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Prefacio

A decisdo sobre o tema dessa tese foi dificil, pois minhas linhas de pesquisa, até o
momento, abrangeram solos colapsiveis, solos tropicais, solos ndo saturados e
estabilidade de taludes. Entretanto, comportamento de solos e aterros sobre solos moles

sempre foram assuntos pelos quais sempre me interessei.

Atualmente, tenho realizado atividades de extensdo em solos moles o que me permitiu
realizar um estudo sobre o comportamento de solos moles com viés mais académico e

mais que isso, realizar pesquisa aplicada.

Essa tese deve ser considerada apenas uma introdu¢ao a uma nova linha de pesquisa que
estou implementando, menos focada no comportamento do solo e mais no desempenho

das obras.
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RESUMO

Esta tese apresenta dois topicos sobre o comportamento de aterros sobre solos moles: a
consideracdo do adensamento secundario na previsao de recalques ao longo do tempo, incluindo
a drenagem radial e; o uso de reforgos para melhorar o desempenho dos aterros sobre solos
moles.

Chegou-se a propostas para normalizar as curvas de compressdo edométrica e a partir dela
foi possivel, calcular recalques por adensamento primario, e verificar a qualidade das amostras.
Definiu-se a posicdo da curva de compressdo no final do adensamento secunddrio e também
como calcular os recalques. A curva tempo-recalque devido ao adensamento vertical e radial
combinado, associado com a fluéncia, foi prevista por meio de um modelo reolégico.

0 estudo dos aterros reforcados foi focado na compatibilizacdo da deformacdo do reforco e
do solo. Mostrou-se que devido a interacdo solo-refor¢o, a ruptura do aterro nao esta associada
com a ruptura estrutural do reforgo. Conseguiu-se definir uma metodologia para calcular a
deformacdo de compatibilidade do reforco no momento da ruptura do aterro. Estudou-se a
influéncia de uma camada superficial de areia que altera o mecanismo de colapso e, concluiu-se
que as deformacgdes de compatibilidade do refor¢o reduzem devido a presenca da areia. A
revisdo feita sobre os efeitos da drenagem do solo mole durante a construgdo do aterro indicou
que a deformacao real do reforco pode ser maior que no caso nao drenado, caso a dissipacao de
pressdo neutra seja considerada. Chamou-se atencao para o efeito das deformagdes do reforgo a
longo prazo, pois algumas andlises por elementos finitos indicam que a deformacgido pode
aumentar com o tempo. Nos casos limite poderia haver ruptura estrutural do reforg¢o pos-

construcao.
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ABSTRACT

This thesis presents two topics on the behavior embankments on soft soils: a consideration of
secondary compression in the prediction of settlements over time including the radial drainage

and the use of reinforcements to improve the performance of embankments on soft soils.

It was even proposed to normalize compression curves assay and from it was possible to
calculate settlements for primary consolidation, and check the quality of the samples. It was
defined the position of the compression curve at the end of secondary consolidation and also
how to calculate the settlement. The time-settlement curve due to combined vertical and radial

consolidation was predicted by means of a rheological model.

The study of reinforced embankments was focused on reconciling the deformation of the
reinforcement and soil. It was shown that due to soil-reinforcement interaction, rupture of the
landfill is not associated with the reinforced failure. It was managed to define a methodology to
determine the deformation compatibility of the reinforcement at the time of rupture of the
landfill. It was studied the influence of a surface layer of sand changes the collapse mechanism
and conclude that compatibility deformation reduce due to sand layer. A review on effects of soft
soil drainage during construction of the landfill indicated that the actual deformation of
reinforcement may be greater than in the undrained case, if the dissipation of pore pressure is
considered. It was called attention to the effect of reinforced deformation the long term, because
some finite element analysis indicates that the deformation may increase with time. In extreme

cases there could be structural rupture post-construction.

vii



INDICE

1. INTRODUGAOQ.....ooceeeeeresssusssesesssssssssssssssssssesssssssssssssssssssssssesssssssesssssssssesssesssssesssssssssssesssssssssssssssssssssssssssssesssssssessesss 1
2 COMPRESSIBILIDADE E RECALQUE DOS SOLOS MOLES ....eseeesssmssesssssesssssssssssssssssssssesssassessssssnss 3
2.1 AINOSTITAZEIM ceeureeeseeseeerseeessessssessssssesssessssssssseses e ssse s ss s s s sase e s RS RA£R SRR R R R R R0 3
2.2 Compressibilidade INtrinSECa A0 SOL0 ...urcrcerrerersrnserssrsess s ssssssssssssssssssssssasssssssssssses 5
2.3 Uma Proposta para uma Curva de Compressao Normalizada .......ueeeermeesssssssses 9

24  Aplicagdo da Curva de Compressdo Normalizada para Avaliagio da Qualidade da

N0 0 1] o TP 13

ADENSAMENTO SECUNDARIOQ ......oooeeeesseeesssssssssssssssssssssssssssssssssssssesssssssssesssssessssesssssessssesssssessssessssessnes 17
3.1  Conceitos FUNAAmMeNtaiS. .. sssssss—s 17
3.2 MOAELOS REOIOZICOS ocuvuurreeremseseeremssnseesssasessesssssessssessssssesss s sssssssssssess s e ss s ssssss s e ss st ssssssassessess 21
3.3 Modelo Reoldgico de Taylor & Merchant (1940) ... eereesssmesesssssssesssssseseesssssssssssssessess 22
3.4  Modelo Reoldgico de ZARETSKY (1967 .reermmmeeessssmsssssssssssssesssssssesssssssssssssssssssssssssssssssassessess 27

3.5 Adensamento Primario Radial e Vertical Combinado com Adensamento Secundério...31

3.6  Estimativa dos Recalques Devido ao Adensamento Secunddario em Argilas Normalmente

ALQEIISAAAS .evrevemseeerssseeessseeeessseeeessseeeessesseesssessssssesessseesssssseees e sss oL 8RR 18RS RS EE R EE AR RS AR R EE RS EE R RR RS 34
3.7  Linha de Compressdo Secundaria — ADOTdagem [ .......eneeemsnmmeseessssnsseessssessessssssssssssaseseess 34
3.8 Linha de Compressdo Secundaria — ADOTrdagem L. eeenmeeeesssmeseesssseseessssssssesssasessess 36
3.9 Linha de Compressdo Secundaria — Abordagem Il mssessssesssesssns 41
3.10 Comentdrios Sobre a Curva de Compressao FiNal.... s 47
3.11  CAlculo do RECAIQUE FiNal..cesreressssessssesssssssssssssssssssesssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssesssssss 49
3.12 Calculo do Recalque Final Partindo da Linha de Compressao Primaria ... 51
3.13 Histéria de Tensdes Decorrentes do Adensamento SECUNAATIO .....uweereueeeeremeseessmssssseessasnenens 54
4. PREVISAO DE RECALQUES DE ATERROS SOBRE SOLOS MOLES......oooeoooseereesssreressssesssssssssssssseesss 57
4.1  Aterro Experimental de Sarapui Il s ssssssssssssssssssssssssssssssssanss 58
4.1.1 Aterro Experimental de Sarapui Il =SE@CA0 A ......comermeenssssssmssssssssssssssssssssssssssssssssssssssens 62
4.1.2 Aterro Experimental de Sarapui Il = S€¢EeS B, C € D ...ocreenernnnesmeessnssssmsssssssssssssssssssssssssssssens 72



4.1.3 Aterro Experimental de Sarapui Il = SECA0 E ....cnmennisnssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssns 77

4.2  Aterro Experimental do SENAC.... s ssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssens 83
4.3  Aterros Experimentais de Lilla Mellosa e de SKa-EdeDbY ......cuenmmesmessssmeesssessssssessssness 91
4.4 Uso de PVD e Sobrecarga para Acelerar e Reduzir os Recalques por Adensamento
(PIIMATIO + SECUNAATIO ) uuurireeesusrreeersuseseesenssssseesssssessessssssessssesssssesesssssesesssssssssesess s eess s esssssess e ss s ss s ssssssssssssees 97
5. ATERROS REFORCADOS SOBRE SOLOS MOLES ... ereeessssesessssssssesssssssssssssssssesssssssssssasssssesssanss 102
5.1  Aterros Refor¢ados SODre S010S MOIES....emessssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssss 103
5.1.1 EXtrusao da FUNAAGCAO0 . sssssssssssmss st sssssssssssssssssssss s ssssssssssssssssssssssasssssnes 107
5.1.2 Anadlise de Estabilidade para Escorregamento Rotacional......eemeesssssssesssnees 110
5.2  Mecanismos de Funcionamento dos Aterros Reforcados. .. mmemmsesssssssssssssess 110
5.3 Teoria da PlastiCidade ......coeemreesmsecesssssseessssseesssessessssssssssssssessssssssessssssssssssssssssessesssassessessanss 113
54  Andlise de Tensao-DefOrMaCao ... mrmeesssessssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssasessss 116
5.5 o TR = Yot (o BN (R 2T () of of o 00O 119
5.6  Um Método para Definir a Deformacido de Compatibilidade do Refor¢o ......meereeens 127
5.7 Definicao do Refor¢o para Uso na Base de Aterros Sobre Solos Moles ......cmcsneenn 133
5.8  Aterros Reforgados sobre Solos Moles com uma Camada Superficial de Areia............. 134
5.9  Uso de Bermas em Aterros RefOrcados ... ssssssssssssssssssssssssssssnns 153
5.10 Associacdo de Aterros Reforcados Sobre Solos Moles com Drenos Verticais ... 158
00008 0] 0] 165
REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS ..ooevereersersersessesssessessessessesesssesossossessessosssss sttt st 167
ANEXO - FATORES DE PARCIAIS DA SUGERIDOS PELA NORMA INGLESA.....oeeeeeesreseeessaseseeenns 175
Fator Parcial dos Materiais — REfOIC0 ..ueeisesssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssessss 175
Fator Parcial Para 0 SOL0 ... sssssssssssssssssssssssss s sssssssssssssssssssesssssssssssss sesssssessssanss 176
Fator Parcial de Material Para SOL0 ... eissssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssass 177
Fator Parcial de Carre@amento ... essessssssssssssssssssssssssssssssessssssssssssssssssssssssssssssssssssassssssasssass 177

ix



INDICE DE FIGURAS

Figura 2. 1 - Trajetoria de tensdes durante o processo de amostragem (LADD & LAMBE, 1963)...4
Figura 2. 2 - Relacdo entre indice de vazios, profundidade e limite de liquidez (SKEMPTON,

1969 cereeereureeeersusseseeesssssessessss e sess R R AR R RS ER R R RR R R R 6
Figura 2. 3 - Curva de compressibilidade intrinseca: (@) €: O'v..rmmmmrremsmmmresssresssmsessssssssssssseses 8
Figura 2. 4 — Curva de Compressao NOrmaliZada.....ccorerssssssesssmsssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssss 11
Figura 2. 5 - Curva de compressao normalizada para ID < L. 12
Figura 2. 6 - Curvas de compressdo normalizadas para as argilas de Sarapui e Recife......ccuumurerenn. 14
Figura 2. 7 - Curvas de compressao normalizadas de curvas de boa e ma qualidade........occcusrmueees 15

Figura 3. 1 - Variacdo do coeficiente de compressdo secundaria com a histéria de tensoes

(VIEIRA, 1988)....cccuuurereeessseseessuusseseesssssesssssssasesesssssssssssesssessssesssssseessssss s ssass s eessssss e sssssa st essss e ssssssessessssssnsssesssssssssssssnas 19
Figura 3. 2 - Efeito do adensamento secundéario na histéria de tensdes (BJERRUM, 1972)............. 20
Figura 3. 3 - Curva de compressao de campo para 3.000 anos (BJERRUM, 1967). ....crmreerrrmeeerenns 20
Figura 3. 4 - Analogia mecanica dos modelos constitutivos reolégicos de (a) GIBSON & LO (1961)
€ BARDEN ([1968). ...ooeeureeerereseessussseessssssessesssssessessssssssessssssssesesssssesesssss e ssssssss s ssss s ess s sssssssassesssssssessssssssssssassassess 21
Figura 3. 5 - Representacdo da variacdo do indice de vazios com a tensao efetiva. ......coenneeens 22
Figura 3. 6 - Curvas T:U para diferentes valores de F e explicitando a influéncia de . .....occcussmueens 25
Figura 3. 7 - Curvas T:U para diferentes valores de r e explicitando a influéncia de F.....coccccesrmuuens 26
Figura 3. 8 — Grafico para determinacao do coeficiente de atenuacao da fluéncia. ......eemressmeeerenns 28
Figura 3. 9 — Exemplo da compoSiga0 CUIVA UT:T. .o eereeeeeesssssessneessssssesssmssssssssesssssssssssssssassssssssssssssssessans 29
Figura 3. 10 - Curvas Ur:T com variacao de (2) 8/01 € (D) 81, ccoumrrreerrsmsmmmmmmmsssssssmsmssssssssssssssssssssssssssssssnes 30

Figura 3. 11 - Curvas Ur:T com variacdo do (a) coeficiente de adensamento, Cv e (b) espessura da
(ot 100 =T 16 (T U o3 T (TP 31
Figura 3. 12 - Comparacdo entre a evolugdo dos recalques com o tempo com e sem drenos
VBT TICALS. cveuureureesseesseeesseesseesssessseessessseessse s s s e xR s8R xRS ER AR xRS R AR E AR R SRR £ LRSS E R bR rR e 32
Figura 3. 13 - Idealizacdo do acoplamento entre adensamento primario com drenagem vertical e
radial combinada e adenSamento SECUNAATIO. c.uwrerereesmrerssssesssessssssssssssssssssssssesssesssssssssssssssssssssssssssssssssenes 32

Figura 3. 14 - Relacdo entre Limite de liquidez e a tensao efetiva em campo (SKEMPTON, 1969).

Figura 3. 15 - Andlise dos dados de SKEMPTON (1969) da relagdo entre indice de vazios e tensao

VErtiCal efEtiVa 0@ CAMPO. woerreesssesssssssssess s s ssssssss s sss s s ss s e E e e Sss e 37

X



Figura 3. 16 - Relagdo entre o “indice de compressdo” da curva de compressdo de milhares de
anos e a tensao vertical efetiva de campo para os dados de SKEMPTON (1969).......ccvmersnmsesssnnnns 38
Figura 3. 17 - Relacdo entre o “indice de compressdo” da curva de compressdo de milhares de
anos e o limite de liquidez para os solos (a) do Rio de Janeiro e (b) de Sao Paulo. ....ccceenrmeeensnnens 39

Figura 3. 18 - Relacdo entre o “indice de compressdo” da curva de compressdo de milhares de

anos e umidade para os solos do Rio de Janeiro e de SA0 Paulo.......sesmsesssssssssees 41
Figura 3. 19 - Normalizagdo da curva de compressao no final do adensamento secundario........... 42
Figura 3. 20 - Curva de compressao de campo, dados de BJERRUM (1967).....cemecnrmeeerrmeeessneeesanns 44
Figura 3. 21 - Curva de compressao de campo da argila de Sarapui. ....ceeereemmesssmsessssesssseeesssns 46
Figura 3. 22 - Curva de compressao final Normalizada. .......ceemeeeresseessesssssessssssssssssssssssssesssns 47

Figura 3. 23 - Comparacgdo da curva que relaciona raziao de sobreadensamento com o indice de

plasticidade proposto por BJERRUM (1972) e dad0s eXperimentais. ... eseesssmeeesssmseesssmsessssesessaeess 49
Figura 3. 24 - Ensaios de longa duracao realizada por BJERRUM (1969). ....cccomresmmerrmsmeeersmseeesssseesanns 50
Figura 3. 25 - Curva de compressao (a) proposta por Bjerrum e (b) idealizada. .......ccoueeemreerrsnseernnns 51
Figura 3. 26 - Idealiza¢do dos recalques por adensamento SECUNAATIO. ...rerrersmmsessmesssssssesssssesssns 53
Figura 3. 27 - Esquema para determinacdo da histéria de tensoes do SOl0. ....meemeessmseesenns 55

Figura 4.1 - Perfil de caracterizacdo e compressibilidade da argila de Sarapui-R], dados de
ORTIGAQ (1980 coooeuvursvvsvsvsseseesssssssssssssssssssssssessssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssessssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssses 59
Figura 4.2 - Geometria do Aterro Experimental de Sarapui II (TERRA, 1988)......ccccceeune 60
Figura 4.3 - Variacdes de C, e C, com a tensdo vertical efetiva obtida em laboratoério
(COUTINHO, 197 6) ettt sttt see st sttt aaeese e eesbesbeeaeeaeeseeseesbeebe et e e e s ensansansenaas 61

Figura 4.4 - Previsdes dos recalques para a Sec¢do A do Aterro Experimental de Sarapui

Figura 4.6 - Comparacdo da Teoria de Terzaghi com o modelos reolégico de TAYLOR &

MERCHANT para a se¢do A do Aterro Experimental de Sarapui IL......cccccecvniinienniencinininnns 67
Figura 4.7 - Determinacdo do coeficiente de proporcionalidade 8: para o Aterro
experimental de Sarapui II = SECEA0D A.iiiiiiiiiiiii it e st eeebe e sre e 69
Figura 4.8 - Comparacdo dos modelos reologico de TAYLOR & MERCHANT (1940) e
ZARETSKY (1967) para secao A do Aterro Experimental de Sarapui Il.....cccocoveeiiiicnnnnnne 71
Figura 4.9 - Recalques de prédios de Santos (TEIXEIRA, 1994)....ccccoiiiiinininnnnnicesie 72

Xi



Figura 4.10 - Previsdo das curvas tempo-recalque para as se¢des B, C e D com drenos de
areia do Aterro Experimental de Sarapui Il com valores de Cy e Cy de laboratério.......... 75
Figura 4.11 - Ajuste das curvas tempo-recalque tedricas e experimentais do Aterro
Experimental de Sarapui Il com drenos de areia (se¢des B, C € D).oooveeerceriicnrecce e 76
Figura 4.12 - Ajuste das curvas tempo-recalque teodricas e experimentais do Aterro
Experimental de Sarapui Il com drenos fibroquimicos (seg0es E)...ccccererinininnncnccciinnnn 78
Figura 4.13 - Influéncia do uso de drenos verticais na antecipacdo dos recalques
10000 0= D o0 (o 1= 79

Figura 4.14 - Curvas Tempo-recalque de aterros sobre solos moles do Napa River

apresentadas por CASAGRANDE & POULOS (1969) .o see e 81
Figura 4.15 - Curvas Tempo-recalque de aterros sobre solos moles da Lougheed
Highway, apresentadas por CASAGRANDE & POULOS (1969)...ccciriiinenirneeeere e 82
Figura 4.16 — Perfil da razdo de sobreadensamento e de Cc/(1+e,) para argila do SENAC
(ALMEIDA ET AL, 2000) . utiiieeieeree et ese s e e se e sresne e ensenessnennesnens 84
Figura 4.17 - Se¢do do Aterro Experimental do SENAC (ALMEIDA ET AL, 2000)............. 85
Figura 4.18 - Precisdo da curva tempo-recalque do Aterro do SENAC.......ccoevvrincrrinrene 87

Figura 4.19 - Extrapolacdo da curva tempo-recalque tedrica para o Aterro do SENAC..88

Figura 4.20 - Curvas tempo-recalque tedricas do Aterro do SENAC.......ccoeevrivrerinreninennn 90
Figura 4.21 - Perfil geotécnico da argila de Lilla Mell6sa (LARSSON & MATTSSON,
B (L0 3 OSSP PR PSP 92
Figura 4.22 - Perfil geotécnico da argila de Ska-Edeby (LARSSON & MATTSSON,
(L0 3 OSSP USRS 92
Figura 4.23 - Ajuste da curva tempo-recalque para o aterro de Lilla Mellsa.........ceuc.. 94
Figura 4.24 - Ajuste da curva tempo-recalque para o aterro de Ska-Edelby........c............ 95

Figura 4.25 - Analises dos graus de adensamento médio dos aterros de (a) Lilla Mellosa
€ (D) SKA-Ed@DY e e r e e ne e e ne e ene e nreenn e e 96
Figura 4.26 - Interpretacdo da técnica tradicional do uso de sobrecarga e drenos
verticais para aceleragdo doSs reCalqUEeS. ... 98

Figura 4.27 - Curva tempo-variacdo de indice de vazios ap6s o descarregamento ao final

do primario (FEIJO, 1993) . ieieeeeeeeeeeseseesesessseses e sstes s ssssesses e s sessss s s sassssessesssssssssassnnens 99
Figura 4.28 - Reinterpretacdo do uso de sobrecarga associado (com ou sem drenos
verticais) para acelerar recalques primarios e reduzir recalques secundarios.............. 100
Figura 5. 1 - Métodos construtivos de aterros sobre solos moles (LEROUEIL, 1997). ... 102

xii



Figura 5. 2 - Estados limites ultimos para aterros reforgados sobre solos moles.......ueee. 105

Figura 5. 3 — Estados limites de utilizacdo de aterros reforgados. ... ememssmsesssssssssens 106
Figura 5. 4 — Anadlise de aterros refor¢cados sobre solo mole submetido a eXtrusao........eeerens 108
Figura 5. 5 - Variacdo do fator de seguranca de aterros com o tempo (JEWELL, 1988)................ 111
Figura 5. 6 - Distribui¢ao das tensdes cisalhantes na base de aterros ndo-reforcados e reforcados
(JEWELL, 1988)...couuumreeeususeeeessusseseessussessesssssassssssssssessssssssessssesssssesessssss s esssss st ess 4558811444 E5 R84 R RE R R AR R R 112
Figura 5. 7 - Influéncia da restricdo lateral no mecanismo de ruptura (JEWELL, 1988)................ 112

Figura 5. 8 - Capacidade de carga para solos com resisténcia ndo drenada constante com a
profundidade (JEWELL, 199 6] eeersesesmsssssssessssssssssssesessssssssssesssssessssssssssssssesesssessssssssssssssssesssssssssssssssass 114
Figura 5. 9 - Capacidade de carga para solos com resisténcia ndo drenada crescente com a
profundidade (DAVIS & BROOKER, 197 3]..comrrerssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssss 114
Figura 5. 10 - Capacidade de carga para solos com resisténcia ndo drenada crescente com a
profundidade (ROWE & SODERMAN, 1987 ....omveermrmmmmmersesssmmmssssssssssssmmsssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssns 115
Figura 5. 11 - Profundidade da regido plastificada pela fundacdo (MATAR & SELECON, 1977).116

Figura 5. 14 - Variacdo da deformacdo de compatibilidade do reforco com o pardametro

adimensional Q (ROWE & SODERMAN, TO85).....cuuureeemssmsssssssmssssssssssssssssssssssssssssssssssssasssssssssssssssasases 119
Figura 5. 15 - Defini¢do de altura liquida e deformac¢do de compatibilidade. ....cccouervsmrerrmsreessmenernns 121
Figura 5. 16 - Geometria genérica usada por HINEHBERGER & ROWE (2003). ..ccouveunmrersmmseessnneenns 121
Figura 5. 17 - Influéncia da rigidez do refor¢o a tracdo usando MEF e andlise de estabilidade
HINEHBERGER & ROWE (Z003). coooeeuuurseeesuusreeeessssessessssssssssssssssssesssssssssssssssassssssssessssssssssssssssssassssssssasssssssssnssssssassases 122
Figura 5. 18 - Efeitos do Su, na deformacao de compatibilidade (HINCHBERGER & ROWE, 2003).
.......................................................................................................................................................................................................... 123
Figura 5. 19 - Efeitos do p na deformacdo de compatibilidade (HINCHBERGER & ROWE, 2003).
.......................................................................................................................................................................................................... 124
Figura 5. 20 - Abaco para determinacio da deformacio de compatibilidade admissivel........... 125
Figura 5. 21 - Variacdo da resisténcia ndo-drenada até a profundidade de plastificacao............... 127
Figura 5. 22 — Analise dos HINCHBERGER & ROWE (2003). ccoccuummreeermmneessmsmessessmsssssssssssesssssssssssssssasene 129
Figura 5. 24 - Correlacio entre N e a rigidez do reforgo a tracdo (dados da Figura 22). ... 131

Figura 5. 25 - Comparacdo entre as deformagdes de compatibilidade do reforco medidas e
ot 1 (0] 1 F= T U OO 133
Figura 5. 26 - Geometria do aterro e estratigrafia da fundagao. ... 135

Figura 5. 27 - Vetores deslocamento no momento da ruptura com J = 600 kN/m (FUERTES ET AL,



Figura 5. 28 - Resultados das analises MEF para aterro reforcado sobre solo mole (FUERTES ET

AL, Z107T0) covurreeereusseeeeessssseeeesssssesesssssseesesssssseseesssssse s e ss s8R RS RR R RS RS RR R RR R RS R R R 138
Figura 5. 29 - Resultados das andlises MEF para aterro refor¢ado sobre solo mole com uma
camada superior de areia com 2m de espessura (FUERTES ET AL, 2010)..cneeeeesmeeessmessssmeeesans 139
Figura 5. 30 - Resultados das analises MEF para aterro refor¢ado sobre solo mole com uma
camada superior de areia com 4m de espessura (FUERTES ET AL, 2010)..cneeeeemmeeessmeesssmeeesans 140
Figura 5. 31 - Ganho de altura em fun¢do da rigidez a tracao do reforgo. ... 141
3T = S TN 7/ 143
Figura 5. 33 - Deslocamentos horizontais no pé do aterro refor¢ado sobre solo mole (FUERTES&
FUT AL 20T10). ctrteeeuereeeeessusseeeeessssesesessssesseesssssessessssssssssesssseeseessssssseeesssss st cess s ELE8 a4 £EER SRR E RS R RS R R R 144
Figura 5. 34 - Deslocamentos horizontais no pé do aterro refor¢cado com uma camada de 2 m de
areia entre o aterro e 0 s0lo mole (FUERTES & FUTAI 2010). ccceenreemrermeeesssmesesssssessssseesssssssssssseessns 145
Figura 5. 35 - Deslocamentos horizontais no pé do aterro reforgado com uma camada de 4 m de
areia entre o aterro e 0 solo mole (FUERTES & FUTAI 2010). ...cccmmmmrmesssmmssssssessssssssssssssssesssans 145
Figura 5. 36 - Variacdo das deformagdes de compatibilidade com a espessura da camada
SUPETTICIAL AE ATEIA. civvvuurrerreerssseesssssrssssssssse st s s sesssss s e RS R RS RS R 146
Figura 5. 37 - Fator de correcdo devido a presenca da camada de areia Qa. ..cueersmeesssmsssssmseeeens 147

Figura 5. 38 — Geometria do Aterro Experimental com refor¢o sobre solo mole (OLIVEIRA ET AL,
20 T10). ceeruusseeeersusseeesesssseseessssseeesssssee e ss R R R R R R R RS R R AR RS R R RR 148
Figura 5. 40 - Fotos das rupturas dos Aterros AE2 e AE3 (OLIVEIRA, 2006)....coenmeermsmmerssmeeernns 150
Figura 5. 41 - Valores da for¢ca maxima do refor¢co medida para o aterro AE1 (OLIVEIRA, 2006).

Figura 5. 43 - Espessuras de aterro na ruptura e deformaciao de compatibilidade de aterros
TEfOTCAAOS COM DETINIAS. wuoeeerrerssseesssssesssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssessssssssssassssssssssssssssssssasesssesssssssssssssassssssssssssasssans 155
Figura 5. 45 - Ganho de altura em relacdo ao aterro ndo reforcado com bermas e um camada
SUPETTICIAL A AIEIA. cuuureeereersrerssseessesssssssssssssss s ssesssss s s s s s s s b s R R R 157
Figura 5. 46 - Influéncia da condicdo de drenagem durante a constru¢do do aterro (ROWE & LI,
20005, teeruuuseeeessusseeeeesssseseesssss s ss s e Rs R RS RS RS R RR R 159
Figura 5. 47 - Ganho de alturas em fun¢do da condi¢do de drenagem e da rigidez do reforgo....160
Figura 5. 48 - Variacdo da altura liquida em fungdo da espessura do aterro considerando o

adensamento no periodo construtivo (ROWE & LI, 2005 )....reernmeeessmesessssssssesssssssesssssssssssssasene 161

Xiv



Figura 5. 49 - Isolinhas de ganho de resisténcia ndo drenada devido ao adensamento para dois

aterros com espessura de aterro ao final da construcdo de (a) 4,41 m e (b) 6.48 m (ROWE & L],

Figura 5. 50 - Evolucdo das deformagoes do refor¢o ao longo do tempo para dois aterros

construidos com velocidade de 10m/ més e com J=2.000kN/m (ROWE & LI, 2002)...ccccouueeererrunn 164

XV



INDICE DE TABELAS

Tabela 2. 1 - Avaliagdo da qualidade das AMOSLIAS. ... s 16

Tabela 3. 1 - Resumo dos métodos de obten¢do dos pardmetros N; e As para calcular o volume

LTSy 0 =10 1 (1 I o - SOOI 48
Tabela 4. 1 - Tabela com informacdes sobre o Aterro Experimental de Sarapui I ......cccureensmeeensnnnns 60
Tabela 4. 2 - Parametos para calculo dos recalques fiNaiS....meesessssssssssssssssssssssssssess 62
Tabela 4. 3 - Resultados dos recalques finais € Primarios. ... 63
Tabela 4. 4 - Resumo de valores de ¢, (ALMEIDA ET AL (2000). .....ccmmssesssssssssssssssssssess 85
Tabela 4. 5 - Parametros para calculo e recalques para 0 Aterro do SENAC. ....oweeersmmreessmsesssssessareees 86
Tabela 5.1 - Fatores de correcdo do reforco (HINCHBERGER & ROWE, 2003).............. 126
Tabela 5.2 - Expressodes propostas para deformacdes de compatibilidade.........cc...c...... 130

Tabela 5.3 - Dados de aterros reforcados sobre solos moles levados a ruptura com
medida da deformacdo do reforgo na ruptura do aterro....ciiienieesie e 132
Tabela 5.4 - Altura liquida estimada para diferentes camadas de areia intermediarias na
fundacdo do aterro (FUERTES ET AL, 2010)..ciiiiriiieeieneerierie e ssee e eses s sneessesseesesneeeas 141
Tabela 5.5 - Resumo dos dados do solo e dos aterros experimentais AE1 e AE2 (dados obtidos de
OLIVEIRA, 2006) ..oueeuuteeueeusresssseesssesssseesssessssessssessssssssssessssessssessessssas s sasessessssssssssessssess et asessasassssessassssssssssssssssassanees 149
Tabela 5.6 - Comparagao entre os valores de deformacdo de compatibilidade medidos e

LoF= 0 [od 0 U Ua Lo 13 152

Xvi



LISTA DE SIMBOLOS

Le — é o comprimento do reforco

fq - € o fator parcial de carga externa
fs — € o fator parcial para o peso especifico do solo (Tabela 1.2 do anexo)
fms - fator parcial do material aplicado sobre S.,

as — coeficiente de interacdo solo/reforc¢o relacionado com a adesao para S..
y1- peso especifico do aterro

a’y - coeficiente de compressio primaria

Cc - indice de compressibilidade

Cc* - indice de compressibilidade intrineco

Ch - coeficiente de adensamento horizontal

Cv - coeficiente de adensamento vertical

Cee — coeficiente de compressao secundario para variacdo do indice de vazios
Cee - coeficiente de compressio secundario para variacio da deformacio
e*100 - indice de vazios para tensao vertical efetiva de 100 kpa

e*1000 - indice de vazios para tensao vertical efetiva de 1000 kpa

e, — Indice de vazios inicial

E. - mddulo de deformacgio ndo drenado

ey - indice de vazios no escoamento

fn - fator de ponderagao

G - densidade real dos graos

H¢ - altura de ruptura do aterro nao reforcado

Hgq - altura de drenagem

H, - altura de um aterro perfeitamente reforcado, cujo valor é obtido pela solucdo da teoria da

plasticidade

ID - indice de desestruturacio
ID, - ID para condi¢cdo de campo
I, - indice de liquidez

Ip - indice de plasticidade

I4 - fator de influéncia

I, - indice de vazios normalizado

xvii



] - rigidez a tracdo do reforco

k - coeficiente de permeabilidade

K, - coeficiente de empuxo no repouso

m”y - coeficiente de variacdo volumétrica secundario

m’y — coeficiente de variagdo volumétrica primario

my - coeficiente de variacido volumétrica

n é a relacdo entre o didmetro efetivo do cilindro a ser drenado, d., e o didmetro equivalente do

dreno, d,,

N, - fator de capacidade de carga

Ni.- valor de I, para tensao efetiva igual a 1kPa

N; - valor do volume especifico no final do adensamento secundario para tensao efetiva igual a
1kPa

OCR - razdo de sobreadensamento

qu - capacidade de carga ndo drenada

R - relacdo entre os recalques primario e total

Riq - é a parte da forca horizontal que causa a extrusao;

Ryp - é a parte da forga horizontal devido a resisténcia passiva da fundagio

Rr - é a parcela da forca horizontal devido a resisténcia ao cisalhamento do solo de fundag¢io
abaixo do reforgo.

