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Editorial
José Couto Marques
Editor da Revista Geotecnia

O presente nimero marca a entrada em fungdes da Comissdao Editorial 2015-2016, a quem
damos as boas vindas. Os seus 63 membros foram propostos em partes iguais por cada uma das trés
sociedades, ABMS, SEMSIG e SPG.

Sem citar nomes, para evitar o risco de omissdo, merecem um agradecimento especial e o
nosso sincero reconhecimento os inimeros colaboradores dos dois lados do Atlantico que, desde
junho de 1971, tém viabilizado a publicacdo da Revista: autores e revisores de trabalhos de
excelente qualidade, exdiretores, coeditores e membros das Comissdes Editoriais.

Continuamos a contar com a preciosa colaboracdo de todos para levar por diante a atividade
da Revista, intensificando ainda mais a sua interagdo com os geotécnicos da América do Sul e da
Peninsula Ibérica.

El presente numero sefiala la entrada en funciones de la Comision Editorial 2015-2016, a la
cual damos la bienvenida. Sus 63 miembros fueron propuestos en partes iguales por cada una de
las tres sociedades, ABMS, SEMSIG y SPG.

Sin referir nombres, para evitar el riesgo de omision, merecen un agradecimiento especial y nuestro
sincero reconocimiento los numerosos colaboradores de los dos lados del Atlantico que, desde
junio de 1971, han hecho posible la publicacion de la Revista: autores y revisores de trabajos de
excelente calidad, exdirectores, coeditores y miembros de las Comisiones Editoriales.

Seguimos contando con la preciosa colaboracion de todos para llevar adelante la actividad de
la Revista, intensificando todavia mas su interaccién con los geotécnicos de Sudamérica y de la
Peninsula Ibérica.

José Couto Marques






UM MODELO HIDROMECANICO PARA ANALISE
DE FUNDACOES DE BARRAGENS GRAVIDADE
EM BETAO

A hydromechanical model for the analysis of concrete gravity dam
foundations

Nuno Monteiro Azevedo*
Maria Luisa Braga Farinha**

RESUMO - Apresenta-se a formulagao explicita de um modelo hidromecanico em pequenos deslocamentos,
baseado numa tecnologia de elementos finitos de junta. O modelo hidromecanico proposto requer um esquema
de pré-processamento robusto, de modo a garantir que os contactos entre os diversos blocos que representam
0 maci¢o rochoso de fundagdo e a barragem sao somente aresta/aresta. A parte mecanica do modelo, apesar de
limitada a pequenos deslocamentos, tem a vantagem de permitir uma representagao rigorosa da distribui¢ao
de tensdes ao longo das juntas. A parte hidraulica do modelo ¢ perfeitamente compativel com a parte mecanica.
O modelo hidromecanico ¢ validado recorrendo a uma situagao hipotética de uma barragem gravidade fundada
num maci¢o com fraturacdo regular e a uma situacdo real de uma barragem em servigo, comparando os
resultados com os obtidos com um modelo discreto em grandes deslocamentos. Sdo também comparados os
resultados de analises de estabilidade, concluindo-se que ¢ possivel avaliar a seguranga ao deslizamento de
barragens gravidade em betdo recorrendo a modelos de interagdo em pequenos deslocamentos.

SYNOPSIS — The explicit formulation of a small displacement model for the hydromechanical analysis of
concrete gravity dam foundations, based on joint finite elements, is presented. The proposed hydromechanical
model requires a thorough pre-processing stage in order to ensure that the interactions between the various
blocks which represent both the rock mass foundation and the dam are always edge to edge. The mechanical
part of the model, though limited to small displacements, has the advantage of allowing an accurate
representation of the stress distribution along the joints. The hydraulic and the mechanical parts of the model
are fully compatible. The hydromechanical model is validated using both a hypothetical situation of a gravity
dam on a rock mass with a regular joint pattern and a real case of an operating dam, by comparison of the
results with those obtained with a large displacement discrete model. Results of stability analyses are also
compared, which lead to the conclusion that it is possible to assess the sliding stability of concrete gravity
dams using small displacement models.

PALAVRAS CHAVE - Fundagdes de barragens gravidade, modelo hidromecanico, elementos finitos de junta.

1- INTRODUCAO

As barragens de betdo sdo fundadas em macigos rochosos de natureza descontinua, geralmente
com eclevados graus de heterogeneidade e de anisotropia. Os trabalhos de melhoria das caracteristicas
mecanicas dos macicos de fundagdo (injegdoes de consolidag@o) e de controlo e observagdo do
escoamento (cortinas de impermeabilizagdo ¢ de drenagem ¢ rede piezométrica), usualmente
efetuados durante a fase construtiva, tornam as caracteristicas dos maci¢os ainda mais complexas.

* Investigador Auxiliar, Departamento de Barragens de Betdo, LNEC. E-mail: nazevedo@lnec.pt
** Investigadora Auxiliar, Departamento de Barragens de Betdo, LNEC. E-mail: Ibraga@Inec.pt
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Nestes macicos o escoamento de agua da-se fundamentalmente através das descontinuidades e ha
uma grande interdependéncia entre o comportamento hidraulico e o comportamento mecanico. Esta
interacdo hidromecanica ¢ um aspeto crucial a ter em conta na avalia¢ao da seguranga estrutural de
barragens de betdo, em que os mecanismos de rotura envolvem usualmente descontinuidades do
macigo rochoso, a superficie de contacto barragem/fundagdo ou camadas do macigo de menor
resisténcia. Na base de barragens gravidade em betdo as subpressoes sdo particularmente importantes,
pois reduzem o efeito estabilizador do peso da estrutura. A construg@o da barragem e a variacdo das
acdes a que a obra esta sujeita, durante as fases construtiva e operacional, originam alteragdes nos
caminhos de percola¢do da agua no interior do maci¢o de fundag@o e variagdes na abertura das
descontinuidades, que tém influéncia no comportamento do macigo ao longo do tempo, podendo
mesmo comprometer a estabilidade da estrutura.

Na sequéncia do acidente ocorrido na barragem abobada de Malpasset, em Franca, em 1959,
foram efetuados diversos estudos que puseram em evidéncia a relevancia do comportamento
hidromecanico da fundacdo (Londe e Sabarly, 1966; Louis, 1969; Louis e Maini, 1970). De facto, os
comportamentos hidraulico e mecanico dos macigos rochosos néo sdo independentes. A percolagdo
de agua tem influéncia no comportamento mecanico, pois variagdes na percolagdo causam
varia¢Oes nas forgas de escoamento ¢ nas tensdes efetivas, ¢ estas forgas mecdnicas alteram o
campo de tensdes, provocando deformagdes no macigo rochoso fraturado. Estas deformagdes, por
sua vez, provocam alteragdes na permeabilidade e, consequentemente, na percolagao. Os mecanismos
de interagdo ddo-se entre a abertura das descontinuidades, a permeabilidade do macigo, a pressdo
efetiva e o campo de tensdes no macico (Jing e Stephanson, 2007).

O estudo do comportamento hidromecanico requer ferramentas numéricas com algum grau de
sofisticagdo. O comportamento hidromecanico da fundagdo pode ser simulado modelando o macico
rochoso por um meio continuo equivalente, ou considerando explicitamente as descontinuidades
existentes no macico. Neste ultimo caso admite-se que o escoamento tem lugar através das
descontinuidades, desprezando-se o escoamento através da matriz rochosa. A escolha entre a
abordagem continua (método dos elementos finitos, método das diferengas finitas ou método dos
elementos fronteira) ou descontinua (método dos elementos discretos (blocos ou particulas) ou
analise descontinua de deformacdo) depende de fatores especificos relativos ao problema em
analise, principalmente da extensio e espagamento das descontinuidades quando comparadas com
a dimensdo da zona a estudar, e da geometria da fraturagdo do macico. Os dois tipos de abordagem
podem ser combinados e utilizados em simultaneo.

Os primeiros modelos numéricos de elementos finitos de analise hidromecanica foram
apresentados no inicio dos anos 70 do século passado ¢ permitiam ndo s6 a analise do comportamento
hidroelastico linear em meios porosos com um acoplamento implicito mas também do comporta-
mento em meios fraturados usando esquemas sequenciais de acoplamento explicito entre a analise
hidraulica ¢ mecanica (Rutqvist e Stephansson, 2003). O primeiro método de analise hidromecanica
totalmente acoplado, apresentado por Noorishad et al. (1982), recorria a um elemento de junta para
modelar as descontinuidades, cujo comportamento ndo linear era descrito por relagdes constitutivas
estabelecidas com base numa extensdo da teoria da consolidacdo de Biot (1941). Este método
requeria menos memoria e reduzia os tempos de calculo, quando comparado com modelos com
elementos de quatro pontos nodais utilizados na analise por elementos finitos. Modelos hidromecénicos
acoplados de elementos finitos foram propostos por Erban e Gell (1988), em 2D, e por Gomes de
Mendonga (1989), em 3D. Os modelos de continuo equivalente tém em geral por base um esquema
de acoplamento simples entre o modelo mecénico e o hidraulico. Mais recentemente tém sido
propostos para o estudo de fundagdes de barragens de betdo modelos continuos que resolvem de
forma integrada o problema hidromecanico (Callari et al., 2004). De referir que o sistema de
equagdes resultante deste tipo de modelos com solugdo monolitica ¢ de muito mais dificil resolugdo
pois as matrizes resultantes ndo sdo simétricas.
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Modelos para analisar o comportamento hidromecanico de tuneis subterraneos sob pressdo,
construidos em aproveitamentos hidroelétricos nos quais se inserem muitas barragens de betdo, sdo
apresentados em Lamas (1993) e Leitao ¢ Lamas (2006). Sdo consideradas as tensoes efetivas e é
utilizado um esquema iterativo entre os modelos mecanico e hidraulico, que sdo independentes.
Para analise de macigos rochosos, Asgian (1989) e Cammarata et al. (2007) apresentam modelos
continuos acoplados que usam diferentes métodos nos dominios mecanico (método dos elementos
de fronteira) ¢ hidraulico (diferengas finitas e elementos finitos). Em Wei ¢ Hudson (1998) ¢
apresentado um modelo hibrido discreto/continuo, que recorre ao método dos elementos discretos
na zona de interesse ¢ ao método dos elementos de fronteira na defini¢do das condigdes fronteira.

Modelos hidromecanicos de natureza discreta que consideram de forma explicita as desconti-
nuidades existentes no macigo rochoso podem ser encontrados em Ng ¢ Small (1997) ¢ em Segura
e Carol (2008). As descontinuidades sdo representadas por elementos finitos de junta baseados na
teoria de consolidacdo de Biot. O esquema de solugdo pode ser monolitico ou, de forma simplificada,
pode-se adotar um modelo de solugdo acoplado ndo simultineo no tempo, resolvendo-se cada
dominio de forma separada e compatibilizando a informagdo no fim de cada incremento de tempo.
Latham et al. (2013) apresentam um modelo hidromecanico para estudo da propagacdo da fratura
em macicos rochosos em que a interagdo mecanica entre blocos ¢ baseada em técnicas de elementos
discretos € 0 modelo hidraulico em técnicas de elementos finitos, considerando escoamento nas
descontinuidades (elementos de junta) e na matriz rochosa (elementos planos).

Modelos de elementos discretos que tém em consideragdo o acoplamento entre os comporta-
mentos hidraulico e mecanico sdo adequados para analises de estabilidade de barragens gravidade,
tendo em consideragdo as pressdes da agua resultantes das condigdes de escoamento. Aplicagdes a
diversas barragens tém sido desenvolvidas com o programa UDEC (Itasca, 2004), que propde um
modelo hidraulico que de forma simplificada considera o efeito das tensdes (nas descontinuidades)
na permeabilidade do macigo de fundagdo (e.g. Lemos, 1987; Mostyn et al., 1997; Barla et al.,
2004). Em Gimenes ¢ Fernandez (2006) ¢ Farinha (2010) demonstra-se que ¢ possivel calibrar o
modelo discreto de modo a obter respostas muito proximas das observadas em obra.

Recentemente foi proposto um modelo hidromecanico em que o contato entre blocos ¢é
baseado num modelo aresta/aresta que permite uma distribui¢@o de tensdes mais proxima da real ¢
o correspondente modelo hidraulico associado é definido de forma consistente com o modelo
numérico (Bretas et al., 2013). Quando comparado com o modelo adotado no UDEC, em que os
pontos de pressdo sdo definidos em dominios a meia distancia entre contactos, o modelo proposto
tem a vantagem de o modelo hidraulico ficar associado aos pontos nodais da malha de elementos
finitos e a localiza¢do dos pontos de calculo de pressdo do fluido coincidir com os pontos de
contacto.

Neste trabalho ¢ proposto um modelo hidromecanico baseado numa tecnologia de elementos
finitos de junta. E um modelo computacionalmente menos exigente que os modelos baseados numa
tecnologia de elementos discretos (Itasca, 2004; Bretas et al., 2013). A adogdo de discretizagdes
equivalentes ao longo das arestas dos blocos em contacto permite a obtengdo de campos de tensdes
compativeis nas interfaces. No entanto, o modelo proposto requer um esquema de pré-processamen-
to robusto, de modo a garantir que as interagdes entre blocos sdo somente aresta/aresta. O modelo
hidraulico segue os principios gerais definidos em Bretas et al. (2013), fazendo coincidir os nos
hidraulicos onde se calculam as pressdes com os pontos nodais da malha de elementos finitos, onde
sdo calculados os deslocamentos. O modelo hidromecanico apresentado ¢ validado recorrendo a
uma situagdo hipotética de uma barragem gravidade fundada num macigo com fraturagdo regular e
a uma situag@o real de uma barragem gravidade em servigo, comparando os resultados com os
obtidos com um modelo discreto em grandes deslocamentos. Sdo também comparados os resultados
de analises de estabilidade, concluindo-se que ¢ possivel avaliar a segurancga ao deslizamento de
barragens gravidade em betdo recorrendo a modelos de interagdo em pequenos deslocamentos.



2 - FORMULACAO
2.1 — Modelo mecanico

2.1.1 — Introdugdo

O modelo mecanico adotado ¢ um modelo de natureza discreta que utiliza um algoritmo de
solugdo explicito baseado no método das diferengas centrais (Azevedo, 2003; Lemos, 2004). Cada
bloco do modelo ¢ discretizado internamente com uma malha de elementos triangulares, de modo
a considerar-se a sua deformabilidade. Na Fig. 1 apresenta-se o ciclo de calculo do modelo
mecanico explicito adotado.

Equagdes do movimento

(particulas e pontos nodais)

Forgas e Velocidades e
tensdes t=t+At deslocamentos

Modelos constitutivos

(contactos, elementos finitos de junta ¢ planos)

Fig. 1 — Ciclo de célculo do modelo mecanico.

Para um dado ponto nodal ou particula as equagdes do movimento sdo dadas por:
mii(t) + cut) = F, (1) + mg, (1)

em que #,;(2) é a velocidade, i, (¢) ¢ a aceleragdo, ¢ ¢ a constante de amortecimento, proporcional a
velocidade, m ¢é a massa nodal, g; ¢ aceleracdo da gravidade e F; (¢) sdo as forgas nodais a atuar
num dado instante definidas por trés termos:

F.()=F @)+ F ()+F (@ )

onde F (¢) sdo as forgas externas aplicadas no ponto nodal, F (¢) sdo as forgas externas devidas
ao contacto com blocos vizinhos que s6 existem nos pontos nodais na fronteira do bloco, e F,' (1)
sdo as forcas internas devidas a deformag@o dos elementos finitos planos associados (Lemos e
Cundall, 1999). A integragdo da equacdo (1) ¢ realizada com base no método das diferengas centrais
que ¢ condicionalmente estavel. A defini¢do do passo de calculo e o esquema de solucdo a adotar
quando se requer apenas a solugdo estatica do problema podem ser encontrados em Azevedo
(2003).

A interagao entre blocos deformaveis pode ser realizada através de técnicas de elementos
discretos que possibilitam uma analise em grandes deslocamentos. Tradicionalmente ¢ adotada em
2D a hipotese de contacto pontual, vértice/vértice ou vértice/aresta na interagdo entre os blocos
(Lemos, 2004). Em Bretas et al. (2013) ¢ proposto um modelo de interagdo com base num esquema
aresta/aresta que permite uma melhor representagio das tensdes desenvolvidas na interface. E ainda
possivel definir um esquema de interag@o particula circular/aresta recorrendo-se a discretizagdo da
aresta de cada bloco por uma fiada de particulas circulares interiores (Azevedo et al., 2007). Este
esquema de interagdo conduz a um aumento das exigéncias computacionais, mas reduz a complexidade



no tratamento do contacto, nomeadamente na definigdo: i) do comprimento de influéncia de cada
contacto (diametro da particula); i) da normal de cada contacto (normal a aresta); e iii) da transigdo
de um contacto do tipo vértice/vértice para vértice/aresta.

Na Fig. 2 representa-se dois tipos de interag@o possiveis com base em modelos discretos para
o exemplo de interagdo entre um bloco B1, discretizado com dois elementos finitos triangulares e
dois blocos B2 e B3, igualmente discretizados com dois elementos finitos triangulares. Tal como
referido, uma metodologia de interacdo baseada no método dos eclementos discretos permite a
incorporagdo de grandes deslocamentos, facilitando a transi¢do gradual entre o contacto
vértice/aresta para vértice/vértice e permitindo adotar malhas independentes nos dois blocos.

B1 B1
1 4 |/ C
o ole o fi .
PRS-
[ % | e il
'
B2 B3 B2 B3
*C, - Contacto i": =1k, *C,- Contacto i": =k,
L [
L, - Comprimento iado ao T L, - Comprimento/Diametro associado ao contacto “i"
a) Vértice/aresta ou aresta/aresta b) Particula/aresta

Fig. 2 — Modelos de contacto com base no método dos elementos discretos (MED).

Os elementos finitos de junta (Goodman et al., 1968; Hohberg, 1992), requerem que as malhas
de elementos finitos de cada bloco sejam compativeis, e s3o, em geral, adequados para analises em
pequenos deslocamentos. Na analise ao deslizamento de barragens gravidade para o sismo maximo
de projeto (Azevedo et al., 2012), verifica-se que esta hipotese ¢ valida. Nos estudos realizados no
ambito deste artigo verifica-se que ¢ valida a hipotese de pequenos deslocamentos no estudo do
comportamento hidromecanico de fundagdes de barragens de betdo e em analises de estabilidade
sob agdes estaticas. Nestes casos obtém-se com a hipdtese de pequenos deslocamentos resultados
muito proximos dos obtidos em grandes deslocamentos. No caso de se registarem deslocamentos
ndo compativeis com a hipdtese inicial de pequenos deslocamentos, s6 ¢ possivel aferir com
exatiddo o comportamento estrutural recorrendo a um modelo em grandes deslocamentos.

No elemento finito de junta, dado que existe uma perfeita compatibilidade do campo de
deslocamentos ao longo das interfaces, obtém-se, para discretizagdes similares, uma representagdo
mais rigorosa da distribui¢do de tensdes ao longo das juntas do que com modelos de elementos
discretos tradicionais. Na Fig. 3 representa-se a interagdo entre o bloco Bl ¢ os blocos B2 e B3,
com base em elementos de junta. Tal como referido, ¢ necessario compatibilizar a malha de elementos

B1

. Y
> EJ, T EJ,

L L

B2 . 253

EJ, - Elemento de junta
L, - Comprimento do elemento de junta *i"
o - Ponto de integracéo de Lobatto

Fig. 3 — Modelo do elemento de junta.



finitos interna de cada bloco, de modo a garantir que as interagdes sdo apenas do tipo aresta/aresta
(secg@o 2.1.3). De referir ainda que num esquema com clementos finitos de junta ¢ mais facil
incorporar modelos de comportamento ndo linear com coesio e plasticidade (Carol et al., 1997).

No modelo hidromecanico proposto o dominio mecanico ¢ representado por elementos de
junta em pequenos deslocamentos. No entanto, em calculos de estabilidade é possivel efetuar uma
analise em grandes deslocamentos, substituindo o modelo de juntas nas interfaces envolvidas no
mecanismo de rotura por um modelo discreto particula/aresta, em que cada aresta do bloco ¢é
discretizado com uma malha interna de particulas (Azevedo et al., 2007).

2.1.2 — Elemento de junta

Na Fig. 4 representa-se as fungdes de forma lineares associadas ao elemento de junta e o
sistema de eixos local adotado (s,n). O elemento de junta possibilita uma descontinuidade no
campo de deslocamentos, tendo por base uma relacdo direta entre tensdes e deslocamentos. Em
cada ponto de integracdo do elemento de junta as tensdes nos eixos locais sao dadas por:

o,(t+At)=c, (t)+k, Au, (1) 3)

7, (1+A1) =7, (1)+k, Au, (1) 4)

onde g, (?) e T, (1) sdo os valores no instante atual de tensdo normal e tensdo de corte; o, (t + At
e T, (t + At) sdo as estimativas elasticas dos valores de tensdo normal e de corte no instante a seguir;
Au, (1) e Au, (?) sdo os incrementos de deslocamento na diregdo normal e na diregdo tangencial da
junta, definidos com base nos deslocamentos dos pontos nodais que definem a junta; k, e k, sdo os
valores de rigidez normal e tangencial, associados ao elemento de junta. Com base na estimativa
de tensdes adota-se o modelo constitutivo da junta e corrigem-se os valores previstos caso seja
necessario.

Nos estudos realizados adotou-se uma regra de dois pontos de Lobatto para a integracdo
numérica dos elementos de junta (Fig. 3 e Fig. 4). Os pontos de integragdo coincidem com a
posi¢do dos nds do elemento de junta no plano médio, cujas coordenadas sdo dadas pela média das
coordenadas dos pontos nodais dos elementos planos triangulares de cada lado da junta.

i : N(s) N (s)
" sup| i sup ! 4
[ S N | 1 1
s IG—'L—Q J | 3 J
inf «———— inf s=-1 —> s=1

NI(S) =0.5(1-s)
Nﬁs) =0.5 (1+s)

Fig. 4 — Modelo de elemento de junta (fun¢des de forma e eixos locais).

Em cada ponto de integragdo, o vetor de tensdes nos eixos globais ¢ dado em fungdo das
tensdes locais e dos vetores normal e tangencial do elemento de junta por:

G (1)=o,(r) i+r, (1) § (5)
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As forgas nodais internas em cada ponto nodal ficticio do plano médio do elemento de junta
(Fig. 4) s@o dadas por:

Foi ()= " G(t) N, w, det J, 1, (6)

i=l

onde, N, ¢ o valor da fun¢do de forma associada ao n6 I no ponto de integragdo i, w; € o0 peso
associado ao ponto de integragdo i, det J; ¢ o determinante do jacobiano no ponto de integracdo i e
t, ¢ a espessura do elemento de junta, a que normalmente se atribui o valor unitario. As forgas
internas nos nds superiores e nos nods inferiores do elemento de junta (Fig. 4) sdo definidas através de:

Fof () =+ Foy (1) )

Fai (1) ==Fo, () ®)

2.1.3 — Esquema de pré-processamento (geragdo do modelo com blocos compativeis)

Na Fig. 5 representa-se o esquema de inser¢do de nds para compatibiliza¢do das arestas dos
blocos do modelo. Antes de gerar a malha de elementos planos triangulares interna de cada bloco
¢ necessario detetar, para cada aresta de cada bloco, os vértices dos blocos vizinhos que sdo
intersetados por cada uma das arestas. Estes vértices sdo inseridos na definicdo da geometria de
cada bloco, através da subdivisdo das arestas. No fim deste processo existe uma compatibilidade
perfeita aresta/aresta entre blocos vizinhos.

Numa segunda fase, ¢ definida para cada bloco a malha interna de elementos finitos planos
triangulares, com base num esquema de geragdo de Delaunay 2D (George ef al., 1991). As arestas
de cada bloco sdo refinadas com pontos nodais com base no comprimento desejado de cada lado
da malha de elementos finitos triangulares. Desde que se garanta que nas arestas dos blocos
vizinhos se adota 0 mesmo comprimento de refinamento, os nds gerados ao longo de cada lado
coincidem em blocos vizinhos, garantindo-se que a compatibilidade entre blocos vizinhos ¢
respeitada. Por fim gera-se de forma automatica uma malha de elementos planos triangulares.

Na Fig. 6 define-se, para um dado sistema de blocos representativos de uma barragem
gravidade fundada num macigo rochoso, os varios passos necessarios para obter um sistema final
com elementos de junta perfeitamente compativel. De referir que os modelos de natureza
descontinua requerem a prévia idealizagdo de um macigo rochoso como um sistema de blocos. E
assim importante dispor de uma ferramenta de pré-processamento que defina o sistema de blocos
num dado dominio. Nos exemplos apresentados adotou-se o modulo de geragdo do programa
UDEC (Itasca, 2004).

INEEEE T I IT

a) Sistema de blocos inicial b) Sistema de blocos com arestas compativeis
apos inser¢do de noés

Fig. 5 — Esquema de inser¢ao de nds em blocos vizinhos para compatibilizagido das arestas.
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a) Sistema de blocos inicial

b) Sistema de blocos apos inser¢do de pontos nodais para compatibilizagdo (malha interna triangular para
identificacdo dos pontos nodais inseridos em cada bloco)

¢) Malha de elementos finitos apds refinamento dos lados de cada bloco (compatibilizacdo perfeita
aresta/aresta)

Fig. 6 — Esquema de pré-processamento para compatibilizag@o das juntas.

2.2 — Modelo hidraulico

O modelo hidraulico € sobreposto ao modelo mecanico, tal como no modelo proposto por
Bretas et al. (2013). Dado que o esquema de processamento adotado gera uma malha de elementos
planos triangulares perfeitamente compativel, a definicdo do modelo hidraulico ¢ imediata. Com
base no modelo mecanico, Fig. 7 a), os canais de escoamento (CE) do modelo hidraulico,
representados na Fig. 7 b), coincidem com o plano médio dos elementos de junta (EJ). A cada
elemento de junta corresponde um canal de escoamento.

Os nos hidraulicos (NH) resultam da sobreposicdo dos varios noés adjacentes do dominio
mecanico, que no inicio da simulacdo apresentam as mesmas coordenadas. As coordenadas de cada
n6 hidraulico sdo dadas pela média das coordenadas do grupo de nés do modelo mecanico a ele
associado. Numa fase inicial os pontos nodais que pertencem ao grupo sio coincidentes, mas dado
que tém um comportamento mecanico independente, vdo mudando de posi¢do ao longo do
processo de calculo. O volume de cada CE ¢ obtido com base nas aberturas mecanicas medidas nos
pontos nodais do elemento de junta associado ao CE.

12



Nii NHD ] e

b
a) Modelo mecénico b) Modelo hidraulico: nés c¢) Modelo hidraulico: pressoes
hidraulicos (NH) e canais de nos nés hidraulicos (p) e caudais
escoamento (CE) nos canais de escoamento (q)

Fig. 7 — Sobreposi¢do do modelo hidraulico no modelo mecénico.

Tal como indicado na Fig. 7, as pressoes sao definidas nos nos hidraulicos, que coincidem com
0s nods mecanicos, ¢ os caudais sdo calculados nos canais de escoamento. Dado que os NH
coincidem com os nds mecanicos ¢ possivel definir com rigor a localizagdo das condi¢des de
fronteira hidraulica. No modelo proposto, tal como no modelo apresentado em Bretas ef al. (2013),
ha uma continuidade das pressdes em zonas de confluéncia de varios canais de escoamento, isto €,
nos NH. Dado que os NH, onde se calculam as pressdes, tém a mesma localizagdo dos noés
mecanicos, existe uma perfeita compatibilizagdo entre os modelos mecanico e hidraulico, garantindo-se
uma precisdo de resultados maior, para a mesma discretizacdo, do que quando os calculos sdo
efetuados recorrendo a modelos em que ndo existe esta sobreposicao perfeita.

No modelo hidraulico proposto ¢ necessario comecar por definir a abertura hidraulica (a,)
associada a cada CE. Dado que cada CE coincide com o elemento de junta do modelo mecanico, o
valor do deslocamento normal da junta (u,) nos pontos de integragdo (pontos de Lobatto) ¢é
conhecido em cada uma das extremidades do CE.

De acordo com o esquema apresentado no programa UDEC (Itasca, 2004), a abertura
hidraulica associada a cada ponto de integracao (extremidades do CE) ¢ obtida em fun¢do do
deslocamento normal da junta (abertura mecanica) e de trés pardmetros (a,, d,,;, € d,,..):

max/*

amin se IdlJ'll + aﬂ < amin
a,=qu, +a, se a,, su,+da,sa,, )
amax se Il’" * aU > ameu

A Fig. 8 representa de forma grafica o significado fisico dos trés parametros de entrada do
modelo para a defini¢do da abertura hidraulica. O valor ¢, define a abertura hidraulica para um valor
de abertura mecanica de junta nulo, que traduz a permeabilidade do meio quando livre de tensdes
impostas por solicitagdes exteriores. Para valores muito elevados de abertura de junta adota-se o

u<0 u=0

a"{I

a=a_a,=atu a=a

Fig. 8 — Abertura hidraulica.
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valor a,,,, que limita a permeabilidade maxima das juntas. Para uma junta sob compressoes
significativas adota-se o valor «,,, que representa a permeabilidade existente quando as
descontinuidades estdo fortemente comprimidas. Os valores destes parametros do modelo podem
ser calibrados de forma a obter pressdes e caudais proximos dos observados.

Dado que cada CE esta associado a um elemento de junta com dois pontos de integragdo em
cada extremidade, a abertura média do canal de escoamento ¢ dada em fungdo das aberturas
hidraulicas calculadas em cada extremidade:

ah.( E T = (10)

Este valor de abertura hidraulica ¢ utilizado quer no célculo do caudal que percorre o CE, quer
no célculo do volume hidraulico associado ao CE. Para o calculo do caudal no CE adota-se a
hipotese simplificativa de escoamento laminar entre placas paralelas (Louis, 1969; Louis e Maini,
1970; Snow, 1965). Este caudal ¢ dado por (Bear, 1988):

1 o N 1 3 AH.:
Q’ﬁ = 12v £ a,cp T“ = E Quep Py & L” ™ k{'h‘.f P & A H{‘!-.‘ (11)
k

em que g ¢ a aceleracdo da gravidade, v, ¢ a viscosidade cinematica do fluido, L € o comprimento
da descontinuidade, que neste caso particular coincide com o comprimento do CE, p, ¢ a massa
volumica do fluido, u ¢ a viscosidade dindmica do fluido que se relaciona com a viscosidade
cinematica do fluido por u= v, p,, k.z; ¢ a permeabilidade do CE e A H; ¢ a perda de carga entre
as duas extremidades da descontinuidade dada por:

12
AH{'!;'=[pP:g+y3]_[ﬁ+y1] (12

Na equacdo (12) P, e y, sdo a pressdo e a cota na extremidade i do canal de escoamento,
respetivamente. No célculo da perda de carga despreza-se a contribui¢do do termo dinadmico
associado a velocidade do escoamento. Em cada NH somam-se os caudais que percorrem os CE
confluentes nesse NH (Q,;;) com base em:

Q.\-”(f)=ZQ(-¢-, (1) (13)

A variacdo de pressdo no NH para um fluido compressivel depende do valor dos caudais
confluentes e da variagdo de volume hidraulico associado ao NH:

K,
%

NH (f )

AP, (t)= (Qw (1) At+AV,, (")) (14)

em que A P, ¢ a variag@o de pressdo no NH, K, ¢ o mdédulo de deformabilidade volumétrica do
fluido, A V,, (¢) ¢ a variagdo de volume associado ao NH entre dois passos consecutivos e Az ¢ o
passo de calculo adotado no dominio hidraulico.
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Desde que se considere apenas o escoamento em regime permanente, a variacdo de volume
entre dois passos consecutivos pode ser desprezada. A pressdo no instante subsequente ¢ entdo dada
por:

K,

Vi (f )

O modelo hidraulico tal como proposto permite o calculo das situagdes de escoamento
confinado e de escoamento com superficie livre. No escoamento em maci¢os rochosos nao se
observam pressdes negativas, pelo que no modelo de céalculo apresentado é necessario incluir
artificios numéricos que garantam que os valores de pressdo obtidos sdo maiores ou iguais a zero.
Assim, se forem determinadas pressdes negativas durante o processo de calculo (equagdo (15)),
estas sdo imediatamente igualadas a zero. Adicionalmente ¢ ainda incluido um segundo artificio
(Bretas et al., 2013) de modo a garantir que a solugdo de escoamento converge para um estado de
equilibrio onde nao se verificam pressdoes negativas. Para isso, adota-se um esquema que reduz
progressivamente o caudal num dado CE (calculado pela equagdo (11)) nos casos em que o
escoamento no CE se estabelece essencialmente devido a agdo da gravidade. O fator de redugdo ¢é
dado por:

P\'u (" i A’) = P.\'u (")"' Q.w: (’) At (15)

P
——— se H>H, Nny>y, 0" BE<(n-»)p. &
fua=3(n-2)p, £ (16)

1 caso contrario

em que /,, P, e y,sdo a carga hidraulica, a pressdo e a cota na extremidade i do CE, respetivamente.
O ciclo de calculo hidraulico é o indicado na Fig. 9. Em cada instante, tendo em consideracdo a
posicao relativa dos blocos, sdo conhecidas as aberturas mecanicas dos elementos de junta. A partir
destes valores, calculam-se em cada CE as aberturas hidraulicas, a condutividade nos canais de
escoamento, o gradiente hidraulico e o caudal percolado (equagdes (9) a (12)). Com base nos
caudais calculados em cada CE definem-se os caudais associados a cada né hidraulico de modo a
obter as novas pressdes nos nos (equacdes (13) e (15)).

Defini¢do de caudais nos canais de escoamento

Aberturas Volume Condutividade Perda de Caudal
hidraulicas nos nds hidraulica carga no CE

nce > Vi > ke T AHg — Qg

(t+At1)
t=t+At P nw

Definigdo de pressdes nos nos

Somatério Variagdo de pressio Novas pressdes
de caudais nos nos nos nés

Quu > AP Py (740

Fig. 9 — Ciclo de célculo hidraulico.

O modelo hidraulico proposto ¢ similar ao modelo mais simples de junta para escoamento
apresentado em Segura e Carol (2004), em que apenas se define escoamento longitudinal ao longo
da junta. No entanto, no modelo apresentado tira-se partido da formulagdo proposta no programa
UDEC, que de forma aproximada define a condutividade hidraulica da junta em func¢ao da sua
abertura hidréulica, dependente da abertura mecanica (equagao (9)).
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2.2.1 — Estabilidade numérica do modelo hidraulico

De modo a garantir a estabilidade numérica do algoritmo de solugdo explicito baseado no
método das diferengas centrais é necessario determinar o passo de calculo critico do modelo
hidraulico. Em cada n6 hidraulico o passo de céalculo limite ¢ condicionado pelo volume do NH ¢
pela permeabilidade dos canais de escoamento convergentes nesse NH:

Z VI‘ Ed V
A T N (1 7)

LNH = kn- Zk(-ﬁl-" - ’{’n' Zkt_'f;'.l'

Mg Mg

em que Vi, e koz; sdo o volume e a condutividade hidraulica de cada CE convergente no NH,
respetivamente, e n., ¢ 0 numero total de canais de escoamento convergentes no NH. O passo de
calculo critico do dominio hidraulico ¢ o minimo dos passos de calculo limite associados a cada
NH:

A, :min(A['NH)Q (18)

Para a analise de escoamento em regime permanente, os volumes associados a cada NH
podem ser escalados a partir do passo de calculo critico, de modo a acelerar a convergéncia. Neste
caso opta-se, tal como no modelo mecénico (Azevedo, 2003), por escalar os volumes de cada NH
assumindo um passo de calculo unitdrio. Os volumes ficticios associados a cada NH, V., sd0
entdo dados por:

Vﬁn‘..\” = ku'zk('}-_‘.i (19)

Mg

2.3 — Modelo hidromecanico

O modelo hidromecanico resulta do acoplamento do modelo mecanico com o modelo
hidraulico. Simplificadamente adota-se nestes dois dominios um passo de calculo comum: o menor
dos passos de célculo de cada dominio. Nas analises em que se admite que o escoamento ocorre em
regime permanente e se pretende obter apenas a solucdo estatica do modelo mecanico, opta-se por
adotar um passo de célculo unitario nos dois dominios. Os volumes hidraulicos associados aos nds
hidraulicos e as massas associadas aos pontos nodais do modelo mecénico sao escalados admitindo
o0 passo de calculo unitario de modo a ser garantida a estabilidade numérica.

