VB - auw)Ny (6)

onde a ¢ um coeficiente que pode ser determinado em func¢do do valor de entrada de ar e uy € a
pressao da agua.

Segundo Briaud (2013), ndo ha dados suficientes de ensaios em fundagdes diretas publicados na
literatura em larga escala onde a suc¢@o tenha sido medida durante o carregamento para verificar a
validade da modelagem.

Vahedifard e Robinson (2016) propuseram outra equagdo de estimativa de capacidade de carga
com uma abordagem onde consideram a coesao total na equagdo de Terzaghi e utiliza os pardmetros
obtidos nos perfis de suc¢do segundo a metodologia proposta por Lu e Likos (2004):

Quit = {C’ + a(l - Se,MED) tang' + [(ug — u,)Seluep tan ‘P’}chc +
+ quqfq + O,SVBNyfy 7

onde a ¢ valor de entrada de ar, ou o inverso de a (kPa); Scmep € 0 grau de saturagdo efetivo médio
no bulbo tensdes. Nessa equagdo, o segundo termo na parcela da coesdo, a(1-Semep)tan’ leva em
consideracdo a tensdo de suc¢do matrica até o valor de entrada de ar. O terceiro termo, [(Ua-Uw)Se]mED
leva em considerag@o a suc¢do média além do valor de entrada de ar. Utilizando os pardmetros
apropriados, essa equagdo pode ser utilizada para estimar a capacidade de carga de solos para solos
finos ou mais grossos, em varias condigdes de fluxo e diferentes graus de saturagio.

Tang et al. (2017) propuseram uma equagdo baseada no principio de tensdo efetiva de
capacidade de carga que leva em conta um menor niimero de pardmetros em comparagdo com as
outras metodologias aqui apresentadas. Segundo Tang et al. (2017) se a succdo esta uniformemente
distribuida abaixo da fundagdo ou se a succdo pode ser representada por um valor médio na zona do
bulbo de tensoes, a equacdo de capacidade de carga ¢é:

quie = (¢’ + (XS)mea tan @' )N d. + qN4d, + 0,5yBN, d, (8)

onde (%S)med € 0 valor de ys (pardmetro de tensdo efetiva) correspondente a sucgdo média no bulbo
de tensdes.

Para investigar a validade dos métodos apresentados, as equagdes foram aplicadas para o solo
do Campo Experimental de Fundag¢des da Universidade Federal do Ceara, de acordo com os
pardmetros do Quadro 1 e considerando as diferentes suc¢des presentes nos casos de solo natural e
inundado. Foram obtidas as capacidades de carga para a fundagdo superficial conforme apresentado
nos Quadros 5 e 6 e nas Figuras 20 e 21. No Quadro 5 ¢ apresentado ainda o erro relativo em relagao
ao resultado experimental obtido através da extrapolagdo da curva carga versus recalque
determinada através do ensaio prova de carga direta no solo em condigdes natural de umidade (480
kPa). No Quadro 6 ¢ apresentado também o erro relativo em relagdo ao resultado experimental
obtido através da extrapolacdo da curva carga versus recalque determinada através do ensaio prova
de carga direta no solo inundado (450 kPa).

A proposta de Vahedifard e Robinson (2016) permite a determinacdo da capacidade de carga
em fungdo da profundidade através dos perfis de sucgdo construidos a partir da proposta de Lu ¢
Likos (2004). E possivel observar pela Figura 22 que acréscimos de sucgo acima do valor de entrada
de ar pouco contribuem para a capacidade de carga da fundag@o. Nota-se também que a capacidade
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de carga atinge um valor maximo e em seguida diminui um pouco e logo depois, mesmo com o
aumento da succdo, a capacidade de carga se mantém constante, isto é, ndo ha acréscimo na
capacidade de carga da fundacdo mesmo com o aumento da suc¢do a partir de um determinado
ponto.

Quadro 5 — Comparagao capacidade de carga experimental e numérica — solo natural.

Método quit (kPa) Erro
Terzaghi (1943) 358,20 25,38%
Vesic (1963) 339,69 29,23%

Oloo et al. (1997) 439,10 8,52%
Vanapalli e Mohamed (2007) 498,82 -3,92%
Briaud (2013) 380,51 20,73%
Vahedifard e Robinson (2016) 476,70 0,69%
Tang et al. (2017) 512,46 -6,76%

Prova de carga natural 480,00 -
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Fig. 20 — Comparagao capacidade de carga experimental e numérica — solo natural.

Quadro 6 — Comparagdo capacidade de carga experimental ¢ numérica — solo inundado.

Método quit (kPa) Erro
Terzaghi (1943) 362,12 19,53 %
Vesic (1963) 343,48 23,67 %
Oloo et al. (1997) 387,67 13,85 %
Vanapalli e Mohamed (2007) 446,12 0,86 %
Briaud (2013) 366,69 18,51 %
Vahedifard e Robinson (2016) 480,50 -6,78 %
Tang et al. (2017) 441,71 1,84 %

Prova de carga inundada 450,00 -
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Fig. 21 — Comparag@o capacidade de carga experimental e numérica — solo inundado.
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Fig. 22 — Capacidade de carga em funcdo da sucgdo proposta de Vahedifard e Robinson (2016).