R; - é a parcela da forca horizontal devido a resisténcia ao cisalhamento do solo de fundagao na
profundidade z,

Su - resisténcia ndo drenada

Su - resisténcia ndo-drenada

Suw — € aresisténcia ndo-drenada do solo abaixo do reforco

Suwo - resisténcia ndo drenada no topo do solo mole com resisténcia crescente com a profundidade

T - fator tempo da teoria de adensamento

Tp - resisténcia de projeto do reforco

U - grau de adensamento médio

Unp — grau de adensamento médio primario radial

Uprim 0u Up- percentagem do recalque primario

Usec — percentagem do recalque secundario

Ur ou Ui- percentagem do recalque total

Uyp — grau de adensamento médio primario vertical

xviii



v - volume especifico
wi - limite de liquidez
wp - limite de plasticidade

w;s - sobrecarga

z. - profundidade da camada de solo moles com espessura limitada e resisténcia ndo drenada

constante.
AS. - ganho de resisténcia ndo drenada decorrente do adensamento
AS.¢ - ganho de resisténcia ndo drenada decorrente do adensamento abaixo do talude
Q — parametro adimensional de Rowe e Soderman (1985)
Ola12000 — fator de correc¢do devido a presenca da camada de areia para J=12000 kN/m
Ol — fator de correcdo devido a presenca da camada de areia para J=0
X - coeficiente angular da reta de compressdo normalizada para [D< 1
d - coeficiente de fluéncia da Teoria de Zaretsky (1967)
&1 - coeficiente de atenuacido da Teoria de Zaretsky (1967)
€, - deformacdo de compatibilidade do refor¢o
€a(12000) — deformacdo de compatibilidade do reforgo para J=12000 kN/m
€a4(j0) — deformacdo de compatibilidade do refor¢o para J=0 (J< Jerit)
€vmax - deformacdo volumétrica maxima tedrica
€w - deformacgio volumétrica normalizada
Ynat — peso especifico natural
Yw — peso especifico da dgua
1 - porosidade
k- ainclinacdo da curva de descarregamento e recarregamento (k=4v/Alnc’,)
AL - inclinagdo da linha I, versus In(c’y)
As— inclinac¢do da linha de compressio no final do adensamento secundario
| - coeficiente de compressao secundaria da Teoria de Taylor e Merchant (1940)
p — recalque ou ganho de resisténcia ndo drenada com a profundidade
o’y - tensdo vertical efetiva
G'vm - tensdo de pré-adensamento
G'vo - tensdo vertical efetiva de campo
G'vy - tensao de escoamento vertical

& - inclinagdo compressdo normalizada para ID > 1

Xix



1 INTRODUCAO

As argilas moles ou solos moles sdo aqueles que possuem resisténcia nao drenada
inferiores a 25 kPa ou, indice de consisténcia menor que 0,5 ou ainda Nspr menor que 2.
Porém, é comum se deparar com depdsitos de solo muito moles com Nspr Zero ou onde o
amostrador desce com o peso préprio da composicdo. Nesses casos, é dificil definir
algum parametro do solo com uma sondagem de simples reconhecimento e, muitas vezes
a denominac¢do de argilas moles ou solos moles é utilizada de forma genérica e sem se
atentar para as caracteristicas geotécnicas do solo.

Os solos moles sdo caracterizados por baixa resisténcia mecanica e elevada
compressibilidade. A baixa permeabilidade do solo influencia na sua resisténcia, pois o
carregamento rapido gera uma pressdo neutra e por isso, a resisténcia é dita ndo-
drenada.

O estudo do comportamento de solos moles é um tema tratado desde o inicio da
Mecanica dos Solos. O Principio das Tensoes Efetivas e a Teoria do Adensamento foram
fundamentais para a existéncia da Mecanica dos Solos, e ainda sdo basicos para quem
estuda ou projeta obras em solos moles.

Os estudos empiricos e as correlacdes sao utilizados, ainda hoje, para definir
parametros de projeto. Na década de 60, surgiu na Universidade de Cambridge, a Teoria
de Estados Criticos. Os estudos de WROTH, ROSCOE e SCHOFIELD geraram uma nova
forma de se entender o comportamento das argilas. Na Teoria de Estados Criticos ha uma
vinculagdo da compressibilidade, tensdo-deformag¢do e escoamento de forma acoplada.
Os estudos iniciais foram realizados com argilas reconstituidas, mas os estudos que se
sucederam foram realizados em argilas naturais. A partir da década de 80 a Teoria dos
Estados Criticos ja era conhecida e usada em todo mundo. Nesta tese serd discutido o
comportamento de algumas argilas brasileiras usando os conceitos tradicionais e
também alguns conceitos basicos da Teoria de Estados Criticos.

Esta tese ndo tem objetivo de fazer um estudo detalhado da geologia sedimentar

como os estudos de SUGUIO & MARTIN (1978) e nem incorporar essas informagdes as
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propriedades geotécnicas tal qual o estudo de MASSAD (1985), pois esses pesquisadores
ja fizeram extensos estudos sobre os respectivos temas. Entretanto, recomenda-se que se
entendam bem os estudos realizados por esses autores, sobretudo para quem ira
projetar ou executar alguma obra sobre os solos da Baixada Santista.

Depositos de solos moles ocorrem em todo o Brasil, sendo mais comum na area
litoranea, mas também ocorrem em ambientes lacustres, ndo marinhos. As argilas do Rio
de Janeiro e da Baixada Santista foram muito estudadas devido a ocupagdo mais antiga e
extensa, porém, também ha estudos nas regides Sul, Centro Oeste e Nordeste do pais.

Em mais de oito décadas de Mecanica dos Solos, muito se estudou sobre o
comportamento de argilas moles. Nao se fard uma exposi¢cdo dos conceitos e teorias que
ja estdo consolidados, tais como resisténcia ndao drenada, compressibilidade,
adensamento, etc. Essa tese se propde ser bastante simples e focada em dois temas
principais:

eprevisdo de recalques de aterros sobre solos moles considerando o adensamento e
a fluéncia da argila (ou adensamento secundario) e

¢ uso de refor¢o na base de aterros sobre solos moles.

Esses dois temas serdo desenvolvidos nos capitulos que se seguem.



2 COMPRESSIBILIDADE E RECALQUE DOS SOLOS MOLES

A Mecanica dos Solos se desenvolveu muito devido as pesquisas sobre o comportamento das
argilas moles saturadas. Estudos antigos, como o Principio das Tensdes Efetivas e a Teoria do
Adensamento sdo alguns exemplos. Discussdes importantes ocorreram na década de 60,
principalmente na “Conference on Shear Strength of Cohesive Soils”, especificamente sobre a
resisténcia e na “Pore Pressure and Suction in Soils”, onde se discutiu a importincia e métodos
de medicdo da pressdo neutra. Nesta fase, diversos pesquisadores tiveram destaque, como:
TERZAGHI, TAYLOR, CASAGRANDE, seguidos de BISHOP, HVORSLEV, HENKEL, DUNCAN, LADD,
LAMBE, FOOT, PARRY. Com bases conceituais e experimentais ROSCOE, auxiliado por WROTH,
SCHOFIELD e BURLAND desenvolveram modelagens matematicas para representar o
comportamento de argilas reconstituidas e que ainda hoje sdo utilizadas, existindo diversas
ramificacdes. Este trabalho nao pretende revisar ou referenciar estes autores ou seus trabalhos,
visto que sdo assuntos conhecidos e corriqueiros no meio geotécnico. Serdo apresentadas breves
discussodes sobre conceitos que irdo auxiliar nos desenvolvimentos dos temas principais dessa

tese.

2.1 Amostragem

Para se estudar o comportamento de qualquer solo por meio de ensaios de laboratério,
principalmente no caso de solos moles, é fundamental se conhecer a qualidade das amostras.

LADD & LAMBE (1963) apresentaram uma idealizacdo da trajetéria de tensdes durante a
amostragem perfeita de uma argila normalmente adensada. A Figura 2.1 apresenta: o estado de
tensdes de campo (anisotrépico, sendo a tensdo vertical efetiva, 6'v, e radial Ko6'vo); a cravacao
do amostrador e a extrusdo da amostra, até atingir o estado de tensoes isotrépico residual. LADD
& LAMBE (1963) concluiram que, para obter resultados de ensaios mais realisticos, seriam
necessarios adensar os corpos de prova anisotropicamente (K,) até um estado de tensdes
superior ao de campo, para entdo, promover o cisalhamento do corpo de prova.

A solugdo, muitas vezes, adotada para eliminar o efeito da amostragem, é aplicar o método
sugerido por LADD & FOOT (1974): SHANSEP (“Stress History And Normalized Soil Engineering
Properties”), no qual o solo é adensado, descarregado induzindo determinado valor de OCR. Os
parametros normalizados em func¢do de OCR sdo utilizados para reconstituir o perfil de
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parametros do solo. Recentemente, o Método SHANSEP tem sido criticado devido a alteracido da

estrutura do solo durante o processo de carregamento e descarregamento.
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Figura 2. 1 - Trajetéria de tensdes durante o processo de amostragem (LADD &

LAMBE, 1963).

A qualidade da amostra influencia diretamente nos resultados dos ensaios mecanicos, a
partir dos quais sdo obtidos os parametros de projeto. HIGHT ET AL. (1992) compararam
resultados de ensaios triaxiais executados em corpos de prova da argila de Bothkennar,
moldados de amostras obtidas por trés tipos de amostradores: pistido, Laval e Sherbooke. Os
estudos compararam o comportamento tensdo-deformacao e a superficie de escoamento inicial.
O melhor amostrador para a argila de Bothkennar foi o Sherbooke, o Laval apresentou valores
diferentes, porém proximo ao do Sherbooke e ambos foram melhores que o pistao.

Utilizando o amostrador tipo pistdo com diferentes didmetros, ORTIGAO (1980) realizou
ensaios UU e registrou a variacdo do Su com o diametro do amostrador. Este efeito foi estudado
teoricamente por BALIGH (1985), quando introduziu o conceito de trajetéria de deformacdes.
BALIGH (1985) mostrou que o amolgamento aumenta quando a relagdo entre a espessura do
tubo e o didmetro também aumenta. As amostragens com tubos podem causar escoamentos por

compressdo e por cisalhamento, pois estdo sujeitos aos ciclos de compressdo-extensdo-
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compressdo. Caso a amostragem promova escoamento, ocorrera desestruturacdo do solo. Estes
efeitos e a previsdo teérica de BALIGH (1985) foram confirmados experimentalmente por LA
ROCHELLE & LEFEBRE (1971), ORTIGAO (1980), TAVENAS & LEROUEIL (1990) e HIGHT ET AL.
(1992).

A qualidade da amostra também influencia diretamente no ensaio de compressio
edométrica. MARTINS (1983) analisou os ensaios de COUTINHO (1976) e FERREIRA (1982) e,
enumerou os seguintes efeitos do amolgamento na curva de compressibilidade edométrica:

¢ independente da tensdo vertical efetiva o indice de vazios é menor na amostra amolgada;
e atensdo de pré adensamento é mascarada;

¢ diminui¢do da tensao de pré-adensamento;

e aumento da compressiblidade na regido de recompressao;

e decréscimo da compressibilidade no trecho virgem.

COUTINHO (1976) apresentou a ndo-linearidade da curva (e : log ¢’y) como um indicativo de
boas amostras e constatou que o amolgamento provoca queda no coeficiente de adensamento e
na permeabilidade, sendo mais marcante no trecho de recompressdo. COUTINHO (1976)
também estudou o efeito do amolgamento no adensamento secunddario, observando o
decréscimo do coeficiente com a diminuicdo da qualidade das amostras.

Atualmente, a qualidade das amostras é um dos principais problemas para se obter
parametros de projeto a partir de ensaios de laboratdrio.

Na literatura ha duas propostas para avaliar a qualidade das amostras, a de LUNNE ET AL
(1997) e de COUTINHO ET AL (1998). Ap6s o estudo da compressibilidade dos solos moles

também serd apresentada uma sugestio para avaliar a qualidade das amostras.

2.2 Compressibilidade Intrinseca do Solo

Antes de se estudar os recalques, no capitulo seguinte, é preciso entender a
compressibilidade dos solos moles. A forma tradicional de se calcular os recalques é um tépico
basico da engenharia geotécnica. Porém, nem sempre ha ensaios para se definir os parametros
de compressibilidade. Na maioria dos casos, se recorre a banco de dados e correlagdes. Pretende-
se propor, nesta tese, uma curva de compressdo normalizada que permita calcular recalques de
forma simplificada e sem necessidade de correlagdes.

O comportamento do solo sujeito a um carregamento vertical sob condi¢io edométrica é

aproximado por uma fung¢ao exponencial, resultando em uma reta no plano e : log ¢’y, como
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propde Terzaghi. Entretanto, BUTERFIELD (1979) sugeriu que esta linearidade somente seria
possivel quando desenhados em um grafico bi-logaritmico.

SKEMPTON (1969) analisou a compressibilidade através das relagdes entre indice de vazios
“in situ” submetidos a uma mesma tensao vertical 6’v, (normalmente adensada) para mais de 20
argilas de diferentes litologias. Este grafico estd mostrado na Figura 2.2. Observou-se que o

indice de vazios pode ser correlacionado com: limites de liquidez, plasticidade e profundidade.

Algumas conclusées apresentadas por SKEMPTON (1969) foram:
ea relacdo entre e, e log 6’y € essencialmente linear;
epara um dado valor de (G'v, €,) normalmente adensado depende fundamentalmente da

natureza e mineralogia das argilas, podendo ser representada pelo limite de liquidez;

eas curvas de compressibilidade tendem a convergir;
ea utilizacdo do indice de liquidez diminui a dispersao.
As curvas de compressao proposta por SKEMPTON (1969) foram submetidas ao

carregamento pelo peso préprio ao longo do tempo geoldgico. Mais a frente, esses dados serao

reinterpretados para definir uma curva de compressao final.
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BURLAND (1990) langou mao da propriedade intrinseca das argilas (argilas reconstituidas
com umidade entre wy e 1,5w.) para explicar alguns fenémenos dependentes da estrutura. As
propriedades intrinsecas das argilas sdo obtidas das condi¢des reconstituidas, sendo assim,
independentes da estrutura natural da argila.

Comparando a curva de compressdo de uma argila natural e a linha de compressdo
intrinseca, pode-se mensurar a influéncia da estrutura e cimentacdo. MESRI ET AL (1977) e
LOCAT & LEFEBVRE (1982) realizaram ensaios nessas duas condic¢des e, confirmaram que o solo
natural estava estruturado, a partir da comparacao dos resultados.

O envelhecimento causado pelo adensamento secundario também provoca estruturagio da
argila, fazendo que ocorra um aumento da tensdo de pré-adensamento e variacdo no coeficiente
de compressibilidade. Evidéncias experimentais de tal fato foram apresentadas por LEONARDS &
RAMIACH (1959), LEROUEIL ET AL (1977) e LEROUEIL (1997).

As argilas naturais sdo estruturadas e isto se reflete diretamente na forma da curva de
compressibilidade da argila. MITCHELL & COUTINHO ET AL. (1991) sugeriram que a
estruturacdo da argila organica depende: do tempo, do grau de decomposicio da matéria
organica e das propriedades fisico-quimicas da dgua.

BURLAND (1990) introduziu o conceito de compressdo intrinseca para avaliar o estado de
estruturacdo das argilas naturais. As propriedades intrinsecas sdo obtidas de ensaios realizados
em argilas reconstituidas.

Os parametros obtidos dos ensaios realizados na argila remoldada, foram definidos como
propriedades intrinsecas (independentes da estrutura, anisotropia ou histéria de tensdes). Os
valores dos indices de vazios para tensdes verticais efetivas de 100 kPa e 1.000 kPa foram
denominados de e*100 e e*1000, respectivamente. O indice de compressibilidade intrinseco, Cc*, é
dado pela diferenga e*100 — €*1000. A transformacido da curva de compressio intrinseca proposta
por BURLAND (1990) esta esquematizada na Figura 2.3.

BURLAND (1990) sugeriu a normaliza¢do dos parametros, definindo assim, o indice de vazios
normalizado, I, tal como:

—e* —e*
€€ _C7€"w

[ =

v

(2.1)
€ %00 —€ *1000 Cc*
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Os valores de I, para tensdes verticais de 100 kPa e 1.000 kPa ficam previamente fixados em
0 e -1, respectivamente. Os solos mais estruturados se posicionaram acima da linha intrinseca.
Esta metodologia foi aplicada por FUTAI (1999) para algumas argilas brasileiras e confirmou os
resultados de BURLAND (1990).

No item seguinte pretende-se apresentar uma alternativa a proposta de BURLAND (1990)

baseada em um banco de dados composto, principalmente, por solos brasileiros.



2.3 Uma Proposta para uma Curva de Compressdao Normalizada

Este item apresenta o resultado de um estudo realizado para normalizar as curvas de
compressao dos solos estudados, com objetivo de utiliza-los em calculos de recalque e também
para verificar a qualidade da amostra.

Propde-se neste estudo a aplicacdo de um indice ID (FUTAIL 1999 e FUTAI 2002), a razdo
entre a tensdo atuante (¢’v) e a tensao de escoamento (6'vy) para representar a desestruturagdo
ou reestruturagdo do solo, definido por:

G'V

, (2.2)

o,

ID =

Assim, um solo com ID > 1, significa que o solo foi submetido a um valor de tensao vertical 6’v
superior a tensdo de escoamento (6’vy). Quando ID < 1, o solo esta sobreadensado em relagao a
histéria de tensdes de campo (no caso de solos sedimentares). Um solo sobreadensado
submetido a tensdes inferiores a sua tensdo de escoamento terda uma resposta fortemente
dependente da sua estrutura. A medida que se impde aumento do nivel de tensées solicitantes, o
solo sofre quebra de eventuais cimentagdes (rupturas locais), rearranjo das particulas, variagao
da distribuicdo e tamanho dos poros.

Propde-se que o parametro Ae/e, seja utilizado para representar a deformagao do solo, que
em esséncia é a deformag¢do volumétrica normalizada. Ou seja, é a razdo entre a deformacgao
volumétrica Ae/(1+e,) e a deformacdo volumétrica maxima teodrica €ymax , admitindo-se, de forma
idealizada que todos os vazios possam ser expulsos por compressdo. A deformacio volumétrica
maxima que o solo pode ter por compressao é:

e

— ° _—p (2.3)
I+e,

gV max

Essa relagdo (eq. 2.3) é a propria definicdo de porosidade do solo, portanto, a porosidade
inicial seria o valor tedrico da maxima deformagdo volumétrica possivel. A partir dessa relacdo,
pode-se obter a deformag¢do volumétrica normalizada, definida como sendo a relacdo entre a

deformacio volumétrica e a deformacado volumétrica maxima.



ng = =Y =—" (24)

A variacdo de Ae/e, é limitada entre 0 e 1, caso se utilize a deformagao volumétrica, o valor
tedérico maximo varia em funcdo do indice de vazios inicial. Por exemplo, um solo com e, de 1.0
teria €vmax (eq. 2.4) igual a 50%, ao passo que outro solo com e, = 4 teria €ymax igual a 80%, porém
ambos teriam eliminado todos os vazios. Utilizando o conceito apresentado, ambos estariam com
Ae/e, igual a 1 nessa condicdo hipotética. Entretanto, como a tensdo vertical estd sendo
normalizada pela tensdo de escoamento, é preciso também tomar como referencial o indice de

vazios no escoamento, e,. Assim, a equagdo (2.4) deve ser reescrita como:

y (2.5)

A partir de ensaios coletados na literatura aplicou-se a normalizacdo proposta e o resultado
estd apresentado na Figura 2.4. Nessa figura foram incluidas curvas de compressiao edométrica
de argilas de diferentes localidades brasileiras e também de alguns dados da literatura
internacional. Para ID>1 (normalmente adensada) ha uma faixa bem definida, na qual se
enquadram todos os solos testados. Para valores de ID, menores que 1, a normalizagdo nio é tio
clara.

A curva de compressdo normalizada, para ID > 1, pode ser representada por uma fungao

logaritmica e que representa todos os solos analisados:

ey—e

=¢.In(ID) (2.6)

ey

sendo & o pardmetro de ajuste, e a partir dele é possivel calcular o indice de vazios:

e =ey[1—¢.In(ID)] (2.7)

Como a equagio (2.7) calcula o indice de vazios, ndo é necessario considerar o trecho com ID
< 1, basta conhecer o indice de vazios inicial para calcular o recalque primario, quando ID > 1
(tensdo vertical final maior que a tensao de escoamento). Assim, o recalque pode ser calculado

por:
10



o= Ae H= eo—ey[1-§.In(ID)] H (2.8)

- 1+e, 1+e,

Para os solos analisados & vale 0,23, assim o indice de vazios é dado por:

e = ey[1—0,23In(ID)] (2.9)

E o recalque é dado por:

eo—ey[1-0.23In(ID)]

p = (210)
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Figura 2. 4 - Curva de Compressao Normalizada.



A estimativa de e, pode ser realizada a partir da prépria curva de compressiao normalizada.

Os dados apresentados na Figura 2.5 foram limitados para valores de ID < 1.
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Figura 2. 5 - Curva de compressao normalizada para ID < 1.

Nesse trecho, a relacio é linear:

ey—e

=x(UD -1) (2.11)
ey

Sendo % o coeficiente angular da reta e para os solos analisados vale 0,06. Usando o indice de

vazios de campo como referéncia chega-se a:

12



&% — 0,06 (ID, — 1 2.12
e o

y

E assim é possivel calcular o indice de vazios referente ao escoamento:

(2.13)

e, = Zo
Y 7 1,06—(0,06 ID,)

I'yo

Sendo ID, =

Olyy
O recalque, quando a tensao vertical final é menor que a tensdo de escoamento (ID < 1), é

calculado por:

__He, [1 (1-0.23In(ID))
T 1+e, 1,06—0,06 ID,

(2.14)

As equagdes para estimar recalques (eq. 2.10 ou 2.14) ndo necessitam dos valores de Cc ou
C./(1+e,) e nem de correlagdes. E preciso apenas conhecer o indice de vazios inicial, a histéria de
tensdes e o carregamento. Por isso, acredita-se que é uma forma mais racional de calcular
recalques.

Antes de aplicar o calculo de recalques proposto é preciso verificar se a curva de compressao

normalizada do solo se enquadra a faixa mostrada na Figura 2.4.

2.4  Aplicagao da Curva de Compressao Normalizada para Avaliagao da

Qualidade da Amostra

FERREIRA & COUTINHO (1982) apresentaram resultados de compressdo edométrica das
argilas moles de Recife e de Sarapui para trés condi¢des da amostra: boa, ma e totalmente
remoldada. Essas curvas estdo apresentadas na Figura 2.6-a. Fica claro que as argilas sdo bem
distintas. Utilizando a deformacao vertical especifica (Figura 2.6-b) fica mais facil comparar o
efeito do amolgamento em cada solo, porém, ndo se pode generalizar o comportamento. Na
Figura 2.6-c foi realizada a normalizacdo proposta. As duas curvas de boa qualidade se
superpdem e as curvas dos solos de ma qualidade ou amolgados se posicionam acima da curva
das amostras de boa qualidade. A tendéncia é que a curva se posicione mais acima quanto pior

for a qualidade da amostra.
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Figura 2. 6 - Curvas de compressao normalizadas para as argilas de Sarapui e

Recife.



Os dados apresentados na Figura 2.6-c foram comparados com os da Figura 2.5 e podem ser
vistas na Figura 2.7. A partir dessa figura é possivel identificar a qualidade da amostra. Para ser
considerada de boa qualidade a curva normalizada deve cair dentro da faixa indicada na Figura

2.7 e se adequam a eq. (2.7).
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Figura 2. 7 - Curvas de compressdo normalizadas de curvas de boa e ma

qualidade.
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A normalizacdo das curvas de compressado permite verificar a qualidade das amostras de uma
forma mais direta que as propostas de LUNNE (1997) e COUTINHO ET AL (1998). A posicdo da
curva de compressado normalizada para ID> 1 consegue distinguir bem as amostras de boa ou ma
qualidade, remoldada ou amolgada. Assim, é possivel usar a Figura 2.7 ou a equacdo 2.7 e
comparar com os resultados de um ensaio de adensamento para avaliar a qualidade da amostra
ou adotar valores de ID, como por exemplo 3 e 10:

Para ID = 3 as amostra de boa qualidade devem apresentar:

ey—e

0,22 <

< 0,32 (2.15)

ey

Para ID = 10 as amostra de boa qualidade devem apresentar:

048 < 2% < 0,58 (2.16)

ey

Estdo apresentados na Tabela 2.1 os valores de e3;_—e para as argilas de Recife e Sarapui para
y

diferentes condi¢des de amostras. Observa-se que as amostras de boa qualidade se enquadraram

dentro da faixa de valores recomendadas (egs. 2.15 e 2.16).

Tabela 2. 1 - Avaliacao da qualidade das amostras.

Local e referéncia qualidade % para ID=3 % para ID=10
completamente
0,07 0,20
Recife (FERREIRA & amolgada
COUTINHO, 1982) Ma qualidade 0,12 0,31
Boa qualidade 0,25 -
completamente
0,10 0,30
Rio de Janeiro (FERREIRA amolgada ’ ’
& COUTINHO, 1982) Ma qualidade 0,16 0,37
Boa qualidade 0,25 0,50
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3 ADENSAMENTO SECUNDARIO

3.1 Conceitos Fundamentais

A teoria do adensamento unidimensional tem uma base conceitual e tedrica muito bem
fundamentada. A Teoria do Adensamento de TERZAGHI & FROLICH esta presente em todos os
livros de Mecanica dos Solos e é conhecido por todos os engenheiros civis. A equacgdo diferencial
que rege o fendmeno e sua solucdo matematica é muito complexa, entretanto, sua aplicagdo é
simples. Por isso, foi amplamente difundida e usada na pratica da engenharia. A previsdo dos
recalques em solos moles sempre é feito com base nessa teoria, entretanto, é comum ignorar os
valores calculados e interpretar o desempenho da obra por meio dos dados de instrumentacao.

Existem varias hipéteses que podem afastar o comportamento da obra da previsao realizada
pela teoria do adensamento unidimensional, dentre elas: efeitos tridimensionais,
heterogeneidade do solo, lentes de areia, fluxo lateral e dentre outros, o adensamento
secundario.

Se a definicio de adensamento secundario é algo de menor importincia ou “de segunda
ordem”, ndo é um termo adequado para o fendmeno de deformacio a longo prazo que ocorre nos
solos, pois algumas vezes, o adensamento secundario pode ser tdo ou mais importante que o
adensamento primario.

O adensamento primario é um fendmeno regido pelo principio das tensodes efetivas e, o
adensamento secundario nio pode ser explicado pelo excesso de pressdo neutra remanescente.

O fendmeno do adensamento secundario tem sido muito estudado, porém, ainda ndo ha
consenso sobre o fendmeno e nem a forma de se prever recalques ao longo do tempo. Ha duas
linhas principais de pensamento: uma mais pratica, baseada em empirismo e outra mais tedrica,
embasada em modelos reologicos. Ambas tém suas vantagens e na opinido do autor, nenhuma
delas permite uma boa aplicabilidade, quer seja pela deficiéncia conceitual, quer seja pela
dificuldade de se utilizar o método. Nessa tese, serdo abordadas as duas linhas de pensamento e
pretende-se chegar a uma proposta racional de se prever recalques ao longo do tempo, incluindo
o fendmeno da fluéncia do solo.

Para os engenheiros geotécnicos, prever recalques decorrentes do adensamento primario é
simples, porém o calculo de recalque devido a compressdo secundaria sempre gera duvidas.
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Entretanto, a Mecanica dos Materiais conhece ha muito tempo o fendmeno de fluéncia ou “creep”.
Ndo seria o adensamento secundario um fenémeno semelhante? Ou o mesmo? O autor entende
que o grande diferencial do solo dos demais materiais é o adensamento primario e que ja é um
fendmeno bem entendido.

A curva de recalque ao longo do tempo é dividida em dois trechos para considerar o
adensamento primario e secundario. O tempo t, é utilizado para dividir o primeiro trecho
(primario) do seguinte (secundario). Essa idealizagdo tem como base as observacgdes de
laboratério, que aceleram muito o adensamento primario e conseguem distinguir os dois
fendmenos. Essa observagdo empirica levou LADD (1973) e MESRI & GODLEWSKI (1977)

proporem um coeficiente de compressao secundaria, C:

—Ae
Coe = Alogt (3.1)
ou

-Agy,
Coe = Alogt (3.2)

LADD (1973) assumiu que o coeficiente de compressdo secundario é constante ao longo do
tempo, independente da espessura da camada e do incremento de tensdo ou do nivel de tensao.
MESRI & GODLEWSKI (1977) acrescentaram, a proposta de LADD (1970), a idealizacdo de que
Co/Cc. é constante. Entretanto, o préoprio MESRI (1973) havia mostrado que o coeficiente de
adensamento secundario diminui com a tensdo vertical efetiva.

Outros trabalhos como de JOHNSON (1970), VIERA (1988) e FEIJO (1993) verificaram a
influéncia do sobreadensamento na compressdo secundaria. JOHNSON (1970) realizou ensaios
de adensamento com carregamento seguido de descarregamento com diferentes niveis de tensio
e, observou em alguns ensaios, o reaparecimento de recalques decorrentes do adensamento
secundario. Nesses ensaios, JOHNSON (1970), observou que quando aumentava a razdo de
sobreadensamento, ocorria um retardamento maior do tempo para o aparecimento do
adensamento secundario e, além disso, o coeficiente de compressido secundario reduzia. VIEIRA
(1988) e FEIJO (1993) realizaram ensaios semelhantes aos de JOHNSON (1970) nas argilas de
Sarapui e adicionalmente, conseguiram definir uma razao de sobreadensamento a partir do qual
ndo ha compressido secunddaria, cujo valor é 2 para a argila de Sarapui (fim do adensamento
primario) ou 1,5 (para curva de compressao de 24h).

VIEIRA (1988) representou o efeito do sobreadensamento de forma bastante
didatica conforme estd ilustrado na Figura 3.1. Nesta figura estdo compilados varios

valores de C, de diferentes solos, obtidos para niveis de tensdes abaixo e acima da
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tensdo de pré-adensamento, onde fica evidente que C, é menor para solos mais

sobreadensados.
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Figura 3.1 - Variacdo do coeficiente de compressio secundaria com a histdria de

tensdes (VIEIRA, 1988).

As pesquisas desenvolvidas por BJERRUM (1972) merecem especial destaque. A Figura 3.2 é
muito conhecida e citada nos artigos que tratam de adensamento secunddrio. Através dessa
figura, BIERRUM (1972) explicou o efeito do adensamento secundario no sobreadensamento das
argilas envelhecidas submetidas exclusivamente ao carregamento devido ao peso proéprio. Ao
longo do tempo o indice de vazios reduz sob peso préprio. Ao se realizar ensaios de adensamento
nessa amostra, seria observada uma tensido de pré-adensamento maior que a tensio geostatica.
Esse conceito ja faz parte do conhecimento basico da Mecanica dos Solos, como por exemplo,
pode-se citar o livro texto de graduacgao do prof. Carlos Pinto que apresenta esse conceito.

BJERRUM (1972) apresentou uma sugestdo para calcular recalques totais que incluem tanto
os efeitos de adensamento primario, como os do secundario. Mas as pesquisas de Bjerrum sao
muito mais que isso, na sua Rankine Lecture, BJERRUM (1967), apresentou dados de obras
instrumentadas por décadas. Também estimou os recalques finais com base em uma curva de
compressdo de 3.000 anos obtida de forma simples. Com base em dados geolégicos, BIERRUM

(1967) concluiu que a argila de Drammen (Noruega) somente esteve submetida a carregamento
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sob peso proéprio. Assim, construiu um grafico (Figura 3.3) com os dados de indice de vazios e as

tensdes verticais efetivas de campo.

adensamento

secunddrio
de 1000 anos

orgila normolmente

odensade envelhecica

argila normalmente

/ adensada jovem

sedimentagdo

1dmm}>a;

<— Gy, (esc. log)

Figura 3. 2 - Efeito do adensamento secundario na historia de tensées (BJERRUM,

1972).
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Figura 3. 3 - Curva de compressdo de campo para 3.000 anos (BJERRUM, 1967).

20



3.2 Modelos Reolégicos

O processo de calculo de recalque proposto por LADD (1971) ou MESRI & GODLEWSKI
(1977) é muito conhecido e ndo serd tratado nessa tese. A previsio de recalques por
adensamento secundario usando C, é muito simples, porém, conforme demonstrado no item
anterior pode conduzir a erros. Atualmente é o Unico método empregado em projetos, pois os
demais modelos sdo bastante complexos.

Nesse item serdo apresentados alguns modelos reolégicos a partir dos quais é possivel
considerar os fendmenos do adensamento primdrio e secundario de forma concomitante.
Existem varios modelos reolégicos, alguns dois mais conhecidos sdo os de GIBSON & LO (1961) e

BARDEN (1968). As analogias mecanicas desses dois modelos estdo apresentadas na Figura 3.4.

)

Qv
mola v
linear ¢
mola amortecedor mola amortecedor
linear = linear linear = ndo-linear
(a) (b)
o'y o'y

Figura 3. 4 - Analogia mecanica dos modelos constitutivos reolégicos de (a)

GIBSON & LO (1961) e BARDEN (1968).