Na Fig. 10 apresenta-se o ciclo de calculo do modelo hidromecanico, que tem por base um
esquema de acoplamento entre o modelo mecanico e o hidraulico, que evolui ao longo do tempo

Apcp U,
Modelo hidraulico t=t+At Modelo mecénico
(t+A) (t+AY)
P F

int

Fig. 10 — Ciclo de calculo hidromecanico.
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através da interacdo entre os dois dominios. Em cada instante as aberturas hidraulicas sdo calculadas
com base nos deslocamentos normais nas juntas obtidas no modelo mecanico. De seguida, as
pressoes obtidas no modelo hidraulico sdo transferidas para o modelo mecanico e sdo consideradas
no calculo das forgas internas nas juntas (tensdes efetivas).

3 - VALIDACAO DO MODELO HIDROMECANICO

3.1 — Conjunto barragem/fundacio idealizado

De modo a validar o modelo hidromecanico proposto, Parmac2D-FFlow, foi analisado o
comportamento hidromecénico de um conjunto idealizado barragem/fundacdo (Fig. 11)
comparando-se os resultados com os obtidos com o programa UDEC (Itasca, 2004). Este modelo
corresponde a uma situagdo hipotética de uma barragem gravidade fundada num maci¢o com
fraturagdo regular. O sistema de blocos da fundagio foi definido de modo a ser possivel adotar no
programa Parmac2D-FFlow a mesma malha de elementos finitos planos que ¢ usada no programa
UDEC, isto ¢, procurou-se adotar modelos mecanicos com geometria semelhante. Foram
comparados ndo sé resultados do modelo hidromecanico mas também tempos de execugao.

No modelo descontinuo apresentado na Fig. 11 as descontinuidades na fundagio da barragem
sdo representadas por uma malha quadrada com 5,0 m de lado. O modelo da fundagéo tem 170,0 m
de largura e 80,0 m de profundidade. A barragem tem 40,0 m de altura e a sua base mede 30,0 m
na diregdo montante-jusante. No corpo da barragem consideram-se juntas verticais espagadas de
5,0 m e juntas horizontais espagadas de 2,5 m. Este modelo simplificado, com uma malha regular,
ndo requer a utilizagdo do esquema de pré-processamento para compatibilizagdo das juntas. O
modelo inicial de blocos foi gerado com base nos algoritmos de geracdo incluidos no programa
UDEC.

Como referido, o modelo Parmac2D-FFlow e o modelo UDEC tém uma geometria semelhante,
com 603 blocos deformaveis que se encontram subdivididos em 9152 elementos triangulares, com
um total de 7520 pontos nodais. O modelo Parmac2D-FFlow tem 2228 elementos de junta, a que
correspondem 4456 pontos de integracdo. O modelo UDEC apresenta 4456 contactos que numa
fase inicial praticamente coincidem com os 4456 pontos de integragdo dos elementos de junta do
modelo Parmac2D-FFlow. No modelo UDEC a localizagao dos pontos de contacto depende do
valor adotado para o arredondamento das arestas dos blocos, que no caso em analise foi de 0,10 m.

400m

B0.0m

| | SESEEEEEEN SN
80.0m 300m 800m

Fig. 11 — Modelo descontinuo do conjunto barragem/fundagao.

A Fig. 12 apresenta a discretizacdo do modelo hidromecanico Parmac2D-FFlow: Fig. 12 a)
modelo mecanico com os elementos planos e com os elementos de junta, e Fig.12 b) modelo
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hidraulico com 1635 nos hidraulicos e 2088 canais de escoamento. Admitiu-se que a permeabilida-
de nas juntas da zona em betdo era nula, pelo que na Fig. 12 b) ndo estdo representados canais de
escoamento no corpo da barragem.

g he

a) Modelo mecanico: elementos de junta, b) Modelo hidraulico: canais de
elementos planos triangulares e pontos nodais escoamento e nos hidraulicos

Fig. 12 — Discretiza¢do do modelo hidromecanico — Parmac2D-FFlow.

No modelo apresentado admitiu-se que o betdo da barragem ¢ os blocos do maci¢o tém um
comportamento elastico linear, com as propriedades indicadas no Quadro 1. O comportamento das
descontinuidades ¢ descrito pelo modelo constitutivo de Mohr-Coulomb. Nas juntas da zona em
betdo, nas descontinuidades do macico ¢ na ligagdo barragem/fundagdo considera-se a rigidez
normal (k,) igual a 10 GPa/m, a rigidez tangencial (k) igual a 5 GPa/m e um angulo de atrito ()
de 35°. Nas juntas da zona em betdo ¢ na ligagdo barragem/fundacdo admite-se que a coesdo ¢ a
resisténcia a tracdo assumem o valor de 2 MPa. Nas descontinuidades do maci¢o de fundagdo
admite-se que a coesdo ¢ a resisténcia a tragdo sdo nulas.

Quadro 1 — Propriedades mecanicas dos materiais.

. E p
Material [GPa] v [kg/m’]
Betdo da barragem 30,0 0,2 2400,0
Blocos do macigo rochoso 10,0 0,2 2650,0

No modelo hidraulico consideraram-se em todo o dominio os seguintes valores para os trés
parametros que permitem determinar a abertura hidraulica associada a cada NH, tendo em conta o
valor da abertura mecanica: @, = 0,1668 mm, a,,, = 0,05 mm ¢ a,, = 0,25 mm. No Quadro 2
indicam-se as propriedades hidraulicas dos canais de escoamento.

O procedimento de calculo adotado foi 0 mesmo em ambos os programas. A andlise foi
efetuada em duas fases. Primeiro determinou-se, em simultaneo, o efeito mecanico do peso da
barragem, admitindo que a superficie fredtica se encontrava a cota do terreno e que a relagdo entre
tensoes efetivas horizontais e verticais in situ era igual a 0,5. Em seguida aplicou-se a pressao
hidrostatica no paramento de montante e na base da albufeira. Admitiu-se que o nivel de albufeira
se encontrava a cota do coroamento da barragem, 40,0 m acima da superficie de fundag@o. Nesta
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Quadro 2 — Propriedades hidraulicas dos canais de escoamento.

Canal de escoamento (CE) [ (g;va] [Mlligﬁs"]
CE Betao/Macigo 2,1 0,8300 x 10*
CE Macigo/Macico 2,1 0,4150 x 10*

segunda fase, foi primeiro efetuado um calculo mecanico e, em seguida, um calculo hidromecanico.
Em ambas as fases foram impedidos os deslocamentos horizontais e verticais da base do modelo ¢
os deslocamentos horizontais das fronteiras laterais. Relativamente as condi¢des de fronteira do
modelo hidraulico, admitiu-se uma permeabilidade nula na base ¢ nas fronteiras laterais do modelo.

Na Fig. 13 representa-se a distribuicdo de tensdes totais verticais obtidas com os dois
programas, apos a convergéncia do modelo hidromecanico. Tal como esperado, verifica-se que os
resultados sdo muito proximos, pois a geometria inicial dos blocos ¢ praticamente igual e ¢é
aceitavel a hipotese de pequenos deslocamentos.

Na Fig. 14 apresenta-se graficos com a distribui¢@o das pressdes, das tensdes normais efetivas
e das aberturas hidraulicas ao longo da base da barragem obtidas com os dois programas.
Verifica-se que os resultados obtidos sdo muito proximos. As ligeiras diferencas nos resultados
estdo essencialmente relacionadas com as diferengas existentes entre o modelo hidraulico proposto
e o modelo hidraulico implementado no programa UDEC. O programa Parmac2D-FFlow assenta
numa sobreposi¢do perfeita entre os dominios mecanico e hidraulico (a localizagdo dos nds no
modelo mecanico ¢ no hidraulico coincidem) o que facilita a defini¢do das condi¢des fronteira e
otimiza a transferéncia de informacéo entre os dois dominios.

Dado que o nd hidraulico no programa Parmac2D-FFlow representa o conjunto de pontos
nodais mecanicos que confluem numa dada zona, existe uma continuidade das pressdes ao longo
das descontinuidades, como, por exemplo, ao longo da base da barragem. No programa UDEC tal
ndo se verifica (Fig. 14 a), pois os nds hidraulicos (dominios) estdo localizados entre os pontos de
contacto, o que corresponde, de forma aproximada, a estarem localizados a meia distancia entre as
extremidades dos elementos de junta do modelo Parmac2D-FFlow. As diferengas entre os dois
modelos podem ser atenuadas se se adotar no modelo UDEC uma discretizagdo mais refinada. Para
discretiza¢des similares o modelo proposto permite obter uma distribuigdo de pressdes mais
precisa, dado que as condigdes de fronteira hidraulica sdo definidas nos mesmos pontos que as
condigdes de fronteira mecanica e ¢ obtida diretamente do calculo uma continuidade de pressdes
em zonas de confluéncia de diferentes descontinuidades.

Tensdes

totais
(MPa)

0,8
I s
0.8

0.7
T
|ENEREEEREEREN] -1.0

-1.2
L5
1,7

2.0

a) Parmac2D-FFlow b) UDEC

Fig. 13 — Distribuicao das tensdes verticais totais nos elementos planos triangulares.
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Fig. 14 — Distribuic@o de pressdes, tensdes normais efetivas e aberturas hidraulicas ao longo da base da barragem.

De referir ainda que existe apenas uma diferenca de 6,4% entre os valores dos caudais que
percorrem os dois modelos (Parmac2D-FFlow: 1,0004 x 10° (m*/s)/m e UDEC: 9,4030 x 10° (m’/s)/m).

Na Figura 15 apresentam-se as pseudo-equipotenciais de carga hidraulica na fundagdo da
barragem obtidas com os dois modelos, considerando que a superficie do macigo se situa a cota
51,0 m. Utiliza-se o termo pseudo-equipotencias (Kafritsas, 1987) dada a natureza discreta do
escoamento (pelas descontinuidades do macigo rochoso). A analise da Fig. 15 permite verificar que
os valores obtidos com o modelo proposto sdo muito proximos dos obtidos com o modelo UDEC.
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De modo a comparar tempos de execugdo executaram-se 1000 passos apds a convergéncia do
modelo hidromecanico, com os dois programas, em dois processadores diferentes. Num processador
AMD 64 3500+ a 2,19 GHz o modelo Parmac2D-FFlow demorou 89 s, enquanto que com o
modelo UDEC se obteve um tempo de execugdo de 241 s. Num processador Intel Core 17 a 2,67
GHz o modelo Parmac2D-FFlow apresentou um tempo de execugdo de 38 s ¢ o0 modelo UDEC
apresentou um tempo de execucdo de 88 s. Assim, verifica-se que o modelo proposto, em pequenos
deslocamentos, permite uma poupanga de tempo de execug¢do de cerca de 60%, obtendo-se
resultados muito proéximos dos obtidos com um modelo equivalente em grandes deslocamentos.

Caso fosse possivel adotar um modelo de elementos discretos em pequenos deslocamentos
(sem atualizag@o das posi¢des dos contactos, redefinicdo da normal do contacto, redefini¢do da area
de influéncia de cada contacto ¢ detecdo de novos contactos), seria expectavel que o desempenho
fosse proximo do desempenho do modelo proposto. No entanto, ¢ de referir que o modelo proposto,
ao proporcionar uma compatibilidade perfeita das juntas e uma sobreposigdo perfeita dos modelos
hidraulico ¢ mecanico, possibilita, para discretizagdes semelhantes, um aumento de precisdo
quando comparado com o modelo UDEC. No modelo UDEC ¢ possivel definir um funcionamento
aproximado em pequenos deslocamentos (sem atualizacdo das posi¢des dos contactos e detecdo de
novos contactos). Nos exemplos apresentados os tempos de calculo com o modelo UDEC aproximado
em pequenos deslocamentos sdo proximos dos obtidos com o modelo em grandes deslocamentos.

Potencial
hidraulico

(m)
.0
1.0
5.0
&r.0
£3,0
.0

.0

a) Parmac2D-FFlow

Fig. 15 — Pseudo-equipotenciais de carga hidraulica.

3.2 — Barragem de Pedrogao

3.2.1 — Breve descricdo da obra

7

A barragem de Pedrogdo ¢ uma barragem gravidade situada no rio Guadiana, Fig. 16,
integrada num grande empreendimento de fins multiplos, destinado a rega, a producdo de energia
e ao abastecimento de d4gua (Miranda e Maia, 2004). E a primeira barragem de betio compactado
com cilindros (BCC) construida em Portugal. A barragem tem uma altura maxima acima das
fundagdes de 43 m e um comprimento total, segundo um eixo retilineo, de 448 m. A obra dispde
de um descarregador de superficie ndo controlado, com um comprimento de 301 m e com a crista
a cota 84,8 m, que corresponde ao nivel de pleno armazenamento (NPA). O macico de fundagdo da
barragem ¢ granito de razoavel a boa qualidade, com exce¢@o dos locais proximos de duas falhas
existentes no leito menor do rio e na margem direita, onde o macico apresenta fraca qualidade
geomecanica em profundidade. A construgdo da barragem iniciou-se em Abril de 2004 e terminou
em Fevereiro de 2006.
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Fig. 16 — Vista de jusante da barragem de Pedrogdo, a partir da margem direita.

3.2.2 — Modelo hidromecanico

O modelo hidromecanico descontinuo da fundagdo da barragem utilizado no estudo que se
apresenta baseia-se num modelo previamente desenvolvido (Farinha, 2010; Farinha e Lemos,
2010), em que os calculos foram efetuados com o programa UDEC e em que os parametros
hidraulicos do modelo foram calibrados tendo em conta os resultados da observacao da obra e de
ensaios efetuados in situ. O modelo foi desenvolvido com o objetivo de avaliar a seguranca da obra
para estados limites ultimos envolvendo a fundagao.

Para aferir o desempenho do modelo hidromecanico proposto, Parmac2D-FFlow, incluindo a
utilizacdo do esquema de pré-processamento de modo a obter elementos de junta compativeis,
realizaram-se duas analises hidromecanicas. Na primeira considera-se que o modelo hidraulico tem
propriedades uniformes em todo o dominio, e na segunda considera-se a cortina de impermeabili-
zacdo e o sistema de drenagem existentes na obra (Farinha, 2010).

O modelo descontinuo do macigo rochoso da fundagdo da barragem de Pedrogdo ¢ o
apresentado na Fig. 17. Simplificadamente, foram apenas representadas duas das cinco familias de
descontinuidades identificadas durante as escavacgdes no local da obra: a primeira ¢ horizontal e
admitida como continua (situagdo conservadora), com um espagamento de 5,0 m, ¢ a segunda ¢
formada por trogos verticais, com um espacamento médio de 5,0 m e desvio padrao de 2,0 m. Foi
ainda incluida no modelo uma descontinuidade no macigo a jusante da barragem, com uma
inclinagdo para montante de 25°, necessaria para efetuar os estudos de seguranca em relagdo a
rotura por deslizamento. O modelo da fundagdo tem 200 m de largura e 80 m de profundidade. A
base da barragem mede 44,4 m na dire¢do montante-jusante. As juntas de construgdo no corpo da
barragem foram simuladas por uma familia de descontinuidades com um espagamento de 2,0 m. O
modelo foi gerado com base nos algoritmos de geragdo implementados no programa UDEC.

No modelo Parmac2D-FFLOW os 611 blocos deformaveis encontram-se subdivididos em
6683 elementos triangulares, com um total de 7291 pontos nodais e 3199 elementos de junta (Fig.
18a e Fig. 19a). No modelo UDEC os 611 blocos deformaveis estdo divididos em 10371 elementos
triangulares, com um total de 8599 nds, Fig. 18 b). Na Fig. 19 b) representa-se o modelo hidraulico
proposto, Parmac2D-FFlow, com 3017 nés hidraulicos e 3017 canais de escoamento. Tal como no
exemplo do conjunto barragem/fundagdo idealizado, apresentado na sec¢do 3.1, ndo foram
representados canais de escoamento na zona da barragem de betdo, considerando-se que as juntas
de construgdo sdo estanques.

O betdo da barragem e os blocos do macigo tém um comportamento eldstico linear, com as
propriedades indicadas no Quadro 1. O modelo constitutivo que descreve o comportamento das
descontinuidades e as propriedades mecanicas das descontinuidades s2o as indicadas na sec¢do 3.1.
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As aberturas hidraulicas dos canais de escoamento do modelo hidraulico (a, = 0,1668 mm,
@,y = 0,05 mm e a,,,, = 0,25 mm), que correspondem a uma permeabilidade do meio de 5,0 x 107 m/s,
foram ajustadas a partir de um modelo bidimensional continuo previamente desenvolvido e
calibrado tendo em considerag@o os caudais observados (Farinha, 2010).

No Quadro 3 indicam-se as propriedades hidraulicas dos canais de escoamento. No modelo
em que se considera a existéncia da cortina de impermeabilizag@o os canais de escoamento na zona
da cortina tém uma permeabilidade menor, correspondendo a uma zona dez vezes menos permeavel
que o macigo rochoso de fundacdo envolvente. O sistema de drenagem foi simulado impondo ao
longo do plano de drenagem, Fig. 17, o valor médio de pressdo observado num dos blocos da obra,

0,143 MPa.
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Fig. 18 — Discretizagdo em elementos finitos planos triangulares.
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Fig. 19 — Discretizagdo do modelo hidromecanico — Parmac2D-FFlow.

Quadro 3 — Propriedades hidraulicas dos canais de escoamento (CE).

Canal de escoamento (CE) [G{%a] [x loxli\cflEPa"s"]
CE Betao/Macigo 2,1 0,4150
CE Macigo/Macig¢o 2,1 0,8300
CE Betao/Maci¢o na cortina de impermeabilizagao 2,1 0,1653
CE Macigo/Macico na cortina de impermeabilizagdo 2,1 0,3270

3.2.3 — Analise de resultados do modelo hidromecanico

Nos dois modelos hidromecanicos adotados, Parmac2D-FFlow e UDEC, seguiu-se 0 mesmo
procedimento de calculo. A analise foi efetuada em duas fases, como referido na secgdo 3.1,
determinando primeiro o efeito mecanico do peso da barragem e da zona superficial do macigo, a
jusante da bacia de dissipagdo, e, depois, o efeito da pressdo hidrostatica no paramento de montante,
na base da albufeira e na superficie do macico a jusante da obra. Admitiu-se o nivel de albufeira no
NPA, 33,8 m acima da superficie de fundagdo, ¢ uma altura de agua de 0,5 m a jusante da obra. As
condi¢des de fronteira mecanicas e hidraulicas s3o as referidas na sec¢do 3.1.

Na Fig. 20 apresenta-se a distribuigdo de pressdes ao longo da base da barragem obtida com
os dois modelos hidromecénicos, Parmac2D-FFlow ¢ UDEC, e para os dois casos em estudo.
Verifica-se que os resultados obtidos com os dois modelos sdo muito proximos. Conforme anterior-
mente referido (Fig. 14), o modelo proposto apresenta uma continuidade de pressdes ao longo da
interface barragem/fundagdo, enquanto os resultados do modelo UDEC apresentam ligeiras
oscilagdes em alguns pontos devido ao facto de ndo ser considerada explicitamente a continuidade
em pontos de contacto correspondentes a nos inicialmente com as mesmas coordenadas. Dado que
a malha de elementos planos adotada no modelo UDEC apresentado no exemplo da barragem de
Pedrogio ¢ bastante mais refinada que no exemplo apresentado na secgdo 3.1, as oscilagdes de
pressdo ja ndo sdo significativas. Tal como na secg¢do anterior, € possivel concluir que os valores de
pressdo nas zonas fronteira sdo mais precisos no modelo Parmac2D-FFlow, uma vez que o modelo
proposto garante uma perfeita compatibilizagdo entre os dominios mecanico e hidraulico.
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Na Figura 21 apresentam-se as pseudo-equipotenciais de carga hidraulica obtidas com os dois
modelos, para os dois casos de estudo. Verifica-se mais uma vez uma excelente correlagdo dos
valores obtidos com o modelo proposto ¢ com o modelo UDEC. No Quadro 4 apresentam-se os
valores dos caudais calculados. Verifica-se que as diferencas nos valores sdo muito pequenas,
inferiores a 3%. A cortina de impermeabilizag@o contribui para a diminuig¢ao do caudal que percorre
o modelo, mas, em contrapartida, tal como indicado no Quadro 4, o sistema de drenagem origina
um aumento significativo do caudal. O caudal drenado representa praticamente 88% do caudal total
que percorre o modelo. Nas zonas da fundagao a jusante do sistema de drenagem o caudal ¢ muito
reduzido. Como indicado na Figura 21, na zona do sistema de drenagem ha uma grande diminuig&o
do valor das pressdes. O valor do caudal drenado esta diretamente relacionado com o valor de
pressdo imposto na boca dos drenos. A um valor de pressdo mais baixo corresponde um caudal
drenado mais elevado. Estes resultados sdo coerentes com os obtidos em modelos tridimensionais
hidraulicos de pormenor em que se analisou o efeito de diversos parametros, entre os quais o efeito
da permeabilidade da cortina de impermeabilizagdo ¢ do sistema de drenagem (Farinha, 2010).

Conclui-se assim que o modelo proposto permite analisar o comportamento hidromecanico da
fundacdo de uma barragem gravidade incluindo o efeito do sistema de drenagem e da cortina de
impermeabilizag¢do, ndo sendo necessario adotar uma formulagdo em grandes deslocamentos.
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Fig. 20 — Distribui¢do das pressdes ao longo da base da barragem.
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Quadro 4 — Valor numérico dos caudais.

Caudal que percorre o modelo Caudal drenado
1 -6 3 1 -6 3
Modelo [% 10 (m/s)/m] [* 10 (m*/s)/m]
Parmac2D-FFlow UDEC Parmac2D-FFlow UDEC
Sem cprtlna de impermeabilizagao 46308 45779 3 B
nem sistema de drenagem
Co.m cortina de impermeabiliza¢ao 10.2605 10,5460 9.1302 9.2085
e sistema de drenagem
Potencial
hidraulico

[m]

84,8
I s
p X

7.3

T4

al) Parmac2D-FFlow a2) UDEC

a) Sem cortina de impermeabilizagdo nem sistema de drenagem .

b1) Parmac2D-FFlow b2) UDEC

b) Com cortina de impermeabilizacdo e sistema de drenagem

Fig. 21 — Pseudo-equipotenciais de carga hidraulica.

3.2.4 — Analise de estabilidade (Método de reducgdo das resisténcias)

De modo a analisar o desempenho do modelo mecanico em pequenos deslocamentos com
elementos de junta no estudo da seguranca do sistema barragem/fundagdo em relacdo a rotura por
deslizamento realizou-se uma analise comparativa dos dois modelos, Parmac2D-FFlow ¢ UDEC,
considerando que o deslizamento pode ocorrer ndo s6 ao longo da descontinuidade de interface
barragem/fundagdo mas também ao longo da descontinuidade do macico a jusante da barragem
inclinada 25° para montante, propositadamente incluida no modelo para analises de estabilidade
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(Fig. 22). Esta situag@o hipotética pretende simular um modo de rotura que envolve simultanea-
mente a superficie de contacto barragem/fundagio ¢ a matriz rochosa, que pode ocorrer em macigos
de fraca qualidade estratificados horizontalmente ou sub-horizontalmente (USACE, 1994).

A analise de estabilidade foi efetuada com o método de redugdo das resisténcias, tipicamente
utilizado no projeto de fundagdes. O processo de calculo em ambos os modelos foi semelhante.
Admitiu-se um angulo de atrito inicial de 35° nas descontinuidades do macigo, na superficie de
ligag@o betdo/macigo ¢ nas juntas horizontais da barragem, e coesdo e tensdo de tragdo nulas nas
descontinuidades envolvidas no modo de rotura.

Os calculos foram efetuados até uma situacdo de equilibrio, apds o que se interrompeu o
calculo hidraulico e, a partir deste passo, as pressdes mantiveram-se constantes. Deste modo as
pressdes para os dois casos de interag@o hidromecanica analisados sdo as indicadas na Fig. 20.

O angulo de atrito (¢) das descontinuidades assinaladas na Fig. 22 foi gradualmente reduzido
até a rotura do modelo (o coeficiente de reducdo foi aplicado a tan ¢). O indicador de rotura foi o
deslocamento horizontal da crista do descarregador. A analise foi efetuada admitindo que a
albufeira se encontrava no NPA. Em cada modelo admitiu-se a situa¢do hipotética de macigo sem
cortina de impermeabilizagdo nem sistema de drenagem e a situag@o real de macigo com cortina de
impermeabilizac¢do ¢ barragem com sistema de drenagem operacional.

Fig. 22 — Modo de rotura analisado: deslizamento ao longo do contacto betdo/macico de fundagao
e da descontinuidade do macico a jusante da barragem inclinada 25° para montante.

Foi ainda realizada uma analise em grandes deslocamentos, recorrendo a discretizagdo das
arestas de cada um dos blocos adjacentes as descontinuidades envolvidas no modo de rotura por
deslizamento por uma fiada de particulas interiores, Parmac2D-FFlow (MP). Neste modelo em
grandes deslocamentos as fiadas de particulas interiores substituem os elementos de junta do
modelo Parmac2D-FFlow, Fig. 23. As particulas adotadas ao longo destas interfaces t€ém um raio
igual a 5,0 cm.

Fig. 23 — Colocagio de particulas ao longo das arestas de cada um dos blocos adjacentes as
descontinuidades envolvidas no modo de rotura por deslizamento (Azevedo et al., 2007).
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Na Fig. 24 ¢ no Quadro 5 apresentam-se os resultados das analises efetuadas. Nos graficos da
Fig. 24 os angulos de atrito sdo apresentados por ordem decrescente, de modo a facilitar a analise.
Na Fig. 25 apresenta-se os modos de rotura determinados numericamente para o caso sem cortina
de impermeabilizagdo nem sistema de drenagem, verificando-se uma resposta muito proxima dos
varios modelos analisados. Verifica-se que os valores dos angulos de atrito na Gltima situag@o estavel
s80 pouco sensiveis a existéncia do sistema de drenagem (= 2°). No entanto, conforme representado
na Fig. 25, os modos de rotura sdo condicionados pelo deslizamento pela descontinuidade inclinada
a jusante do modelo. Nesta zona a jusante, a distribuicdo de pressdes em ambos os exemplos ¢é
proxima, o que justifica a proximidade dos valores de angulo de atrito na tltima situagdo estavel,
nas situagdes com e sem drenagem.

A analise das figuras 24 ¢ 25 e dos resultados apresentados no Quadro 5 permite verificar que
¢ possivel realizar analises de estabilidade com o modelo hidromecéanico proposto em pequenos
deslocamentos, Parmac2D-FFlow, obtendo-se resultados muito proximos dos obtidos com o
modelo em grandes deslocamentos, UDEC.

Com um modelo detalhado em grandes deslocamentos, Parmac2D-FFlow (MP), é possivel
obter equilibrios para angulos de atrito mais baixos (Fig. 24). No entanto, para esses angulos de
atrito os valores de deslocamento sdo bastante elevados. No caso analisado de fundag¢do com
cortina de impermeabilizag@o e barragem com sistema de drenagem operacional (Fig. 24 b), ainda
se verifica o equilibrio, no céalculo com o modelo detalhado proposto em grandes deslocamentos
(Parmac2D-FFlow (MP)), para um angulo de atrito de 8,84°. Se no modelo UDEC for adotada uma
detegdo de contactos com um valor de arredondamento dos cantos proéximo do adotado para o raio
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Fig. 24 — Variagdo do deslocamento horizontal da crista do descarregador com a redugdo do angulo de atrito
nas descontinuidades associadas ao modo de rotura analisado.
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das particulas circulares (5,0 cm), é expectavel que se obtenham, com o modelo UDEC, resultados
proximos dos obtidos com 0 modelo Parmac2D-FFlow (MP). Com o modelo detalhado em grandes
deslocamentos ¢ possivel obter uma situagdo estavel para angulos de atrito inferiores aos obtidos
com os modelos Parmac2D-FFlow ¢ UDEC dado que se obtém uma nova configuragdo de

equilibrio apds um deslizamento significativo.

Quadro 5 — Comparagdo dos angulos de atrito na ultima situag@o estavel calculados
com os modelos hidromecanicos Parmac2D-FFlow ¢ UDEC.

Modelo Hipétese Cortina d: ‘iirllll)leal;glzle;lbilizacio [?]
Parmac2D-FFlow Pequenos deslocamentos Nao 16,26
UDEC Grandes deslocamentos Niao 15,65
Parmac2D-FFlow (MP) Grandes deslocamentos Nao 14,54
Parmac2D-FFlow Pequenos deslocamentos Sim 14,54
UDEC Grandes deslocamentos Sim 14,54
Parmac2D-FFlow (MP) Grandes deslocamentos Sim 8,84

OO L L
I P 0 o
X 8

I‘::"IIIl J'I'l!ljili T]I' lllll llll"!i J'll HI T L
a) Parmac2D-FFlow (¢ = 16,26 °)

=

b) UDEC (¢ = 15,65 °)

T s T = T T T o S WY MR T O g

c¢) Parmac2D-FFlow (MP) (¢ = 14,54 °)

Fig. 25 — Modos de rotura no caso sem cortina de impermeabilizagdo nem sistema de drenagem (os angulos
de atrito indicados na figura correspondem a tltima situagdo estavel).
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4 — CONCLUSOES

Neste trabalho € proposto um modelo hidromecanico baseado numa tecnologia de elementos
finitos de junta. O modelo hidromecanico requer um esquema de pré-processamento robusto de
modo a garantir que os contactos entre blocos sdo sempre aresta/aresta, sendo assim possivel
utilizar uma formulagdo de junta tradicional baseada no método dos elementos finitos. Ao adotar
discretizacdes equivalentes ao longo das arestas de blocos em contacto obtém-se campos de tensdes
compativeis nas interfaces, o que permite aumentar a precisdo do modelo.

O modelo hidraulico segue os principios gerais definidos em Bretas et al. (2013),
apresentando a vantagem, relativamente ao modelo hidraulico do programa UDEC (Itasca, 2004),
de os nos hidraulicos, onde se calculam as pressdes, coincidirem com os pontos de contacto em que
se calculam as forcas de interagdo entre blocos. Assim, ¢ um esquema de solu¢do mais coerente
dado que os pontos de célculo onde se exige maior precisdo coincidem nos dois dominios
(mecanico e hidraulico). Para a mesma discretizagdo ¢ expectdvel que se obtenham melhores
resultados do que os obtidos com modelos equivalentes em que ndo existe esta coincidéncia dos
pontos de célculo nos dois dominios.

O modelo hidromecanico foi validado recorrendo a uma situagao hipotética de uma barragem
gravidade fundada num macico com fraturacdo regular e a uma situagdo real de uma barragem em
servigo. Os resultados foram comparados com os obtidos com um modelo discreto em grandes
deslocamentos. Verificou-se que o modelo hidromecanico proposto prevé distribui¢des de pressdes
e cargas hidraulicas muito proximas das previstas com o modelo UDEC, em grandes deslocamentos.
Foram também comparados os resultados de analises de estabilidade, com o método de redugdo de
resisténcias, concluindo-se que ¢ possivel avaliar a seguranga ao deslizamento de barragens
gravidade em betdo recorrendo a modelos de interagdo em pequenos deslocamentos.

O modelo em pequenos deslocamentos ¢ computacionalmente menos exigente que os modelos
baseados numa tecnologia de elementos discretos e permite obter resultados numéricos muito proximos
com maior precisdo no dominio mecanico (distribuicdo de tensdes nas interfaces) e no dominio
hidraulico (continuidade de pressdes e sobreposi¢ao perfeita dos dominios mecanico e hidraulico). Com
o modelo proposto ¢ ainda possivel adotar nas interfaces em que se prevé o deslizamento uma
substituicao dos elementos de junta por particulas permitindo uma analise em grandes deslocamentos.

Os modelos descontinuos que simulam a interagdo hidromecanica tém em conta ndo sé os
deslizamentos e aberturas das descontinuidades mas também as pressdes da dgua instaladas na
fundacdo. Apesar da compartimentacdo do macigo ter um cardcter tridimensional, as analises
bidimensionais do escoamento, como as que se apresentam neste trabalho, sdo adequadas em muitas
situagdes, dado que em fundacdes de barragens o escoamento se processa essencialmente na
direcdo montante-jusante. De salientar que o modelo tal como proposto pode ser aplicado em 3D.
No entanto, para analises 3D o esquema de pré-processamento que permite uma perfeita compati -
bilizacao face/face entre blocos adjacentes requer algoritmos de detecdo e geragcdo mais sofisticados.
E expectavel que o desempenho do modelo 3D em pequenos deslocamentos, relativamente ao
modelo 3D em grandes deslocamentos, seja superior ao desempenho relativo obtido nos modelos
2D. E necessario, no entanto, verificar a validade da hipotese de pequenos deslocamentos. Com o
modelo 2D proposto pretende-se realizar analises de equilibrio limite sob agdes dindmicas, em que
o desempenho do modelo tem ainda maior relevancia.
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ESTIMATIVA DA RESISTENCIA NAO~DRENADA
ATRAVES DA ENERGIA DE CRAVACAO DO SPT

Estimating the undrained shear strength from SPT energy dynamics

Camilo Andrés Mufioz Rodriguez*
Fernando Schnaid**
Edgar Odebrecht™**

RESUMO - O presente trabalho tem por objetivo a proposi¢ao de um método para a estimativa da resisténcia
ao cisalhamento ndo drenada (S,) através de uma metodologia desenvolvida com base nos conceitos de
propagacgdo de ondas transmitidas no ensaio SPT. As estimativas sdo baseadas em um banco de dados de
ensaios realizados em depositos argilosos, que subsidiam a andlise e formulagdo da proposta. O método
combina o célculo da energia dos ensaios SPT a capacidade de carga estatica por equilibrio limite para uma
estaca isolada. A estimativa de S, é obtida através de formulagdo para determinagdo do coeficiente de adesdo
o como fungdo direta do Ngpp, desenvolvida a partir de um ajuste estatistico. O método proposto resulta em
estimativas na faixa de grandeza de valores observados em campo, com um coeficiente de correlagdo médio
(r*) de 0,65%, que reflete a dispersdo inerente de resultados de ensaios SPT.

