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RESUMO

O presente trabalho apresenta as analises para concepgdo do
projeto geotécnico de complementacdo do aterro de encontro a ponte
sobre o rio Luis Alves, para a duplicagdo da rodovia BR-470. O aterro
executado até o momento encontra-se a cerca de 12m do ultimo bloco de
fundagdo da ponte, ja construido, em terreno de solo mole. Por esta
razdo, o trecho de aterro entre o bloco e o aterro atual requer maior
atencdo, visto que o deslocamento horizontal do subsolo irad resultar em
esforcos nas estacas ja cravadas.

Para reducdo da sobrecarga assimétrica, foi proposta uma solugao
de aterro leve, com uso de Poliestireno Expandido (EPS). A verificagéo
das deformagdes horizontais e verticais ocasionadas pela sobrecarga do
aterro foi realizada por meio do Método de Elementos Finitos. Para a
modelagem computacional e calibragdo dos modelos considerados, fez-
se uso de dados e interpretacdes advindos de ensaios de campo,
laboratoriais e de instrumentagdo e monitoramento do aterro ja existente.

Dessa forma, pode-se verificar a validade do emprego de
materiais leves no corpo do aterro quando comparado com aterros
tradicionais. Além dos requisitos de estabilidade serem atendidos, as
deformagdes no subsolo resultantes possuem magnitudes baixas e que,
portanto, garantem a satisfatoriedade do projeto dada a nao influéncia no
desempenho dos elementos estruturais.

Palavras-chave: Pardmetros geotécnicos. Solos moles. Aterro com
EPS. Modelagem Numérica. Método de Elementos Finitos. Sobrecargas
assimétricas.



ABSTRACT

The present conclusion work analyzes the conception of the
geotechnical project to an embankment junction’s complementation in
the bridge under the Luis Alves River, for the roadway BR-470
duplication. The embankment so far executed stand nearly 12m from the
last foundation block of the bridge, already built, in a terrain of soft soil.
For this reason, the embankment segment between the block and the
current embankment requires more attention, since the horizontal
displacement of the subsoil will result in effort on the piles already
embedded.

In order to reduce the asymmetrical overcharge, it is suggested a
solution with light embankment, using Expanded Polystyrene (EPS).
The horizontal and vertical deflection’s verifications, caused by the
embankment’s overcharge, was implemented through the Finite Element
Method. For the computational model and the model calibration
considered, it was applied data and interpretations adquired in field,
laboratory and instrumentation tests and in the monitoring of the
existent embankment.

Therefore, it is possible to verify the validity of the use of light
materials in the body of the embankment when compared to the
traditional types. Besides the stability requirements archived, the
resulting deformations in the subsoil have low magnitudes and,
consequently, guarantee the satisfactory levels for the project given the
non-influence on the performance of the structural elements.

Keywords: Geotechnical parameters. Soft soil. Embankment with EPS.
Numerical modeling. Finite Element Method. Asymmetrical overcharge.
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Cr [*] Coeficiente de recompressdao qc [kPa] Resisténcia de ponta do cone
N . N « Resisténcia de ponta
Cs [*] Coeficiente de expansdo Qtn [*] normalizada
Cv [em?/s] Coeﬁ ciente de adensamento qn [kPa] Resisténcia de cone liquida
vertical
e[*] Indice de vazios inicial Su [kPa] Resisténcia ndo drenada
E [MPa] Moddulo de elasticidade t[s] Tempo
g [m/s?] Aceleragdo da gravidade u [kPa] Pressdo neutra
Tew[*] Indice de classificagdo do solo umax [*] Dissipagdo maxima
NA [*] Normalmente Adensada LP [%] Limite de plasticidade
Na [m] Nivel de agua
Siglas

CD  Ensaio triaxial consolidado drenado
CPT  Ensaio de Penetragdo de Cone
CPTu  Ensaio de Penetracdo de Cone com medida de poropressio
CU  Ensaio triaxial consolidado ndo drenado
DNIT  Departamento Nacional de Infraestrutura e Transportes
Du  Ensaio de Dissipagdo
EPS  Poliestireno expandido
FVT  Ensaio de Palheta
MEF  Meétodo de Elementos Finitos
NSPT  Numero de golpes do SPT (ultimos 30cm)
OCR  Razio de sobreadensamento
SIC  Ensaio de adensamento convencional
SPT  Ensaio de penetragdo padrdo
UU  Ensaio triaxial ndo consolidado ndo drenado
[*] adimensional
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1 INTRODUCAO

Os projetos de aterros sobre solos moles implicam um estudo
cuidadoso para a solugdo dos problemas geotécnicos envolvendo a baixa
resisténcia ao cisalhamento e a elevada compressibilidade do subsolo.
Em especial, os aterros de encontro a pontes ou viadutos, além das
analises convencionais exigem preocupagdo quanto a determinagdo da
magnitude e distribuigdo dos deslocamentos horizontais e dos esforgos
transferidos aos elementos de fundagao.

Dessa forma, o Método de Elementos Finitos apresenta-se como
uma ferramenta importante para estimativa das deformagdes horizontais
e dos recalques. Para a modelagem computacional, ¢ importante que se
faca o estudo dos parametros e propriedades do subsolo a serem
inseridos no modelo, para que se garanta a qualidade e confiabilidade
dos resultados.

Quanto as solugdes a serem adotadas, pode-se fazer uso de
materiais leves no corpo do aterro que permitam a redugdo do efeito
Tschebotarioff em estacas. A exemplo de material, tem-se o Poliestireno
Expandido (EPS), cuja aplicacdo para este fim ainda é pouco explorada
no Brasil, porém bastante difundida em paises como Japdo, Estados
Unidos e Noruega.

O uso de EPS foi avaliado no presente estudo, para o projeto de
complementagdo do aterro de encontro a ponte sobre o rio Luis Alves,
na duplicacdo da rodovia BR-470.

A avaliagdo do projeto quanto aos critérios de estabilidade e
deformagdo permite que se verifique a satisfatoriedade do emprego de
EPS no corpo de aterros, quando se deseja reduzir a sobrecarga atuante
no subsolo. A elaboragdo desta pesquisa, portanto, contribui para a
ampliacdo do conhecimento acerca do desempenho do EPS, auxiliando
assim o meio técnico na escolha de solugdes para a problematica de
sobrecargas assimétricas em terrenos de argilas moles.
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1.1  OBIJETIVOS
1.1.1  Objetivo geral

Desenvolver o projeto geotécnico da complementagdo do aterro
de encontro a ponte sobre o rio Luis Alves, na duplicagdo da BR-470,
atendendo aos requisitos de estabilidade e deformagdes.

1.1.2  Objetivos especificos

e Analisar as sondagens e determinar o perfil geotécnico
do subsolo no trecho de estudo;

e Determinar 0s parametros elasticos, de
compressibilidade, de caracterizagdo fisica do solo ¢ de
resisténcia, por meio da interpretagdo de ensaios de
laboratério e de campo, bem como de correlagdes
propostas pela literatura;

e Analisar a estabilidade da solugdo geotécnica proposta
por intermédio do programa Slide 6.0;

e Analisar a magnitude dos recalques pelos métodos de
calculo tradicionalmente empregados na engenharia
geotécnica e também por modelagem numérica no
programa Plaxis 8.6;

e Analisar a estimativa da magnitude e distribui¢do dos
deslocamentos horizontais e dos esfor¢os transferidos
aos elementos estruturais da ponte obtidos através de
modelagem numérica no programa Plaxis 8.6;

e Comparar os resultados obtidos pela modelagem
numérica com os deslocamentos medidos por meio de
instrumentac¢do de campo no trecho de aterro existente
até a presente data.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA
2.1  DEPOSITOS DE SOLOS MOLES

O termo Solos moles ¢ genericamente empregado para descrever
depositos de solos com caracteristicas de alta plasticidade e alta
compressibilidade; de composicdo organica-mineral, com quantidades
variaveis de matéria organica (15 a 99%). Essa composicdo pode ser
decorrente de apenas uma fonte de origem ou de uma combinagdo de
fontes, devido a processos climaticos favoraveis de humificagdo,
mineralizagdo e pedogénese, sob condi¢cdes predominantemente
anaerobicas e de topografias particulares (DNER, 1990).

Segundo Massad (2010), sdo em geral argilas moles de deposicao
recente, formadas durante o periodo quaternario. De acordo com o autor,
os depositos se diferenciam pelo meio de deposicdo (agua doce, salgada
ou salobra); pelo processo (fluvial ou marinho) ou pelo local de
deposicao (varzeas ou planicies de inundacao, praias etc.).

No que se refere a distribuicdo dos depositos ao longo das
planicies litoraneas brasileiras, destaca-se a identificagdo de diferentes
aspectos geologicos e geomorfologicos. Por meio de evidéncias
sedimetologicas, bioldgicas e pré-historicas, é possivel estimar a
variacdo do nivel do mar e os periodos de regressdo e transgressao.
Como consequéncia, tem-se o carreamento ¢ deposi¢do de sedimentos
em areas planas dando origem a depositos argilosos (GRANDO, 2016).

Os fatores de ocorréncia ao longo do periodo historico para a
formacdo, transposi¢cdo e deposi¢do dos solos, sdo importantes para
interpretacdo e compreensdo das camadas argilosas em depositos de
solos moles.

2.2 DISTRIBUICAO DAS TENSOES NO SOLO

Conforme descrito por Das (2011), os solos sdo sistemas
multifasicos. Em um determinado volume existem particulas solidas
distribuidas aleatoriamente, com vazios entre elas preenchidos por ar ou
agua. Para analises de problemas e aplicacdo da Mecénica dos Sélidos
Deformaveis aos solos, é necessario conhecer a natureza da distribuicdo
de tensdo ao longo do perfil do terreno estudado.

Uma forma simplificada para a defini¢do do estado de tensoes
consiste na representagdo do estado bidimensional, considerando que a
ruptura ocorre num plano ortogonal (GRANDO, 2016). Pinto (2006)
expOe a interpretacdo do solo como um conjunto de particulas, onde
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forcas aplicadas sdo transmitidas de particula a particula, além das
forcas que sdo suportadas pela agua dos vazios.

Nesse modelo, admite-se esquematicamente um corte plano numa
secdo transversal do solo, no qual pode-se verificar diversos grios
transmitindo forgas a se¢do do corte, as quais podem ser decompostas
em normais e tangenciais (Figura 1). Como ¢ impossivel desenvolver
modelos matematicos com base nas inumeras forcas, a sua acdo €
substituida pelo conceito de tensdes (PINTO, 2006).

Figura 1 Esquema de contato entre grios para a defini¢do de tensdes

Fonte: Pinto (2006).

A somatoria das componentes normais ao plano, dividida pela
area total que abrange as particulas em que os contatos ocorrem €
definida como tensdo normal. Por sua vez, a somatdria das forcas
tangenciais, dividida pela area, ¢ denominada como tensdo cisalhante
(PINTO, 2006).

2.2.1 Teoria das tensoes efetivas

Considerando as tensdes em um solo saturado, sem percolagédo,
tem-se que a tensdo total, em um determinado ponto A da massa de solo,
¢ obtida por meio da analise do peso especifico do solo e da dgua acima
desse ponto, conforme a Figura 2.
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Figura 2 Representagdo esquematica para andlise das tensdes no solo
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Fonte: Adaptado de Das (2011).

Essa interpretacdo resulta na Equagdo (1):
o=H-y, +(H,~H) 7, (M

Onde o = tensdo total na elevagdo do ponto A

Yw = peso especifico da dgua

Ysat= peso especifico do solo saturado

H = altura do nivel da dgua a partir do topo da coluna de solo
H, = distancia entre o ponto A e o nivel da agua

Pinto (2006) relata que, diante da diferenca de natureza das forgas
atuantes, Terzaghi constatou que a tensdo normal total em um plano
qualquer deve ser considerada como a soma de duas parcelas. A saber:

a) A tensdo transmitida pelos solidos do solo em seus pontos de
contato, denominada tensdo efetiva (¢’);

b) A pressdo da dgua nos espagos vazios continuos, denominada
pressdo neutra ou poropressao (u).

Dessa forma, Terzaghi estabeleceu o Principio das Tensdes
Efetivas, expresso para solos saturados pela Equacdo (2):

oc'=0c-u 2)

Simplificadamente, a tensdo efetiva representa de forma
aproximada a for¢a por unidade de area exercida pelo esqueleto do solo.
Assim, a tensdo efetiva controla a alteragdo do volume e for¢a na massa
de solo e 0 aumento dessa tensdo implica o solo assumir um estado mais
denso de compactagdo (DAS, 2011). Ainda, deve-se levar em conta que
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a pressdo neutra pode ser devida ndo somente a posicdo do solo em
relagdo ao nivel da 4gua, mas também a carregamentos externos
aplicados no solo (PINTO, 2006).

Pinto (2006) aponta a tensdo efetiva como responsavel pelo
comportamento mecanico do solo e, portanto, a interpretagdo cientifica
dos fendmenos de resisténcia e deformacgdo dependem da analise de tais
tensdes. Da mesma forma, Das (2011) considera o principio das tensdes
efetivas como um dos conceitos mais importantes da engenharia
geotécnica, uma vez que efeitos como compressibilidade e resisténcia ao
cisalhamento dependem, em grande parte, da tensdo efetiva do solo.

2.2.2 Historico de tensoes

Das (2011) relata que cada solo possui uma certa pressdo efetiva
maxima ao qual foi submetido em sua historia geoldgica. Essa pressido
maxima pode ser igual ou maior que a pressdo efetiva de sobrecarga
existente no momento em que a massa de solo esta sendo analisada. A
redugdo da pressdo efetiva no campo pode ser causada por fatores
naturais geologicos ou por fatores antropicos.

Dessa forma, surge uma divisdo dos solos argilosos em classes,
sendo elas:

a) Argilas Normalmente Adensadas (NA), nas quais a pressao
efetiva de sobrecarga atual ¢ igual a pressdo maxima a que o
solo foi submetido ao longo do tempo;

b) Argilas Sobreadensadas (PA), nas quais a pressdo efetiva de
sobrecarga atual € menor que a pressdo maxima a qual o solo
foi submetido;

c) Argilas Subadensadas (SA), nas quais a pressdo efetiva atual
¢ maior do que a maxima passada e o solo esta em processo
de adensamento, por possivel inser¢do de carregamento.

Essa pressdo efetiva maxima sofrida pelo solo ao longo do seu
processo de formagdo ¢ denominada Pressdo de pré-adensamento.

O conhecimento da magnitude da pressdo de pré-adensamento
(6”vm) do solo é um fator fundamental para a analise do comportamento
dos depositos de solos argilosos. De maneira geral, quando a argila ¢
carregada a pressdes abaixo de o’vm, as deformagdes resultantes sdo
pequenas e, em grande parte, reversiveis, enquanto que para
carregamentos superiores a pressdo de pré-adensamento, as deformacdes
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serdo plasticas, irreversiveis e de magnitude consideravel (SCHNAID &
ODEBRECHT, 2012).

Dessa forma, admite-se que o solo apresenta uma historia de
carregamentos, que pode ser interpretada por uma Razdo de
Sobreadensamento (OCR). Essa razio ¢ representada pela Equagdo (1),
sendo a relagdo entre a tensdo de pré-adensamento e a tensdo vertical
efetiva (c’vo), obtida pelo principio das tensdes efetivas e analise das
tensdes geostaticas (GRANDO, 2016).

'

OCR =T (3)

o v0

A tensdo de sobreadensamento é obtida por meio da analise das
curvas de compressio e recompressio advindas do ensaio de
adensamento oedométrico em laboratério. A tensdo vertical efetiva é
analisada, portanto, na mesma profundidade onde as amostras para
ensaio foram retiradas, permitindo a coeréncia nas interpretacdes.

2.2.3 Teoria do adensamento

O processo de adensamento comegou a ser estudado por Karl
Von Terzaghi e Otto Karl Frohlich em 1936, a partir do principio das
tensoes efetivas. A teoria do adensamento considera um mecanismo de
permuta de tensdes entre a dgua e o esqueleto solido, sendo utilizada
para a previsdo de deformagdes e recalques e seus respectivos tempos de
ocorréncia (GRANDO, 2016).

Taylor apresentou uma analogia mecanica para o fenomeno, na
qual a estrutura do solo é assemelhada a uma mola, cuja deformacgdo é
proporcional a carga aplicada sobre ela, como o esquema da Figura 3.
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Figura 3 Analogia mecanica para o processo de adensamento
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Analogia hidromecanica: (a) Modelo Real; (b) Modelo Fisico; (c) Carga aplicada com
a valvula fechada (t=0); (d) Apos abertura da valvula (t=0+); (e) Situagdo final de equilibrio.

Fonte: Baran (2014).