Para analisar de forma mais clara os resultados obtidos para as diferentes propostas, determinou-
se os valores de capacidade de carga da placa para sucgdes entre 0 e 30 kPa, conforme Figura 23,
para todas as propostas apresentadas. Nesta figura também sdo apresentadas as capacidades de carga
para as duas provas de cargas realizadas. Observa-se que, para todas as metodologias aplicadas, na
succdo da prova de carga inundada (4 kPa), o valor experimental foi maior que as estimativas
numéricas, mas houve boa aproximagdo por Vanapalli e Mohamed (2007), Vahedifard e Robinson
(2016) e Tang et al. (2017). Ja para a suc¢do da prova de carga natural (9 kPa), Vanapalli e Mohamed
(2007), Vahedifard e Robinson (2016) e Tang et al. (2017) apresentaram valores de capacidade de
carga ligeiramente maiores que o obtido experimentalmente, mas também houve boa aproximacgao.
Jé& para as propostas de Oloo et al. (1997) e Briaud (2013), os valores de capacidade de carga foram
consideravelmente menores que o obtido experimentalmente.

ISSN 0379-9522; e-ISSN 2184-8394 — Geotecnia n° 150 — novembro/noviembre/november 2020 — pp. 87-106 103
http://doi.org/10.24849/j.ge0t.2020.150.06 — © 2020 Sociedade Portuguesa de Geotecnia



A Figura 23 mostra também que as equagdes apresentadas puderam capturar o aumento da
capacidade de carga com o aumento da sucg¢do. Observa-se ainda que, em todas as equagdes
propostas, para a suc¢do de 0 kPa, os valores sdo iguais ao encontrado na equagdo para o solo
saturado.

A Figura 23 mostra ainda que, para valores de suc¢ao até o valor de entrada de ar, que é de 5,5
kPa, os métodos de Vanapalli e Mohamed (2007), Vahedifard e Robinson (2016) e Tang et al. (2017)
apresentaram valores bastante coerentes com o resultado medido na prova de carga. As diferengas
entre esses trés métodos sdo maiores para valores maiores de sucgdo. Essas trés metodologias
apresentaram variacao na taxa de aumento da capacidade de carga dentro da faixa de sucgdo. Ja as
metodologias de Oloo ef al. (1997) e Briaud (2013) apresentaram aumentos de capacidade de carga
constantes com o aumento da sucgdo e consideravelmente menores do que as outras metodologias.
Briaud (2013) apresentou resultados mais conservadores se comparado com os demais métodos
dentro da faixa de suc¢do de 0 kPa até 30 kPa.

800
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e« Briaud (2013)
eessses Oloo etal. (1997)
700 = = = « Vahedifard e Robinson (2016)
e = Tang et al. (2017) ez
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Fig. 23 — Capacidade de carga da fundacdo por diferentes métodos.

7 — CONSIDERACOES FINAIS

Os perfis de sucgdo, de saturagdo e de tensdo de succdo obtidos pela proposta de Lu e Likos
(2004) apresentaram forma previsivel para areias, com baixos valores de suc¢do matrica ¢ baixos
coeficientes de sucg¢do matrica ou coeficientes de tensdo efetiva, o que resulta em apenas uma
pequena parcela de sucg¢do matrica convertida em tensdo efetiva. Tal fendmeno foi observado nas
provas de carga, onde mesmo com variagdo da suc¢do matrica, ndo houve uma diferenga
consideravel na capacidade de carga no solo inundado em relagdo ao natural.

As metodologias aqui testadas para a determinag@o da capacidade de carga de fundagdes diretas
em solos ndo saturados apresentaram valores coerentes com as capacidades de carga determinadas
pelas provas de carga. Os métodos apresentaram discrepancias ndo muito acentuadas em relagdo aos
resultados experimentais.

Os erros absolutos obtidos com a utilizagdo das metodologias para calculo de capacidade de
carga em solos ndo saturados foram menores que os erros absolutos obtidos com a utilizagdo das
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propostas classicas em relagdo as provas de carga, o que mostra que as equagdes sdo sensiveis as
variagdes de sucgao.

As propostas analiticas apresentaram valores mais proximos entre si para menores valores de
sucgdo, até aproximadamente o valor de entrada de ar. Para maiores sucgdes, a discrepancia entre
os métodos aumentou. Com o aumento da succ¢do, aumentaram também os erros médios das
estimativas quando comparados aos valores experimentais.
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ANALISE SIMPLIFICADA DE RECALQUES DE UM
RADIER ESTAQUEADO EM ARGILA DE LONDRES

A simplified settlement analysis of a piled raft in London Clay

Heitor Cardoso Bernardes®, Renato Pinto da Cunha?