SYNOPSIS — This paper aims at developing a method to estimate the undrained shear strength (S,) using an
approach based on the concepts of wave propagation theory applied to the SPT. A database for clay deposits
was developed and used to support the analysis and proposed formulation. The method combines the theory
for energy conservation with limit equilibrium analysis applied to the static load capacity of an isolated pile.
From this approach, values of S, are predicted as a function of the coefficient of adhesion a obtained directly
from the measured Ny, blow count derived from statistical analysis. The proposed method gives estimates of
S, in the range of measured field values, with a coefficient of correlation (r*) of 0.65%, which reflects the
inherent scatter of SPT measurements.

PALAVRAS CHAVE - Resisténcia ndo drenada; ajuste estatistico, SPT; energia de cravagdo; eficiéncia
energética.

1-INTRODUCAO

O ensaio SPT (Standard Penetration Test) constitui-se em método de investigagdo e
caracterizagdo de solo usado internacionalmente. Embora sua difusdo tenha sido favorecida pela
simplicidade de execucdo, problemas como diversidade de procedimentos de ensaio, imprecisdes
nas medidas ¢ inadequacdo de métodos de analise sdo reconhecidos. Pesquisas relacionadas com a
energia transferida ao amostrador no processo de cravagdo (e.g. Schmertmann e Palacios, 1979;
Seed et al., 1985; Skempton, 1986; Schnaid ef al., 2009) minimizam estas incertezas ao considerar
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a influéncia dos mecanismos de levantamento e liberagdo para queda, massa do martelo, rigidez das
hastes, entre outros. Schnaid et al. (2009) apresentam uma metodologia baseada na energia de
cravagdo, estabelecendo equacdes com as quais € possivel o calculo da for¢a dindmica (F,) que
representa a reagdo do solo atuando contra o amostrador durante o processo de cravagao.

A presente pesquisa utiliza os conceitos de for¢a dinamica (F,) para a estimativa da resisténcia
ndo drenada (S,). Métodos existentes na pratica de engenharia sdo baseados em relagdes de
natureza puramente empirica, ¢ a abordagem proposta fornece uma alternativa metodologica para
previsdo de propriedades mecanicas de materiais argilosos. Conceitos de propagagdo de onda,
conservacdo de energia e equilibrio limite sdo usados para avaliar a resisténcia de solos argilosos,
cobrindo a faixa de ocorréncia de depositos normalmente adensados a fortemente pré-adensados.
A analise do banco de dados permitiu o desenvolvimento de uma metodologia simples e direta de
estimativa de S,, que pode ser usada na pratica da engenharia.

2 - METODOLOGIA

O banco de dados estruturado na presente pesquisa possibilita a correlagdo entre os ensaios
dindmicos ¢ as propriedades mecénicas de depositos de argilas moles. As informagdes sdo
resumidas no Quadro 1, no qual sdo listados os locais, faixa de variacdo dos valores de Ngpr €
resisténcia ndo drenada (S,).

Partindo da proposicdo de Odebrecht (2003) para o calculo da energia do ensaio SPT,
combinada a expressdo de capacidade de carga estatica (Poulos e Davis, 1980), é proposta uma
expressdo para a estimacdo da resisténcia ndo drenada (S,). Esta expressdo € fung@o do coeficiente
de adesdo (o), determinado estatisticamente como fun¢do do numero de golpes Ng,. Para verificar
a representatividade dos resultados sdo apresentados exemplos de aplicagdo em que se valida a
metodologia proposta.

Quadro 1 — Banco de dados em depositos argilosos.

Sitio Nopr S, (kPa)

Ceasa 0-4 13-225
Aeroporto Salgado Filho 0-2 15-20

Tabai 0-1 9,6 - 19,6

Sarapui I 0-1 6,5-143

Sarapui II 0-2 8,3-16,5
Guabirotuba 3-35 52 - 265

Argila de Londres 7-33 137 —338

3 — CONCEITOS TEORICOS

Os conceitos tedricos necessarios a interpretacdo de ensaios dindmicos sdo resumidos na
sequéncia, desenvolvidos em pesquisas realizadas na Universidade Federal do Rio Grande do Sul,
Brasil (Odebrecht, 2003; Lobo, 2005).
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3.1 — Conceitos de energia

A Energia Potencial Gravitacional do sistema (EPG), considerando o martelo (EPG,,) e haste
de cravacao (EPG,), pode ser estimada com base em um referencial fixo externo ao sistema:

t1=0 ta=t ty3 = o

hmit3)

Haste 2

| | [fmosmaer | etortnce jL :

Fig. 1 — Definicdes para o calculo das energias potenciais gravitacionais do martelo
¢ da haste (Odebrecht, 2003).

hh
hhit3)

|=

EPG,~M,gh,, (1)
EPG,=M,gh, (2)
M,, — massa do martelo;
M — massa da haste;
g — aceleracao da gravidade;

h,, e h, — altura do centro de massa em relag@o ao referencial para martelo e haste, respectivamente.

As diferencas entre cotas no instante inicial (t;) e final (t;) do processo de cravacdo sdo
ilustradas na Figura 1 e expressas como:

Ahm:hm(tl) - hm(t3) = hq + Ap (3)
Ahy:hy(t) — hy(t;) = Ap 4)

h, — altura de queda do martelo;
Ap — penetragdo permanente do amostrador.

A energia efetiva consumida durante o processo de penetracdo pode ser calculada como a
soma das variagdes na energia potencial gravitacional do martelo e da haste, que corresponde ao
trabalho efetivamente entregue ao solo.

AEPG, " =(h+Ap) M, g + Ap M, g (5)

Nesta equagao ¢ empregado o principio de Hamilton, que estabelece que a soma da variagao,
no tempo, das energias cinéticas e potenciais e o trabalho efetuado por forgas ndo conservativas ao

37



longo de um intervalo de tempo (t, a t,) é igual a zero. Adotando a nomenclatura apresentada em
Clough e Penzien (1975):

;‘iﬁ[T(t)—V(t]}dt+;f6[Ws(t)+Wm(t)]dt=0 @

1

T(t) — energia cinética;

V(t) — energia potencial;

W(t) — trabalho efetuado por forgas ndo conservativas na ponta do amostrador (sobre o solo);
W,.(t) — trabalho efetuado por for¢as ndo conservativas (perdas diversas);

0 — variagdo;

t, — tempo inicial do periodo considerado;

t, — tempo final do periodo considerado.

Para a situagdo em que o momento inicial t, ¢ igual a0 momento em que as energias cinética
e elastica ja foram dissipadas (t,) tem-se:

Jov(t)ae= o, 1)+, (6 o

1

Dessa forma, a variacdo da energia potencial do sistema martelo-haste ¢ igual a variagdo do
trabalho efetuado por for¢as ndo conservativas:

AEPGS™*™ =W +W _ ®)

Como o trabalho efetivamente entregue ao solo ¢ conhecido e proporcional a penetragdo do
amostrador (também conhecida), a for¢a dindmica (F,) média da reacdo do solo a cravacao do
amostrador pode ser representada pelas seguintes equagdes:

E ,=T=AEPG.’;™ com perdas=W. =F,Ap )
F,=AEPG”"™ com perdas/Ap (10)

Assim a equagao geral para o célculo da for¢a dindmica pode ser descrita como:

n, [nl (hq +Ap)Mmg+nzAthg]
F,= 0

(11)

1, — eficiéncia devida ao golpe do martelo;
1, — eficiéncia devida ao comprimento da haste;
1, — eficiéncia do sistema.

Os coeficientes n,=0,764; n,=1; 1n,=1-0,0042/ (sendo / comprimento da haste) sdo adotados
nas analises (Odebrecht, 2003; Schnaid et al., 2009).

Para estimativa de S, € necessario converter a for¢a dindmica em uma forga estatica equiva-
lente (F,), empregando um fator de velocidade de carregamento (v). Para a forca estatica F =F /v
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adota-se um valor constante igual a 0,60 (Hermansson ¢ Grévare, 1978; Randolph, 2004). Essa
hipotese ndo introduz erros a analise, pois a calibragdo ¢é feita de outros parametros independentes

na Equacdo 12.

[, (h, +8p)M, g0, 80M,g |

F=

Ap*v

3.2 — Capacidade de carga

A capacidade de carga de uma estaca isolada ¢ calculada por Poulos e Davis (1980):

Pu =Psu +Pbu _W

P, — carga tltima lateral;
P,, — carga ultima de ponta;
W — peso do sistema de hastes.

Expressoes para as contribuigdes de carga lateral e ponta sdo descritas como:

L

P = IC(.::I +o K tang’ )dz

su
0

B, =A,(cN,+0,,N, +0.5vdN, |

C — perimetro do amostrador;

¢, — adesdo ndo drenada entre o amostrador e o solo;
L — comprimento do fuste;

K — coeficiente de empuxo;

o, — pressdo vertical do solo;

¢, — angulo de atrito entre solo e amostrador;

A, — area da base do amostrador;

¢ — coesao do solo

0,, — pressao vertical do solo no nivel da base do amostrador;
Y — peso unitario do solo;

d — didmetro do amostrador;

N,, N, N, — coeficientes de capacidade de carga.

Portanto, a expressdo generalizada ¢ definida:

L

P, = [C(c,+0 K tang )dz+A, (cN +0, N _+0.5vdN )-W

0

(12)

(13)

(14)

(15)

(16)

Para o célculo da capacidade de carga em condigdes ndo drenadas, o angulo de atrito ¢ igual

a zero ¢ a Equagdo 16 pode ser re-escrita segundo a equagdo:

L
P, = [Cc,dz+A,S,N,
0

(17
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Substituindo a forga estatica (F,) na Equagdo 17 tem-se:
F=A NS +Af (18)

sendo f, o atrito lateral unitario. A Equacdo 18 representa o objetivo do presente trabalho,
permitindo estimar a resisténcia ndo-drenada do solo a partir de F..

3.3 — Equagoes propostas

Considera-se inicialmente que f; representa o atrito lateral gerado no amostrador durante o
processo de penetragdo. Diferentes metodologias podem ser usadas na estimativa de f,, descritas na
literatura como métodos a, B ¢ A. O método o, expresso em termos de tensdes totais, é a proposta
utilizada com maior frequéncia na estimativa da carga lateral de estacas em solos argilosos,
constituindo-se basicamente em uma relagdo nao linear da resisténcia ndo-drenada descrita através
do coeficiente de adesdo (o) (Doherty ¢ Gavin, 2011).

f=aS, (19)

S

Substituindo a Equacdo 19 em Equagao 18:

F=ANS,+A (aS,) (20)
Consequentemente:
F
S =——F~— 21
‘AN t+aA

A presente pesquisa propde uma metodologia para estimar o coeficiente de adesdo ()
diretamente dos resultados obtidos dos ensaios SPT (Ng;r), através da Equagdo 22, considerando-se
que F, ¢ uma fungao direta de Ngpr.
=F9-AbNCSU (22)

S.A,

04

4 - BANCO DE DADOS

O banco de dados da UFRGS registra as caracteristicas de depdsitos argilosos, em locais nos
quais foram realizados ensaios de SPT, acompanhados de determinagdo independente da resisténcia
ndo-drenada através de ensaios de Palheta, ou de outros ensaios de campo como o pressidmetro.
Informagdes complementares de interesse, como geologia ¢ propriedades geotécnicas, além das
descrigdes de localizacdo sdo igualmente relacionadas. Um resumo dos locais estudados e
publicagdes correspondentes ¢ apresentado no Quadro 2 ¢ Figura 2.

No processo de analises das informagdes, foram feitas as seguintes consideragdes:

a) em cada ensaio SPT foram computados os valores de penetragdo metro-a-metro nas camadas
de solo argiloso;

b) em cada local foram escolhidos valores representativos de S;
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¢) para Ngr= 0 foram computadas as penetragdes correspondentes (porém nos calculos foi
adotado um valor maximo de 450 mm, correspondente ao comprimento do amostrador
padrao).

Quadro 2 — Referéncias bibliograficas para a elaboragdo do banco de dados.

Sitio Referéncia bibliografica
Ceasa Soares (1997); Hallal (2003)
. Soares (1997); Hallal (2003); Odebrecht (2003);
Aeroporto Salgado Filho Schnaid (2001)
Tabai Soares (1997); Hallal (2003)
. Collet (1978); Ortigdo (1980); Almeida e Marques (2002);
Sarapui I Jannuzzi (2009)
Sarapui 11 Jannuzzi (2009)
Guabirotuba Kormann (2002); Schnaid et al. (2009)
Argila de Londres ARUP (1992)
£
L, ¥
Y
3; -Z:a;r:
¥ Argila
'd"j’n de Londres
i
Sarapui | (RJ)
Sarapui Il (RJ)

Guabirotuba (PR)
Tabal (RS)

Salgado Filho (RS)
Ceasa (RS)

Fig. 2 — Localizagdo dos locais em estudo.

5 — ANALISE ESTATISTICA

Os calculos correspondem a uma analise estatistico-matematica, destinada a determinagdo do
valor a expresso em func¢do do Ngpr. Definida a equagdo de ajuste, valores estimados pelo método
proposto sdo comparados com os resultados medidos em campo.

Dois mecanismos de penetracdo foram considerados na estimativa da resisténcia de ponta como:

a) ponta aberta, condi¢do na qual as forgas de atrito sdo aplicadas simultaneamente nas paredes
internas e externas do amostrador;

b) ponta fechada, correspondente ao atrito lateral mobilizado na parte externa do amostrador,
somado a resisténcia de ponta (i.e. areca da ponta calculada a partir da diferenca entre
diametros interno ¢ externo).
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Para Ngp = 0, os coeficientes 1, 1, € 1, tem valor unitario (1,0), pois o amostrador crava por
peso proprio em condi¢do quasi-estatica, ndo havendo componente dindmico no processo de
cravacao.

Nos calculos sdo considerados somente solos argilosos, nao sendo aplicado a camadas de solo
que correspondem a outras tipologias. O valor de N ¢ obtido a partir da teoria de capacidade de
carga ¢ adotado como igual a 9 (e.g. Skempton, 1951).

Nos Quadro 3 ¢ Quadro 4 sdo apresentados a geometria ¢ peso adotados nos processos de
calculo, correspondentes aos valores descritos nas normas de execugao de ensaios SPT.

Quadro 3 — Dados do equipamento, Brasil (NBR 6484).

Elemento Unidade Valor
M, kg/m 3,23
M, kg 65

D ‘externo amostrador mm 53

Do amostracor mm 35

L S— cm’ 12,44

Ay o fchada cm’ 22,06

hqucda do martelo cm 75

Quadro 4 — Dados do equipamento, Londres (BS 1377-9 1990 e BS 4019-5 1999).

Elemento Unidade Valor
M, kg/m 5,67
M, kg 63,5
D e amostragor mm 51
Dmlerno amostrador mm 35
L W—— cm’ 10,81
Ab ponta fechada cm? 20,43
hqueda do martelo cm 76

5.1 — Estimativa de o como func¢io Ngpp

Para o presente trabalho, a Equagdo 21 ¢ adotada como referéncia nos procedimentos de
calculo executados. Nessa equagdo ¢ possivel isolar o coeficiente de adesdo (o) (Equacdo 22) e,
empregando as informagdes contidas no banco de dados, calcular os valores correspondentes nos
diferentes locais.

Resultados das analises estatisticas (Mufioz-Rodriguez, 2012) produzem linhas de tendéncia
representativas do melhor ajuste aos valores experimentais, conforme ilustrado nas Figura 3 ¢
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Figura 4, considerando as condigdes para ponta aberta ¢ ponta fechada. No Quadro 5 sdo
apresentados os resultados obtidos para cada uma das variaveis da equagao de ajuste.

Entre os varios modelos de ajuste, equagdes hiperbolicas foram adotadas por apresentar os
maiores coeficientes de determinag@o (r?). Valores para r* de 0,63 ¢ 0,68 para ponta aberta ¢ ponta
fechada, respectivamente, indicam a dispersdo inerente a resultados de ensaios de penetragdo
dindmica. Apesar da dispersdo, o método € simples e direto, sendo fun¢@o somente da medida de
penetragdo do ensaio SPT.

A*N
a=o,+— 23
" B+N (23)

SPT

Quadro 5 — Coeficientes das equagdes de calculo de .

Elemento Ponta aberta Ponta fechada
A, 0,5594 0,8005
A 2,3655 11,2814
B 65,5723 229,9562
r? 0,63 0,68

#+ Ceasa

1 Guabirotuba
 SalgadoFilho
@ Sarapui |

= Sarapu Il

@ Tabal

A Lonckres

20 40 60
Nert

Fig. 3 — Ajuste de o em termos de N,,. Ponta aberta.
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# Ceasa

1 Guabirotuba
A SalgadoFilho
® Sarapui |

i Sarapulll
 Tabal

A Londres

0 20 40 60
Fig. 4 — Ajuste de o em termos de N,;. Ponta fechada.

5.2 — Aplicacio do método proposto

Uma vez determinada a equagdo de ajuste ¢ utilizada para estimativa dos valores de S, nos
depositos de solos argilosos que compde o banco de dados da UFRGS. Exemplos da aplicacdo da
metodologia sdo apresentados nas figuras a seguir (Figura 5 a Figura 7), nas quais estdo represen-
tados depositos de argilas muito moles, argilas rijas ¢ argilas pré-adensadas.

Su (kN/m?) Sufc'v
5 10 15 0,0 05 1,0 15 2,0 25 30

| =1

Profundidade (m)
Profundidade (m)

|~+-Ponta Aberta - . [~+-Ponta Aberta
10 | -m-Ponta Fechada 10

=& znivel d'agua

| @ Vane (Collet, 1978)
12 & - | | 12

| <@-Ponta Fechada
=d-znivel d'agua
® Vane (Collet, 1978)

Fig. 5 — Resultados para Sarapui.
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Su (kN/m?) Su/c'v
o 50 100 150 200 250 300 0,0 10 20 3.0 40 50 6,0
o, = o, T
2 2
1 -
4 - 4 ).-/
E . E o
2 - L -
] 8 /
= . = we
3 X 2 -
3 8 - § 8 -
& - £ b
10 * Ls 10 .0
+ Ponta Aberta . \"u * ™ a, [ + Ponta Aberta
12 W Ponta Fechada | P 12 Py -@-Ponta Fechada
=i znivel d'agua & - | ~a-znivel d'agua
® Tavares, 1988 | ® Tavares, 1988
14 = - - 14 - - J
Fig. 6 — Resultados para Guabirotuba.
Su (kN/m?) Sufa'v
o 100 200 300 400 0,0 0,5 10 15 20
o 1]
5 5
B A
10 &l 10 /
_ — -
E e £ .
] . ] {4
81 . 215 .y
B b oy 3 a e
B us e B .
520 ] S 20
$ ue $ :
& s e & ur e
25 b . 25 'Y .
#-Ponta Aberta [ e N ‘Ili’ . [~+-Ponta Aberta
3p |-@-Ponta Fechada : b ve 30 uve | <& Ponta Fechada
=a-znivel d'agua | | =d-znivel d'agua
® Vane (ARUP, 1992) | ® Vane (ARUP, 1992)
35 = . . 35 —_—

Fig. 7 — Resultados para Londres.

Os resultados estimados pelo método proposto sdo comparados aos valores medidos de S, nas
Figura 8 a Figura 11. No eixo das abcissas sdo representados os valores de S, medidos em campo
e nas ordenadas os valores estimados. Linhas de tendéncia tedricas foram adicionadas, sendo que
a principal corresponde a uma inclinagdo 1:1. Os calculos foram realizados considerando ponta
aberta e fechada. Sao também apresentados graficos em escalas expandidas para ilustrar a precisdo
das previsdes em solos moles, compressiveis.

45



Ponta aberta

400
350 -
o 300
I - # Ceasa
% M Guabirotuba
-]
1_5 200 A Salgado Filho
& 150 ® Sarapui |
3 100 W Sarapui Il
@ Tabai
50 -+ A Londres

Su Medido (kPa)

Fig. 8 — Comparagdo entre valores medidos e previstos de S, — método o para ponta aberta.

E # Ceasa
-
i / M Guabirotuba
-] -
= A Salgado Filho
3 :
- @ Sarapui |l
Y0
3 W Sarapui Il
s @ Tabai
V2 Iz
o
0 5 10 15 20 25 30
Su Medido (kPa)

Fig. 9 — Comparacdo entre valores medidos e previstos de S, — escala expandida (valores de S, até 30 kPa).

Ponta fechada
400
350 +
- 300 1
I # Ceasa
3’ 20 M Guabirotuba
% 200 + a Salgado Filho
3 150 - @ Sarapui |
W Sarapui Il
A -
@ Tabai
50 + A Londres
0 . y -
0 100 200 300 400
Su Medido (kPa)

Fig. 10 — Comparagao entre valores medidos e previstos de S, — método o para ponta fechada.
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30
”/AF V
25 / /
20 / # Ceasa
(Y oof, . M Guabirotuba
@ 2:1 A Salgado Filho

Su Calculado (kPa)

@ Sarapuil
M Sarapui ll
@ Tabai
A Londres
0 5 lllJ 1I5 ZII'J 2I5 3I0
Su Medido (kPa)

Fig. 11 — Comparagao entre valores medidos e previstos de S, — escala expandida (valores de Su até 30 kPa).

Como verificagdo complementar foi elaborada a Figura 12 baseada no trabalho apresentado
por Aschuri e Hetty (2001). Essa figura relaciona valores de Ngp a estimativas de S, obtidas com
a metodologia o proposta. O método proposto segue a linha de tendéncia definida pelas demais
metodologias, fornecendo valores superiores a Terzaghi e Peck (1967) para valores de S, entre 0 ¢
30 kPa, e valores inferiores para S>30 kPa.

500 -
/ g
/ 7

s / e
m
-9 / /’
2 400 ;’

3
v ’
- ’/\CH ,’ Sowers
L1 / / * Ceasa
® 300 /
§ 7 e u Guabirotuba
2 % AL - 1 X7 asalgadoFilho
o / A m.l P
g - i
2 200 - ® Sarapui |
® @ Sarapui Il
g sC-mML ——~=" eTabai
:g 100 = A Londres
2
-4

Terzaghi e Peck (1967)

] 10 20 0 40 50 60
Ng,; (golpes/300 mm)

Fig. 12 — Correlagio aproximada entre S, e Ngpr (Modificado de Aschuri e Hetty, 2001).

6 — CONCLUSOES

O presente trabalho apresenta um método para a estimativa da resisténcia ao cisalhamento
nao-drenada de solos argilosos a partir de ensaios SPT. O método utiliza teoria de capacidade de
carga para previsao do coeficiente o, obtido a partir de um ajuste estatistico direto com medidas de
penetracdo Ngpp. Foram adotadas expressdes hiperbdlicas para ajuste a valores medidos in situ
(r’~0,65). Apesar da dispersdo inerente a ensaios SPT, o método pode ser adotado para estimativa
de valores médios de comportamento, em projetos conceituais ou basicos. Valores estimados de S,
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tanto para argilas moles como rijas (S, variando entre 10 kPa e 400 kPa) estdo na faixa de
ocorréncia de medidas disponiveis no banco de dados da UFRGS. O procedimento de calculo ¢é
simples e direto, pronto para ser usado em projetos de engenharia.
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CORRELACAO ENTRE MOVIMENTOS DE
MASSA E PLUVIOSIDADE NAS ENCOSTAS
DE JOAO PESSOA/PB - BRASIL

Rainfall-landslide relationship for Jodo Pessoa/PB - Brazil

Fabio Lopes Soares*
Geraldo Moura Ramos Filho**

RESUMO — As ocorréncias de movimentos de massa na cidade de Jodo Pessoa estdo gerando preocupagdo a
sociedade. Dado que a chuva ¢ um dos principais agentes responsaveis pela deflagragdo dos deslizamentos,
este trabalho busca realizar um estudo da relacao da precipitagdo com os deslizamentos, objetivando encontrar
um meio para monitorar ¢ prever os movimentos de massa através do estudo de uma unica variavel, as chuvas.
Foi delimitada a regido a ser estudada, coletados os dados dos movimentos de massa e dos pluvidmetros e, por
fim, tragou-se curvas do tipo chuvas diarias vs. chuvas acumuladas, buscando indices de correlagdo (R?) eleva -
dos. Encontraram-se resultados bastante significativos para a prevengdo e o monitoramento dos movimentos
de massa. Para a precipitagdo acumulada de oito dias foram encontradas trés equagdes que se diferenciam pela
gravidade do movimento de massa e, ainda, as correlagdes encontradas foram elevadas.

SYNOPSIS — The occurrence of mass movements in the city of Jodo Pessoa are generating concern for the
Civil Defense services. As the rain is one of the main agents for triggering landslides, this work aims to
conduct a study of the rainfall-landslide relationship, in order to find a way to monitor and predict the mass
movements through the study of a single variable, rainfall. The area of study has been delimited, the mass
movements and rain data were collected and finally the daily rain vs. accumulated rain curves were traced,
searching for high correlation indices (R?). Significant results have been found for the prevention and
monitoring of mass movements. For the eight day accumulated rainfall three equations were derived that differ
in the severity of the mass movement and whose correlations were high.

PALAVRAS CHAVE — Movimento de massa, pluviosidade, correlagdo.

1- INTRODUCAO

Os movimentos de massa, habitualmente conhecidos como escorregamentos ou deslizamentos,
sd0 os fendmenos naturais que mais afetam as cidades brasileiras, provocando danos sociais e
econdmicos. Ocorrem geralmente nos periodos chuvosos, sendo a chuva considerada um dos
principais agentes de deflagragdo desses movimentos. Este fato ¢ agravado por outro fator, a
ocupagdo desordenada.

Segundo Ide (2005), a preocupagdo com os movimentos de massa ¢ necessaria devido ao
grande numero de cidades nas quais existem esses problemas. O monitoramento ¢ a prevengao
eficazes destes processos tém sido um desafio para as comunidades internacionais, visando a
protecdo a vida e a propriedade. O sucesso dessa empreitada, no entanto, esta intimamente ligado
ao conhecimento de seus agentes condicionantes e como se relacionam até a deflagragdo.

* Professor Titular, Departamento de Engenharia Civil e Ambiental, Universidade Federal da Paraiba.
E-mail: flseng@uol.com.br
** Engenheiro civil. E-mail: geraldo0511@hotmail.com
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1.1 — Estudos anteriores

A busca para tentar compreender a associacdo entre a deflagragdo dos movimentos de massa
¢ os indices pluviométricos, esta levando muitos pesquisadores a tentarem estabelecer correlagdes
empiricas, probabilisticas ou fisico-matematicas entre a pluviosidade e a ocorréncia desses
processos. Entre trabalhos internacionais citam-se Endo (1970), Campbell (1975), Lumb (1975),
Govi (1977), Eyles (1979), Kay e Chen (1995), Zézere (2003). No Brasil, sdo conhecidas diversas
correlagdes entre os episddios de chuva e os movimentos de massa, resultantes de diferentes locais
e utilizados em planos de defesa civil. Citam-se os estudos de Guidicini e Iwasa (1977), Tatizana et
al. (1987), Almeida ¢ Nakazawa (1991) para Petropolis, Elbacha et al. (1992) para Salvador, Xavier
(1996) para Belo Horizonte, Alheiros ef al. (2003) para Olinda, Salaroli (2003) para Vitdria, Vieira
(2004) para Blumenau, Ide (2005) para Campinas/SP, Castro (2006) para Ouro Preto. Os Quadros 1
e 2, citados por Ide (2005), mostram de forma resumida cada trabalho e as conclusdes encontradas.

Quadro 1 — Resumo de pesquisas internacionais realizadas sobre chuva e escorregamento (Ide, 2005).

Autor e ano Local Caracteristica associada a escorregamento
Endo, 1970 Hokkaido Limite de 200 mm / dia.
Campbell, 1975 Los Angeles Limite de 262 mm / evento de chuva.
Nielsen et al., 1976 Alameda County, Califérnia Limite de 180 mm / evento de chuva.
Govi, 1976 Bacino Padano, Italia Limite de 100 mm / 3 dias.

Limite de 50-90 mm / evento de chuva.
Eyles, 1979 Wellington City Escorregamentos de grande porte com 100 mm /
evento de chuva.

Brand et al., 1984 Hong Kong Limite de 100 mm / 24 horas; 70 mm / hora.

Relagdo: d = (180 — h)/s
onde d € a chuva didria (mm), h € a chuva horaria
Kay e Chen, 1995 Hong Kong (mm) e s ¢ o coeficiente de inclinagdo da reta que
limita as zonas de probabilidade de ocorréncia de
escorregamentos.

Boa relagdo com chuva de 1 e 12 horas anteriores

Finlay et al., 1997 Hong Kong Limite de 8 a 17 mm / hora.

Limite de 220 mm / 15 dias para escorregamentos
de pequeno porte / translacionais rasos.
Limite de 130 mm / dia para escorregamentos

Zézere et al., 2003 Lisboa, Portugal multiplos translacionais.

Limites de 459 mm / 40 dias a 690 mm / 75 dias

(chuvas prolongadas) para movimento de massa
profundos.
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Quadro 2 — Resumos de pesquisas brasileiras realizadas sobre chuva e escorregamento
(Modificado de Ide, 2005).

Autor e ano Local Caracteristica associada a escorregamento

Limite de 8 a 17% de pluviosidade anual. Com 20%
Guidicini e Iwasa, 1977 Costa Ocidental, Brasil da pluviosidade anual, desenvolvem-se fendmenos
catastroficos.

Boa relagdo com precipitagdo acumulada de 4 dias;
I (Ac)=2603 Ac"**

Tatizana et al., 1987 Serra do Mar, Brasil . . .
I = intensidade da precipitagdo
Ac = precipitacdo acumulada de 4 dias
Elbacha et al., 1992 Salvador, Bahia Limite indicativo de 120 mm/ 4 dias.
Xavier, 1996 Belo Horizonte, Minas Gerais Limite de 30 mm/24 horas e 50 mm em 48 horas.
GEO-RIO, 2000 Rio de Janeiro, Rio de Janeiro Boa relagdo com chuva acumulada de 4 dias.

Maior chance de instabilidade de massa para
R>60 000 mm? sendo: R = Pac . I
Alheiros et al., 2003 Olinda, Pernambuco I = intensidade da chuva
Pac = precipita¢do acumulada desde o inicio
da estagdo chuvosa

36,00 mm para nivel de Atengao.

Salaroli, 2003 Vitoria, Espirito Santo 87,5 mm para nivel de Alerta.

Vieira, 2004 Blumenau, Santa Catarina Boa relagdo com chuva acumulada de 3 a 4 dias,
somando em torno de 50 mm.

Ide, 2005 Campinas, Sao Paulo 78,0 mm para 7 dias de acumulada.
Castro, 2006 Ouro Preto, Minas Gerais 129,0mm de chuva a.c'u'mulada em cinco dias com
chuvas diarias de 55,0mm.
50,0 mm de chuva acumulada de sete dias com chuvas
Soares ¢ Ramos, 2014 Jodo Pessoa, Paraiba didrias de 150,0 mm.

150,0 mm de chuva acumulada de sete dias com
chuvas diarias de 50,0 mm.

1.2 — Area de estudo

A area objeto de estudo compreende a cidade de Jodo Pessoa, capital do estado da Paraiba. A
regido esta inserida na folha topografica de Jodo Pessoa (Brasil, 1974), na escala 1:100 000, e situa-se
na zona fisiografica da Mata Paraibana. A cidade de Jodo Pessoa faz limites, a norte, com o
municipio de Cabedelo, a sul, com os municipios do Conde e Alhandra, a oeste, com os municipios
de Bayeux e Santa Rita, e a leste, apresenta como ponto limite a fronteira maritima do Oceano
Atlantico.

Atualmente, a Coordenadoria Municipal de Defesa Civil (COMDEC) identifica na grande
Jodo Pessoa trinta e uma areas de risco. Uma area ¢ considerada de risco quando esta situada em:
encostas declivosas, fundos de vales, varzeas de rios, encostas sujeitas a deslizamento, areas onde
passam redes de alta tensdo de energia elétrica, tubulagdes de gases naturais, transmissdo de agua,
entre outros.

Para compreender a influéncia das chuvas no desencadeamento dos movimentos de massa na
cidade de Jodo Pessoa, serdo tragadas curvas de dispersdo com os valores de precipitagdo didria e
acumulada para as quais comeg¢a a deflagracdo. A partir destas informagdes pode-se criar um
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suporte para um sistema de alerta, que servird como instrumento preventivo da COMDEC para a
populagdo e os 6rgdos competentes.

2 - METODOLOGIA

A metodologia adotada neste trabalho ¢ bastante semelhante aos estudos de Ide (2005) e
Castro (2006), porém devido a algumas peculiaridades da area de estudo, algumas adaptagdes do
método adotado foram necessarias. Este estudo foi desenvolvido em duas etapas.

1. Coleta de dados — Levantamento dos dados sobre movimentos de massa e dos dados
pluviométricos, sendo criado um cadastro.

2. Correlagao entre escorregamento e pluviosidade — Verificagdo da quantidade de dias de
chuva acumulada na deflagra¢do dos escorregamentos e, por fim, determinagdo da relagdo entre
precipitacdo e escorregamentos.

2.1 — Coleta de dados

Os levantamentos de dados dos movimentos de massa e da pluviosidade ocorrem de forma a
coincidir as datas e locais, devido a interdependéncia entre estes dados. O periodo de estudo do
trabalho compreendeu desde 2008 até 2013, portanto foi importante a coleta dos dados tanto de
precipitagdo quanto de movimentos de massa dentro desse periodo.

2.1.1 — Movimentos de massa

O levantamento dos dados foi realizado com a ajuda da COMDEC de Jodo Pessoa,
complementado pelas informacdes obtidas na midia. O inicio do cadastro de escorregamentos em
2008 se deve a inexisténcia de registro das ocorréncias anteriores a esta data.

A coleta dos dados para o cadastro seguiu os procedimentos abaixo:

» Levantamento das ocorréncias atendidas pela COMDEC de Jodo Pessoa, selecionando
apenas aquelas relacionadas a movimentos de massa;

* Verificagdo das datas e locais das ocorréncias para certificagdo que foram atendidas na area
de estudo;

» Arquivamento das informagdes coletadas.

Deve-se realizar uma triagem inicial nas informagoes coletadas, evitando assim os acidentes
nao relacionados diretamente a precipitacdo. Nos casos em que foi identificado que o rompimento
se dera por falhas na construcao civil, rompimento de tubula¢des de agua e esgoto, escavagdes ou
cortes inadequados do terreno, entre outros, a ocorréncia deve ser excluida.

O niimero de movimentos de massa que ocorreram no periodo da pesquisa, provavelmente ¢é
maior do que os cadastrados. Isto se deve ao fato da existéncia de locais ndo habitados na area
urbana de Jodo Pessoa onde ocorrem movimentos, mas estes ndo atingem moradias. Assim a
ocorréncia nao ¢ registrada.

Para apurar maiores detalhes como o horario e tipos de perdas ocorridas no acidente, a biblio-
grafia existente sobre o assunto aconselha a procurar no meio de comunicagao, em jornais, revistas
locais, entre outros, as noticias de escorregamentos. A melhor precisao do horario da ocorréncia dos
movimentos de massa ¢ muito importante para a utilizagdo rigorosa das informagdes coletadas nos
pluvidmetros.

O cadastro final foi criado em um banco de dados em planilha Excel, armazenando e ordenando
os dados. No cadastro consta a data da ocorréncia e endereco (logradouro e bairro).
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2.1.2 — Pluviosidade

Os dados de precipitacdo foram considerados de forma que abranja toda a area de estudo. O ideal
¢ que exista uma rede de pluvidmetros na cidade para captar as leituras em varios pontos distintos.
Em Jodo Pessoa, o Instituto Nacional de Meteorologia (INMET) possui um pluviémetro localizado
na regido estudada e a Agéncia Executiva de Gestdo das Aguas da Paraiba (AESA) possui seis.