O solo saturado ¢ representado pela mola dentro de um pistédo
cheio de agua, num émbolo com um orificio de dimensdo reduzida. No
instante imediatamente apds a aplicagdo de carga sobre o pistdo, ndo ha
qualquer varia¢do na altura da mola, j& que a dgua ainda ndo saiu pelo
orificio. Nesse caso, toda a carga ¢ suportada pela agua, que ¢ muito
menos compressivel que a mola. Com a dgua em carga, ela procura sair
do pistdo, pois o exterior esta sob pressdo atmosférica. A medida que
ocorre a saida de agua pelo orificio, a mola se comprime e passa a
suportar cargas cada vez maiores. O processo continua até que toda a
carga seja suportada pela mola, quando entdo a dgua cessa sua saida
pelo émbolo (PINTO, 2006).

Na situacdo real, com a saida da agua, parte da pressdo aplicada
passa a ser suportada pelo solo, havendo um aumento da tensdo efetiva
devido a diminuig¢do do indice de vazios e a deformagdo da estrutura
solida do solo. Pinto (2006) aponta que, em qualquer instante, a soma do
acréscimo de tensdo efetiva com a sobrepressdo neutra € igual ao
acréscimo de pressdo total aplicada. Assim, o processo ocorre até que
toda a pressdo aplicada se torne acréscimo de tensao efetiva e o excesso
de poropressao tenha se dissipado (PINTO, 2006).
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Das (2011) descreve o processo de aplicacdo de cargas em
argilas, no qual, quando uma camada de argila saturada compressivel &
submetida a um aumento de tensdo, o recalque elastico ocorre
imediatamente. No entanto, como a condutividade hidraulica da argila ¢
significativamente mais baixa que a de areias, o excesso de poropressao
gerado pela carga ird requerer um longo periodo de tempo para se
dissipar. Dessa forma, o autor ressalta que a alteracdo de volume
associado (adensamento) nas argilas pode continuar ocorrendo apds o
recalque elastico, ao contrario das areias, onde os processos ocorrem
simultaneamente, por serem solos de maior permeabilidade.

Para interpretagdo da teoria de adensamento unidimensional de
Terzaghi, admitem-se algumas hipoteses, expostas por Pinto (2006):

a) O solo ¢ totalmente saturado;

b) A compressdo ¢ unidimensional;

¢) O fluxo de agua ¢ unidimensional;

d) O solo ¢ homogéneo;

e) As particulas solidas e a 4agua sdo consideradas
incompressiveis diante da compressibilidade do solo;

f) O solo pode ser interpretado com elementos infinitesimais;

g) O fluxo de agua é governado pela Lei de Darcy;

h) As propriedades do solo n3o variam no processo de
adensamento;

i) O indice de vazios varia linearmente com o aumento da
tensdo efetiva durante o processo de adensamento.

Para as duas ultimas hipéteses, Pinto (2006) menciona que se
tratam de simplificagcdes. A hipdtese (h) ndo implica muitos erros uma
vez que, apesar de os pardmetros apresentarem varia¢des a medida que o
solo adensa, seus efeitos no resultado final se compensam. Sobre a
hipotese (i), a simplificagdo ¢é feita para permitir uma solugdo
matematica, mas para pequenos acréscimos de tensdo, a consideragdo de
linearidade ndo se afasta muito da realidade.

2.3  INVESTIGACAO GEOTECNICA

Atualmente a area de geotecnia ainda é reconhecida como uma
das areas na engenharia que mais possuem incertezas, sobretudo devido
a heterogeneidade do solo e do seu comportamento quanto a resisténcia
e a capacidade de suporte. A investigagdo geotécnica com ensaios
laboratoriais ¢ de campo busca minimizar essas incertezas, com a
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caracterizacdo dos subsolos, para que se adotem parametros apropriados
em projetos ¢ dimensionamentos (CONTESSI, 2016).

Ainda assim, é reconhecido que persistem duvidas inerentes a
investigacdo. Caputo (1967) afirma que sempre existe um risco
envolvido devido as incertezas que se ocultam nos terrenos e as
hipoteses de calculo adotadas para infraestruturas. Dessa forma,
recomenda uma investigacdo suficiente para minorar esses riscos.

Destaca-se que investigagdes geotécnicas insuficientes e
interpretacdes inadequadas de resultados podem ocasionar erros de
projeto e atrasos nos cronogramas de execuc¢éo, bem como aumento dos
custos globais devido a gastos em remediacdes pds-construtivas e risco
de colapso da estrutura (USACE, 2001).

Com relagdo a investigagdes geotécnicas para projetos em
depositos de solos moles, Almeida e Marques (2014) ressaltam a
importancia de se coletar informagdes preliminares aos ensaios, tais
como mapas pedologicos e geologicos, fotografias aéreas e
interpretacdes de banco de dados de investigagdes em depositos
proximos. Segundo os autores, as fases seguintes devem ser
programadas em investigagdes preliminares e complementares. As
investigagcbes preliminares tem como objetivo a definicdo da
estratigrafia do subsolo, sendo realizadas sondagens a percussao.

Ja na etapa de investigagdes complementares, sdo realizados os
ensaios laboratoriais ¢ de campo para a determina¢do dos parimetros
geotécnicos ¢ do comportamento geomecanico. Dessa forma, pode-se
realizar os calculos de estabilidade e de recalques para o depdsito, ¢ o
refinamento do perfil estatigrafico.

Os topicos seguintes fazem uma breve descricdo dos ensaios
laboratorias e de campo, utilizados nas fases preliminar e complementar
de uma investigagao geotécnica tradicional realizada em solo mole.

2.3.1 Ensaios laboratoriais

Ensaios laboratoriais sdo indicados para identificagdo das
propriedades do solo, por ter condicdes de drenagem controladas,
condi¢des de contorno definidas e trajetorias de tensdes conhecidas
durante o ensaio. No entanto, ndo caracterizam o perfil do solo, e podem
apresentar problemas de amolgamento das amostras (ALMEIDA &
MARQUES, 2014).

Os ensaios laboratoriais comumente empregados em
dimensionamentos para depdsitos de solos moles estdo descritos a
seguir.
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2.3.1.1 Ensaios de caracterizagido

Os ensaios de caracterizagdo fisica comumente empregados na
mecanica dos solos sdo: granulometria, massa especifica e indices de
consisténcia.

Para o reconhecimento do tamanho dos graos de um solo, realiza-
se a analise granulométrica, a qual consiste em duas fases: peneiramento
e sedimentacdo (PINTO, 2006). Os ensaios de determinagdo
granulométrica dos solos estdo prescritos na NBR7181 (1984).

Para solos que possuem uma textura com porcentagem de fragdo
fina, a caracterizagdo deve ser feita ndo apenas com a granulometria,
pois suas propriedades plasticas dependem do teor de umidade, da forma
geométrica das particulas e de sua composicdo mineraldgicas
(CAPUTO, 1967). Segundo Das (2011) a natureza coesiva em solos
finos € ocasionada pela agua absorvida ao redor das particulas de argila.
Essa propriedade permite que o solo seja remoldado sem desagregar.

Os limites entre os estados de consisténcia sdo denominados
Limite de Liquidez (LL) e Limite de Plasticidade (LP), sendo
determinados por meio de ensaios descritos nas normas NBR6459
(1984) e NBR7180 (1984), respectivamente.

Por sua vez, o ensaio para determinacdo da massa especifica é
realizado de acordo com a norma NBR6508 (1984), cuja finalidade ¢é
estabelecer a relagdo entre a massa da fragdo sélida e o volume ocupado
pelos graos de solo.

2.3.1.2 Adensamento oedométrico

O ensaio de adensamento ¢é essencial para a previsdo da
magnitude dos recalques e sua evolugdo com o tempo (ALMEIDA &
MARQUES, 2014). Para tal, o ensaio reproduz em laboratorio os
principios da teoria do adensamento unidimensional, sendo medidas
deformagdes verticais sem se admitir deformagdes horizontais da
amostra.

Para realizagdo do ensaio, um corpo de prova cilindrico em um
molde metalico ¢ submetido a incrementos de carregamentos, conforme
as prescrigdes da NBR 12007 (1990). Um esquema representativo da
prensa de realizacdo do adensamento oedométrico pode ser observado
na Figura 4. Os estagios de carregamento aumentam a cada 24horas num
periodo de sete a oito dias normalmente, sendo a tensdo vertical maxima
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a ser aplicada escolhida em fung@o do histérico de tensdes da camada
analisada e da altura de aterro desejada.

Figura 4 Esquema de prensa do ensaio de adensamento convencional

Cabegote Pedra,porosa

Bureta

Corpo de prova

Valvula

+ Base

Fonte: Adaptado de Pinto (2006).

Ao cessarem as deformagdes os carregamentos sdo removidos em
estagios, resultando num comportamento expansivo do solo, devido ao
alivio de tensdes. Desse modo, o comportamento do solo pode ser
interpretado em termos de tensdes verticais (6v) ¢ variagdo do indice de
vazios (e), conforme a curva da Figura 5.

Figura 5 Comportamento da curva de compressibilidade

Indice de vazios e

Logo,,

Fonte: adaptado de Das (2011).

Os indices de vazios finais (er) de cada estagio sdo determinados
relacionando a variagdo da altura do corpo de prova (Ah) com o indice
de vazios inicial (eo), com as equacdes (4) e (5), onde a deformagédo
vertical ¢ dada por d,:

5 =M (4)
I

e, =¢,+9,-(1+e)) (5)
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Os coeficientes de compressdo (Cc), descompressdo (Cs) e
recompressdo (Cr) sdo, portanto, advindos da interpretagdo da curva de
adensamento, sendo utilizados em calculos de previsdao das deformagdes
do solo.

Um outro pardmetro importante a ser determinado por meio desse
ensaio ¢ a pressdo de pré adensamento (6’vm), a qual pode ser obtida
pelo método Pacheco e Silva ou Casagrande, com base na curva
resultante dos carregamentos, como prescreve a norma NBR 12007
(1990).

2.3.1.3 Triaxial

Das (2011) aponta o ensaio triaxial como um dos mais confiaveis
para determinacdo dos pardmetros de cisalhamento. Nesse ensaio, ¢é
utilizado um corpo de prova indeformado, normalmente cilindrico, o
qual é envolto em uma membrana de borracha e confinado numa camara
preenchida com agua, conforme o esquema da Figura 6.

Figura 6 Esquema da camara de ensaio triaxial
AGH

membrana
drenagem ou

medigéo de

presséo neutra| | entrada de agua

e aplicacao da
pressao
confinante

e

pedra porosa !

Fonte: Pinto (2006).

A amostra ¢ entdo submetida a uma pressdo de confinamento
transmitida por compressdo do fluido da cdmara. Para a ruptura por
cisalhamento, aplica-se uma tensdo axial, a qual pode ser transmitida por
pesos ou pressdo hidraulica em incrementos iguais ou por meio de
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prensa de carregamento gerando deformagdo axial a uma taxa constante
(DAS, 2011).

Como nio existem tensdes cisalhantes atuando nas bases e nas
geratrizes do corpo de prova, os planos horizontal e vertical sdo os
planos principais. Isso resulta em uma tensdo de confinamento atuante
em toda a amostra (03) € uma tensdo devida ao carregamento axial (o),
que pode ser identificada como tensdo desviadora ou acréscimo de
tensdo axial (61- 63). O aumento da tensdo desviadora até seu valor
maximo permite o tragado do circulo de Mohr correspondente. Assim,
ensaiando-se outros corpos de prova, pode-se tragar a envoltéria de
resisténcia, conforme o critério de Mohr (PINTO, 2006).

Normalmente os ensaios triaxiais sdo classificados em trés tipos,
sendo relacionados a drenagem do corpo de prova, conforme descrito
por Pinto (2006):

a) Ensaio Consolidado Drenado (CD), no qual o corpo de
prova é submetido a tensdo de confinamento e se aguarda
sua consolidacdo com a dissipag@o da pressdo neutra. A
seguir, para a ruptura da amostra, a tensdo axial é
aumentada lentamente, de modo que a agua sob pressao
possa sair e as tensdes totais aplicadas indiquem as
tensdes efetivas.

b) Ensaio Consolidado Nao Drenado (CU), no qual a
consolidagdo ¢ feita como descrito anteriormente, porém
o estadgio de carregamento ¢ feito sem permitir a
drenagem. Portanto, obtém-se a resisténcia ndo drenada
em funcdo da tensdo de adensamento. Para o caso de
serem medidas as pressdes neutras, ¢ possivel também
determinar a envoltoria em termos de tensdo efetiva.

¢) Ensaio Nao Consolidado Nao Drenado (UU), no qual o
corpo de prova é submetido a pressdo de confinamento e
em seguida ¢é aplicada a tensdo axial, sem que se permita
a drenagem. Este ensaio é comumente empregado para
argilas saturadas, portanto a variagao de volume ¢ nula e
os resultados sdo interpretados em termos de tensdes
totais.
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2.3.2 Ensaios de campo

De acordo com Almeida e Marques (2014) e Ladd e DeGroot
(2003), os ensaios realizados no proprio local de interesse, com o solo
em seu ambiente natural, permitem a caracterizagdo do perfil e sdo em
geral mais rapidos de os ensaios laboratoriais. No entanto, ndo possuem
condi¢des de contorno e de drenagem bem definidas, ndo permitem a
avaliacdo do grau de amolgamento do solo e, em geral, exigem
correlagdes empiricas para identificar as propriedades do solo.

Os ensaios de campo empregados na pesquisa estdo descritos a
seguir.

2.3.2.1 Sondagem a percursdo — SPT

O Standard Penetration Test (SPT) é o método mais comum de
sondagem de reconhecimento do subsolo, sendo popular em quase todo
o mundo. Esse ensaio serve como um indicativo da densidade de solos
granulares e ¢ empregado também para a identificagdo da consisténcia
de solos coesivos ou rochas brandas (SCHNAID & ODEBRECHT,
2012).

Trata-se de uma sondagem com dois processos de operagdo:
perfuracdo e amostragem.

Conforme descrevem Schnaid e Odebrecht (2012) e Pinto (2006),
a perfuracdo ¢ obtida por circulagdo e tradagem, utilizando-se um
trépano de lavagem como ferramenta de escavagdo. A cada metro de
escavagdo sdo coletadas amostras do solo com um amostrador padrdo de
duas polegadas de diametro, a fim de se realizar a descrigdo do perfil por
meio de identificacdo tatil-visual. Esse amostrador é conectado a haste e
apoiado no fundo da perfuragdo. O procedimento para a coleta de
amostras se da por meio de impactos sucessivos dados pela queda de um
martelo com peso de 65kg de uma altura de 75c¢m (Figura 7).
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Figura 7 Esquema do equipamento de ensaio SPT

Fonte: Pinto (2006).

Segundo Pinto (2006), ainda que o exame da amostra forne¢a um
indicativo da consisténcia e da compacidade do solo, a informagdo
referente ao seu estado é considerada com base na resisténcia oferecida
a penetragdo do amostrador. Dessa forma, utiliza-se o valor Nspr,
referente ao nmimero de golpes necessarios para fazer o amostrador
penetrar 30cm, apoés uma cravacdo inicial de 15cm. O nivel de agua
(Na) é medido antes e apos o ensaio.

Em funcdo do Nspr, o estado do solo ¢é classificado pela
compacidade, quando areias ou siltes arenosos e pela consisténcia,
quando argilas ou siltes argilosos. No Brasil, a norma NBR6484 (2001)

roldana

LIRYIRY /R

hastes

furo de 2 1/2

amostrador

apresenta essa classificagdo, conforme a Tabela 1.
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Tabela 1 — Tabela dos estados de compacidade e consisténcia
Indice de resisténcia a

Solo penetracio (Nser) Designacio
<4 Fofa(o)
Areias e 5a8 Pouco compacta(o)
siltes 9al8 Medianamente compacta(o)
arenosos 19a40 Compacta(o)
> 40 Muito compacta(o)
<2 Muito mole
Argilas e 3as Mole
siltes 6al0 Média(o)
argilosos 11a19 Rija(o)
>19 Dura(o)

Fonte: Adaptado de NBR6484 (2001).

De acordo com a classificagdo da norma, e ainda com o proposto
pela literatura, entende-se por solos moles os solos com baixa resisténcia
a penetracdo (Nspr ndo superior a 4 golpes), em que a fragdo de argila
imprime as caracteristicas de solo coesivo e compressivel (MASSAD,
2010). Schnaid e Odebrecht (2012) ressaltam como recomendagdo geral
de projeto que correlagdes para obtengdo de pardmetros geotécnicos nao
sejam empregadas em solos moles pela falta de representatividade dos
valores de Nspr medidos nos ensaios.

Desse modo, Almeida e Marques (2014) destacam como
importante a execugdo de ensaios SPT em depdsitos argilosos como
parte da investigacdo preliminar, para a definicdo da espessura das
camadas de argila mole, do aterro superficial, das camadas
intermedidrias com outras caracteristicas ¢ do solo subjacente. Os
autores recomendam ainda a execugdo da sondagem dentro de alguns
metros no solo subjacente ao solo mole, para caracterizar se a camada ¢
drenante ou ndo.