Tanto o modelo de GIBSON & LO (1961) como o de BARDEN (1968) ndo tem soluc¢do analitica
para a equacdo diferencial que rege o fendmeno. Assim, sdo pouco utilizados, pois exige uma
solugdo numérica. O modelo de GIBSON & LO (1961) conduz a mesma solucdo de TAYLOR &
MERCHANT (1940) e ambos apresentam o mesmo problema, que é a linearidade da fungao de
fluéncia. BARDEN (1968) introduziu a nio linearidade do amortecedor através de uma lei de
poténcia entre a resisténcia viscosa e a velocidade de deformagio. E um avango teérico, porém, é

de dificil aplicabilidade.
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CHRISTIE (1964) e MARTINS (2008) estudaram o modelo de TAYLOR & MERCHANT (1940)
e tém defendido sua aplicagdo para previsdo de recalques decorrentes de adensamento primario
e secunddrio simultaneamente. Nesta tese, serd dado destaque ao modelo de TAYLOR &
MERCHANT (1940) porque apresenta uma solucdo analitica. O autor dessa tese tem procurado
outro modelo reolégico que seja mais eficiente e mais simples que os modelos até entdo citados.
H4 alguns anos conseguiu uma bibliografia russa, traduzida, a qual foi extensamente estudada
para ser escolhida como modelo reolégico a ser usado nessa tese e serd apresentado mais a

frente.

3.3 Modelo Reoldgico de Taylor & Merchant (1940)

TAYLOR & MERCHANT (1940) partiram da prépria equagio diferencial de Terzaghi, porém,

explicitando a variacdo do indice de vazios:

k(1+e) 0%u _ Qe

Yw 0z2 at

(3.3)

Terzaghi considerou a variacao linear entre o indice de vazios e a tensdo efetiva e que esta
representada na Figura 3.5 pelo trecho ab. TAYLOR & MERCHANT (1940) consideraram que o
indice de vazios reduz com o aumento da tensdo efetiva ao longo da curva formada entre os

pontos a-c da Figura 3.5.

primario

secundario

G’vu G’vf Oy

Figura 3. 5 - Representac¢io da variacio do indice de vazios com a tensao efetiva

(TAYLOR & MERCHANT, 1940)
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e
A funcdo linear para — depende dos coeficientes de compressao primaria (a’y) e secundaria

ot
(1) e é dada por:

de . do, ‘ ]
a_t=av ot +:“["v(o'v_0'vo)—(€o_e)] (3.4)

Assim, a equacgdo diferencial que rege o fendomeno seria dada por:

- . | | (3.5)
k(17+e) aazoz'v =a aO;V +lu[aV(O'V —0, )_ (60 _e)]

Cuja solucido é:

(3.6)
[(@,-®,)(@, 1)) — (@, +®,)(®, +1)e® )]

— =1
Um=1-

™ ,,;FMZ
Sendo:

M= (2m+1)§,m =0,1,2,..

3.7)
k(l1+e) t ot
r=—r——75="3
ay, H; H; (3.8)
Fofl _HH,
rT  rc, (3.9)
r=—+<1
a, (3.10)
® ——L(F+m?)
2 (3.11)
o, =L J(F+ M) —arFM>
2 (3.12)
2
®, = v, +M
£ (3.13)
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O parametro r é a relagido entre o recalque devido ao adensamento primario e, o recalque
total devido ao adensamento primario mais secundario. O coeficiente de compressao secundaria
| é usado para calcular o fator F. Diferentemente da Teoria de Terzaghi, esta teoria ndo fornece
uma Unica curva U:T. Nas Figuras 3.6 e 3.7 estdo apresentadas algumas curvas com diferentes
valoresdereF.

Para baixos valores de F (<0,1), ou seja, distdncia de drenagem pequena, fica visivel a
contribuicdo do adensamento primario e secundario. Em laboratério, por exemplo, o fator F é da
ordem de 10-3a 10-5, dependendo do valor do produto entre r e C,, cuja ordem de grandeza esta
préximo do resultado mostrado na Figura 3.6-b. Em campo, o fator F aumenta com o quadrado
da altura de drenagem, portanto, pode ser até 10.000 vezes (ou mais) maior que o valor medido

em laboratdrio e que pode ser representada pela Figura 3.6-f.
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(c) F = 0,01

(d) F=0,1

0.001 1 1000
Fator Tempo (T) Fator Tempo (T)

0.001 0.01 0.1 1 10 0.001 1
Fator Tempo (T) Fator Tempo (T)

Figura 3. 6 - Curvas T:U para diferentes valores de F e explicitando a

influéncia de r.



14
0.001 0.1 10 1000 0.001 0.1 10 1000
Fator Tempo (T) Fator Tempo (T)

(d) r=0,7

0.001 0.1 10 1000 0.001 0.1 10 1000
Fator Tempo (T) Fator Tempo (T)

Figura 3. 7 - Curvas T:U para diferentes valores de r e explicitando

a influéncia de F.

A Teoria de TAYLOR & MERCHANT (1940) consegue mensurar a influéncia do nivel de
carregamento através do parametro r. Por adotar uma func¢io viscosa linear, o modelo nio é

flexivel suficiente para ajustar bem aos ensaios de laboratério, conforme mostrado por FEIJO

(1993).
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3.4 Modelo Reoldgico de ZARETSKY (1967)

ZARETSKY apresentou, em 1967, uma teoria que acopla os fenomenos de adensamento e
fluéncia, similar a teoria proposta por TAYLOR & MERCHANT (1940). Infelizmente, o artigo
original foi escrito em russo, por isso, a teoria ndo se tornou muito conhecida. A Teoria de
ZARETSKY foi reproduzida por TSYTOVICH (1972) e que felizmente foi traduzido para inglés.
Esse modelo parte dos fundamentos basicos da viscoplasticidade dos materiais. O adensamento
secundario é tratado como a fluéncia dos materiais, cuja funcido de deformacdo em relacdo ao

tempo é dada por:

£0) = 72+ R(t = t,) o(to)AL, (3.14)

E com carregamento continuo é dado por:

e(t) = EL“ [a(t) + K (t—ty) a(to)dto] (3.15)

Onde K(t —t,) = K(t— t,) Einst é a parcela que comanda a fluéncia e que, conforme
TSYTOVICH (1972), por meio de ajustes experimentais para argilas, chegou a:

K(t—t,) = 6 e 81(tt) (3.16)

d e 01 sdo parametros de fluéncia e segundo TSYTOVICH (1972) podem ser determinados

experimentalmente. Para isso, é preciso definir outros parametros que serdo necessarios:

Coeficiente de variagdo volumétrica final mf,c :

mj = £ (3.17)
Sendo:

pr - recalque estabilizado no tempo (final do adensamento secundario) no estagio analisado;

o - tensao total no estagio analisado;

H - espessura da camada compressivel.

O coeficiente de variagdo volumétrica inicial ou no momento de aplicagdo do carregamento,
m’,, pode ser calculado com grau de adensamento médio de 20% ou 30% e pela expressao

tradicional do adensamento primario:
k

m, = — (3.18)
O coeficiente de fluéncia, , é dado por:
5= 6, ’; (3.19)
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Estimando o tempo de estabilizagio dos recalques, t;, é possivel obter o coeficiente de

variacdo volumétrica secundério:

f
" m,—m/
m , = 1_’;_—51;; (320)

O coeficiente de atenuagio, J;, pode ser obtido por um grafico de In(p(t)/o H), sendo p(t) a

velocidade de recalque, em relagido ao tempo, conforme esta ilustrado na Figura 3.8.

.t
tr

Figura 3. 8 - Grafico para determinac¢io do coeficiente de atenuacio da fluéncia.

Até esse momento, as dedu¢des do modelo, somente trataram da fluéncia do solo, a partir de
agora serd incorporada a parcela de adensamento e assim, tornara o modelo reolégico um
sistema composto por duas fases.

ZARETSKY (1967) usou a solucdo estrutural tradicional de integracdo no tempo para

obtencdo da fun¢do de recalque:
’ t 8 0 1 -
p=Hmyho [1+ [j K(t - to)dt, — = ¥m_1s. —P(®)] (3.21)

Sendo a funcao de fluéncia dada pela seguinte expressao:

2 mm\2
_ _(nm s e~ (GH) Cot_g-s1t
Py = e (E) ey 2 o (3.22)
1—e ‘\2H/ &1

Assim, o recalque pode ser calculado pela soma das contribuicdes das duas fases de
adensamento do solo:

p = HAg[m) Uppim +my' Usec | (3.23)
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O grau de adensamento primario médio pode ser calculado pela prépria teoria de TERZAGHI
E FROLICH. O grau de adensamento decorrente do adensamento secundario, proposto por

ZARETSKY (1967) é dado por:

_ 8 woo
Uec=1—¢ ot — s Zm=1,3,... (3.24)

m

T m\2

1 e“(ﬁ) Cvt_,-6;t
2 Tm\2 Cy
G

E facil fazer as contas e verificar que apenas o primeiro termo do somatoério é significante, o

que simplifica a expressado para:

12
_ 8 e‘(zH) Cvt_,-81t
Usecgl_351t__|:—

(3.25)

102

o) g

1o zH
E o grau de adensamento que incorpora tanto os efeitos do adensamento primdrio, quanto

secundario é dado por:

)
Uprim +5 Usec
Up = ———3— (3:26)

1+E

Como exemplos foram tracadas as curvas que representam o adensamento primadrio, de

fluéncia e a combinacdo delas (UT), dada pela eq. 3.26, o resultado pode ser visto na Figura 3.9.

Fator Tempo, T

1x10° 1x10™ 1x10' 1x10°
O &
0.2
0.4
|_ - \
> | Uprimé[io
0.6
1 5,=10%
0.8 &/5,=0,5
1 C,=10%cm?/s
] 4 H=2cm

Figura 3. 9 - Exemplo da composic¢do curva Ur:T.
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0 modelo reolégico de ZARETSKY (1967) é muito mais simples que os demais modelos, além
disso, calcula separadamente as contribui¢cdes do adensamento primario e secundario, mesmo
considerando que os dois fendmenos ocorrem simultaneamente. TSYTOVICH (1972) apresentou
apenas a formula¢do matematica do modelo de ZARETSKY, ndo apresentou graficos da influéncia
dos parametros e nem suas aplicacdes. Por isso, foram geradas algumas curvas para poder
explorar melhor o modelo.

A maioria dos ensaios de adensamento edométrico é realizada com corpos de prova de 2 cm
de altura. Na Figura 3.10 estdo apresentadas algumas curvas para visualizar a influéncia dos
pardmetros 8/6; (Figura 3.10-a) e &, (Figura 3.10-b). Observa-se que as formas das curvas sio
bastante similares as de TAYLOR & MERCHANT (1940). O modelo reolégico de ZARETSKY
(1967) consegue representar a mesma curva de TAYLOR & MERCHANT (1940), porém o inverso

ndo é verdadeiro, conforme sera discutido a seguir.

Fator Tempo, T Fator Tempo, T
1x10° 1x10™ 1x10" 1x10° 1x10%  1x10"  1x10" 1x10® 1x10°
0 1 1 1 1 1 1 O 1 1 1 1 1 1 1 1
] 5, =10° ] 8/, =0,5
7 C,=10%cm?s 7 C,=10%cm?s
0.2; H=2cm 0_2; H=2cm
0.4— 0.4
|_ _ |
o B B
O.Gi O.Gi
0.8 0.8 10 : \os
] i 5 = 0,1
| (N A N
1 1 b) \

Figura 3. 10 - Curvas Ur:T com variacgao de (a) 8/31 e (b) ..

0 modelo de TAYLOR & MERCHANT (1940) depende de dois parametros: r e F, sendo que o
parametro F incorpora o coeficiente de compressao secundaria, C, e a distancia de drenagem. No
modelo de ZARETSKY (1967) a func¢ao de fluéncia ou o grau de adensamento secundario médio
depende: do coeficiente de atenuagio 91, do coeficiente de adensamento C, e da espessura da

camada de argila, H. Para ilustrar esses comentarios foram geradas algumas curvas para inferir a
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influéncia do coeficiente de adensamento (Figura 3.11-a) e da espessura da camada (Figura 3.11-
b).

Essas varia¢des ndo sdo totalmente independentes, pois como se mostrou anteriormente o0 &
depende dentre outras coisas da velocidade de deformacao, ou seja, do recalque no tempo e
também da espessura da camada. Esses conceitos serdo mais explorados na aplicacio a casos de

aterros sobre solos moles.

Fator Tempo, T Fator Tempo, T
1x107 1x10° 1x10°% 1x10" 1x10" 1x10® 1x10°® 1x10* 1x10% 1x10° 1x10°

0 1 L 1 1 1 1 1 1 1 0 1 1 1 | 1 1 1 1 1 1
] 8, =10° ] 8, =10%
il 8/9, = 0,5 - 88, = 0,5
02~ 105 1qu H=10m g2 20m C, =10% cmls
i i 10m
] C,=10"cm?/s i
0.4 0.4
|_ | -
-] B _
0.6 0.6
0.8 0.8
:(a) i b H=2cm
1 1 (b)

Figura 3. 11 - Curvas Ur:T com variac¢do do (a) coeficiente de adensamento, Cv e

(b) espessura da camada de argila, H.

3.5 Adensamento Primario Radial e Vertical Combinado com Adensamento

Secundario

Neste item serdo desenvolvidas duas metodologias para determina¢do dos recalques ao
longo do tempo decorrentes do adensamento primdrio (radial e vertical) e, ainda incluir o
adensamento secundario. Uma das metodologias serd desenvolvida para usar o modelo de
TAYLOR & MERCHANT (1940) e a outra o modelo de ZARETSKY (1967).
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Os efeitos do adensamento radial sdo bastante conhecidos, tanto em relagdo as formulacées
tedricas, quanto as suas aplicagdes. A aceleragdo dos recalques primarios pelo uso de drenos

verticais esta ilustrada na Figura 3.12.

v
=+

.

. .
\ a-com drenagem puramente vertical (sem drenos

.
.
.

V. verticais)
*

*
| IS
*
‘ @
\
‘0
*
\ .,
\ ’.0
h...
.
- ...-.....-...

Rl Sl L L T TS PPYT LT

b-com drenagem combinada (com drenos verticais)

recalque

P

y
Figura 3. 12 - Comparacio entre a evolucao dos recalques com o tempo com e sem

drenos verticais.

Os drenos devem acelerar exclusivamente o adensamento primario. Na Figura 3.13 estdo
idealizadas as curvas tempo recalque incluindo também, o adensamento secunddrio. As curvas a
(Figura 3.13-a) e b (Figura 3.13-b) sdo as mesmas mostradas anteriormente na Figura 3.12. Os
recalques secundarios sdo dados pela diferenca entre as curvas a e c. Estas diferencas se mantém

nas curvas b e d para um mesmo tempo t.

V ~+
v

* Ppv(y)

recalque
0”
recalque
-

[ R ) R AN Hr - - B - -

Figura 3. 13 - Idealiza¢do do acoplamento entre adensamento primario com (a)
drenagem vertical e (b) drenagem combinada. Ambas considerando o

adensamento secundario.
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CARRILLO (1942) propos que o calculo do grau de adensamento combinado (primario) pode
ser calculado pela expressao:

(1-U,)= (1-Uy) (1— Upp) (3.27)
A partir dessa expressdo, sera desenvolvida uma forma para se calcular o recalque total,
considerando a contribuicio dos adensamentos primdario e secundario, sob condicdo de
drenagem vertical e radial.

O recalque decorrente do adensamento primario combinado pode ser calculado por:

Po@) = Up(t) Pp(t=w) (3.28)

O recalque total, para condicdo de drenagem puramente vertical, pode ser calculado
conforme mostrado no item anterior e, assim, é possivel isolar o recalque decorrente do

adensamento secundario:

Ps@) = Ure) Prt=w) = Un(t) Pp(t=o0) (3.29)

Dessa forma, o recalque total, que inclui os efeitos combinados do adensamento vertical,

radial e também devido ao adensamento secundario, pode ser escrito como:

P©) = Up(e) Poe=eo) T Ur(e) Pre=e0) = Un(e) Pp(e=co) (3.30)
Como:
Pp
=t 331
r PT ( )
Chega-se a:
P@) = T Prt=00)(Upr) = Uney ) + Urey Pr(e=o) (3.32)

Substituindo U, ;) pela equagdo de CARRILLO (1942), o célculo do recalque fica simplificado
para:

P@&) = Prie=oo)(T Uny (1= Upgey ) + Urcey ) (3.33)

Ou, pode-se resumir que o grau de adensamento médio do modelo reolégico de TAYLOR &

MERCHANT (1940) modificado para considerar a drenagem radial, é dado por:

Uy = 7 Unry (1= Upry ) + Ury) (3.34)
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Como ZARETSKY (1967) considerou que seu modelo reolégico é composto de duas fases
(adensamento mais fluéncia) e que, os recalques sdo calculados de forma independente e depois
sdo somados. Desse modo, fica relativamente simples, considerar a combinacdo das
contribui¢des dos adensamentos primarios (vertical e horizontal) e secundario. Basta substituir
a expressdo do grau de adensamento médio primario combinado (CARRILLO, 1942) na proposta

de ZARETSKY (1967), cujo resultado é:

[
1- (l_varimério) (1_ Uhprimério)+5_Usec
U, = — 1 (3.35)
i

3.6 Estimativa dos Recalques Devido ao Adensamento Secundario em

Argilas Normalmente Adensadas

Uma vez definido como o recalque se desenvolve ao longo do tempo, é fundamental conhecer
o valor do recalque final (ao final do adensamento secundario) e a relacdo entre o recalque
primario e o secundario. Alguns ensaios de laboratério de longa duragido tém sido realizados
para estudar o adensamento secundario. Esses estudos sdo importantes para entender o
comportamento, entretanto, inviaveis para fins de projeto corriqueiros. Nao seria possivel
esperar meses ou anos para se obter parametros de adensamento secundario para execucdo de
uma obra convencional.

Serdo propostas trés metodologias para definir a linha de compressdo referente ao fim do
adensamento secundario. Através dessa linha serd possivel obter o indice de vazios no fim do
adensamento secunddrio e, conseqlientemente, também definir o recalque total decorrente do
adensamento primdrio mais secundario. Duas metodologias foram desenvolvidas com base no
conhecimento da formagdo geolédgica dos solos sedimentares e a terceira linha de raciocinio foi
elaborada com base na normalizacdo da curva de compressdo ao final do adensamento

secundario.

3.7 Linha de Compressao Secundaria - Abordagem I

0 indice de liquidez, I, foi muito utilizado por SKEMPTON (1944 e 1969) para interpretar o

comportamento de argilas depositadas sobre peso préprio. Entretanto, esses dados sdo pouco
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utilizados na engenharia geotécnica. Os limites de consisténcias tém sido usados exclusivamente
para caracterizar ou classificar os solos. Esse item tem como objetivo resgatar algumas idéias
propostas por SKEMPTON (1944) e fazer uma aplicacdo que ndo foi prevista pelo proéprio
SKEMPTON.

SKEMPTON (1969) mostrou que hi uma relacdo entre o indice de vazios e o nivel de tensio
em campo, cuja posi¢cdo das curvas depende também das caracteristicas do solo, conforme ja
citado. Outro grafico pouco citado e até esquecido é a relacdo entre o indice de liquidez e a tensao

efetiva de campo, que esta apresentado na Figura 3.14.
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Figura 3. 14 - Relacido entre Indice de liquidez e a tensido efetiva em campo

(SKEMPTON, 1969).

O indice de liquidez é um conceito simples:
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I = L2 (3.36)

Se o solo estiver saturado (S e = w G), é possivel determinar o indice de vazios:

e=G(, Ip+ wp) (3.37)

Fazendo a relacdo entre I e a tensdo vertical efetiva de campo e, ajustando uma fungao
logaritmica, similar a equacdo da linha de compressdao normal utilizada na Teoria de Estados
Criticos, chega-se a:

I, = Ny, — 2, In (') (3.38)

Sendo:

Ni. - o valor de I, para tensao efetiva vertical igual a 1 kPa;

AL - ainclinagdo da linha de I, versus In (¢')

Substituindo a eq. 3.38 em 3.37:

e=G[wp+ Ip (N — 2 In(0',))] ou (3.39)
v=1+ G (wp+ Ny lp)— Ay GlIn(a',) (3.40)
Chamando:

Ny =14 G (wp+ Ny Ip) (3.41)
As= A, G (3.42)
Chega-se a:

v =N, — A In(a',) (3.43)

Admitindo que os solos usados por SKEMPTON (1969) tém seus recalques estabilizados, a eq.

3.43 representa a linha de compressao final (fim do adensamento secundario).

3.8 Linha de Compressdo Secundaria - Abordagem II

Os dados de indice de vazios, reunidos por SKEMPTON (1969), foram determinados até
elevadas profundidades (até 3.000m), por isso, permitiram gerar curvas muito bem definidas de
indice de vazios em relagdo a tensdo vertical efetiva. Segundo SKEMPTON (1969), todos os solos
que ele analisou nao sofreram nenhum tipo de sobreadensamento. A tendéncia é que os solos
com maiores valores de limite de liquidez se posicionem mais acima (Figura 3.15).

Observando os dados de SKEMPTON (1969) com mais detalhe, percebe-se que ha uma clara
tendéncia de convergéncia das curvas para tensdes muito elevadas. Na Figura 3.15 foi realizada

uma extrapolacdo para uma das curvas formadas pelos indices de vazios de solos com mesmo
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valor de limite de liquidez. Pode-se considerar que ha um ponto, em que todas as curvas se
encontrariam, no qual o indice de vazios é nulo e a tensao vertical efetiva correspondente é igual
a 100 MPa. Claro que esse valor é apenas uma extrapolacdo para fins de modelagem, pois a curva
deve deixar de ser linear em escala logaritmica. Porém, para fins praticos ela é plenamente
aplicavel, pois cobre os niveis de tensdo empregados na engenharia geotécnica.

Conhecendo-se o indice de vazios e a respectiva tensdo vertical efetiva, pode-se calcular o

indice de compressibilidade da linha de compresséo final, As:

Ay = —po (3.44)

l (100.000kPa)
alyo

Mais uma vez, usando o conhecimento gerado por SKEMPTON (1969), sabe-se que, essa
inclinacdo depende do limite de liquidez. Correlacionando esses dois parametros (Figura 3.16)

com dados de SKEMPTON (1969), obtém-se:

€9

100.000kPa) 0,31 wy (3.45)
ln(i)
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Figura 3. 15 - Analise dos dados de SKEMPTON (1969) da relacgio entre indice de

vazios e tensao vertical efetiva de campo.
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Os dados de SKEMPTON (1944) incorporam solos de varias partes do mundo, entretanto, ndo
contemplam solos brasileiros, que podem ser mais plasticos. Para inferir esses resultados, foi
utilizado o banco de dados das argilas do Rio de Janeiro (FUTAI, 1999), da Baixada Santista
(MASSAD, 1985) e outros dados para inferir a proposta apresentada. Essas andlises estdo

apresentadas na Figura 3.17.

T + St Andrew Bay 109
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Figura 3. 16 - Relacdo entre o “indice de compressido” da curva de compressao de
milhares de anos e a tensao vertical efetiva de campo para os dados de SKEMPTON

(1969).

As andlises realizadas para os solos moles do Rio de Janeiro (Figura 3.17-a) e de Sdo Paulo
(Figura 3.17-b), forneceram exatamente a mesma correlagdo das argilas analisadas para os dados
de SKEMPTON (1969). Este resultado permite utilizar a mesma correlacdo para as argilas

brasileiras.
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Figura 3. 17 - Relacdo entre o “indice de compressao” da curva de compressao de

milhares de anos e o limite de liquidez para os solos (a) do Rio de Janeiro e (b) de

Sao Paulo.
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Como se sabe que o estado de adensamento e fluéncia do solo ocorreu em milhares de anos, é
possivel admitir que hoje as deformacdes estdo estabilizadas, portanto, é possivel calcular o

indice de vazios ao final do adensamento secunddario da seguinte forma:

e=031w, (In22% 3.46
ol

Como esses dados de SKEMPTON (1944) podem ser considerados como uma curva de
adensamento em campo (com tempo de adensamento muito longo), o indice de vazios no final do

adensamento secundario pode ser calculado por:

e=031w, (11,51 —Ino',) (3.47)
ou o volume especifico é dado por:

v=457w;, —0,31w;Incg’, (3.48)
Sendo:

Ny = 4,57 w;, (3.49)

As = 0,31 wy (3.50)

A mesma metodologia pode ser aplicada para fazer correlagdes com outros parametros
basicos, como a umidade, por exemplo. Esta correlagio também foi realizada e esta apresentada

na Figura 3.18. A correlagdo também é boa e gera a seguinte expressao:

100000
e=029w (lna—lv) (3.51)
ou
v=434w —029wlnd’, (3.52)
Sendo:
N, = 434w (3.53)
Ay =029w (3.54)
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Figura 3. 18 - Relacdo entre o “indice de compressao” da curva de compressao de

milhares de anos e umidade para os solos do Rio de Janeiro e de Sao Paulo.

3.9 Linha de Compressdo Secundaria - Abordagem III

O adensamento secundario é caracterizado pela longa duracdo das deformacdes ao longo do
tempo. Essa caracteristica dificulta a definicdo do indice de vazios ao final do adensamento
secundario. A abordagem empirica usando C, ndo prevé que os recalques estabilizam com o
tempo. Essa ndo sera a abordagem empregada nesse trabalho. Serda admitido que os recalques
estabilizam a longo prazo e, que o adensamento primario e secundario ocorrem ao mesmo
tempo.

MARTINS ET AL (1997) apresentaram resultados de trés ensaios de adensamento
edométricos, de longa duracdo, de uma amostra de solo artificial (90% de caulinita e 10% de

bentonita). Ao final de dois anos MARTINS ET AL (1997) observaram que as deformagdes se
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estabilizaram. Ensaios realizados por VIEIRA (1988) e FEIJO (1993) conseguiram definir alguns
pontos do final do adensamento para a argila de Sarapui. Pesquisas semelhantes foram feitas
para o solo mole da Ilha Barnabé na Baixada Santista (AGUIAR, 2008). Quando esses resultados
experimentais sdo realizados, o calculo do recalque decorrente do adensamento secundario se
torna relativamente simples. A maior dificuldade é realizar ensaios de longa duracio ou nio
convencionais para se obter essas informacdes.

Nesse item serd replicada a proposta de normalizacdo usada para as curvas de compressao
primaria (item 2.3) , também para a linha de compressao secundaria. A hipétese inicial é também
apresentar uma curva normalizada que consiga representar varios solos de mesmo
comportamento. A idéia é relacionar os indices de vazios do final da estabilizacdo dos recalques
com o indice de vazios referente a tensdo de escoamento para normalizar a curva de compressao
edométrica, conforme ja foi descrito. Esta metodologia estd apresentada, esquematicamente, na

Figura 3.19.

e
1 oy Ou(log) — 1 ID (log)
!
ey \
.
\
\
\
N\
N
N\
N
(@) (e-e)/ey ()

Figura 3. 19 - Normalizacao da curva de compressio no final do adensamento

secundario.

Para se aplicar esse conceito é preciso conhecer a linha de compressdo do final do
adensamento secundario e de alguns solos, porém, existem poucos dados experimentais. Nesse

trabalho se conseguiu reunir alguns dados de campo e outros de laboratério.
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A primeira constatacio da relacdo entre o indice de vazios de campo e a tensdo vertical
efetiva de campo e usa-la como uma curva de compressdo de milhares de anos, foi feita por
BJERRUM (1967), conforme se mostrou na Figura 3.3. Analisando esses dados foi aplicada a
metodologia de normaliza¢do da curva de compressdo no fim do adensamento secundario. Foi
utilizado um dos trés pontos de escoamento apresentados como parametros de normalizagio (ey
e 0'vy), conforme indicados na Figura 3.20-a. O resultado dessa normalizag¢do esta apresentado na

Figura 3.20-b.
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Décadas depois, MARTINS (2008) apresentou uma construcdo semelhante a de BJERUM
(1967) para a argila de Sarapui. Esses dados estdo apresentados na Figura 3.21-a. A primeira
camada é ressecada e sobreadensada e por isso, esses dados ndo sao validos para a normalizacao,
por isso, esses dados foram desprezados. Na Figura 3.21-b esta apresentada a normalizagido da
curva.

A argila de Sarapui tem espessura pequena (cerca de 10 m) em conseqiiéncia a tensio efetiva
é pequena e dessa forma, os valores de ID também sdo pequenos. A pesquisa desenvolvida pelo
grupo de reologia coordenada pelo prof. lan Martins da COPPE tém realizado ensaios de longa
duracdo e também ensaios de relaxacio e chegaram ao final do adensamento. Esses dados serdo
utilizados para desenvolver a curva de normalizacdo. Os dados experimentais sdo valiosos, pois
servem para entender o comportamento dos solos submetidos a ensaios de longa duracio.
Entretanto, para fins praticos, em obras convencionais, é inviavel realizar ensaios dessa natureza.
Por isso, a normalizacdo realizada tem objetivo de extrapolar os dados disponiveis para outros
solos de caracteristicas semelhantes.

O principio dessa normalizacdo é que ha uma relacdo entre a tensdo de escoamento e o
respectivo indice de vazios que caracteriza o solo. H4 uma correlacdo entre o limite de liquidez e
o indice de vazios de campo, conforme mostrou SKEMPTON (1944 e 1969), por isso, a proposta
apresentada nesse indice tem alguma relagdo com a correlagdo feita anteriormente.

Os dados de campo e de laboratoério para construcdo da curva de compressdo normalizada
estdo reunidos na Figura 3.22. Conseguiu-se tracar uma linha que representa bem a

normalizacdo pretendida. Chegou-se a seguinte expressao:

ey—e

= 0,10 + 0,22 In(ID) (3.55)

ey
ou

e = e, [0,90 — 0,22 In(ID)] (3.56)

E é possivel explicitar os parametros:
Ny =1+ €,[090 + 0,22 In(d",, )] (3.57)
As=022¢e, (3.58)

Lembrando que:

€o
€y = 1,06-(0,06 IDy) (3.59)
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Figura 3. 21 - Curva de compressdao de campo da argila de Sarapui.
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Figura 3. 22 - Curva de compressao final normalizada.

3.10 Comentarios Sobre a Curva de Compressao Final

E possivel realizar ensaios de longa duracio ou relaxagio de tensdes para determinar a linha
de compressao final. Essa forma direta de determinagao da curva fornece subsidios para calcular
o recalque total final com maior precisdo. Entretanto, a pratica da engenharia nem sempre
consegue absorver exigéncias tdo grandes. Nessa tese, propdem-se trés métodos para calcular o
indice de vazios final decorrente de um carregamento. O resumo dessas propostas esta
apresentado na Tabela 3.1.

A abordagem na qual se estabelece a normalizacdo com o indice de liquidez, indicou que o

“indice de compressao final” s6 depende da densidade relativa do solo. Se considerar que a
47



densidade relativa varia pouco, a linha de compressao final variaria mais com o parametro N..
Conforme o préprio SKEMPTON (1969) concluiu, a relagdo entre a tensao vertical efetiva, indice
de vazios e limite de liquidez representa melhor a curva de compressdo do solo em campo por
sedimentacao de longo tempo.

A abordagem II toma como base também a curva de compressdo de SKEMPTON (1969), que
concluiu que a curva de compressao representa melhor a compressibilidade do solo “in situ” e
chamou-a de curva de compressdo de sedimentacdo de solos argilosos normalmente adensados.
SKEMPTON néo relacionou essa informacdo com o fim do adensamento secundario e essa
proposicdo foi apresentada nessa tese. Isso porque, se considerou que os solos depositados a
milhares de anos ja sofreram todo recalque e ja estdo estaveis. SKEMPTON usou dados da argila
de Drammen, muito estudada por BJERRUM. Por sua vez, SKEMPTON nao vislumbrou que o
estudo de BJERRUM era uma extrapolagdo da sua interpretacdo para outras 20 argilas. Nessa
tese admite-se que uma argila saturada, submetida a um acréscimo de tensdo, chegara, no final
do adensamento secundario, na curva de compressao final. A correlacdo realizada com o limite
de liquidez ou umidade permite determinar os parametros que definem o fim do adensamento
secundario de forma bastante simples. As correlagdes foram realizadas para os solos estudados
por SKEMPTON (1969), as argilas da Baixada Santista, de Sdo Paulo e do Rio de Janeiro.

Por fim, foi idealizada a abordagem III, que usa a normaliza¢do da curva de compressao e
assume-se que ela é unica. Nessa abordagem a tensdo de escoamento e o respectivo indice de
vazios sdo utilizados para normalizacdo. Para aplicar essa proposta é necessario conhecer,

previamente, a histdria de tensdes do solo, além do indice de vazios.

Tabela 3. 1 - Resumo dos métodos de obtenc¢io dos parimetros N; e As; para

calcular o volume especifico final.

Descrigao N; As Complementos
Abordagem I:
~ ) NIL = 1,59
Rela(;ao IL:GV de NS =1 + G (WP + NIL IP) /15 = ){IL G l _ 0 19
campo L=
ﬁblo rdagem [: ; N, = 4,57 w, A= 031w,
clagao e:ov de N, = 434w A =0,29w
campo
eO
Abordagem II: ey = 1,06 _ (0,06 IDO)
Relagdo Ng=1+¢,(090+0,22Ind',,) | 4,=022¢e, P
normalizada ID, = —
Ty

Obs.: As abordagens II e III sdo melhores, porque a abordagem I depende de varios parametros-indices que podem acumular

erros de correlagdo e experimentais.
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3.11 Calculo do Recalque Final

Uma vez definida a posi¢do da curva de compressao final, é facil calcular o recalque final. O
préoprio BJERRUM (1972) propds uma metodologia para calcular o recalque final. Ele idealizou
que a curva de compressao final é paralela a curva de compressao virgem. E apresentou uma
curva que relaciona a razao de sobreadensamento com o indice de plasticidade. Incluindo dados
de algumas argilas de Sdo Paulo e do Rio de Janeiro (Figura 3.23), verifica-se que essa correlagao
nao se enquadra, perfeitamente, aos dados.