Outro fator importante ¢ que as informagdes dos pluviometros devem coincidir com as
informagdes dos movimentos de massa ¢ ainda apresentar dados confiaveis no periodo estudado.
Para a regido estudada, apenas o pluviometro do INMET apresentou dados confiaveis no periodo
de estudo.

Para os estudos de correlag@o, ¢ importante saber os valores das chuvas acumuladas nos dias
anteriores. A partir da planilha Excel foram calculadas as chuvas acumuladas de 1 a 10 dias.

2.2 — Correlacio entre escorregamentos e pluviosidade

Esta correlag@o tem por objetivo estabelecer uma relagao numérica entre os dois, sendo de grande
utilidade para a previsao dos movimentos de massa e tendo aplicacao direta nos planos de defesa civil
do municipio, através das previsdes meteoroldgicas e acompanhamento dos indices pluviométricos.

Segundo Castro (2006), o estudo de correlagdo consiste na comparacdo, através de diversos
graficos, entre os valores de precipitagdo que causaram escorregamentos ¢ aqueles valores que ndo
causaram nenhum tipo de movimento.

Primeiramente, foram estudados os dias de chuva acumulada que influenciam nos movimentos
de massa, sendo esta analise importante para verificar qual a quantidade de dias antecedentes que tem
maior influéncia nos movimentos, ou seja, a importancia da saturagdo do solo no desencadeamento
dos escorregamentos.

Posteriormente, tragou-se uma curva para através desta fornecer uma relagdo numérica entre
a chuva acumulada na quantidade de dias antecedentes aos escorregamentos ¢ a chuva ocorrida no
dia da ocorréncia.

2.2.1 — Quantidade de dias de chuva acumulada na deflagracdo dos escorregamentos

Através da construcdo de diagramas de dispersdo para as chuvas acumuladas de 1 a 10 dias,
pode-se verificar a quantidade de dias de chuvas acumuladas que influenciam na deflagragdo dos
escorregamentos, comparando os valores das chuvas acumuladas que causaram ou nao
escorregamentos. A analise consiste em definir o diagrama de menor numero de dias que apresenta
uma separac¢do mais nitida dos pontos com e sem escorregamentos.

Para a elaboracdo desse diagrama, foram plotados os pontos com e sem escorregamentos pela
data de sua ocorréncia. Através destes diagramas ¢ possivel estabelecer um valor limite da
precipitagdo que inicia o processo de movimentacao.

2.2.2 — Relagdo entre precipitagdo e escorregamentos

Para estudar a relacdo numérica entre as chuvas e os escorregamentos foi construido um
grafico. Este grafico fornece uma equagao que correlaciona a chuva acumulada com a chuva diaria
do dia da ocorréncia, e pode ser usada como auxilio a prevengdo de acidentes.

Para a construgdo deste grafico foram utilizados todos os dados de escorregamentos dos anos
escolhidos para as analises, pois uma quantidade maior de dados proporciona um melhor ajuste
para a curva. O objetivo da construcdo deste grafico ¢ estudar os pontos em situagdes adversas, ou
seja, aqueles dias em que ocorreu um baixo volume de chuva, mas houve movimentos e aqueles
que com alto valor de chuva diaria ndo causaram escorregamentos.

55



Quando ndo existem dados pluviograficos, valores de intensidade horaria de chuva, o grafico
pode ser construido com os valores diarios da chuva, assim como no trabalho de Ide (2005) e de
Castro (2006). Para este tipo de grafico, utiliza-se o valor da chuva em 24 horas correlacionando-o
com a chuva acumulada em X dias, excluindo o valor da precipitagdo do dia de ocorréncia. O
grafico elaborado neste trabalho utilizou os dados diarios.

Foram langados todos os pontos com e sem escorregamentos no grafico da chuva diaria pela
chuva acumulada, definindo uma curva que mostra a melhor separagdo desses pontos. A equagdo
que melhor se ajustar a esta curva sera a relagdo numérica entre essas duas variaveis. Para se obter
a melhor curva com o melhor ajuste foram realizadas varias tentativas.

3 — APRESENTACAO E ANALISE DOS RESULTADOS

3.1 — Dados do cadastro de movimentos de massa

A triagem foi realizada e foram selecionados apenas os deslizamentos provocados pelas
chuvas. Ao fim da triagem, foi possivel observar que os movimentos de massa registrados sdo
escorregamentos do tipo rotacional e 19 datas distintas foram utilizadas no estudo (Quadro 3), onde
foram subdivididas em trés categorias:

 Eventos simples (registro de apenas um movimento no dia) — foi maioria, atingindo 63,16%
dos movimentos cadastrados;

* Eventos médios (registro de dois ou trés movimentos no dia) — atingindo 26,32% dos
movimentos cadastrados;

» Eventos grandes (registros de mais de trés movimentos no dia) — atingindo 10,52% dos
movimentos cadastrados.

Os registros de movimentos de massa tém maior ocorréncia no periodo entre maio e agosto,
sendo facilmente compreendido devido ao periodo de chuva ser concentrado nestes meses. A maior
concentragdo de registros ocorreu em junho, aproximadamente 26%, seguido de julho, aproxima-
damente 21%. A Fig. 1 mostra a localizagdo da ocorréncia dos movimentos de massa.

Quadro 3 — Data e localizagdo dos movimentos de massa provocados pelas chuvas em Jodo Pessoa.

Data Local Data Local

Eventos simples 2172012 Saturnino de Brito
30/08/2013 Comunidade Santa Barbara Sdo José
14/07/2013 Saturnino de Brito Valentina
29/04/2013 Cristo Redentor 20/05/2011 Rangel
28/06/2012 BR-230/Km-19 Castelo Branco Gtz GER ANTTeR
19/06/2012 Saturnino de Brito 5 7
24/01/2012 Timbo 23/04/2009 Caiioé:;:co
17/07/2011 Sao Jose Eventos grandes
12/7/2011 BR-230/Km-19 Castelo Branco Sa0 José
20/02/2011 Ilha do Bispo Timbo
23/05/2009 Roger 9/6/2013
3370272009 Renascor BR—230/Km—' 19 Castelo Branco
16/06/2008 Roger Comunidade Santa Clara
Eventos médios Sao José
BR-230/Km-19 Castelo Branco Comunidade Tito Silva
4/9/2013 Miramar 12/4/2011 Barreira do Cabo Branco
Barreira do Cabo Branco Saturnino de Brito
13/06/2013 Saturnil}o dfe Brito Timbo
Timbo Roger
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3.2 — Dados pluviométricos

Para a coleta dos dados de pluviosidade, as informacdes foram obtidas no banco de dados do
INMET, que pode ser acessado via internet, ¢ na AESA. O Quadro 4 ¢ a Fig. 1, especifica a quem
pertence ¢ a localizagdo dos pluviometros espalhados em Jodo Pessoa.

Quadro 4 — Pluvidmetros: 6rgdo/coordenadas.

Pluviémetro Latitude (graus) Longitude (graus)
Estagao 82798 INMET -7.1 -34.86
Bayeux AESA -7.13 -34.94
Jodo Pessoa / DFAARA AESA -7.08 -34.83
Joao Pessoa / Mangabeira AESA -7.19 -34.81
Joao Pessoa / Mares AESA -7.15 -34.9
Joao Pessoa / CEDRES AESA =721 -34.95
Cabedelo / Emater AESA -7.08 -34.85

Legenda:

Deslizamento
o) i
Pluviometro

Fig. 1 — Mapa de localizagdo dos movimentos de massa e dos pluviometros em Jodo Pessoa.
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Dentre as esta¢des pluviométricas do Quadro 4, foi observado que:

* a estacdo Bayeux e Jodo Pessoa/Mangabeira ndo apresentam dados para todo o periodo de
estudo. O ultimo registro coletado foi no més de maio/2013 para a estacdo Bayeux e
agosto/2012 para a estacdo Jodo Pessoa/Mangabeira;

* a estacdo Jodo Pessoa/Mares e Jodo Pessoa/EMATER apresentam falhas nas medigdes, ou
seja, ndo foram realizados os registros de precipitagdo em algumas datas dentro do periodo
de estudo;

* a estacdo Jodo Pessoa/DFAARA apresenta dados extremamente semelhantes a estagdo 82798
do INMET.

Por fim, a estagdo do INMET (estagao 82798) foi selecionada para realiza¢ao do estudo, pois foi
considerada a mais representativa devido a existéncia de dados em todo o periodo de investigagdo dos
escorregamentos (2008 a 2013) e a maior proximidade aos locais dos escorregamentos selecionados.

3.3 — Correlagdo entre escorregamentos e pluviosidade

3.3.1 — Andlise do numero de dias de precipitacio acumulada mais efetivo nos processos de
escorregamentos

Foram langados todos os dados de chuva do ano de 2011 em um grafico de dispersdo de
precipitagdo acumulada de 8 dias. A Fig. 2 mostra os resultados para as chuvas acumuladas de 8
dias. Os 5 casos de escorregamentos ¢ os casos de ndo ocorréncia estdo destacados nos graficos
como indica a legenda.

350

A Simples
300 . > prec. acumulada
_ ° ® Médio
250 P ¥ grande
& A
200 2] 2 ¢
;
150
100
50 |8 _
0 £ % "4“"’?_'?..::1'- e s -~ )

01/01/11 20/02/11 11/04/11 31/05/11 20/07/11 08/09/11 28/10/11 17/12/11

Fig. 2 — Graficos de dispersao de precipitagdo acumulada de 8 dias.

Observando o grafico podemos chegar a conclusio que:
* Os eventos simples e médios ocorrem a partir de um limiar préximo de 50 mm;

* Os eventos grandes ocorrem a partir um limiar proximo de 175 mm.

58



E, ainda, os limites tracados ndo segregam os pontos de escorregamentos dos pontos de
precipitacdo acumulada, esta situagdo sendo a ideal. O resultado encontrado ¢ ainda considerado
insatisfatorio, mas os valores limites encontrados sdo uma excelente referéncia para o estudo da
rela¢do chuva diaria vs. chuva acumulada, como veremos mais adiante.

3.4 — Relacdo numérica entre precipitacdes e escorregamentos

As curvas que correlacionam a precipitagdo acumulada e a precipitagdo diaria foram definidas
para se obter uma relacdo numérica entre estes dois parametros. Foram obtidas através de um
grafico com todos os pontos de escorregamentos (simples, médios ¢ grandes) e os pontos de chuva
que ndo provocaram escorregamentos (Fig. 3). As equagdes foram obtidas através de linhas de
tendéncia do tipo potencial, cujo objetivo é encontrar uma correlagdo elevada.

200 - :
| A simples
T 180 . )
em registro
é 160 - & g
@ Médio
Q 140 |
= 120 ¥ grande
& 100
-
8 i ] \4.\ y=2933,6)(‘°'5?
S ~— , K g ——— | r-oms
m . T, e S it e
£ 60 1 . : A y =2253,2x05652
- J o - » H 2 = —
B 40 progoB2o— . S T2160,607|L_R-=09431
= | o8, o S-S R2=0,9797
_' __ “a® Bis ...-,\ s > .—. YD p—ip -.— p—
100 150 200 250 300 350

Precipitacdo acumulada - PA (mm)

Fig. 3 — Curvas de correlago entre precipitagdo diaria e acumulada para 8 dias.

No grafico acima, ¢ perceptivel a separacdo dos pontos sem registro e com registro de
escorregamento. O valor de R? foi satisfatdrio para os eventos simples, médios e grandes — 0,9797;
0,9431 e 0,9916, respectivamente — significando boa concordancia dos pontos com a linha de
tendéncia adicionada. O Quadro 5 mostra as equagdes encontradas e o fator R? de cada uma das
curvas.

Quadro 5 — Resumo das equagdes das curvas encontradas e valor de R

Chuvas acumuladas — 8 dias Equagao R?
Simples PD = 2160,6.PA "™ 0,9797
Médio PD = 2253,2. PA 0,9431
Grande PD = 2938,6.PA 0,9916
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Com a elaboragdo destas equagdes, agora ¢ possivel calcular a quantidade de chuva que pode
ocasionar escorregamentos, partindo das informagdes de chuva acumulada dos dias anteriores. Por
isso ¢ necessario o acompanhamento da chuva ocorrida nos dias antecedentes, favorecendo a
prevengdo de acidentes.

Como mostram os graficos de chuva acumulada de 8 dias, ¢ possivel observar pontos acima
da curva ndo associados aos escorregamentos. Mesmo assim, a maior parte do universo de dados
de precipitagdo localiza-se na area inferior do grafico, area a qual deve ser atribuida uma
suscetibilidade menor a escorregamentos na regido de Jodo Pessoa. Podemos perceber também que
ainda existem pontos de eventos simples abaixo da curva. Porém esses pontos sdo poucos,
representando, aproximadamente, 15% dos escorregamentos.

Vale ressaltar que por tratar-se de um resultado empirico, a qualidade da aplica¢ao da equacdo
depende do tamanho da amostra dos dados utilizados. Por essa razdo, ¢ importante realizar
frequentes atualizagdes, inserindo novos casos de escorregamentos ¢ ampliando a amostra de dados
de cada estagdo chuvosa.

4 — CONSIDERACOES FINAIS

E possivel estabelecer relagdes numéricas a partir de uma tUnica variavel, a precipitagio, as
quais dao indica¢do da probabilidade de ocorréncia de movimentos de massa, apesar de existir
inumeros fatores e agentes condicionantes para influenciar os processos de escorregamentos. A
investigagdo destas relagdes numéricas por meio da analise dos escorregamentos passados ¢ uma
técnica amplamente utilizada na problematica de previsdo deste tipo de acidente. No entanto, ¢
preciso observar a complexidade de fatores fisicos que atuam no processo ¢ a variabilidade climatica
e geomorfologica existente de cada regido, pois os resultados encontrados mostram-se aplicaveis a
nivel local, sendo recomendavel realizar atualizagdes constantes.

Diante das andlises realizadas com os registros de ocorréncias de escorregamentos para a
cidade de Jodo Pessoa, chegou-se a conclusdo de que a chuva acumulada ¢é de grande influéncia no
desencadeamento dos escorregamentos. As analises demonstraram que o melhor indicador do
inicio da deflagra¢do dos escorregamentos sao as chuvas acumuladas em oito dias anteriores ao
acidente.

As equacgoes que correlacionam a chuva diaria com a chuva acumulada séo do tipo potencial, devido
ao melhor ajuste a curva. As equagdes encontradas foram: para eventos simples, PD = 2160,6.PA"7,
para eventos médios, PD = 2253.2.PA**¥ e para eventos grandes, PD = 2938,6.PA™, sendo PD a
precipitacdo diaria do dia do escorregamento e PA a precipitagdo acumulada, excluindo a
precipitacdo do dia do acidente. Estas equagdes podem ser utilizadas no monitoramento das chuvas
acumuladas para a prevencdo aos escorregamentos na cidade de Jodo Pessoa.

Ha a necessidade de intensificar e estender este estudo no decorrer dos anos buscando sempre
aumentar os registros de escorregamentos e dos dados do pluviémetro, para no futuro existir uma
curva cada vez mais confiavel, para assim auxiliar o Poder Publico a realizar agdes preventivas para
os movimentos de massa, principalmente nas areas de riscos de Jodo Pessoa.
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ANALISE DAS TENSOES IN SITU NA MINA
CUIABA — SABARA — MINAS GERAIS - BRASIL

In situ stress analysis of the Cuiaba Mine — Sabard — Minas Gerais - Brasil

Isabela Ribeiro Tropia*
Rodrigo Peluci de Figueiredo**

RESUMO - Nos projetos de mina subterranea, o estudo do campo de tensdo in situ ¢ fundamental, ja que
esses requerem, diretamente ou como dado de entrada, a orientagdo e a magnitude das tensdes para o
dimensionamento das suas escavagdes subterraneas, suporte e refor¢o dessas, desenvolvimento de modelos
numéricos, determinagdo de métodos e sequenciamento de lavra, previsdao de rockburst, entre outros. O
conhecimento do estado de tensao in situ geralmente se baseia nas deformagdes medidas em ensaios diretos
como, por exemplo, o de sobrefuracdo. Por possuir um alto custo, geralmente, restringe-se esse tipo de ensaio
a poucas medigdes. No entanto, outras informagdes podem ser avaliadas para a compreensido das tensdes
sendo denominados de métodos indiretos e indicativos, como discing e breakout. A andlise e a comparagdo
dos dados obtidos nos ensaios diretos com as informagdes de discing e breakout mostraram-se na Mina Cuiaba
de grande valor para a concep¢ao de um modelo das tensdes in situ.

SYNOPSIS — In underground mine projects, the in situ stress knowledge is essential, since those need, directly
or as an input, the stress orientation and magnitude for the underground excavations design, their support and
reinforcement, construction numerical modeling, mining method and mining sequence selection, rockburst
prediction and others. The in situ stress knowledge is generally based on in situ strain measurements, as the
overcoring technique. Since they have a high cost, generally this kind of measurements is limited to some.
Nevertheless, different information can be used for stress estimation known as indirect and indicative
techniques, like discing and breakout. The analysis and comparison of the direct measurements with discing
and breakout information provided to the Cuiaba Mine considerable data for its in sifu stress model
construction.

PALAVRAS CHAVE - Tensao in situ, discing, breakout.

1- INTRODUCAO

A Mina Cuiaba, localizada no municipio de Sabard a 35km da capital do estado de Minas
Gerais, Belo Horizonte, constitui, atualmente, uma das minas subterraneas de ouro mais importantes
do Brasil alcancando mais de uma centena de quilometros de escavacgdes, com profundidades
superiores a 1100m. Os principais métodos de lavra utilizados sdo o Corte e Enchimento, o Sublevel
Stoping e em menor propor¢do, Camaras e Pilares.

A Mina Cuiaba possui diversas evidéncias e dados disponiveis que contribuiram para a
elaboragdo de um modelo do campo de tensodes in situ. O presente estudo avaliou e comparou
métodos diretos e convencionais para se estimar as tensdes in sifu, determinadas pelo método de
sobrefuragdo, com outros métodos indiretos, como discing e breakout.
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Se por um lado os métodos diretos de determinagdo de tensdes in situ sdo leituras quantitativas
das tensdes em um determinado ponto, nem sempre seus resultados podem ser estendidos a
diferentes setores. Além disso, economicamente, os métodos diretos ndo sdo passiveis de serem
aplicados em todos os dominios de tensdes da mina. Por isso, os métodos indiretos podem ser
utilizados em maior numero, abrangendo distintas regides ¢ fornecendo uma distribuigdo espacial
mais representativa das tensoes.

Este trabalho refere-se a dissertagdo de mestrado apresentada a Universidade Federal de Ouro
Preto em dezembro de 2013 (Tropia, 2013).

2 - GEOLOGIA

A Mina Cuiaba esté inserida no contexto geologico do Quadrilatero Ferrifero e suas unidades
pertencem a sequéncia do Grupo Nova Lima. A divisdo estratigrafica dos seus litotipos foi proposta
por Vieira e Oliveira (1988, citado por Ribeiro-Rodrigues et al., 2007) tendo basicamente trés
unidades:

e Inferior: metavulcanica mafica (metandesito) intercalada por metapelito e lentes de
metapelito carbonoso. E sobreposta por uma camada de BIF (formagao ferrifera bandada)
onde se encontra a mineralizagdo aurifera.

* Intermediaria: sequéncia de metapelito carbonoso, metavulcanica mafica com intercalagdes
locais de metapelito.

* Superior: metapelito alternado com metavulcanoclastica.

Os eventos tectdnicos responsaveis pela estruturagdo geologica da Mina Cuiaba geraram nas
suas unidades uma folia¢do proeminente, milonitica de mergulho médio para SE (Lobato et al.,
2001) e outra foliagdo mais nova de direcdo NNE-SSW. Diversos autores interpretam que a
estrutura de Cuiaba pode ser o resultado de uma dobra que foi redobrada. Nos corpos mineralizados
sd0 reconhecidos esses dobramentos de escala métrica e cuja atitude para seus eixos esta entre 130°
e 160° com mergulho médio de 20 a 35°. Essas dobras sdo reconhecidas em diferentes niveis da
mina e podem ser correlacionadas pelo seu mergulho.

3 - MATERIAIS E METODOS

A metodologia de trabalho teve como referéncia a quinta norma publicada pela International
Society of Rock Mechanics, ISRM (Stephansson e Zang, 2012), em que se apresenta uma diretriz
para a constru¢do de um modelo de tensdes in sifu de uma determinada area.

Os estudos seguiram a sequéncia de etapas propostas na publicagdo adaptando-se e limitando-se
aos dados e ensaios disponiveis na Mina Cuiaba. Foram levantados dados de geologia (litologicos
e estruturais), topografia, informacdes de sondagem e das tensdes in sifu regionais disponiveis no
Mapa Mundial de Tensdes (WSM - World Stress Map) (Heidbach et al., 2008). Como essas
varidveis sdo capazes de influenciar ¢ modificar o estado de tensdo, elas foram levadas em
consideracdo nas analises realizadas.

Foram ainda considerados dados de ensaios de compressdo uniaxial (UCS), mapeamento
geomecanico e classificagdo dos macigos rochosos de realces de lavra e galerias, mapeamento
geoldgico e estrutural, ensaios de determinacdo de tensdo in situ (método de sobrefuracdo),
modelos numéricos de analise tensdo-deformagdo e levantamento topografico das escavagdes.
O levantamento dos dados geomecanicos de breakouts dos pogos de ventilacdo e de discing nos
furos de sondagens exploratdrias da Mina Cuiaba também fizeram parte do estudo de tensdes.
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Os testemunhos de sondagem e os pocos de ventilagdo tiveram uma descri¢do criteriosa para
entendimento de suas ocorréncias.

A analise dos ensaios de sobrefurag@o contribuiu para uma estimativa das tensdes in situ e
conhecimento de sua orientagdo ¢ magnitude, além de base comparativa para os outros métodos
(discing e breakout).

A tltima etapa dos estudos compreendeu a analise e combinacdo dos dados obtidos de diversas
fontes (discing, breakout, ensaios in situ, modelos numéricos), originando entdo a concepgdo do
modelo das tensdes in situ para a Mina Cuiaba.

4 — RESULTADOS

4.1 — Ensaios in situ de sobrefuracao

Foram conduzidos na Mina Cuiaba dois ensaios de tensdo in situ cujo método utilizado foi o
de sobrefura¢do com células triaxiais CSIR (overcoring) com o objetivo de fornecer informagdes
sobre o campo de tensdes para o planejamento ¢ desenvolvimento da mina. A campanha de
determinag@o de tensdes ocorreu em dois niveis (primeiro ensaio a 680m de profundidade no nivel
12 e o segundo a 820m no nivel 14, aproximadamente), contando com trés ensaios em cada um.

O ensaio do nivel 12 foi realizado em uma galeria de acesso a um dos corpos mineralizados ¢
por isso, foi realizado na rocha encaixante descrita como metavulcanoclastica (XS). No nivel 14, o
furo de sondagem foi executado em uma galeria desenvolvida no corpo de minério e todos os
ensaios foram realizados em BIF.

As tensdes estimadas com as leituras de deformag@o consideraram os pardmetros elasticos (E
e v) dos litotipos (XS e BIF) ja conhecidos pela mina e ajustados para uma interpretagdo coerente
do ensaio. Esses parametros foram obtidos com a realiza¢@o de ensaios de compressdo uniaxial em
amostras coletadas e ensaiadas nos laboratorios de FURNAS Centrais Hidrelétricas e da UFMG
(Universidade Federal de Minas Gerais), Departamento de Engenharia de Minas, a partir do ano de
2004. Os Quadros 1 e 2 resumem os parametros e tensdes estimadas.

Quadro 1 — Parametros elasticos utilizados para XS (furo 1) e BIF (furo 2).

Posi¢iio do ensaio Litotipo E (GPa) v
Nivel 12 XS 60 0,25
Nivel 14 BIF 99 0,25

Quadro 2 — Tensdes principais calculadas para os ensaios dos furos 1 e 2, considerando
as propriedades do Quadro 1.

Furo Tensoes principais (MPa) Azimute (°) Mergulho (°)
G, =244 188 60
1 (XS) 6, = 22,46 040 26
c; = 10,84 304 14
o =307 311 3
2 (BIF) o, =38,15 041 3
6, =25,75 198 81
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Ensaios de determinag@o de tensdes sdo sensiveis a diversas variaveis (litologicas, estruturais
e topograficas, por exemplo) e, devido a isso, os dois ensaios foram interpretados separadamente.

A rocha existente na regido do Furo 1 (XS) evidencia forte anisotropia marcada pela sua
foliagdo (xistosidade). Mapeamentos geoldgicos realizados nas proximidades do ensaio indicam
medidas estruturais com atitudes para a foliagdo com azimutes SE-S e mergulho entre 20° e 50°.
A orientagdo obtida para a tensdo principal maior o, no ensaio do nivel 12, 188/60, foi fortemente
controlada pela foliagdo neste local uma vez que possui orientagdo proxima as atitudes mapeadas.
O campo de tensdes estimado para este local pode estar representando assim um campo de tensdo
“estrutural” orientado, ou seja, perturbado pela foliagdo (anisotropia).

Préximo ao local de realizag@o do ensaio 2 foram analisados dados estruturais de mapeamento
geologico que indicaram ser uma regido de dobramento da BIF com eixo de atitude 095/28 e
foliagdo com atitude de 130/35. O modelo das dobras regionais, reconhecido na Mina Cuiaba,
mostra que a camada de BIF, geralmente se espessa ¢ possui mergulhos variados, sendo que as
vezes, ocorre rompimento de sua estrutura, atribuindo assim uma condi¢do geoldgica peculiar a
esses locais. Essa particularidade estrutural pode explicar a razdo da magnitude determinada nos
ensaios de sobrefuragdo no nivel 14 indicarem valores altos, o, igual a 80MPa por exemplo, que
sd0 compativeis a locais de concentragdo de tensdo, como em dobras.

Em termos de propriedade reoldgica, a geologia da Mina Cuiaba resume-se basicamente em
um pacote de formagdo ferrifera bandada (BIF) caracterizada como uma camada rigida (ruptil)
encaixada em xistos (XS) menos rigidos (ductil), cujos mddulos elasticos podem ser comparados
como Ep > Eyq.

Hudson e Cooling (1988) descrevem como contrastes de rigidez entre materiais, como o que
ocorre na mina, influenciam e perturbam de maneira geral a orientagdo das tensdes in situ. Na Fig. 1,
apresentam-se trés situacdes em que as tensdes in situ se alteram pela presenga, no caso 1, de uma
descontinuidade aberta, em 2 quando essa possui a mesma propriedade (E, médulo elastico) do
meio e, por fim, no caso 3, quando possui rigidez maior que o meio.

No caso 3, as tensoes sdo desviadas sendo que a tensdo principal maior, o;, se ortogonaliza a
camada de maior médulo, Ej >E e a tensdo principal intermediaria, o,, se paraleliza a essa camada

Preenchimento

Tensdo : 7 Ep- Médulo de Young do
o2 :Jn';'::;fa ' preenchimento
Il 9% E. Médulo de Young da
Tensdo Gasal » : .
principal G4 -l - > G4
maior Caso 1

:i62=0 .

Caso1:Ep=0 - descontinuidade aberta

1 Caso2:Ep=E - preenchimento com mesmo
o, médulo da rocha

Caso3: Ep = « - preenchimento efetivamente
rigido
Fig. 1 — Alterag@o na orientagdo das tensdes in situ devido ao diferente valor do moédulo de Young entre
a encaixante e o preenchimento (Hudson e Cooling, 1988).
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E, de maior médulo. Os dados do mapeamento geoldgico do nivel 14 na regido do ensaio
apresentaram para a BIF uma dire¢do média NE/SW e mergulho para SE, como ja descrito. Quando
comparada com a orienta¢do da tensdo o, medida no ensaio ¢ a direcdo da camada de BIF observa-se
que essas sdo aproximadamente ortogonais. A tensdo o, (diregdo ¢ caimento igual a 041/08) por sua
vez ¢ aproximadamente paralela a diregdo da BIF.

A analise da orientacdo das tensdes determinadas no ensaio e a atitude da BIF indicam que a
partir da teoria de Hudson e Cooling (1988) a camada de BIF funciona entdo como um anteparo
rigido para as tensoes in situ na regido da mina.

4.2 — Breakout

A ventilacdo e a refrigeragdo da Mina Cuiaba sao realizadas pela circulagdo de ar em pogos
inclinados que se encontram distribuidos em todos os niveis da mina atendendo aos corpos
mineralizados. Esses pogos que sdo realizados por uma maquina de raise bore, possuem uma
inclinagao entre 45° ¢ 70°, diametro aproximado de 1,5 a 3 m e comprimento variavel de 50 a 300m.
A partir de 2005, varias ocorréncias de rupturas diametralmente opostas ¢ continuas ao longo da
parede desses pogos passaram a ser observadas.

A concentragdo de tensdo ao redor de um furo circular em rocha, sob a atuagdo de um campo
de tensdes faz com que, por um processo de deformacao inelastica, este se quebre e rompa as suas
paredes originais nas regides de maior concentragdo de tensdo e para esse fendomeno utiliza-se o
termo breakout (Zoback et al., 1985). Bell e Gough (1979, citado em Zoback et al., 1985), afirmam
que a orientagdo das tensdes principais ao redor de um furo pode ser inferida pela orientagdo/
/posi¢ao do breakout (ruptura). Interpreta-se que o breakout ocorre em duas zonas diametralmente
opostas ao longo da dire¢do da tensdo horizontal minima, Fig. 2.

e

Y ¥ . e N 2 *

Fig. 2 — Quebras diametralmente oposta em pogos de ventilagao.
Foram realizados levantamentos em 35 pogos entre os niveis 7 ¢ 15 da mina, descrevendo
azimute e angulo de mergulho dos pocos, existéncia ou ndo de quebras, descricdo qualitativa da

quebra (rasa, profunda, aberta, etc.), angulo entre o final da quebra e a posi¢do do meio da quebra,
extensdo lateral da quebra na parede dos pogos, raio inicial dos pogos, profundidade da quebra para
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dentro do macigo rochoso, azimute da quebra e caracterizacdo do macigo rochoso. Todos esses
dados foram verificados a fim de se estudar o que condicionava ou ndo as rupturas.

Dado que os pogos de ventilagdo na mina seguem pela rocha encaixante, o azimute do corpo
mineralizado para SE ¢ de que aqueles que fazem parte da infraestrutura também acompanham esse
mergulho, a analise ficou limitada as diregdes existentes. Verificou-se também que pogos com a
mesma orientacdo ¢ profundidades muito proximas ndo necessariamente possuiam quebras
descartando que as quebras eram condicionadas pelo seu azimute ¢ mergulho.

Realizou-se uma comparagdo da orientagdo das quebras com as tensdes determinadas pelos
ensaios de sobrefuracdo. A analise dos dados mostrou que a tensao principal maior determinada no
nivel 14 (BIF), igual a 311/03, esta alinhada com a direcdo NW/SE da maioria das quebras. Assim,
a localizagdo das quebras na escavagao ¢ exatamente o contrario da posigdo indicada pela teoria do
breakout. Ao confrontar a orientagdo da tensdo o, estimada no nivel 12 (rocha encaixante) igual a
188/60 observa-se que 0s pogos com quebras possuem mergulho semelhante, porém com diferenca
entre seus azimutes de 10° a 60° para E, ndo existindo portanto qualquer ortogonalidade entre a
direcdo da tensdo e a posi¢do da quebra no furo.

Verificou-se que as quebras ndo sdo controladas diretamente pela profundidade, sua
localizacdo na estrutura geoldgica, corpo mineralizado, qualidade do macigo rochoso ¢ nem pela
influéncia da tenso induzida por outras escavagdes.

As quebras foram ent@o avaliadas sob o ponto de vista da anisotropia presente nos macigos e
também com rela¢do ao angulo resultante entre os planos de foliagdo e a parede ou eixo do pogo,
0, Fig. 3.

Fig. 3 — Representagdo esquematica do pogo de ventilagdo cruzando os planos da foliagao.

Constatou-se que os pogos com quebras possuem um angulo 6 menor que 20°, ou seja, quando
os planos de anisotropia estdo paralelos ou subparalelos a sua parede, tendo sido observado um
total de 13 ocorréncias.
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Fig. 4 — Exemplo de quebra dos planos de foliagao na parede de um furo de detonagio.

Diante desta analise, a possibilidade de se inferir a direg¢do da tensdo principal maior como
perpendicular as quebras foi descartada, uma vez que independente da dire¢do das tensdes principais
podera haver cisalhamento nos planos de foliagdo ao redor dos pocos de ventilagdo quando o
angulo 0 for <20°.

4.3 — Discing

O termo discing ¢ utilizado para o fendmeno espontaneo em que porgdes de testemunhos de
rochas de carater raptil se quebram em forma de “discos” ou “pastilhas” durante e apds o processo
de sondagem diamantada em areas de alta tenso (Stacey, 1982). O grande interesse no estudo dos
discings se deve ao fato de que estes podem fornecer informagdes sobre as tensdes em grandes
profundidades onde, muitas vezes, ndo se tem acesso ou seria onerosa a execugdo de ensaios de
determinac¢do de tensdo com métodos diretos tradicionais.

Os discings em furos de sondagem na Mina Cuiaba foram analisados em 78 furos de
sondagens exploratorias e descritos quando disponiveis dados como litotipo, forma (perfil do
“disco”), espessura do discing, profundidade, relagcdo angular entre o eixo do furo e os planos de
anisotropia, didmetro da coroa de perfuracdo, equipamento de sondagem, azimute e mergulho do
furo. Os intervalos de discing mostraram-se mais presentes na BIF (ndo sulfetada) e em veios de
quartzo que constituem as unidades com propriedades ripteis na regido da mina susceptiveis as
rupturas em discing. Apenas 13 intervalos (13%) dos 78 furos estudados possuiam discing em BIF
com sulfeto.

Os discings em forma de pastilha sdo predominantes na mina, totalizando 81% das ocorréncias.
Esse tipo de discing ocorre quando ndo existe grande diferenga nas magnitudes das tensodes
horizontais a que estdo sujeitos. As ocorréncias de discing em forma de “sela” ou “prato” sdo pouco
frequentes pelo observado no total dos 195 dados. Estes foram encontrados em apenas dez furos de
sondagem e sdo ocorréncias pontuais.

A ocorréncia dos discings na regido da mina ndo se mostrou controlada por fatores como
equipamento de sondagem, orientagdo dos planos de anisotropia (bandamento composicional) da
BIF, orientagdo do furo ou profundidade.
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Entretanto, estes foram estudados sobre o ponto de vista de sua distribui¢do espacial e foi
identificado que seus intervalos seguem um padrdo de alinhamento concordante com o mergulho
médio da estrutura da mina. Esse mergulho tem caimento para SE e ¢ orientado de acordo com as
dobras de escala métrica associadas aos eventos deformacionais identificados na regido.

Os locais de ocorréncia de discing foram entdo comparados com os mapas geoldgicos da mina
e verificou-se que esses ocorrem exatamente em regides de dobramentos.