2 Departamento de Engenharia Civil e Ambiental, Universidade de Brasilia, Brasilia-DF, Brasil

RESUMO - O trabalho analisa a evolugao de recalques do edificio Hyde Park Cavalry Barracks, em Londres,
partindo de simulagdes numéricas axissimétricas em elementos finitos. A edificagdo apresenta uma fundagéo
do tipo radier estaqueado, construido sobre uma espessa camada de argila, representada pelo modelo
constitutivo Cam-Clay modificado. Dados da obra e parametros do solo foram obtidos através dos trabalhos de
Hooper (1973) e Gasparre (2005). A sequéncia de etapas construtivas da fundagdo foi considerada e os
recalques previstos foram comparados com dados de monitoramento ¢ com as previsdes numéricas de Hooper
(1973), Hain e Lee (1978), Sales et al. (2010) e Bernardes et al. (2019). A analise proposta difere daquelas
publicadas anteriormente por ndo utilizar pardmetros do solo retroanalisados dos dados de monitoramento de
recalques da edificag@o. Os resultados indicam razoavel concordancia entre os valores previstos e medidos,
ressaltando a escolha adequada do modelo constitutivo Cam-Clay modificado e a importancia da defini¢do da
inclinagdo da reta de recompressdo na analise de argilas muito sobreadensadas.

ABSTRACT - This paper analyzes the settlement behavior of the Hyde Park Cavalry Barracks building in
London, using an axisymmetric finite element solution. The building features a piled raft foundation built in a
thick layer of London clay, which is stress-strain behavior is represented using the modified Cam-Clay
constitutive model. Hooper (1973) and Gasparre (2005) provided construction data and the soil parameters
adopted in this paper. The stages of construction of the foundation were considered and predicted settlements
were compared with field measurements and the numerical predictions reported by Hooper (1973), Hain and
Lee (1978), Sales et al. (2010) and Bernardes et al. (2019). The proposed analysis differs from those published
before since it does not use soil elastic parameters back analyzed from the field settlement measurements. The
results show reasonable agreement between the predicted and the measured values, indicating the adequate
choice of the modified Cam-Clay constitutive model and the importance of the definition of the recompression
coefficient in the analysis of highly overconsolidated clays.

Palavras Chave — Radier Estaqueado, Recalque, Analise Numérica.
Keywords — Piled Raft, Settlement, Numerical Analysis.
1-INTRODUCAO

Fundagdes do tipo radier estaqueado vém sendo cada vez mais utilizadas devido a sua
caracteristica de associar a elevada capacidade de carga do radier com a acdo das estacas como
elementos redutores de recalque. Devido as complexas interagdes entre o radier, as estacas e o solo,
analises do comportamento deste tipo de fundacdo exigem a utilizagdo de ferramentas numéricas.
Dentre os principais tipos de ferramentas utilizadas, destacam-se as analises tridimensionais (3D)
em elementos finitos, pelo maior rigor na representagao fisica do problema, e as formuladas a partir
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de metodologias hibridas, cujas simplificacdes permitem analises com maior velocidade de
processamento.

As metodologias hibridas geralmente consistem na simplificagdo do problema fisico por uma
placa, discretizada em elementos finitos tipo placa de Kirchhoff, apoiada sobre uma base elastica,
na qual as interagdes entre as estacas e o solo sdo calculadas pela solugdo de Mindlin e/ou a partir
de andlises complementares, realizadas através do método dos elementos de contorno ou do método
dos elementos finitos. Este tipo de abordagem apresenta como grande vantagem o reduzido tempo
de processamento para as analises, ja que sua simplificacdo ndo exige a discretizagdo de todo o
sistema composto pelo solo e as estacas. Dentre os principais trabalhos envolvendo metodologias
hibridas, vale ressaltar os realizados por Hain e Lee (1978), Clancy e Randolph (1993), Poulos
(1994), Russo (1998), Kitiyodom e Matsumoto (2002), Nguyen et al. (2013), Basile (2015) e
Bernardes et al. (2019).

Por simplificarem o solo através de uma base eléstica equivalente, os métodos hibridos possuem
significativas limitagdes, como a limitagdo das analises ao regime elastico linear. Apesar de alguns
trabalhos tratarem esta restricdo com a utilizagdo de estacas de rigidez variavel, na qual seu
comportamento carga versus recalque ¢ simulado por uma fungao hiperbolica (Small e Poulos, 2007;
Bernardes et al., 2019), esta simplificagdo ainda nido contempla a analise de varios problemas
geotécnicos corriqueiros, como os que envolvem capacidade de carga ou recalques por adensamento.

Desta forma, a utilizagdo de andlises pelo método dos elementos finitos (MEF) surge como uma
solucdo para a melhor representagdo do problema fisico. Analises tridimensionais pelo MEF foram
utilizadas por Watcharasawe et al. (2014) e Samanta e Bhowmik (2017), para a previsao de recalques
de radiers estaqueados construidos sobre solo argiloso. Dentre os programas de analise 3D
disponiveis para a simulacdo deste tipo de fundacdo, destaca-se o software comercial Plaxis,
utilizado por Vu et al. (2014) e Unsever et al. (2015).