2.3.2.2 Ensaio de Piezocone — CPTu

Os ensaios de cone e piezocone, conhecidos por CPT (Cone
Penetration Test) e CPTu (Piezocone Penetration Test),
respectivamente, sdo internacionalmente conhecidos como uma das mais
importantes ferramentas de prospeccdo geotécnica (SCHNAID &
ODEBRECHT, 2012).
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Esses ensaios consistem na cravagdo continua de um elemento
cilindrico com ponta conica, sendo medidas continuamente a resisténcia
de ponta (qc), a resisténcia por atrito lateral (fs) e, no caso do ensaio de
piezocone, a poropressdo (u). A velocidade de cravagdo é constante, na
ordem de 2cm/s.

Almeida e Marques (2014) indicam como ideal a medida de
poropressdo em dois locais do cone: um na face (u;) e um na base (u),
identificados no esquema detalhado da sonda do piezocone, na Figura 8.
Ha ainda a possibilidade de existéncia de um terceiro elemento poroso,
localizado na luva do cone (u3); todavia, muitos equipamentos sé
possuem a medi¢do de up, necessaria para a corre¢do da resisténcia de
ponta.

Figura 8 Detalhes da sonda do piezocone (a) e detalhes da geometria da ponta
da sonda (b)
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Fonte: Grando (2016, Modificado de Davies e Campanella, 1995 e Almeida e
Marques, 2010).
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No Brasil, a NBR12069 prescreve os procedimentos ¢ a descrigdo
da aparelhagem referente ao ensaio de penetragdo de cone. Além dela, o
DNER (1998) indica recomendagdes para a execugdo de ensaios de
piezocone para implantacdo de aterros rodoviarios. DNER (1998) faz as
seguintes recomendagdes quanto ao equipamento para usos em aterros
sobre solos moles:

a) O cone dever ter area de 10cm? e angulo de 60° da ponta,
com capacidade de resisténcia de ponta de 100Mpa;

b) O cone deve ser cravado estaticamente no terreno;

¢) O cone deve ser o do tipo eletronico, as leituras devem ser
realizadas por um sistema de aquisi¢cdo de dados digital,

d) As leituras devem ser realizadas a cada lcm ao longo da
penetragao;

e) A medida de poropressdo deve ser feita por meio de elemento
poroso localizado logo apds o cone (posi¢ao uy);

f) Nas camadas menos permeaveis de argila com intervalos ndo
superiores a dois metros ao longo da penetragdo do cone,
devem ser realizados ensaios de dissipacdo. Para tal, paralisa-
se a cravacdo e verifica-se a variagdo na poropressdo. A
frequéncia de leituras deve ser suficiente para identificar as
propriedades de camadas drenantes. Esses ensaios devem ser
analisados conforme o método de Houlsby e Teh (1988).

Schnaid e Odebrecht (2012) apontam o uso de resultados desse
ensaio para a determinagdo de perfis estatigraficos e de propriedades dos
materiais prospectados, para a identificagdo de camadas drenantes e para
a previsdo de capacidade de carga de fundagdes.

Alguns autores desenvolveram abacos para classificagdo do solo
a partir de parametros de ensaios de piezocone, com base em uma
extensa base de dados de ensaios realizados. Para o estudo em questao,
utilizou-se a classificagdo proposta por Robertson et al. (1990),
conhecida como Normalized Soil Behavior Type (SBTn), com os abacos
da Figura 9.
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Figura 9 Classificagdo do solo proposta por Robertson (1990).
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Fonte: Robertson (1990) e Schnaid (2010 apud Baran, 2014).

Como a resisténcia a penetracdo e as tensdes atuantes aumentam
conforme a profundidade, os dados de CPTu requerem normaliza¢do
para que possam ser comparados comportamentos do solo para cotas de

baixas ou altas profundidades.
Dessa forma, a relag@o para o atrito lateral resulta no atrito lateral

normalizado (Fr), dado por:

Fr=—"2" 100% ©)
(gt —0y,)

Para a resisténcia de ponta normalizada tem-se:

Qt: (qt_gl/o) (7)

1
O o

Por fim, a normalizagdo da poropressdo pode ser descrita como
incremento de poropressao (Bq), expresso por:



47

Bg =2 Tt) ®)
(qt—0y,)

2.3.2.3  Ensaio de palheta — Field vane test

O ensaio de campo mais comum para medida de resisténcia nao
drenada de depdsitos de solos moles € o ensaio de palheta — Field Vane
Test (FVT). O ensaio consiste na inser¢do de uma palheta verticalmente,
de quatro pas radialmente opostas, conforme o esquema da Figura 10.
Em seguida aplica-se uma rotacdo constante a palheta, medindo-se o
torque correspondente (ORTIGAO & COLLET, 1986).

Figura 10 Equipamento para ensaio de palheta
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Fonte: Ortigdo e Collet (1986).

Pinto (2006) aponta a problematica da velocidade de rotacdo da
palheta, uma vez que essa deve ser alta o bastante para impedir a
dissipacdo das pressdes neutras, o que geraria uma resisténcia
parcialmente drenada ao invés da resisténcia ndo drenada. Dessa forma,
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a NBR10905 (1989) prescreve como velocidade padrdo de 6°%min, na
qual o ensaio € ndo drenado para argilas.

Bjerrum (1973) concluiu que os valores de resisténcia obtidos
pelo vane test sdo maiores do que os que efetivamente ocorrem no solo
decorrentes de carregamentos reais devido a anisotropia e ao fator
tempo, sendo influenciados também pela plasticidade. Por isso, o autor
propde a aplicacdo de uma corre¢do nos resultados obtidos diretamente
pelo ensaio. Por meio da multiplicagdo de um fator de correcio,
reconhecido como L, obtém-se o valor de resisténcia ndo drenada para
projeto. Esse valor permite a obtengdo de um fator de seguranca
adequado e igual a um no momento de ruptura.

Figura 11 Fator empirico de corregdo para resisténcia ndo drenada para o ensaio
de palheta
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Fonte: Schnaid e Odebrecht (2012).
2.3.3 Instrumentacio

A instrumentagdo dos aterros sobre solos moles permite o
monitoramento do comportamento do subsolo, sendo importante para a
verificagdo das premissas de projeto e para auxiliar o planejamento da
obra e as decisdes referentes as etapas de carregamentos e
descarregamentos (ALMEIDA & MARQUES, 2014). Além disso, o
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acompanhamento das deformagdes verticais e horizontais contribui para
a garantia da seguranca do aterro e das obras vizinhas.

2.3.3.1 Placa de recalque

Almeida e Marques (2014) descrevem as placas de recalque
como os instrumentos mais simples que compde um projeto de
instrumentagdo, tendo por objetivo medir os deslocamentos verticais.
Sdo compostas por placas metalicas quadradas de dimensdes variaveis
entre 0,5m e 1m.

As placas devem ficar embutidas no corpo ou na base do aterro,
com uma haste solidarizada, cuja outra extremidade deve ficar acima da
altura do aterro, conforme a Figura 12. Almeida e Marques (2014)
recomentam a instalacdo das placas em locais proximos a sondagens,
para que o acompanhamento das premissas de projeto seja mais efetivo,
e longe do bordo do aterro, onde a analise ¢ mais complexa.

Figura 12 Representagdo de uma placa de recalque
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A acomodacgdo da placa no processo construtivo do aterro deve
ser feita sobre um colchdo de areia regularizado para que se garanta o
nivelamento adequado. Para o acompanhamento dos deslocamentos, sdo
realizadas leituras topograficas perioddicas, tendo como base uma
referéncia indeslocavel (marco topografico) localizada nas proximidades
do aterro (ELY, 2008).

Os resultados sdo interpretados em termos de deslocamentos ou
deslocamentos acumulados em fungdo do tempo, sendo também
registradas as espessuras do aterro no local de instalagdo da placa, nas
datas correspondentes.

Com esses dados de deformagdes registrados em campo, torna-se
interessante avaliar a previsdo de recalques, tanto para verificar as
premissas adotadas em projeto, quanto para estimar o tempo ¢ a
magnitude de recalques futuros.

Segundo Baran (2014), o método de Asaoka de 1978 e Asaoka
modificado por Magnan e Deroy em 1980 sdo os mais utilizados para
controlar os recalques a partir de dados de monitoramento. O método de
Magnan e Deroy difere do original de Asaoka pelo fato de considerar
ndo apenas a drenagem vertical para a obtengdo de coeficientes de
adensamento, mas sim uma drenagem combinada (horizontal e vertical,
considerando Cy e Cy).

Almeida e Marques (2014) descrevem sucintamente o0s
procedimentos para o método grafico de Asaoka:

a) Tragar a curva de recalque versus tempo;

b) Determinar intervalos igualmente espacados de tempo (At)
anotando o recalque correspondente de cada intervalo (s,
onde n=numero do intervalo);

c) Plotar um grafico de s, versus sn.1

d) Ajustar uma reta que passe adequadamente pelos pontos
plotados;

e) Tragar uma reta de 45°, observando onde ha o cruzamento
das duas retas, o qual determina no eixo x o valor maximo de
recalque esperado para o depdsito (Figura 13).
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Figura 13 Construgdo grafica para o método de Asaoka (1978): A) curva tempo
versus recalque e B) reta ajustada
(A) B)
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Fonte: Almeida e Marques (2014).

Almeida e Marques (2014) recomendam a adog¢do de intervalos
de tempo (At) entre 30 ¢ 90 dias, sendo necessarios pelo menos trés
intervalos para que se obtenha resultados satisfatorios.

De acordo com Schmidt (1992) este método ¢ aplicavel quando o
recalque por adensamento secundario ndo ¢é relevante frente ao
adensamento primario, ¢ quando ha uma camada unica de solo mole sem
camadas drenantes intermediarias.

2.3.3.2 Inclindmetros

Almeida e Marques (2014) descrevem os inclindmetros como
instrumentos utilizados para medicdo dos deslocamentos horizontais
dentro dos macigos de terra, por meio da medida do desvio do tubo com
relagdo a vertical.

O tubo inclinométrico consiste em um tubo plastico ou metalico
inserido no solo, com didmetro aproximado de 80mm e ranhuras
diametralmente opostas ao longo de seu comprimento, como pode ser
observado na Figura 14.
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Figura 14 Esquema representativo de um inclindmetro

unidade de leitura

1 [05m

solo mole

Fonte: DNER (1998).

Esses instrumentos podem ainda ser distinguidos como fixos ou
moveis. O inclindmetro fixo consiste em sensores instalados de forma
permanente no tubo guia, os quais realizam medidas periddicas
conforme sua configuragdo. O inclindmetro mével, por sua vez, permite
leituras continuas no perfil do tubo, o que faz com que sua aplicacdo
seja mais desejavel nas obras. Os deslocamentos horizontais podem ser
registrados em duas diregcdes ortogonais (A e B), pela passagem de um
sensor (torpedo) e um cabo de leitura ao longo do comprimento do
instrumento (DIENSTMANN, 2011).

As leituras devem ser feitas periodicamente e sdo analisadas em
termos de deslocamentos acumulados ou incrementos de deslocamentos
em fungdo do tempo.

2.4  ESTIMATIVAS DE PARAMETROS GEOTECNICOS EM
SOLOS ARGILOSOS

Almeida e Marques (2014) apontam a importancia da realizacdo
de ensaios geotécnicos bem especificados e detalhados, para que nio
haja erro na obtengdo dos parametros. Os autores recomendam também
a determinacdo de pardmetros por meio de diferentes tipos de ensaios
para uma investigacdo de qualidade.
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Além disso, ¢ importante conhecer e definir regides para
investigacao que, sob o ponto de vista do desempenho dos elementos de
fundacdo, possam ser consideradas como uniformes (VELLOSO &
LOPES, 2010). Ou seja, regides definidas como representativas do
terreno, nas quais ha pequena variabilidade nas caracteristicas e
comportamentos das camadas de solo (NBR 6122, 2010).

2.4.1 Resisténcia ao cisalhamento nio drenada

Das (2011) descreve a resisténcia ao cisalhamento de um solo
como a resisténcia interna por area unitaria que a massa de solo pode
oferecer a rupturas e deslizamentos em qualquer plano de seu interior. O
conhecimento da resisténcia ao cisalhamento, segundo o autor, ¢
essencial para analise dos problemas de estabilidade do solo, como
capacidade de carga, estabilidade de encostas e empuxos em obras de
terra.

Essa resisténcia, de acordo com Massad (2010), depende de
fatores como o valor da tensio normal efetiva, as condi¢des de
drenagem, a trajetoria de tensdes (sequéncia de carregamento), a historia
das tensdes (pressdo de pré-adensamento), a estrutura e outras
caracteristicas do solo.

Em se tratando de solos moles, considera-se na analise de
estabilidades correntes, o comportamento ndo drenado. Isso porque, em
geral, ndo ha tempo para as pressdes neutras se dissiparem, devido a
baixa permeabilidade das argilas.

Dessa forma, os ensaios para medida de resisténcia nesses solos
tém de ser do tipo ndo drenado. Almeida ¢ Marques (2014) expde os
ensaios e procedimentos para a defini¢cdo da resisténcia ndo drenada (S,)
de projeto, a ser utilizada nos calculos de estabilidade (Tabela 2).

Os ensaios de laboratdrio normalmente utilizados para esse fim
sdo principalmente ensaios de palheta (Vane Test), ensaios de
resisténcia a compressdao simples, ou ensaios com célula triaxial, para a
condi¢do de ndo consolidagdo e sem permissdo de drenagem (UU). Em
campo, os ensaios comumente empregados sdo os de palheta,
consistindo no método mais utilizado para a identificag@o da resisténcia
ndo drenada de substratos argilosos (GRANDO, 2016).



54

Tabela 2 Procedimentos para medida e estimativa da resisténcia ndo drenada S,

de projeto

Ensaios / Procedimentos

Comentarios

Ensaio de palheta

A corregdo de S, leva em conta os efeitos de
anisotropia e de velocidade de deformagdo. O
banco de dados utilizado para corregdo tem
razodvel dispersdio. E o procedimento mais
usado, por sua rapidez e simplicidade. O fator de
corre¢do mais aplicado é o de Bjerrum (1972),
baseado no indice de plasticidade, mas varios
outros tém sido propostos (Leroueil; Magnan;
Tavenas, 1985).

Ensaio de piezocone

O fator empirico de cone deve ser determinado
para a area em estudo, correlacionando-se
ensaios de piezocone e de palheta. Nesse caso, a
correcdo de Bjerrum deve ser aplicada no valor
de S,. Esse procedimento permite a obtengao de
um perfil continuo de S, e de posi¢do de camadas
mais e menos resistentes.

Ensaio Triaxial UU

Os resultados tendem a ser mais dispersos e a
subestimar a resisténcia, razdo pela qual ndo
deve ser o unico procedimento adotado.

Fonte: Resumido de Almeida e Marques (2014).

2.4.2 Compressibilidade

Segundo Pinto (2006), um dos pontos de maior interesse na
engenharia geotécnica ¢ o conhecimento das deformagdes devidas a
carregamentos verticais na superficie do terreno ou em cotas proximas a
superficie, tais como fundagdes superficiais e aterros. O comportamento
dos solos perante carregamentos depende da constitui¢do e do estado em

que se encontra.

De maneira geral, a geotecnia considera o recalque do solo
causado por cargas em trés categorias, as quais sdo descritas a seguir,
conforme apresentadas por Das (2006):

a) Recalque eldstico, ou recalque imediato (Ahi), provocado
pela deformacgéo elastica em solos secos, umidos e saturados,
sem alteracdo no teor de umidade. Essas deformagdes
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englobam parametros que podem ser interpretados por
equagdes derivadas da teoria da elasticidade;

b) Recalque por adensamento primario (Ahp), resultado da
variagdo de volume em solos coesivos saturados, devido a
expulsdo de agua dos vazios e o aumento de contato entre os
graos. Os parametros relacionados ao adensamento primario
sdo, portanto, analisados segundo a teoria das tensdes
efetivas e a teoria do adensamento unidimensional;

¢) Recalque por compressdo secundaria (Ahs), presente em
solos coesivos saturados, envolve deformagdes plasticas
lentas na estrutura do solo, devido a fluéncia ou parcela
viscosa. Para interpretagdo, considera-se a tensdo efetiva
constante ao fim do recalque por adensamento primario e
realizam-se estudos especificos de compressdo do esqueleto
solido.

Dessa forma, o recalque total pode ser determinado por:
A=A, +A, +A, 9)

Onde as parcelas se referem aos recalques elastico, por
adensamento primario e por deformacao secundaria, respectivamente.

Das (2006) ressalta que quando se trata de um substrato de argila
muito compressivel, o recalque por adensamento pode ser muito maior
que o recalque elastico, o que aumenta a importancia do estudo e
interpretacdo desse tipo de recalque.