As regides dos furos que apresentaram intervalos com discing foram entdo verificadas em
campo ¢ identificou-se que essas regides se associavam a varios locais que intuitivamente eram
reconhecidos na mina como areas de “concentracdo de tensdo”. Durante o desenvolvimento de
galerias nesses locais com ocorréncia de discing muitas vezes foram reconhecidos fenémenos de
instabilidade como abertura de trincas, “fatiamento” do macigo rochoso por concentragdo de tensdo
nas paredes da escavagdo, pequenos estalos de rocha por fraturamento, entre outros.

A Fig. 5 exemplifica uma galeria no nivel 15, em que a BIF se encontra dobrada e que durante
o seu desenvolvimento, trincas se iniciaram na regido da charneira da dobra ¢ continuas camadas
de BIF se abriam nas paredes da escavagdo gerando diversos ciclos de reinstalagdo de suporte.
A estabilizagdo da escavagdo s6 ocorreu quando toda a estrutura de dobra foi exposta atingindo uma
altura duas vezes maior que a que havia sido dimensionada inicialmente para a galeria. Ressalta-se
que, alinhado ao mergulho dessa dobra, foram identificados furos com intervalos de discing.

XG - HANGING WALL

BIF DOBRADA

Fig. 5 — Exemplo de galeria desenvolvida em regido com dobramento do corpo de minério (BIF)
alinhada a ocorréncias de discing em furos de sondagem.

5 — DISCUSSAO

Os dois ensaios de sobrefuracdo executados apresentaram resultados para as tensdes in situ
(orientacdes e magnitudes) distintos devido ao controle litologico e estrutural dos locais realizados.
O ensaio no nivel 12 indicou um controle da orientacdo da tensdo principal (o, = 188/60) pelos
planos de anisotropia da foliagdo presente no XS. A interpretacdo do ensaio realizado na BIF
mostrou que a orientagdo da tensdo principal maior intercepta ortogonalmente essa camada, sendo
concordante com o conhecimento teérico sobre situagdes em que materiais com diferentes modulos
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elasticos em contato alteram a orientagdo das tensdes in situ. Os corpos mineralizados da Mina
Cuiaba constituidos pela BIF funcionam como um anteparo para as tensdes in situ devido ao seu
moédulo de Young ser maior que o da rocha encaixante. O fato dos litotipos possuirem diferentes
propriedades interfere na orientagdo ¢ magnitude das tensdes in situ, fazendo com que na regido de
contato o campo de tensdes proximal (near Field) seja provavelmente diferente do distal (far
Field).

Foi verificado que as quebras identificadas nos pogos de ventilagdo sdo resultantes do
mecanismo de ruptura denominado flexdo (buckling) (Hutchinson e Diederichs, 1996). Esses
autores explicam que, para macicos anisotropicos em regides, por exemplo, de alta tensdo, os
planos da foliagdo podem ajudar na formagdo de finas camadas de rocha (chamadas de slabs)
paralelas a parede da escavagdo. No caso dos pogos da Mina Cuiaba, essas finas camadas ja existem
naturalmente pela foliagdo do maci¢o (<lcm), o que torna suas camadas extremamente frageis,
rapteis e propicias ao cisalhamento. Bewick e Kaiser (2009) apresentam também em seu trabalho
uma analise com modelos numéricos em 2D de furos circulares em macicos anisotrépicos em que
a localizacdo da zona de dano nas paredes da escavagdo ¢ altamente dependente da orientagao da
anisotropia ¢ menos condicionada pela razdo entre a orientacdo das tensdes principais. Estes
explicam que os planos de foliagdo (“planos de fraqueza”) quando alinhados na direg@o critica da
tensdo tangencial podem cisalhar e resultar em rupturas na parede da escavagdo. As quebras
existentes nos pogos de ventilagdo constituem assim a flexdo das camadas da foliagdo que se rompe
por tensdo induzida ao redor da escavagdo sendo facilitadas quando a parede do furo se paraleliza
com a atitude da foliagdo (6<20°).

O outro método indireto de estimativa de tensdes, discing, mostrou-se associado aos locais de
acimulo de tens@o que no caso da Mina Cuiaba se justifica pela estrutura geologica regional onde
a camada de BIF ¢ dobrada. Esses sdo controlados espacialmente pelas dobras regionais da camada
de BIF e estao alinhados ao mergulho dos dobramentos com mergulho para SE. Em varios locais,
durante o desenvolvimento de galerias de exposicdo do minério foram identificados na mina,
problemas de estabilidade geomecanica como sobreescavacdo (overbreak) e que resultaram em
diversos ciclos de reinstalagdo de suporte mais efetivos ¢ ndo usuais.

6 — CONSIDERACOES FINAIS

A metodologia proposta pela ISRM para determinagao das tensdes in sifu de uma regido
mostrou-se efetiva nos estudos realizados para a Mina Cuiaba. O levantamento de diversos dados
sobre a regido da Mina Cuiaba conduziu de forma objetiva e abrangente para o conhecimento das
tensdes in situ e dos fatores existentes no local capazes de modifica-las. A aplicabilidade de
métodos indiretos para estimar as tensdes in sifu na sua orientacdo e magnitude como breakout ¢
discing também foram valiosos € menos onerosos que ensaios in sifu. Embora ndo se tenha
conseguido estimar a orientagdo e a magnitude das tensdes com esses dados, estes podem trazer
informagdes de longo prazo para a mina como, por exemplo, os discings. Os ensaios de
sobrefuracgdo indicam informagdes pontuais e podem ser complementados por outros indicativos de
tensdes. No entanto, como se mostrou a escolha do local do ensaio e em que litotipo a ser executado
devem ser bem investigados uma vez que sao sensiveis a qualquer anomalia como falhas, dobras,
entre outros.

A utilizag@o dos breakouts para orientar as tensdes principais mostrou-se impropria no caso da
Mina Cuiaba uma vez que o mecanismo de ruptura ¢ inteiramente controlado pelas propriedades
mecanicas dos planos de foliagdo e orientagdo angular desses em relag@o ao eixo da parede do furo.

A maior importancia evidenciada pelos discings para os propoésitos praticos da Mina Cuiaba ¢é
a utilizagdo destes para zoneamento geomecanico das regides de acumulo de tensdo. Este
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zoneamento fornecera informagdes ao plancjamento de mina indicando as regides do corpo de
minério em que o desenvolvimento das galerias devera ter um controle maior no sequenciamento
das escavagoes, nas detonacdes e no dimensionamento de suporte e reforgo.

De maneira geral as tensdes na Mina Cuiaba sdo reorientadas e acompanham a atitude da
anisotropia dos litotipos (metavulcanicas/metapelitos), sendo também perturbadas pelas estruturas
de dobramento no corpo de minério e no contato entre materiais de reologias distintas
(Egi=Epncaxantes)- Ressalta-se que a criagdo de um modelo de tensdes in situ de uma regido ¢ uma
condigdo temporaria ¢ continuamente deve ser revisto a medida que novos ensaios ¢ dados sejam
coletados e modelagens numéricas puderem ser realizadas.
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RESUMO - Apresenta-se um estudo dos solos lateriticos da cidade de Uberlandia (Minas Gerais) para
utilizagdo como camada de apoio e camada de solo compactado (CCL) de aterros sanitarios. A avaliagdo do
potencial de utilizagdo dos solos analisados foi baseada nos critérios geotécnicos de granulometria e de limites
de consisténcia, por meio de ensaios de caracterizagdo fisica ¢ de investigagcdes geotécnicas. Foram ensaiadas
quatro amostras de solo, abrangendo as duas unidades geoldgicas caracteristicas da regido. Com base nos
resultados das caracteristicas fisicas, verificou-se que as amostras AM01 ¢ AMO02 pertencentes as regides
Norte e Leste da cidade, apresentam textura argilo-siltosa com potencial de utilizagdo como CCL e como
material de apoio para implantagdo de aterros sanitarios. As amostras AM03 e AMO04, pertencentes a regido
Sudeste e Sul, foram caracterizadas como de textura areno-argilosa, ndo atendendo aos valores minimos
desejaveis para utilizagdo como CCL e como material de apoio.

SYNOPSIS — This paper presents a study of lateritic soils in the city of Uberlandia (Minas Gerais) for use as
support layer and compacted soil layer (CCL) in sanitary landfills. The evaluation of the potential use of the
analysed soils was based on geotechnical criteria of grain size and Atterberg limits, through physical
characterization tests and geotechnical investigations. Four soil samples were tested, comprehending the two
geological units characteristic of the region. Based on the results of the physical characteristics, it was verified
that the samples AMO1 and AMO2, from the North and East regions of the city, have a silty clay texture, with
potential use as CCL and as support material for implantation of sanitary landfills. Besides, AM03 and AM04
samples, belonging to the Southeast and South regions, were characterized as a soil with clayey sand texture,
not meeting the minimum values desirable for application as CCL and as a support material.

PALAVRAS CHAVE - Caracterizagao geotécnica, impermeabilizagao, aterros sanitarios.

* Aluna de graduacdo, Faculdade de Engenharia Civil, Universidade Federal de Uberlandia.
E-mail: anacarolina.g.p@hotmail.com
** Aluno de graduacdo, Faculdade de Engenharia Civil, Universidade Federal de Uberlandia.
E-mail: filipe.almeida@yahoo.com.br
*#%* Aluna de graduagdo, Faculdade de Engenharia Civil, Universidade Federal de Uberlandia.
E-mail: giovannaalelvan@hotmail.com
***% Aluna de graduacao, Faculdade de Engenharia Civil, Universidade Federal de Uberlandia.
E-mail: renata.o.g@hotmail.com
*Adx* Professora Adjunta, Departamento de Engenharia Civil, Centro Tecnologico, Universidade Federal do
Espirito Santo. E-mail: kmwingler@gmail.com

Geotecnia n.° 133 — margo/marzo 2015 — pp. 73-90 73



1 - INTRODUCAO

Uma caracteristica inerente a toda atividade humana ¢ a produgdo de residuos, dos mais
variados tipos e naturezas. O que se tem observado ¢ que quanto maior o grau de desenvolvimento
do pais e de um municipio, maior a taxa de producdo diaria de residuos solidos per capita. Isto se
deve as maiores atividades econdmicas e aos habitos de consumo decorrentes.

Nesse contexto, cita-se a cidade de Uberlandia, localizada no Tridngulo Mineiro do Estado de
Minas Gerais (Brasil) e conhecida como po6lo atacadista brasileiro e como centro de distribui¢ao de
mercadorias. Com esse perfil, a cidade tem atraido novos empreendimentos e apresentado intensa
expansdo imobiliaria. Esta situagdo contribuiu para o aumento da producdo de residuos e,
consequentemente, da busca e consolidagdo de técnicas de disposi¢do adequada. Segundo o Instituto
de Tecnologia de Uberlandia (I&T), a produgao atual de residuos solidos urbanos na cidade ¢ de
350 toneladas / dia.

Apesar da conscientizagdo ambiental, que tem conduzido a técnicas de reduzir, reutilizar e
reciclar, a alternativa mais adotada para disposi¢@o e tratamento de residuos solidos ainda ¢ na
forma de aterros sanitarios e de lagoas de efluentes. No entanto, esta forma de disposicdo possui
elevado potencial de contamina¢do do solo e das aguas superficiais e subterraneas, o que tem
conduzido a uma investigacgao criteriosa para implantagdo destas obras.

Neste sentido, a caracterizacdo geotécnica permite avaliar o potencial de utilizagdo de uma
camada de solo como material de apoio de aterros, e como camada de solo compactado dos
sistemas de impermeabiliza¢do de fundo e de cobertura. No quesito material de apoio, sabe-se que
as caracteristicas do solo como, por exemplo, granulometria, caracterizacdo dos indices fisicos,
permeabilidade do solo e grau de expansibilidade ou colapsibilidade, poderao exercer influéncia no
potencial de contaminag@o ou de retencao de contaminantes. Segundo Kataoka (2000), a avaliacao
do potencial de utilizacdo do solo como material de apoio ¢ baseada num conjunto de atributos
geotécnicos. Ao final da analise destes atributos, a camada de solo investigada pode ser classificada
desde moderada a restrita para implantagdo de aterros sanitarios.

Com relacao a utilizagdo do solo como camada compactada em barreiras de impermeabilizacao
de fundo e de cobertura, também denominadas de barreiras de captagdo e desvio de fluxo, também
¢ necessario seguir as prescrigdes minimas exigidas pelos 6rgdos ambientais. No Brasil, a
Companhia de Tecnologia de Saneamento Ambiental - CETESB (1993) prescreve as condi¢des
hidrogeologicas e climaticas para implantagdo de aterros e dos sistemas de impermeabilizacdo e
cobertura, assim como as caracteristicas geotécnicas dos solos utilizados como camada de solo
compactado.

Visando auxiliar nas ag¢des de planejamento e de controle de obras de disposi¢ao de residuos,
este trabalho tem como objetivo descrever as propriedades do estrato superior do solo da regido de
Uberlandia, analisar o seu potencial de utilizagdo como material de apoio de aterros sanitarios,
assim como material de impermeabilizagdo de fundo e de cobertura para este tipo de obra.

2 - MATERIAIS E METODOS

2.1 — Local da area de estudo e coleta das amostras

A cidade de Uberlandia (MG) localiza-se num importante entroncamento rodoferroviario, pelo
qual passam importantes rodovias e a Ferrovia Centro Atlantica — FCA, a qual interliga Brasilia
(DF) ao porto de Santos, facilitando a comunicag¢do com os principais centros urbanos das regides
Sudeste e Centro-Oeste (Andrade, 2005). A Figura 1 ilustra a localiza¢do de Uberlandia no Estado
de Minas Gerais.

74



Fig. 1 — Mapa do Estado de Minas Gerais, com destaque para o Municipio de Uberlandia.

A geologia local presente na area urbana ¢ compreendida pelas formagdes Serra Geral e
Marilia. A Formagao Serra Geral ¢ caracterizada por rochas efusivas de natureza basica e pequenas
lentes de arenito intercaladas aos derrames (Andrade, 2005). Segundo Nishiyama (1989), as
litologias basicas da Formagdo Serra Geral se apresentam em areas expostas no vale do Rio
Uberabinha e, nos interfluvios, sdo recobertas por rochas sedimentares da Formagdo Marilia e/ou
por sedimentos inconsolidados coluviais. Tais condigdes geoldgicas propiciam o desenvolvimento
de solos argilosos conhecidos como latossolo roxo e terra roxa estruturada.

A Formagdo Marilia ¢ caracterizada por arenitos com alta porcentagem de finos e materiais
micéceos, arenitos conglomeraticos, conglomerados e conglomerados fortemente cimentados por
material carbonatico. Apesar da litologia desta formagao abranger uma grande area do Tridngulo
Mineiro, as unidades litologicas desta formagdo geralmente se apresentam recobertas por
sedimentos cenozoicos. Esta formagao ¢ representada por solos argilo-arenosos do tipo latossolo
vermelho-amarelo e do tipo glei himicos (Nishiyama, 1998).

Ainda segundo Nishiyama (1998), como resultado das condi¢des geoldgicas e climaticas
(clima tropical de altitude), os processos de intemperismo atuam até grandes profundidades,
originando um perfil de solo bastante espesso e com suas caracteristicas peculiares. Os solos
apresentam comportamento lateritico, com elevado volume de vazios, baixa massa especifica
aparente e elevada permeabilidade, em consequéncia da estrutura macroporosa e microporosa.

De acordo com mapas e investigagdes geotécnicas realizadas na regido, verifica-se que o solo
da regido ¢ representado por dois perfis predominantes, caracteristicos das formagdes geologicas
citadas. As regides Norte e Leste sdo constituidas basicamente por uma argila arenosa, resultante
da Formacao Serra Geral, homogénea, espessa, sem presenca de matacdes, com substrato rochoso
situado a grandes profundidades, sem verificagdo do lengol freatico. Por outro lado, o perfil tipico
do solo das regides Sudeste e Sul ¢ caracterizado por uma areia argilosa resultante da Formagao
Marilia, de variagdo progressiva, também sem presenca de matacdes e com substrato rochoso
situado a grandes profundidades, e com nivel de agua situado aos 15 metros de profundidade
aproximadamente.

Os dados das sondagens SPT (Standard Penetration Test) foram fornecidos pelas empresas da
regido, o que auxiliou na melhoria da qualidade da defini¢do das unidades analisadas, e na
complementagdo das caracteristicas do solo, tais como potencial de colapso.

Para obtencdo das caracteristicas dos solos da regido foram realizadas coletas de amostras
deformadas e indeformadas. A amostragem deformada dos solos foi realizada por meio da
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sondagem a trado manual, cujo método de execugdo ¢ normalizado no Brasil pela Associagdo
Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) Norma Brasileira (NBR) 9603:1986. Foram determinados
dois pontos para amostragem na regido Norte, Leste, Sudeste ¢ Sul de Uberlandia, até a
profundidade de trés metros. A defini¢do destes pontos foi baseada no mapa de materiais
inconsolidados proposto por Andrade (2005), abrangendo-se, desta forma, as duas unidades de
materiais inconsolidados predominantes na regido de Uberlandia.

Ja a amostragem indeformada foi feita também para profundidades de 1m, 2m e 3m, de forma
que a cada metro retirou-se uma amostra, ¢ somente foi realizada na regido Leste. Seguindo as
recomendagdes da NBR 9604:1986, coletou-se um cubo de aproximadamente 30cm x 30cm, o qual
foi devidamente impermeabilizado com parafina e entretela, a fim de conservar as caracteristicas
de campo. A Figura 2 ilustra a coleta de amostras indeformadas na regido Leste, com ponto de
amostragem localizado no campus da Universidade Federal de Uberlandia.

Fig. 2 — Coleta de amostras indeformadas.

2.2 — Ensaios realizados

Com as amostras deformadas foram realizados os ensaios para determinacao das propriedades
fisicas do solo conforme as normas da Associagao Brasileira de Normas Técnicas: teor de umidade
(NBR 6457:1986), massa especifica dos solidos (NBR 6508:1984), ensaio de granulometria
conjunta (NBR 7181:1984), limite de liquidez (NBR 6459:1984), limite de plasticidade (NBR
7180:1984). Também foram realizados os ensaios para classificacdo dos solos segundo a
Metodologia MCT (Mini-Compactado-Tropical).

As amostras indeformadas foram utilizadas para realizagdo dos ensaios edométricos e
avaliacdo do potencial colapsivel do solo. O procedimento do ensaio edométrico convencional
consiste em aplicar uma carga num corpo de prova e medir as deformacdes (recalques)
provenientes desta carga durante um periodo de 24 horas. Apos este periodo, dobra-se a carga e
novamente se medem as deformacdes do corpo de prova. O resultado do ensaio ¢ expresso num
grafico semilogaritmico onde nas abscissas, em escala logaritmica, t€ém-se as tensoes aplicadas, e
nas ordenadas as variagdes volumétricas, representadas pelos indices de vazios finais em cada
estdgio do carregamento. Na utilizacdo do ensaio edométrico para quantificacdo do colapso,
verificam-se as deformacdes axiais provocadas pela inundagdo dos corpos de prova sob um
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determinado estado de tensdo, podendo ainda ser realizado sob duas formas: ensaio edométrico
simples (com inundagdo apds a tensdo de interesse) e ensaio edométrico duplo (amostras na
condi¢do natural e amostra saturada).

No caso de ensaios edométricos simples, que foi o procedimento adotado, o corpo de prova
com umidade natural ¢ carregado até a tensdao de interesse e posteriormente inundado. Com a
inundac¢do da amostra, a curva de compressdo confinada (curva tensdo versus indice de vazios)
pode apresentar uma descontinuidade devido ao colapso. Neste caso, ¢ usual utilizar a proposta de
Vargas (1978), onde o solo ¢ considerado colapsivel quando apresenta coeficiente de colapso (i)
maior que 2%. O coeficiente de colapso ¢ calculado de acordo com a Equagéo 1.

Ae
j = -100 1
! l+e o

o

Ae - variagdo do indice de vazios devido a inundagao;
e, - indice de vazios inicial.

Para a classificagio MCT (mini-compactado-tropical) foram realizados os ensaios de
compacta¢do Mini Proctor, compactagdo Mini MCV e perda de massa sob imersdo. Os ensaios
foram realizados segundo as normas do Departamento Nacional de Estradas de Rodagem — DNER
— ME (atual DNIT) 256:1994 ¢ DNER — ME 238:1994. Para a realizagdo do ensaio de compactagao
Mini Proctor, as amostras de solos previamente secas foram passadas na peneira de malha nimero
10 (2,0 mm) e destorroadas. Obteve-se 2,5 kg de cada amostra, que foi repartida em 5 sacolas
plasticas de 500 g cada, com teores de umidade crescente. Em seguida, realizou-se a compactacao
do solo, para cada teor de umidade, no cilindro compactador até atingir a altura de 50 mm (+1mm).
Apos a compactagdo, calculou-se a massa do material e retiraram-se duas amostras do solo para
determinag@o do teor de umidade da respectiva amostra.

Com estes dados foram obtidas as curvas da massa especifica seca x umidade de todas as
amostras de solo e determinada a umidade 6tima das amostras de solo, que estd relacionada ao
ponto de maxima massa especifica seca. A Figura 3 ilustra o ensaio de compactagdo Mini Proctor
segundo a metodologia MCT.

Fig. 3 — Ensaio de compactacdo Mini Proctor.
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A preparacdo do ensaio de compactagdo Mini MCV foi semelhante ao ensaio de Mini Proctor.
Também foram compactados cinco corpos de prova com teores de umidade crescentes. De cada
por¢do de solo foram retirados aproximadamente 200g de solo para iniciar o processo de
compactacdo. Durante o processo de compactag@o foram aplicados sucessivos golpes com intervalo
crescente (2, 3, 4, 6, 8, 12, 16, 24, 32, 48, 64, 96, 128, 192, 256 golpes) ¢ medidas as alturas dos
corpos de prova correspondentes aos golpes. O processo ¢ paralisado quando a diferenca de altura
do corpo de prova entre os golpes ¢ menor do que 0,2 mm (A, - A,,) < 0,2 mm, quando ocorre
exsudac@o ou quando atinge o total de 256 golpes, sendo que A, corresponde a altura do corpo de
prova apds n golpes, e A,, corresponde a altura do corpo de prova apo6s quatro vezes n golpes.

O ensaio de perda de massa por imersdo ¢ realizado com os corpos de prova resultantes do
ensaio Mini MCV. O corpo de prova foi extrudado em 1 ¢cm para fora do molde de compactagéo e
colocado na posi¢@o horizontal dentro de um tanque de imersdo, com um recipiente debaixo para
coletar o material desprendido. Depois de imerso durante 24 horas, retirou-se o material desprendido
para secagem em estufa e determinagdo da massa seca de cada material. O procedimento foi
repetido para os demais teores de umidade.

A partir dos ensaios de compactagdo Mini MCV e de perda de massa por imersdo obtém-se os
parametros ¢’ ¢ e’ do abaco de classificagdo MCT proposto por Nogami e Vilibor (1981).

Para caracterizagdo quimica do solo foram realizados ensaios de adsor¢ao de azul de metileno,
seguindo o procedimento de Pejon (1992). Para isto foram utilizados 4,0 g de solo passado na
peneira de abertura de 2,0 mm e solugdo de azul de metileno com concentracgdo de 1,5 g/litro.

A execugdo do ensaio consistiu em titular gradualmente a solucdo de azul de metileno numa
amostra de solo em suspensdo (4g de solo em 10 ml de agua destilada) ¢ em constante agitagao.
Apds trés minutos de agitagdo, retira-se, com o auxilio de uma haste de vidro, uma gota da
suspensdo, que ¢ colocada sobre o papel filtro, verificando-se se ocorre o ponto da viragem. O
excesso de azul de metileno € caracterizado pelo aparecimento de uma auréola azul clara em torno
do nucleo da gota.

Para as amostras AM-01 ¢ AM-02 iniciou-se a titulagdo de 5 em 5ml, diminuindo-se para 1ml
ao final do ensaio. No caso das amostras AM-03e AM-04 a titula¢@o foi iniciada de 1 em Iml. A
Figura 4 ilustra o ensaio.

Fig. 4 — Ensaio de adsor¢do de azul de metileno.
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3 -~ APRESENTACAO DOS RESULTADOS

3.1 — Ensaios de caracterizacio fisica

O Quadro 1 apresenta uma sintese das principais propriedades geotécnicas das amostras
analisadas assim como a classificagdo do solo baseada no Sistema Unificado de Classifica¢dao de
Solos, enquanto a Figura 5 apresenta as curvas granulométricas das amostras.

Quadro 1 — Resultados dos ensaios de caracterizagao.

Propriedades AMO1 AMO02 AMO03 AMO04
Massa especifica dos solidos, p, (g/cm®) 3,213 3,413 2,667 2,902
Teor de umidade de campo, w,,.., (%) 29,4 39,4 8,1 9,7
Limite de Liquidez, LL (%) 42 54 23 22
indice de Plasticidade, IP (%) 15 13 10 6
Classificagdo do solo
Unificada ML ML SC SC/SM
Textural ' Argila . Argila Areia argllosa Areia argllosa
silto-arenosa silto-arenosa com silte com silte
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Fig. 5 — Curvas granulométricas das amostras analisadas.

Os resultados mostram a predominancia de solos finos para as amostras da regido Norte ¢
Leste (AMO1 e AMO02), classificada texturalmente como argila siltosa com areia, e como silte de
baixa plasticidade (ML), segundo a Classificagdo Unificada. Para as amostras da regido Sudeste e
Sul (AMO03 e AM04), verificou-se a predominancia de solos mais grossos, classificados como areia
argilosa (SC) e areia argilosa com silte, relativos a classificagdo unificada e textural, respectivamente.
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Para utilizagdo dos critérios de previsdo de colapso, as amostras da regido Leste também foram
caracterizadas quanto a sua estrutura, sendo realizados ensaios para determinagdo da umidade e
massa especifica natural nas amostras de solo indeformadas. A partir destes ensaios ¢ por meio de
correlagdes de indices fisicos, determinaram-se os demais parametros como massa especifica seca,
indices de vazios, porosidade e grau de saturagdo. Tais parametros refletem a estrutura do solo in situ.

No Quadro 2 estdo indicadas as condi¢des in situ do solo, que foram determinadas para cada
profundidade estudada. Os pontos P1, P2 ¢ P3 se referem as profundidades de 1m, 2m ¢ 3m,
respectivamente.

Quadro 2 — Condigdes naturais do solo: regido Leste.

P1 P2 P3
w média (%) 25,43 31,97 41,14
P, (g/cm’) 0,960 1,187 1,124
P, (g/cm’) 3,814 3,814 3,814
e 2,97 2,213 1,68
n (%) 75 69 63
S (%) 33 44 46
p natural (g/cm?) 1,204 1,489 1,410

3.2 — Classificacio MCT

A partir dos ensaios de Mini-Compactagdo, Mini-MCV e de Perda de Massa sob Imersao
foram obtidos os dois indices (¢” e e”) do abaco de classificagdo MCT e o comportamento dos solos
pode ser previsto. O Quadro 3 apresenta a classificacdo final e comparagdo com as demais
classificagdes utilizadas neste trabalho.

Quadro 3 — Resultados dos ensaios da metodologia MCT e classificagdo das amostras.

Parametros - MCT Classificagdo Classificagdo
Amostra .
, ! . = Unificada Textural
c e Classificago

AMO1 1,90 0,70 LG ML Argila siltosa
Lateritico argiloso com areia

AMO2 2,45 0.67 L6 ML Argila siltosa
Lateritico argiloso com areia

AMO3 1,22 0.76 LA Ne Argila siltosa
Lateritico arenoso com areia

AMO4 1,24 0,83 LA sC Argila siltosa
Lateritico arenoso com areia

Segundo os ensaios realizados, os solos coletados nas regides Sudeste (AMO03) e Sul (AMO04)
foram classificados como solos lateriticos arenosos (LA’); enquanto os solos da regido Norte
(AMO1) e Leste (AMO02) resultaram em solos lateriticos argilosos (LG’). Os resultados da
classificagdo MCT corroboram a classificagao unificada correspondente.
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A metodologia e classificagdo MCT proposta por Nogami e Vilibor (1981) foi conduzida com
base nas limitagdes das classificagdes usuais e nas peculiaridades dos solos tropicais, em especial,
quando empregados como bases de pavimentos, isto é, em condigdes compactadas. Sendo assim,
os solos dentro do mesmo grupo apresentam comportamento mecanico e hidraulico com
caracteristicas semelhantes.

De acordo com a norma DNER — CLA 259/96, referente a classificacdo de solos tropicais para
fins rodoviarios utilizando a metodologia MCT, os solos do grupo LG (AMO01 e AM02) apresentam
elevada capacidade de suporte, pouco susceptivel a erosdo, baixo potencial de expansio, elevado
potencial de contracdo e baixos valores de permeabilidade.

Os solos do grupo LA” (AMO03 ¢ AMO04) apresentam maior capacidade de carga do que os
solos do grupo LG’. No entanto, apresentam baixo potencial de contragdo devido a fracdo arenosa
presente.

Apesar destas propriedades corresponderem a uma condi¢do muito particular dos solos, ou
seja, as condi¢cdes de compactagdo Otimas em pequenos cilindros, esta condigdo se aproxima
daquela obtida pelo uso da energia normal no ensaio de compactagdo conforme a NBR 7182:1986
da ABNT.

3.3 — Avaliacio do potencial colapsivel

Os resultados da caracterizagao fisica ja indicam solos com elevado indice de vazios, elevada
porosidade (n>40%) e solos ndo saturados (S < 60%), indicando comportamento tipico de solos
lateriticos e com elevado potencial para o colapso para todas as profundidades analisadas no solo
da Regido Leste (AMO02).

As Figuras 6 a 8 apresentam as curvas de variagdo do indice de vazios (e) em relagdo ao
logaritmo das tensodes efetivas (0’) para as profundidades de 1,0m, 2,0m e 3,0m, respectivamente.
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Fig. 6 — Curva de adensamento: profundidade de 1 metro.
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Fig. 8 — Curva de adensamento: profundidade de 3 metros.

Verificou-se que para a profundidade de 1 metro, o coeficiente de colapso médio (i) foi de
9,7%, maior do que o valor proposto por Vargas (1978) para o solo ser considerado colapsivel. Com
rela¢@o as amostras referentes a 2 metros de profundidade, verificou-se que o colapso ocorreu pela
carga e ndo pela inundagdo. Foram verificadas deformagdes finais para esta amostra na ordem de
25%, mesma magnitude observada no colapso devido a inundagdo na profundidade de 1 metro.
Para a amostra de 3 metros de profundidade, verificou-se colapso pelas duas formas, por inundagéo
e por carregamento.

Desta forma, os ensaios edométricos mostraram que o solo da regido também ¢ colapsivel para
todas as profundidades analisadas. Além disto, verificou-se que o colapso ocorre pela carga e/ou
pela inundacdo da amostra.

O potencial de colapso obtido pelos ensaios edométricos corrobora com as condigdes in situ.
Pelas condicdes de porosidade, grau de saturacdo e massa especifica apresentadas, era de se esperar
o colapso da amostra analisada.

Apesar de ndo terem sido realizados ensaios de adensamento da regido Norte, salienta-se que
as amostras desta regido pertencem a mesma formagéo geoldgica-geotécnica. Portanto, espera-se o
mesmo comportamento colapsivel para esta regido. Tal atributo corrobora com as trincas que vém

82



sendo observadas nos edificios ¢ casas da regido, em fun¢do do umedecimento do solo, em grande
parte devido a ruptura de tubulagdes de agua.

Nas regides Sudeste e Sul ndo foram realizados ensaios edométricos devido a dificuldade de
amostragem nesta regido. No entanto, os resultados das sondagens consultadas mostram baixos
valores de SPT (Ngr < 5 golpes) paras as profundidades estudadas, indicando um potencial
colapsivel do solo.

4 - POTENCIAL DE UTILIZACAO DO SOLO COMO CAMADA DE SOLO
COMPACTADO EM BARREIRAS IMPERMEAVEIS

Os requisitos para utilizagdo de solos compactados em barreiras de impermeabilizag@o de base
de aterros sanitarios sdo baixa permeabilidade, compatibilidade quimica em longo prazo com os
poluentes, alta capacidade de retengdo de poluentes, alta capacidade de suporte e baixa
compressibilidade, dentre outros.

No entanto, a selecdo de materiais utilizados em camadas de solos compactados (CCL)
geralmente se baseia na porcentagem de argila ou de finos, no limite de liquidez e indice de
plasticidade, e na condutividade hidraulica. Os requisitos de distribui¢@o granulométrica e de limite
de consisténcia servem de base para garantir um coeficiente de permeabilidade menor ou igual a
10°m/s. O Quadro 4 apresenta os requisitos para solos na impermeabilizagdo de aterros de
residuos, incluindo os requisitos exigidos pela CETESB (1993).

Com base nos requisitos minimos de granulometria e de limite de consisténcia, realizou-se
uma avaliagdo fisica dos solos analisados para utilizagdo como barreira de impermeabilizacdo de
aterros de residuos. A sintese desta analise ¢ apresentada no Quadro 5.

Quadro 4 — Requisitos minimos para o solo de impermeabilizagdo em aterros de residuos.

Finos Fracio argila Fragdo areia Fragdo
Fonte ('; /1“) (f,/l: ) $<0,075mm | ¢<0,002mm 0’075;2: 48 Iﬁf’ggsllﬁl"
oo oo (%) %)
Omafra (2003) | 30<LL<60 | 11<LL<30 >50 >20 <45 <50
EPA (1989) - >10 >20 - <10
cesTESE | g s 230 - -
Fonte: modificado de Boscov (2008).
Quadro 5 — Potencial de utilizagdo do solo da regido para utilizagdo como CCL.
Amostra AM 01 AMO02 AMO3 AMO04
Regido Norte Leste Sudeste Sul
Fonte
Omafra (2003) Atende Atende Nao atende Nao atende
EPA (1989) Atende Atende Nao atende Nao atende
CESTESB (1993) Atende Atende Nao atende Nao atende
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Os resultados mostraram que as amostras da regido Norte ¢ Leste, que sdo constituidas de
materiais classificados como argilas silto-arenosas ou silte de baixa plasticidade (ML) pertencentes
as unidades litologicas da Formagdo Serra Geral (material retrabalhado argiloso), atendem as
especificagdes usualmente utilizadas, com elevado potencial para utilizagdo em aterros sanitarios.

Observa-se que estas amostras apresentam em geral uma elevada porcentagem de finos, em
torno de 70% a 80%, com baixa plasticidade. Esta elevada porcentagem de finos confere a
caracteristica de baixa permeabilidade do solo, caracteristica indispensavel para a sua utilizagdo
como barreira impermeavel de aterros sanitarios.

Analisando-se as amostras da regido Sudeste e Sul, constituidas por unidades litologicas da
Formacdo Marilia, verifica-se que todas ndo apresentam potencial para utilizagdo em
impermeabiliza¢do. Segundo a especificagdo proposta por Omafra (2003) apud Boscov (2008),
este solo apresenta valores elevados de porcentagem de areia e valores de limites de consisténcia
abaixo dos valores minimos desejaveis, ou seja, sdo solos de granulometria grossa e pouco
plasticos. Em relag@o as especificagdes do EPA (1989) apud Boscov (2008) ¢ da CETESB (1993),
os valores dos limites de consisténcia estdo abaixo dos valores minimos desejaveis, embora as
amostras apresentem porcentagem de finos superior a 20%.