Apesar da analise 3D se apresentar como a metodologia mais rigorosa, casos especificos
permitem aproveitar a simetria do sistema de fundag@o, comumente encontrado em fundacdes de
silos e reservatorios circulares, para a simplificagdo através de um problema axissimétrico, o que
permite a redugdo do tempo de processamento necessario as analises. Hooper (1973) realizou
previsoes de recalque para o edificio Hyde Park Cavalry Barracks, em Londres, através de uma
analise axissimétrica em elementos finitos. O mesmo edificio foi analisado por Hain ¢ Lee (1978),
Sales et al. (2010) e Bernardes et al. (2019), todos através de metodologias hibridas, representando
a argila de Londres por um modelo constitutivo elastico linear.

A dependéncia entre a compressibilidade e a trajetoria de tensdes para a argila de Londres foi
reportada por Costa Filho (1984). Fourie e Potts (1991) verificaram boa correlagdo entre resultados
de ensaios triaxiais e simulagdes numéricas realizadas pelo modelo constitutivo Cam-Clay
Modificado para os graficos de trajetoria de tensdo versus deformacdo volumétrica de amostras de
argila de Londres.

Desta forma, o presente artigo apresenta uma analise simplificada de recalques do edificio Hyde
Park Cavalry Barracks, através de uma analise axissimétrica em elementos finitos, utilizando o
modelo Cam-Clay Modificado para representar a camada de argila de Londres. Sendo o solo o
principal elemento responsavel pelo comportamento carga-recalque em um sistema de fundagéo, o
artigo objetiva mostrar como a escolha e a calibragdo, adequadas, do modelo constitutivo adotado
para o solo permite a modelagem de problemas complexos a partir de uma geometria simplificada.
Os resultados serdo comparados com as analises realizadas por Hooper (1973), Hain e Lee (1978),
Sales et al. (2010), Bernardes et al. (2019) e com os dados de monitoramento de recalque da
edificagdo.
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2 — ANALISES NUMERICAS DO EDIFICIO HYDE PARK CAVALRY BARRACKS

O edificio Hyde Park Cavalry Barracks ¢ um caso de fundagio do tipo radier estaqueado que
devido ao carater pioneiro de sua instrumentagdo foi analisado em diversos trabalhos académicos.
Hooper (1973) conduziu as primeiras analises para a edificagdo, apresentando uma descri¢ao
completa da edificacdo e da fundacdo adotada. A edificacdo possui 90 m de altura e dois subsolos,
suportados por um radier de concreto armado com 1,52 m de espessura, sobre 51 estacas escavadas
com 24,8 m de comprimento, 0,91 m de didmetro do fuste e base alargada com 2,44 m de diametro.
Para a escavacédo do subsolo o autor descreve a utilizagdo de uma estrutura de conteng¢do em estacas
prancha, com escoramentos em direg¢@o ao interior do subsolo. Doze ensaios de penetragdo de cone
com medig¢do de poropressdo foram realizados no local, permitindo identificar uma espessa camada
de argila de Londres, de 57,6 m de espessura, imediatamente abaixo de uma camada de 5 m de aterro
composto por areia pedregulhosa. O nivel d’agua foi identificado a 4 m de profundidade. A Figura 1
mostra as caracteristicas geométricas do radier estaqueado, os pardmetros dos materiais e o perfil de
solo verificado nas sondagens.

Conforme mostra a Figura 1, o edificio teve seus recalques monitorados no centro (P1) e canto
(P2) do radier, durante um periodo igual a 6 anos. Hooper (1973) aproveitou o arranjo simétrico das
estacas, com disposicao aproximadamente circular, para realizar uma analise de recalques a partir
de um modelo axissimétrico em elementos finitos. Para isto, o autor utilizou um moédulo de Young
equivalente para as estacas, igual a 13,8 GPa, e adotou um radier circular de area equivalente ao
radier original, igual a 642 m?2. O solo foi considerado como eléstico linear, e teve seu modulo de
Young determinado através da retroanalise dos resultados de monitoramento de recalque. Desta
forma, Hooper (1973) propds valores de modulo variaveis conforme com a profundidade (z), em
metros. As Equagdes seguintes representam os modulos adotados pelo autor nas condigdes néo-
drenada (£,) e drenada (Ey).

E,=10+52z €Y}

E, = 0.75E, )

s

R i .
T e

Cortina de Estacas - r2
Prancha { ! g \ / o~

?\‘\\\\W\\\\\} ™

e

Cior, ! ;1. = 39 % )

RS

Propried:
E,=23%

Radie al P } 7 2,44

=3,
w=032

Prooriedades do Radier:
Fp =R G

Argila Arenusa Cines 3 w2

Desenho sem cscala
Dimensdes em metros

TR e

T T

~ TR 4 ~

L N 7 alcita (Rocha)
7”””’”’”"(M”’””-”-'//ﬂ///"7//7/) e ,/ Calcita (Rocha)
L R L3l

=
i}
£

Fig. 1 — Caracteristicas geométricas e parametros dos materiais da fundagéo analisada (modificado
de Hooper, 1973 e Bernardes et al., 2019)
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Hain e Lee (1978) analisaram os recalques da edificagdo por uma metodologia hibrida, que
representa o radier por elementos finitos de placa de Kirchhoff e o sistema solo-estaca como um
meio elastico, cujas interagdes envolvendo as estacas e/ou o solo sdo calculadas a partir da solugéo
de Mindlin. Adotando os mesmos valores de modulo de elasticidade do solo que Hooper (1973), as
previsdes de recalque de Hain e Lee (1978) para a condi¢do drenada foram aproximadamente 50%
menores que os valores medidos.