De acordo com o descrito por Olson (1998), os métodos de
analise para previsio de deformagdes em aterros sobre solos moles
consideram o subsolo dividido em camadas, sendo cada uma delas
considerada homogénea. Dessa forma, as pressdes aplicadas na
superficie sdo distribuidas em relagdo a profundidade e a compressdo é
assumida como ocorrendo em uma dimensdo, conforme as curvas de
tensdo versus deformagdo, obtidas por ensaios laboratoriais.

A parcela de recalques primarios envolve ainda o estudo do
histérico de tensdes e a determinacdo dos coeficientes de compressao
(Cc), descarregamento (Cs) e recompressdo (Cr), obtidos por meio da
analise de inclinacdes das curvas de adensamento. Sendo estes
pardmetros indicativos da variacdo da densidade relativa ou indice de
vazios pela unidade de pressdo aplicada (Figura 15). Na pratica,
considera-se Cs = Cgr, dado o comportamento proximo ao paralelismo
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das curvas de descarregamento e recompressdo, conforme descrito por
Grando (2016).

Figura 15 Coeficientes de compressibilidade obtidos pelo ensaio de
adensamento oedométrico
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Fonte: Martins (2017).
2.4.3 Parametros elasticos do solo

Pinto (2006) apresenta o emprego da Teoria da Elasticidade nos
solos como questionavel, uma vez que esses ndo apresentam o
comportamento de um material elastico tal qual a teoria descreve,
principalmente no que se refere a reversibilidade das deformagdes
quando as tensdes mudam de sentido. No entanto, o autor justifica o uso
da Teoria da Elasticidade na engenharia geotécnica pelo fato de se
apresentar como uma alternativa satisfatoria, que resulta numa analise
adequada das tensdes no solo. Além disso, comportamentos registrados
em obras mostraram coeréncia em relagdo ao previsto pelas
consideragdes da aplicagdo dessa teoria.

A teoria pressupde um comportamento de tensdo normal (o)
versus deformagdo (€), sendo apresentados trés parametros elasticos
(equagdes (10), (11) e(12)). O carregamento, neste caso, ¢ uniaxial (o),
na direcdo do plano z. Esse carregamento resulta em deformagdes em
duas diregdes no plano interpretado (g, e &), sendo conferido um
coeficiente de deformacgéo (v). Assim, a partir da deformagdo ocorre um
cisalhamento simples nas duas dire¢des (T,x € Txz).
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E= O (10)
gZ
yobe (11)
gZ
G = La (12)
T

Onde: E ¢ o modulo de elasticidade de Young; v € o coeficiente
de Poisson e G ¢ o modulo cisalhante do solo.

Dessa forma, assumindo que o comportamento do solo ¢ definido
pelas trés constantes elasticas, de maneira simplificada, pode-se utilizar
a lei de Hooke, que considera um modelo isotrépico, elastico e linear,
como exposto na Equagdo (13):

G:E.[ 2 J (13)
(1+v)

Pinto (2006) aponta que existe uma certa proporcionalidade entre
as tensdes e as deformagdes até certo nivel de tensdes, de forma que se
considera um modulo de elasticidade constante para representar o
material.

2.5 ESTABILIDADE DE ATERROS SOBRE SOLOS MOLES

Almeida e Marques (2014) expde os principais modos de ruptura
possiveis de aterros sobre solos moles, validos para aterros reforcados e
ndo reforgados (Figura 16). Incluem a instabilidade interna do material
componente do aterro, sem envolver o subsolo (a), a instabilidade do
solo de fundacdo, dada pela ruptura da camada argilosa pela auséncia de
capacidade de carga (b) e a instabilidade global do sistema aterro-
fundagdo (c). Os autores atentam para a importancia da verificagdo de
seguranca para todos os modelos de ruptura passiveis de ocorréncia,
acrescentando ainda a considera¢do de extrusdo lateral de solo mole e
outras analises especificas que devem ser feitas para o caso de aterros
reforcados.
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Figura 16 Modos de ruptura para aterros em solos moles
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Fonte: Almeida e Marques (2014).

Massad (2010) destaca, entre outros aspectos que devem ser
analisados em projetos de aterros sobre solos moles em encontro as

pontes e viadutos:

a) A estabilidade dos aterros logo apds a construgdo;

b) Os recalques dos aterros ao longo do tempo;
c) A estabilidade das fundag¢des das obras de arte;

d) Os recalques diferenciais entre as obras de arte e os aterros de

encontro,

e) Os efeitos colaterais no estaqueamento, tais como empuxos

de terra e atrito negativo;

f) A viabilidade de trafego e movimentagdo dos equipamentos

de construgao.

2.5.1 Equilibrio-Limite e Fator de Seguranca

Os métodos classicos empregados para analise da estabilidade de
taludes baseiam-se na consideracdo de que ha equilibrio na massa de
solo, até a iminéncia de entrar em um processo de escorregamento.
Dessa forma, denominam-se genericamente “métodos de equilibrio-

limite” (MASSAD, 2010).

Massad (2010) aponta os pressupostos considerados pelos

métodos de Equilibrio-Limite:
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a) O solo tem comportamento rigido-plastico, ou seja, rompe-se
bruscamente, sem que haja deformacao;

b) As equacgdes de equilibrio elastico sdo validas até a iminéncia
da ruptura, quando entdo o processo ¢ dindmico;

¢) O coeficiente de seguranca (FS) ¢ constante ao longo da
superficie de ruptura, isto é, sdo ignorados possiveis
ocorréncias de ruptura progressiva.

No geral, sdo utilizados métodos de fatias similares ao método
classico de Bishop para calculo do FS, sendo recomendado o uso de
programas computacionais para auxilio de calculo e de interpretacdo da
estabilidade. O DNER (1998) recomenda o uso dos métodos
apresentados na Tabela 3.

Tabela 3 Métodos de equilibrio limite de fatias recomendados para analise de
estabilidade

, Fator de seguranga Superficie de
Meétodos recomendados obtido por equilibrio de ruptura
Bishop modificado Momentos Circular
Janbu simplificado Forgas horizontais Clrf:ular ou
poligonal

Spencer, Sarma, Morgenstern ~ Momentos e forgas

. . . idem
e Price horizontais

Fonte: DNER (1998).

As recomendagdes do DNER (1998) incluem também a
consideragdo de superficies de ruptura circulares e poligonais, sendo
esta necessaria quando a geometria do problema levar a uma largura
total maior que a espessura da camada de solo mole (Figura 17).

Figura 17 Superficies de ruptura circulares e poligonais
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Fonte: DNER (1998).

Segundo o DNER (1998), a estabilidade deve ser analisada em
termos de tensdes totais, empregando-se um perfil de resisténcia ndo
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drenada (S,) para as camadas de solo mole, obtidos por meio de ensaios
triaxiais ou de palheta.

Para aferi¢do da seguranga da obra, deve-se conhecer o conceito
de Fator de Seguranca, que pode ser definido como:

Bishop (1955, apud Magnani, 2006): “O fator de seguranca FS ¢é
definido como a relagdo entre a real resisténcia ao cisalhamento do solo
¢ a minima resisténcia ao cisalhamento requerida para evitar a ruptura.”

Duncan (1996 apud Magnani, 2006): “O fator de seguranga FS ¢é
o fator pelo qual a resisténcia ao cisalhamento deve ser dividida para
levar o talude a beira da ruptura.”

Para determinacdo dos fatores de seguranca, deve-se levar em
conta a magnitude da obra, sendo obedecidos os FS minimos conforme
a Tabela 4.

Tabela 4 — Fatores de Seguranca Minimos requeridos pelo DNER para aterros
rodoviarios

Classe do aterro FS minimo
I 1,4
11 1,3
111 1,2

Fonte: DNER (1998).

As classes de aterros rodoviarios sdo definidas pelo proprio
DNER conforme as seguintes caracteristicas:

a) Classe I: s3o aterros junto a estruturas rigidas, como
encontros de pontes e viadutos ou intersegdes similares, bem
como aterros proximos de estruturas sensiveis como
oleodutos;

b) Classe II: sdo aterros que ndo se encontram proximos a
estruturas sensiveis, mas que apresentam altura maior que
3m, definidos como altos;

¢) Classe III: sdo aterros definidos como baixos, ou seja, de
altura inferior a 3m e que ndo se encontram proéximos a
estruturas sensiveis.

2.5.2 Estimativas de recalques

Segundo Massad (2010), na fase operacional de um aterro
rodoviario, conforme o tempo passa, a argila de fundacdo sofre o
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processo de adensamento, tornando-se cada vez mais compacta. Dessa
forma, o coeficiente de seguranga aumenta, ¢ 0 mesmo ocorre com 0s
recalques. Por essa razdo, o autor classifica a estabilidade como um
problema no processo construtivo, enquanto que os recalques interessam
na fase de operagao.

Conforme descrito anteriormente, o recalque sofrido pelo solo
pode ser dividido em trés parcelas: recalque elastico, por adensamento
primario e por deformagdo secundaria.

O recalque elastico, ou imediato, pode ser calculado com base na
equacdo da teoria da elasticidade apresentada pelo DNER (1990):

b-(1-v?*)-1
A,=2-q E

Onde:

g= incremento de tensdo vertical decorrente do aterro, ou seja,
produto da altura do aterro (h) pelo seu peso especifico (y);

b= semilargura da plataforma do aterro;

E e v=parametros elasticos do solo de fundagao;

I= fator de influéncia, o qual pode ser obtido pelo abaco da
Figura 18, proposto por Poulos ¢ Davis (1980).

(14)

Figura 18 Abaco para determinagdo do fator de influéncia (I) para carregamento
trapezoidal
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Para solos de fundacdo considerados saturados, o DNER (1990)
indica para a equagdo (14), v = vy = 0,5 ¢ E = Ey, sendo este
determinado por meio de resultados de ensaio triaxial do tipo UU, se
realizado, ou por meio de correlagdes.

O recalque por adensamento primario é calculado para o caso de
carregamento de um solo da condicdo sobreadensada para a
normalmente adensada, assumindo um adensamento unidimensional.
Para tal, adota-se a equacdo (classica da mecanica dos solos):

Al O.‘
Ahp =% o Ah-log Zm C. Ah-log—L (15)
I+e, o', l+e o'

vm
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Onde:

C= indice de compresséo;

C= indice de recompressao;

Ah= espessura da subcamada correspondente;

eo= indice de vazios da subcamada;

6 ’vm= tensdo de sobreadensamento no meio da subcamada;

o’vo= tensdo efetiva vertical in situ no meio da subcamada,;

o’v= tensdo vertical final no meio da subcamada, decorrente da
sobrecarga do aterro na superficie

Sobre o recalque por compressdo secundaria, ¢ valido destacar
que os fundamentos teodricos ainda sdo objeto de estudo no meio
académico. Em geral, interpreta-se o comportamento do solo na
compressdo secundaria como ocorrendo apds a compressdo primaria,
ndo considerando o comportamento dependente da drenagem. Uma
outra hipotese ¢ considerar a compressdo da argila em fungdo da
viscosidade, ou seja, da velocidade de deformacdo e da temperatura
(ALMEIDA & MARQUES, 2014). A abordagem tradicional da
compressdo secundaria admite o calculo de um coeficiente para cada
incremento de tensdo vertical, a metodologia pode ser observada em
Fuitai (2010) e Almeida e Marques (2014). Trata-se de uma abordagem
com simples aplicagdo, mas que possui limitagdes, como 0s proprios
autores observam.

Ainda no estudo de recalques, ¢ importante o conhecimento dos
recalques com o tempo. O calculo dessa variagdo pode ser feito pela
teoria do adensamento de Terzaghi, aplicando a equagdo indicada pelo
DNER (1990):

A, ()=4,,-U (16)

Onde ¢ possivel determinar o recalque por adensamento em um
tempo t:

Anp= recalque final por adensamento;

U= grau de adensamento médio para o tempo t.

O valor de U ¢ calculado em fungio do tempo T:

r=Set (17)
Hd

Onde Cyv ¢ o coeficiente de adensamento e Hq ¢ a distancia de
drenagem. A escolha do valor de “Cy de projeto” ¢ de grande
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importancia para a estimativa satisfatoria da variacdo de recalques com
o tempo. Em geral adotam-se valores obtidos em ensaios de laboratério
e de ensaios de campo (ALMEIDA & MARQUES, 2014).

Nos casos usuais de carregamento, para o caso de excesso de
poropressdo inicial constante ou linearmente variavel com a
profundidade, pode-se usar para o calculo de T, as equagdes:

T :[EJ.UVZ , para Uy de 0% a 52% (18)

T=1,781-0,933-10g(100 - U, (%)) ,para Uv>52% (19)

2.5.3 Esfor¢os em fundacdes devido a sobrecargas assimétricas —
efeito Tschebotarioff

A constru¢do de um aterro sobre uma camada adensavel provoca
deslocamentos na massa de solo, o que faz com que os elementos de
fundacédo localizados dentro desse campo de deslocamentos sofram um
carregamento lateral (DNER, 1998).

Velloso e Lopes (2010) expdem que as sobrecargas atuantes
situadas de forma assimétrica em relagdo a estacas induzem tensdes e
deformagdes na massa de solo, tanto na horizontal, quanto na vertical.
As estacas, por sua vez, constituem uma restricdo a deformagéo do solo
e consequentemente ficam sujeitas aos esforgos dessa restrigao.

Para estacas cravadas em solos adensaveis, Cintra e Aoki (2010)
ressaltam esse problema, sobretudo para obras em que possa haver a
ocorréncia de sobrecargas unilaterais, como o caso tipico de aterros em
acesso a pontes (Figura 19), de galpdes industriais e de armazéns
graneleiros.

Esse fendmeno ¢ conhecido como efeito Tschebotarioff; por ter
sido descrito detalhadamente pela primeira vez por esse pesquisador, em
1962. Na literatura, indica-se o termo estacas passivas sob esforgos
horizontais para estacas sujeitas a esse tipo de solicitacdo.
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Figura 19 Deslocamentos na massa de solo junto ao estaqueamento.

Fonte: DNER (1998).

De Beer (1972, apud Velloso e Lopes, 2010) destaca que a
situacdo logo apds a atuagdo da sobrecarga pode ndo ser a pior. Isso
porque, embora haja o acréscimo de resisténcia do solo pelo
adensamento, as deformagdes aumentam ao longo do tempo, resultando
num efeito desfavoravel. Assim, ndo é possivel estabelecer a priori qual
dessas influéncias ird comandar o comportamento do conjunto, pois ¢é
possivel que a fundag@o possa resistir durante algum tempo e apoés
alguns meses ou anos apresente problemas.

Para o calculo dos esfor¢os decorrentes do efeito Tschebotarioff,
Velloso e Lopes (2010) expde as principais contribuicdes da literatura,
como o proposto por Tschebotarioff em 1962, Wens em 1963, De Beer
e colaboradores em 1972 e Marche e Lacroix em 1972.

No entanto, a maioria dos métodos faz uso de simplificagdes,
dentro das limitagdes das épocas em que foram elaborados e, por essa
razdo, o DNER (1998) ndo recomenda que sejam utilizados para aterros
rodoviarios. A forma mais rigorosa indicada pelo DNER (1998) ¢ a
realizacdo de uma analise numérica de tensoes e deformagdes do aterro
sobre o solo mole, com o Método dos Elementos ou Diferengas Finitas,
por exemplo. Dessa forma, ¢ possivel identificar o campo de
deslocamentos provocados pela construgdo do aterro, obtendo assim as
tensOes laterais a serem absorvidas por flexao das estacas.

2.5.4 Meétodos numéricos

Conforme descreve Teixeira (2008), os métodos de equilibrio
limite sdo os comumente empregados na engenharia geotécnica para
analise de situacdes sem elevada complexidade. No entanto, a autora
alerta que esses métodos podem se tornar menos confiaveis quando se
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analisa materiais anisotropicos e heterogéneos. A exemplo, cita a nio
distingdo de um talude de escavagdo de um talude de aterro, ja que se
considera a ruptura do talude como um fendmeno instantdneo que ocorre
simultaneamente ao longo da superficie de deslizamento.

Perboni (2003) analisa o contexto de solos moles, ressaltando que
esses depositos sdo raramente homogéneos e, portanto, o problema de
plastifica¢do tende a iniciar em determinados locais e ndo se propagar
continuamente, mas sim de forma aleatéria para outras zonas de ruptura
na camada. Dessa forma, para a condigdo citada, a formulagdo usual de
resolugdo pode apresentar resultados equivocados.

Para se considerar o efeito das deformagdes na ruptura
progressiva de taludes, aproximando-se assim de uma situagdo real, faz-
se uso de métodos numéricos, como o Método de Elementos Finitos
(MEF). Uma técnica computacional utilizada na solugdo de equacdes
matematicas, em que considera estruturas como meios continuos,
desconsiderando sua estrutura molecular. Com essa considera¢do os
materiais podem entdo ser interpretados pelas leis da mecanica dos
solidos (ELY, 2008).