BJERRUM (1972), assim como MARTINS ET AL (1997), defenderam que as curvas de
compressado primaria e final sdo paralelas e que a razdo de sobreadensamento é constante com a
profundidade, no caso de solos normalmente adensados. MASSAD (1985) por outro lado, tem
demonstrado que a diferenca entre a tensdo de pré-adensamento e a tensao efetiva de campo é
constante. E importante ressaltar que no caso das argilas da Baixada Santista ha indicios de

sobreadensamento decorrentes de possiveis sobrecargas ou rebaixamento no nivel do mar.
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Figura 3. 23 - Comparacdo da curva que relaciona razao de sobreadensamento
com o indice de plasticidade proposto por BJERRUM (1972) e dados

experimentais.
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As linhas de compressdo primaria e final ndo devem ser totalmente paralelas, conforme
mostrou o proprio BJERRUM (1967) em ensaios de longa durac¢do (Figura 3.24). O mesmo efeito
pode ser notado pela curva de compressdo final obtida com dados de campo e laboratério
(Figura 3.3). Ensaios similares realizados por CRAWFORD (1964) demonstraram
comportamento similar. Além dessas evidéncias experimentais, também ¢é facil entender que
essas curvas nao podem ser paralelas: considere um carregamento muito grande (hipotético) no
qual todo indice de vazios seria reduzido por compressdo primdria, como poderia ocorrer o

adensamento secundario sob condicdo edométrica?

Tensé&o vertical efetiva, o', (kPa)
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Figura 3. 24 - Ensaios de longa duracio realizada por BJERRUM (1969).
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3.12 Calculo do Recalque Final Partindo da Linha de Compressdo Primaria

O calculo do recalque final a partir da linha de compressdo primdaria segue a mesma idéia
proposta por BJERRUM (1969), porém, no estudo realizado nessa tese, as linhas de compressao
primaria e final podem ser consideradas paralelas ou nio.

Na Figura 3.25-a estd mostrado o modelo de comportamento de BJERRUM e ao lado (Figura
3.25-b) estd indicada a idealizagdo, para fins de cdlculo de recalque, usando os conceitos
semelhantes aos de BJERRUM. A metodologia apresentada por BJERRUM pode ser usada para

recalque final como a soma do recalque por adensamento primario mais secundario e 4 dado por:

P

__H vt
= 1+eg Cclog(ﬂ’uo)

(3.60)

Essa proposta s6 vale para argilas normalmente adensadas envelhecidas, ou seja, para
aquelas em que a razdo de sobreadensamento é maior que um e decorrente, exclusivamente, do
efeito do adensamento secundario. Em resumo, a linha de compressao final é paralela a linha de
compressdo primdria. O estado inicial esta sobre essa linha (ponto A da Figura 3.25-b) e ao final

do adensamento secundario retorna para essa mesma linha (ponto C da Figura 3.25-b).
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OJvn Olvy dvf ~ II’I dv
T T >
. N H
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N
curva (Nie /V’ N AR
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A
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«— {7 {ese. log)

Figura 3. 25 - Curva de compressao (a) proposta por Bjerrum e (b) idealizada.
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Reinterpretando os conceitos apresentados por BJERRUM, é possivel apresentar outro
cendrio um pouco mais elaborado. O modelo de BJERRUM permite somente estimar recalques de
solos que ndo sofreram sobreadensamento por acréscimo de tensdo efetiva. Porém, nessa tese
foram apresentadas trés metodologias para se definir a posicdo da curva de compressao final e
por isso, foi possivel também entender o efeito do adensamento secundario em solos
sobreadensados.

Na Figura 3.26 estdo apresentadas algumas condi¢des possiveis de sobreadensamento do
solo e as conseqiiéncias nos recalques finais. A Figura 3.26-a inclui as curvas de adensamento
secundario em diferentes tempos proposto por BJERRUM com destaque para a linha de
compressao final. Foram incluidos trés pontos (i, ii e iii), que indicam os possiveis estados do solo
em campo. O ponto i (Figura 3.26-a) representa um solo sobreadensado, pois se encontra a
esquerda da linha de compressdo final, o ponto ii é de um solo normalmente adensado
envelhecido e que ndo estid mais sujeito a deformagdes ao longo do tempo e o terceiro ponto, iii,
representa um solo que estd em processo de deformacdo por adensamento secundario.

0 modelo de BJERRUM, apresentado na Figura 3.26 esta reinterpretado na Figura 3.26-b. Um
solo normalmente adensado e envelhecido apresenta uma tensdo de pré-adensamento maior que
a tensao vertical efetiva de campo. Ao submeter o solo a um acréscimo de tensio, este recalcara e
ao final do processo estabilizara no ponto C. O acréscimo de tensdo pode nao ultrapassar a tensao
de pré-adensamento e, ainda assim, ocorrera recalque por adensamento secundario.

Se o solo estiver sobreadensando, ou seja, a esquerda da linha de compressao final (ponto A
da Figura 3.26-c), mas se a tensao final estiver a direita dessa mesma linha, havera recalque por
adensamento secunddrio até estabilizar-se no ponto C (Figura 3.26-c).

No caso se solos muito sobreadensados ou submetidos a pequenos carregamentos, no qual o
estado de tensdo apdés o acréscimo de tensdo ainda permaneca a esquerda da linha de
compressao final, ndo devera ocorrer recalques por adensamento secundario (Figura 3.26-d).
Nesses casos havera apenas recalques elasticos. De certa forma, os projetos de fundacdes rasas
tomam partido desse caso, haja vista que, sdo assentados em solos de baixa compressibilidade e
limitam pequenos recalques, ndo sendo valido como exemplo os prédios de Santos.

Como nessa tese se usa uma equacao para a curva de compressao final, é possivel identificar
e calcular o recalque em qualquer uma das situacdes apresentadas na Figura 3.26, como sera

demonstrado a seguir.
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Figura 3. 26 - Idealizacdo dos recalques por adensamento secundario.

O recalque final (primario mais secundario), nada mais é do que:

pg = % H (3.61)
Sendo:
Vo - 0 volume especifico in situ (vo=1 + e,) (3.62)

Av - a variacdo do volume especifico, dado pela diferenga entre o volume especifico inicial e
volume especifico final (ao fim do adensamento secundario):

Av = v, — vy (3.63)
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Como se sabe calcular o volume especifico final:
vp = Ny — AsIn(a’,) (3.64)
E assim, calcular o recalque final, que é dado por:

p=——(+e,—N;+Alnc'") (3.65)

Sendo que os paridmetros N e 4; foram definidos e as possibilidades de determina-los foram
resumidas na Tabela 3.1.

E importante que antes de calcular o recalque final se conheca qual das situacées indicadas
na Figura 3.26 representa melhor o caso. Como a curva de compressdo final é empirica, é
importante calcular também os recalques primarios (eq. 2.10). Os recalques finais dever ser

maiores que os primarios para que haja coeréncia conceitual.

3.13 Historia de Tensoes Decorrentes do Adensamento Secundario

Uma vez conhecidas as linhas de compressao virgem e final, bem como o estado de tensdes
do solo, é possivel também estimar a histéria de tensdes do solo decorrente do envelhecimento
(ou adensamento secundario). E importante se destacar que AA melhor forma para se definir a
tensdo de pré-adensamento é através de ensaios de laboratério com amostras de qualidade (eq.
2.15 e 2.16 definem o que é uma amostra de boa qualidade). Existem muitos depdsitos de solos
moles que foram bastante estudados, cuja estimativa da razdo de sobreadensamento pode ser
realizada com base em correlacdes ou banco de dados, como por exemplo: os solos da Baixada
Santista (MASSAD, 1985) e do Rio de Janeiro (FUTAI 1999).

0 esquema que sera usado para determinac¢do da tensdo de pré-adensamento estd mostrado
na Figura 3.27. E o processo inverso ao apresentado anteriormente, porém, explicitando a tensio
de pré-adensamento.

O volume especifico no ponto B pode ser obtido pela linha II e III (indicados na Figura 3.27):

Pela linha II:

vg = vy — kIn(o'y,) (3.66)

Sendo

vg 0 volume especifico no ponto B;

k - ainclinagdo da curva de descarregamento e recarregamento (k=4v/4Inc’));
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Vi - volume especifico para ¢'v = 1 kPa na curva de descarregamento e recarregamento, que

passa pelo ponto B;

G’Vn O"Vy g In OJV

curva de

N compressao
N o
rimaria
curvade M~ P
compressao 1l \{
final S ~ A v
S N N

Figura 3. 27 - Esquema para determinacio da historia de tensoes do solo.

Pela linha III:
vg = Ng— As In(0'y,) (3.67)
Sendo:

Ns - o volume especifico para ¢'v = 1 kPa da curva de compressao final;
As - inclinagdo da curva de compressio final (4 =4v/AInc’,);

[gualando as eq. 3.66 e 3.67:

v = Ny — (A = ©)In(a'y,) (3.68)

E possivel determinar o volume especifico no ponto C por duas curvas (II e IV):

Pela linha II:

ve = v — kin(o'ym) (3.69)
Substituindo o valor de vkna eq 3.68:

ve= Ng— (As — K)In(o',,) — k In(o' ) (3.70)
Pela linha IV:

ve=N— Aln(a',n) (3.71)

Igualando as eq. 3.70 e 3.71:
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G,vm = exp (N_ Ns+()h;: Z) ln(a’vo)) (372)

Se for admitido que A; = A, conforme propds BJERRUM (1967), a expressdo anterior se

resume a:
0 ym = 0'po €XP (A;__IZS) (3.73)
ou
OCR = exp (5= (3.74)

N, A e k sdo parametros convencionais da linha de compressdo normal da Teoria de Estados

Criticos (porém, para condicdo edométrica) e N foi definido anteriormente.
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4, PREVISAO DE RECALQUES DE ATERROS SOBRE SOLOS MOLES

O objetivo desse capitulo é aplicar as propostas apresentadas para calculo de recalque
primario, final e também a evolucdo dos recalques ao longo do tempo incluindo o fendémeno do
adensamento secundario. Existem poucos dados de aterros instrumentados de longa duragao.
Para validar a proposta foram selecionados alguns aterros com dados de instrumentacido que
conseguiram mensurar os efeitos do adensamento secundario.

Nesse capitulo nio serdo apresentados detalhes sobre o comportamento desse solo. Serdo
compiladas apenas as propriedades necessarias para se aplicar a metodologia de calculo de
recalque final e ao longo do tempo, conforme foi descrito no capitulo anterior.

O estudo foi realizado, considerando-se o adensamento secundario em aterros sobre solos
moles com e sem drenos verticais. Para validar a metodologia proposta, é preciso se dispor de
dados de instrumentagdo de longo prazo, o que ndo é muito comum. Existem prédios em Santos
com medicdes de recalques ha varias décadas, porém nio foram analisados porque o estudo sera
limitado a aterros sobre solos moles.

A utilizacdo de drenos de areia é bastante antiga. Um dos primeiros estudos brasileiros
publicados foi de PACHECO SILVA (1953), no qual ele analisou os recalques do tanque da
Alemoa. Porém, esse caso ndo sera analisado, porque o aterro foi alteado em estagios, e o tempo
monitorado em cada estagio ndo foi suficiente para se observar os efeitos do adensamento
secundario.

Outro estudo muito importante que comparou valores de C, de campo e laboratoério foi
realizado por PINTO & MASSAD (1978) nos aterros executados na Rodovia dos Imigrantes, sem e
com drenos de areia. Infelizmente, o processo executivo dos drenos prejudicou a analise dos
resultados.

Foram selecionados alguns casos de aterros instrumentados com, pelo menos, mais de trés

anos, para realizar as analises e que sera apresentado a seguir.
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4.1 Aterro Experimental de Sarapui II

A area experimental de Sarapui na Baixada Fluminense foi um local muito estudado na
década de 70 e 80. Foram executados varios aterros experimentais, alguns com objetivo de
verificar a estabilidade de aterro sobre solo mole (ORTIGAO, 1980) e outros de estudar os
recalques (TERRA, 1988 e SMITH, 1992). Muitos estudos foram realizados para estudar o
comportamento desse solo e um resumo desses dados foi apresentado por FUTAI (1999) no
banco de dados das argilas do Rio de Janeiro.

Algumas propriedades da argila de Sarapui estdo apresentadas na Figura 4.1. A espessura
média da camada de solo mole é de 10 m. H4 uma tendéncia dos limites de consisténcia reduzir
com a profundidade, cujos valores médios de limite de liquidez sdo de 120% e do indice de
plasticidade de 70% (Figura 4.1-a). A umidade natural sempre fica um pouco acima do limite de
liquidez (Figura 4.1-a). Até cerca de 3 m de profundidade o indice de vazios é constante (em
torno de 4) e depois reduz com a profundidade (Figura 4.1-b). O indice de compressibilidade
médio é de 1,9 (Figura 4.1-c) ou Cc/(1+e,) médio é de 0,40. Quanto a histéria de tensdes pode-se
interpreta-la de duas formas:

eadmitir, conforme defendido por MASSAD (1985) que a tensdo de pré-adensamento é
paralela a tensdo efetiva de campo e conforme estd mostrado na Figura 4.1-d, se adéqua
perfeitamente;

eadmitir que a razdo de sobreadensamento é constante, conforme defendeu BJERRUM
(1972) e mais recentemente também por MARTINS ET AL (1997). Na Figura 4.1-e esta
apresentada a variacdo de OCR com a profundidade e se for desprezada a camada ressecada ha
como tragar uma linha média que se adéqua bem aos dados experimentais. Porém, um ajuste
mais refinado indicaria que a razdo de sobreadensamento tem tendéncia de reduzir com a
profundidade.

MASSAD (1985) estudos a evolucdo geoldgica da Baixada Santista para defender efeitos de
sobreadensamento decorrentes do aumento de tensdo efetiva e assim defendeu que as retas de
variacdo de tensio efetiva de campo e da tensdo de pré-adensamento sdo paralelas. Por outro
lado MARTINS ET AL (1997) segue o mesmo raciocinio de BIJERRUM para defender a razio de
sobreadensamento maior que um para argilas envelhecidas.

Nessa tese ndo se entrara no mérito de investigar as causas do sobreadensamento, porém,
pretende-se apresentar uma metodologia através da qual se consiga calcular os recalques finais
para fins de engenharia, independente da causa do sobreadensamento da argila.
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Figura 4.1 - Perfil de caracterizacdo e compressibilidade da argila de Sarapui-R],

dados de ORTIGAO (1980).

Os aterros que serdo analisados fazem parte da Fase I do Aterro Experimental de Sarapui,
onde foram investigados os recalques ao longo do tempo e a influéncia de drenos verticais na
aceleracao dos recalques. Ao longo de um aterro com 350 m de extensdo e 40m de largura foram
instrumentadas sete se¢des numeradas de A até G, cujos detalhes estdo mostrados na Figura 4.2
e na Tabela 4.1. Duas dessas secoes ndo tém drenos (A e G) e nas demais foram executados
drenos de areia (com ponta aberta, fechada e jato de agua), drenos fibroquimicos e fita de

geotextil ndo tecido.
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Figura 4.2 - Geometria do Aterro Experimental de Sarapui II (TERRA, 1988).

Tabela 4. 1 - Tabela com informagoes sobre o Aterro Experimental de Sarapui II.
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Para realizar as previsdes, também serdo necessarios os valores dos coeficientes de

adensamento vertical e horizontal, cujos valores foram determinados em laboratério por

COUTINHO (1976) e estdao mostrados na Figura 4.3.

. 2
Coeficiente de adensamento, c.e cv(m /s)
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Figura 4.3 - Variacodes de C, e C; com a tensdo vertical efetiva obtida em

laboratdorio (COUTINHO, 1976)
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4.1.1 Aterro Experimental de Sarapui Il -Secdo A

A Secdo A do Aterro Experimental de Sarapui II foi executada sem drenos, trata-se, portanto,

de um aterro convencional. Para o calculo de recalques sdo necessarios os seguintes dados:

G=2,5

e =35

wp =50%

wi, = 120%

Ip=70%

6'wa 5,25m de profundidade: ¢’y = 3,2 x 5,25+15 = 31,8kPa (no meio da camada)
Altura do aterro 1,8m

Peso especifico do aterro 19,3kN/m3

¢6'vi=-51,54kPa (sem considerar a submersao)

Tabela 4. 2 - Parametros para calculo dos recalques finais.

Descri¢ao N As Complementos
Abordagem II: Ny = 4,57 wy, As = 0,31 wy
Relacdo e:c’y de Ns =4,57x1,2 As = 0,31x1,2
campo N = 5,49 A = 0,37
Abordagem Il | Ny=1+¢,(0,90+022nc"y,) | A =022e, | &=Toe—@sein)
Relagdo Ny =1+3,7(0,90 4+ 0,22 [n31,8) As = 0,22x3,4 o =34
normalizada N, = 6,65 A =0,75 ID, = cr,:;:0,53

Relembrando, o recalque total é dado por:

H '
p=reo(1+eo—Ns+/151na,,) (4.1
E preciso também considerar a submersio:
H !
pr = Tros (1 +e, — N+ /'ls(lna vf — Pf yw)) (4.2)

O recalque primario é calculado por:

alyo+Aco—
e 1-0.23 In( 722270 P L TV
m=—|1— uta 4.3
Pprim 1+e, 1,06—0,06 ID, (4.3)

o recalque primario serd usado somente serd usada para calcular o parametro r, que é a

relacdo entre o recalque primario e o final.
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Tabela 4. 3 - Resultados dos recalques finais e primarios.

- Recalque final (m) Recalque primdrio _ _Pr
Descricdo _ _ r= .
Sem submersao Com submersao (m) Pprim.
Abordagem II 1,68m 1,42m 0,57 0,40
Abordagem 111 1,89m 1,35m 0,55 0,41

Os recalques primarios sdo pequenos, isso porque, a submersao decorrente do recalque final
(primario mais secundario) reduz a tensdo efetiva final. Curiosamente, o recalque por
adensamento primario, desprezando o recalque secundario, vale 0,80 m com submersado e 1,10 m
sem submersdo. Isso explica porque o uso do método de Asaoka consegue ajustar a curva de
recalque no tempo aumentando o recalque previsto e alterando o valor de Cy medido em
laboratério. Esse procedimento faz com que o valor de C, se torne um parametro de ajuste e é
valido para montar um banco de dados e utilizar em outras obras. Entretanto, a estimativa dos
recalques a longo prazo nio é possivel, caso esteja ocorrendo adensamento secundario.

Para fazer a previsdo dos recalques ao longo do tempo é preciso definir o valor do
coeficiente de adensamento vertical. Porém, conforme tem sido mostrado por PINTO & MASSAD
(1978) e MASSAD (1985), os valores de C, de campo sdo muito menores que os medidos em
laboratério e pode chegar até a 100 vezes menor. PINTO (1994) atribuiu existéncia de lentes de
areia e adensamento secundario.

E comum se obter os valores de C, de aterros instrumentados a partir do método de Asaoka.
Essa metodologia determina um recalque de estabiliza¢gdo, normalmente maior que o calculado,
além de C, também, normalmente, maior que o obtido por meio de ensaios de laboratério. PINTO
(2001) demonstrou as incoeréncias que podem ocorrer decorrente da aplicacdo do método de
Asaoka. Mesmo sendo realizados calculos de recalques e evolugdo dos recalques ao longo do
tempo por meio de teorias consagradas, dificilmente se conseguem fazer boas previsées iniciais.
Nesta tese serdo usados os valores de C, medidos em laboratdrio, pois eles foram determinados
sob condi¢cdes de contorno bem definidas. Pretende-se demonstrar que se consegue fazer boas
previsées quando se utiliza uma teoria que incorpora os efeitos do adensamento secundario.

Ao final do processo ocorrera um recalque de 1,40 m e a tensio efetiva final sera de 38 kPa,
nessa condicao o valores de C, vale 9,4 x 10-4 cm?/s (Figura 4.3). Como os modelos utilizados ndo
consideram a variacdo do coeficiente de permeabilidade com o aumento da tensdo efetiva, o

valor de C, utilizado sera o valor médio.
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Para usar a Teoria de TAYLOR & MERCHANT (1940) é preciso do parametro r, ja
apresentado na Tabela 4.3, e também de F que depende do coeficiente de compressdo

secundaria, do quadrado da altura de drenagem, de r e de Cy:

poil _pH]
rT  rc, (4.4)

Ensaios de longa duragdo permitem determinar o coeficiente de compressao secundaria, |, e
assim calcular o valor de F. Porém, como Hq da obra é muitas vezes maior que de laboratorio e C,
€ um valor pequeno, gerando um valor de F grande o suficiente para usar um valor infinito. A
partir de F igual 100, a teoria fornece as mesmas curvas de grau de adensamento médio em
funcao do fator tempo, dependendo apenas de r (Figura 3.6-f).

O aterro analisado nesse item foi construido em etapas até atingir a altura de 1,8 m em 334
dias de construgdo, conforme esta indicada na Figura 4.4. As placas de recalques forma
monitoradas por 2.400dias.

Para realizar as previsdes de recalques foi considerado um carregamento crescente até os
334 dias, desprezando os estagios intermediarios. Também foi considerada submersao do aterro
e é fundamental que seja considerado, pois a magnitude dos recalques é consideravel.

O resultado, da previsdo realizada, estd mostrado na Figura 4.4. Nao foi feito nenhum ajuste
entre os valores medidos e as previsdes. A abordagem III apresentou bom resultado, como pode
ser visto na Figura 4.4-a, a abordagem II apresentou recalques maiores que pode ser explicada
pelo valor do recalque final ou de C, inadequado. A extrapolacdo dos dados pela teoria adotada
estd mostrada na Figura 4.4-b. Se o modelo reolégico for adequado, apés 2.400 dias de
carregamento apenas 70% do recalque total teria ocorrido e o restante da deformacao ocorreria
nas proximas décadas.

E possivel fazer um ajuste com pequena alteragio do C,, cujo resultado estd mostrado na
Figura 4.5. O Cy medido por COUTINHO (1976) foi de 9,4 x 10-* cm?2/s os valores que forneceram
melhor ajuste foram de 12,5 x 10+ cm?/s e 11 x 104 cm?/s, para as abordagens II e III,
respectivamente. E possivel que essa pequena diferenca seja explicada pela variacdo das
propriedades do solo com a profundidade. A utilizagdo do modelo acoplado com adensamento
primario e secundario pode realizar previsdes com dados medidos em laboratério.

A teoria de previsdo de recalques ao longo do tempo mais usada é a Teoria de Terzaghi e por

isso, foi usada para comparar com o modelo reoldgico estudado.
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Figura 4.4 - Previsdes dos recalques para a Sec¢ido A do Aterro Experimental de

Sarapui II.



TERRA (1988) realizou o procedimento convencional de aplicar o método de Asaoka e
retroanalisar os valores de recalque total e Cy e obteve um recalque de 1 m e coeficiente de
adensamento de 14 x 10-4 cm2/s. Na Figura 4.6 foram incluidas as curvas de recalque ao longo do
tempo usando a Teoria de Terzaghi (com os parametros de laboratério e obtidos por Asaoka) e
também a Teoria de TAYLOR & MERCHANT (1940).

Os recalques calculados pela Teoria de Terzaghi com os pardmetros de laboratério sio
sempre inferiores aos valores medidos. Ao se utilizar a mesma teoria com os parametros
alterados pelo método de Asaoka fornece valores muito préximos aos valores medidos como se
pode ver na Figura 4.6-a. Da mesma forma o modelo com adensamento primario e secundario
acoplado também fornece bons resultados.

Por outro lado, se for necessario realizar previsdes além da dltima data de monitoramento o
resultado é bastante diferente. As extrapola¢des das curvas tedricas podem ser vistas na Figura
4.6-b. Apo6s 2.400 dias de carregamento a velocidade de recalque medida ainda é de 0,18mm/dia,

o que indica que ainda nio est4 préxima da estabilizacao.
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Figura 4.5 - Ajuste dos valores de C, para a Secao A do Aterro Experimental de

Sarapui II.
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A utilizacdo da Teoria de Terzaghi, com C, obtido em laboratério e o recalque final calculado
com parametros de laboratério, conduz a resultados cada vez mais discrepantes com o tempo. A
curva construida com parametros retroanalisados por Asaoka indica a estabilizacdo dos
recalques pouco tempo ap6s a ultima leitura da instrumentac¢do. Essa caracteristica é tipica da
metodologia usada, pois o método de Asaoka se baseia na teria de Mikasa que fornece
exatamente a mesma solucdo de Terzaghi e por isso, ndo consegue incorporar o fenémeno de

fluéncia do solo.
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Figura 4.6 - Comparacao da Teoria de Terzaghi com o modelos reoldgico de

TAYLOR & MERCHANT para a secao A do Aterro Experimental de Sarapui II.
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Ndo se pode afirmar o que ocorreria a longo prazo. Entretanto, intuitivamente a curva
extrapolada pelo método de TAYLOR & MERCHANT (1940) parece ser mais consistente, pois as
velocidades de recalques reduzem gradativamente e a longo prazo, tal como observado por
MACHADO (1961) e TEIXEIRA (1994). O modelo usado chega a velocidades de 1 cm/ano ap6s 22
anos de construcdo. O modelo de TAYLOR & MERCHANT (1940) tem sido usado por MARTINS
(2008) em dados de laboratério e também no aterro da Embraport, localizado na Ilha Barnabé
(REMY ET AL, 2010). Apesar de o modelo apresentar uma boa concordancia, o modelo de
TAYLOR & MERCHANT (1940), nesta tese, ndo é considerado o mais adequado. Os estudos
realizados no capitulo anterior demonstrou que o modelo de TAYLOR & MERCHANT (1940) nao
¢ muito flexivel. Para condi¢do de campo em que o valor da espessura da camada é muito maior
que de laboratério, as curvas de grau de adensamento médio em relacdo ao fator tempo s6
dependem do parametro r (Figura 3.6-f).

0 modelo que se considerou mais adequado é o modelo Reolégico de ZARETSKY (1967). E
que sera explorado e aplicado ao caso. TSYTOVICH (1972) se limitou em apresentar o modelo
reoldgico russo sem nenhum exemplo numérico, comprovacdo experimental em laboratério e
ndo foi feito nenhum comentdrio de como se poderia utilizar o modelo para previsdo de
recalques. Nessa tese pretende-se apresentar subsidios para que ele realizar previsdes de
recalques de aterros sobre solos moles, considerando o adensamento secundario com o modelo
de ZARETSKY (1967).

Os parametros necessarios para plicar o modelo ZARETSKY (1967) sdo os mesmos, sendo
necessario mais um parametro, o coeficiente de atenuagio ;. Conforme ilustrado na Figura 3.7, o
pardmetro &: pode ser obtido a partir de dois pontos estimados: um préximo ao comeco e outro
ao final do processo.

Admitindo que no comeg¢o do processo (20% de deformagdo) o tempo pode ser calculado

pela teoria de Terzaghi:

T C, 0,031x(9,4x10™*
taon = 72 = * = 9,18 x 10°segundos (4.5)
E que o tempo final ocorre em 5000 anos, proximo a idade de deposicio dos sedimentos
quaterndrios:

tr = 5000 anos = 1,58 x 10''segundos (4.6)

E possivel calcular a calcular o logaritmo da relagio entre velocidade de defomacio e tensio:
. 135x0,2

. P\ _ 918x10% | _
Para Uy : (L) = n (—38 2 1050) =—2333 (4.7)
. 135

Para o tempo final:  In (L) =In (M> = —31,48 (4.8)

oH 38x 1050
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O coeficiente de atenuagdo : € a inclinagdo da reta formada por estes dois pontos, como esta

mostrado na Figura 4.7.

(9,18x108; -23,33)

In((Ap/At)/o H))

(1,58x10'"; -31,48)
'32 T T T T I T T T T I T T T T I T T T T I

0E+000 4E+010 8E+010 1E+011 2E+011
T (segundos)

Figura 4.7 - Determinacio do coeficiente de proporcionalidade 8: para o Aterro

experimental de Sarapui Il - sec¢do A.

E o resultado obtido é o seguinte:

—23,33+31,48
0 = . . =52x10"11 49
17 158x1011-9,18x 106 ’ (4.9)

E importante observar que esse coeficiente ndo é uma caracteristica do solo, como o Cy, pois
depende da velocidade de recalque, da espessura da camada e também do nivel de tensao.

O valor do recalque final calculado pela metodologia proposta é o mesmo. Foi realizado o
melhor ajuste do modelo aos dados experimentais por meio exclusivamente do valor de C,. E o
grau de adensamento médio decorrente da parcela de fluéncia é dado por:

2c
n)ﬁ

~ -5,t_ 8
Usec =1— e % —F ( =
1—e ‘2H

1 — e=52x107M¢t _ 8

2

(—F __ -4 —11

o~ (zx1050) LO7X107*t_ 107510711
2

T ] (4.10)

_(2 X1050/) 52x10- 11

1-e

O valor da relacdo &/0: tem a mesma defini¢cdo de r, por isso vale 0,4 (Tabela 4.3), portanto a

porcentagem de recalque vale:
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[
Uprim +8_1Usec Uprim +0,4 Usec
Uy = o (4.11)
1+ — 1,4
81

O grau de adensamento médio primario é dado pela teoria de Terzaghi e o recalque ao longo
do tempo é calculado por:

Py = Pr Uy (4.12)

Com os parametros obtidos por meio dos ensaios de laboratério e sem nenhuma
manipulagdo, conseguiu-se que o modelo se ajustasse muito bem aos recalques medidos por
TERRA (1988) da mesma forma que o modelo de TAYLOR & MERCHANT (1940), esta
comparagdo pode ser vista na Figura 4.8-a. Na Figura 4.8-b foram realizadas extrapolacdes das
curvas tempo-recalque para os dois modelos reologicos. Embora os dois modelos considerem o
adensamento primdario e secundario concomitantemente, o resultado a muito longo prazo é
diferente. O modelo de TAYLOR & MERCHANT tende a estabilizar os recalques em 76 anos e o
modelo de ZARETSKY (1967) indica que os recalques podem ser desenvolver nos proximos
3.000 anos. Embora seja praticamente impossivel inferir qual dos modelos é mais coerente,
nessa tese, se da preferéncia ao modelo de ZARETSKY (1967), diferentemente o que defende
MARTINS (2008). O modelo de ZARETSKY (1967) permite que o calculo do valor do coeficiente
de atenuacdo e este parametro rege a forma de evolu¢do dos recalques a longo prazo. Ao
contrario o parametro F do modelo de TAYLOR & MERCHANT (1940) é tao grande para toda
situacdo de campo que gera curvas Unicas para cada valor de r (Figura 3.6-f).

Como informagdo adicional, lembra-se que TEIXEIRA (1994) mostrou resultados de
recalques de alguns prédios de Santos assentes sobre sapatas, com 35 anos de monitoramento,

que estao mostrados Figura 4.9 e tem forma semelhante ao modelo de ZARETSKY (1967).
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Figura 4.8 - Comparacao dos modelos reolégico de TAYLOR & MERCHANT (1940) e
ZARETSKY (1967) para se¢ao A do Aterro Experimental de Sarapui II.
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Figura 4.9 - Recalques de prédios de Santos (TEIXEIRA, 1994).

4.1.2 Aterro Experimental de Sarapui Il - Secoes B, Ce D

As secgdes B, C e D do Aterro Experimental de Sarapui Il foram realizadas com drenos de
areia executados com ponta fechada (B), ponta aberta (C) e com jato de agua (D), todas com
didmetro de 40 cm, malha quadrada e espacamento de 2,5m.

Os recalques por adensamento radial foram calculados considerando a solugdo de iguais

deformagdes de BARRON (1948):

Bl
Up,=1— elrim (4.13)
Sendo o fator tempo horizontal dado por:

Cpt
T, = ;S (4.14)
e F(n):

_ n? 3n?-1
F(n) = nz_lln(n) - (4.15)

n é a relacdo entre o didametro efetivo do cilindro a ser drenado, d., e o diAmetro equivalente

do dreno, dy,:
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de
n=g* (4.16)

E para caso estudado, cuja malha é quadrada, o didmetro efetivo vale 1,13 vezes o
espacamento entre os drenos.

Existem varias pesquisas que desenvolveram teorias para incluir o efeito do amolgamento na
drenagem radial e uma das mais conhecidas é de RICHARD (1959). Para considerar o efeito do
amolgamento é preciso conhecer as caracteristicas do solo amolgado, o que torna dificil a
aplicacdo pratica. O trabalho de CASAGRANDE & POULOS (1969) analisaram varios casos da
influéncia dos drenos de areia para aceleracio dos recalques e concluiram que os custos
adicionais ndo trazem grandes beneficios. A maior critica sdo dos efeitos do amolgamento
introduzidos no processo de execucdo dos drenos. Devido as dificuldades executivas e baixa
eficiéncia, esses drenos deixaram de ser executados. Atualmente é bastante comum usar drenos
pré-fabricados nas obras executadas sobre solos moles. Como o dreno pré-fabricado é esbelto, e
por isso, imagina-se que o efeito do amolgamento é menor. Entretanto, a cravagdo do dreno pelo
mandril ndo pode ser desprezada, além disso, para ter uma mesma relagdo de n dos drenos de
areia é preciso reduzir o espagamento entre os drenos. Seria necessario, que um estudo
equivalente ao de CASAGRANDE & POULOS (1969), fosse realizado para os drenos pré-
fabricados.