Sales et al. (2010) também analisaram o edificio Hyde Park Cavalry Barracks através de um
método hibrido que considera os efeitos da escava¢do no comportamento do radier estaqueado. Para
isto utilizaram o software GARP (Geotechnical Analysis of Raft with Piles — Poulos, 1994), para
simular o comportamento da fundacdo em cada estagio de construgdo, considerando os respectivos
carregamentos, conforme exposto na Tabela 1. Apesar das limitagdes do software utilizado, que
associa elementos finitos de placa com as solu¢des de Mindlin para analisar o sistema solo-estaca,
os autores apresentaram boa concordancia entre os recalques calculados e os medidos. Previsoes de
recalques por adensamento, apds o término da construgdo do edificio, foram realizadas através do
software CONS3D (Small e Liu, 2007).

Tabela 1 - Cargas aplicadas em cada estagio de construgdo, em MN (modificado de Sales et al.,
2010 e Bernardes et al., 2019)

Tempo  Peso do Peso Carga de Esforgo de Peso do solo Carga Total
(meses) Radier Préprio utilizagdo Subpressao escavado
(1) @) (3) 4) (5) =(142+3)-(4+5)
44 22,00 37,70 - 0,99 77,30 -18,59
8,5 22,00 47,30 - 11,14 77,30 -19,14
10,25 22,00 70,72 - 15,42 77,30 0,00
12,7 22,00 103,50 - 21,53 77,30 26,67
15,7 22,00 159,30 - 28,96 77,30 75,04
18,8 22,00 168,80 - 29,70 77,30 83,80
24,8 22,00 205,00 - 29,70 77,30 120,00
40,0 22,00 206,00 17,00 29,70 77,30 138,00

Bernardes et al. (2019), também analisaram o edificio citado com razoavel concordancia,
utilizando a ferramenta numérica hibrida denominada SoFIA (Soil-Foundation Interaction
Analysis), que permite a analise do radier por elementos finitos de placa de Mindlin, apoiado em
uma base elastica com rigidez calculada através de analises axissimétricas, também em elementos
finitos, para o perfil de solo e as estacas da fundag@o. Conforme sugerido por Hooper (1973), os
trabalhos de Sales et al. (2010) e Bernardes et al. (2019) adotaram uma rigidez a flexdo 10 vezes
maior que a rigidez original do radier para considerar o efeito da rigidez da superestrutura no
comportamento da fundacao.

3 - METODOLOGIA

A analise simplificada proposta consiste em uma modelagem axissimétrica em elementos finitos
utilizando o software Plaxis 2D (Bentley Systems, 2019), que permite considerar os efeitos da
escavacdo e analisar o comportamento da camada de argila de Londres pelo modelo constitutivo
Cam-Clay modificado (CCM). A Figura 2 mostra a geometria ¢ a malha adotada no modelo
numérico, que apresenta maior densidade de elementos na regido proxima as estacas, ao radier e a
cortina, visando aumentar a precisdo das analises.
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Fig. 2 — Malha de elementos finitos utilizada nas analises axissimétricas.

A malha foi composta por 1980 elementos triangulares de 15 nds para a representacao do radier
estaqueado e do solo. A representagdo das estacas no modelo axissimétrico foi realizada através de
uma estaca central, seguida de quatro anéis concéntricos que representam de forma simplificada as
estacas posicionadas a distancias iguais em relagdo ao centro do radier. O espagamento entre anéis
foi definido segundo o espacamento adotado entre estacas, considerando a direcdo radial, conforme
a geometria proposta por Hooper (1973).

Considerando a dirego circunferencial, verifica-se um espagamento ndo uniforme entre as
estacas (Figura 1). Na tentativa de minimizar estes efeitos no modelo axissimétrico adotado, a
rigidez (for¢a requerida para um deslocamento unitario) de cada anel foi calculada como sendo igual
ao somatorio dos valores de rigidez de cada estaca situada no referido anel, o que conduziu a um
moédulo de Young equivalente para o concreto das estacas, igual 13,8 GPa (Hooper, 1973).

Devido a sua pequena espessura, a cortina de estacas prancha foi representada por elementos
tipo placa e o escoramento por elementos tipo mola, com 1 né e rigidez constante. A condigdo de
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contorno horizontal foi adotada como maior que 3 vezes a largura da fundagdo e a condigdo de
contorno vertical foi considerada como a profundidade da camada rochosa de calcita. Para reduzir a
concentragdo de tensdes nos contatos estaca-solo, radier-solo e cortina-solo foram utilizados
elementos de interface com 5 pares de nos.