Com o MEF, problemas envolvendo meios continuos, cujas
solugdes analiticas sdo muito dificeis, sdo simplificados em uma malha
composta por elementos de geometria simples e de simples resolugdo. O
somatorio das equagdes desses elementos simples resulta em uma
aproximacdo numérica do meio como um todo (ELY, 2008). Com isso,
o MEF torna-se bastante aplicavel nas analises de tensdes e deformacdes
para solos e rochas, considerando diferentes modelos de
comportamento.

As interpretacdes elasto-plasticas por elementos finitos fornecem
resultados precisos ¢ mais proximos a situagao real. Porém, para isso €
necessario que os dados referentes as propriedades do solo a serem
inseridas no modelo apresentem qualidade e confiabilidade (TEIXEIRA,
2008). Dessa forma, deve-se realizar uma avaliagdo cuidadosa dos
pardmetros utilizados, pois os pardmetros elasticos ndo sdo
determinados por ensaios comumente realizados. Ademais, a integridade
das amostras deve ser garantida, uma vez que o amolgamento pode
provocar significativas variagdes no comportamento do solo a
deformacao.
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2.6 ATERROS LEVES COM EPS
2.6.1 Processos construtivos de aterros sobre solos moles

A engenharia geotécnica dispde de diversos métodos construtivos
de aterros, que visam o atendimento satisfatorio tanto do recalque
quanto da estabilidade. Conforme o descrito por Almeida e Marques
(2014), a escolha do método construtivo mais adequado deve levar em
conta diversas questdes, dentre as quais a utilizagdo desejada para o
terreno, os prazos requeridos e os custos envolvidos. Alguns métodos
contemplam o controle de recalques, outros o controle da estabilidade,
embora a maioria dos métodos contemple ambas as questdes.

A Figura 20 mostra as principais técnicas disponiveis no mercado
brasileiro para aterros sobre solos moles tradicionais. Almeida e
Marques (2014) fazem consideragdes a respeito da aplicabilidade de
cada técnica para determinadas situagdes.

A utilizag@o de materiais leves no corpo do aterro (Figura 20, ¢)
reduz a magnitude dos recalques primarios, melhorando as condi¢des de
estabilidade desses aterros e permitindo a implantagdo mais rapida da
obra. Por ser objeto de estudo da presente pesquisa, o método
construtivo de aterros leves sera descrito com mais detalhes nos itens a
seguir.



68

Figura 20 Métodos construtivos de aterros sobre solos moles
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Fonte: Almeida e Marques (2014, adaptado de Leroueil, 1997).
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2.6.2 Uso de EPS na execucio de aterros sobre solos moles

Conforme descrito por Maccarini (2013), EPS é uma abreviacio
para Poliestireno Expandido (Expanded PolyStyrene). Trata-se de um
material celular polimérico composto por particulas de forma esférica,
que conferem a estrutura cerca de 98% de ar. Essa estrutura micro
celular garante ao EPS um peso especifico de aproximadamente 1% do
peso especifico dos aterros compactados tradicionais, a0 mesmo tempo
que ainda permite propriedades mecanicas satisfatorias.

O uso de materiais leves no corpo de um aterro sobre solos moles
se torna vantajoso pelo fato de que a magnitude dos recalques primarios
no subsolo ¢ fungdo do acréscimo de tensdo vertical provocado pelo
peso do aterro (ALMEIDA & MARQUES, 2014).

Valerim Jr. (2010) elenca algumas vantagens do EPS em aterros
sobre solos moles:

a) Material leve, permitindo um aterro de peso especifico mais
baixo do que o tradicional e consequentemente gerando um
menor carregamento no terreno,

b) Consideravel resisténcia mecénica, baixa absor¢do de agua e
manutencdo das caracteristicas mecanicas mesmo em
presenca de umidade, o que torna esse material satisfatorio
para a finalidade em questao;

¢) Material de facil trabalhabilidade ¢ manuseio em obra, bem
como possibilidade de fabricagdo de pegas de diferentes
tamanhos e formatos que se adequem ao projeto;

d) Manutencdo das propriedades do material ao longo do
tempo, resisténcia a fungos e outros microrganismos, o que
torna a vida util compativel com a vida util das obras nas
quais pretende-se inseri-lo.

Asha et al. (2012) também mencionam a compatibilidade do EPS
com outros materiais, como o concreto € 0 ago, o que permite a adogdo
de solucdes mais versateis.

A primeira experiéncia de aplicacdo de EPS para aterros
rodoviarios foi implementada em uma regido pantanosa de Oslo em
1972. O resultado satisfatorio dessa obra fez com que esse método de
construgdo fosse cada vez mais estudado e utilizado em construgdes na
Noruega, pais no qual atualmente o uso de EPS da-se também em obras
de grandes propor¢des, tais como encontro a pontes e viadutos. Um
estudo recente feito pela Administragdo Norueguesa de Rodovias
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Publicas (The Norwegian Public Roads Administration) apresentou o
resultado de avaliagdes de desempenho em obras executadas com EPS
durante os Ultimos 40 anos. Das observacdes feitas até o momento,
concluiu-se que nenhum efeito de deterioragdo deve ser esperado em
aterros de EPS para um ciclo de vida normal de 100 anos. Isso para
projetos que realizaram o adequado dimensionamento das forcas de
empuxo nos blocos e obras que nio ultrapassaram os carregamentos
previstos (AABOE, 2011).

Com as experiéncias bem sucedidas da Noruega, muitos paises
do norte da Europa passaram a considerar essa técnica como uma
alternativa de solucdo para aterros em solos compressiveis, mais tarde
introduzida também no Japao e nos Estados Unidos.

Maccarini (2013) relata que em um pais pequeno como o Japdo,
o consumo de EPS na construcao civil foi de 5 milhdes de m* de 1986 a
2008, num total de 10.500 projetos, sendo 85% deles de obras
rodoviarias.

No Brasil a utilizagdo dessa técnica vem aumentando, tendo sido
empregada em diferentes estados, tais como Bahia, Santa Catarina, Sdo
Paulo e Pernambuco. O principal fator que restringe a aplicagdo do EPS
no pais ainda € o custo total da obra, que se torna maior em relagdo a
outras técnicas disponiveis. Esse custo refere-se ndo somente ao
material em si, mas principalmente ao custo de transporte das fabricas
até os locais de aterro. No entanto, uma demanda crescente do produto
permite a instalagdo de mais fabricas espalhadas pelo territorio nacional
e tende a reduzir os pre¢os (MACCARINI, 2013).

As fotos seguintes mostram a aplicacdo do EPS em um aterro
rodoviario em Santa Catarina (Figura 21).

Figura 21 Execugdo do aterro em EPS
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Fonte: Maccarini (2013).

2.6.3 Propriedades do material
2.6.3.1  Peso especifico

De acordo com o descrito por Stark et al. (2004), o poliestireno
expandido, conhecido como EPS, é uma espécie de espuma super-leve
composta por células fechadas, rigidas e plasticas. Seu peso especifico o
coloca em uma categoria diferenciada quando comparado com outros
materiais para uso em aterros rodoviarios, conforme pode ser observado
na Tabela 5.

Tabela 5 — Pesos especificos de materiais usados em aterros rodovidrios
Peso especifico

Material

[kN/m?]
Poliestireno expandido (EPS) 0,15a0,30
Tubos de concreto (didmetro Ima 1,5m e 20240
espessura de 6cm a 10cm) 1 as
Pneus picados 4,0a6,0
Argila expandida 5,0a10,0
Serragem 8,0a10,0
Cinza pesada compactada 13,02 19,0
Solo compactado 15,0 222,0

Fonte: Adaptado de Almeida e Marques (2014), Massad (2010) e Das (2011).
2.6.3.2 Compressao

Sobre a resisténcia a compressdo simples, nota-se que se
relaciona diretamente com o peso especifico do EPS. Avesani Neto
(2009) em sua pesquisa com 350 blocos comerciais de EPS usados em
aterros rodoviarios fica clara a relagdo direta da massa especifica com a
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resisténcia do material. O EPS ¢ influenciado por esta propriedade,
possuindo uma amplitude de resisténcia a compressdo simples de 50 a
300 kPa para uma faixa de variagdo de massa especifica de 10 a 40
kg/m?, conforme pode ser observado na Tabela 6.

Tabela 6 Estatistica de todos os ensaios de compressdo uniaxial realizados.

Massa Especifica Resisténcia (kPa) Desvio Variagao
(kg/m’) Maximo Minimo Média Padrao (%)
30 300,21 22296 264,05 17,21 6,52
20 199,02 139,32 157,62 13,92 8,83
17 127,35 103,38 115,02 7,42 6,45
14,5 87,05 72,31 79,46 5,04 6,35
10 61,98 50,10 55,25 3,05 5,52
10 (reciclado) 59,88 47,57 53,52 2,89 5,40

Fonte: Avesani Neto (2009).

Da curva de tensdo versus deformacdo, Avesani Neto (2009)
observou uma regido elastica até um valor proximo a 2% de deformagao
¢ uma regido plastica para deformac¢des maiores. Esse valor se mostra

coerente com os demais apresentados pela literatura, como Negusey e
Elragi (2000) .

Figura 22 Grafico tensdo versus deformacdo para compressdo uniaxial de
blocos de EPS
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Fonte: Negussey e Elragi (2000, apud Elragi, 2006).

No que se refere ao modulo de elasticidade, existe alguma
dispersdo nos valores apresentados por diferentes autores, mas é
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evidente a relacdo desse pardmetro com o peso especifico dos blocos
ensaiados, a Figura 23 mostra os resultados para diferentes densidades
de blocos ensaiados em diferentes paises.

Figura 23 Valores do médulo de elasticidade na fase elastica obtidos por
diferentes pesquisadores
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Fonte: Adaptado de Elragi (2006) e Avesani Neto (2009).
Da mesma forma, o coeficiente de Poisson também se mostra

variavel, porém com valores bem mais discrepantes quando se compara
os resultados encontrados pela literatura (Tabela 7).

Tabela 7 Ceficiente de Poison obtidos por diferentes autores

Referéncia Coeficiente de Poisson
Yamanaka et al. (1991) 0,075
Negussey e Sun (1996) 0,09 ¢ 0,33
GeoTech (1999a) 0,05
Duskov et al. (1996) 0,10
Ooe et al. (1996) 0,08
Sanders (1996) 0,05 - 0,20
Momoi e Kokusyo (1996) 0,50

Fonte: Elragi (20006).
2.6.3.3  Cisalhamento direto na interface

O coeficiente de atrito entre os blocos tem sido estudado por
diversos autores, a exemplo Miki (1995) no Japdo, Asha et al. (2012) na
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india, Elragi (2006) no Egito, Stark et al. (2004) nos Estados Unidos e
Avesani (2009) no Brasil.

O comportamento ao cisalhamento apresentado pelos blocos de
EPS se assemelha ao comportamento apresentado por amostras de solo,
tendo um valor de pico na tensdo cisalhante ¢ uma seguida reducdo
dessa tensdo devido a altera¢do na superficie dos blocos, conforme a
Figura 24.

Figura 24 Ensaio de cisalhamento direto para blocos de 20 kg/m* em diferentes
tensoes de confinamento
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Fonte: Avesani Neto (2009).

Dos resultados de ensaios afere-se um angulo de atrito variavel
de acordo com o peso especifico do bloco, sendo a coesdo inexistente
para qualquer amostra. A Figura 25 mostra as envoltdrias obtidas por
Avesani Neto (2009) para diferentes blocos de EPS. Os valores de atrito
variaram entre 30° e 41°, sendo que para valores superiores de massa
especifica, h& um aumento do angulo de atrito. Ressalta-se que os
valores apresentados por este autor para amostras de EPS do Brasil se
encontram bastante similares e coerentes com os valores indicados pela
literatura.
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Figura 25 Envoltorias das amostras de EPS através de ensaios de cisalhamento
direto
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Fonte: Avesani Neto (2009).
O autor inclusive propde uma relagdo linear entre essas duas
grandezas, resultando em R?=0,86 (Figura 26).

Figura 26 Relagdo entre o angulo de atrito médio e a massa especifica.
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Fonte: Avesani Neto (2009).
2.6.4 Analise da estabilidade de aterros com EPS

A configuragdo de um aterro sobre solo mole utilizando EPS
consiste basicamente em quatro elementos principais (Figura 27), sendo
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eles: o terreno de fundagdo, os blocos de EPS, o solo compactado ¢ o
material de sobrecarga (ARELLANO, 2010).

Figura 27 Componentes principais de um aterro de EPS
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Fonte: SPI (2018).

A interpretacdo da intera¢do entre os elementos faz parte do
processo de projeto, sendo dividida em andlise da estabilidade interna e
externa.

Maccarini (2013) destaca trés aspectos que devem ser levados em
conta para a concep¢do do aterro:

a) Possibilidade de ruptura do sistema por cisalhamento entre as
partes (pavimento/EPS/solo/fundagio);

b) Flutuagdo do EPS e dos materiais acima dele pelo empuxo
provocado pelo aumento do nivel d’agua;

¢) Formagao de trilhas de roda devido a deformagdes plasticas
dos blocos de EPS.

Arellano (2010) apresenta um esquema resumido, no qual os
principais pontos a serem verificados s@o dispostos em fluxogramas. O
autor faz uma divisdo em verificagcdes externas e internas, sendo estas
relacionadas ao material em si e sua resisténcia interna. A Figura 28
apresenta uma sintese dos fluxogramas de Arellano, com énfase nas
principais problematicas que podem ocorrer:



Figura 28 Fluxogramas para verificagdes em um projeto de aterro com EPS
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Fonte: Adaptado de Arellano (2010).
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Ccomo:

Pelo

Os procedimentos a que o autor se refere podem ser descritos

a)

b)

Procedimento A: Verificar se o solo pode ser parcialmente
escavado até uma profundidade em que haja a estabilidade
de assentamento dos blocos. Caso ndo seja possivel,
recomenda-se realizar refor¢o no subsolo para que os blocos
possam ser instalados e permane¢cam nivelados e estaveis.
Procedimento B: Verificar a possibilidade de submersdo dos
blocos por elevagdo do nivel d’agua. Nesse caso, verificar se
a espessura do material de sobrecarga sobre o EPS pode ser
aumentada. Caso ndo seja possivel, dada a configuracdo
geométrica desejada, recomenda-se empregar algum tipo de
ancoragem dos blocos no terreno, ou melhorar o solo para
que a ancoragem seja realizavel. Maccarini (2017), indica
um fator de seguranca entre 1,1 e 1,2 para a flutuacdo do
conjunto de EPS.

Procedimento C: Verificar se os blocos de EPS podem ser
escolhidos com um limite elastico maior que as tensdes
estimadas para a passagem de veiculos. Caso ndo secja
possivel, recomenda-se o estudo de uma técnica auxiliar que
permita a utilizagdo dos blocos.

Dessa forma, nota-se que a utilizagdo de EPS em aterros nio se
restringe a situagdes especificas do subsolo e da geometria do projeto.
contrario, sua aplicacdo mostra-se bastante abrangente,
principalmente por permitir a combinagdo com outras solugdes
geotécnicas que resultem em um projeto mais seguro e viavel
economicamente.
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3 CARACTERIZACAO DA AREA DE ESTUDO
3.1 APRESENTACAO DO PROBLEMA

A area de estudo localiza-se em Santa Catarina, no municipio de
Ilhota, sendo um trecho da obra de duplicagdo da rodovia BR-470,
proximo ao rio Luis Alves, como identificado na Figura 29.

Figura 29 Localizacdo da area de estudos
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Fonte: Da autora.

O aterro da duplicacdo ja foi iniciado, tendo sido executado ao
longo da via, com excecdo do trecho de encontro & ponte, a cerca de
12m de seu ultimo bloco de fundagdo. Local onde esta pesquisa propde
0 projeto geotécnico para a complementagdo e finalizagdo do aterro. A
problematica principal refere-se ao fato de que os elementos de
fundacdo foram cravados antes da execucdo do aterro, o que, conforme
descrito em 2.5.3, pode reduzir ou comprometer o desempenho das
estacas devido a posterior deformagéo do solo.
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Ao inicio da realizagdo da pesquisa, a configuracdo da obra de
duplicag@o pode ser descrita com os croquis apresentados nas Figura 30
e Figura 31 e na foto (Figura 32):

Figura 30 Vista superior do trecho de duplicacdo, com a representagio do aterro
executado parcialmente
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Fonte: Adaptado de Maccarini (2017).

Figura 31 Representagdo esquematica do encontro a ponte quando do inicio da
pesquisa
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Fonte: Da autora.
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Figura 32 Configuragdo do encontro a ponte quando do inicio da pesquisa
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Fonte: Da autora.