BERGADO ET AL (1993) verificaram que mesmo utilizando um mandril pequeno, a relagdo
entre as permeabilidades horizontais intacta e amolgada deveria ser de 20 vezes para que as
previsdes fossem satisfatorias.

Apesar de ser um tema interessante, essa tese ndo tem objetivo de estudar os efeitos de
amolgamento na eficiéncia dos drenos verticais, deixando esse assunto para as proximas
pesquisas.

O foco principal dessa etapa sera considerar o efeito do adensamento secundario em aterros
construidos sobre solos moles. Assim, uma vez incorporado o adensamento secundario no
calculo dos recalques ao longo do tempo, também sera possivel avaliar indiretamente o efeito do
amolgamento.

A metodologia usada para calcular o grau de adensamento médio foi aquela desenvolvida

anteriormente. Sendo que para TAYLOR & MERCHANT (1940) é dada por:

U(t) =r Uh(t) (1 - Uv(t) ) + Uz (4.17)
E para ZARETSKY:
1= (1=Up prim) (1= Un prim.)+é-£Usec
Up = S : (4.18)
51

73



Considerando que os valores medidos de C, estdo na mesma ordem de grandeza de C,
(COUTINHO, 1976), adotou-se inicialmente:

Cv=Ch=9,4x104cm?/s (Figura4.3)

Precisando também de:

de=250x1,13=282,5cme

dw=40cm

Como as secdes B, C e D tém as mesmas caracteristicas geométricas, a previsiao é a mesma e o
resultado esta indicado na Figura 4.10. As previsdes sdo muito diferentes dos valores medidos.
Os dados experimentais demonstraram que o aterro recalca bem mais lentamente que as
previsdes geradas pelos dois modelos.

TERRA (1988) aplicou o método de Asaoka nesses mesmos dados e obteve valores de Gy
maiores que de C, (cerca de 10 vezes), oposto aos valores medidos em laboratorio, e justificou
que essa diferencga foi gerada pelo amolgamento do solo. Partindo dessa mesma hipotese foram
realizados ajustes das curvas tempo-recalque modificando os valores de C, e G, (sendo mantido
Cy = Gv). O resultado do ajuste realizado pode ser visto na Figura 4.11.

0 modelo reoldgico de ZARETSKY (1967) conseguiu gerar uma curva tempo-recalque que se
adequou bem aos dados experimentais, ao passo que a teoria de TAYLOR & MERCHANT (1940)
forneceu recalques menores que os medidos apés 1.000dias. E importante destacar que somente
foram modificados os valores dos coeficientes de adensamento e por isso, a forma da curva é
definida pelas caracteristicas de cada modelo. As deficiéncias do modelo de TAYLOR &
MERCHANT (1940), citadas anteriormente, ficam mais evidentes quando se usa drenos verticais,
pois o adensamento primario é acelerado e a forma da curva depende mais da parcela de fluéncia
do solo.

Chegou-se 4 x 10-4cm?/s para os coeficientes de adensamento horizontal e vertical para o
método de TAYLOR & MERCHANT (1940) e 2 x 10-*cm2/s para o modelo de ZARETSKY (1967). 0
que corresponde a 2,3 a 4,7 vezes menores do que o C, usado no caso do aterro sem dreno. Esse
resultado sé confirma as conclusées de CASAGRANDE & POULOS (1969) de que os drenos de

areia podem amolgar o solo.
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Figura 4.10 - Previsao das curvas tempo-recalque para as se¢oes B, Ce D com
drenos de areia do Aterro Experimental de Sarapui II com valores de C, e C, de

laboratorio.
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Figura 4.11 - Ajuste das curvas tempo-recalque tedricas e experimentais do

Aterro Experimental de Sarapui Il com drenos de areia (secdes B, C e D).



4.1.3 Aterro Experimental de Sarapui Il - Secado E

A mesma metodologia foi usada para realizar as previsdes com os drenos pré-fabricados, os
quais foram utilizados na secdo E do aterro experimental. A malha usada também foi quadrada
com espacamento de 1,7m e didmetro equivalente dos drenos de 5 cm. Nessa sec¢do a argila mole
tem espessura um pouco menor (10,2m) e o aterro foi elevado até 1,9m de altura. Os
procedimentos de calculo de recalques sdo os mesmos, por isso ndo serdo detalhados, porém os
valores sdo praticamente os mesmos.

Curiosamente, o coeficiente de adensamento que melhor forneceu melhor resultado foi de
2x10%cm?/s (Cy e Cy), igual ao dos casos dos drenos de areia. Na Figura 4.12 estao mostrada as
curvas tempo-recalque tedricas e os pontos experimentais para o caso estudado. Mais uma vez o
modelo de ZARETSKY (1967) se mostra mais adequado pelos mesmos motivos citados.

Os drenos verticais sdo empregados para aceleracdo dos recalques. E a utilizacdo da
drenagem combinada com teorias de adensamento primario (Terzaghi com Barron, por
exemplo) permite provar que os recalques podem ser acelerados com uso dos drenos. Nessa tese,
além desse efeito combinado, ha interesse em conhecer também a influéncia do adensamento
secunddrio. Para comparar a associacdo do efeito combinado do adensamento primario vertical e
horizontal com o adensamento secundario foram geradas trés curvas tempo-recalque (Figura
4.13). Utilizou-se um carregamento instantdneo do aterro com 1,8 m de altura inicial, as mesmas
geometrias e recalques calculados para a se¢do A e as seguintes variaveis:

e sem drenos de areia e C, = 9,4 x10-* cm?/s;

e com drenos verticais e Cy = C, = 9,4 x104 cm2/s;

e com drenos verticais e C, = Ch, =2 x10-* cm?/s.

Os drenos de areia com malha quadrada, 2,5 m de espacamento e didametro de 40 cm de
didmetro geram a mesma curva dos PVD com malha quadrada, 1,7 m de espagamento e didmetro

equivalente de 5 cm. Sendo estes os dados usados para calcular o fator n.
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Os valores dos coeficientes de adensamento adotados correspondem ao medidos por meio de

ensaios de laboratoério (9,4 x10-4 cm?/s) e retroanalisado para os casos com drenos (2 x10#

cm?/s). As curvas teodricas foram geradas com o modelos de ZARETSKY (1967) e estdo

desenhadas na Figura 4.13. Limitando o tempo até 5.000dias, conforme se fez na Figura 4.13-a,

parece que se obtém curvas tradicionais em que os recalques finais sdo antecipados. Se nao

forem utilizados drenos, o recalque de 1 m seria atingido em 3.000dias e o uso de drenos

reduziria o tempo para 300 dias e, caso houvesse amolgamento e redu¢do do coeficiente de

adensamento, seriam necessarios 1.400 dias.
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Figura 4.13 - Influéncia do uso de drenos verticais na antecipac¢io dos recalques

primarios.
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Por outro lado, se estender o tempo, conforme foi feito na Figura 4.13-b, pode-se tirar outras
conclusoes. Nessa figura foram usadas tanto escala logaritmica quanto aritmética, pois cada uma
delas permite visualizar detalhes diferentes. Ao atingir 1.080mm de recalque, a contribui¢ao do
adensamento primario termina e os recalques sdo governados, predominantemente, pela
fluéncia do solo e, por isso, as curvas convergem e tomam a mesma posi¢cdo na curva tempo-
recalque. E importante destacar que esse ponto nio dividle o adensamento primario do
secundario. No modelo reoldgico adotado o adensamento secunddario ocorre desde o inicio,
porém torna-se mais evidente nesse instante.

A escala logaritmica induz uma falsa impressdo que a velocidade de recalque aumenta a
partir de 100.000 dias, porém, é uma caracteristica da escala, pois se a mesma curva for vista em
escala aritmética, fica claro que as velocidades decrescem com o tempo, o que estd de acordo com
as observagdes de TEIXEIRA (1994) e MASSAD (2009). Caso o modelo reolégico usado
represente o real comportamento do solo, ha um recalque final e um tempo correspondente. Uma
vez aceitando essas hipdteses fica invalidada a proposta de LADD (1970) e MESRI & GODLEWSKI
(1977) de calcular os recalques secundarios com C,.

0 uso dos drenos verticais antecipa apenas o adensamento primario, porém o efeito do
amolgamento reduz a eficiéncia e pode invalidar a sua utilizagdo. As compara¢des mostradas na
Figura 4.13 consideraram que as trés curvas tém o mesmo recalque final, mas se poderia
especular que os recalques de solos amolgados sdo maiores que solos intactos e, por outro lado,
também as colunas de areia poderiam ser consideradas uma espécie de substituicdo parcial (sem
com isso considerar que as colunas absorveriam nenhuma carga), pois parte do volume do
subsolo (areia) é menos compressivel.

Os estudos realizados para aterro experimental de Sarapui mostraram que o modelo
reoldgico adaptado nessa tese consegue prever ou se ajustar aos dados experimentais.
Entretanto, as conclusdes de longo prazo ficam prejudicadas por falta de dados experimentais.

Obviamente que a extrapolacdo realizada para milhares de anos ndo tem aplicagdo pratica,
porém ajuda a entender o comportamento. Por isso, o autor dessa tese se sente confortavel em
fazé-la, porque nio vivera o suficiente para saber quanto errou ao final de milhares de anos.
CASAGRANDE & POULOS (1969) estudaram varios casos de aterros com uso de drenos verticais
com dados de instrumentagdo por algumas décadas, dois deles estdo apresentados nas Figuras
4.14 (Aterro do Napa River) e 4.15 (aterro da Lougheed Highway). Os casos relatados por
CASAGRANDE & POULOS (1969) apresentaram curvas tempo-recalque com formas muito

parecidas com as geradas pelo modelo. Porém, ndo ha detalhes suficientes para realizar as
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provisoes. Se as curvas apresentadas na Figura 4.13-b fossem limitadas ha 10.000 dias, o
resultado seria ainda mais parecido, mantidas as devidas proporg¢oes referentes a diferencas de
cada obra.

Analisando as curvas tempo-recalque apresentadas na Figura 4.14, pode-se perceber a
influéncia da relacdo entre os recalques primario e total. A curva (a) tem o recalque comandado
pelo adensamento primario e a contribui¢do do adensamento secundario aumenta nos casos (b)

e (c). Essa proporcdo depende das caracteristicas do solo e também da obra (carregamento

principalmente).
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Figura 4.14 - Curvas Tempo-recalque de aterros sobre solos moles do Napa River

apresentadas por CASAGRANDE & POULOS (1969).

Na Figura 4.15 estdo mostradas curvas tempo-recalque de dois aterros, um com drenos de

areia e outro sem. Pode-se observar uma pequena reducdo inicial do tempo de adensamento para

81



mesmo valor de recalque, mas depois as curvas sdo praticamente coincidentes. Por exemplo,

para um recalque de 75 cm o aterro sem drenos precisou de 250 dias e a utilizacdo de drenos

reduziu esse tempo para 150 dias. A partir de 1.000 dias as curvas praticamente sio

coincidentes. Essa constatagdo de CASAGRANDE & POULOS (1969) pode ser explicada e prevista

pela teoria apresentada.
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(c) Recalque

Figura 4.15 - Curvas Tempo-recalque de aterros sobre solos moles da Lougheed

Highway, apresentadas por CASAGRANDE & POULOS (1969).

0 estudo apresentado teve foco maior em aterros com drenos de areia, pois foram os dados

encontrados na literatura.

Existem varios outros aterros instrumentados, alguns muito
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conhecidos, como a caso de Alemoa (PACHECO SILVA, 1953) e dos aterros da Rodovia dos
Imigrantes (PINTO & MASSAD, 1978), que também apresentaram curvas tempo-recalque e
drenos de areia, porém, o tempo de monitoramento se limitou a menos de um ano, o que é
suficiente para a verificagdo do desempenho das obras, porém nio permite observar os efeitos da

fluéncia.

4.2 Aterro Experimental do SENAC

Ha alguns anos o uso de drenos pré-fabricados ou simplesmente PVD (drenos verticais pré-
fabricados) é pratica comum em obras em solos moles. Os PVD sdo relativamente rapidos para
serem instalados, quando a camada de solo mole nido é excessivamente profunda e nao ha
camadas de areia resistente na superficie ou lentes de areia.

Conforme foi descrito no item anterior, a eficiéncia dos drenos de areia cai muito devido a
reducdo do coeficiente de permeabilidade do solo decorrente do amolgamento. No artigo de
CASAGRANDE & POULOS (19869) fica subentendido que os autores sugerem que nio é uma boa
solucdo de engenharia. Da mesma forma os dados de TERRA (1988) mostraram a mesma
situacdo para um caso no Rio de Janeiro.

ALMEIDA ET AL (2000) realizaram um Aterro Experimental com PVD na Barra da Tijica-R] e
que sera designada por Aterro do SENAC. Quando essa obra foi executada, a utilizacdo dos PVD ja
estava bem consolidada no mercado, por isso, o processo executivo deve ter minimizado os
efeitos do amolgamento. O aterro do SENAC foi monitorado por 1.400 dias. A pensar de ndo ser
um tempo tido longo, ndo se encontrou outra obra com dados de instrumentacdo de longa
duracdo. Também nio ha estudo similar ao de CASAGRANDE & POULOS (1969) para aterros com
PDV e seria importante para a pratica da engenharia.

A argila da Barra da Tijuca tem caracteristicas muito diferentes dos demais solos da cidade
do Rio de Janeiro, pois se trata de uma argila ultra mole, podendo apresentar indices de vazios
maiores que 10 ou umidades maiores que 500%.

A espessura da camada de argila do SENAC tem cerca de 12m e o perfil geotécnico pode ser
dividido em trés camadas distintas. Conforme pode se observar na Figura 4.16, onde se pode
verificar a variagdo da umidade e dos limites de Atterberg com a profundidade. A camada
superior pode tem umidades muito elevadas (entre 200% e 500%), a camada intermediaria tem
umidade entre 150% e 250% e na camada inferior o valor médio cai para 100%. A razdo de

sobreadensamento na camada superior é maior (entre 2 e 3) e tende a 1,5 com a profundidade
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(Figura 4.17). Entretanto, a razdo de sobreadensamento em um solo de tensdes efetiva tdo baixa

ndo é muito precisa. O valor de Cc/(1+e,) médio vale 0,52 (Figura 4.17) e é maior que a média das

argilas do Rio de Janeiro.

Umidade (%) W,, W_and W-% (508]
i 2w 400 Gl u 20 U BUU BUU
04 " L . L 0 1o
A0 ] o .
o Oom ] e o
a
. o Camada 1
24 o0 A [ ] 2 4 o
O 40 [ ] o
fale W | 4 . Y Ll
@o o«
44 4T ®m 44 = -
L m meC
- a o = me Camada 2
g g
) a OR :—: " »
S 64100 ma S 6{m m
g 0 o am = " @
= =1
'g oo AR o +—E
% o - % " eO0
o8- am ISEE-E
-9 a
oOm e
m 302
1 OmA i & (%) C da3
cam & 500 me n amada
10 O AR N{im @ & (%)
a o 310 ]
AR N {men O WVi%)
" o 31 ..
12 12 >—a

Figura 4.16 - Perfil de umidade e limites de consisténcia do solo do SENAC

(ALMEIDA ET AL, 2000).
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SENAC (ALMEIDA ET AL, 2000).
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Um extenso estudo sobre o coeficiente de adensamento horizontal, para essa argila, foi feito
por ALMEIDA ET AL (2000) e que envolveu ensaios de laboratorio, dissipacdo do CPTU e retro
analise do aterro instrumentado pelo método de Asaoka, cujos resultados estdo resumidos na

Tabela 4.4.

Tabela 4. 4 - Resumo de valores de ¢, (ALMEIDA ET AL (2000).

P Faixa de variagdo ¢, médio
Meétodos de G, (10° m¥s) (x 10°® m¥s)
Asaoka: recalques de toda a camada 3,7a10,5 6,8
Piezocone 2,4a20,9 8,2
Adensamento edométrico especial
(Coélho, 1997) e 6°, = 57 kPa para z = 9.0m 3,62102 >0

O Aterro foi construido em com 90 cm de camada drenante e alteado até 2,8 m de altura e
com a geometria mostrada na Figura 4.18. Os PVD foram instalados com malha triangular com
espacamento de 1,70m. Os dados necessarios para prever o adensamento radial sdo:

d.=178,5 cm

dw = 6,6cm

F(n) =094

Adotou-se C, = C, = 5x10™*cm?/s, referente ao valor médio obtido em laboratério.

': 300 m =||

Aterro compactado

Colchéo de areia
geotéxtil
Berma lateral / /—Colchﬁo de brita

Argila mole | | |

Areia

—

PVD Corte esquematico
(sem escala)

Figura 4.18 - Secao do Aterro Experimental do SENAC (ALMEIDA ET AL, 2000).
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As argilas ultra moles ndo foram utilizadas nas correlacdes que determina a curva de
compressao final, por isso, o valor do limite de liquidez esta limitado até 150%. Dessa forma,
ndo devem ser aplicados nesse caso. Alguns testes realizados indicam que esses solos nao
seguem a idealizacdo proposta por SKEMPTON (1944 e 1969), provavelmente, deve estar
relacionado com a histéria geolédgica e fatores fisico-quimicos. Uma complementagio do banco de
dados estd sendo feita para reajustar as correlagdes para esse tipo de solo. Dessa forma, os
calculos do recalque final serao feitos exclusivamente pela curva normalizada, cujo procedimento
de calculo foi detalhado no item anterior. Foi considerado que o carregamento é crescente com o
tempo na fase de construgdo e que ocorre submersado do aterro ao longo do tempo. Os recalques
foram obtidos pela soma dos recalques parciais das trés camadas distintas. Os resultados estdo

apresentados na Tabela 4.5.

Tabela 4. 5 - Parametros para calculo e recalques para o Aterro do SENAC.

C'vo 'y Recalque (m
Camadas €o (kPa) (kP;) Ns As Sem submersio Con?subn(lers)éo Primério
0-3 7 4 8 10,2 1,50 1,44 1,35 1,07
3-7 4,5 13 20 7,9 0,97 1,20 1,15 0,80
7-12 2 24 36 4,3 0,43 0,73 0,70 0,44
Soma 3,40 3,10 2,30

Obs.: as argilas ultra moles com umidades acima de 200% nao foram incluidas no banco de dados nas abordagens I e II, por isso,

ndo devem ser usadas nesse caso. O banco de dados esta sendo atualizado para incorporar essas argilas.

O recalque sem submersio serd 3,40 m e com submersdo de 3,1 m e §/8; igual a 0,74
(2,3/3,1). Inesperadamente, o valor do recalque final calculado é maior que a altura do aterro. Se
a metodologia usada estiver correta, em longo prazo, o aterro ira submergir completamente.

0 modelo de ZARETSKY (1967) foi aplicado ao caso, com as modificacdes propostas, para
incluir o adensamento radial. O pardmetro J; adotado foi de 5 x 10-. Como o carregamento na
fase de construcdo nao foi regular, adotaram-se duas rampas distintas, que estdo indicadas na
Figura 4.19-a, uma em linha cheia e outra tracejada.

A previsdo da curva tempo-recalque no periodo monitorado estd apresentada na Figura 4.19-
b. Os dois carregamentos utilizados fornecem praticamente o mesmo resultado apos o final da

construcdo do aterro e a curva tedrica se ajustou muito bem aos dados experimentais.
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Figura 4.19 - Precisao da curva tempo-recalque do Aterro do SENAC.

Apesar do monitoramento ter sido realizado por quase quatro anos ainda ndo se pode
afirmar qual sera o tempo de estabilizacdo. A velocidade média era de 13 cm/ano nas ultimas
leituras. O modelo prevé que 90% do adensamento primario teriam ocorrido com 450 dias e que
na ultima leitura (1.440 dias) o adensamento primario ja teria terminado. Entretanto, o modelo
usado indica que o solo continua se deformando por fluéncia e isto pode ser constatado na Figura

4.20.
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A curva tempo-recalque foi extrapolada até 4.000 dias na Figura 4.20-a e se percebe que a
apensar da velocidade ser decrescente, o aterro continua recalcando de forma consideravel.
Fazendo uma extrapolacdo ainda maior e mudando a escola do tempo para logaritmica, o modelo
indica que os recalques s6 comec¢am a estabilizar apds 25 anos.

Como o modelo adotado incorpora trés contribuicdes: adensamento primario devido a
drenagem vertical e horizontal mais o adensamento secundario, a analise do resultado nio
permite que se tenha sensibilidade da influéncia de cada parcela no processo. Por isso, foram
geradas curvas tedricas, para o caso analisado para quatro condi¢des:

(a) drenagem vertical e somente adensamento primario;

(b) drenagem vertical e horizontal combinada e somente adensamento primario;

(c) drenagem vertical e com secundério;

(d)drenagem vertical e horizontal combinada e com secundario.

O resultado estd apresentado na Figura 4.21. Na Figura 4.21-a mostra as curvas dentro da
faixa de tempo no qual o aterro foi monitorado. E visivel a aceleracdo dos recalques promovida
pelos PVD e outra constatacdo interessante é que as curvas de adensamento primdario e
secunddrio ndo sdo muito diferentes. Estendendo as curvas até um tempo, no qual as
deformacdes se estabilizariam (Figura 4.21-b), fica mais clara a influéncia da compressio
secundaria. Caso ndo se tivesse usados os PVDs, a diferenca entre as curvas com e sem
adensamento secunddrio se diferenciariam logo apés o fim da construgdo do aterro. Quando se
utiliza os PVDs grande parte do recalque ocorre até o periodo construtivo e isso foi medido
(Figura 4.19) em campo. A aceleragdo dos recalques primarios faz com que grande parte das
curvas tempo-recalque, considerando ou ndo o adensamento secunddrio, fiquem préximas.
Porém, ap6s 1.000 dias a diferenca fica bem clara.

E importante destacar que nesse caso o valor do coeficiente de adensamento utilizado foi
medido em laboratério e que as previsdes foram boas sem necessidades de ajustes. Esse
resultado indica que é possivel realizar boas previsdes com de tempo-recalque se: (a) ndo ha
amolgamento do solo, (b) o subsolo é homogéneo, ou seja, sem lentes de areia e (c) for usado um

modelo que considera o adensamento secundario concomitante ao primario.
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4.3 Aterros Experimentais de Lilla Mellosa e de Ska-Edeby

Os casos dos aterros de Sarapui e do SENAC sdo interessantes porque se péde explorar o
adensamento combinado. Porém, para validar o modelo usado é preciso dados de aterros
instrumentados com tempo maior.

O Instituto Sueco de Geotecnia (SGI) mantém aterros experimentais construidos sobre solos
moles e monitorados por décadas. Eles estdo localizados em Lilla Mell6sa e Ska-Edelby e os
aterros serdo designados pelas suas localizagdes. O relatério técnico do SGI, apresentado por
LARSSON & MATTSSON (2003), retine as informagdes que serdo utilizadas nesse estudo. Os dois
solos sdo semelhantes, sendo que em Lilla Mell6sa a espessura de solo mole é de 14m, enquanto
Ska-Edelby é de 12m. Nas Figuras 4.22 e 4.23 estdo apresentados os perfis de umidade, limites de
Atterberg e da histéria de tensdes para as argilas de Lilla Mellosa e Ska-Edeby, respectivamente.

Os dois locais tém a umidade natural muito préxima do limite de liquidez e dois parametros
reduzem com a profundidade. A tensdo de pré-adensamento é bem maior que a tensao vertical
efetiva na crosta superficial e depois essa diferenca reduz com a profundidade. Em Lilla Mellésa a
razdo de sobreadensamento tende a ser constante com a profundidade e igual a 1,2 e em Ska-
Edeby o solo é, praticamente, normalmente adensado. A argila de Ska-Edeby é bastante
conhecida no meio geotécnico, porque foi muito estudada por HANSBO dede a década de 60.

O aterro de Lilla Mell6sa foi construido com altura de 2,5m, com remoc¢io dos 30 cm da
camada natural organica. A aterro tem area quadrada de 30 m de lado, o taludes tem inclinagio
1:1,5, foi construido em 25 dias e o com peso especifico igual a 17kN/m3. Os instrumentos usados
foram placas de recalques e piezometros. LARSSON & MATTSSON (2003) apresentaram dados de
57anos de monitoramento.

Em Ska-Edeby, o aterro foi construido em 1957 com forma circular (35 m de didmetro) e
altura menor, 1,5 m, a inclina¢do do talude também foi de 1:1,5 e o peso especifico é igual a 17,9
kN/m3. As instrumenta¢des usadas também foram placas de recalque e piezdmetros. Nos dois

casos a drenagem ¢ dupla e ndo foram instalados drenos verticais.
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Figura 4.22 - Perfil geotécnico da argila de Lilla Mell6sa (LARSSON & MATTSSON,
2003).
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As caracteristicas necessarias e os recalques calculados estdo listados na Tabela 4.6. Foram

utilizados parametros médios e os recalques finais foram calculados pela abordagem III (curva

normalizada).

Tabela 4. 6 - Propriedades e Recalques das Argilas de Lilla Mellosa e de Ska-

Edelby
Espessura o o Rec;,lque (m)
; vo vy secundario o
Aterro da(z;rrl,c)glla € (kP2) | (kPa) N As o - Prgga- 0/9;
submersio | submersio
o 14 245 | 32 | 36 | 50 | 052 | 297 2,23 | 091 | 041
ellosa
ESdka- 12 2,00 40 42 4,43 | 0,44 1,68 1,30 0,48 | 0,37
eby

Serd usado o modelo de ZARETSKY (1967) para estimar as curvas tempo-recalque desses
aterros. Os valores de C, ndo foram informados por LARSSON & MATTSSON (2003). Por isso, foi
realizado ajuste de C, e §; para que houvesse melhor concordéncia das curvas tempo-recalque
medidas e tedricas. Os resultados dos ajustes para os aterros de Lilla Mellosa e Ska-Edeby estdo
mostrados nas Figuras 4.24 e 4.25, respectivamente. Nos dois casos o ajuste foi excelente e os

parametros que forneceram esses resultados sio os listados na Tabela 4.7.

Tabela 4. 7 - Valores de Cv e 8; usados nos ajustes das curvas tempo-recalque dos

aterros de Lilla Mellosa e Ska-Edeby.

Aterro Cv (x10-4cm2/s) 61 (x 10-10)
Lilla Mellosa 3 5
Ska-Edeby 2,5 3

As ultimas leituras realizadas por LARSSON & MATTSSON (2003) registram velocidades de
2,1mm/ano e 8,3mm/ano para os aterros de Lilla Mellosa e Ska-Edeby, respectivamente. Ou seja,
os recalques ndo estavam estabilizados. O modelo reolégico de ZARETSKY (1967) conseguiu
fazer bons ajustes para aterros monitorados e caso as hipdteses utilizadas estejam bem

formuladas, seria até possivel fazer previsées do desempenho dos aterros, conforme foram feitas
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nas Figuras 4.24-b e 4.25-b. Nessa figuras foram indicados os recalques referentes a 100 e 200
nos.

Como a altura do aterro de Ska-Edeby (1,5 m) é bem menor que de Lilla Mellésa (2,5 m), a
contribuicio referente a parcela do adensamento secundario é maior e isso se reflete do tempo
necessario para estabilizar os recalques. Na Figura 4.25-b pode se ver que o aterro de Ska-Edby
ainda continua recalcando apés 200 anos da sua execucio.
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Figura 4.24 - Ajuste da curva tempo-recalque para o aterro de Lilla Mell6sa.
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Figura 4.25 - Ajuste da curva tempo-recalque para o aterro de Ska-Edelby.
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Para entender como ocorre a contribuicio do adensamento primario e secundario, foram

geradas curvas de grau de adensamento médio em funcdo do tempo para os aterros de Lilla

Mellosa (Figura 4.26-a) e Ska-Edeby (Figura 4.26-b).
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Figura 4.26 - Analises dos graus de adensamento médio dos aterros de (a) Lilla
Melldsa e (b) Ska-Edeby.

A Unica curva no qual é possivel associar o grau de adensamento com os recalques é a que
resulta da combinacdo da curva primaria com a secundaria, mas é possivel utilizar os demais
para entender o comportamento dos aterros. O adensamento primario se desenvolve muito
lentamente e, mesmo ap6s 57 anos (para o aterro de Lilla Melldsa) e 45 anos (para o de Ska-
Edlby), ainda ha contribuicdo da parcela primaria nos recalques. Na Figura 4.26 estdo indicadas

as datas das ultimas leituras e os valores correspondentes dos graus de adensamento médio para
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cada um dos aterros. Em ambos o grau de adensamento médio referente ao adensamento
primario ja ultrapassa 90%, porém, no aterro de Ska-Edebu, a parcela de fluéncia restante é

maior que em Lilla Mellosa.

4.4 Uso de PVD e Sobrecarga para Acelerar e Reduzir os Recalques por

Adensamento (Primario + Secundario)

O conceito de utilizar sobrecarga ou sobrecarga com PVD tem objetivo de acelerar os
recalques. Conforme mostrado anteriormente, o uso de drenos verticais realmente antecipam os
recalques primadrios, porém, o solo pode continuar recalcando em fun¢do dos recalques
secundarios.

Apés realizar os estudos dos modelos reolégicos e aplica-los em alguns casos praticos é
possivel reinterpretar o conceito do uso de drenos associados a sobrecarga para acelerar
recalques. Apresenta-se na Figura 4.28 um exemplo idealizado de acelera¢do dos recalques da

forma tradicional, cujo objetivo é antecipar o valor absoluto do recalque primario. Para isso, é

D~

utilizado sobrecarga (ou sobrecarga com PVD). A curva tempo-recalque (II), sem aceleragao,
gerada pela teoria de Terzaghi e estabilizaria em tempo ti. A técnica consiste em aplicar uma
sobrecarga (associada ou ndo com PDV), tal que o tempo para que o recalque previsto para a
curva (II) ocorra num tempo menor (t). Se os recalques ocorressem exclusivamente por
adensamento primdrio, ao retirar a sobrecarga no tempo t, ocorreria a estabilizacdo dos
recalques, inclusive com uma pequena expansao.

Utilizando os conceitos e os resultados que o modelo reolégico usado nessa tese é possivel
reavaliar esse comportamento incluindo o efeito do adensamento secundario. Caso nio fosse
utilizado sobrecarga, a curva (II) ndo deve se estabilizar no tempo ti mas sim continuar
recalcando pela curva (III). E no caso da curva com aceleragdo dos recalques (I), nem mesmo o
adensamento primario estaria, necessariamente, finalizado quando a sobrecarga for removida no
tempo t. A conseqiiéncia desse procedimento pode ser a continuidade dos recalques
principalmente pelo adensamento secundario, conforme esta indicado pela curva (III) da Figura
4.27-a. A magnitude dos recalques remanescentes depende da relacdo entre os recalques
primdrio e final, quanto menor essa relacdo maior sera a contribuicdo da parcela de fluéncia e,
conseqlientemente, dos recalques po6s-construgao.

E possivel visualizar essa mesma situacdo na forma de curvas de compressio, segundo

proposta de BJERRUM (1972), e para o caso em questdo, foi adaptada na Figura 4.27-b. A forma
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da curva (1II) ap6s a retirada da sobrecarga depende do valor da prépria sobrecarga (ou Ac/Gy),

das caracteristicas do solo e do tempo em que a sobrecarga foi mantida. Pode haver uma espécie

de patamar com retardo dos recalques secundarios ou nao.

Altura
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»

A
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1
| t (o
R Lii ( ‘g)
T T [ »
TT~sl i
1
N Curva (1I)
! \ tempo-recalque
! sem sobrecarga
; \\ Z g
Curva (1) : ! Estabilizagdo dos
tempo-recalque ; \ : recalques considerando
com drenos e 1 \ ; teoria de Terzaghi
sobrecarga i \ H
! N if enerme, Curva (111) tempo-recalque apds a
____________________ i\ retirada da sobrecarga
\ influenciada pelo adensamento
~ % secunddrio
DS
~. iii
()
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Figura 4.27 - Interpretacio da técnica tradicional do uso de sobrecarga e drenos

verticais para acelerac¢io dos recalques.
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Nao se pode generalizar o uso de sobrecarga ou sobrecarga mais PVD ndo eliminam
deformagdes futuras, porém, ha possibilidade tedrica e que foi confirmada em laboratério por
FEIJO (1993). Em equipamento convencional de adensamento edométrico, FEIJO (1993) realizou
varios ensaios na argila de Sarapui com longa duragao. Os corpos de prova eram carregados (pela
curva de compressio primaria) até certo nivel de tensdo e descarregado sempre para 100 kPa,
gerando diferentes valores de OCR, em seguida se monitorou as deformagdes. As amostras com
valores muito elevados de OCR somente expandiram. Porém, com OCR de 2 o solo expandiu até 1
hora e depois e voltou a comprimir apés 1dia, mas ndo chegou a causar recalques significativos
conforme pode-se ver na Figura 4.28. Com OCR de 1,5 o corpo de prova volta a recalcar apds 1
dia de ensaio e p6s duas semanas os recalques voltam a ser significativos (variacdo de indice de
vazios negativo). O resultado do ensaio de laboratério ndo pode ser extrapolado diretamente

para obras, mas registra a possibilidade de que o mesmo fenémeno ocorra em campo.