Sendo a fundag@o apoiada na camada de argila de Londres, e devido a elevada espessura da
mesma, apenas esta camada de solo foi representada pelo modelo CCM. A Tabela 2 apresenta os
pardmetros adotados para o modelo. Os valores de coeficiente de adensamento e coeficiente de
variacdo volumétrica foram obtidos através de ensaios oedométricos realizados em amostras
indeformadas de 102mm de didametro, reportados por Hooper (1973). Tais dados permitiram a
determinagdo do coeficiente de permeabilidade do solo. A inclinag@o da linha de compressao (A) e
de recompressdo (k), a inclinag¢do da linha de estado critico (M), o coeficiente de empuxo no repouso
(Ko) e a razdo de sobreadensamento (OCR) foram retirados do trabalho de Gasparre (2005), que
conduziu extensos ensaios de caracterizagdo, resisténcia e compressibilidade para amostras
coletadas no Heathrow Airport Terminal 5, em Londres. Os mesmos parametros foram adotados por
Gonzalez et al. (2012), para a modelagem numérica da escavagdo de um tunel no St. James Park,
aproximadamente a 2 km de distancia do Hyde Park.

A Tabela 3 mostra os pardmetros adotados para as demais camadas de solo. Os valores de peso
especifico dos graos foram reportados por Hooper (1973) e os valores de coeficiente de
permeabilidade estimados conforme os valores propostos por Das (2008).

Tabela 2 — Parametros adotados para as camadas de argila de Londres, representada pelo modelo

CCM.
(eES?SZS?a) Veat € v c ¢ Ko OCR  kx«=ky A K M
(kN/m?) (kPa) (%) (m/dia)

1* (28,7 m) 19,7 0,73 0,3 16,5 22 1,26 9 9,98e-7 0,168 0,064 0,85
2% (32,8 m) 19,7 0,66 03 16,5 22 1,84 5 9,98e-7 0,168 0,064 0,85

Tabela 3 — Parametros adotados para as demais camadas de solo.

Pardmetro Areia Pedregulhosa  Argila Arenosa Cinza Calcita
Modelo constitutivo Mohr-Coulomb Linear Elastico Linear Elastico
Comportamento do material Drenado Drenado Impermeavel
Peso especifico natural 20 kN/m? 20 kN/m? 21 kN/m?
Peso especifico saturado 21,25 kN/m? 21 kN/m? 21 kN/m?
Coef. de permeabilidade horizontal 8,64 m/dia 8,64 m/dia -
Coef. de permeabilidade vertical 8,64 m/dia 8,64 m/dia -
Mbodulo de Young 17,25 MPa 311,5 MPa 1000 MPa
Coeficiente de Poisson 0,12 0,3 0,3
Coesdo 1 kPa - -
Angulo de atrito 30° - -
Angulo de dilatancia 0° - -
Fator de redug@o da interface 1,0 (Rigida) - -
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Conforme sugerido por Hooper (1973), o coeficiente de Poisson para o concreto das estacas e
do radier foi igual a 0,2. Os efeitos da interagdo solo-estrutura foram considerados adotando um
radier com rigidez a flexdo dez vezes maior que a original (Hooper, 1973).

De forma a analisar o problema conforme o processo executivo adotado na obra, as simulagdes
numéricas foram realizadas conforme as seguintes etapas:

I. Execugdo da cortina de estacas prancha e das estacas. As estacas foram concretadas até a sua
cota de arrasamento.
II. Primeira etapa de escavagdo, com espessura igual a 5 m.

III. Execugdo do escoramento da cortina.

IV. Segunda etapa de escavagao, com espessura igual a 3,8 m, atingindo a cota de arrasamento das
estacas.

V. Execugdo do radier com 1,52 m de espessura.

VI. Analise de adensamento com aplicagdo gradual dos carregamentos externos como cargas
uniformemente distribuidas sobre o radier. Esta etapa foi subdividida em 8 subetapas de
calculo, seguindo os intervalos de tempo e a evolugdo dos carregamentos (peso proprio e carga
de utilizacdo) descritos na Tabela 1. As cargas referentes ao esfor¢o de subpressio e ao peso
do solo escavado foram consideradas durante as etapas de calculo anteriores.

As etapas descritas nos itens de [ a V consistiram em analises plasticas, enquanto as subetapas
descritas no item VI foram analises de adensamento. Para considerar o efeito da estrutura de
contenc¢do impermeavel, a op¢do de rebaixar o nivel d’agua no interior da fundacdo (“cluster dry”)
foi adotada durante as escavagdes. Os recalques do prédio foram monitorados a partir do quinto més,
logo ndo foram medidos valores de expansdo e recalque provocados pelas etapas de escavacio,
construgdo da estrutura de contengdo, construcdo da fundagdo e aplicagio dos carregamentos
iniciais. Para considerar esta caracteristica do monitoramento, deslocamentos anteriores ao quinto
més ndo foram acumulados aos obtidos nas simulagdes dos periodos subsequentes.

4 — ANALISE DOS RESULTADOS

A Figura 3 mostra o levantamento do solo previsto ao término da escavagdo dos subsolos e do
radier. Os resultados indicam valores elevados para a expansdo da camada de argila, atingindo 60
mm na regido central da fundagdo. Como a expansdo do solo ndo foi monitorada na obra e
considerando a magnitude do alivio de tensdes provocado pelos 8,8 m de escavagdo executados,
presume-se a razoabilidade dos resultados previstos.