Os blocos P3, P4 e P5 ja foram concretados, e as longarinas nos
vaos P2-P3 e P3-P4 ja foram instaladas (Figura 33). A previsdo para
colocag@o das longarinas P4-P5 néo foi informada, portanto considerou-
se sua execucdo como somente apds o término do aterro de
complementagao.

Figura 33 Rio Luis Alves, longarinas ja instaladas e aterro parcial ao fundo

Fonte: Da autora.
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Os geodrenos utilizados para aceleragdo dos recalques estdo
distribuidos em malha triangular, com espagamento de 2,5m e
profundidade de 24m.

Conforme informado pela empresa executora, as estacas
utilizadas na fundacdo da ponte sdo metalicas de perfil W 200x59
(Figura 34), cujos dados de geometria e resisténcia puderam ser obtidos
no catalogo do fabricante e estdo dispostos na Tabela 8.

Figura 34 Representagdo esquematica de uma segdo transversal de uma estaca
utilizada na fundagdo da ponte
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Fonte: Adaptado de Gerdau (2017).
Tabela 8 Tabela para a bitola W 200x59
Eﬁiﬁ b Espessura h & Area Eixo X - X
mm)  (mm) tw tr (mm) (mm) (cm?) L Wi
(kg/m) ( (mm) (mm) (cm*) (cm®)
59,0 210 205 9,1 14,2 182 158 76,0 6140 584,8
Eixo X - X EixoY -Y . I Esbeltez
t t _—
Zy I, Wy Iy Zy, (cm)  (cm?%) Aba-Ar  Ama-dy
lem ) (emt) (em?) (em)  (em) b2t dfty

8,99 6559 2041 199,1 5,18 303,0 5,64 47,69 7,22 17,32

Fonte: Gerdau (2017).

No total foram cravadas 18 estacas no bloco de fundacdo do
km18+605, com inclinagdo de cerca de 9° e comprimento de 33m,
distribuidas em duas fileiras, conforme as representagdes da Figura 35.
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Figura 35 Representacdo em planta da distribui¢do das estacas no bloco final da
ponte
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Fonte: Adaptado de Prosul (2017).

A locacdo da instrumentagdo utilizada ¢ apresentada nas Figura
36, Figura 37 eFigura 38, sendo composta por trés placas de recalque
dispostas longitudinalmente no aterro ja executado e trés inclindmetros,
sendo dois na lateral norte do aterro ¢ um mais proximo ao bloco de
fundacdo, também lateralmente ao eixo da rodovia.
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Figura 36 Locagao dos pontos com instrumentagdo (sem escala)

Inclindmetro N
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Fonte: Adaptado de Maccarini (2017).

Figura 37 Inclinémetros do km 18+630, vista do aterro

Inclindmetros
7 18+630

Fonte: Da autora.



85

Figura 38 Inclindmetro do km 18+610, vista do aterro

-

Fonte: Da autora.

Para andlise geotécnica do subsolo, dispde-se de sondagem SPT
na estaca 18+620, a cerca de 15m do bloco P5 de fundagdo. Sondagem
CPTu, bem como ensaios de palheta, adensamento e triaxial foram
realizados apenas na estaca 18+900, a cerca de 300m do local de estudo.
Frente a ndo disponibilidade de ensaios mais precisos proximos ao
bloco de fundagdo, realizou-se uma comparagéo entre os perfis de SPT
para as duas estacas citadas, cujos resultados estdo descritos em 5.1.2.
Essa comparagdo permitiu concluir como adequada a utilizagdo de
parametros geotécnicos provenientes de ensaios na estaca 18+900
(CPTu, adensamento, triaxial e palheta). Destaca-se que todos os
ensaios foram feitos para a implantagdo da rodovia de duplicagdo e,
portanto, sdo anteriores a execugao do aterro.

A localizagdo dos pontos pode ser observada na imagem aérea da
Figura 39.
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Figura 39 Localizagdo dos pontos de sondagem ao longo do eixo da pista de
duplicagio
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Fonte: Adaptado de Google Earth (2017).
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4 MATERIAIS E METODOS

Com base no levantamento dos dados de ensaios e das
informagdes disponiveis acerca da area de estudo, possibilitou-se a
compreensdo da problematica e a escolha da solugdo a ser adotada,
nesse caso, a complementacdo com aterro leve em EPS. Dessa forma,
pode-se elaborar a sequéncia de atividades realizadas ao longo da
pesquisa. O método adotado encontra-se resumido de forma
esquematica no diagrama da Figura 40.

Inicialmente fez-se o reconhecimento do subsolo por meio das
sondagens SPT, elaborando o perfil geotécnico. Assim, pode-se definir
as camadas a serem interpretadas por meio dos ensaios realizados em
local proximo a area de interesse. Com a determinag@o dos parametros
geotécnicos, seguiram-se duas linhas de procedimentos, sendo elas:

a) Avaliagdo do aterro ja executado até o momento,
principalmente em termos de deformagdes. Sendo o cenario
modelado em elementos finitos e calibrado de acordo com os
dados do monitoramento de campo;

b) Elaboragdo do projeto geotécnico do aterro de
complementagdo, a ser construido futuramente. Verificadas
principalmente a estabilidade e a flutuagdo do aterro em EPS.

Essas duas etapas permitiram que fosse gerado um cenario
representativo do trecho na situagdo atual e simulado uma posterior
execugdo do aterro proposto. Dessa forma, pode-se realizar uma
avaliaco geral das deformagdes, tanto do subsolo quanto dos elementos
de fundacdo em razdo da aplicacdo da carga do aterro de duplicagdo da
rodovia.
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Figura 40 Diagrama dos procedimentos metodolégicos adotados na pesquisa
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4.1 IDENTIFICACAO DO SUBSOLO

Para avaliagdo do aterro ja executado e também da
complementagdo a ser construida, foi realizado o estudo do subsolo a
fim de determinar os pardmetros geotécnicos das camadas de solo e,
consequentemente, realizar a previsdo de comportamento.

4.1.1 Identificacao das camadas do solo
4.1.1.1  Analise de sondagens SPT

Conforme descrito no capitulo anterior, buscou-se verificar a
possibilidade de utilizagdo dos ensaios do km18+900 para a area de
interesse. Para isso, foi avaliado se as camadas do subsolo eram
homogéneas ao longo da rodovia por meio do perfil estratigrafico. Por
sua vez, a composicao do perfil foi feita através de sondagens SPT, nas
quais, conforme o procedimento de ensaio, foram descritas as
caracteristicas tatil-visuais para amostras coletadas a cada metro. Assim,
no total foram analisadas oito sondagens, distribuidas longitudinalmente
a pista de duplicagao.

Para divisio em camadas, utilizou-se as cotas indicadas nos
ensaios, a descricdo do solo ¢ o mimero de golpes Nspr. Essa
identificagdo permitiu que fosse composto o perfil do subsolo para o
trecho de estudo, sendo importante principalmente para a verificagio da
camada de argila mole.

Para o uso em algumas das correlagdes posteriormente
empregadas, os valores de Nspr, foram corrigidos para Nspr 60, por meio
da equagdo (20), a qual relaciona a energia padrdo empregada no ensaio
brasileiro com a energia transferida de referéncia internacional (60%).
Para ensaios brasileiros, emprega-se 66% da energia tedrica de
referéncia, conforme descrito por Schnaid e Odebrecht (2012).

N _ Ny, -energia aplicada Ng,, -0,66 (20)
sereo 0,60 0,60

Uma correcdo analoga ¢ aplicada para a obtencdo do Nspr 72,
empregado principalmente nas correlagdes de Berberian.

Foi realizada uma comparagdo entre os perfis na estaca 18+620,
proxima ao bloco de fundacgdo da ponte, e os perfis na estaca 18+900,
onde foram realizados ensaios. A constatacdo de similaridade entre o
subsolo dessas duas estacas, bem como das demais, indica a provavel
semelhanga entre o comportamento do solo e consequentemente 0s
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pardmetros advindos de ensaios geotécnicos. Dessa forma, justifica-se a
utiliza¢do da interpretacdo dos ensaios realizados na estaca 18+900 para
a presente pesquisa, mesmo que a area de estudo esteja afastada cerca
de 280m.

Conforme citado anteriormente, o ensaio SPT possui baixa
sensibilidade para a identificagdo de mudangas de comportamento
mecanico do solo dentro de uma mesma camada. Para Nsprs menores
que cinco, faixa que abrange os solos argilosos moles e organicos, essa
sensibilidade reduz ainda mais, sendo descrita por muitos autores como
uma faixa na qual a aplicagdo de correlagdes torna-se duvidosa e nio
recomendada. Assim, sempre que possivel, buscou-se os pardmetros
geotécnicos pelos ensaios realizados na estaca 18+900 (CPTu, Vane
Test, adensamento e triaxial), em detrimento da aplicagdo de correlagdes
para o ensaio SPT 18+620. Nas camadas de maior resisténcia, com
Nsprs superiores a cinco, as correlagdes indicadas na literatura foram
aplicadas e os resultados comparados com os obtidos por outros ensaios
na estaca 18+620.

4.1.1.2  Analise de sondagens CPTu e Classificagdo Soil Behavior
Type (SBT)

Devido a geometria do cone e a localizag@o do elemento filtrante,
sabe-se que as medidas de resisténcia a penetragdo sdo influenciadas
pelo efeito das poropressdes registradas. Dessa forma, para conhecer a
resisténcia real do ensaio, é necessario interpretar as pressdes neutras,
medidas na base do cone (u). A resisténcia de ponta corrigida (qt) pode
ser obtida por meio da equagao:

qgt=qc+u,-(1-a) 21

Onde “a” indica a razdo entre a area seccional referente ao
didmetro interno do cone e a area seccional referente ao didmetro
externo (An/At, conforme a Figura 8). Esse coeficiente pode ser obtido
por meio de calibragdo em laboratdrio. No caso do ensaio utilizado na
pesquisa, empregou-se a = 0,7, conforme informado pela empresa
executora. A resisténcia de ponta, portanto, foi obtida com a equagdo
(22), distribuida ao longo de todo o perfil de sondagem.

qt=qgc+u,-0,3 (22)
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Normalmente, a resisténcia do cone (qt) ¢ alta em areias e baixa
em argilas, ¢ a relagdo de fricgdo (Rf = fs / qt) é baixa em areias e alta
em argilas.

Assim, os resultados do ensaio CPTu foram utilizados também
para andlise do tipo de solo. Embora o ensaio nio fornega previsdes em
termos de distribuicdo granulométrica, ¢ possivel relacionar as variaveis
do cone com o tipo de comportamento e as caracteristicas mecanicas
(resisténcia, rigidez e compressibilidade).

Para analise de comportamento, utilizaram-se os abacos
propostos por Robertson (1990), descritos na revisdo bibliografica.
Aplicou-se também a combinacdo entre os pardmetros Qt ¢ Fr para a
previsao de comportamento segundo o indice Icrw, proposto por
Robertson ¢ Wride (1998 apud Schnaid e Odebrecht, 2014), o qual
indica simplificadamente o raio dos circulos essencialmente
concéntricos que representam os limites entre cada zona SBTn:

Iy = (3,47 —log 01)* + (log Fr +1,22)° (23)

4.1.1.3  Determinagdo do peso especifico

O peso especifico natural para cotas especificas foi obtido para
amostras indeformadas coletadas para ensaios triaxiais e de
adensamento. No total foram analisadas quatro amostras, estabelecendo
a razdo entre o peso na umidade natural e o volume.

Para a determinagdo do peso especifico ao longo do perfil das
camadas, utilizou-se a equagdo proposta por Robertson (2010), que
relaciona o aumento do peso especifico com o aumento dos fatores
medidos pelo cone no ensaio CPT:

y = 0,27~log(Rﬂ+O,36~log[q—tj+l,236]yw (24)
pa
Onde:
Yw = peso especifico da agua
Rf = razéo de atrito = fs/qt
pa = pressdao atmosférica

Os valores obtidos em laboratério e os da equacdo (24) foram
comparados com resultados de correlagdes de Berberian (1999) para
valores de Nspr. Os abacos propostos pelo autor (Figura 41 e Figura 42)
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dividem-se em solos granulares e solos coesivos. Para solos coesivos,
verificou-se os valores no abaco somente para Nsprs>5.

Figura 41 Abaco para determinagio de peso especifico para solos granulares
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Fonte: Berberian (1999).
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Figura 42 Abaco para determinagio do peso especifico para solos coesivos
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Fonte: Berberian (1999).

A certificacdo de resultados proximos para um mesmo material, e
coerentes com intervalos apresentados pela literatura, corrobora para o
emprego valores confiaveis e representativos do subsolo.

4.1.1.4 Determinacio das tensdes verticais totais e efetivas

A distribuicdo das tensdes ao longo do perfil de solo pode ser
feita por meio da aplicacdo das equacdes classicas da mecanica dos
solos para solos saturados, que correlacionam o aumento das tensdes
conforme o aumento da profundidade.

uy=h-y, (25)
Gy =h 7, (26)
Gy =0 — U, 27

Onde 4 representa a profundidade do ponto analisado.

Os pesos especificos dos solos, a serem empregados nas
equagdes (25), (26) e (27) sdo advindos da equacdo (24), tendo-se
considerado que os solos se encontram saturados.
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4.1.2 Fatores de resisténcia do solo
4.1.2.1 Ensaios UU e FVT

As resisténcias ndo drenadas para profundidades especificas do
perfil foram determinadas por meio de ensaios de palheta - FVT e
triaxiais UU. Os resultados obtidos pelo ensaio de palheta foram
corrigidos pelo fator 0,75 conforme apontado por Magnani (2006) para
depositos Catarinenses e também recomendado por Pacheco (2016).

Os ensaios Vane Test forneceram ainda a sensibilidade das
argilas, ou seja, a perda de resisténcia quando totalmente amolgadas.
Para isso, faz-se a razdo entre a resisténcia de pico (Sy) e a resisténcia
amolgada (Su).

g =5 (28)

As faixas de sensibilidade sdo definidas por Skempton e Northey
(1952):

Tabela 9 Classificagdo das argilas quanto a sensibilidade

Sensibilidade S,
Argilas insensiveis 1
Argilas de baixa sensibilidade 1-2
Argilas de média sensibilidade 2-4
Argilas sensiveis 4-8
Argilas com extra sensibilidade >8

Argilas com excepcional sensibilidade (quick-clays) >16

Fonte: Skempton e Northey (1952 apud Baroni, 2010).
4.1.2.2  Resisténcia nio drenada para o perfil

Para determinacdo da resisténcia ndo drenada distribuida ao
longo do perfil, utilizou-se a equagdo proposta por Robertson (1990),
que relaciona a resisténcia de ponta (qt) do ensaio CPTu com a
resisténcia nao drenada:

g =979 (29)
! Nkt
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Onde Nkt é um fator de cone variavel para cada depdsito e,
eventualmente, variavel para diferentes camadas em um mesmo
deposito.

Para obtencdo do fator de cone, fez-se a aplicagdo inversa da
equagdo (29), resultando na equagdo (30):

Nkt = 91=9%vo (30)

u

Onde, para valor de S,, foram utilizados os valores pontuais
obtidos por meio de ensaios de palheta ou triaxiais.

Conforme o descrito na literatura, os valores de Nkt se
enquadram comumente entre 8 ¢ 16 (Tabela 10). Schnaid e Odebrecht
(2014), assim como Almeida e Marques (2014), sugerem um valor de
12 para uma média de Nkt em solos brasileiros.

Tabela 10 Fatores de cone para argilas brasileiras

Autor Local/Solo Nt Ensaios
Rocha Filho e Alencar ,
(1985) Sarapui/RJ 10-15 Palheta
Danzinger (1990) Sarapui/RJ 8-12 Palheta
Coutinho, Oliveira e .
Danzinger (1993) Recife/PE 10-15 UU e CIU
Arabe (1995b) Vale Quilombo/SP ~ 12/15  Palheta e CIU
Soares, Schnaid e Bica
(1997) Porto Alegre/RS 8-16 Palheta
Sandronni et al. (1997) Sergipe 14-18  Palheta e CIU
Batista e Sayao (1998) Salvador/BA 12-18 Palheta

Fonte: Schnaid e Odebrecht (2014).

Dessa forma, analisaram-se os resultados obtidos para os ensaios
de palheta e os ensaios triaxiais a fim de determinar o Nkt mais
adequado para o deposito em questdo, sobretudo para a camada
argilosa.

Conforme citado, o fator de cone pode variar conforme a
mudanca de material, ainda que em um mesmo deposito. Como ndo se
realizaram ensaios pontuais para determinacdo de resisténcia em
camadas mais profundas, de argilas mais resistentes, aplicou-se a
equacdo (29) com o Nkt definido para a camada de argila mole.

Ainda, como as camadas de argilas rijas apresentaram Ngspr>5,
aplicaram-se correlagdes para obtencdo de valores de S, a partir de
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ensaios SPT. Foram utilizadas as equacgdes propostas por Hara et al.
(1971, apud Berberian, 1943) (31) e por Teixeira ¢ Godoy (1996, apud
Cintra e Aoki, 2010) (32).