5 — POTENCIAL DE UTILIZACAO DO SOLO COMO MATERIAL DE APOIO
DE ATERROS SANITARIOS

5.1 — Critérios nacionais baseados em atributos fisicos

Historicamente, a selecdo de areas para disposicao de residuos so6lidos urbanos era baseada
principalmente na proximidade da area geradora dos residuos e na disponibilidade de cavas (de
minera¢do), sem énfase em critérios geoldgicos — geotécnicos.

No entanto, a selecdo de areas ¢ um processo muito mais complexo. Uma das principais
dificuldades enfrentadas na implantacao de um aterro sanitario consiste justamente na escolha de
uma area que reuna boas condi¢des técnicas, econdomicas e ambientais, a qual ¢ feita a partir de uma
criteriosa pesquisa de areas favoraveis. O estudo destas alternativas locacionais ¢ considerado um
importante instrumento de planejamento ambiental, pois muitos impactos podem ser evitados ou
minimizados com a escolha de local adequado para implantagdo do empreendimento.

Diversas propostas metodologicas tém estabelecido critérios e procedimentos buscando
sistematizar e objetivar o processo de selecdo de areas para aterros de residuos. Segundo Zuquette
(1987), uma metodologia ¢ um conjunto de conceitos, postulados técnicos, métodos, classificagdes,
recursos tecnoldgicos de investigagdes e computacionais utilizados para desenvolver um estudo e
que deve estar relacionado as condi¢des socio-econdmicas vigentes, as caracteristicas dos técnicos
da regido ou pais ¢ a densidade de informacgdes existentes.

Em nivel nacional, a norma técnica NBR 13 896:1997 estabelece os critérios regionais para
selecdo de areas para implantacdo de aterros sanitarios. Esta norma foi adotada pelo CETESB no
processo de licenciamento de aterros sanitarios.

Em geral, as principais caracteristicas que um local deve ter sdo: minimizagdo do impacto
ambiental; maximizacao da aceitacdo pela populagdo; area de acordo com o zoneamento da regido
e longa vida 1til. Com relagdo aos critérios técnicos sdo analisados os atributos de topografia,
dimensdes, solo, distancia de corpos d’agua, profundidade do lengol freatico, distancia de
residéncias, dire¢do dos ventos predominantes e localizagdo. O Quadro 6 apresenta os atributos da
NBR 13.896 para sele¢do de areas de implantagdo de aterros.

Dentre as metodologias nacionais, ressalta-se, para o presente trabalho, a metodologia de
Zuquette (1993), que propds fundamentos e um guia para elaboragdo de cartas geotécnicas voltadas
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Quadro 6 — Atributos da NBR 13 896:1997 para selegdo de areas para disposi¢do de aterros sanitarios.

Atributos Consideracdes Técnicas

Topografia Declividade entre 1% e 30%

E descjavel a existéncia de um deposito natural extenso
e homogéneo de materiais com coeficiente de
Geologia e tipos de solos existentes permeabilidade inferior a 10° cm/s

Material argiloso sem pedras, matacdes

Nivel do lengol freatico superior a 3 metros

Recursos hidricos Distancia minima de 200 metros a qualquer curso d’agua

Distancias minimas de nucleos populacionais Recomenda-se que seja superior a 500 metros

O aterro nao deve se localizar em areas sujeitas a

Areas sujeitas as inundagdes . ~ . A
J ¢ inundagao, em periodos de recorréncia de 100 anos

Fonte: modificado de ABNT NBR 13 896:1997.

a locais deficientes em estudos e mapeamentos em escalas apropriadas (1:100 000 a 1:25 000) para
o planejamento urbano e regional. O método desenvolvido pelo autor ¢ baseado em critérios,
atributos e parametros técnicos para sele¢@o de areas para implantagdo de aterro sanitario.

O objetivo do método ¢é possibilitar a classificagdo das areas (em favoravel, moderada, severa
e restrita) em fungdo das caracteristicas exclusivas do meio fisico destas, sob o ponto de vista
geotécenico, e para a finalidade em questdo (disposi¢cdo de residuos). Segundo os parametros dos
atributos analisados as areas podem ser enquadradas em quatro categorias, quanto a potencialidade
para recebimento de residuos (Zuquette et al., 1994):

» Favoravel: os atributos do meio fisico da area apresentam niveis adequados para disposi¢@o
final;

* Moderada: alguns atributos do meio fisico da area apresentam niveis ndo adequados para
disposi¢do final. E possivel corrigi-los com baixos custos e mecanismos tecnologicos
comuns;

* Severa: mais que 50 % dos atributos do meio fisico ndo apresentam niveis adequados para
disposicao de residuos. Ha a necessidade de mecanismos tecnoldgicos especiais para
corregao;

* Restrita: os atributos do meio fisico da area ndo apresentam niveis adequados para
disposi¢do de residuos. S@o necessarios mecanismos tecnolégicos muito especiais e altos
custos para correcao das limitagdes. A ocupacdo pode produzir impactos ambientais intensos.

Observa-se que 0 método desenvolvido por Zuquette (1993) apresenta de forma detalhada os
critérios, atributos e parametros considerados na analise, o que talvez facilite sua aplicagdo e
reprodutibilidade. Como exemplos de aplicagdo do método, citam-se os trabalhos de Brescansin
(1997), no municipio de Corumbatai, Basilio (2001), em Campinas, ¢ Kataoka (2000).

Dentre os objetivos do presente trabalho esta a avaliagdo do potencial de utilizagdo dos solos
estudados como apoio para implantagdo de aterros. Sendo assim, foram utilizados os critérios
geotécenicos propostos por Zuquette (1993), apresentados no Quadro 7.

85



Quadro 7 — Atributos e classes para a selegdo de areas para disposicdo de residuos
em aterros sanitarios, segundo Zuquette (1993).

Aterro Sanitario

Componentes Atributos
Favoravel Moderada Severa Restrita
Substrato Rochoso Profundidade >15 5-10 <5 <3
Textura Média Média Arenosa Muito arenosa
Variagao do perfil Progressiva Progressiva Homogéneo Homogéneo

Mineralogia

Minerais tipo 2:1

Minerais tipo 1:1

Razoavel % de
minerais inertes

Minerais inertes
(alta %)

Presenga de

~ Raros e pequenos | Pequenos e poucos Muitos Muitos e grandes
Material matacdes
Inconsolidado pH - -4 =5 <4
CTC (meq/100g) > 15 5-15 <5 <2
Colapsibilidade ~ Camada superficial| Camada superficial| Camada espessa
e Nao ocorre
/expansibilidade (1m) (2m) (4m)
Potencial de . . .
erodibilidade Baixa Baixa Alta Muito alta
Profundidade ~10m ~5m “4m “om
A do NA
Aguas
Infiltracao (k cm/s) 10+ 10° - 10* > 107 Muito alta

5.2 — Anilise do solo da regido baseada na norma brasileira NBR 13 896:1997

O potencial de utilizagdo do estrato superior do solo da regido conforme a norma brasileira
NBR 13 896:1997 ¢ apresentado no Quadro 8.

Embora varios atributos sejam atendidos em todas as amostras, a textura consistiu no atributo
diferencial. Pelo quadro, verificou-se que as amostras AMO1 e AMO2 (regido Norte e Leste) sdo
constituidas por materiais argilosos, com potencial favoravel para implantagdo de aterros. Por outro
lado, os solos da regido Sudeste e Sul ndo apresentam potencial favoravel para implantagdo de
aterros devido a predominéncia de solos arenosos.

Quadro 8 — Potencial do perfil analisado por regido.

Atributos Consideracdes AMO1 AMO02 AMO3 AMO04
Técnicas (Regido Norte) | (Regido Leste) |(Regido Sudeste)| (Regifio Sul)
Material argiloso,
Textura com permeabilidade Atende Atende Nao atende Nao atende
inferior a 10 cm/s
Variagao do perfil Homogéneo Atende Atende Atende Atende
Preseng~a de Sem matacdes Atende Atende Atende Atende
matacdes
Prof undlflz?de do >3m Atende Atende Atende Atende
nivel d’agua
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5.3 — Metodologia de Zuquette (1993)

A partir dos resultados dos ensaios de laboratorio ¢ das investigagdes geotécnicas pode-se
realizar a pontuag@o dos substratos analisados e obter o potencial da area como base de aterro. Com
relag@o as propriedades de infiltragdo (permeabilidade) e potencial de erosdo, estas foram baseadas
nos resultados da Metodologia MCT. A pontuagdo e classificacdo final sdo apresentadas nos
Quadros 9 e 10.

Quadro 9 — Classificag¢@o do perfil analisado por regides: norte (AMO1) e leste (AMO02).

Aterro Sanitario
Componentes Atributos
Pontuacgao Classificaciao
Substrato Rochoso Profundidade >15m Favoravel
Textura Média Favoravel
Variagao do perfil Homogéneo Severa
Mineralogia 1:1 Moderada
Material Inconsolidado Presenca de matacdes Raros e pequenos Favoravel
CTC (meq/100g) 5-15 Moderada
Colapsibilidade . .
Jexpansibilidade Camada superficial / espessa Severa/ Restrita
Potencial de erodibilidade Baixa Favoravel
Profundidade do NA >10m Favoravel
Aguas
Infiltragao (k cm/s) Baixa a média Favoravel

Analisando-se o Quadro 9, verificou-que os solos da regido Norte e Leste apresentam muitos
atributos considerados como favoraveis. Dentre eles, citam-se profundidade do substrato rochoso,
textura, presenca de matacdes, capacidade de troca catidnica (CTC), potencial de erodibilidade,
profundidade do nivel d’agua e infiltracdo. A classificag¢@o critica foi verificada no atributo de
colapsibilidade, sendo obtidas as classificagdes de severa a critica. No entanto, no geral, o estrato
superior do solo da regido Norte ¢ Leste pode ser considerado favoravel como material de apoio de
aterros sanitarios, com atengdo especial para o potencial colapsivel deste solo.

Por outro lado, os solos da regido Sudeste e Sul (Quadro 9) podem ser considerados como
classificagdo severa para a implantagdo de aterros. Os Unicos atributos considerados como
favoraveis sdo relativos a profundidade, presenga de matacdes e profundidade do NA.

Comparando as metodologias aqui analisadas, verifica-se que os critérios estabelecidos pela
norma brasileira sdo menos restritivos do que a metodologia proposta por Zuquette (1993),
principalmente em relagdo a profundidade do lencol freatico e as caracteristicas geotécnicas, isto ¢,
em relagd@o aos atributos do meio fisico. No entanto, ambas as metodologias / critérios corroboram
no resultado final para sele¢do de areas de implantagao de aterros de residuos.
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Quadro 10 — Classificagdo do perfil analisado por regides: sudeste (AMO03) e sul (AMO04).

Aterro Sanitario
Componentes Atributos
Pontuacio Classificacdo
Substrato Rochoso Profundidade >15m Favoravel
Textura Arenosa Severa
Variagao do perfil Homogéneo Severa
. . Razoavel % de minerais
Mineralogia . Severa
inertes
Material Inconsolidado Presenga de matacdes Raros e pequenos Favoravel
CTC (meq/100g) <5 Severa
Colapsibilidade B B
/expansibilidade
Potencial de erodibilidade Alta Severa
Profundidade do NA >10m Favoravel
Aguas
Infiltragao (k cm/s) Elevada Severa

6 — CONSIDERACOES FINAIS

No presente trabalho foram avaliadas as caracteristicas fisicas do estrato superior do solo da
regido de Uberlandia para utilizagdo como barreiras impermeabilizantes € como material de apoio
de aterros de disposicao de residuos.

Com base nos resultados dos ensaios, verificou-se que as amostras AMO01 e AMO02, situadas
na regido Norte ¢ Leste respectivamente, apresentam predominancia de solos finos, sendo, em
geral, classificadas como argilas silto-arenosas, ou ainda como argilas lateriticas (LG’). As
amostras AM03 e AMO04, respectivas as regides Sudeste Sul, apresentam predominancia de solos
grossos, sendo classificadas em areias argilosas ou solo arenoso lateritico (LA”).

Desta forma, verificou-se que, em geral, as amostras relativas aos perfis de solo da Regido
Norte e Leste de Uberlandia atendem as especificagdes exigidas para projetos de aterros de
disposicao de residuos no que diz respeito as caracteristicas fisicas do solo. Sendo assim, estas
amostras apresentam um eclevado potencial para utilizagdo em barreiras impermeabilizantes de
aterros sanitarios e também como material de apoio. Por outro lado, as amostras relativas aos perfis
de solos da Regido Sudeste e Sul de Uberlandia (AMO03 e AM04) ndo apresentam potencial para
utilizagdo em impermeabilizacdo devido a grande quantidade de material arenoso e material pouco
plastico. Maiores cuidados devem ser tomados nesta regido para a implanta¢do de aterros uma vez
que os solos ndo sdo adequados como material de apoio.

Apesar da metodologia adotada ndo ser conclusiva sobre a avaliagdo da permeabilidade destes
solos quando compactados, esta avaliacdo permitiu uma analise preliminar do seu potencial de
utilizagdo como barreiras impermeaveis de aterro sanitario. A partir deste estudo, novos trabalhos
podem ser conduzidos para melhoria das propriedades geotécnicas do solo (no caso dos solos
arenosos da Regido Sudeste e Sul) e da otimizacdo das melhores condigdes de compactagdo (no
caso dos solos argilosos da Regido Norte ¢ Leste).
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Ressalta-se também que embora este estudo seja voltado para a implantagao de aterros, os
resultados também podem servir como avaliagdo preliminar para outras obras de engenharia que
envolvam contaminagdo ambiental, tais como lagoas de efluentes ¢ implantagdo de postos de
gasolina.
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ESTUDO DA INTERACAO SOLO-ESTACA SOB
CARREGAMENTO HORIZONTAL

Study of the soil-pile interaction under horizontal loading

Priscila de Christan*
Rogério Francisco Kuster Puppi**

RESUMO - Foi utilizado no estudo uma estaca vertical de concreto armado, submetida a carga horizontal e
momento, parcialmente enterrada em um solo argiloso. O modelo de calculo foi gerado no programa
SAP2000, sendo a estaca modelada como elemento de viga e o solo representado por molas linearmente
elasticas espacadas a cada metro, baseado no modelo de Winkler. Os coeficientes de mola (K,) foram
calculados pela equacdo proposta por Vesic, que correlaciona o coeficiente de reacdo com as propriedades
elasticas do solo. Os resultados do SAP2000 mostraram que a estaca apresentou o comportamento de estacas
flexiveis, no qual tem os seus deslocamentos ocasionados devidos a flexdo. A regido que mostra o
comportamento relevante da estaca esta de acordo com as conclusdes feitas por outros autores. Os maximos
deslocamentos horizontais ¢ momentos fletores encontrados no SAP2000 ficaram préximos dos valores
obtidos pelo método classico da equagdo diferencial.

SYNOPSIS — In the study was used a vertical reinforced concrete pile, subjected to horizontal load and
moment, partially buried in a cohesive soil. The calculation model was generated in the software SAP2000.
The pile was modeled as beam element and the soil represented by linearly elastic springs spaced one meter
apart, based on the Winkler model. The spring coefficients (K,) were calculated from the equation proposed
by Vesic, which correlates the reaction coefficient with the elastic properties of the soil. The results of
SAP2000 calculations show that the pile used in the analysis presented flexural behavior, with their
displacements caused due to bending. The region that shows the relevant behavior of the pile agrees with the
the findings of other authors. The maximum horizontal displacements and bending moments found with
SAP2000 were close to the values obtained by the classical differential equation method.

PALAVRAS CHAVE - Solo, estaca, mdodulo de reagdo do solo.

1-INTRODUCAO

O estudo da interagdo solo-estrutura pode ser feito utilizando um programa de analise
estrutural, no qual o solo ¢ representado por molas (apoios flexiveis K;) nos pontos que
correspondem as fundagdes (Khouri, 2001; Crespo, 2004).

Os métodos da teoria de reagdo horizontal do solo sdo muito utilizados no célculo de estacas
carregadas horizontalmente. Essa teoria considera que a reagdo do solo (p) € proporcional ao
deslocamento horizontal (y), semelhante a0 modelo de Winkler (Cintra, 2002). Neste trabalho a
considera¢do da intera¢do solo-estaca foi feita conforme este método, utilizando apoio elastico
nodal (molas).

* Mestre em Engenharia Civil, Universidade Tecnologica Federal do Parana.
E-mail:priscila.christan@gmail.com
** Professor Adjunto, Mestrado em Engenharia Civil, Universidade Tecnoldogica Federal do Parana.
E-mail: rfkpuppi@gmail.com
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2 —- REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 — Modelo de Winkler

O modelo de Winkler (1867) indica que a resposta do solo em um determinado ponto ndo ¢
dependente do deslocamento da estaca em outros pontos, ou seja, este método considera que a
resposta do solo ¢ caraterizada por um conjunto de mecanismos discretos independentes entre si, 0
que ndo caracteriza perfeitamente o continuo.

O valor do coeficiente de reagdo depende das propriedades elasticas do solo e também das
dimensdes da area sob a acdo da reacdo do solo de fundacdo, podendo ser estimado a partir de
valores tipicos fornecidos na literatura (Terzaghi, 1943).

Conforme Terzaghi (1955), o coeficiente de reacdo horizontal do solo (k,) ¢ a razdo entre a
pressdo (pr) e o seu respectivo deslocamento horizontal (y). As primeiras aplicagdes da teoria de
Winkler para estacas carregadas horizontalmente surgiram a partir de 1920.

No caso de estacas o problema ¢ mais complexo que o de vigas sobre apoio elastico, pois em
vigas € possivel admitir que elas estejam apoiadas sobre um solo uniforme horizontalmente, e ja
para o caso das estacas podem existir varias camadas de solo com naturezas diversas (Cintra, 2002).

O modulo de reagao horizontal do solo (K) é definido como a relagdo entre a reagdo do solo
(»), em unidades de for¢a por comprimento da estaca com o seu respectivo deslocamento (y).

Para fazer uma analise de estacas submetidas a carregamentos horizontais, deve ser
considerada a rigidez a flexao de estaca (EI) e a rigidez horizontal do solo (Es, Gs ou k). O método
da teoria de reagdo horizontal do solo considera que a reacdo do solo (p) ¢ proporcional ao
deslocamento horizontal da estaca (v), equacao 1 (Cintra, 2002; Diniz, 1972).

d“y
dz*

El(—-)=p=-K.y (D

z — profundidade a partir da superficie.

A equagdo 2 mostra a variag@o de K ao longo do comprimento da estaca (Palmer e Thompson,
1948).

z n
K= KL'(Z) ()

K, — valor de K na ponta da estaca (z = L);
n — expoente empirico positivo;
L — comprimento de embutimento da estaca no solo.

As hipoteses mais comuns sao que para argilas pré-adensadas n = 0, ou que o mddulo de reacdo
horizontal ¢ constante com a profundidade, ¢ que para areias n = I, ou que o modulo de elasticidade
¢ variavel linearmente com a profundidade (Figura 1). Para o caso de areias, com n =/ a variagdo
de K pode ser reescrita conforme a equagdo 3.

K=n,z 3)

n, — constante de reacao horizontal do solo.
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Fig. 1 — Solos coesivos pré-adensados e areias, siltes e argilas normalmente adensadas (Cintra, 2002).

2.2 — Método para determinacgio do coeficiente de rea¢io do solo

Vesic (1961) propds uma equacdo que possibilita relacionar o coeficiente de reagdo do solo
com os parametros elasticos do solo (Es e v). Esse método foi feito para o caso de uma viga de
comprimento infinito apoiada num meio isotropico, elastico e continuo. Para o caso de uma estaca
suficientemente longa de diametro (B) e rigidez a flexao (£/) em um solo homogeéneo e isotropico,
definido por um modulo de elasticidade constante (Es) e um coeficiente de Poisson (v), o
coeficiente de reag@o horizontal (k,) pode ser definido conforme a equacéo 4.

i _065|_E€.B4 Es @
R i El “B.(1-v%)

A aplicagdo da equagdo sugerida por Vesic (1961) para o caso de uma estaca nao ¢ direta, pois
a consideracao da influéncia do solo estd somente na parte de tras de estaca. Uma forma de corrigir
¢ considerar aproximadamente igual a duas vezes o valor do &, (Santos, 2008).

2.3 — Rigidez relativa estaca-solo

Na resolucdo da equacdo diferencial, utilizou-se uma constante A, que envolve pardmetros
caracteristicos da estaca ¢ do solo. Essa constante expressa uma relagdo entre a rigidez do solo e a
rigidez a flexdo da estaca, que depende da forma da variagdo do modulo de reagdo com a
profundidade. Para uma varia¢@o exponencial do modulo de reagdo com a profundidade (K = k.z")
o fator de rigidez relativa estaca-solo ¢ definido conforme a equagdo 5 (Cintra, 2002).

E.

Para solos coesivos, onde K ¢ constante com a profundidade (n = 0), o fator de rigidez
estaca-solo (R) ¢ definido conforme a equagio 6.

R=4?' (6)
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2.4 — Classificacao das estacas em fun¢ido do comprimento

De acordo com Davisson (1970), Matlock e¢ Reese (1960) e outros autores, as estacas
carregadas lateralmente podem ser classificadas em fun¢do do comprimento (L) da seguinte forma
(apud Cintra, 2002):

e L /R > 4 — estaca flexivel;

e 2< L /R < 4— estaca intermediaria;

* L /R < 2 — estaca rigida.

O comportamento da estaca ¢ influenciado diretamente pela sua rigidez. Sendo assim, uma
estaca rigida tem os deslocamentos devidos a uma rotagdo de corpo rigido, ja uma estaca flexivel tem
os deslocamentos devidos a flexdo. As estacas flexiveis podem ser analisadas como infinitamente
longas, pois as solugdes para L /R = 4, sdo as mesmas que para L /R = 5, 10 e infinito.

2.5 — Classificacio do solo segundo os valores do N,

Segundo Terzaghi e Peck (1948), a classificagdo dos solos pode ser feita utilizando o resultado
do ensaio SPT, através dos valores do indice de resisténcia a penetracdo (Nyp;). Para solos argilosos
a consisténcia da argila ¢ classificada da seguinte forma: muito mole, Ng,; igual a 2; mole, Ny,
variando de 2 a 4; média, N, variando de 4 a 8; rija, N, variando de 8 a 15; muito rija, Ngpy
variando de 15 a 30; e dura, N, maior que 30.

2.6 — Parametros geotécnicos do solo

O valor do moédulo de elasticidade do solo (Es) pode ser estimado com base em resultados de
ensaios realizados no campo (SPT, CPT, entre outros), ou fazendo correlagdes do tipo de solo com
os valores publicados na literatura. O valor do mddulo de elasticidade, varia de acordo com a
consisténcia da argila, da seguinte forma: muito mole, Es varia de 2 a 15 MPa; mole, Es varia de 5 a 25;
média, Es varia de 15 a 50; dura, Es varia de 50 a 100 e arenosa, Es varia de 25 a 250 (Bowles, 1997).

O coeficiente de Poisson (v) ¢ a razdo entre a deformagao especifica lateral e longitudinal,
sendo um valor adimensional. Usualmente este pardmetro ndo impde grandes alteragdes nos
resultados das analises (Rody, 2010). Este coeficiente pode ser negativo se ha contracao lateral.
Conforme a teoria de elasticidade o valor de v varia de -1 a 0,5. Para casos praticos, devido as
dificuldades encontradas na medi¢ao, ¢ indicado adotar para v os valores apresentados na literatura.
Para argila saturada, v varia de 0,40 a 0,50, argila parcialmente saturada, v varia de 0,10 a 0,30 ¢
argila arenosa, v varia de 0,20 a 0,30 (Bowles, 1997).

2.7 — Solucao classica da equacio diferencial

Varios pesquisadores, desde cerca de 1920, apresentaram solugdes para a equacado diferencial
para solos coesivos, com a hipotese do modulo de reacao do solo constante com a profundidade. A
solucdo considerada classica € proposta por Hetényi (1946), para o caso de estacas flexiveis (L/R > 5, 6)
(Cintra, 2002).

A equagdo 7 apresenta o calculo do deslocamento horizontal no topo da estaca (y,).

- 2P, 2M,
Yo = + ] (7)
K.(1,414.R) K.(1414.R)

P, — forca horizontal aplicada na estaca;
M, — momento aplicado na estaca.
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A equagao 8 apresenta o calculo do momento fletor maximo da estaca (M,,;,)-
M, =032.P, (1,414.R)+0,70.M,, (8)
A equagdo 9 mostra a profundidade aproximada do momento fletor maximo.

z=0,70.(1,414.R) 9)

3 - METODOLOGIA

3.1 — Definiciio das caracteristicas da estaca, solo e cargas atuantes

Para as andlises foi utilizada como exemplo uma estaca de concreto armado, vertical, isolada
e com secao transversal circular. O solo € do tipo coesivo, sendo os valores adotados para os N,
em fun¢do do comprimento de embutimento da estaca dentro do solo. Para os carregamentos
atuantes foram considerados cargas horizontal, vertical ¢ momento.

3.2 — Consideracdes sobre a interacao solo-estaca

O solo foi representado como um sistema independente, com molas linearmente elasticas
espagadas entre si, modelo de Winkler. Os coeficientes de molas foram calculados de acordo com
a equagdo proposta por Vesic, que correlaciona o coeficiente de reacdo com as propriedades
elasticas do solo.

3.3 — Elaboracio do modelo de calculo no software SAP2000

A estaca foi modelada através do elemento de viga do SAP2000, sendo discretizada a cada
1,0 m. O solo foi simulado com molas linearmente elasticas espagadas a cada 1,0 m e os seus
coeficientes foram adotados conforme os valores resultantes da equacdo proposta por Vesic,
apresentada no item 2.2.

3.4 — Resultados, discussoes e conclusoes

Foi obtido do modelo de célculo do SAP2000 resultados para os momentos fletores,
deslocamentos e reagdes nas molas. O método da solugdo classica da equagdo diferencial
apresentou os maximos deslocamento e momento fletor.

As discussoes e conclusdes foram feitas em relagcdo aos seguintes aspectos: comportamento da
estaca no modelo de calculo do SAP2000, resposta da estaca em fungdo da profundidade, e
comparagdo destes resultados com a solucdo classica da equagao diferencial.

4 — MATERIAIS

4.1 — Propriedades da estaca, caracteristicas do solo e cargas atuantes

A estaca de concreto armado possui didmetro igual a 1016 mm, comprimento de embutimento
no solo (L) igual a 24 m, resisténcia caracteristica do concreto a compressao (fck) igual a 40 MPa
¢ armadura longitudinal igual a 30 barras de 25 mm, conforme mostra a Figura 2.
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Fig. 2 — Geometria da estaca.

O moédulo de elasticidade inicial do concreto € o mddulo secante foram determinados
conforme as equagdes 10 e 11, respectivamente (NBR-6118/2007). O valor do moédulo secante
obtido foi igual a 30 104,88 MPa.

E,, = 5600, fck (10)

E, =085, (11)

Para a modelagem do solo foram utilizados valores do Ng,;. Estes valores foram obtidos em
fun¢do do comprimento de embutimento da estaca dentro do solo, utilizando o método de
capacidade de carga estatica em estacas isoladas, proposto por Aoki e Velloso. Foram adotados para
os primeiros 12 m um ntimero de N, igual a 19 e para os 12 m restantes um N, igual a 35.

A Figura 3 mostra o perfil do solo e os valores para a carga horizontal (P,) e momento (M,,).
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Fig. 3 — Perfil do solo e cargas atuantes na estaca.

4.2 — Calculo dos coeficientes de mola
Os coeficientes que representam as molas foram obtidos basicamente conforme a equagéo 12.
K =kA, (12)

K, — Rigidez relativa ao no i;
k — coeficiente de reac@o horizontal do solo k,;
A, — éarea de influéncia do no i, didmetro da estaca multiplicado pela distancia entre os nds.
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A classificagdo do solo em fun¢do da consisténcia da argila, foi feita utilizando uma correlagao
dos valores adotados para o Ngp; (item 4.3) com os valores sugeridos por Terzaghi (item 2.5). Para
os primeiros 12 m, com Ng,; igual a 19 a consisténcia da argila ¢ muito rija, e para os 12 m
restantes, com Ny igual a 35 a consisténcia € dura.

Para os valores do modulo de elasticidade (Es) e do coeficiente de Poisson (v) foram utilizados
como referéncia os valores sugeridos por Bowles (1997), item 2.6. Para os valores do Es foram
adotados: muito rija, Es igual a 25 MPa e dura Es igual a 50. O valor do v adotado foi igual a 0,40.

O Quadro 1 mostra os resultados obtidos para os coeficientes de mola utilizando a equagdo
proposta por Vesic.

Quadro 1 — Calculo dos coeficientes de mola.

Es EI v k, A, =Bl K=2.(k.A)
NSPT

(kN/m?) (kN.m?) - (KN/mp) (m?) (kN/m)
0,508 13770

19 25 000 13 553
1,016 27 540

1574 641 0,4

1,016 58 355

35 50 000 28 718
0,508 29 178

4.3 — Calculo da rigidez relativa solo-estaca e classificacdo da estaca

Para o calculo da rigidez relativa estaca-solo, o valor de K considerado ¢ referente a primeira
camada de solo, no topo da estaca, sendo igual a 27 540 kN/m?.

O valor para a rigidez a flexdo da estaca de concreto armado (EJ) foi igual a 1 574 641 kN.m>.
Substituindo os valores de K e EI na equagdo 6, obtém-se o coeficiente R igual a 2,75.

A relagdo entre o comprimento da estaca ¢ o coeficiente R resultou num valor igual a 8,73.
Sendo assim a estaca ¢ classificada como flexivel.

4.4 — Modelagem no software de calculo estrutural SAP2000

A estaca foi modelada no SAP2000 por elementos de viga, ¢ a interacdo solo-estaca foi feita
pelo uso de molas lineares espagadas a cada 1,0 m.

Foi gerada uma combinagdo para obtengdo dos resultados, que considera as cargas atuantes
mais o peso proprio da estaca, que ¢ gerado automaticamente pelo SAP2000.

O comportamento do sistema estaca-solo ¢ um assunto que envolve muitas variaveis,
tornando-se assim complexo. Neste trabalho foram adotadas algumas hipoteses basicas para a
simplificagdo do modelo de calculo, que sdo: foi considerado que o solo ¢ a estaca estdo livres de
tensdes iniciais decorrentes da instalag@o, sendo iguais a zero; foi admitido que o solo ¢ a estaca
trabalham em regime eclastico-linear; a estaca estd parcialmente imersa em um semi-espaco,
elastico linear, isotropico; foi admitido que a estaca possui uma superficie rugosa, ndo existindo
assim deslocamentos relativos entre a estaca e o solo ¢ foram consideradas as for¢as volumétricas.
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5 - RESULTADOS

5.1 — Modelo de calculo do software SAP2000

Do modelo de célculo foram obtidos resultados para momentos fletores, deslocamentos e
reacdes nas molas, conforme mostram os graficos das Figuras 4, 5 e 6.

Momento fletor (kN.m)

-2.000 1} 2,000 4.000 6.000 8000 10.000 12.000 14,000

Profundidade - z (m)

24

Fig. 4 — Variacdo dos momentos fletores com a profundidade (SAP2000).

Deslocamento horizontal - elxo x (em)

Profundidade - z (m)

Fig. 5 — Variacdo dos deslocamentos horizontais com a profundidade (SAP2000).

Reagdes horizontais nas molas - elxo x (kN)

-1400  -1200 -1000  -BOO -600 -400 -200 0 200 400

16

Profundidade - z (m)

20

24

Fig. 6 — Variacdo das reacdes nas molas com a profundidade (SAP2000).
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Verifica-se, conforme o grafico da figura 6, que o valor da reagdo horizontal nos nds mais
proximos da superficie apresenta valores nao tdo proximos do real, sendo muito elevados. Essa
distribuigdo das reagdes horizontais resulta ser de uma analise linear-clastica.

5.2 — Método classico da equacio diferencial

Os resultados obtidos pelo método classico foram 7,87 cm para o maximo deslocamento
horizontal (topo da estaca) e 9994 kN.m para o maximo momento fletor, que corresponde a uma
profundidade de 2,72 m (equagdo 9).

6 — DISCUSSAO

6.1 — Comportamento da estaca no modelo de calculo do SAP2000

Os resultados do modelo de calculo mostram que a resposta da estaca se enquadra dentro do
comportamento de estacas flexiveis. O modelo confirma o calculo feito para a classificacdo da
estaca (item 4.3), no qual o resultado obtido foi de estaca flexivel.

Para solos coesivos, Davisson e Gill (1963) afirmam que a camada de solo que vai da
superficie até profundidades de 0,2 R a 0,4 R exerce uma grande influéncia no comportamento da
estaca. Com essas conclusoes verifica-se que a regiao que deve mostrar o comportamento relevante da
estaca estd entre 0,55 m e 1,1 m. Verificando o modelo de célculo, pode-se observar o comportamento
relevante da estaca nos resultados dos deslocamentos horizontais. Os dois primeiros metros tiveram
a maior variagdo, sendo para o topo 7,64 cm até 2,22 cm.

6.2 — Comparacao dos resultados do modelo de calculo do SAP2000 com o método da equacio
diferencial

O Quadro 2 mostra um comparativo dos resultados obtidos.

Quadro 2 — Comparativo dos resultados.

Deslocamento horizontal maximo Momento fletor maximo (z = 2,72 m)
Eq. diferencial SAP2000 Eq. diferencial SAP2000
yT,,. (cm) ¥T,;. (cm) M, (kN.m) M, (kN.m)
7,87 7,64 9994 9713

A posicao do momento fletor maximo calculada pelo método da equagdo diferencial foi igual
a 2,72 m, ndo sendo a mesma encontrada no modelo de calculo, que foi no topo da estaca.

Os resultados para os dois métodos ficaram muito proximos, com uma variagdo de 3% para o
deslocamento horizontal e o momento fletor.

7 — CONCLUSOES

Os resultados do modelo de calculo mostram que a resposta da estaca se enquadra dentro do
comportamento de estacas flexiveis e a regido que mostra o comportamento relevante esta de
acordo com as conclusdes indicadas por Davisson e Gill (1963).
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Os resultados do modelo de calculo com o método classico ficaram muito proximos, tanto para
os deslocamentos horizontais, como para os momentos fletores. Mas uma observagdo que deve ser
apresentada em relag@o a este método ¢ a indicacdo da posi¢cdo do momento fletor maximo, dado
que, conforme os resultados obtidos do SAP2000, o momento fletor maximo na estaca ndo se
encontra na profundidade que foi calculada pelo método da equagdo diferencial classica.
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RESISTENCIA AO CORTE EM OBRAS DE TERRA
- ALGUNS CONCEITOS E DEFINICOES

Soil shear strength in earth works - some concepts and definitions

Luis Joaquim Leal Lemos*

RESUMO - A resisténcia ao corte em obras de terra ¢ abordada com base no modelo de Mohr-Coulomb e
nos conceitos do estado critico. A analise drenada e ndo drenada ¢ contextualizada na resposta do solo a um
carregamento considerando a geracdo e dissipacdo da pressdo da agua nos poros. O parametro ¢, intersec¢do
coesiva, ¢ discutido considerando a influéncia volumétrica e de agregagdo entre as particulas, contexto em que
sdo abordados os parametros de Hvorslev. Sdo apresentados alguns resultados do saprolito granitico da
Guarda. E abordada a problematica da resisténcia ao corte nao drenada ¢, em solos “coesivos”, ou seja, solos
com a capacidade de apresentarem um comportamento niio drenado. E apresentada e discutida a determinagio
da resisténcia ao corte ndo drenada no laboratério, no campo, a partir dos indices fisicos e de relagdes
empiricas. E apresentado o comportamento normalizado dos solos moles da baixa aluvionar do rio Mondego
obtido em laboratorio a partir de amostras reconstituidas e ensaiadas no aparelho triaxial.