Sendo o monitoramento de recalques realizado a partir do intervalo de tempo igual a 5,2 meses
de obra, a Figura 4 visa mostrar os recalques ocorridos devidos ao peso proprio do radier e ao peso
proprio da edificacdo construida até o referido tempo. O valor de carga para 5,2 meses foi calculado
através da interpolagdo dos valores disponiveis na Tabela 1. Os resultados apresentam recalques
médios no topo do radier de aproximadamente 9 mm, desconsiderando o levantamento do solo
ocorrido durante as etapas de escavagao.

A Figura 4 indica recalques até uma profundidade correspondente ao término da camada de
argila de Londres, apresentando valores aproximadamente nulos na extremidade inferior desta
camada. Tal comportamento justifica a representagdo das camadas subjacentes a argila de Londres
por modelos constitutivos limitados, como o modelo linear elastico. O monitoramento de recalques
foi iniciado nesta data, logo as previsdes subsequentes ndo acumularam os deslocamentos verticais
indicados na Figura 4.

Os graficos das Figuras 5 ¢ 6 mostram, respectivamente, a evolugdo dos recalques da edificacdo
ao longo do tempo para nos localizados na borda e no centro do radier. Apesar das limitagdes
inerentes a simplificacdo do problema por um modelo axissimétrico, as previsdes realizadas
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Fig. 3 — Previsao dos levantamentos do solo (em milimetros) apds o término das escavagdes.

apresentaram razoavel concordancia com os valores medidos, superestimando os recalques em
aproximadamente 50% e 25% para a borda e para o centro da fundagao, respectivamente.

Os resultados obtidos por Bernardes et al. (2019) foram realizados utilizando moédulos de
elasticidade na condi¢do drenada e ndo drenada, conforme as relagdes descritas nas Equagdes 1 e 2.
Seus resultados apresentaram boa concordancia com os valores medidos, sendo contornados pelos
resultados das simulacdes drenadas e nao drenadas. Hooper (1973) apresentou resultados
semelhantes partindo de um modelo axissimétrico linear eléstico. Os resultados de Hain e Lee (1978)
foram realizados apenas em condi¢cdes drenadas, apresentando recalques consideravelmente
menores que os medidos.

Assim como os demais trabalhos, as analises de Sales et al. (2010) foram realizadas no regime
linear elastico. Os autores consideraram um moddulo de Young 5 vezes maior que o originalmente
proposto por Hooper (1973) para o comportamento do solo no trecho de recompressao, visando
considerar o alivio de tensdes provocado pela escavagdo. Suas previsdes apresentaram a melhor
concordancia entre as apresentadas.

Entretanto, uma significativa limitagdo comum as previsdes de Hooper (1973), Hain ¢ Lee
(1978), Sales et al. (2010) e Bernardes et al. (2019) esta na utilizagdo de pardmetros elasticos obtidos
através da retroanalise dos dados de monitoramento dos recalques da edificacdo. Este aspecto
aumenta a relevancia cientifica das simulac¢des realizadas neste trabalho, que utilizaram parametros
obtidos em ensaios de laboratdrio para amostras de argila de Londres. Desta forma, os resultados
apresentados neste artigo poderiam ser calculados em etapa de projeto da edifica¢do, ao contrario
das demais previsdes. Devido a sensibilidade do modelo constitutivo CCM a parametros como:
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Fig. 4 — Recalques calculados (em milimetros) para um tempo igual a 5,2 meses.

razdo de sobreadensamento e inclinagdo das linhas de compressdo e recompressao, ensaios triaxiais
realizados in loco poderiam melhorar significativamente as previsdes realizadas.

Um comportamento comum a todas as previsdes estd na melhor concordancia entre recalques
previstos e monitorados para o centro do radier, conforme mostra a Figura 6, do que para os
recalques medidos na borda (Figura 5). Este comportamento estd provavelmente relacionado com o
aumento da rigidez a flexdo do radier, adotado para simular o efeito da interacdo solo-estrutura. A
premissa empirica de Hooper (1973), de adotar uma rigidez a flexdo dez vezes superior a original
se mostra pouco apropriada para simular os recalques nas extremidades do radier, necessitando de
calibracdo através de analises numéricas mais precisas, que considerem um modelo tridimensional
para a superestrutura. A simplificacdo realizada para os carregamentos dos pilares, representados
como cargas distribuidas sobre a superficie do radier, ¢ outro ponto de interferéncia nos recalques
diferenciais previstos para a fundagdo.

A Figura 7 mostra o excesso de poropressdao para um tempo igual a 72 meses, referente ao
término do monitoramento de recalques da edificagdo. O acumulo de poropressdo na regido entre as
estacas indica uma limitagao da simplifica¢@o do problema por um sistema axissimétrico. Uma vez
que neste modelo o grupo de estacas foi representado por anéis concéntricos, constituidos por
material impermeével, a distancia de percolagdo sofre um significativo aumento, gerando acimulos
de poropressdo no solo presente entre as estacas e aumentando o tempo necessario para o
adensamento da camada de argila.
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Fig. 6 — Previsoes de recalque ao longo do tempo para o centro do radier estaqueado.