C,=8,=29-(1,2-Ng,""?) (31
C,=S,=10-Ng,, (32)

Empregou-se também a relagdo proposta por Stroud (1974, apud
Schnaid e Odebrecht, 2012) na Figura 43:

Figura 43 Relagdo entre Su, Nspt e [P
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Fonte: Stroud (1974, apud Schnaid e Odebrecht, 2012).
4.12.3  Angulo de atrito pelo ensaio SPT

Como as camadas mais profundas se referem a areias e areias
com pedregulhos, ndo foram interpretadas em termos de resisténcia ndo
drenada. Isso porque a permeabilidade desses materiais ¢ muito mais
significativa em relagdo a materiais argilosos e, portanto, o
comportamento frente a uma solicitagdo ¢ considerado como drenado.
Assim, para os materiais granulares, foram aplicadas correlagdes para
obtencdo do angulo de atrito e do intercepto coesivo.

Conforme citado anteriormente, o ensaio SPT possui pouca
sensibilidade para solos com Nspr inferior a cinco. No entanto, para
valores acima disso, torna-se mais representativo, fazendo com que
correlagdes para obtengdo de parametros geotécnicos sejam
rotineiramente empregadas na engenharia geotécnica.
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O fato de solos com Nsprs mais altos comumente se referirem a
materiais granulares faz com que equagdes para valores de angulo de
atrito sejam facilmente encontradas na literatura. Porém relagdes para o
intercepto coesivo sd0 pouco usuais, uma vez que ndo costumam ser
representativas para este tipo de solo.

As equagdes aplicadas na pesquisa sdo advindas das pesquisas de
Godoy (1983, apud Cintra e Aoki, 2010) (33), Teixeira (1996, apud
Cintra e Aoki, 2010) (34) e Hatanaka e Ushida (1996, apud Shnaid e
Odebrecht, 2014) (35).

¢'=28"+0,4-Ng,, 39
b'= 20Ny +15° (34)
¢'=20°+/15,4-Ngpre 2

Foi observada também a relagdo entre a tensdo vertical efetiva, o
valor de Nspr e o valor do dngulo de atrito correspondente, por meio do
abaco proposto por Mello (1971, apud Cintra e Aoki, 2010) (Figura 44).

Figura 44 Angulo de atrito interno para solos granulares
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Fonte: Mello (1971, apud Cintra e Aoki, 2010).
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4.12.4  Angulo de atrito pelo ensaio CPTu

O ensaio CPTu, conforme descrito no item 2.3.2.2, obtém
pardmetros do cone para solos moles ou granulares. Portanto, o ensaio
de CPTu pode ser empregado para correlagdes tanto em termos de solos
argilosos quanto de solos arenosos.

Para as camadas compostas predominantemente por areias, foram
utilizadas duas correlagdes, propostas por Robertson e Campanella
(1983) (36) e Kulhawy e Mayne (1990) (37):

/ 1 gc (36)
an¢ 2’68 |:0g[o—/\f0} :|

¢'=17,6+11-log (Qtn) (37

Onde Oy, € a resisténcia de penetragdo do cone normalizada:

0 —| 4% || P4 ” (38)
tn pa O—/‘/_O

E o expoente n pode ser descrito como:

'
o v0

n=0,381~lc+0,05~[—]—0,15 (39)
pa
Sendo n<1,0. Assim, como simplificacdo, empregou-se n=1,0
para todo o depdsito, conforme sugerido por Robertson e Cabal (2015).
Para a interpretagdo das camadas de solo mole, no entanto,
poucas sdo as correlagdes apresentadas na literatura, sendo a principal
delas a proposta por Mayne (2006, apud Robertson e Cabal, 2015):

¢'=29,5°-Bq""*" (0,256 +0,336-Bq +log(Q1)) (40)

Relagdo esta valida para argilas normalmente adensadas e
levemente pré adensadas e com coeficiente Bg contido em um intervalo
entre 0,1 e 1,0.

Além dessa equacdo, verificou-se uma relagdo para valor de
angulo de atrito advindo das relagdes para calculo do coeficiente de
empuxo, descritos pelas equagdes (41) de Jacky (1944, apud Schnaid e
Odebrecht, 2014) e (42) de Kulhawy ¢ Mayne (1990), sendo a equagio
(41) aplicavel para solos normalmente adensados.

ky=1—seng’ (41



ky = 0,1 -[—qt ",""0]
o v0

O rearranjo e a combinagdo das equagdes acima resultou em:

’
o v0

l‘_
P = arcsen-{l—{o,l 4" %%

)
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(42)

(43)

Sabe-se que a interpretacdo do solo mole com o uso de dngulo de
atrito ndo ¢ comumente realizada, uma vez que quando se analisa a
estabilidade desse solo opta-se geralmente pelo estado ndo drenado e,
consequentemente, o emprego da resisténcia ndo drenada, com angulo
de atrito nulo. Por essa razdo, poucos valores de ¢’ para depodsitos
catarinenses foram encontrados e os valores obtidos na pesquisa foram
comparados com os de depositos brasileiros de maneira geral, conforme
apresentado por Schnaid e Odebrecht (2014) na Tabela 11.

Tabela 11 Angulo de atrito interno efetivo de argilas brasileiras

Local o’ (°) Referéncia
Ceasa, Porot Alegre, RS 18,3-27,9  Soares (1997)
Rio Grande, RS 23-29 Dias e Bastos (1994)
Vale do Rio Quilombo, SP 19,5-31,6  Arabe (1995a)
Vale do Rio Moji, SP 18-28 Arabe (1995b)
Samara et al. (1982), Arabe
Santos, SP 2328 (19954), Massad (1988)
, Costa Filho, Werneck e Collet
Sarapui, RJ 23-26 (1977)
. Coutinho, Oliveira e Danzinger
Recife, PE 23-26 (1993)
Jodo Pessoa, PB 18-21 Cavalcante (2002)
Sergipe 26-30 Brugger (1996)
Botafogo, RJ 20-24 Lins (1980)
Trés Forquilhas, RS 33-34 Bertuol (2009)
Floriandpolis, SC 26 Magnani (2006)

Fonte: Adaptado Schnaid e Odebrecht (2014).
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4.1.2.5 Comparagao do adngulo de atrito com a resisténcia nao
drenada para as camadas de argilas moles

Os valores de angulo de atrito encontrados pelas correlagdes
descritas no item anterior foram confrontadas com o perfil de resisténcia
ndo drenada, uma vez que ambas as interpretagdes descrevem a
resisténcia do solo. Essa comparagdo foi possivel por meio de
modelagem de um cenario em elementos finitos. A descri¢gdo do método
de elementos finitos sera feita adiante no item 4.4. Especificamente para
esta analise foram feitas as seguintes consideragdes:

a) O subsolo considerado na modelagem possui 0os mesmos
parametros que o subsolo real no momento da determinagio
da resisténcia ndo drenada, para isso, inseriu-se 0S
pardmetros obtidos por meio das analises descritas no
presente capitulo;

b) A interpretacdo de resisténcia do solo mole é feita com os
valores de angulo de atrito e coesao;

¢) A drenagem do sistema é considerada como inexistente, a
fim de simular a situagdo considerada para a resisténcia nio
drenada;

d) E aplicado um carregamento uniforme na superficie do
terreno, o qual é aumentado até levar o solo a ruptura;

e) Na iminéncia de ruptura tem-se duas tensdes principais
atuantes no solo: a tensdo vertical e a tensdo horizontal;

f) O par de tensdo horizontal e vertical pode ser descrito como
63 ¢ o] respectivamente, permitindo a concep¢do de um
circulo de Mohr. Dessa forma, o raio do circulo de Mohr
resultante deve se aproximar do valor de resisténcia ndo
drenada.

4.1.3 Historico de tensoes

O historico de tensdes para a camada argilosa mais representativa
foi interpretado por meio da andlise do ensaio de adensamento
oedométrico, conforme a classificagdo descrita em 2.2.2. A tensdo
atuante o’vo foi obtida pela equacdo (27) na profundidade
correspondente a realizagdo do ensaio.

Ainda, para a obtencdo da razdo de pré-adensamento para o
perfil, empregaram-se trés correlagdes com base no ensaio CPTu, sendo
analisados os valores obtidos para cada uma e escolhida a correlagéo
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que se apresentou mais coerente para o estudo em questdo. As equagdes
utilizadas foram propostas por Robertson (2009) (44), Chen ¢ Mayne
(1996) (45) e Kulhawy e Mayne (1990) (46).

OCR=0,25-(0, )" (44)
OCR =0,53.[4 " 12) (43)
o,
OCR:k-(qt_ff"’(’) (46)
o

v

Robertson (2015) sugere que os valores utilizados para o
ceficiente k estejam contidos no intervalo entre 0,2 ¢ 0,5, sendo 0,33 um
valor médio adequado para uma interpretagdo genérica. Assim, para o
deposito em questdo, determinou-se o valor de & por meio do rearranjo
da equacdo (46), resultando em:

= OCR-o" (47)
(qgt—0'y)
Onde os pardmetros do lado direito foram referentes aos obtidos
para o ensaio de adensamento oedométrico, sendo verificado o resultado
de & no intervalo sugerido por Robertson (2009).

Posteriormente, pode-se tragar os perfis em termos de pressdes
de pré-adensamento por meio da equagao:

o', =O0CR ¢, (48)

Onde os valores de OCR adviram das equagdes supracitadas.
4.1.4 Parametros elasticos do solo

Os parametros elasticos foram utilizados para a andlise de
deformagdes do aterro.

4.1.4.1 Mobdulo de elasticidade

A determinacdo do mddulo de elasticidade foi feita para cotas
especificas por meio da analise da curva de deformacdo versus tensdo
vertical dos ensaios triaxiais.

Para definicdo do moédulo de elasticidade ao longo do perfil,
utilizou-se correlagdes com o ensaio de CPTu. Nas camadas de argila,
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considerou-se 0 modulo ndo drenado Ey ou o modulo oedométrico, de
acordo com o abaco proposto por por Duncan e Buchignani (1976) na
Figura 45, com o OCR distribuido conforme as equagdes descritas em
4.1.3 e os de resisténcia ndo drenada em 4.1.2.2. Essa interpretagdo
pode ser realizada pois para argilas saturadas ¢ valida a relagdo Ir=
=Eu/Su(GRANDO, 2016).

Figura 45 Variagdo da relagdo Ey/Sy com o indice de plasticidade e a razdo de
sobreadensamento

1.600 -
1.400
1.200
1.000

800

Ey/Sy

600

400 - 30<IP<50

200 IP>50 \

1 10
OCR

Fonte: Duncan e Buchignani (1976).

No entanto, destaca-se que os valores resultantes ainda
apresentam incerteza, uma vez que os indices de plasticidade foram
determinados pontualmente e extrapolados para toda a camada,
considerando-a com plasticidade homogénea. Dessa forma, simulou-se
também uma situacdo hipotética considerando 1=100, valor sugerido
por Grando (2016) para interpretagdo de argilas catarinenses.

O moédulo oedométrico pdde ser determinado para argilas
normalmente adensadas ou pré adensadas pelas equagdes de Senneset et
al. (1992, apud Baran, 2014):

E =10-(gqt - o,, ) pararegides NA (49)

OED(CPTu)
Eoppicrry =5 (qt—o,, ) pararegides PA (50)

Argilas rijas puderam ser analisadas por meio da correlacdo de
Trofimenkov (1974, apud Berberian, 1999):

E=4,9-gc+12.300kPa (5D
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Por fim, para as camadas de areias ndo cimentadas, as
correlagdes aplicadas foram apresentadas por Robertson e Cabal (2015):

E=a; -(qt—U‘,O) (52)
Onde ag é descrito como:

oy =0,015:[1010711) ] (53)

Correlagdes com o ensaio SPT foram aplicadas para
profundidades com Nspr>5. As equacgdes utilizadas foram propostas por
Schnaid e Odebrecht (2012) (54), (55) e (56), Decourt (1996, apud
Berberian 1999) (57) e Bowles (1988, apud Berberian, 1999) (58), (59)
e (60).

E=2,01-Nge (valores médios - MPa) (54)

E=2,01-Ngpg + 0,611 N0 —19,79- Ny +184,63
(limite superior - MPa) (55)

E=2,01-Ngyg—0,611N2, 00 —19,79 - N +184,63
(limite inferior - MPa) (56)

E=35Ng,,-1.000 (Paraareias) (57)

E =1.200-(Ngpq +6)
(Para areias pedregulhosas de Nspr60<15) (58)
E =600 -(NSPN0 + 6)+ 2.000

(Para areias pedregulhosas de Nspr60>15) (59
E =320- ( Ngpreo +1 5) (Para areias argilosas) (60)

Todos os valores obtidos para as relagdes descritas foram
comparados com moédulos de -elasticidade wusuais conforme a
classificacdo getécnica do material predominante na camada. Os valores
empregados nas verificagdes sdo descritos por Pinto (2006) (Tabela 12),
Das (2011) (Tabela 13), Berberian (1999) (Tabela 14) e Teixeira e
Godoy (1998) (Tabela 15).
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Tabela 12 Valores de modulos de elasticidade tipicos

Modulos de elasticidade tipicos de argilas saturadas em solicitagdo ndo drenada

Consisténcia E (MPa)
Muito mole <25
Mole 2,5a5
Consisténcia média 5al0
Rija 10220
Muito rija 20 a 40
Dura > 40

Modulo de elasticidade (MPa) de areias em solicitagdo drenada, para tensdo
confinante de 100kPa

. . Compacidade
Descrigdo da Areia
Fofa Compacta
Areia de graos frageis, angulares 15 35
Areia de graos duros, arredondados 55 100
Areia basal de Sao Paulo, bem 10 27

graduada, pouco argilosa

Fonte: Pinto (2006).

Tabela 13 Valores de modulos de elasticidade tipicos

Tipo de Solo Es (kKN/m?)
Argila mole 1.800-3.500
Argila dura 6.000-14.000
Areia fofa 10.000-28.000

Areia compacta 35.000-70.000

Fonte: Das (2011).



Tabela 14 Valores de modulos de elasticidade tipicos
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Simbologia Classificagdo SPT E (Kg/cm?)
C Argila muito mole 0a2 10-50
C Argila mole 3a4 40-100
C Argila média 5a8 100-200
C Argila rija 9als 200-500
C Argila dura 16 a 50 500-1200
C5S Argila arenosa 50-2000
M Silte 60-1200
Ms5C Silte argiloso 100-1200
S5C Areia argilosa 280-420
S5M Areia siltosa 20-2000
S Areia fofa 0a4 105-245
S Areia compacta 5alo0 500-840
S5G Areia com cascalho fofa 0a4 500-1500
S5G Areia compacta com cascalho 10 a 30 1000-2000
Fonte: Berberian (1999).
Tabela 15 Valores de moédulos de elasticidade tipicos [MPa]
Solo Consi)sltlénma Bowles Sﬁzﬁ; Kédzi Valo_res
Compacidade (1977) (1975) (1975) Sugeridos
Muito mole 0,3-3 - 0,35-3 1
Mole 2-4 1-2,5 2-5 2
) Média 4,5-9 - 4-8 5
Argila B
Rija - 2,5-5 - 7
Muito rija - 5-10 . 8
Dura 7-20 - 7-18 15
Fofa - - - 5
C(Eg;;gta 10-25  20-50  10-25 20
Arcia Medianamente ) 50 - 100 ) 50
compacta
Compacta 50 -100 - 50 - 80 70
col\t/[nlll)lz:gta ] ] ] 20
pl:fii::agl(l:ﬁln;s coft)l(q);zcigta 50-140 ) . >0
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Compacta 80 -200 - 100 - 200 120
Argila - 30-42,5 - 30 - 40 -
arenosa
Silte - 2-20 3-10 - -
Areia
Siltosa ) ) ) 7-20 )

Fonte: Teixeira e Godoy (1998).
4.1.4.2 Coeficiente de Poisson

Para o coeficiente de Poisson, ndo foram aplicadas correlagdes
com ensaios como para os outros pardmetros anteriormente descritos.
Isso porque, de forma geral, a literatura costuma apresentar intervalos
de valores tipicos, de acordo com a classificagdo, o grau de
compacidade e o grau de saturagdo do solo, em detrimento de equacdes
que relacionem esses valores com ensaios CPT ou SPT.

Dessa forma, por meio da andlise do tipo de solo e demais
caracteristicas, estimou-se o coeficiente de Poisson caracteristico para
cada camada, com base nos valores apresentados por diversos autores,
0s quais mostraram-se coerentes entre si.

Os valores descritos pela literatura estdo expostos na Tabela 16,
Tabela 17 e Tabela 18 a seguir.