SYNOPSIS — The shear strength in earth works is approached with the Mohr-Coulomb model and with the
critical state concepts. Drained and undrained analyses are considered in the response of a soil to loading
taking into consideration the build-up and dissipation of pore water pressure. The cohesion intercept ¢’ is
discussed in the context of volume change and particle aggregation. The Hvorslev parameters are presented.
Some results of the granite saprolite from Guarda are shown. The undrained shear resistance c, for cohesive
soils, which permits an undrained behaviour, is considered and debated. The laboratory and field evaluation
of the undrained shear strength is discussed and some empirical and deduced relations are put forward in
function of the index soil parameters. The normalized behaviour is presented for the soft soils from the alluvia
of river Mondego, obtained from a laboratory triaxial test program using reconstituted samples.

PALAVRAS CHAVE - Resisténcia ao corte, intersec¢@o coesiva, coesdo nao drenada, comportamento drenado
e ndo drenado.

1- INTRODUCAO

Na andlise de estabilidade de obras de terra deve ser verificado o estado limite ultimo e o de
servico. A sua verificagdo pode ser efetuada utilizando métodos rigorosos ou aproximados. Um
método rigoroso deve verificar as condi¢des de equilibrio, de fronteira, de compatibilidade das
deformagdes e a lei constitutiva do material. A solucdo analitica das equacdes diferenciais € apenas
possivel para casos particulares, tendo-se que recorrer a métodos numeéricos para a sua resolucao.
A solucao embora rigorosa ndo ¢ exata, pois a sua aproximagdo ao comportamento real dependera
sempre da simulag@o deste através da lei constitutiva. A constitui¢do e caracteristicas do solo sdo
heterogéneas, variam no espago, e as suas propriedades mecanicas e hidraulicas sdo altamente
anisotropicas. O carregamento do solo no campo ¢ complexo e o comportamento tensdo-deformagao
e a resisténcia ao corte do solo depende de variadissimos fatores, nomeadamente: trajetérias de
tensdes, velocidade de carregamento, estado de tensdo inicial e rotacdo das tensdes principais.

* Professor Catedratico, Departamento de Engenharia Civil, Faculdade de Ciéncias e Tecnologia, Universidade
de Coimbra. E-mail: llemos@dec.uc.pt
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Embora a soluc¢do ndo seja exata, os métodos numéricos permitem estudar o comportamento para
varios cenarios de carregamento ¢ avaliar a sensibilidade do comportamento a variagdo dos varios
parametros utilizados na lei constitutiva.

Na pratica a maioria dos problemas podem ser resolvidos respondendo as seguintes questdes:

1) As cargas de servico sdo substancialmente inferiores as cargas de colapso?

2) Quais as deformacgdes estruturais sob as cargas de servigo?

A primeira questdo ¢ normalmente verificada através de métodos aproximados baseados na
teoria da plasticidade, para os quais se considera que o solo tem um comportamento rigido plastico

perfeito e o modelo de Mohr-Coulomb ¢ simultaneamente usado como critério de rotura e de
cedéncia (Quadro 1). Estes métodos dao informagao na rotura e ignoram o comportamento pré-rotura.

Quadro 1 — Métodos aproximados baseados na teoria da plasticidade.

Método de analise Nio satisfaz Comentario Aplicacido corrente

A solugdo de limite superior | Fundagdes: capacidade de

fornece uma estimativa da carga, verificagao do estado
Inferior Compatibilidade carga de colapso, superior limite ultimo
Limite areal e a do limite inferior,

inferior a real. Quando as
duas solugdes forem iguais

Superior Equilibrio a solugdo & exata
Baseia-se na escolha da Taludes: método das fatias.
Equilibrio limite Compatibilidade forma da superficie de rotura | Impulso de terras: teoria de
Coulomb
Da simultaneamente uma Impulso de terras: teoria de
Campo de linhas de rotura Compatibilidade estimativa da carga d,e~ Rankine
colapso e da distribui¢do das
tensdes

A segunda questdo ¢ normalmente verificada através de métodos que assumem que o solo se
comporta como um meio elastico.

Na Fig. 1 ilustra-se o comportamento real do solo, linha a cheio, quando submetido a tensdes
de corte sob tensdo normal constante, ¢ o do modelo elastico perfeitamente plastico, linha a
tracejado, utilizado nas analises acima descritas. O comportamento tensdo-deformagao do solo ¢é
normalmente caracterizado inicialmente por uma relagao elastica para pequenas deformacgdes, pela
existéncia de um ponto de cedéncia a partir do qual se verifica endurecimento com um aumento
significativo das deformagdes plasticas com aumento da tensdo de cedéncia até um valor maximo
(Tmax)> € para o qual a tensdo de corte ¢ maxima. Apds esta tensdo maxima ou de pico verifica-se o
amolecimento, diminui¢do da tensdo de cedéncia e maxima com o aumento das deformagodes
plasticas, até um valor ultimo da resisténcia (t,) a partir do qual se verifica um comportamento
plastico perfeito, deformacao do solo a tensdo de corte constante, também designado por resisténcia
no estado critico, resisténcia a volume constante, ou resisténcia ultima. Nos solos argilosos a
resisténcia a volume constante ou no estado critico ¢ superior a residual devido ao alinhamento na
direcdo de corte das particulas de argila. A resisténcia maxima ou de pico depende da compacidade
inicial do solo.

O modelo de comportamento elastico perfeitamente plastico, normalmente usado nos métodos
aproximados de analise para verificacdo do estado limite ultimo e de servigo, admite que a cedéncia

104



¢ a resisténcia maxima (t,) sdo coincidentes e o seu valor ¢ obtido através do modelo de Mohr-
Coulomb, balizando o seu valor entre a resisténcia de pico (T,,,,) ¢ Ultima (t,), levando em linha de
conta o tipo de obra e a ndo uniformidade de deformagdes na promogao de rotura progressiva. O
calculo das deformagdes para a carga de servigo, substancialmente inferior a carga ultima de
colapso, ¢ normalmente efetuado através da teoria da elasticidade.

Modelo elastico
perfeitamente plastico

Tensiio de corte

omportamento elastico

Deformac#io distorcional

Fig. 1 — Comportamento real e modelo elastico perfeitamente plastico.

2 — ANALISE DRENADA E NAO DRENADA

O critério de rotura de Mohr-Coulomb em termos das tensoes totais e efetivas ¢ definido pela
envolvente linear de Coulomb, a qual ¢é caracterizada a partir de dois parametros: a interseccao
coesiva ou coesdo ¢ a sua inclinagdo, o angulo de resisténcia ao corte ou angulo de atrito. A
utilizagdo dos parametros em termos das tensdes efetivas (c’; ¢’), necessita do conhecimento da
pressdo da agua nos poros, a qual € de dificil previsdo, a ndo ser numa condi¢do geostatica ou de
percolagdo em regime permanente. Na Fig. 2 ilustra-se de forma sistematizada a resposta de um
macigo a um carregamento em termos da geracdo da pressdo da agua nos poros, atendendo as
condigdes de drenagem e de saturag@o do solo, indicando-se os respetivos parametros de resisténcia

Nao Parcialmente
Drenado drenado drenado
Regime Regime Saturado Parcialmente Regime ndo
geostatico permanente (cuipu=0) saturado permanente
u=f(nivel u=constante no tempo Au=Ac; Ac'=0 u=flgrau de
freatico) N . saturacio)
u=f(rede de percolagio) Tenso efectiva e

resisténcia ao corte
constantes (c,)

u=f(tempo;
espago)

Fig. 2 — Carregamento em fung¢do das condi¢des de drenagem e de saturagdo do solo.
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ao corte a utilizar. Para a condigdo nao drenada, num meio completamente saturado, ndo havera
variagdo do indice de vazios durante o carregamento, mantendo-se desta forma o indice de vazios
¢ a resisténcia ao corte constantes, podendo a analise ser efetuada em termos das tensoes totais, c,.
Para solos parcialmente saturados, ou para condigdes parcialmente drenadas, a analise em termos
de tensdes efetivas podera ser efetuada através de métodos aproximados com uma estimativa da
pressdo intersticial, ou através de métodos numéricos utilizando modelos elasto-plasticos.

Os parametros de resisténcia ao corte podem ser obtidos, de forma direta, a partir de ensaios
de laboratoério, de forma direta ou indireta, a partir de ensaios de campo ou ainda utilizando relagdes
empiricas. Os ensaios de laboratério mais utilizados para a determinagdo dos pardmetros de
resisténcia ao corte sdo o triaxial ¢ a caixa de corte direto. A caixa de corte direto ¢ indicada para a
realizag¢@o de ensaios drenados, em solos predominantemente granulares de elevada permeabilidade,
pela facilidade de preparacdo das amostras e pela rapidez de execucdo do ensaio. Os ensaios
triaxiais sdo indicados em solos argilosos de baixa permeabilidade, através da realizagdo de ensaios
consolidados ndo drenados, para a determinagdo dos parametros de corte em termos de tensdes
efetivas (¢’;¢’). A fase de corte ndo drenado com a medigdo da pressdo intersticial permite usar
velocidades de corte significativamente mais elevadas do que no ensaio drenado, sendo contudo
necessario assegurar a uniformizacdo da pressdo da agua nos poros através da amostra. A
envolvente de rotura em termos de tensdes efetivas deve preferencialmente ser determinada através
da evolvente das trajetorias de tensdes efetivas dos ensaios ndo drenados e evitar os critérios de
rotura, baseados na tensdo deviatéria maxima q,,,, no valor maximo da razdo entre as tensoes
principais (0°,/0°3)max, OU ainda no valor maximo do excesso de pressdo intersticial u,,,,.

A envolvente de rotura, em termos de tensdes efetivas, deve ser determinada através da
envolvente linear que melhor se adapte e envolva as varias trajetérias de tensdes efetivas num
sistema de eixos (s’;t) ou (p’;q). Desta forma, os varios critérios de rotura estdo automaticamente
contidos na envolvente de rotura as varias trajetorias de tensdes efetivas, sem se necessitar de
ponderar sobre o critério de rotura adequado. Na Fig. 3, estdo apresentadas trajetdrias de tensdes
efetivas e a respetiva envolvente de rotura em termos de tensdes efetivas. Sera de notar que o
critério de rotura q,,,, para amostras consolidadas anisotropicamente e¢ submetidas ao corte a
compressdo no aparelho triaxial, resultaria num valor de ¢' muito inferior ao real. Uma envolvente
que considere o valor q,,, na Fig. 3b) teria uma menor inclinagdo. O critério de rotura mais
adequado deveria ser 0 de (0”,/03)max OU (q/P”)max» cOMoO se indica na Fig. 3. Nos ensaios de corte
drenados ¢ indiferente a utilizagdo do critério de rotura, Q.. ou (0’1/0’3)my, J& que neste caso,
coincidem.

% . 0ar
8 2
- (o1fes) s s
. F oG 2 S TS -
® ORI R A R 5
] 2 02f
Resultados experimentais
Baosten Blue Clay [BBC)
OCR ke
* 10 0.53
- 20 0.48
v 40 048
L ¢ 80 048 04
Aty -n . - .
AR L L T :“.. :’..J":-..». b
02} a) 0,21 b)
' f L L ) - i : . . .
0,0 0,2 04 0,6 0.8 1,0 0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1.0
Deformacdo axial (%) (& atenlf2.0

Fig. 3 — Ensaios triaxiais consolidados nao drenados "Boston Blue Clay" (Whittle, 1993):
a) Curvas tensdo-deformacao; b) Trajetorias de tensdes efetivas (s';t').
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A coesdo ndo drenada (c,) pode ser obtida a partir de ensaios de laboratério ou de campo,
relagdes empiricas e indices fisicos (Fig. 4). E um parimetro extremamente dificil de obter, pois é
bastante sensivel a amostragem, a historia das tensdes, a trajetdria das tensoes, a rotagao das tensdes
principais, a anisotropia e a velocidade de corte.

{ Resisténcia ao corte ndo drenada ¢, em solos argilosos saturados ]

Ensaios de laboratorio

Solos estruturados de
elevada sensibilidade

Amostras intactas

—

Solos ndo estruturados
pouco sensiveis

i —

Amostras perturbadas
ou reconstituidas

;I_)

Método NG
Reconsolidagio da
amostra para as

tensoes efetivas locais

(" Méodo )
SHANSEP.
Reconsolidagio para
estado de tensdo local

Ensaios de campo

Corte rotativo ou
molinete

Cone penetrometro

Relagdes empiricas

e te
pré-consolidagio
vertical

: .11 :

©=170.¢
IL- Indice de liquidez

W wWp

L=
Wy —wWp

| —

seguindo a mesma

(*) Leroueil er al, (1990)

historia de tensoes

Fig. 4 — Determinag@o da resisténcia ao corte ndo drenada.

3 — RESISTENCIA AO CORTE EM TERMOS DE TENSOES EFETIVAS

A resisténcia ao corte T; em termos de tensdes efetivas ¢ normalmente expressa pela reta de
Coulomb, equacao (1), em que o’y ¢ a tensdo normal na superficie de corte, ¢’ ¢ o angulo de
resisténcia ao corte (angulo de atrito) e ¢’ € a intersec¢ao coesiva (coesdo aparente ou coesdo). Esta
envolvente de rotura ¢ apenas valida para tensdes relativamente elevadas. Para tensdes baixas a
envolvente tende a curvar e a passar pela origem, sendo assim a coesdo a intersec¢ao na origem
resultante da regressao linear para tensdes mais elevadas.

A envolvente de Mohr-Coulomb pode também ser relacionada com as tensdes principais
maxima e minima a partir do circulo de Mohr, relacionando o centro do circulo de Mohr (s’) com
o0 seu raio (t’), como se mostra na Fig. 5.

’E-"

T
C'_,L _'_
1 a's o'x /1 a1 -
i ]
cootf(y [€— =57 —#

Fig. 5 — Modelo de Mohr-Coulomb.
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Na faceta de corte Em termos das tensdes principais

r=0ly - 1g(¢)+c’ (n %i~% o ;a;"h'eﬂ(ﬁ')+ ¢'-cos(g’) (2)

Oy =0yN—U 2

= =[a' e '“J"e'(w)w'-cos(w) (3)

t'=s"" sef(gé’)+ - cos(¢')
=1'=(s—u)-ser{¢')+ ¢ - cosl') 4

O critério de Mohr-Coulomb pode igualmente ser traduzido em fungdo dos invariantes das
tensdes, 0’ ou p’, tensdo normal octaédrica, ¢ T, tensdo tangencial octaédrica.

P =0l = Ylol+0s +0%)

% = Vil -0} +(0s ~ 1) + (o} — 1)

Para o caso de um carregamento triaxial toma a forma: q’=Mxp’+C, em que M=f(¢"), e
C=f(c’;¢’). Para um carregamento triaxial q, p, M e C tomam a forma:

Para o carregamento triaxial de compressao
 __ E
0,=03;

Para o carregamento triaxial de extensdo
 __ 9
0,=0,

q' = O'; —O'_; = l3/‘[5) Toct
p'=(o]+2-03)/3
Substituinlona expressio

¢ =0~} =[/V2),,
p'=(2-0+0})3
Substituinlona expressio

(0} - %)= (0} - o} Jsenlg)+ 2- ¢'-coslg) (01 -0%)= (o1 - 01)- senlg)+2-¢' - cosly’)

o) e, fungiodeq’ e p’ o, eo; funciodeq'ep

A =M, L4, s) q'=M,-p.+C, (6)
e 6-sen(p’ ) 6- cos(g’ )
M = _ 6 Sell(ﬁf') 6- 905(¢) M= 3+_§gﬂ(¢) C. 3+seu(¢)

Sn sen(g')’ o= 3- serr(gi)

O angulo de resisténcia ao corte em termos da tensdo efetiva (¢") depende da granulometria do
solo, apresentando valores superiores para solos bem graduados; do tamanho das particulas,
aumentando com a dimensao das particulas; da forma das particulas, sendo superior para particulas
angulares; da compacidade inicial da amostra, tendo as amostras mais compactas maior resisténcia.
O mesmo angulo ¢ em principio independente da magnitude das tensdes de confinamento, a ndo
ser para baixos valores de tensdo efetiva para as quais a envolvente € nao linear resultando numa
diminuicdo da interse¢do coesiva ¢’ e num aumento de ¢’, sendo o seu valor reduzidamente
influenciado pela rotacao das tensdes principais e pelo valor da tens@o principal intermédia.

O angulo de resisténcia ao corte em termos de tensdes efetivas a volume constante (¢',.) ou no
estado critico (¢'..), bem como o residual (¢'y), sdo propriedades intrinsecas do solo, sendo
independentes do estado de compacidade inicial da amostra. O indice de vazios critico, e, €
definido como o indice de vazios Ultimo para o qual a amostra tende independentemente do seu
valor inicial, permanecendo a resisténcia ao corte e o volume constantes, Fig. 6a) e b). Na Fig. 6 a)
e b) pode-se observar que amostras sob uma tensdo normal constante o', com varios indices
iniciais, apresentam resisténcias maximas (P, e P,) fun¢do do indice de vazios inicial, tendendo
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para uma mesma resisténcia ao corte no estado critico t',, € para o mesmo indice de vazios
critico, e.. A Fig. 6 d) mostra o estado de compacidade das amostras em relagdo ao estado critico,
em que as amostras D1 ¢ D2 se encontram densas e¢ as amostras N ¢ W soltas. Na Fig. 6 ¢)
representam-se as envolventes no estado critico e as correspondentes envolventes de Hvorslev, para
os indices de vazios e, ¢ ¢, e os correspondentes valores de resisténcia ao corte C, P, e P,. Solos
argilosos, apos atingirem o estado critico, apresentam ainda uma diminuic¢@o da resisténcia com a
deformagdo, atingindo a resisténcia residual apos grandes deslocamentos. A resisténcia residual em
solos argilosos ¢ inferior a resisténcia a volume constante ou no estado critico, sendo fungao da
percentagem das particulas lamelares de argila e do tipo de mineral argiloso, Fig. 7. O coeficiente
de atrito residual [(t/0'y)xz = tg(¢')] € igual ao valor do coeficiente de atrito interparticular [1g(¢',)]
das particulas argilosas, para solos predominantemente argilosos, ou seja, com percentagens de
particulas de argila (C%) superiores a 50%, com um modo de corte deslizante (Lupini et al., 1981,
Fig. 7). A diferenga entre a resisténcia a volume constante e a resisténcia residual aumenta com o
aumento do conteudo das particulas argilosas devido ao seu alinhamento na direcéo de corte, como se
mostra na Fig. 7. Esta figura mostra, igualmente, que a resisténcia ao corte no estado critico tende
a diminuir com o aumento de particulas argilosas. Mitchell (1976) observou que o valor de ¢’,. a
volume constante diminui com o aumento do indice de plasticidade e atividade da argila, e embora a
dispersdo seja grande, pode aproximadamente ser descrito pela relacdo: [sen(¢’) = 0,35 — 0,1 - In(/p)]

Skempton (1985) refere valores para os dngulos de atrito (¢,) dos trés minerais de argila mais
comuns na natureza: 15° para a caulinite; 10° para a ilite e 5° para a montmorilonite, sendo desta
ordem a resisténcia ao corte residual dum solo constituido em percentagens superiores a 50% por
este tipo de minerais argilosos, como se indica na Fig. 7, (¢'..>¢'r=¢,). Para solos
predominantemente constituidos por particulas granulares, com percentagens de particulas
argilosas inferiores a 10%, a resisténcia residual ¢ igual a de volume constante ou no estado critico,
¢ o seu valor é em geral superior ao angulo de atrito intrinseco (¢,) das particulas granulares,

(¢'vc>¢/R:¢u)7 Flg 7

7

L T=eghay tan(§)) B
—=-

=

c) I'"_ﬂj_ — ///’6.
EJ} eh :lT:gﬁ— e 23
\h' O~
| 5
3 1\1 L, 8
e %— - e\f;lzl_lnoqei_c:nfi'l::o = 3 ozll
P __’—-__-_; e ——
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D'W 1 2
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o 1 ook SN “""""‘:'_
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Fig. 6 — Comportamento tensdo-deformagdo em fungdo da compacidade.
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Skinner (1969) verificou que a resisténcia ao corte a volume constante (¢',.) para um conjunto
de particulas esféricas era aproximadamente constante ¢ independente do atrito intrinseco (¢,) entre
as particulas, variando, no entanto, o valor do indice de vazios critico em fun¢ao do atrito entre as
particulas. O coeficiente de atrito do quartzo (tg(¢,)) ¢ cerca de 0,45 ¢ o coeficiente de atrito a
volume constante e residual (tg(¢',.)=tg(¢'r)) apresentam valores superiores e da ordem de 0,6, o
que mostra que mesmo a volume constante o movimento ¢ a colisdo entre as particulas contribuem
para a resisténcia ao corte.

1:/0 2% g Estado critico ou

0.24

Te) T T T
] 20 40 C% 60

Fig. 7 — Variagdo da resisténcia ao corte a volume constante e residual com a percentagem
de particulas de argila (C%).

Na Fig. 6 a) ¢ b) representa-se 0 comportamento tensdo-deformacdo, respetivamente com
indices de vazios inferiores e superiores ao critico para uma determinada tensdo normal. A
resisténcia ao corte maxima aumenta com compacidade inicial da amostra, em relag@o ao indice de
vazios critico ¢ acontece no ponto de dilatdncia maxima (€,/7)m.. pontos P, ¢ P,. A forca
horizontal T necessaria para um bloco com peso W subir um plano com inclinagdo 3, € com um
angulo de atrito bloco-superficie deslizante ¢,, ¢ de T=Wxtg(¢,+f). A semelhanga do bloco
deslizante, a resisténcia ao corte podera ser a contribui¢do de duas componentes: a resisténcia a
volume constante (¢',.~¢,), € a contribuigdo do trabalho produzido na expansdo da amostra
[(ex/y)=tg(B)], a qual pode ser expressa pela seguinte equagdo:

s '-\ L O";V- E—J\ = T\,.- E g—'\']]
T O-, rg(¢a)+ ! {7J a.. [f ¢“)+(y (7)

em que: (€,/y)representa a dilatancia.

A resisténcia ao corte aumenta com o produto [O'y - (€5/7)], 0 qual ¢ maximo para (€ v/ ) mnax
tende a aumentar com a compacidade da amostra, ou seja, com o aumento da diferenga entre o
indice de vazios inicial e o seu valor no estado critico. Este aumento de resisténcia ¢ designado
simplesmente por imbricamento em alguma literatura, o que nao traduz nem ajuda & compreensao
do fenomeno fisico envolvido.
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4 — ESTADO CRITICO E SUPERFICIE DE HVORSLEV

A semelhanga da relagdo linear entre o indice de vazios e o logaritmo da tensio efetiva vertical
obtida no ensaio edométrico numa condicdo normalmente consolidada, verificou-se
experimentalmente que existe uma relacdo linear entre o indice de vazios no estado critico e o
logaritmo da tensdo efetiva, como se mostra na Fig. 6d) e 8. A inclinacdo da relacdo linear ¢ igual
a C, (indice de compressibilidade) ou A, respectivamente, para a base logaritmica 10 ou natural
sendo A =0,434xC.. Verifica-se, em geral, que existe uma relagdo linear entre o indice de vazios e
o logaritmo da tensdo efetiva para valores de K= 0%;/0", = const, Fig. 8. Os valores de K = 0’;/0", = const
mais relevantes estdo representados na Fig.8:

consolidacdo isotropica - K = 1,0; g/p’ = 0,0 ou ainda t/s’ = 0,0;

consolidagdo edométrica - K = K, = (1-sen(¢)); (¢/p") = [3-(1-K,)/(1+2:K,)]; ou ainda
(ts)=[(1-K)/(1+K))]; e

no estado critico - K = K, = (1—sen(¢"))/(1+sen(¢")); ¢/p'=M; ou ainda /s = (sen(¢)).
A inclinagdo da reta de consolidagdo ou no estado critico na relagao semilogaritmica indice de

vazios-tensdo efetiva, C, ou A, ¢ independente da relagdo de tensdo que se adote: p’ (tensdo normal
octaédrica); s’ (tensdo principal média) ou o’, (tensdo principal vertical).

b
v
N+ —
Vefanis) - _X o K=1 :::;:li:;in R _
T 3\‘ q y
Estjdo 1™ _3{1-Ko)
co . A (CIJ'D) (1+2-Ko)
tonsolidacio /p'=cons.
| £ e [
| Ce -
consolidacio
| edométrica ky | consolidagio
! N T 7 | isétropica (g/p)=0
P10 log(p') ouln(p) p -

Fig. 8 — Linhas de consolidag@o isotropica, edométrica e do estado critico.

Em termos da tensdo efetiva vertical o’, para um estado de tensdo em repouso K,, numa
condi¢ao normalmente consolidada, obtém-se:

e=e,_—C, -log(o”) ou e=e, —A-In(o") para j =K, (®)

v

Em termos da tensdo média s’ ou da tensdo normal octaédrica p’ para a consolidacdo isotropica,
edométrica e no estado critico, obtém-se as seguintes relagdes:

Tensdo principal média s’ ="/(0',+0';) Tensdo normal octaédrica p' = '/5(c', +2x ')
Consolidacdo isotrépica Consolidacgdo isotrépica
Ve = Vg=i— )\,IH(S/L,) ou v, = Vs=l_cc.10g(sle) Ve = N—- }\'ln(p/e)’ Ve = N—- Cclog(p/e)
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Consolidagdo edométrica Consolidagcdo edométrica

vKO = V=1~ }\.'ln(S /K()) ou VK() = vs/:17cc.10g (S /K()) VK() = Vean— }\‘ln(p /K())! vK() = Vean— Cclog(p/K())
No estado critico ¢/,. = s’ - sen (¢’,.) No estado critico g,.= M - p’,.

Vee = vx’ec:17 )\'IH(S /ec) ou Ve, = Vs/ec:17cc.log(s /eL) Vee = - }\‘ln(p /ec) ou Ve, = - Cclog(p/ec)

Hvorslev (1960) mostrou que a resisténcia ao corte pode ser dividida na contribuicdo de duas
componentes, uma proporcional a tensdo efetiva corrente, 0’y, € a outra constante, fun¢ao do indice
de vazios e proporcional a tensdo de consolidagdo equivalente, 0°,, em que, 0’ = 0'(" 10 (tensdo
na linha de compressdo virgem para um determinado indice de vazios e). A envolvente dada na Fig.
9 apresenta a intersecc¢do coesiva (¢',), fungdo do indice de vazios (e), ¢ um angulo de resisténcia
ao corte efetivo ¢', constante ¢ independente do indice de vazios. A intersecgdo coesiva c¢’, ¢é
constante para um determinado indice de vazios e igual a K- x0'.. A resisténcia ao corte pode ser
expressa por:

T=ct oy ig(dl) = ko tolyig(d) )

Normalizando em relagdo a o', vem t/0', = k+0'\/0'. tg(¢',).

2 LEC
|
I -
a) o oa o'
‘A
& A
e -—
B Az
& - LEC
b) - O L) o d) PR P ’B.

Fig. 9 — Superficie de Hvorslev para amostras sobreconsolidadas com inclinagio ¢’, ou M, e com uma
intersec¢d@o coesiva funcdo do indice de vazios (ou do teor em agua w=e/G) ¢’; [*p’..

A superficie de Hvorslev, para um dado indice de vazios, no sistema de eixos (p’;q) pode ser
dada pela relagdo (10) e (11), na qual a intersec¢do coesiva € expressa por Ixp’,, representada na
Fig. 9) ¢), em que p’, ¢ a tensdo de consolidacdo equivalente.

g=1p.+M,p’ (10)
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v—-N

' A ~ . ~ . ;. .
em que: Pe=¢€ tensdo de consolidagdo equivalente para o indice de vazios (¢).

Para p’=p’,., tem-se

q'u::M'p'tu:"'p;+MD'p:'L':>I=(M-MD).%=(M_MII)'E .

r
e

Normalizando em relagdo a p’. vem q'/p'. = 1+p'/p'.- M,. (11)

Na Fig.10b) representa-se a variagdo da intersecgdo coesiva com o teor em agua (ou o indice
de vazios e=w-G) para uma amostra completamente saturada.

5 — INTERSECCAO COESIVA E DILATANCIA

A envolvente de rotura é ndo linear para baixos valores da tensao efetiva, Fig. 10a), curvando
em diregdo a origem, provocando um decréscimo da resisténcia ao corte em relagdo a superficie de
Hvorslev. A intersecgdo coesiva obtida pela regressdo linear resulta do trabalho feito durante a
expansdo da amostra, tendendo para zero a medida que o estado de tensdo normal tende para zero.

7
0.6 N
4 o R
' I8 L]
Pe . /'./. §
0.4 W
- / L
bl 200
~ L ¥ o
> 3w, g
S % .
0.2F .Y
F 100}
- 7 *— Envolvente
T 71 niio linear
IT/ 1 L 1 SR i [ — 0.. 1 I 1 i
0 ) 0.2 0.4 p' 0.6 0.15 0.20 0.25 0.30
a. p_' b) w (teor em Agua)

Fig. 10 — Resultados da argila de Londres: a) Envolvente de rotura nio linear para pequenos valores de
tensdes efetivas; b) Variagdo da intersec¢@o coesiva (¢’,) com o teor em agua.

Para amostras normalmente consolidadas, num ensaio drenado de corte direto, tem-se
o'y=0'..=0',, pelo que a expressdo (9) toma a forma:

r=0 [k +1g(g))]= o'y -[rel!)] (12)

A Fig. 11 representa e identifica, as varias componentes das expressoes (7), (9) e (12).

Sendo a coesdo resultado do trabalho produzido na expansdo da amostra, depende do produto
(o' "€5x/7), 0 qual tende a diminuir com o aumento da tensdo efetiva, devido ao decréscimo da
expansdo €y e com o decréscimo da tensdo efetiva, sendo igual a zero quando a tensdo normal
efetiva for zero ou no estado critico para o qual a expansdo é nula, como se mostra na Fig. 12.
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Fig. 11 — Resisténcia ao corte identificando-se as varias componentes, o efeito expansao
e a superficie de Hvorslev.
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Fig. 12 — Influéncia da dilatancia na ndo linearidade da envolvente de rotura.

A resisténcia ao corte maxima aumenta com a dilatdncia e esta aumenta com compacidade
inicial da amostra em relagdo ao estado critico, ou seja, com a variagdo de indice de vazios para
atingir estado critico. Na Fig. 13 a) e b) representa-se o comportamento de uma amostra submetida
a um ensaio triaxial drenado de compressao com aumento da tensdo média, para uma amostra
normalmente consolidada (n/c), A, e outra sobreconsolidada (s/c), B. A amostra A (n/c) com um
indice de vazios inicial superior ao critico, durante o corte ird comprimir e tender para o estado
critico em W, observando um comportamento ductil. A amostra B (s/c) tem um indice de vazios
inicial inferior ao critico, observa inicialmente uma compressao eléstica, seguida de expansdo para
o estado critico. No modelo do estado critico a cedéncia coincide com a resisténcia maxima Y na
superficie de Hvorslev. O comportamento dentro da superficie de Hvorslev é suposto ser elastico.
No entanto, observa-se que a cedéncia tem lugar a uma tensao inferior a maxima, coincidindo esta
com o ponto de maxima dilatancia. No estado critico a resisténcia ao corte permanece constante a
volume constante.

Nao sendo a coesdo resultado de ligacdes cimenticias fortes entre as particulas, “coesdo
verdadeira”, o solo ndo resiste a esforgos de tracdo e desta forma a resisténcia ao corte do solo sera
nula para tensdo efetiva nula, passando a envolvente através da origem. Para o caso em que a
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Fig. 13 — Resisténcia ao corte e variagdo de volume fun¢@o da compacidade inicial. Variagdo de (¢') no pico
em fungo da compacidade inicial em relagdo ao estado critico, (Vi-v,,).

coesdo resulta do trabalho realizado na expansdo do solo, a envolvente de pico serd ndo linear e
passara pela origem como se mostra na Fig. 12.

Os solos com ligagdes cimenticias fortes apresentam uma coesdo verdadeira, cujo valor se pode
admitir da ordem de metade da resisténcia a tragdo do solo, ou seja, o raio do circulo de Mohr num
ensaio de tracdo, uma vez que a tensao de compressao ¢ nula. Teles (2013) obteve, para os solos moles
quimicamente estabilizados com cimento Portland, resisténcias & compressao nao confinada cerca de
seis a sete vezes superiores a resisténcia a tragdo. A resisténcia a compressao nao confinada pode ser
estimada considerando uma envolvente de rotura com uma coesao igual a metade da resisténcia a
tragdo, um angulo de resisténcia ao corte da ordem de 40° e uma tensdo de confinamento, resistente
a expansao horizontal pelo efeito de Poisson, mobilizada pela resisténcia a tragao.

Assim, considerando:

o, — resisténcia a compressdo ndo confinada do solo
O~ resisténcia a tragdo do solo

¢'- coesdo igual a metade da resisténcia a tragdo =& y
¢'- angulo de resisténcia ao corte do solo %

num ensaio de compressdo ndo confinado a resisténcia a tragdo do solo funcionard como uma
tensdo de confinamento efetiva (0';=0,) da amostra, pelo que:

o! —o, =(c +0)) sen(9')+2-¢ - cos(p')

Simplificando a expressdo acima e substituindo ¢’=0,/2, a razdo entre a resisténcia a compressao
e de tragdo é fungdo do angulo de resisténcia ao corte ¢':

o; _1+ sen(¢')+ cos(&') 13
o 1-ser(g') ()
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Adotando um valor ¢'=40°, tem-se 0’./0’,= 6,7, 0 que esta de acordo com os valores obtidos
por Teles (2013).

Nos ensaios triaxiais ndo ¢ possivel aplicar tensoes de tragdo, o que se traduz na existéncia de
uma linha limite para os estados de tensdo possiveis ¢ impossiveis definida por q/p’=3 ou t/s’=1.
Para a representagao t-0'y, 0 conjunto de pontos (t/0),,,, definidos pela tangente entre o circulo de
Mohr com 0’;=0 e a envolvente de rotura {t=c’+0’\.tg(¢’)}, formam uma reta cujo declive ¢é
1:[(1+sin¢)/(1-sing")]"?, como se mostra na Fig. 14. A area acima desta reta serda uma zona
impossivel existir pelo facto da tensdo minima nao poder ser inferior a zero.

Ponto tangente entre a recta T=c’+c’y.tan(¢") e o circulo de Mohr para ¢’s=0

(1+sinlg’))
(1-sinl¢’))

c T =UTi.cns(¢'] oy =d—i—”Tisin[¢’}
ct ols 2.(".:.‘.05{6;')
c 1- sm{(ﬁ}
/ S cos¢’)  [1+sinlg’)
c o, I—sin{@']: 1-sin(¢')

oy =0 ol own Ol o aj F

Fig. 14 — Variagdo da coesdo na condi¢do de o solo ndo resistir a trago.