0,10
Argila de Sarapui OCR=2

0,08 1 3m de profundidade s (200kPa/100kPa)
8 006 |  Feii6(1993)
R
> 0,04 -
°
.qé 0,02 /
= f
2 0,00 | oo T NG, T T T
<
S -0,02 -
% OCR=1,5/
5 0,04 (150kPa/100kPa)
>

-0,06 -

'0,08 T T T T T T
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tempo (min)

Figura 4.28 - Curva tempo-variacao de indice de vazios apds o descarregamento

ao final do primario (FEIJO, 1993).

0 modelo reolégico de ZARETSKY (1967), com as modificagdes propostas para se definir o

recalque final e incorporar o adensamento radial, pode ser usado também para planejar como se
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pode usar sobrecarga com PVD para acelerar recalques e minimizar os recalques secundarios. O

uso de sobrecarga sem levar em conta a fluéncia, pode apresentar recalques futuros indesejaveis.

Propde-se que o planejamento do uso de sobrecarga associada com PVD seja feita com base

na condi¢cdo de utilizacdo da obra. Isso pode ser feito de duas formas: (a) impondo que todo

recalque secundario seja eliminado, e (b) limitando o recalque ou o tempo de manifestacdo do

recalque secundario para um tempo de vida tutil da obra (t,.). A idealizagdo dessa proposta esta

apresentada na Figura 4.29. A opcdo (a) é a mais efetiva, porém ndo é necessario reduzir

recalques que se desenvolveram em centenas a milhares de anos. Se essa for a opgdo basta

definir uma sobrecarga que fornec¢a o recalque final no tempo desejado, ou seja, o procedimento

é idéntico ao do caso convencional, exceto pelo calculo do recalque final.
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Figura 4.29 - Reinterpretacao do uso de sobrecarga associado (com ou sem drenos

verticais) para acelerar recalques primarios e reduzir recalques secundarios.
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Se a opcao é definir um tempo de vida util (ou recalque remanescente admissivel), é preciso
utilizar um modelo reolégico que contemple adensamento e fluéncia, como o modelo de
ZARETSKY (1967), usado nessa tese. Dessa forma, sera possivel prever qual sera o recalque (o)
referente ao tempo de vida util (t..) da obra (ponto B da Figura 4.29-a). Basta agora definir qual o
tempo t. e a sobrecarga que promova o recalque de estabilizacao, g..

Esse comportamento pode ser interpretado através das curvas de compressdo para
diferentes tempos, como propds BJERRUM (1972) e esse cenario esta ilustrado na Figura 4.29-b.
O uso da sobrecarga promove uma reducdo do indice de vazios (ponto A da Figura 4.29-b),
indicado na curva de compressao correspondente a um tempo menor t., quando a sobrecarga é
removida a curva de compressio passa a ser do tempo de vida 1til, ty,.. O recalque remanescente
deve ser compativel com o estado limite de utilizacdo da obra.

A pesar de pouco usual esse procedimento é fundamental na maioria das obras de

engenharia, pois ndo ninguém espera conviver com recalques significativos pds-contrucao.
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5. ATERROS REFORCADOS SOBRE SOLOS MOLES

A ocupacdo das regidoes de baixada, mangue ou depdsitos de solos moles em geral, exige a

construcdo de aterro para regularizacdo do terreno e elevacio da cota. Aterro sobre solo mole é

um tema classico de obras de terra e muito se sabe sobre o assunto. Grande parte do

conhecimento atual foi obtido por meio de aterros experimentais, alguns deles foram levados a

ruptura e outros foram monitorados para estudar a evoluc¢do dos recalques.

O estagio de conhecimento da Mecanica dos Solos permite definir bem os parametros de

resisténcia e compressibilidade dos solos. Assim, a definicdo da altura maxima do aterro é tarefa

simples, porém, ndo se pode dizer o mesmo sobre os recalques, conforme ja discutido

anteriormente.

Existem vdarias técnicas de se construir obras sobre solos moles, alguns deles foram

organizados por LEROUEIL (1997) e estdo compilados na Figura 5.1.
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Figura 5. 1 - Métodos construtivos de aterros sobre solos moles (LEROUEIL, 1997).

Nesta tese ndo tem inten¢do de descrever, discutir ou comparar resultados com diferentes

técnicas de tratamento de solo mole. O estudo desse capitulo serd focado na estabilidade de

aterros sobre solos moles com uso de reforco de geossintético na base.
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Na década de 60 e 70 foram realizados varios estudos em todo mundo com enfoque no
estudo de estabilidade de aterros sobre solos moles. Varios resultados internacionais foram
divulgados no “Performace of Earth and Earth-Supported Structes” da ASCE em 1972. Alguns
anos depois, foram construidos alguns aterros experimentais no Brasil e levados a ruptura, tais
como de Sarapui (ORTIGAO, 1980) e Juturnaiba COUTINHO (1986). Outros aterro de obras bem
instrumentadas e que romperam foram incorporados ao conhecimento sobre a estabilidade dos
solos moles, tais como de Gramacho-R] (PINTO, 1992), da Baixada Santista (MASSAD, 1999), de
Recife (COUTINHO E BELLO (2010). Esses estudos confirmaram a necessidade de se aplicar a
correcdo de BJERRUM sobre a resisténcia ndo-drenada para os solos moles brasileiros. A forma
de se analisar estabilidade de aterros sobre solos moles também esta consolidada e se pode fazé-
la de forma bastante simples com uso de programas de computador. Por isso, nessa tese nao sera
dado enfoque aos estudos sobre resisténcia ndo drenada e estabilidade de aterros sobre solos
moles.

A necessidade de acelerar a execugdo das obras ou aplicacdo de cargas maiores sobre solos
moles se depara com o limite imposto pela ruptura devido a baixa resisténcia ndo drenada dos
solos moles. Por isso, tem sido comum incorporar refor¢os na base do aterro. Para se projetar os
aterros reforcados sobre solos moles, tem se buscado as mesmas solu¢des de analise de
estabilidade utilizadas em aterros convencionais. O método de LOW ET AL (1990) é um dos mais
conhecidos e se trata de um método de equilibrio limite com incorpora¢io da for¢a do refor¢co no
momento resistente. A maioria dos programas comerciais permite que seja introduzida uma
forca adicional na base do reforco e assim definir o fator de seguranc¢a do aterro reforgado.

No Brasil, a tese de mestrado de PALMEIRA (1981) é o primeiro texto organizado e que trata

de uso de geossintéticos como reforco de aterros sobre solos moles.

5.1 Aterros Reforgados Sobre Solos Moles

Os refor¢os nos aterros sobre solos moles melhoram o desempenho da obra, porque reduzem
as forcas que causam a ruptura e também aumentam as forgas resistentes. A andlise de aterro
reforcado precisa ser realizada com base nos estados limites, pouco usual nas demais obras
geotécnica, mais muito importante no caso de solos reforcados. Existem dois estados limites: o
estado limite dltimo e o estado limite de utilizacdo. Estado limite dltimo esta relacionado com a
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ruptura propriamente dita e o Estado limite de utilizacdo é um limite imposto as deformacées
para a boa funcionalidade da obra.

Para se calcular a estabilidade de aterros refor¢ados por meio de método de equilibrio limite
€ preciso aplicar os fatores de ponderagio das resisténcias e majoragio das a¢des. Ndo ha norma
brasileira para aterros reforcados. Uma das melhores referéncias sobre o tema é a norma Inglesa
(BS 8006, 1995) sobre solos reforgados.

O reforgo pode ser utilizado para evitar as rupturas do aterro decorrente do carregamento
rapido (condigdo ndo drenada da argila), o que seria a condigdo mais critica de estabilidade.
Outra aplicacdo seria aterro reforcado sobre estacas e, nesse caso, além da estabilidade também
haveria controle de recalques. Nesta tese ndo sera estudado aterros estaqueados, apenas aterros
reforcados.

O uso de refor¢o na base do aterro tem objetivo de evitar a ruptura decorrente das tensdes de
cisalhamento desenvolvidas no aterro ou no solo de fundacdo. Também pode reduzir recalques
diferenciais, mas nao evita os recalques totais.

A fase mais critica de estabilidade de aterro sobre solo mole ocorre durante a construgao,
pois o solo mole ainda ndo adensou e ndo teve ganhado de resisténcia. E por isso, a atua¢do do
reforco nessa fase é mais importante. O reforco na base do aterro deve evitar o espraiamento
lateral do aterro, a extrusdo da fundacdo e escorregamento rotacional. A for¢a no reforco é
gerada pela tensao cisalhante pelo aterro e pelo solo de fundagdo no contato com o reforgo.

E preciso verificar varias possibilidades de estado limite tltimo (BS 8006, 1995), tais como:

eestabilidade local (Figura 5.2-a);

eescorregamento rotacional (Figura 5.2-b);

emovimento lateral do aterro (Figura 5.2-c);

eextrusao da fundagdo (Figura 5.2-d);

eestabilidade global (Figura 5.2-e).

Apesar de normalmente se listar, como mecanismo de falha, o escorregamento
exclusivamente do aterro (Figura 5.2-a), este dificilmente ocorre. O escorregamento rotacional
convencional em aterros sobre solos moles que inclui o aterro e o solo mole é, normalmente, a
unica verificagdo utilizada nos projetos, porque é um tratamento similar ao que se faz para
aterros convencionais. O movimento lateral do aterro é pouco comum de ocorrer, mas se for
necessario fazer a verificacdo, existem formula¢des bastante simples na literatura e inclusive na
norma inglesa (BS 8006, 1995). A restricido ao deslocamento lateral do aterro é uma

caracteristica de aterro reforcado, pois este se opde aos empuxos do aterro.
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Figura 5. 2 - Estados limites dltimos para aterros refor¢cados sobre solos moles

(BS 8006, 1995).
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A extrusido do aterro deve ser verificada no caso em que a espessura de solo mole é pequena
em relacdo a dimensao do aterro. Qutra caracteristica do uso do refor¢co é promover a redugao
dos deslocamentos horizontais e, conseqlientemente, reducio do risco de extrusdo do solo mole.
Em aterro em que o efeito tridimensional é importante, pode haver ruptura global, tal como a de
capacidade de carga, nesse caso, o uso de reforcos mais rigidos ou mais resistentes nio tras
ganhos significativos.

Para o estado limite de utilizacdo deve se considerar (BS 8006, 1995):

eDeformacao excessiva do reforco (Figura 5.3-a)

eRecalque da fundacgao (Figura 5.3-b).

Fundagéo argila mole

(a)Deformagao do reforgo

Aterro A
Retorco

V

Fundagio aigila mole

(b)Recalque do aterro

Figura 5. 3 - Estados limites de utilizacdao de aterros refor¢cados (BS 8006, 1995).

A deformacdo do reforco sera estudada com destaque nesta tese, entretanto a deformacao
excessiva do reforco quase sempre nio é um problema, ou pelo menos nio é para os valores de
rigidez do reforgo a tragio que se dispde no mercado. Porém, como o mercado de geossintético é
muito dinamico é possivel que essa verificacdo se torne importante no futuro.

A forca de tracdo maxima em estado limite requerida ao reforco deve ser maior que:

*a maxima for¢a de tracdo necessaria para resistir o estado limite do escorregamento
rotacional;

*a soma da forca de tracdo maxima necessaria para resistir ao deslizamento lateral e a for¢a

de tracdo maxima para resistir a extrusdo do solo da fundacio.
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Para assegurar o estado limite Gltimo que governa a ruptura do reforco nio é preciso que o
refor¢o tenha a mesma vida util da obra. A comparagao para garantir a estabilidade é simples,
basta que a resisténcia de projeto minorada pelos fatores de minoracdo seja maior que a forga
necessaria para evitar o escorregamento do aterro, ou seja:

Ty,

fn (5.1)

Onde:

Tp - é a resisténcia de projeto do reforco

fn - é o fator parcial.

Como os solos utilizados para construcdo de aterros devem ser selecionados, compactados e
controlados, dificilmente se tera problemas de instabilidade envolvendo o aterro, tais como
escorregamento exclusivamente do talude do aterro ou de deslocamento lateral do aterro. As
duas condi¢des possiveis de instabilizar um aterro reforcado é por escorregamento passando

pelo aterro, reforgo e o solo de fundagdo e por extrusao (ou expulsdo) do solo mole.

5.1.1 Extrusao da Fundacao

A melhor forma de abordar a extrusdo do solo mole sob aterro refor¢ado est4 apresentada na
norma inglesa (BS 8006, 1995) e sera descrita nesse item. Quando o solo mole tem espessura
limitada em relacdo a dimensdo do aterro, as tensdes cisalhantes geradas pelo aterro podem
induzir a extrusao do solo de fundagao (Figura 5.2-d).

Na Figura 5.4 estdo indicados, esquematicamente, as componentes das forcas requeridas
para o calculo de estabilidade de aterros reforcados envolvidos no fendémeno de expulsio do solo
mole. Para prevenir que ocorra a extrusdo, o comprimento horizontal do talude do aterro, Ls,
deve ser suficiente para evitar a mobilizacdo de tensodes cisalhantes que causariam a extrusao.

Para prevenir que este estado limite ocorra é preciso promover um confinamento lateral
para limitar a saida do solo mole. Para isso, é preciso que duas condi¢cdes sejam satisfeitas:

eparte da resisténcia ao cisalhamento abaixo do esfor¢o deve resistir aos carregamentos
laterais no solo de fundagio e

ereforgo deve ter resisténcia a tracdo suficiente para resistir aos carregamentos de tragio

induzidos pelo cisalhamento que sdo transmitidos pela fundacao.
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(b)Analise de estabilidade ndo drenada decorrente da extrusdo

Figura 5. 4 - Analise de aterros reforcados sobre solo mole submetido a extrusao

(BS 8006, 1995).

Para prevenir a extrusdo da fundacdo deve-se aplicar a seguinte condi¢ao:
Rha £ Rnp + Rs + Rr (5.2)

Onde:

Rna - € a parte da forca horizontal que causa a extrusio;

Rpp, - é a parte da forga horizontal devido a resisténcia passiva da fundagao;
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Rs - é a parcela da forca horizontal devido a resisténcia ao cisalhamento do solo de fundacio
na profundidade z
Rg - é a parcela da forga horizontal devido a resisténcia ao cisalhamento do solo de fundagao

abaixo do reforco.

E preciso fazer uma analise de sensibilidade com diferentes valores de z. para determinar o
valor minimo de L, para evitar a extrusao.
Para solos moles com profundidades limitadas, com resisténcia ndo-drenada constante com a

profundidade, é possivel usar a relagio indicada na Figura 5.3-b e obter o valor minimo de Ls:

ms

(ﬁr }/1 H+]Cq Ws—4SMJZC
Ls 2 Jf:

(1 + abc') Su
Jons (5.3)
Onde:
frs — é o fator parcial para o peso especifico do solo (Tabela I.2 do anexo);
f4 - é o fator parcial de carga externa;
1 - peso especifico do aterro;
ws — sobrecarga ;
Su - resisténcia ndo-drenada;
z. - profundidade da camada de solo moles com espessura limitada e resisténcia nao
drenada constante;
av' — coeficiente de interagdo solo/reforco relacionado com a adesao.

A carga de tragdo no reforco T,y devido a tensdo cisalhante mobilizada pela fundagio é:

abc' Su Le
Trf — " Tuo T
Jos (5.4)
Onde:

Le — é o comprimento do refor¢o (Figura 5.3);
Suo — € aresisténcia ndo-drenada do solo abaixo do reforgo;

fms - fator parcial do material aplicado sobre S

E preciso tomar alguns cuidados com as (coeficiente de aderéncia solo/reforgo), porque
ndo depende somente das caracteristicas do refor¢o, mas também da deformacdo do reforco em
relacdo a deformacdo do solo. A aderéncia maxima é obtida a partir da compatibilizacio das
deformacdes entre o refor¢o e do solo de fundacgao.
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5.1.2 Anadlise de Estabilidade para Escorregamento Rotacional

A anilise de estabilidade é a mais discutida na literatura técnica e também a mais usada nos
projetos. A verificacdo da estabilidade de um aterro sobre solo mole pode ser feita por equilibrio
limite, teoria da plasticidade ou métodos numéricos (MEF, por exemplo).

Existem varias propostas e estudos realizados com o método de equilibrio limite usando
analise de tensdes totais, alguns deles sdo: JEWELL (1982), MILLIGAN & LA ROCHELLE (1984),
ROWE & SODERMAN (1985), BERGADO ET AL (1994), PALMEIRA ET AL (1998), dentre outros.
Essa é a analise mais comum usada para verificar a estabilidade de solo refor¢ado. Nela, o reforco
contribui para aumentar o momento resistente e conseqiientemente também melhora a
estabilidade global.

Dentre os métodos de equilibrio limite se destacam dois, o de MILLIGAN & BUSBRIDGE
(1983) e de LOW ET AL (1990), que ap6s algumas simplificagdes, os autores chegaram a abacos
para calculo de estabilidade de aterros refor¢ados. Esses métodos sdo bastante usados no Brasil e
recomendados em varias publicacdes que sdo utilizadas pelos projetistas (ALMEIDA, 1996;
ABRAMENTO, 2002 e PALMEIRA & ORTIGAO, 2004).

Nao serdo apresentados detalhes dos métodos que podem ser resumidos em alguns abacos
ou adaptacao dos métodos tradicionais. Um exemplo de um método tradicional adaptado é o de
Bishop simplificado, que pode considerar uma forca localizada, referente a forca mobilizada no
reforco. Normalmente, a for¢a usada é considerada constante ao longo do reforco e essa forca
pode se aplicada na direcdo horizontal, na tangencial ao circulo ou na bissetriz formada pelos
dois dngulos anteriores. Essa direcdo influéncia no braco de alavanca que gera o momento
resistente e por isso, a direcdo horizontal é a mais conservadora e normalmente adotada nos
calculos.

As andlises de estabilidade por equilibrio limite fornecem bons resultados, desde que se

conheca a for¢a mobilizada no reforgo.

5.2 Mecanismos de Funcionamento dos Aterros Reforgados

Sabidamente, aterros sobre solos moles é um dos poucos casos de obra de engenharia em

que a estabilidade no final do periodo construtivo é mais importante que ao longo da sua vida

110



util. No caso de aterros reforcados sobre solos moles deveria ocorrer a mesma situacio. Porém,
estudos recentes indicam que, isso nem sempre ocorre. Esse tema sera discutido no final desse
capitulo.

A utilizacdo do refor¢o na base do aterro é usada quando a altura do aterro que se pretende
construir supera a altura de colapso sem reforco. JEWELL (1988) apresentou um esquema de

variacdo do fator de seguranga ao longo do tempo (Figura 5.5).
\
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Figura 5. 5 - Variacao do fator de seguran¢ca com o tempo (JEWELL, 1988).

O reforco promove um aumento inicial do fator de seguranca e ao longo do tempo o solo
adensa e ganha resisténcia (Figura 5.5). Dessa forma, a longo prazo, o refor¢o ndo seria mais
necessario, pois o aumento de resisténcia do solo garantiria a estabilidade do aterro. Outros
estudos (ROWE & LI, 2005) mostraram que o fendmeno de adensamento associado com o uso de
reforco é bem mais complexo e sera discutida a parte.

A melhor forma de se entender como o refor¢o age para aumentar o fator de seguranca em
aterros sobre solos moles foi apresentado por JEWELL (1988) (Figura 5.6). Inicialmente, é
preciso entender o mecanismo de instabilizacdo de um aterro ndo reforcado. O carregamento
vertical é a principal causa de instabilizacdo, porém, JEWELL (1988) lista mais outra, que é a
tensao cisalhante no contato entre o aterro e o solo mole. Essa tensdo cisalhante surge, porque o
aterro ndo esta confinado e como nio suporta as forgas de tracao lateral, permite que ocorra
deslocamento lateral. A capacidade de carga é reduzida pela influencia dessa tensio cisalhante
(em comparacdo com uma placa lisa). A tensdo cisalhante instabilizante é uma parcela da

resisténcia ndo-drenada do solo.
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0 uso do refor¢co na base do aterro sobre solo mole restringe o deslocamento lateral e
promove aumento da capacidade de carga. A diferenca entre os mecanismos de colapso de aterro
ndo reforcado e reforgado, foram idealizados por JEWELL (1988) e estdo mostrados na Figura

5.7.

1

Carregamento vertical I Tensao cisalhante
1
1

G aterro

R N S

— » —» —p XTaterro = Paterro

Nao reforcado Reforcado

Figura 5. 6 - Distribuicao das tensdes cisalhantes na base de aterros nao-

reforcados e reforcados (JEWELL, 1988).

(a) Nao reforgado (b) Refor¢ado

Deslocamento lateral

Figura 5. 7 - Influéncia da restricao lateral no mecanismo de ruptura (JEWELL,

1988).
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5.3 Teoria da Plasticidade

A utilizacdo da Teoria da Plasticidade sdo para definir a capacidade de carga de fundagdes
estad bem fundamentada, tal como propos Terzaghi. O fator de capacidade de carga N é usado
para definir a carga de ruptura e que para um solo homogéneo vale 5,14. Para resisténcia nao
drenada crescente com a profundidade hd uma importante contribuicdo brasileira (PINTO,
1966). E preciso de solugdes semelhantes e que incorporem as particularidades dos aterros
reforcados para poder utilizar essa teoria.

0 efeito do reforco nos aterros sobre solos moles é considerado através da forma de contato
(ou transmissdo das tensdes) entre o aterro e a fundagdo. A restricdo lateral do aterro reforgado
pode ser representada por uma fundacdo rugosa. Essa é a condi¢io do limite superior para os
aterros reforcados, por isso, sera chamada de aterro perfeitamente refor¢cado. Existem diferentes
solucdes para diversos casos, alguns deles foram defendidos por JEWELL (1996) e outro por
ROWE & LI (2005). Curiosamente, os casos sdo complementares, mas um nao citou a solu¢do do
outro. Podem-se resumir os casos da seguinte forma: quando a resisténcia nio-drenada é
constante ou crescente com a profundidade e quando ha ou ndo ha limitacdo da profundidade de
plastificacdo do solo. Quando a resisténcia ndo-drenada é constante com a profundidade, JEWELL
(1996) recomenda a utilizagdo da solugdo de MANDEL & SALENCON (1969). Nessa solucdo a
altura critica é obtida pelo 4baco mostrado na Figura 5.8, que relaciona y Hc/S. com a relacdo
X/D, sendo X a distancia do pé até a crista do talude. JEWELL (1988) fez alguns ajustes e propos
uma equacao simplificada para a solucdo de MANDEL & SALECON (1969) dada por:

N;=4+(1+ a)x /D (5.5)

Esse valor ndo pode ser inferior a 5,14 para fundacao lisa (o = 0) e 5,71 para fundacdo rugosa
(o=1).

Quando o solo plastificado ndo é limitado pela profundidade, o fator de capacidade de carga
passa de 5,14 (fundacdo lisa) para 5,71. O aumento de N. com a limitacdo da profundidade em
aterro perfeitamente reforcado aumenta é bem maior em comparagdo com uma fundacio lisa.

Foram selecionadas duas solugdes, disponiveis na literatura, quando os solos moles
apresentam resisténcia ndo-drenada crescente com a profundidade:

¢ DAVIS & BROOKER (1973) sugerida por JEWELL (1996) e,
e ROWE & SODERMAN (1987).
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As duas solu¢des sdo semelhantes, pois relacionam p B/Su com o fator de capacidade de
carga para solos cuja resisténcia ndo-drenada é dada por:

Su = Su, + pz (5.6)

A diferenca entre as duas propostas é que na solucdo de ROWE & SODERMAN (1987) esta
incluido o efeito da limitacdo da profundidade, conforme pode ser comparada nas Figuras 5.9 e

5.10.

Pé do talude Carregamento do aterro

o =7H

4 T/Su =41

< YH
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Sue 20} reforcado
T/ Su, =0

. 4

2 4 6 8 10

Relagao entre a distancia do pé do talude e a
profundidade de argila mole (x/D)

Figura 5. 8 - Capacidade de carga para solos com resisténcia ndo drenada

constante com a profundidade (JEWELL, 1996).
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Figura 5. 9 - Capacidade de carga para solos com resisténcia ndo drenada

crescente com a profundidade (DAVIS & BROOKER, 1973).
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Figura 5. 10 - Capacidade de carga para solos com resisténcia nao drenada

crescente com a profundidade (ROWE & SODERMAN, 1987)

Para resisténcia crescente com a profundidade JEWELL (1988) chegou a seguinte expressdo

analitica:

Nc =4+ (1+a)X

(5.7)

A solucdo de ROWE & SODERMAN (1987) é destinada a um carregamento retangular e para

considerar o carregamento trapezoidal eles sugeriram um aumento na capacidade de carga qu =

Nc Su + qs-
Sendo:
_ Suo pX f2(1+quH
FS= VH(4+5110+ 2 Suo )
22

qs = % para X > nh*

g, = Gnpe=Xyh Z*n_:j Y™ para X <nh*
Onde:

hx= 2XTSue

!A carga média do aterro € dada por:

Go =5 [BH+ (H? = h+?)]

(58)

(5.9)

(5.10)

(5.11)

(5.12)

A profundidade na qual se desenvolvera o mecanismo de ruptura pode ser determinada pelo

grafico de MATAR & SELECON (1977), que est4 apresentado na Figura 5.11.

A Teoria da Plasticidade permitem que seja definida a carga maxima que o solo de fundacio

suporta na condicdo de aterro perfeitamente refor¢ado. Essa solucdo deve ser usada como

padrdo de comparacdo, por exemplo:
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a)Para definir a necessidade do uso de refor¢o, quando a altura necessaria é maior que a
altura de colapso com superficie lisa;
b)Para conhecer a altura maxima possivel de construir com refor¢o (aterro perfeitamente

reforcado).

0 . | Il||||| L1 gl L a sl i 1 1abil

0.1 1 10 100 1000
b
SuO

Figura 5. 11 - Profundidade da regido plastificada pela fundacdo (MATAR &
SELECON, 1977).

Apesar da Teoria da Plasticidade ser util, ela ndo pode ser usada para projetar, porque nao
define a for¢a de tracdo, ou a rigidez do reforco. Mesmo se o método de equilibrio limite for
utilizado em conjunto com a Teoria da Plasticidade ainda haveria duvidas. Conseguir-se-ia
limitar a altura maxima, que nao se pode calcular por meio de equilibrio limite. Porém, ndo se
define nem a for¢a e nem a rigidez ou a deformagao limite.

E preciso entender a interagio entre o aterro, o refor¢o e o solo mole, para definir a carga no

reforgo. A Unica forma de se conseguir fazer essa interacdo € através de ferramentas numéricas.

5.4 Analise de Tensdo-Deformacao

0 método dos elementos finitos tem sido utilizado para avaliar o desempenho dos aterros
reforgados. Os primeiros trabalhos sdo da década de 90 (ROWE & MYLLEVILLE, 1989) e HIRD &

KWOK (1990). Estudando um caso especifico de aterro refor¢ado, HIRD & KWOK (1990)
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mostraram como a rigidez do refor¢o influéncia no comportamento neste tipo de obra. O
aumento da rigidez reduz os recalques imediatos e os deslocamentos horizontais. A forca de
tracdo do reforgo aumenta, porém, a deformacdo do refor¢o diminui com o aumento da rigidez
do reforgo a tracdo, conforme esta mostrado na Figura 5.12.

No mesmo artigo, HIRD & KWOK (1990) também apresentaram uma analise da influéncia da
profundidade do solo mole e da rigidez do refor¢co no comportamento do aterro reforcado
estudado, cujo resultado estd apresentado na Figura 5.13.

Os deslocamentos (verticais e horizontais) aumentam com a espessura do solo mole nos
aterros convencionais e o mesmo ocorre nos aterros reforcados. Destaca-se que, os
deslocamentos horizontais, diminuem bastante nas camadas menos espessas em decorréncia do
uso do reforgo. Quanto mais rigido é o reforco maior sera a forca mobilizada no refor¢o e menor
sera sua deformacdo. E, quanto mais espessa é a camada de solo mole, maior sera a forca

mobilizada e também maior sera a deformacao do reforco.
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Figura 5. 12 - Influéncia da rigidez a tracao do refor¢co nos maximos valores de

deslocamento do aterro, for¢ca e deformacgdo no reforco (HIRD & KWOK, 1990).
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Figura 5. 13 - Influéncia da espessura da camada de solo mole nos maximos
valores de deslocamento do aterro, for¢ca e deformacao no reforco (HIRD & KWOK,
1990).

O estudo pioneiro de HIRD & KWORK (1990) apresentou todas essas andlises para um caso
de servigo, ou seja, foi usado MEF para entender o desempenho de um aterro refor¢cado sobre
solo mole. Esse estudo contribui para entender a influencia do reforco, principalmente da rigidez,
porém, ndo permitiu que essas andlises possam ser extrapoladas. Por isso, no caso geral é
possivel se ter um entendimento qualitativo, mas para isso seria preciso fazer uma andlise de

tensdo-deformacgdo para cada caso ou cada obra.
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5.5 Interacdo Solo-Reforgo

Os primeiros trabalhos sobre aterro reforcado consideravam apenas as caracteristicas do
reforco para definir a magnitude da forga estabilizadora introduzida no reforco. E, isso se
mantém ainda hoje nos projetos e inclusive nas normas.

Como se apresentou no item anterior é possivel conhecer o desempenho da obra através de
analises de tensdo-deformacgao. Porém, é fundamental conhecer a interagdo entre os elementos
que compdem o aterro reforcado: aterro-reforgo-solo mole.

Este item é dedicado a uma linha de pesquisa implementada por ROWE. Baseado no método
dos elementos finitos, ROWE tem apresentado varios trabalhos que permitem utilizar resultados
de andlises paramétricas para definir as caracteristicas do reforgo. Esses resultados incorporam
tanto as caracteristicas do solo, do reforgo e a compatibilidade de deformacgdes entre eles.

Através de uma série de andlises pelo MEF de aterros hipotéticos levados a ruptura, ROWE &
SODERMAN (1985) verificaram que o parametro do reforco que deve ser compatibilizado é a sua
deformacao e ndo a forga. Para representar as caracteristicas do solo propuseram um parametro

adimensional , dado por:
2
0= (51) @) 3, (513)

Esta relacio desse parametro com a deformacio de compatibilidade do reforco esta

mostrada na Figura 5.14.
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Figura 5. 14 - Variacao da deformacao de compatibilidade do refor¢co com o

parametro adimensional Q (ROWE & SODERMAN,1985).
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A deformacio de compatibilidade do reforco é definida como a deformagio do reforco no
instante do colapso do conjunto aterro refor¢ado. Essa solucdo foi desenvolvida para solos com
resisténcia constante com a profundidade.

Para se aplicar o método de ROWE & SODERMAN (1985) para fins de projeto é preciso
associar o resultado apresentado na Figura 5.14 com anadlise de estabilidade. A for¢a necessaria é
definida pela andlise de estabilidade, que multiplicada pela deformacdo de compatibilidade
define a rigidez necessaria.

Nesta tese sera usada a deformacido do refor¢o como parametro de compatibilizacio da
interacdo solo-refor¢o, da mesma forma que prop6s de ROWE & SODERMAN (1985).

A ruptura de um aterro reforcado sobre o solo mole pode ocorrer pela plastificacdo excessiva
do solo ou pelo escoamento do reforgo. A condi¢do ideal, ou de maior eficiéncia, ocorreria no caso
em que a maxima mobilizacido do solo e do reforco ocorresse concomitantemente.

A resisténcia ndo-drenada pode variar com a profundidade de diferentes formas, as mais
comuns sdo valores crescentes com a profundidade, existéncia de uma crosta mais resistente,
eventualmente constante e também pode ser erratica em funcdo da heterogeneidade do perfil
geotécnico.

HINEHBERGER & ROWE (2003) apresentaram um artigo bastante completo para casos em
que a resisténcia ndo-drenada cresce com a profundidade. Esse trabalho servird como base para
desenvolver os estudos apresentados nesse capitulo. Ao contrario das pesquisas que usam MEF
para verificar o desempenho das obras, HINEHBERGER & ROWE (2003) analisaram os aterros na
ruptura. Para definir a altura de ruptura, ROWE & SODERMAN (1987) introduziram o conceito
de altura liquida admissivel e deformag¢do de compatibilidade do reforgo.

As andlises de tensdo-deformacdo condi¢do nio-drenada, devem ser realizadas em estagios
de carregamento. A altura liquida em cada estagio é a altura do aterro no estagio menos o
recalque imediato. Com esse par se constrdi um grafico, conforme ilustrado na Figura 5.15.

A ruptura é definida pela altura liquida maxima, ou seja, quando o aumento da espessura nio
eleva mais a cota do aterro. A deformacdo de compatibilidade do reforco é a deformacao
referente a altura liquida maxima.

HINEHBERGER & ROWE (2003) analisaram um aterro com espessura de solo mole maior que
profundidade de solo plastificado. Dessa forma, evitaram eventuais problemas de extrusdo ou de
influéncia da espessura da camada de solo mole. A geometria esquematica desse aterro esta

mostrada na Figura 5.16.

120



espessura e —
do Altura
aterro { liquida

Altura liquida do aterro

»
»
Espessura do aterro

A |
1
1
1
(@] |
O |
— |
s |
fat 1
1
= :
o < Deformagdo de y
S compatibilidade ,
(9] 1
£ :
1
S |
[)) 1
A |

: | -

»

Espessura do aterro

Figura 5. 15 - Definicdo de altura liquida e deformacao de compatibilidade.