Apesar das limitagoes citadas, andlises em termos de tensdes efetivas para a totalidade da carga
aplicada na fundacdo permitiram previsdes de recalques totais para a fundacdo. O comportamento
de longo prazo foi analisado através de uma analise de adensamento, para a condi¢do de poropressao
minima, indicando um recalque maximo de 29,6 mm, na regido central do radier. Comparando com
os recalques indicados na Figura 6, verifica-se que para um tempo igual a 72 meses
aproximadamente 88% dos recalques por adensamento ja ocorreram.

As Figuras 8a ¢ 8b mostram, respectivamente, as trajetorias de tensdo para o ponto A (abaixo
do radier — ver Figura 2) e o ponto B (abaixo da base das estacas — ver Figura 2), para diferentes
tempos. Para o ponto A ¢ possivel verificar que a escavagdo provoca um significativo aumento na
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poropressdo negativa (sucgdo), tornando a tensdo isotropica efetiva (p’) maior que a tensdo
isotropica total (p). Conforme o aumento do tempo, as cargas da edificagdo provocam o aumento de
p- As poropressdes negativas provocadas pela escavagdo ndo atingem o ponto B, que apresenta
valores positivos de poropressdo, conforme mostra a Figura 8b. A trajetoria de tensdo neste caso ¢
tipica de argilas muito sobreadensadas em ensaios triaxiais do tipo consolidado nao drenado, com
as tensdes desviadoras (q”) aumentando sem variagdes significativas em p’.
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Fig. 8 — Trajetorias de tensdes para um ponto sob o radier (a) e para um ponto abaixo da base
das estacas (b), para diferentes tempos.
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Sendo a argila de Londres um solo muito sobreadensado, as deformagdes devido a construgéo
do edificio foram predominantemente elasticas. As analises ndo indicaram a presenca de nenhum
ponto da fundagdo atingindo a superficie de fluéncia ou a ruptura, conforme pode ser verificado pela
posicdo da linha de estado critico (M) em relacdo as trajetorias de tensodes efetivas (p” x q’)
representadas nas Figuras 8a e 8b. Assim sendo, o ajuste da previsdo de recalques da edificagdo pode
ser realizado com melhor precisdo a partir da modificag@o da inclinag@o da linha de recompressao
(parametro «) das camadas de argila de Londres.

A Figura 9 mostra uma nova previsao de recalques para a edificagdo, na qual o parametro « das
duas camadas de argila de Londres foi alterado para 0,017. Os resultados indicam uma 6tima
concordancia entre os valores medidos e previstos até um tempo igual a 40 meses. A partir deste
tempo os recalques monitorados no centro comegam a se distanciar das previsdes numéricas, o que
pode estar relacionado com a ocorréncia de recalques por adensamento secundario.
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5 - [+hennres b1 Recalgues Momtoradus - Cunta (S = Plaxis - Canto
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Fig. 9 — Previsdes de recalque ao longo do tempo para o centro e a borda do radier estaqueado,
parax =0,017.

5 — CONSIDERACOES FINAIS

O presente trabalho apresenta uma analise de recalques do edificio Hyde Park Cavalry Barracks,
em Londres, a partir de uma modelagem axissimétrica em elementos finitos. O trabalho se diferencia
da andlise original de Hooper (1973) e de outros autores por considerar as etapas construtivas da
edificacdo, incluir a analise de adensamento ¢ representar a camada de argila de Londres pelo
modelo constitutivo CCM. Os resultados permitem as seguintes conclusdes:

1. As limitagdes geométricas da modelagem axissimétrica e o consequente acimulo de
poropressao na regido entre as estacas ndo inviabilizaram a simulagdo do problema. As analises
indicam que o modelo utilizado apresentou resultados conservadores, sendo bastante eficiente para
etapas de anteprojeto.

2. O modelo constitutivo CCM se mostrou apropriado para representar o comportamento da
camada de argila de Londres. O modelo utilizou pardmetros do solo local, obtidos diretamente
através de ensaios triaxiais realizados por Gasparre (2005), e foi capaz de fornecer previsdes
razoavelmente concordantes com os recalques medidos, dispensando a utilizagdo de parametros
retroanalisados.
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3. O aumento de dez vezes da rigidez a flex@o do radier, conforme sugerido por Hooper (1973)
para considerar os efeitos da interacdo solo-estrutura, pode subestimar recalques diferenciais da
edificacdo. Recomenda-se a utilizagdo de analises tridimensionais em elementos finitos para uma
melhor investigacao deste efeito.

4. A simulagdo numérica a partir da retroanalise da inclinacdo da reta de recompressdo (k) foi
capaz de aumentar consideravelmente a precisdo da previsdo de recalques. Este fato indica a
necessidade de uma boa caracterizagdo deste pardmetro para a previsdo de recalques em argilas
muito sobreadensadas.

5. As analises realizadas indicam a importancia da representacao adequada do comportamento
tensdo-deformacdo do solo, através da utilizagdo de modelos constitutivos apropriados e
devidamente calibrados. Isto posto, os resultados comprovam que boas previsdes de comportamento
carga-recalque podem ser obtidas mesmo com significativas simplificagcdes geométricas.
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