A Fig. 15 representa as envolventes a volume constante ou intrinsecas e as correspondentes ao
pico para os dois horizontes ensaiados correspondentes ao saprolito granitico da Guarda: o
Horizonte I mais superficial, entre 0 e 4 metros, ¢ o Horizonte II mais profundo, entre 4 ¢ 7 metros.
O Quadro 2 mostra a variagdo dos pardmetros de resisténcia ao corte (¢’; 0’) para varios niveis de
tensao (Rodrigues e Lemos, 2010).

Verifica-se uma tendéncia para a diminui¢do da intersecg@o coesiva e aumento do angulo de
resisténcia ao corte de pico a medida que o nivel de tensdo normal diminui, originando uma
envolvente ndo linear passando pela origem. A coesdo ¢ uma componente estrutural volumétrica
resultante do trabalho produzido na expansdo da amostra e ndo de ligagdes cimenticias verdadeiras
entre as particulas. As ligagdes cimenticias que possam existir sdo fracas e serdo completamente
destruidas para os niveis de deformag@o para os quais se obtém as resisténcias maximas nestes
solos, 1% a 2%. De notar que as resisténcias de pico coincidem com o ponto de maxima dilatancia
das amostras.

Quadro 2 — Variagao de (c’; ¢°) com o nivel de tensdo normal (Rodrigues e Lemos, 2010).

p’=0-150 kPa p’=0-300 kPa p’=300 — 1000 kPa Todos os valores de p’
Prof. (m)
¢’ (kPa) 9" () ¢’ (kPa) () ¢’ (kPa) 9" () ¢’ (kPa) 9’ ()
0-4 4 42,4 8 39,3 41 33,9 16 35,8
4-7 9 43,4 10 42,7 79 33,0 24 37,1
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Fig. 15 — Envolventes de pico e a volume constante para os dois horizontes ensaiados.
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Fig. 16 — Comportamento dilatancia (d=9¢,/d¢g)-razdo de tensdes (q/p’) em solos ndo cimentados
a) e cimentados b). Adaptado de Coop ¢ Wilson, 2003.

No caso da componente coesiva resultar de ligagdes interparticulares fortes, a cedéncia e a

resisténcia de pico poderdo ser controladas por estas, observando-se uma rotura fragil. A dilatancia
poderd, eventualmente, influenciar a resisténcia ao corte com a mobilizacdo de novo pico inferior
ao anterior. As deformacdes para o pico sdo reduzidas e o comportamento tensdo-deformacao
elastico. Na Fig. 16 apresentam-se os resultados do arenito de Castlegate ¢ de uma areia. O
comportamento do saprélito da Guarda ¢ idéntico ao da areia, o que mostra um comportamento
friccional em que o pico resulta do trabalho de expansdo da amostra. Na Fig. 16 exemplifica-se o
comportamento para um material com ligacdes cimenticias moderadas, que apresenta um
comportamento eléstico inicial, com diminui¢do de volume, verificando-se a cedéncia com a
quebra das ligagdes cimenticias. Apods a cedéncia verifica-se um reduzido aumento de resisténcia
mostrando a amostra uma tendéncia crescente de expansdo, coincidindo o ponto de maxima

expansdo com a resisténcia maxima, a qual ¢ superior a tensdo de cedéncia das ligacdes
cimenticias.
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Na analise da estabilidade de obras com niveis de tensdes normais baixas, a resisténcia ao
corte adoptada com base na envolvente linear (¢’;0”) representara valores superiores aos reais € por
isso do lado da inseguranca, Fig. 12. Obras de terra nesta situagao sdo por exemplo: taludes, muros
de suporte ¢ aterros. Nestas circunstancias devera adoptar-se um valor de coesdo nula na avaliagdo
da estabilidade destas obras. Esta situag@o ¢ ainda reforgada com a promocéao da rotura progressiva
em elementos de solo sujeitos a trajectorias de tensdo de compressdo com diminui¢do da tensdo
normal média, para as quais a rotura ¢ atingida para pequenas deformagdes. Em obras com um
estado de tensdo de confinamento elevado, a envolvente (¢';¢") pode ser usada, uma vez que o
estado de tensdo do solo coincide com a parte linear da envolvente.

6 — RESISTENCIA AO CORTE NAO DRENADA

A resisténcia ao corte em termos das tensdes efetivas necessita do conhecimento da pressao
intersticial, a qual numa condi¢do drenada ¢ conhecida ou pela posi¢do do nivel freatico numa
condigdo hidrostatica ou pela rede de percolacdo em regime permanente. Numa condi¢do nio
drenada o conhecimento da pressdo da agua nos poros ¢ dificil. No entanto, numa condigdo de
completa saturacdo, ndo ha variacdo do indice de vazios, e, em consequéncia, do teor em agua, ¢ a
resisténcia ao corte permanece constante durante o carregamento e igual a c, Fig. 2. Este
comportamento puramente coesivo (c,) s0 ¢ possivel em solos com uma baixa permeabilidade,
como ¢ o caso dos solos argilosos. A designagdo de solo coesivo, usado para as argilas, tem a ver
com a possibilidade de terem um comportamento ndo drenado e ndo por possuirem coesao em
termos de tensdes efetivas, o que como foi demonstrado sé ¢ possivel quando as particulas se
encontrarem agregadas por um cimento forte que confere resisténcia a tragao.

A condigdo ndo drenada implica, que o solo tenha uma baixa permeabilidade ou que a
velocidade de carregamento seja extremamente elevada, como € o caso do carregamento dindmico
em sismos. Para a permeabilidade ser baixa a quantidade de particulas argilosas devera ser
suficiente para preencher os vazios da fase granular e assim condicionar a permeabilidade do solo.
A percentagem das particulas de argila (C%) necessaria para preencher os vazios pode ser
relacionada com a porosidade da fase granular (n,) (areia e silte), a porosidade da fase argilosa (n,)
e as densidades das particulas granulares (G,) e argilosas (G,), através da seguinte expressao:

1
0/ —
C%= T-n, Gg x 100,
1+ L (14)

n, (1 —n, ) G,
para:n, =023;n,=048;G,=2,6eG.=2,7=C=14%

Uma percentagem de particulas de argila da ordem de 15% ¢ suficiente para preencher os
vazios da fase granular (areia e silte), sendo assim a permeabilidade totalmente controlada pela
fracdo argilosa. O controlo da resisténcia ao corte residual pela fragdo argilosa necessita de
percentagens superiores a 50%, embora a sua influéncia se comece a fazer sentir para percentagens
da fracdo argilosa superiores a 10%, Fig. 7. A resisténcia ao corte comega a ser influenciada pelas
particulas de argila, formando pontes entre os contatos das particulas granulares, aumentando o
indice de vazios granular.

Os solos argilosos levemente sobreconsolidados, apresentam uma compressibilidade muito
baixa, do que resulta um elevado coeficiente de consolidagdo [c, = k/(m, - y,)]. A curva indice de
vazios-tensdo efetiva (e-0',) € quase horizontal no momento da inversdo do carregamento para
solos levemente sobreconsolidados, Fig. 22 a) e b). Assim apresentam um comportamento quase
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drenado, principalmente, no momento da inversdao do carregamento pelo facto da dissipagdo do
excesso das pressdes intersticiais necessitar de variagdes de volume extremamente reduzidas.

A resisténcia ao corte ndo drenada em solos moles ou recentes normalmente consolidados ¢
condicionante na estabilidade de aterros. A analise de estabilidade pode ser feita em termos das
tensdes totais (c,). A resisténcia ao corte ndo drenada c, ¢ um parametro extremamente dificil de
obter, principalmente em solos moles de elevada sensibilidade, pois ¢ altamente dependente da
qualidade da amostragem, da histdria das tensdes, da trajetoria das tensdes para a rotura, da rotagdo
das tensdes principais, da anisotropia e da velocidade de corte. A resisténcia ao corte ndo drenada
pode ser obtida a partir de ensaios laboratoriais ¢ de campo ou a partir de relagdes empiricas e dos
indices fisicos, Fig. 4. As vantagens ¢ desvantagens dos ensaios de laboratério em relagdo aos
ensaios de campo resumem-se no Quadro 3.

Quadro 3 — Vantagens e desvantagens dos ensaios de laboratério e de campo.

Ensaios de Laboratério Ensaios de Campo

Vantagens Desvantagens Vantagens Desvantagens

* Condigdes de fronteira
bem definidas

« Condigdes de drenagem
controladas

« Trajetorias de tensdes
conhecidas

* Velocidades de
deformagdo controladas

* Solos ensaiados

« Solos argilosos-perturbagao
das amostras

« Solos arenosos-colheita
da amostra quase
impossivel

* Volume das amostras
ensaiadas pequeno em
relacdo ao volume do
macigo interessado

* Podem ser executados
em solos de dificil
amostragem

* Ensaios realizados
em ambiente natural

* Volume das amostras
ensaiadas maiores do
que em laboratorio

* Para alguns ensaios de

* Condigdes de fronteira
mal definidas

Condigdes de drenagem
mal definidas e ndo
controladas (a medigao
da pressao intersticial
pode ajudar)

Campo de tensdes
e deformagdes ndo

uniforme

Velocidades de
deformagdo elevadas

penetragdo a informagao
¢ continua

identificados

Solo ensaiado ndo
identificado

Modos de deformagdo
diferentes dos observados
em estruturas reais

¢ Grau de perturbagio
desconhecido

7 — RESISTENCIA AO CORTE NAO DRENADA FUNCAO DA TENSAO EFETIVA
E DO TEOR EM AGUA

A resisténcia ao corte ndo drenada c,, ¢ em primeiro lugar condicionada pelos pardmetros da
resisténcia ao corte em termos de tensdes efetivas e pelo valor da tensdo efetiva na rotura, partindo
da relagao de Mohr-Coulomb em termos das tensdes principais efetivas, equagdo (3).

0] _0-3 - O-l +0'3
2 2

- HJ +sen(g')+c'cos(g')

Rearranjando a expressdo acima, obtém-se:

%D ~sen(§)|= o, —ujsen(@') +¢' cos@') (15)
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A pressdo da agua nos poros no momento da rotura sera igual a soma da pressdo da agua nos
poros no fim da consolidag@o (u,) com a pressdo da agua nos poros gerada durante o corte (Au). A
pressdo da agua nos poros gerada numa condig¢@o ndo drenada para uma determinada variagdo da
tensdo total foi proposta por Skempton, a partir de ensaios triaxiais de compressao com aumento
da tensdo média com a tensdo radial constante: Au = B [Ao; + 4, (Ao, — Ao;)], em que B e A;sdo
os parametros da pressdo da agua nos poros de Skempton. Para solos completamente saturados o
parametro B=1. Skempton realizou ensaios triaxiais de compressdo ndo drenados em duas fases:

1* fase: compressao isotropica - Ac,=A0,=A0,=A0Cy; (Ac,-Ac,)=0=Au=B-Ao,

2° fase: corte em compressao nao drenada - Ao,;=0; Ao,=Ac, = Au=A;AcC,

A primeira fase destinava-se a garantir a saturagdo da amostra através do valor do parametro
B>0,95, e a segunda fase a avaliar o parametro A,, na rotura.

Considere-se uma amostra consolidada anisotropicamente com uma razao constante de
k=0'y/0’, e que o parametro A é conhecido para esta situagdo. O parametro A ¢ fungdo do estado
de tensdo inicial, da trajetdria das tensdes e varia com a magnitude das tensdes de corte.

Substituindo na expressdo (15) o valor da pressdo intersticial ¢ rearranjando a expressdo,
obtém-se para a resisténcia ao corte ndo drenada c,:

o, -0, =[k+A-(l—klsef(¢')a, L c'cos@)

c, = 2 16
" 2 1+(2A-sen(¢’) " 1+((2A—1)sen(d") (16)
em que o', ¢ a tensdo vertical de consolidagaio.
Considerem-se as constantes C, =w]m » € ¢, o CCB@)
1+(2A-1D)sen(g") 1+(2A-1)sen(¢”)
A expressdo (16) toma a forma:
C, = Clo-\’)c+c2 (17)

Para um solo, a coesao ¢’ ¢ igual a zero e C,=0. A tensdo vertical de consolidagio ¢ fungdo do
indice de vazios (e), Fig.17a):

e=ep-Colog(Z¥)
v

€o-e
2

w=C3—(&lLIog[cu}'
G'w=GC"v10 G

Ce

W

m|,0_

c'w log(c'v) cu=1 log(cu)
a) b)

Fig. 17— a) Variagdo do indice de vazios, e, com a tensdo efetiva vertical, 6.
b) Varia¢do do teor em dgua, w, com a resisténcia ao corte ndo drenada, c,.

e—e

Substituindo o', =6",10 & na expressio (17), obtém-se,
ve v0 p

e—e

c,=C0",10 < (18)
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Aplicando logaritmos a ambos os membros da equagio
e,—e

loge, =log(C,07y) +

[

e={e, +C,log(Cio},)} - C. loge,
mas: ¢ =w-G num solo completamente saturado,

W= € + CL' lug(clal'l}) —&lﬁgc“
G G

e, +C. logC,o!l,))
G

considerando C; =

w=C,4 —C%;-logc,, (19)

Conclui-se que o logaritmo da resisténcia ao corte varia linearmente com o teor em agua,
como se mostra na Fig.17b).

, . . C.
Para o teor em dgua correspondente ao limite de plasticidade, tem-se: wp = Cy —E‘-logc

' p

- . C
Para o teor em 4gua correspondente ao limite de liquidez, tem-se: w, = C; ——=loge,
Assim o indice de plasticidade ¢ igual a:

. C- cﬂ'w
[P=w-wp=C; - %Iogcwl -Ci+ % loge,,, =—-log—

oy

E geralmente aceite que a resisténcia ao corte correspondente ao teor em agua no limite de
plasticidade é cem vezes superior ao do limite de liquidez

Cawp®100-Co1 =IP=Cc/ 2= ¢ -G
P L /ze [ 648 3

w-w (20)
O indice de liquidez ¢ igual a /L=——"=
L r

Substituindo w, w; e wp na equagao de IL obtém-se:

clllt’p

log
c

o,

log

Con,

Considerando que ¢y, =100-¢,, , obtém-se:

cuw clm’ -
2IL=log—- = —=10"" = ¢, =c,, 1077
" :

" (ll'

Considerando, que c, para o limite de plasticidade ¢ aproximadamente igual a 170 kPa obtém-se
a expressao de Wood e Wroth (1978).

¢, =170xe**" 21)
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Na Fig.18b) representa-se a trago mais grosso a expressao (21) e compara-se com os resultados
de alguns solos e referidos na literatura. Os valores obtidos pela expressdo (21) estdo bem
enquadrados pelos valores reportados na literatura.

35— - I
\ .yllnlervalo dos » Asgilas marinhas Norueguesas
3.0 = resultados + ) virias argitas
\ N ==nnme= Asgilas Europeias
& \ . \ :x;:ig Montmorilonite
L] . =52y .
= \ . x :-m} lite
o X l—ﬁ — = Caulinit
5, s i ulinite
g2 \ \‘\ A\ Nimeros Indicam valores do Limite de Liquider
= IL=1 (limite de fiquidez) 2 \\\ B \
E g n .—\:—-\\ “.\ AN
] g5 Ayt ¥ ;\\ N
= Wood and Wroth (1978] £ N
& equagio (22) \ ) g
1 o o e P N ‘F"‘
@ | g -
& ~ £ | » R
k 7 ] A
3 = [ T
i, 0,5
I o
i » Wood and Wroth (1978}
= IL=0 (limite de plasticidade) equaglo (22) .
1 9 1
| loy I
gl 5 I I
a) 102 10r1 1,0 | 10 = 100
b) ia a0 corte ndo drenada cu kN/m?

Fig. 18 — Variagdo da resisténcia ao corte ndo drenada com o Indice de Liquidez.

A partir da teoria do estado critico,

V&'.' =r_z.]n(p'l'(')

Geo = M- p:.'('
6. = 9ec E ]
" 2 2 pec

Para uma condic¢do ndo drenada e saturada v=constante

Ve=T=2-I(p',.)=v,=N-2-In(p.), donde
=N
Pec=p.ve *
Ir-N ’ ’
M 5 +2-
C,=—r¢€ £ e p;'! emquep: =u
2 3
r ’
Consolidagdo anisotrépica com k=const= 23 - Tn ! = 1+2-k £
o, oy 3
=N
M —F 1+2-k
gym-t 3 O (22)

Comparando esta expressdo com a expressao (16) deduzida acima, para ¢'=0:

e 2g1=0y _[k+a-a-nkens) ,
“T 2 1+(2- A= Dsen(d’)

Verifica-se que o parametro A ¢ funcdo da compressibilidade do solo. Em ambas expressdes
os parametros N e A referem-se a consolidagao isotropica e corte em compressdo com aumento da

122



tensdo média. O parametro A; deve ser usado com muito cuidado, pois os valores do parametro A;
de Skempton referidos em geral na bibliografia foram determinados para rotura a partir de ensaios
triaxiais de compressdo com aumento da tensdo média consolidados isotropicamente. Assim, o
valor de A;, mesmo para solos normalmente consolidados, depende do estado inicial e da trajetoria
das tensdes para a rotura, que condicionam as deformagdes plasticas ¢ a geragdo das pressdes
intersticiais.

8 - PARAMETRO A PARA UM MATERIAL ELASTICO E ISOTROPICO

O comportamento do solo dentro da superficie de cedéncia ou do estado limite € suposto ser
elastico, em geral nos modelos elasto-plasticos.

Num material com um comportamento eldstico e isotropico, s6 hd variacdo de volume se
houver varia¢ao da tensao normal octaédrica em termos de tensdes efetivas.

ar _ AL’:"‘ =2P , para que AV=0 e como k’=3'(1_72")) ndo € zero, implica Ap'=0
V K K' 4

e Aoy +Ac; +Ao; (Ao, — Au)+ (Ao, — Au)+ (Ao, — Au) -
. 3 3

. Ao, + A;’z + Ao,

Pela expressio de Skempton tem-se Au= BfAc, + 4-(Ac, - Ao, )}
Para uma amostra completamente saturada B=1
Compressao triaxial

Au= %(Aa‘, +2-Acy +(Acy - Ad, )= Au= Ao, +%(Ao', -Acy)—> A4 =%

Deformacgao plana Uma vez que v,= '/2, numa condi¢do nao drenada

1
agl =0= E_(Ad-l“ V- A'J-I =V AO’3)= 0 Au= %[AG[ + %(AG[ + Aa3)+ 50'3]

Ac,=v,-(Ac, +Ad;)= %(Aal +Aa;) Au=Ac, + % (Ao, -Acy)> A= %

Para um material elastico e isotropico, o parametro A ¢ constante durante o carregamento nao
drenado, mas depende do tipo de carregamento: ¢ igual a '/s para um carregamento triaxial de
compressdo e igual a '/> para um carregamento de deformag@o plana.

Na Fig. 19 representa-se a trajetéria de tensdes efetivas fungdo do parametro A para os

sistemas de eixos p;q e s;t. Na representacgdo (p;q), [%(cr, +2.0,):(0,-0,)] a trajetoria de tensoes
efetivas ¢ vertical quando A= '/, pelo que serd a indicada para representar os resultados de ensaios
triaxiais, ¢ a representagdo (s;t), [1/ 2(0, +03):1/2(0, —o3) ] a indicada para representar ensaios de
deformagdo plana, uma vez que a trajetoria de tensdes efetivas para A= '/» é vertical, Fig. 19.

A trajetoria das tensOes efetivas num ensaio triaxial de compressdo com aumento da tensido
média com um parametro A constante ¢ dado pelas seguintes relagdes para os sistemas de eixos
(p;q) e (s;t) como se representa na Fig.19.
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. . ! . . '
Sistema de eixos (p;q) ; A __ 3 : Sistema de eixos (t;s) AT 1
Ay 1-3-4 As' 1-2-4
) L
a,q A=y AN Lt A=Y A%
B 3
A3 g T A 1
y 1-34 A 1-21-4 -
no b) e

a)

Fig. 19 — Trajetoria de tensdes efetivas para o comportamento elastico triaxial de compressao A=1/3 e
deformacdo plana A=1/2: a) representacdo (p;q); b) representagao (s;t).

O principio do estado critico estabelece uma relagdo unica entre o estado de tens@o e o indice
de vazios. Para o comportamento ndo drenado com a amostra completamente saturada o indice de
vazios permanece constante, pelo que a trajetéria de tensdes efetivas (B’C”) ¢ imposta, Fig. 20b),
e independente da trajetéria das tensdes totais de compressao com diminui¢do da tensdo média
(BC,), com tensdao média constante (BC,) ou com aumento da tensdo média (BC,), como se ilustra
na Fig. 20.

O parametro A, na rotura de Skempton obtém-se normalmente através de ensaios de compressao
com aumento da tensdo média (BC,), como se ilustra na Fig.20a). Assim o estado de tensdo em
termos da tensdo efetiva obtido para a trajetoria de tensdes de compressdo com aumento da tensdo
média (BC,) permanece constante e independente da trajetéria das tensdes totais (BC,) ou (BC,).

9 — RESISTENCIA AO CORTE NAO DRENADA DETERMINADA COM BASE EM ENSAIOS
DE LABORATORIO E DE CAMPO

Nos ensaios de laboratério, o principal inconveniente ¢ a amostragem, principalmente em
solos moles sensiveis e solos estruturados agregados. Nos solos estruturados e cimentados, a
extracdo da amostra, fazendo variar a tensdo total para zero, ¢ suficiente para destruir as ligagdes
cimenticias (Alvarado et al., 2012; Rodrigues, 2003; Rodrigues ¢ Lemos, 2003), conservando, no
entanto, a estrutura do solo. Rodrigues (2003) observou que a técnica de preparagdo das amostras ¢
determinante na destrui¢@o das ligagdes cimenticias. Solos moles sensiveis com um comportamento
metastavel, devido a ligagdes entre as particulas, como é o caso das “Quick clays”, formam
depdsitos homogéneos de estrutura aberta e floculada com elevados indices de vazios depositados
em ambiente marinho e submetidos a um processo de lixiviagdo apoés levantamento geostatico.
Nesses solos a determinagdo da resisténcia ao corte ndo drenada s6 ¢ possivel utilizando
sofisticados processos de amostragem de blocos, como o de Sherbrook ou de Laval (Lefebvre e
Poulin, 1979; La Rochelle et al., 1981), utilizando elaborados métodos de ensaio, como o NGI-ADP.
Neste método a amostra intacta ¢ reconsolidada para o estado de tensdo “in situ” sem cruzar a
superficie de estados limite, e submetida ao corte com trajetorias de tensdo para a rotura idénticas
as verificadas no carregamento real. As trajetdrias de tensdo numa obra sdo bastante diversas, pelo
que a resisténcia ao corte ndo drenada pode ser determinada pela média dos valores obtidos através
de ensaios triaxiais de compressdo, de corte simples ¢ de triaxial de extensdo, Fig. 24b).
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Fig. 20 — Trajetoria de tensdes efetivas imposta para e=const (B'C’) ¢ independente da trajetoria das tensdes
totais (BC,), (BC,) ou (BC,).

Na Fig. 21a) apresenta-se a variacdo da resisténcia ao corte nao drenada com rotag@o da tensao
principal méxima durante o corte (o), € com o valor da tensdo principal intermédia (b). A
resisténcia ao corte maxima € obtida para o ensaio triaxial de compressao e a minima para o ensaio
triaxial de extensdo.

O comportamento ao corte ndo drenado para ensaio triaxial de compressao e extensao esta
representado na Fig.21b). Deve-se salientar:

1) A resisténcia ao corte ndo drenada permanece aproximadamente constante para graus de
sobreconsolidagdo inferiores a 2. O comportamento no inicio da descarga ou recarga é
muito rigido, pelo que a variacdo do indice de vazios (ou teor em 4agua) ¢ muito pequena
para graus de sobreconsolida¢ao inferiores a 2. O teor em agua permanece constante assim
como a tensdo de consolidacdo equivalente o’,, Fig. 22a) e b) assim como a resisténcia ao
corte ndo drenada Fig.22¢c), como se demonstrou acima com a deducao das relacdes (18),
(19), (21) e (22) e pela relagao empirica obtida através de retroanalises, ¢,=(0,2 a 0,3)-0’,..

ii) A resisténcia ao corte ndo drenada em triaxial de compressdo ¢ cerca de duas vezes
superior ao seu valor em extensao.

iii) As extensdes na rotura em compressdo aumentam com o grau de sobreconsolidacdo,
aproximadamente iguais a 0,1% para OCR de 1 e 0,8% para OCR de 2.

iv) No comportamento ndo drenado em compressdo, a rotura ndo drenada, maximo valor de q,
correspondente ao ponto C, Fig 21b), ¢ atingida para pequenas deformagdes (da ordem de
0,1%) e ¢ fragil e ndo coincide com a rotura em termos da tensdo efetiva, ponto D, Fig.
21b), correspondente ao maximo valor de (q’/p’).
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*TC - Compressdo triaxial (a=0°; b=0) (Gp=ek) &5 aumenta com OCR — - — e 19 &g
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Fig. 21 — a) Efeito da rotagdo das tensdes principais e do valor da tensdo principal intermédia na resisténcia
ao corte ndo drenada. b) Comportamento ndo drenado e resisténcia ao corte ndo drenada no ensaio triaxial
de compressao e extensdo. (Jardine e Hight, 1987).
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Fig. 22 — Variagdo da resisténcia ao corte ndo drenada para OCR<2.

v) No comportamento ndo drenado em extensdo, a rotura ¢ atingida para deformagdes
elevadas (da ordem de 5%), ¢ ductil e a rotura ndo drenada ¢ coincidente com a rotura em
termos da tensdo efetiva (E), ou seja o valor maximo de q e q/p’ coincidem.

Os solos recentes ndo estruturados, como ¢ o caso da maioria dos solos moles portugueses
deltaicos ou estuarinos, t€m um comportamento normalizavel, pelo que se pode utilizar o método
de trajetoria das tensdes de SHANSEP a partir de amostras reconstituidas ou seriamente
perturbadas. A amostra ¢ reconsolidada para um estado de tensdo cerca de duas vezes e meia a
observada no local, mas seguindo a mesma historia de tensdes observada na formagao do solo, ou
seja 0 mesmo grau de sobreconsolida¢do. Coelho (2000) e Correia (2011), a partir de amostras
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reconstituidas, obtiveram o comportamento normalizado dos solos moles do Baixo Mondego,
Fig. 23. Como se mostra na figura, o comportamento fragil ndo drenado caracteristico de ensaios
de compressdo em amostras consolidadas anisotropicamente s6 ¢ possivel obter em ensaios com
deformagdo controlada. Em ensaios com tensdo controlada verifica-se um aumento da diferenca
entre a tensdo aplicada e a resistente com um esmagamento da amostra, o que ndo permite obter a
curva tensdo-deformacdo apos o pico.
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Fig. 23 — Comportamento normalizado dos solos moles do Baixo Mondego.

A resisténcia ao corte ndo drenada obtida através de retroanalise de roturas ¢ apresentada na
Fig. 24, funcao do indice de plasticidade IP, normalizada em relagdo a tensdo efetiva vertical de
consolida¢do virgem, o',.. A razdo entre a resisténcia ao corte ndo drenada e a tensdo efetiva
vertical de consolidagdo (c,/0",.), apresenta valores entre 0,2 e 0,3 para indices de plasticidade que
variam entre 0% e 100%. Na mesma figura estes valores sdo comparados com os obtidos em varios
ensaios laboratoriais. A média obtida para os ensaios triaxiais de compressao, extensao e de corte
simples aproxima-se dos valores obtidos por retroanalise de roturas.

A resisténcia ao corte nao drenada pode igualmente ser obtida através de ensaios de campo de
corte rotativo (molinete) e do cone penetrémetro estatico (CPT). No Quadro 3 apresentam-se as
vantagens ¢ desvantagens em relagdo aos ensaios de campo, entre as quais se salienta o
desconhecimento do grau de perturbacdo e das velocidades de corte serem superiores as verificadas
nas roturas reais. Bjerrum (1973) mostrou que os valores obtidos através destes ensaios eram, em
geral, superiores aos verificados nas roturas no campo e deveriam ser corrigidos, para ter em conta
o efeito da velocidade de corte, através de um coeficiente de corre¢do u, Fig. 25. O efeito da
velocidade aumenta com a plasticidade do solo. O coeficiente de correcdo ¢ superior a 1,0 para
IP<20%, uma vez que, nestes casos, havera alguma drenagem do solo durante o ensaio, ou seja, a
velocidade de corte ndo garante a condi¢ao ndo drenada do ensaio.

Considerando que a resisténcia ao corte ndo drenada ¢ uma funcdo linear da tensdo vertical
normalmente consolidada o', como demonstrado com as equagdes (17) ou (22), sabendo o valor
do estado de tensdo no ponto (0',), € o grau de sobreconsolidagio (OCR=0",/G",) € possivel
conhecer a tensdo de consolidagdo maxima o',.=c0’,"(OCR), e¢ assim determinar a resisténcia ao
corte ndo drenada, Fig. 22. Na Fig. 26 apresenta-se a razao entre a resisténcia ao corte ndo drenada
e a tensdo vertical normalmente consolidada o', obtida através de ensaios de molinete,
devidamente corrigida para ter em conta o efeito da velocidade. A tensdo de pré-consolidagdo o',
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foi obtida a partir do estado de tensdo no local o', multiplicada pelo grau de sobreconsolidagdo
(OCR). Valores da razio (c,/0',.) da ordem de 0,2 a 0,25 foram obtidos para uma variac¢do alargada
de indices de plasticidade, como se mostra na Fig. 26d).
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Fig. 24 — a) Linha de tendéncia (c,/c',.) em funcdo do IP% obtida através da retroanalise de roturas reais.
b) Comparagdo com varios ensaios laboratoriais.
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Fig. 25 — Coeficiente de correcdo p em fungdo de IP(%).

Na Fig. 27 apresenta-se a variagdo da resisténcia ao corte ndo drenada com a profundidade,
bem como a variagdo da tensdo de sobreconsolidagdo, considerando o efeito da dessecagdo a
superficie do terreno. Devido a secagem do terreno a superficie geram-se valores elevados de
suc¢do, o que origina um aumento dos graus de sobreconsolidagdo. Apresenta-se igualmente a
variagdo da tensdo efetiva vertical de consolidagdo e a resisténcia ao corte ndo drenada numa
condi¢do normalmente consolidada em profundidade com o nivel fredtico coincidente com a
superficie do terreno.

O andamento da curva da resisténcia ao corte ndo drenada apresenta uma evolugao idéntica a
tensdo de sobreconsolidagdo. A resisténcia ao corte ndo drenada normalizada em relagdo a tensdo
de sobreconsolidagdo varia entre valores de 0,2 e 0,3, os quais, podem ser usados para estimar a
resisténcia ao corte ndo drenada, desde que se conhega o valor da tensdo de sobreconsolidagao o’
a qual pode ser avaliada a partir de ensaios edométricos.

ves
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Fig. 26 — Resisténcia ao corte ndo drenada (c,) obtida por ensaios de molinete corrigida para o efeito
da velocidade (i) e normalizada com a tensdo vertical de sobreconsolidacdo (c’,.) em funcdo
do indice de plasticidade (IP), (Mesri, 1975).
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Fig. 27 — Variacdo da resisténcia ao corte ndo drenada em profundidade determinada em fungdo da tenséo
de pré-consolidagao, obtida a partir de ensaios edométricos.
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10 - CONCLUSOES

Os parametros de resisténcia ao corte a utilizar devem ser os adequados as condicdes de
carregamento e de drenagem e obtidos a partir de ensaios de laboratorio ou de campo ou através de
experiéncia comparavel.

Os parametros da resisténcia ao corte em termos de tensdes efetivas em argilas devem ser obtidos
a partir de ensaios triaxiais consolidados nao drenados através da envolvente de Mohr-Coulomb
tracada a partir das trajectorias das tensdes efetivas dos varios ensaios. As trajectdrias de tensdo ja
englobam os varios critérios de rotura normalmente utilizados, quay, (0°1/073)max OU Upay-

A interseccao coesiva em termos de tensdes efetivas em meios particulados (arenosos, siltosos
ou argilosos) densos resulta da componente volumétrica na expansdo do meio tendente ao indice
de vazios critico. A intersec¢ao coesiva nao sendo o resultado de ligacdes cimenticias fortes implica
o seu desaparecimento para um estado de tensdes efetivas nulo, resultando assim numa curvatura
da envolvente em direc¢@o a origem. Assim, em obras de terra com tensdes baixas deve adotar-se
uma coesao nula. A adopg¢ao do pardmetro coesivo nulo ¢ ainda reforcada pela rotura progressiva
devido a nao uniformidade das deformagdes na zona de corte. Para tensdes de confinamento
elevadas, superiores a 200 kPa, a envolvente de pico (c';¢') pode ser usada, uma vez que a
envolvente de rotura para estes niveis de tensdo ¢ linear.

O angulo de resisténcia ao corte a volume constante e residual ¢ influenciado pela quantidade
de particulas de argila presente no solo. A resisténcia residual tende a ser inferior a resisténcia a
volume constante. A diferenca entre estas duas resisténcias tende a aumentar com o aumento da
percentagem de particulas argilosas, entre 10% e 50%. A resisténcia residual e a de volume
constante sdo iguais para percentagens de argila inferiores a 10%, mas superior ao do angulo de
atrito intrinseco das particulas granulares. O angulo de resisténcia residual para percentagens de
particulas de argila superiores a 50% permanece constante e igual ao angulo de atrito intrinseco das
particulas de argila presentes. Forma-se uma superficie deslizante com as particulas de argila
perfeitamente orientadas na dire¢ao de corte.

O parametro da pressao da agua nos poros A, de Skempton refere-se a rotura e foi determinado
a partir de ensaios triaxiais de compressao nao drenados consolidados isotropicamente. O paramero
A sera diferente para outros estados de tensdo de consolidagdo, niveis de tensao e trajetorias de
tensdo. Considerando-se um meio com um comportamento eldstico, o parametro A é constante e
igual a 1/3 para um carregamento axissimétrico e 1/2 para um carregamento em deformagao plana.
A trajetoria de tensdes para A=1/3 no sistema de eixos (p;q) € vertical, pelo que é o sistema de eixos
indicado para a representacao dos ensaios triaxiais.

Pela teoria do estado critico a relagdo entre o indice de vazios e o estado de tensdo efetiva ¢
Unica, pelo que para um determinado indice de vazios o estado de tensdo no estado critico estara
estabelecido e Unico, independentemente da trajetoria das tensdes totais de compressdao ou de
extensdo. O estado critico podera no entanto ser fun¢ao do tipo de carregamento de compressao ou
extensdo. Assim, a trajetoria das tensdes efetivas ¢ tnica e independente da trajetoria das tensdes
totais, em compressdo ou em extensao.

A resisténcia ao corte nao drenada, c,, ¢ um parametro dificil de determinar, pois depende para
além dos parametros de resisténcia ao corte em termos da tensdo efetiva, do estado de tensdo
efetiva, da trajetoria das tensdes, da rotagdo das tensdes principais, da velocidade de carregamento.
O seu valor pode ser avaliado através de ensaios laboratoriais e de campo ou estimado a partir de
relagdes empiricas ou dos indices fisicos. Através da retroanalise de roturas em solos normalmente
ou levemente sobreconsolidados, o valor médio de ¢, toma valores entre 0,2 a 0,3 da tensdo vertical
de pré-consolidacdo, 0',.. Esta razdo tende a aumentar com a plasticidade do solo. Sdo igualmente
apresentadas relacdes obtidas a partir da teoria do estado critico, indice de vazios, teor em agua e
dos indices fisicos.
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