. O

Cup

o

Argila mole

| | %

Limite rigido Perfil de Su

\

Figura 5. 16 - Geometria genérica usada por HINEHBERGER & ROWE (2003).
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A deformacio de compatibilidade depende das caracteristicas do solo e do reforco. A rigidez
do refor¢o influencia diretamente na deformacdo de compatibilidade. Para demonstrar isso,
HINEHBERGER & ROWE (2003) fizeram varias andlises com varia¢do da rigidez para um solo
mole com Sy, = 11,5 kPa com ganho de resisténcia com a profundidade de p = 1,5 kPa/m. O

resultado esta mostrado na Figura 5.17.
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Figura 5. 17 - Influéncia da rigidez do reforco a tracio usando MEF e analise de

estabilidade HINEHBERGER & ROWE (2003).

Na Figura 5.17 estdo incluidas as tensodes induzidas pelo aterro na ruptura e as deformacdes
de compatibilidade correspondentes. A altura do aterro aumenta com a rigidez até um limite, que
é imposto pela solu¢do da plasticidade, conforme ja descrito. A deformag¢do de compatibilidade
tem uma forma diferenciada. Para baixos valores de rigidez, a deformagio de compatibilidade é
constante (denominada de deformacao critica) até um valor de rigidez chamado de Jei, a partir

de entdo a deformacdo reduz com o aumento da rigidez.
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Abaixo do Juit 0 reforgo contribui pouco antes da plastificacdo do solo de fundagdo e em
seguida ocorre plastificagdo continua e nesse momento a tensdo correspondente a altura
excedente é suportada pelo reforco. Nessa condi¢do (J < Jerie ), HINEHBERGER & ROWE (2003)
definiram como condicdo sub-reforcada.

Nos casos em que rigidez a tracdo do refor¢o supera Jeic ha influencia na cinematica da
ruptura. HINEHBERGER & ROWE (2003) simplificaram as analises usando a deformacdo critica e
assumida constante e com base nesse valor (¢, = 8,8%) calcularam a for¢a ao refor¢o e a
respectiva altura através do calculo de estabilidade por equilibrio limite, cujo resultado foi
incluido na Figura 5.17. O resultado é compativel com a analise por elementos finitos até o limite
estabelecido pela solugdo da Teoria da Plasticidade.

Nos solos em que a resisténcia cresce com a profundidade (Su = Sw + p Z), 0s dois parametros
Sw € p contribuem para a deformacao de compatibilidade, além da prépria rigidez a tragao do
reforco. Para entender a influencia da resisténcia na interacdo solo-refor¢o, HINCHBERGER &
ROWE (2003) fizeram andlises paramétricas variando Sy e p.

Na Figura 5.18 estdo apresentados os resultados do efeito de Sy, para p = 1,5 kPa/m.
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Figura 5. 18 - Efeitos do Sy, na deformac¢ido de compatibilidade (HINCHBERGER &
ROWE, 2003).
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O aumento de S, (ou da resisténcia ndo-drenada) também aumenta a deformacgio critica. As

curvas com Sy, de 3,8 kPa; 7,7 kPa e 11,5 kPa tem formas semelhantes, porém, com S, = 16 kPa

houve uma anomalia, que dificulta a definicio da deformagdo critica. HINEHBERGER & ROWE

(2003) explicaram esse fendmeno ocorre devido ao arqueamento do aterro, porque o aumento

da altura permite que isso aconteca nessa condicdo. Entretanto, essa anomalia nido é tio

importante, pois a deformacao fica acima dos limites normais do reforgo.

Em outra analise, HINEHBERGER & ROWE (2003) fixaram Sy, em 10 kPa e variaram p entre

0,5 kPa/m a 2 kPa/m, cujo resultado estd mostrado na Figura 5.19.

O efeito do aumento de p (Figura 5.19) é similar ao aumento de Sy, (Figura 5.18), portanto,

permite dizer que o aumento da resisténcia promove aumento da deformacao critica. Também se

pode identificar valores de Jcit para cada curva. No caso de p=2 kPa/m, também houve influéncia

do arqueamento do aterro.
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Figura 5. 19 - Efeitos do p na deformacao de compatibilidade (HINCHBERGER &

ROWE, 2003).
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Curiosamente, as analises demonstraram que o mdédulo de deformacio ndo-drenada do solo
ndo influencia significativamente no resultado. Isto ocorre porque o mdédulo de deformacgao nao-
drenada contribui no cdlculo das tensdes até o escoamento e depois disso, as deformacoes
plasticas predominam sobre as elasticas.

Apods todo esse estudo, HINCHBERGER & ROWE (2003) simplificaram muito as andlises e
apresentaram uma proposta para definir a for¢a no reforgo pela compatibilidade de deformacao.
Além dos resultados mostrados no artigo (Figuras 5.18 e 5.19), HINCHBERGER & ROWE (2003)
realizaram varias outras analises paramétricas. Quando havia influéncia de arqueamento, o valor
da compatibilidade de deformacdo admissivel usado foi o obtido para baixos valores de J.
Priorizaram nas analises a condicdo sub-reforcada, ou seja, quando J<Jeit . A correlagdo para
definir a deformacdo de compatibilidade admissivel foi feita com base na altura de ruptura de
aterros nao reforcados (H¢) sob condigcao ndo-drenada, que de certa forma incorpora o valor de
Sw- HINCHBERGER & ROWE (2003) justificaram a escolha da altura de ruptura de aterros nao
reforcados porque é um valor que deve ser conhecido a priori e também porque essa é a altura a
partir do qual o refor¢o comega a ser mobilizado na condicdo de sub-refor¢o. O dbaco resultante

dessa andlise esta apresentado na Figura 5.20.
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Figura 5. 20 - Abaco para determinacio da deformacio de compatibilidade
admissivel (HINCHBERGER & ROWE, 2003).
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Para definir a caracteristica do refor¢o é preciso realizar uma analise de estabilidade (usando
um método computacional de escorregamento circular que inclua a for¢a do refor¢o ou algum
método simplificado, como de LOW ET AL 1990, por exemplo), e definir a for¢a do reforco
necessaria. Em seguida se define as propriedades do reforco com base na deformacio de
compatibilidade admissivel do refor¢o (Figura 5.20). A rigidez é dada pelo produto entre a for¢a
e a deformacio do refor¢o. Entretanto, conforme mostrado anteriormente, a deformacio cai apds
0 Jait € como a Figura 5.20 somente serve para aterros sub-reforcados, os valores serdo
superestimados. Para corrigir essa situagdo, HINCHBERGER & ROWE (2003), propuseram um
fator ar que aumenta o valor da rigidez, quando necessario:

] =

arle (5.14)

€a
O valor de o corrige os valores obtidos pela analise por equilibrio limite que ficam acima do
valor obtido pela teoria da plasticidade, como se pode ver na Figura 5.11. Na Tabela 5.1 estdo

compilados os valores de or indicados por HINCHBERGER & ROWE (2003).

Tabela 5.1 - Fatores de correcao do reforco (HINCHBERGER & ROWE, 2003)

(h— H.)/(H,— H_.) Fator de correcdo, dr
<0,7 1,00
0,8 1,15
0,9 1,40
1,0 2,00

Sendo:

oH - altura do aterro reforcado;

oH, - altura de ruptura do aterro nao reforcado;

oH, - altura de um aterro perfeitamente reforcado, cujo valor é obtido pela solugio da teoria

da plasticidade.
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5.6 Um Método para Definir a Deformac¢do de Compatibilidade do Reforgo

As analises realizadas por HINCHBERGER & ROWE (2003) tem uma das poucas alternativas
para se definir a rigidez do refor¢co com base em compatibilizacdo das deformacdes. Entretanto,
simplificaram as andlises e por isso, o método proposto (Figura 5.20) é destinado para aterros
sub-refor¢ados, ou seja, para baixos valores de rigidez a tragido do reforco. H4 uma proposta de
correcdo, mas seria possivel realizar uma correlacdo direta, uma vez que eles apresentaram
curvas completas da variacdo da deformacdo de compatibilidade com a rigidez do reforco, para
diferentes pares de resisténcia (Suw € p).

Nesse item buscou-se estabelecer uma correlacio entre a deformac¢ido admissivel em funciao
da resisténcia ndo-drenada na superficie, Suo, 0 aumento da resisténcia com a profundidade, p, e a
rigidez do reforco, ]. Tentou-se usar a mesma correlagdo usada para definir o fator de capacidade
de carga (p B/Sw), porém, os resultados foram muito erraticos, isso porque a deformacao
admissivel ndo estd relacionada exclusivamente com a capacidade de carga. Por exemplo, o
aumento de ] reduz a deformagio, porém, a altura aumenta. Observando as Figuras 5.18 e 5.19,
percebe-se que aumentando isoladamente Sy, e p, a deformacao admissivel aumenta, portanto, as
duas devem ser diretamente proporcionais a deformag¢ao de compatibilidade.

Apés varias tentativas chegou-se a conclusdo que uma resisténcia média do volume de solo
solicitado no mecanismo de colapso seria o parametro ideal. Para correlacdo foi usado uma

variavel proporcional a resisténcia ndo drenada média, conforme est4 ilustrado na Figura 5.21:

Swo Su

Suo+pZ

v
Z

Figura 5. 21 - Variacao da resisténcia ndo-drenada até a profundidade de

plastificacao.
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Integrando a variagdo da resisténcia até a profundidade desejada, tem-se:

2

Su(médio) = Suo Z+p = (5.15)

Por simplificacdo adotou-se uma profundidade pudesse representar a média dos aterros,
assim, se evita conhecer previamente o mecanismo de plastificagdo envolvido. Esse profundidade
adotada foi de 15m:

Sumédioy = 15 (Suo + 7,5p) (5.16)

Como 15 é constante, sera usado como variavel (S,, + 7,5p). E importante destacar que esse
valor passa a ser um simples parametro de correlacdo, independentemente das demais condi¢des
envolvidas.

Para fazer as correlagdes, foram usados apenas os resultados de MEF para se ter todas as
informacdes necessarias e sob condi¢des controladas. A principal fonte de dados foi obtida do
proprio artigo de HINCHBERGER & ROWE (2003) e também se utilizaram dados de FUERTES
(2010), FUERTES ET AL (2010) e se fez algumas andlises complementares para complementar as
curvas.

Interpretando os dados de HINCHBERGER & ROWE (2003), definiu-se um 0nico Jeic igual a
3.000 kN/m para os solos, que esta indicado na Figura 5.22. Os dados foram ajustados por duas
retas, uma horizontal até Jcic = 3.000 KN/m e por uma reta com valores decrescentes para
deformacdo de compatibilidade com o aumento da rigidez do reforco. O valor da deformacdo até
Jeric =3000kN/m ¢é a propria deformacdo de compatibilidade admissivel definida por
HINCHBERGER & ROWE (2003).

Definiu-se dois parametros para essa curva: a prépria deformacdo admissivel, chamada de
&u0) € a deformacdo de compatibilidade para J=12000kN/m, denominado de &;2000) Esses dois
parametros, que posicionam a curva de compatibilidade no grafico J-&, foram correlacionados
com o pardmetro que representa a resisténcia do solo (Sy, + 7,5p). Esse resultado esta

apresentado na Figura 5.23.
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Figura 5. 23 - Deformacao de compatibilidade do reforco admissivel e para] = 12

MPa.

A variagdo das dos paradmetros €ago) € €ag12000) com (S,,, + 7,5p) foi dividida em dois trechos

lineares, uma para solos menos resistentes e outro para solos mais resistentes, conforme esta

indicado na Figura 5.23. As expressoes geradas por essa correlacdo estdo listadas na Tabela 5.2.

Para se obter uma deformacao de compatibilidade foi feita uma interpolagdo, que resultou na

normalizacdo da deformacdo de compatibilidade do aterro dada por:

€a(Jo)—€a

€a(Jo)~€a(J12000)

(5.17)

Tabela 5.2 - Expressdes propostas para deformacdes de compatibilidade

Trechos £a(J0) fat12000
Primeiro | O /2P < 16,2 kPa (5.18a) | Suo +7,5pc < 18 kPa (5.18b)
a0y =08+ (c, +75p.)/9  (5.193) | &u0) = (co +7.50.)/9 (5.19b)
Segundo Suo +7,5pc > 16,2 kPa (5.20a) | Sw +7,5pc > 18 kPa (5.20b)
fago) =0.9(co +75 ) —11,98 (5.21a) | sago) = 05 (co +75p,) =7 (5:21b)
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A Figura 5.24 mostra como os dados apresentados na Figura 5.22 sdo normalizaveis segundo
a proposta apresentada. A aplicacdo dever ser feita para valores de ] dentro do intervalo usado (]

< 1.200 kN/m), porque os dados foram interpolados.
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Figura 5. 24 - Correlacao entre N e a rigidez do reforco a tracao (dados da Figura

22).

Com base nos resultados fornecidos pela Figura 5.24 é possivel calcular a deformacido de

compatibilidade do reforgo para duas condigdes:

a) Para J] < 3000 kKN/m a deformacdo de compatibilidade é a prépria deformacdo de
compatibilidade admissivel e é equivalente a proposta de HINCHBERGER & ROWE
(2003) (Figura 5.19):

Ea = Ea(jo) (5.18)

b) Para]> 3000 kN/m a deformacdo de compatibilidade deve ser calculada pela expressao:
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€a = &a(jo) — (ga(]O) - ga(]lZOOO))(O:O()Oll] -0,3) (5.19)

Sendo que os valores de €a(j0) € €a(j12000) devem ser calculados pelas expressdes apresentadas
na Tabela 5.2.

Para inferir a proposta foram coletados alguns dados disponiveis na literatura de aterros
reforcados sobre solos moles instrumentados e levados a ruptura. HUMPHREY & HOLTZ (1986)
fizeram uma revisao de casos histdricos, alguns inclusive com ruptura. Conseguiram-se somente
nove aterros publicados, em sete artigos, com as informac¢des necessarias para fazer a validacgao:
ROWE (1984), ROWE & SODERMAN (1984), BOLTON & SARMA (1994), ROWE & HINCHBERGER
(1998), CHAI ET AL (2002) e OLIVEIRA (2006). Os dados necessarios foram compilados e estio
apresentados na Tabela 5.3. A partir dos parametros dos solos e do reforco foram calculadas as
deformacgdes de compatibilidade com base na proposta apresentada e a comparacdo pode se

vista na Figura 5.25.

Tabela 5.3 - Dados de aterros reforcados sobre solos moles levados a ruptura com

medida da deformacio do reforco na ruptura do aterro.

0, 1)
Referéncia Suo (kPa) | 1 po o | (Su0t7.5p) Medido (kN]/m) catealoo
425 | 17 17 225 | 1600 | 33
CHAI, MIURA & SHEN (2002) |—,>—— " > 500 v
OLIVEIRA (2006) 36 1,0 111 | 147 | 1700 | 2,0
ROWE & HINCHBERGER
(1998) 17 | 136 | 272 13 | 1920 | 125
BERGADO ET AL (1994) 5 28 26 12 | 1700 | 11,4
BOLTON & SHARMA (1994) SS7 8 1 15,5 1,47 | 3800 2,4
BOLTON & SHARMA(1994) JSS11 8 1 15,5 1,62 2720 2,5
ROWE & SODERMAN (1984) 8 0 8 4 | 2000 | 17
ROWE (1984) 18 0 18 3 634 | 42

Os valores calculados estdo bem préximos dos valores medidos (Tabela 5.4 e Figura 5.25). 0
caso de ROWE & SODERMAN (1984) foi que apresentou mais diferenca porque a resisténcia é
constante com a profundidade. Porém, nesses casos ha a solu¢gio de ROWE & SODERMAN (1985)
que poderia ser usada (Figura 5.14). O aterro experimental executado por OLIVEIRA (2006) tem

uma estratigrafia diferenciada e, por isso, sera analisado separadamente mais adiante.
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Figura 5. 25 - Comparacido entre as deformac¢ées de compatibilidade do reforco

medidas e calculadas.

5.7 Definicao do Reforc¢o para Uso na Base de Aterros Sobre Solos Moles

Normalmente a literatura apresenta trés formas para se projetar aterros reforcados sobre
solos moles: teoria da plasticidade, equilibrio limite ou MEF. Nessa tese entende-se que é
fundamental considerar a interagdo entre os solos (aterro e fundagdo) e o reforgo. Se a opgao for
MEF essa interacdo serd realizada integralmente.

Os estudos apresentados nesse item fornecem subsidios para a utilizacdo do método de
equilibrio limite nos projetos de aterros reforcados sobre solos moles. Os passos que devem
seguir para projetar um aterro reforcado sobre solo mole sao:

a) Calcular a altura de ruptura de um aterro ndo reforcado, H, (fundacdo lisa) - calculado

pela teoria da plasticidade (5.7 ou 5.8);
b) Definir a altura de ruptura de um aterro perfeitamente reforcado, H,, (fundagdo rugosa) -

calculado pela teoria da plasticidade (5.7, 5.8 ou 5.9);
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c)Se a altura desejada ultrapassa H. sera necessario usar refor¢o, sendo que para aterros
construidos rapidamente ndo podem ultrapassar o limite de Hy;

d)Fazer analise de estabilidade e definir a for¢a no reforco necessaria para garantir a
estabilidade desejada;

e)Definir a deformacdo de compatibilidade e a respectiva rigidez usando as informacdes
contidas no item 5.6.

f)Também ¢é preciso verificar a seguranca do préprio reforco a ruptura estrutural do
material.

As verificacdes sugeridas conseguem se adequar as mudancas tecnoldgicas, pois os
geossintéticos tém evoluido muito. Os primeiros reforcos nio tecidos apresentavam rigidez
extremamente baixa e por isso se deformava sem trazer grande contribuicdo para melhoria do
aterro. Atualmente, ja ha geossintéticos mais rigidos e inclusive extremante rigidos como os de
aramida, que podem ter rigidez a tragio de mais de 50.000 kN/m. E importante ter em mente os
comportamentos tipicos mostrados nessa tese: quando o solo sdo mais resistente o reforgo
deforma mais para que ocorra a ruptura do sistema solo-reforco e ao contrario solos menos
resistentes precisam de reforcos que se deformem menos para compatibilizagdo. Por outro lado,
ha um ponto a partir do qual o aumento da rigidez ndo tras nenhum beneficio, pois atinge o

limite maximo de um aterro perfeitamente reforgado.

5.8 Aterros Reforcados sobre Solos Moles com uma Camada Superficial de

Areia

Existem solos moles que sdo estratificados, podendo apresentar lentes de areia ou camadas
superficiais de areia. Essa intrusdo de material mais resistente e, que tem comportamento
drenado durante a construgdo do aterro (refor¢cado), pode alterar, substancialmente, a interagao
solo-reforcgo.

Neste item serd dado enfoque para o caso em que o subsolo é composto por duas camadas,
uma superficial de areia sobreposta ao solo mole. Esse estudo foi desenvolvido por FUERTES ET
AL (2010), FUERTES & FUTAI (2010) e é assunto da dissertacdo de mestrado de FUERTES.

O estudo foi realizado por MEF com o programa Phases2. Utilizou-se modelo elasto-

perfeitamente plastico com critério de escoamento de Mohr-Coulomb. O aterro e a camada de
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areia foram modelados com parametros drenados (tensdes efetivas) e o solo mole com
parametros totais. Para inferir o modelo e o programa usado, FUERTES ET AL (2010)
reproduziram um dos exemplos de HINCHBERGER & ROWE (2003) demonstrando boa
concordancia entre os resultados.

A seccao tipica usada tem espessura da camada de argila D = 20 m, largura da crista B =18 m,
inclinagdo do talude 2H:1V e o desenho esta apresentado na Figura 5.26. A altura final é variavel,
porque foram simulados alteamentos em camadas de 37,5cm e obtidos resultados para cada fase
de alteamento. A altura final de construcdo simulada foi sempre superior a altura de ruptura para

poder identificar a etapa no qual o aterro rompe.
!

B=18
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(]
BORDA PERFIL RESISTENCIA
RIGIDA NAO DRENADA

Figura 5. 26 - Geometria do aterro e estratigrafia da fundacao.

Para a fundagdo, foi adotada resisténcia ndo-drenada tipica dos solos brasileiros (por
exemplo, solos da Baixada Santista com correc¢do de Bjerrum), dada por:

Su=42+12z (5.20)

0 solo mole foi modelado com coeficiente de Poisson v = 0,5, a relagdo Eu/S, igual a 400.

Os parametros usados para material de aterro foram: peso especifico de 20 kN/m?3, angulo
de atrito de 30° e o coeficiente de Poisson v = 0,3, E = 10.000 kPa. Para superficial de areia
utilizou-se angulo de atrito de 25¢ e coeficiente de Poisson v = 0,3 e E = 20.000 kPa. Foram
utilizados quatro valores de rigidez do refor¢o: 600 kKN/m, 2.000 kN/m, 4000 kN/m e 6.000
kN/m.

Os resultados obtidos foram organizados em graficos, nos quais incluem dados de fundacgdes
com diferentes espessuras de camada de areia superficial e com diferentes valores de rigidez do

reforco a tracio.
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Os vetores deslocamento (aumentados cinco vezes) em cada né da malha, no momento
da ruptura e para um ] = 600 kKN /m, estdo mostrados na Figura 5.27. Neles se podem observar o
inicio do desenvolvimento do mecanismo da ruptura.

No caso do aterro construido sobre solo mole e sem camada de areia, os vetores indicaram
que o mecanismo de ruptura comeca a poucos metros do pé do aterro e se estendem até uma
profundidade de 7m aproximadamente (Figura 5.27-a). Pode-se notar que os deslocamentos sdo
maiores proximos a superficie e vio diminuindo com a profundidade.

Para o caso do aterro sobre uma um camada de areia de 2 m e rigidez do reforco de 600
kN/m (Figura 5.27-b), o mecanismo da ruptura foi deslocado para baixo da camada de areia e o
mecanismo de colapso atinge 10m de profundidade, razao pela qual atinge uma altura maior.
Com 4 m de areia e ] = 600 kN/m a altura atingida € muito maior porque o mecanismo da ruptura
se estende até o centro do aterro e atinge 14 m profundidade.

As demais analises realizadas com a mesma estratigrafia e com rigidez a tracao do reforco de
2.000 kN/m, 4.000 KN/m e 6.000 kN/m apresentaram resultados similares. Sendo que os vetores
deslocamento atingem uma profundidade maior quanto maior € a rigidez do reforgo, até de 13,0
m com ] = 6.000, o que explica o incremento na altura da ruptura.

Para definir a altura de ruptura dos aterros, bem como a respectiva deformacdo de
compatibilidade, foi utilizado o método da altura liquida definida por HINCHBERGER & ROWE
(2003).

Nas Figuras 5.28, 5.29 e 5.30 sdo apresentadas as variacdes das alturas liquidas e as
respectivas deformacdes do reforgo, para os aterros construidos diretamente sobre a argila,
sobre uma camada de areia de 2m e 4m, respectivamente. As andlises forneceram a forca
mobilizada no reforgo em cada estagio e a partir delas e da rigidez do reforgo se calcularam as
deformacdes (€a=Ta /]).

O aterro refor¢ado apoiado diretamente sobre o solo mole (Figura 5.28) tem o mesmo
comportamento observado por HINCHBERGER & ROWE (2003), na medida em que se utilizam
reforcos mais rigidos a altura de ruptura do aterro é maior (Figura 5.28-a), porém a deformacado
€ menor (Figura 5.28-b).

Ao simular a existéncia de uma camada de 2m de espessura entre o aterro e o solo mole
(Figura 5.29), pode-se observar um comportamento similar ao do caso sem a camada de areia,
porém, as alturas de ruptura sdo maiores (Figura 5.29-a) e com deformacoes de compatibilidade
menores (Figura 5.29-b).

0 mesmo procedimento foi utilizado para se obter os resultados de um aterro refor¢cado
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sobre uma camada de 4m de areia sobreposta a camada de solo mole. Nesse caso, praticamente,

do uso do refor¢o (Figura 5.30-a) e, como

éncia

houve ganho de altura em decorré

nao

, a deformacdo de compatibilidade do refor¢o mobilizada foi muito pequena (entre

A

consequéncia

1,2% e 1,7%), como pode ser visto na Figura 5.30-b.
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Figura 5. 27 - Vetores deslocamento no momento da ruptura com ] = 600 kN/m

(FUERTES ET AL, 2010)
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139



4.5 T T T T
| | | |
| | | |
| | | |
4 | | | |
| | |
| | | |
| | | |
‘= 3.5 1 | | | |
g | | | |
c | | | |
t B | | | |
g ? | | |
& | | |
| | |
S 25+ Y Ak e s
2] | | I
:'g | | |
2 - ! | |
g 1 l l
[ \ | |
| | |
8 15 --—- el :
g | * Rigidez do Refor¢o J = 600
|
< 1y ®= Rigidez do Refor¢o J =2000|
054/ A Rigidez do Refor¢o J = 4000 |
. |
| —*— Rigidez do Reforc¢o J = 6000
|
0 T T T T
0 1 2 3 4 5 6
Espessura do aterro (m)
(a)Atura liquida
40 T T T T I 7
|
- - — Rigidez do Refor¢o J = 600 ! t /
I /
S 35 —»— Rigidez do Refor¢o J = 2000 ”’i’ ””” Y
|
S — +— Rigidez do Reforco J = 4000 | b
30| S
< —x— Rigidez do Refor¢o J = 6000 ! | l
o A A A SR B BN
< l l l l I
g | | | | ' I /0
| | | |
Sl e S
5] | | | | [ /
| | | |
=l
& ! ! ! ! 1 NG
On I /
g l l l l I
E | | | | I / {
s 10 | | | | l, /
=N | : R
1 | | | | / .
: : Eo163% j/ E=1.51%
o _ 3_ o : o +___~_,_,,_?1 4 ET1'22°A)
0 1 2 3 4 5 6

Espessura do Aterro (m)
(b)Deformacao do reforgo

Figura 5. 30 - Resultados das analises MEF para aterro reforcado sobre solo mole
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140



As alturas de ruptura dos resultados, mostrados nas Figuras 5.27-a, 5.28-a e 5.29-a, foram
incluidas na Tabela 5.4, em funcdo das espessuras das camadas de areia e das rigidezes dos
reforcos a tracdo. Em todos os casos houve ganho de altura pelo uso do reforgo, porém, a

eficiéncia é bem maior no caso dos solo sem a camada de areia.

Tabela 5.4 - Altura liquida estimada para diferentes camadas de areia
intermediarias na fundacao do aterro (FUERTES ET AL, 2010).

Espessura Sem Reforgo de Rigidez, ] kN/m
da areia (m) Refor¢o 600 2.000 4.000 6.000
0 1,9m 2,50m 2,70m 2,80m 2,85m
2 3,3m 3,50m 3,75m 4,00m 4,20m
4 4,15m 4,20m 4,30m 4,50m 4,50m

Tomando como base os dados os dados da Tabela 5.4, calcularam-se os ganhos percentuais
de altura em relacdo ao aterro nao refor¢ado para as trés situacdes analisadas (sem areia e com
2m ou 4m de areia no topo da camada de solo mole), cujo resultado estd mostrado na Figura

5.31.
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Figura 5. 31 - Ganho de altura em func¢io da rigidez a tracio do reforgo.

141



O ganho é mais pronunciado no solo que nio tem cobertura de areia podendo se altear até
50% além da altura maxima nao-refor¢cada (para J=6.000 kN/m). Também h& boa eficiéncia
quando ha 2m de areia sobreposta ao solo mole chegando a um ganho de 27%, quando se usou
um refor¢co com rigidez de 6.000 kN/m. Por outro lado, o uso de refor¢o com camadas de areia
com 4m de espessura o ganho é muito pequeno e os custos ndo devem justificar o uso de
reforcos.

A variacdo da deformacdo de compatibilidade influenciada pela camada de areia e também
pela rigidez do reforco esta mostrada na Figura 5.32 para dois solos: um referente as Figuras
5.28-b, 5.29-b e 5.30-b (Figura 5.32-a) e o outro para um solo de baixissima resisténcia (Figura
5.32-b). Os dados utilizados para elaborar a Figura 5.32 foram obtidos de FUERTES ET AL
(2010), FUERTES (2010) e alguns dados complementares foram gerados nessa tese.

O comportamento da deformacido de compatibilidade frente a presenca de areia é muito
nitido. A presenca de areia inibe a deformacao do reforco, porém, para valores muito elevados de
rigidez (acima de 20.000 kN/m) as curvas convergem para valores de deformacdo muito baixos.

A queda da mobilizagao do reforgo é maior quando o solo mole tem resisténcia menor.
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Para entender melhor a intera¢do entre o aterro, a camada de areia, o reforgo e o solo mole,
FUERTES & FUTAI (2010) analisaram os deslocamentos horizontais dos casos referentes as
Figuras 5.28, 5.29 e 5.30. Os resultados simulam os dados de um inclinémetro, cujos resultados
para o perfil sem a camada de areia, com 2m de areia e 4m de areia sobreposta ao solo mole,
estdo apresentados nas Figuras 5.33, 5.34 e 5.35, respectivamente.

Os deslocamentos horizontais do solo mole sem areia é relativamente grande (Figura 5.33),
chega a quase 1m na condi¢cdo nao-refor¢ada e os deslocamentos reduzem com a utilizagdo de
reforcos e quanto mais rigido for o refor¢o. Esse comportamento ja faz parte do conhecimento
basico sobre aterros reforcados. Trata-se do efeito de confinamento, de reducio das
deformacdes laterais e da resisténcia ao cisalhamento geradas na interface entre o aterro e o solo
mole.

A existéncia de uma camada superficial de areia de 2 m, naturalmente, ja inibe os
deslocamentos horizontais (Figura 5.34), quando comparado com o caso sem areia. Os reforcos
reduzem os deslocamentos horizontais em decorréncia da mobilizacdo do reforco, porém bem

menos quando comparado com o caso sem areia.
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Figura 5. 33 - Deslocamentos horizontais no pé do aterro reforcado sobre solo

mole (FUERTES& FUTAI, 2010).
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Figura 5. 34 - Deslocamentos horizontais no pé do aterro refor¢cado com uma

camada de 2 m de areia entre o aterro e o solo mole (FUERTES & FUTAI, 2010).
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No terceiro caso (Figura 5.35) em que hd uma camada de 4m entre o aterro e o solo mole, os
deslocamentos horizontais sdo pequenos e sua reducdo devido ao uso do reforco é quase
insignificante. Esse resultado explica as baixas mobilizacdes dos refor¢os no momento da ruptura
do aterro.

Esses resultados indicam que o uso da metodologia proposta nos itens 5.6 e 5.7 ndo podem
ser aplicados diretamente nos casos em que o perfil geotécnico é composto por uma camada
superior de areia sobreposta ao solo mole.

Para tentar corrigir o efeito da camada superficial de areia da deformagdo de compatibilidade
foram obtidas, da Figura 5.32, as deformacoes:

¢ de compatibilidade admissivel, €,j0) (para baixos valores de]) e

e de compatibilidade para J=12000kN/m, €ag12000) -

Esses dados foram comparados com a espessura da camada superficial de areia, como se
pode ver na Figura 5.36. As deformagbes de compatibilidade €.go) € €ag120000 reduzem com o
aumento da espessura da camada de areia e a tendéncia é as duas, praticamente, se anularem

apo6s 6m.
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Figura 5. 36 - Variacao das deformac¢des de compatibilidade com a espessura da

camada superficial de areia.
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Para verificar qual propor¢ao da redu¢do da deformacdo, calculou-se a relacdo entre as
deformagdes de compatibilidade com os aterros com e sem uma camada superficial de areia. Esse
procedimento foi realizado para os dados apresentados na Figura 5.36. Conseguiu-se tracar duas
retas, um representando os dados de €.30) € 0 outro os de €ag12000), conforme estd mostrado na
Figura 5.37. Essa relacdo sera designada de Fator de corre¢do devido a presenga da camada de
areia o, sendo Q. go) € Oag12000) 0S fatores de correcdo devido a presenca da camada de areia para
€ago) € €a(12000), respectivamente.

Os fatores de correcao podem ser calculados por:

Ao =1-0,194 (5.21)

Q12000 = 1—0,14 A (5.22)

Sendo A a espessura da camada de areia. Essa corre¢do s vale para espessuras de areia até

6m.

1 €a(io) com areia | €a(12000) com areia
€a(jo) sem areia | €a(j12000) sem areial
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Figura 5. 37 - Fator de correciao devido a presenca da camada de areia ..

Para validar essa teoria encontrou-se um caso na literatura de aterro experimental refor¢ado
sobre solo mole com uma camada superficial de areia e sera descrito a seguir.

OLIVEIRA (2006), OLIVEIRA ET AL (2009) e OLIVEIRA ET AL (2010) realizaram trés aterros
reforcados experimentais sobre solos mole em Santa Catarina, sendo um com refor¢co de PVD

(AE1), o segundo com refor¢o e sem dreno (AE2) e o terceiro um aterro convencional (AE3). O
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caso estd muito bem registrado na tese de doutorado de OLIVEIRA (2006), por isso, ndo serao
apresentados detalhes da obra. O aterro AE3 é muito diferente dos outros dois porque tem uma
espessura pequena de solo mole com uma lente no meio da camada. A geometria do Aterro AE1
estd mostrada na Figura 5.38. Os trés locais apresentam uma camada superficial de areia com 1,7

m, 1,8 m e 2,1 m para os aterros AE1, AE2 e AE3, respectivamente.

Posigdo das
células
de carga Refor¢o
, 17 Jan 2003 ._ N\ ,CC7 ccs | cCd ccl
4 — Nivel do terreno 0D6c 2002 N\ —‘k_ e
& [ ) _4\__\
0 [ Areia fina
—2
—4 .
Argila mole
_6 st |
-8
-10 .
Areia i & i
—12 |
| I 0 I |
30 20 10 &

Figura 5. 38 - Geometria do Aterro Experimental com reforco sobre solo mole

(OLIVEIRA ET AL, 2010).

O reforco usado é um tecido de poliéster (Stabilenka da Hiiesker) com resisténcia 200 kN/m
x 45 kN/m e com rigidez a tragdo de 1.700kN/m, a 5% de deformacio.

Os perfis de resisténcia ndo drenada dos aterros AE1 e AE2 estdo apresentados na Figura
5.39. Percebe-se que o subsolo é bem distinto e as equagdes que representam cada perfil quanto
a resisténcia ndo-drenada estdo na Tabela 5.5. Outros dados necessdarios para analise também
foram compilados nessa mesma tabela. OLIVEIRA (2006) sugeriu que a plastificacao dos aterros
iniciou na 82 camada do alteamento e que na 92 camada havia sinais claros de ruptura. Outra
caracteristica do aterro reforcado, ensaiado por OLIVEIRA (2006), é que a ruptura nao foi tdo
clara quanto no aterro nao reforcado. Essa informacdo foi registrada por OLIVEIRA (2006)

através dos dados de instrumentacdo (placas de recalque e inclindmetros) e também por meio de
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fotos, tais como as mostradas na Figura 5.40. Os valores das alturas e os respectivos valores das

forcas do refor¢o medidos na 82 e 92 camada estdo compilados na Tabela 5.5.

Tabela 5.5 - Resumo dos dados do solo e dos aterros experimentais AE1 e AE2 (dados

obtidos de OLIVEIRA, 2006)

Dados

Aterros experimentais

AE1 AE2
Resisténcia Su=4,.8+0,7 z Su=48+0,6z
Espessura da areia superficial 1,7 m 1,8 m
Espessura do solo mole 8,2m 56 m
Altura do aterro 82 camada 3,38 m 3,07 m
Altura do aterro 92 camada 4,03 m 3,71 m
Forg¢a de tragdo maxima na 82 camada 18,7 kN/m 13,5 kKN/m
For¢a de tragdo maxima na 92 camada 26 e€39,1 kKN/m 18,5 kKN/m

Sy (Vane x CPTU x adotado) - AE 1
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Figura 5. 39 - Resisténcias nao drenadas das argilas estudadas por OLIVEIRA

(2006).
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(a)Aterro AE 2 - sem drenos e com reforco (b)Aterro AE3 - sem drenos e sem refor¢o

Figura 5. 40 - Fotos das rupturas dos Aterros AE2 e AE3 (OLIVEIRA, 2006).

A evolugdo das forgas nos refor¢os ao longo do tempo (que corresponde a elevagao gradual
do aterro) estd mostrada nas Figuras 5.41 e 5.42, para os aterros AE1 e AE2, respectivamente. Ha
um aumento da for¢a do refor¢o e é diretamente proporcional ao aumento do deslocamento
horizontal. Nessas figuras foram marcadas as datas referente a 92 camada (primeiros sinais de

ruptura) e a 102 camada (aberturas de trincas).
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Figura 5. 41 - Valores da for¢a maxima do refor¢o medida para o aterro AE1
(OLIVEIRA, 2006).
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Figura 5. 42 - Valores da for¢a maxima do refor¢co medida para o aterro AE2

(OLIVEIRA, 2006).

OLIVEIRA ET AL (2010) concluiram que o refor¢co ndo forneceu contribuicdo significativa a

estabilidade do aterro atribuindo importincia maior para a camada de areia. Entretanto, a

camada de areia é uma condi¢do natural do solo e o uso do reforco s6 deve ser feito quando a

altura necessaria excede a altura de ruptura nao reforg¢ada.

Conforme mostrado nesse item a camada de areia interfere na interacao solo-reforco, pois

passa a fazer parte da interacdo e a compatibilizacdo das deformagdes.

A metodologia apresentada nesse item permite definir a deformagdo de compatibilidade do

reforco para que possa haver ganhado de altura. Os dados obtidos por OLIVEIRA (2006)

possibilitam inferir o método proposto.

Para o Aterro AE1 o parametro de resisténcia vale:

Suo +7,5pc = 10,05 < 16,2 kPa (5.23)

O Fator de correcio para a deformacio admissivel é:

Ao =1-0194=1-0,19x1,7 = 0,68

(5.24)

Como é inferior a 16,2 kPa (Tabela 5.2) e o reforco tem rigidez a tracdo J=1.700 kN/m que é

menor que 0 Juir de 3.000 kN/m (eq. 5.22), a deformacdo de compatibilidade é a propria

deformacido admissivel corrigida e dada por:

€a(j0) = %a0(0,8+ (co +7.5p,)/9) =0,68x1,92 =1,31%

(5.25)
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Para obter a deformacao de compatibilidade do reforgo para o aterro AE2 basta repetir as

mesmas contas:

Sw +7,5pc = 9,3 < 16,2kPa (5.26)
Qo =1—-0194=1-10,19x 1,8 = 0,66 (5.27)
€a(j0) = %a0(0.8+ (co +7.5p,)/9) =0,66x2,17 =1,21% (5.28)

Calculando as deformacgdes através das forcas apresentadas na Tabela 5.5 e J=1.700 kN/m
obtiveram-se os dados mostrado na Tabela 5.6, na qual também foram incluidos as deformacdes
de compatibilidade calculadas acima.

Observa-se que houve uma concordancia muito boa entre os valores medidos e calculados
pela proposta apresentada. Analises de estabilidade usando método de Bishop modificado para
considerar o reforgo foram realizadas por OLIVEIRA (2006) e mostraram-se perfeitas, desde que
se conhecessem as forgas no reforgo. O uso exclusivo de fatores de seguranca sobre a resisténcia
do reforg¢o conduziria uma forga de 120 kKN/m, e que seria totalmente discrepante com os valores
medidos (Tabela 5.5). Os valores de deformacdo de compatibilidade do reforco estao bem abaixo
da deformacdo de ruptura estrutural do reforgo, por isso, ndo foi observado um degrau de
abatimento no momento da ruptura do aterro. Essa situacdo ndo pode ser generalizada, mas a
metodologia apresentada permite definir as deformagdes do reforco e prever se o colapso sera

comandado pela plastificacdo do solo ou pela ruptura estrutural do reforgo.

Tabela 5.6 - Comparacao entre os valores de deformac¢ido de compatibilidade

medidos e calculados.

Deformacgio de compatibilidade (%)
Aterro Medido Calculado
82 camada 92 camada
AE1 1,06 1,53a2,3 1,31
AE2 0,80 1,11 1,20

Assim, é possivel fazer algumas sugestdes para aplicar a metodologia apresentada para
projetar aterros reforcados com uma camada de areia (menores que 6 m de espessura) entre o
aterro e o solo mole:

a) Calcular o fator de seguranca para o aterro nao refor¢ado, que pode ser feito pelo método

de Bishop simplificado;

b)Se o fator de seguranca nao satisfizer sera necessario usar reforgo;
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c)Fazer analise de estabilidade e definir a for¢a no reforco necessaria para garantir a
estabilidade desejada;

d)Definir o fator de correcdo, em seguida a deformac¢do de compatibilidade e a respectiva
rigidez;

e)Também é preciso verificar a seguranga do prdprio refor¢o a ruptura estrutural do
material.

f)Lembrar que ndo ha solugdo da teoria da plasticidade para um aterro perfeitamente
reforcado para essa condi¢do, por isso, deve se ter em mente que ha um limite superior que

limita a altura maximo dos aterros.

5.9 Uso de Bermas em Aterros Reforgados

O estudo desenvolvido para entender o efeito da camada superficial de areia gerou uma
duvida sobre a influéncia do uso de bermas em aterros refor¢ados sobre solos moles, porque
uma berma, suficientemente grande, teria efeito similar ao de uma camada superficial de areia.

FUERTES (2010) fez analises em MEF com para com os mesmo parametros usados na Figura
5.28 (Su = 4,2 + 1,2z) com aterros com bermas de 5 m e 10 de comprimento e altura de 1 m. Em
todas as andlises foi considerado que o reforgo se estende sobre as bermas. Os resultados estao
apresentados na Figura 5.43. O uso das bermas aumenta a altura do aterro nao refor¢ado e o uso
do reforgo fornece um aumento adicional na altura. Em relacido a deformacio de compatibilidade
ocorreu uma redug¢do tanto maio quanto maior o comprimento da berma, conforme esperado.

Também foram realizadas outras analises MEF incluindo camadas de areia como no item
anterior mais aterros com bermas. Foram usadas bermas de 5 m e 10 m e areias com 2 m e 4 m
de espessura. Os resultados estdo apresentados na Figura 5.44. A tendéncia é similar aos casos
sem berma, a presenca de areia aumenta a altura nio reforcada e o refor¢o contribui para
aumento da altura. Porém, o comportamento é bastante complexo, pois os deslocamentos
horizontais sdo reduzidos pela camada de areia, mas as bermas auxiliam para transmitir a
deformacdo horizontal ao refor¢co. Na Figura 5.45 foram calculados os ganhos percentuais em
relacdo a altura de ruptura de aterros nio reforcados para bermas com 5 m de comprimento
(Figura 5.45-a) e com 10m (Figura 5.45-b). Deve haver, portanto, um comprimento 6timo no qual
se consegue maximizar a eficiéncia do reforgo. A eficiéncia da berma de 10 m quando ha 4 m de

areia na superficie do terreno é pequena, porém, com a berma de 5 m o desempenho é melhor.
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Aparentemente, o uso de bermas sobre solos que tem uma camada superficial de areia nao
serve apenas para aumentar a altura do aterro nio refor¢cado, mas no caso de aterros reforcados
também contribui para aumentar a deformac¢do de compatibilidade. A berma atua de duas
formas na interagdo solo-refor¢o: (a) reduz as deformacgdes horizontais e (b) transmitem melhor
a deformac¢do ao reforco. Assim usar bermas muito grandes reduz a deformagdo de
compatibilidade e sera tanto menor quanto maior a berma. Por outro lado, bermas projetadas
com base nessas informacgdes, podem melhorar a compatibilidade de deformacdo e aumentar a
solicitagdo do reforco. E importante destacar que essas conclusdes somente sdo validas quando o
reforco se estende por toda berma. Assim, parte das deformacgdes horizontais que ocorreriam no
pé do aterro sem berma passa a “arrastam” a berma e esse mecanismo aumenta a deformacéo de
compatibilidade do reforco. Essas conclusdes foram baseadas em MEF, é necessario que dados

experimentais confirmem essas hipoteses para utilizar esse novo conceito.
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Figura 5. 44 - Resultados da influéncia de bermas e uma camada superficial de
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5.10 Associacao de Aterros Refor¢ados Sobre Solos Moles com Drenos

Verticais

Foram discutidos nos Capitulos 3 e 4 como os recalques de aterros sobre solos moles se
desenvolvem ao longo do tempo e como acelera-los por meio de drenos verticais. E comum tratar
a estabilidade e os recalques de forma independente. Entretanto, ndo é possivel separa-los na
obra. Os aterros precisam de um periodo de construcdo, que pode ser mais rapido ou mais lento,
porém, sempre havera um comportamento parcialmente drenado. Mesmos os aterros sem
drenos podem ter uma pequena contribuicdo pelo adensamento durante o periodo construtivo.
Claro que o tratamento apresentado anteriormente estd a favor da seguranga, porém, algumas
vezes, pode ser muito conservativo. Existem varios casos na literatura que registraram o
adensamento parcial durante a fase de construgdo ou o ganho de resisténcia do solo mole
(LEROUEIL ET AL, 1978; CROOKS ET AL, 1984; VOLK ET AL, 1994; VARUSO ET AL, 1999; LAU &
COWLAND, 2000).

Quando os aterros construidos em etapas sido associados com uso de reforco podem trazer
beneficios, como por exemplo, a reducdo do nimero de etapas, porque aumenta o limite de
altura. Entretanto, o adensamento parcial é bastante complexo e é preciso considerar o efeito
tridimensional que ocorre na regiao do talude do aterro.

Os efeitos da drenagem parcial na interacdo solo-refor¢o, durante o periodo construtivo, sé
pode ser feita para MEF. ROWE & LI (2005) fizeram uma simula¢do da construciao de um aterro
reforcado sobre um solo especifico (Figura 5.46-a) sob duas condi¢des: totalmente ndo-drenado
e parcialmente drenado, como velocidade de alteamento de 1 m/més. Essa simulacio foi feita
para diferentes valores de ]. O resultado das alturas do aterro na ruptura e as respectivas
deformagdes podem ser vistas nas Figuras 5.46 -b e -c, respectivamente.

O uso do refor¢o aumenta a altura, porém, ao se considerar a drenagem e o ganho de
resisténcia associado, hd um aumento muito maior.

A altura de ruptura do aterro ndo refor¢ado sob condi¢do ndo-drenada é 2,1 m, mas se
utilizar refor¢co com ] > 4.000 kKN/m essa altura pode chegar a 3,5 m, porém se considerar a
drenagem parcial com | > 6.000 kN/m essa altura poderia chegar a 4,8 m (Figura 5.46-b). Esse
ganho de altura esta relacionado com o aumento da forca do reforco, que pode ser entendida
observando a variacdo da diferenca de compatibilidade entre a condicdo nao-drenada e

parcialmente drenada (Figura 5.46-c).
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Figura 5. 46 - Influéncia da condi¢do de drenagem durante a construc¢io do aterro

(ROWE & LI, 2005).

As deformagoes de compatibilidade na condi¢do ndo-drenada (Figura 5.46-c) varia entre
6,1% (J=500 kN/m) até 1,3% (J=8.000 kN/m). Curiosamente, para ] > 1.000kN/m a deformacio
de compatibilidade quando o solo mole é considerado parcialmente drenado é maior que na
condicdo nao-drenada. ROWE & LI (2005) verificaram que a condi¢do parcialmente drenada
altera, substancialmente, o mecanismo de ruptura e como conseqiiéncia também altera a

compatibilizagcdo das deformacoes.
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Os dados apresentados por ROWE & LI (2005) foram transformados em ganhos percentuais
de altura através de trés comparagoes:

eAlturas de rupturas na condi¢io nio drenada e com refor¢co comparadas com o a altura de
ruptura do aterro na condi¢do ndo-drenada e nao-reforgada;

eAlturas de rupturas na condi¢do drenada e com reforco comparadas com o a altura de
ruptura do aterro na condigdo drenada e ndo-reforcada;

eAlturas de rupturas na condi¢do drenada e com refor¢o comparadas com o a altura de
ruptura do aterro na condi¢do ndo-drenada e ndo-reforcada;

0 resultado dessa comparacdo estd mostrado na Figura 5.47. Os ganhos sdo consideraveis. Na
condicdo ndo drenada os refor¢cos podem aumentar até 70% a altura de ruptura. E se for
comparada com a condi¢cdo ndo reforcada e ndo drenada com a condi¢do parcialmente drenada e

] > 6.000 kN/m, o ganho pode chegar a 130%.
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Figura 5. 47 - Ganho de alturas em funcao da condicdo de drenagem e da rigidez

do reforgo.

Esses resultados sdo muito importantes porque demonstram que nao é apenas o ganho de

resisténcia do solo pelo adensamento que contribui para aumentar a altura de ruptura, mas
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também ha uma grande melhoria no desempenho do reforco, podendo usar mais da sua
capacidade.

Essa melhoria do desempenho do reforco devido ao adensamento do solo pode ser usada,
por exemplo, para reduzir a rigidez necessaria do refor¢o para construir um aterro com a mesma
altura. LI & ROWE (1999) fizeram simula¢bes da constru¢do de um aterro reforcado em duas
condicdes:

a)Com J=4.000 kN/m em condi¢do ndo-drenada;

b)Com ]=2.000 kN/m construidos em 4 etapas ao longo de 9 meses.

A altura final foi praticamente a mesma. Outra condi¢io de construcdo interessante é
construir o aterro em duas etapas, sendo que na primeira se espera até 95% do adensamento.
ROWE & LI (2005) fizeram essa simulacdo com uso de refor¢os com diferentes rigidezes e
conseguiram aumentar a altura em até 2,4 m (J=8.000 kN/m).

O uso de PVD associado com aterros reforcados é pratica comum na engenharia geotécnica.
No entanto, ndo ha uma metodologia simples, que consiga incluir o efeito combinado do
adensamento com a compatibilizacdo das deformagdes entre o solo e o reforgo.

ROWE & LI (2005) fizeram uma simulacdo de uso de PVD associado com refor¢o para o
mesmo solo citado na Figura 5.46. Foi considerado PVD espacado a cada 2 m e velocidade de

construcdo de 2 m/més. O resultado estd mostrado na Figura 5.48.

10
espacamento de drenos 2m

N alteamento de 2mimés
= 6 L
a1}
" et
L= -
o .
T 4 P _ néo reforcada
= fo————  ___ J=250kNm
1] -~
s Ll S ———  J=500kN/m
=i --— J= 1000 kN/m

—  J = 2000 kNim
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12

Espessura do aterro (m)

Figura 5. 48 - Variacao da altura liquida em func¢io da espessura do aterro

considerando o adensamento no periodo construtivo (ROWE & LI, 2005).
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0 aterro nao reforcado tem como altura limite 2,8 m e que aumenta para 3,4 m se utilizar um
reforco com =250 kN/m. Para reforcos com rigidez maior que 500 KN/m a ruptura nao se
observou ruptura por capacidade de carga.

0 aumento da deformacao de compatibilidade e conseqiiente aumento da altura de colapso
estdo relacionados ao ganho de resisténcia do solo e a alteragdo do mecanismo de plastificagdo
do solo. ROWE & LI (2005) fizeram andlises em MEF para dois aterro construidos com PVD
espacados de 2 m, com velocidade de alteamento de 2 m/més, com reforco de J=2000kN/m, duas
alturas finais (4,40 m e 6,50 m) e obtiveram as isolinhas de ganho de resisténcia (Figura 5.49)

0 uso de PVD fez com que o aumento médio da resisténcia ndo-drenada fosse quase uniforme
ao longo da profundidade. O ganho no centro do aterro é uniforme, conforme esperado. Abaixo
do talude o ganho varia proporcionalmente a sua posic¢ao.

O ganho de resisténcia pode ser considerado de forma simplificada com base no grau de
adensamento médio, que nessa tese foi apresentada no Capitulo 3, assim, é possivel, inclusive
considerar os efeitos do adensamento secundario. ROWE & LI (2005) sugeriram o método
SHANSEP para calcular analiticamente o ganho de resisténcia pela expressao:

ASyc = 0_’(0"1,0 + H Vaterro H) — Suo (5.29)

E para a regido do talude LI & ROWE (2001) propuseram:
ASuf = .B(O-,mi + Yaterro H Iq Hf) - Suo (5.30)

Sendo:

O0'mi — a tensdo efetiva média inicial

I4 - fator de influencia para tensao total média, que pode ser calculada por dbacos da Teoria
da Elasticidade

o e é uma constante de cada solo

3

ﬁ = 112 Ko’ a (531)

Us - grau de adensamento médio para posicdo analisada.
Além da proposta de ROWE & LI (2005) também ha a proposta de SILVA (2003) que tratam a

questdo através do mesmo principio.
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Figura 5. 49 - Isolinhas de ganho de resisténcia nao drenada devido ao
adensamento para dois aterros com espessura de aterro ao final da construcao de

(a) 4,41 m e (b) 6.48 m (ROWE & LI, 2005)

Apds o periodo construtivo o aterro continua recalcando, quer seja pelo adensamento
primdrio ou por fluéncia da argila e também ha deslocamento horizontal. Como conseqiiéncia a
interacdo solo-refor¢o também deve continuar ocorrendo ao longo do tempo. ROWE & LI (2005)
fizeram analises através de MEF com o modelo elastoplastico CAP e com adensamento acoplado
de aterros refor¢ados alteados com diferentes velocidades e também analisaram o desempenho
do aterro ao longo do tempo. Selecionou-se apenas a Figura 5.50 para discutir nessa tese, pois os
demais casos analisados por ROWE & LI (2005) tém basicamente o mesmo comportamento. Os
resultados mostram a evolucdo das deformacdes do reforco ao longo do tempo para dois aterros,
um com 6,75 m e o outro com 5,25 m de altura e refor¢o com rigidez ]=2.000 kN/m. Nessa figura
estdo indicadas as datas do final da construcao (EOC), cujas deformagdes foram de 1,7% e 5,8%
para os aterros com 525 m e o 6,75 m de altura, respectivamente. Dependendo das
caracteristicas do reforco as duas deformacdes podem ser aceitaveis. Ao contrario da Figura 5.5,
classica de JEWELL (1988), o reforco ndo necessariamente passa a ser coadjuvante apos a
construcdo e em longo prazo. As deformagdes do reforgo continuam aumentando (Figura 5.50)
apos a construcdo do aterro e ap6s 3 meses atingem 6% e 16% de deformagdo para os aterros
com 5,25 m e o 6,75 m de altura, respectivamente. O valor de 6% pode até ser suportado por
alguns tipos de reforgos, porém, 16% de deformacdo é bem provavel que excederia a deformacgdo

limite do refor¢o e como conseqiiéncia ocorreria ruptura do refor¢o pés-construcao.
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Esse resultado merece muita aten¢do, pois revela que a maior solicitacdo do refor¢co ndo
ocorre no final da construgio e sim algum tempo depois. Os resultados ndo permitem que se faca
nenhuma generalizacdo, pois o tempo no qual a deformacio é maxima depende das
caracteristicas de adensamento do solo e das condi¢des de drenagem. ROWE & LI (2005)
admitiram que as deformacgdes pds-construcdo podem aumentar até 3 vezes. Portanto, sugere-se

que se considere essa deformacdo no projeto.

18} Aterro com H = 6,75m
e

Aterro com H =5,25m

Espessura do aterro (m)

— — Deformagiao para H=6,75m
— . — Deformagéo para H = 6,75m

Deformagao di reforgo ao longo do tempo t (%)

v 0
1500 2000 2500 3000

Tempo, h

Figura 5. 50 - Evoluc¢do das deformacgoes do refor¢co ao longo do tempo para dois
aterros construidos com velocidade de 10m/ més e com J=2.000kN/m (ROWE & LI,

2002).

Ao final desse capitulo tentou-se associar os beneficios do uso de drenos e reforcos em
aterros sobre solos moles. Mesmo sendo temas muito estudados, ainda é necessario muito
estudo para entender melhor a interacdo solo-reforco e considerar as varias interferéncias que

podem ocorrer em funcao da estratigrafia do subsolo ou da condi¢do de drenagem.
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CONCLUSOES

Esta tese apresentou alguns tdpicos de aterros sobre solos moles com destaque para duas
partes: influéncia do adensamento secundario e aterros reforgados.

A partir de vdarios resultados experimentais, disponiveis na literatura, foi feita uma
normalizacdo das curvas de compressio edométrica. Conseguiu-se chegar a uma curva
normalizada Unica que representa todos os solos testados. Foi proposta uma equacdo que
depende de dois parametros: do indice de vazios no escoamento e a tensdo de escoamento do
solo. Conhecendo-se esses dois parametros é possivel inclusive calcular recalques sem
necessidade dos parametros tradicionais da Mecanica dos Solos. Através da comparacao entre as
curvas de compressdo normalizada, demonstrou que é possivel identificar as amostras
amolgadas ou de ma qualidade. Foi proposto um novo indice que define a qualidade da amostra e
os testes realizados mostraram bons resultados.

Foi feito um estudo de modelos reoldégicos e conseguiu encontrar na literatura russa um
modelo (ZARETSKY, 1967) que se conseguiu representar bem o comportamento dos solos
analisados. Foi proposta uma modificacdo do modelo para incorpor também a drenagem radial.
Para definir a curva de compressao final, quando a velocidade de deformacao é zero, recorreu-se
aos estudos de SKEMPTON e BJERRUM e conseguiram-se algumas formas empiricas e outra a
partir da curva de compressdo normalizada.

Foram feitos algumas validagdes por meio de comparagdes de casos de obras com
instrumentacdo e conseguiu-se modelar muito bem a curva tempo-recalque. Os resultados
demonstraram que é possivel realizar previsdes com a metodologia proposta e utilizando
coeficiente de adensamento de laboratério (quando ndo ha lentes de areia e nem amolgamento).
A modificacdo do modelo para incorporar a drenagem radial se mostrou muito eficiente. Foi feita
uma proposta para se prever e reduzir recalques decorrentes do adensamento secunddrio
baseados em aterro com sobrecarga e drenos verticais.

A pratica comum da engenharia geotécnica é utilizar aterros reforcados conjuntamente com
PVD, por isso, também foi feito um estudo sobre aterros reforcados. O estudo foi focado na
interacdo solo-refor¢o. Tentou-se levantar alguns pontos que ainda geram duvidas sobre o
comportamento de solos refor¢cados. Para algumas condi¢des especificas, conseguiu-se chegar a
algumas propostas que poderiam ser aplicados em projetos.

Desvinculou-se a deformag¢do do refor¢o quando ocorre a ruptura do aterro da ruptura

estrutural do reforco. Para isso, foi usado o conceito de deformagdo de compatibilidade, que é a
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deformacao do refor¢co quando ocorre o colapso do sistema aterro reforgado, incluindo o aterro,
o reforgo e o solo de fundacdo. Nos casos mais gerais a ruptura do aterro é comandando pelo solo
de fundac¢do. Através de resultados de MEF foi proposta uma metodologia para definir a
deformacdo de compatibilidade do reforco. Os testes realizados com casos reais indicam que a
proposta funciona. Basicamente, o modelo considera a resisténcia do solo e a rigidez do reforgo
para calcular a deformacao.

Foi apresentado um estudo sobre a influéncia de uma camada superficial de areia na
interacdo solo-reforco. A camada de areia reduz, naturalmente, as deformacgées horizontais do
solo, que é a principal causa da mobilizacdo da for¢a no reforco. Assim, foi demonstrado que é
necessario aplicar um fator de reducdo sobre a deformacdo do refor¢o para garantir a
compatibilidade. Nos casos em que a espessura de areia é pequena é possivel ter ganhado de
altura com uso de reforco, porém, para espessuras de areia superiores a 4m a eficiéncia reduz
bastante a partir de 6m o reforg¢o, praticamente, ndo é mobilizado (dentro da faixa d ] utilizados).
0 uso de bermas associados com refor¢o quando a camada de areia é pouco espessa pode
aumentar deformacdo de compatibilidade, porém, se a berma for muito grande o efeito pode ser
inverso. E preciso projetar uma berma que acompanhe a deformacio do pé do talude sem reduzir
muito as deformagdes horizontais que ocorreria em um aterro sem bermas.

Por fim, foi apresada uma revisdo da influéncia da drenagem ou do adensamento no
comportamento de aterros refor¢ados. Em resumo a consideracdo da drenagem durante o
periodo construtivo aumenta a deformacdo de compatibilidade, por isso, hd dois fatores que
contribuem para o aumento da estabilidade do aterro: (a) o ganho de resisténcia ndo-drenada do
solo e (b) aumento da deformacdo do reforco e, conseqiientemente, da forca no reforgo.

Ainda ndo ha um método simples para considerar os efeitos do adensamento na interagao
solo-reforco, além dos métodos tradicionais de se considerar o ganho de resisténcia e fazer
analise de estabilidade. Ao fazer analises desse tipo sem considerar a influéncia do adensamento
na compatibilidade das deformagdes pode gerar erros, pois o aumento da deformacgdo do reforco
pode ser critica ap6s a construcdo e se ndo forem consideradas no projeto podem ocorrer
ruptura do refor¢co pés-construcio.

Essa tese abre caminho para uma linha de pesquisa que o autor esta implementando e por
isso, muito ainda ha para ser feito sobre o tema. O grupo de pesquisa liderada pelo autor esta
complementando o estudo da influéncia da camada superior de areia, do uso de bermas, de
alteragdo no sistema construtivo, na consideracdo de PDV e se pretende dar continuidade com

outros temas correlatos.
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ANEXO - FATORES DE PARCIAIS DA SUGERIDOS PELA NORMA
INGLESA

Tabela I.1 - Categoria da estrutura em fung¢ao do tipo de ruptura

Categoria | Fator Parcial (fn) Exemplo de Estruturas
. ~ . Muros de contengdo e taludes ¢/ H<1,5 m. onde a ruptura nao
1 (baixo) Nao se aplica .
causa grandes danos e baixo acesso.
- Aterros, estrutura, onde uma ruptura causa moderado dano e
2 (médio) 1,0 . .
interdicao.
Estruturas de suporte de rodovias, construgdes nao
3 (alto) 1,1 - [
habilitadas, barragens, estruturas maritimas.

Fator Parcial dos Materiais - Reforgo

Os fatores parciais basicos de materiais usados para os reforcos sdo fm1 e fmz. O fator f; esta
diretamente relacionado com as propriedades dos materiais enquanto fn; estd relacionado com

os efeitos decorrentes da construcdo e do ambiente (Tabela 1.2).

Tabela 1.2 - Definicao dos fatores parciais dos materiais

Fator Principal Componente Descricao
¢ Fabricacao possibilidade de reducao capacidade
¢ mit do material em relagio aos valores caracteristicos.
m1l
Extrapolagdo dos dados de ensaios leva em conta
fm12 . . ;o
a confianca. Depende da vida util.
Suscetibilidade ao dano: considera o dano durante
fn21 a construcao. Pode ser obtido por meio de ensaio
foo em campo.
¢ Ambiente: consideram as diferentes velocidades
maz de degradacao devido 4s condi¢gdes ambientais.
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O fator dos materiais, fn é dado por:

fn=fmix fm2
onde:

fm1= fm11 X fm12
e

fmz= fm21 X fm2z

A resisténcia a tracdo de projeto de reforcos devem seguir dois principios basicos:
¢ durante a vida util da obra o refor¢o ndo deve romper por tragio;

¢ a deformacdo do reforco nio deve exceder um valor definido em projeto no fim da vida util
da obra.

O valor de resisténcia basica do reforco deve ser tomado como o menor valor, TCR
resisténcia de tragcdo de pico considerando a ruptura por creep e a uma determinada
temperatura ou TCS a resisténcia a tracdo média considerando um valor de deformacido de
fluéncia a uma temperatura apropriada.

A tensdo de tragdo de projeto em reforgo polimérico é dada por:

T,
ou -

Jm Jo

T:Tﬂ

D

Fator Parcial para o Solo

Os parametros de projeto sdo dados por:

Xd :ﬁ

X ,: parAmetro
X, : parAmetro caracteristico do solo

f,,: fator principal para pardmetro do solo.
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Fator Parcial de Material para Solo

Existem dois mecanismos possiveis para a integragao solo/reforco:

Quando a superficie de ruptura ocorre na ligagao solo/refor¢o cruzando a camada de reforgo,
ocorre por arrancamento.

Quando a superficie de ruptura coincide com a camada de reforgo, cujo mecanismo é o
deslizamento.

Os fatores parciais f, e f; descrevem os mecanismo de arrancamento e deslizamento,

respectivamente.

Fator Parcial de Carregamento

Ha trés tipos de fator parcial de carregamento considerado nessa norma:
Fator parcial de carga devido ao peso préprio do solo, fx
Fator parcial de carga externa permanente (morta) fs

Fator parcial de carga externa acidental (viva), f;

Aplica-se da seguinte forma:
F, = fixFa

Onde:
Fq: carga de projeto
Fy: carregamento

fr: fator de carga

Normalmente, os fatores de cargas permanentes e acidentais sdo iguais e os valores
dependem da aplicagdo. Porém o fator que descreve o peso proprio do solo pode ser diferente.
Os fatores parciais de carga sdo maiores que 1,0 no caso do estado limite ultimo e valor igual
a umidade para o estado limite de utilizagao.
Carregamentos nao usuais também podem ser incluidos no projeto. Quando a probabilidade
de ocorréncia desse carregamento é baixa, permite-se o uso de um fator de carga parcial. Sé a
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ocorréncia for bem conhecido (ex. um comboio), ele pode ser incluidos com um fator parcial de

carga baixo.

A maioria dos projetos e analises de aterros reforcados usam equilibrio limite e nesse caso o

fator de seguranga global, pode ser satisfatério. Os métodos baseados no equilibrio no estado

limite majoram as cargas decorrentes do aterro e cargas acidentais (vivas) por um fator parcial

de carga e minoram as propriedades referentes a resisténcia do solo e do refor¢o por um fator

parcial de material. Na Tabela I1.2, estdo sugeridos alguns desses fatores.

Tabela I1.2 - Resumo dos fatores parciais para Aterros reforcados segundo a

Norma Inglesa

. Estado limite | Estado limite de
Fatores parciais s e
ultimo utilizacdo
Peso especifico do solo fx=13 fx=10
Fator de carga carregamento externo permanente fi=12 =10
carregamento externo vivo fe=13 fe=10
Fator de material- ¢ Jms=1,0 Jms=1,0
solo c’ fms= 1;6 fms= 1;0
Su fms =10 fms =10

Fator de material-
reforco

Aplicado sobre a resisténcia do
reforco

Depende do tipo de refor¢o (5.3.3)

Fator de interagao
solo/reforgo

deslizamento
arrancamento

fi=13
fi=13

fi=1,0
fi=1,0

178