Tabela 16 Valores para coeficientes de Poisson admissivel

Argila Coeficiente de Poisson
Argila dura pré-adensada 0,1-0,20(0,15)
Argila média 0,20 - 0,35 (0,30)
Argila mole normalmente adensada 0,35 - 0,45 (0,40)

Fonte: Poulos e Davis (1980).

Tabela 17 Valores tipicos para coeficientes de Poisson

Solo Coeficiente de Poisson
Areia pouco compacta 0,20
Areia compacta 0,40
Silte 0,30 - 0,50
Argila saturada 0,40 - 0,50
Argila ndo saturada 0,10 - 0,30

Fonte: Teixeira e Godoy (1998).
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Tabela 18 Valores tipicos para coeficientes de Poisson

Tipo de Solos Coeficiente de Poisson
Areia fofa 0,20 - 0,40
Areia média 0,25 - 0,40
Areia compacta 0,30 - 0,45
Areia siltosa 0,20 - 0,40
Argila mole 0,15-0,25
Argila média 0,20 - 0,50

Fonte: Das (2011).
4.1.5 Coeficientes de adensamento

Para estimativas de coeficientes de adensamento, adotou-se
inicialmente-se o apresentado por Grando (2016) em sua interpretacdo
geotécnica para a estaca 18+900, na qual fez-se a andlise de dois ensaios
de adensamento oedométrico (Tabela 19).

Tabela 19 Coeficientes de adensamento para a estaca 18+900

Cota [m] Profund_ldade Cr Cc €0
do ensaio [m]
-2,8 4,0 0,05 0,314 1,053
-8,8 10,0 0,096 1,492 2,565

Fonte: Grando (2016).

O ensaio na cota -2,8m, foi realizado no solo que possui pouca
representatividade em relagdo a camada principal de argila, como ja
comentado anteriormente. Dessa forma, deu-se prioridade para a analise
do ensaio na cota -8,8m.

No entanto, os parametros advindos do ensaio de adensamento na
estaca 18+900, quando empregados na modelagem numérica resultaram
em recalques de dimensdes muito maiores que os registrados em campo.
Estes resultados indesejados motivaram uma interpretacdo mais
aprofundada do subsolo proximo as estruturas de fundacdo da ponte, na
estaca 18+610.

Dessa forma, buscou-se os pardmetros de adensamento utilizados
originalmente na constru¢do da rodovia BR-470 na década de 90, os
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quais sdo apresentados por Prosul (2012) e expostos resumidamente na
Tabela 20, para o trecho de interesse.

Na época, os pardmetros empregados foram advindos de
correlagdes empiricas com ensaios de SPT, pois ndo se realizaram
ensaios de adensamento. As correlacdes sdo descritas como resultado de
interpretacdo de ensaios laboratoriais e retroanalises de campo com
ensaios SPT em obras da regido. Medi¢des de penetragdo do amostrador
de SPT permitiram o registro de Nsprs fracionarios, garantindo maior
sensibilidade que ensaios realizados pelos procedimentos
convencionais.

A saber, as equagdes empregadas foram:

e, =3,58-0,915-N,, 1)
C.=0,224-¢," (62)
C,=0,044-C % (63)

Destaca-se que as equacOes apresentadas representam a
utilizagdo pardmetros regionais por meio de orientagdo pelos resultados
de SPT, sendo, portanto, validas para este local de estudo em especifico
(PROSUL, 2012).

Tabela 20 Resultados dos ensaios SPT realizados para o projeto de implantacéo
da BR-470

Meio  Espessura g (kN/m®)  Su(kPa) €0
18+660 18m 15,1 26,0 1,445
18+680 24m 14,9 24,7 1,670
18+720 20m 15,3 27,2 1,321
18+740 16m 15,4 28,6 1,177
18+940 7m 13,5 13,4 2,726

Meio Ce Cr Co Cy (m?ano) Es(MPa)
18+660 0,471 0,030 0,007 2,286 3,223
18+680 0,553 0,034 0,007 4,948 2,827
18+720 0,402 0,028 0,007 2,258 3,424
18+740 0,344 0,025 0,007 1,908 3,673
18+940 1,357 0,048 0,008 30,481 1,225

Fonte: Prosul (2012).
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Notou-se que os valores apresentados por Prosul (2012) e os
obtidos por Grando (2016) para a estaca 18+900 sdo bastante similares.
Assim, avaliou-se que apesar de advindos de ensaios SPT, os
pardmetros de compressibilidade utilizados para implantagcdo da BR-470
sdo proximos aos obtidos por adensamento oedométrico. Desse modo,
frente a auséncia de ensaios de adensamento proximos ao ponto de
estudo, empregou-se o descrito por Prosul (2012) para o km18+660
(mais proximo possivel do aterro de complementacio).

4.1.6 Coeficientes de permeabilidade

A estimativa de permeabilidade foi feita para o perfil do subsolo
por meio das equagdes propostas por Lunne et al. (1997), referentes a
permeabilidade vertical:

k, = 1002272047 (para 1,0< Ic< 3,27) (64)
k, =100*271370)  (para 3,27<Ic< 4,0) (65)

E os valores obtidos foram comparados com intervalos sugeridos
no Guia de CPT elaborado por Robertson e Cabal (2015) (Tabela 21):

Tabela 21 Estimativa de permeablilidade com base na classificacdo SBT

Zona

SBT SBT Intervalo de k (m/s) SBT./.

1 Solo fino sensivel 3x1071°-3x10® NA

2 Solos organicos - turfa 1x101°- 1x10°8 1.> 3,60

3 Argila 1x1071°- 1x10° 2,95<1.<3,60
4 Mistura de silte 3x10”°- 1x107 2,60<1.<2,95
5 Areia fofa 1x107 - 1x10° 2,05<1.<2,60
6 Areia 1x107 - 1x10° 1,31 <1.<2,05
7 Areia pedregulhosa 1x10° -1 1.< 131

8 Solo muito compacto/ duro* 1x108 - 1x1073 NA

9 Solo fino duro* 1x107? - 1x107 NA

Nota: * - sobreadensado e/ou cimentado.

Fonte: Robertson e Cabal (2015).

A razdo entre a permeabilidade vertical e horizontal foi obtida
conforme a descri¢do de Jamiokowski et al. (1985, apud Schnaid e
Odebrecht, 2014) (Tabela 22).
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Tabela 22 Razdo de permeabilidade de argilas

Natureza da Argila ki/ky

Argilas homogéneas, sem macroestrutura

: 1,0al,5
definida
Macroestrutura definida, presenga de

I e 2,0a4,0

descontinuidades e lentes permeaveis
Depositos com ocorréncia de vérias 3.0a15

camadas de material permeavel

Fonte: Ladd et al. (1977, apud Schnaid e Odebrecht, 2014) e Jamiolkowski et
al. (1985, apud Schnaid e Odebrecht, 2014).

O valor de kh/kv adotado para as camadas de argila foi de 2,0
conforme sugerido por Grando (2016) para depositos de solos moles de
Santa Catarina. Este valor corresponde a argilas de macroestrutura
definida, presenca de descontinuidades e lentes permeaveis.

Para os demais tipos de solos contidos no perfil, referentes a
solos de maior granulometria e possivel formacdo residual, utilizou-se
1,0 como razdo entre as permeabilidades.

E importante ressaltar que a permeabilidade empregada nas
camadas argilosas ndo necessariamente refere-se ao real subsolo, pois o
que se desejou foi simular a permeabilidade do sistema (solo+geodreno)
para que as deformagdes fossem compativeis com as de campo, uma
vez que os elementos drenantes (geodrenos) ndo foram inseridos na
modelagem numérica.

42  ANALISE DA FLUTUACAO

A configuracdo geométrica do aterro de complementacdo foi
definida de forma que possibilitasse a menor carga assimétrica, ou seja,
com a maior altura de EPS possivel, sem que, contudo, houvesse
problemas em relagéo a flutuagdo.

Dessa forma, a cota de assentamento dos blocos de EPS pode ser
definida para um fator de seguranga de 1,1 contra a flutuagéo, por meio
da analise do equilibrio de for¢as atuantes numa segdo transversal tipica,
como apresentado por Arellano (2010) na equagdo (66):

FS = WEPS + WW + QREQ (66)
Vw '(h+STntul)'Bw
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Onde os componentes sdo descritos a seguir e podem ser
identificados na :

Weps= Peso do conjunto de blocos de EPS

W= Peso de agua nas laterais do aterro

yw= Peso especifico da agua

Qreg= Peso dos materiais sobre os blocos

h= Altura da camada de EPS

Stota= Recalque total previsto

Bw= Largura da base do conjunto dos blocos de EPS

Figura 46 Analise da elevagdo hidrostatica
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Fonte: Arellano (2010).

43  ANALISE DA ESTABILIDADE

A analise de estabilidade do aterro proposto foi feita por meio da
verificagdo do Fator de Seguranca (FS), com método de equilibrio
limite. Para tal, fez-se uso do software Slide 6.0, que permitiu resultados
mais precisos, com a simulagdo de inimeras superficies de ruptura a
mais do que seria possivel por calculos manuais.

Foram verificados os perfis longitudinal e transversal do aterro,
pois em ambas as segdes ha possiveis superficies de ruptura.

O método empregado foi o de Bishop, com superficies de ruptura
circulares, conforme o indicado pelo DNER (1998) e descrito no item
2.5.1 para grandes espessuras de solo mole em relagdo a geometria do
aterro.

As iteragdes incorporadas pelo programa podem ser descritas
pela equagdo (67):
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i
Z{ci'li+(cosai _U"'liﬂ (67)

Onde:

ci= coesao do solo na base da fatia [kPa]

l;= comprimento da fatia circular [m]

wi= distancia medida na vertical do centro da fatia [m]

o= angulo formado pela interseccdo das retas vertical e
perpendicular a base da fatia [°]

U= for¢a normal efetiva na base da fatia [kPa]

¢o= angulo de atrito do solo na base da fatia [°]

Esquematicamente pode-se interpretar uma unica superficie
como a Figura 47:

Figura 47 Analise de superficie de ruptura circular pelo método de Bishop

Superficie

T /\' .

N’i = wi - cosai -Ui ¥ ,\N i
Ti=ci- L+N' - tgoi i \J
i

Fonte: Massoco (2013).

Como dados de entrada para o modelo, foram utilizados os
pardmetros geotécnicos do subsolo obtidos pelos procedimentos
descritos em 4.1, sendo referentes a situagdo ndo drenada, a fim de
simular a pior situacdo, em uma analise imediatamente apos a
construcdo do aterro. Parametros referentes aos demais materiais foram
obtidos em artigos académicos e dados da literatura.
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4.4  ANALISE DAS DEFORMACOES POR ELEMENTOS
FINITOS

A modelagem do problema com método de elementos finitos
teve como finalidade a avaliacdo das deformagdes do subsolo, tanto
verticais quanto horizontais, bem como dos esforgos transmitidos para
os elementos de fundag@o. Andlises para obtengdo de fatores de
seguranca também sdo possiveis por esse método. No entanto, a
interpretacdo pelo equilibrio limite com a garantia de fatores de
seguranga bastante acima dos valores minimos recomendados permitiu
que se avaliasse como satisfatoria a estabilidade do aterro em questéo.

O software utilizado para verificagdo de deformagdes foi o Plaxis
8.6 (Finite Element Code for Soil and Rock Analysis), cujas
configuragdes e modelos de calculo adotadas s@o descritas nos topicos a
seguir.

4.4.1 Geometria

A inclusdo da geometria no programa ¢ feita por meios de pontos
com coordenadas e linhas, formando poligonos que contém informagdes
caracteristicas (Figura 48). Esses poligonos recebem ainda subdivisdes,
compondo a malha de elementos a serem interpretados pelo programa.

Para a discretizagdo da malha sdo empregados elementos
triangulares (padrao do programa) com 15 nds e 12 pontos de tensdo
(Figura 49). Ou seja, cada camada de solo ¢ dividida em uma malha de
elementos triangulares (Figura 50), onde a deformag@o é calculada para
cada elemento e as tensoes para cada ponto (DIENSTMANN, 2011).

Figura 48 Inser¢do de uma geometria genérica no programa
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Figura 49 Representagdo simplificada de um elemento com pontos de tensao

Nos Pontos de tensdo

Elemento de 15 nds

Nos Pontos de tensdo
Elemento de 6 nos

Fonte: PLAXIS (2012 apud Kahlstrdm, 2013).

Figura 50 Malha de elementos finitos considerada pelo programa
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Fonte: Da autora.

Na geometria inserida, para os limites de analise, foram adotadas
distancias significativas do bloco de fundacdo para que se garantisse a
ndo influéncia do contorno nos resultados, ou seja, desenhou-se o
terreno até uma distancia significativa do bloco de fundagéo.

Para avalia¢@o global da area de estudos, representou-se tanto o
aterro ja executado, quanto a complementagdo do aterro proposta em
EPS, sendo a situagdo inicial considerada anteriormente a qualquer
aterro e posterior a cravacdo das estacas. As etapas de execucdo dos
aterros foram controladas por meio da ativagdo e desativagdo das
malhas ao longo de um espago de tempo informado ao programa.

O programa adota como situagdo inicial as tensdes calculadas de
acordo com o peso especifico, a cota do nivel d’agua e os demais
pardmetros geotécnicos inseridos pelo usudrio para as malhas ativadas.
Para avaliagdo das tensdes verticais, o programa realiza o calculo da
espessura da camada e relaciona com os respectivos pesos especificos e
com o peso especifico da agua, no caso da presenca de nivel d’agua. Por
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sua vez, as tensdes horizontais sdo interpretadas por meio do empuxo no
repouso (k0), o qual é fungdo dos parametros de atrito e OCR
informados pelo usuario.

A Figura 51 mostra as tensdes efetivas calculadas para uma
geometria genérica. As linhas tracejadas indicam as camadas ndo
consideradas na situag@o inicial e que serdo introduzidas em etapas
posteriores. O programa calcula também as poropressdes da situagdo
inicial com base no nivel freatico.

Figura 51 Tensoes efetivas consideradas pelo programa

Camadas ndo ativadas

t L i Qe H
fnd A e e e, L R B e ¢ti”$¢t1“+¢i“’ £ 3% %ﬂu

Fonte: Da autora.

Na pesquisa em questdo, as interpretagdes requeridas ao
programa foram em termos de Andlise de consolidagdo, para a qual
simula-se a dissipac¢do do excesso de poropressdes em fungdo do tempo.
Outras analises possiveis sdo em termos de plastificagdo, acdes
dindmicas ou analise de ruptura (FS).

4.4.2 Modelos considerados

Os modelos construtivos empregados na presente pesquisa foram
escolhidos de acordo com o comportamento esperado de cada material.
Os principios gerais de cada modelo utilizado sdo descritos nos topicos
seguintes.

4.4.2.1 Modelo linear elastico

O modelo linear elastico é bastante difundido na mecanica dos
materiais. Baseia-se sobretudo na lei de Hooke, a qual considera a
existéncia de uma relacdo elastica linear e isotropica entre a tensdao
aplicada e a deformacao.

Esse modelo pode ser aplicado para materiais interpretados de
forma linear elastica, como por exemplo o concreto armado e¢ o ago,
quando em niveis baixos de tensao.
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Os parametros de entrada considerados pelo modelo s3o os
elasticos, ou seja, o médulo de elasticidade e o coeficiente de Poisson.

4422 Modelo Mohr Coulomb

O modelo Mohr Coulomb ¢ um modelo elastoplastico perfeito,
ou seja, abrange o comportamento elastico e também considera a
plastificagdo do material. Esse modelo é comumente utilizado para a
interpretagdo do cisalhamento de solos e rochas.

O comportamento de um material elastoplastico perfeito ¢é
ilustrado na Figura 52.

Figura 52 Comportamento segundo o modelo elasto-plastico perfeito
A

A /i /i

- > - >

Fonte: Plaxis (2017).

No modelo Mohr Coulmob, assume-se que o material se
comporta elasticamente até atingir a ruptura, quando € atingido um
limite plastico de tensdes, sem que haja alteracdo no material em termos
de endurecimento ou amolecimento conforme o aumento de tensdo
(DIENSTMANN, 2011).

O modelo requer cinco parametros de entrada, sendo o médulo
de elasticidade e o coeficiente de Poisson para a interpretacdo da fase
elastica e os parametros de resisténcia ao cisalhamento para a
plasticidade.

4.4.2.3  Modelo Soft Soil

O modelo Soft Soil é uma adaptacdo do modelo Cam-Clay,
assume uma relacdo logaritmica entre a tensdo e a deformagdo do
material e possui a caracteristica de modelar o comportamento para
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solos moles (PLAXIS, 2017). Este modelo considera a consolida¢do do
solo e seu consequente ganho de resisténcia. A rigidez do solo também
¢ modelada como dependente da tensdo, ou seja, ha o endurecimento
conforme a pressdo ¢ aumentada.

Figura 53 Comportamento de material com endurecimento apos atingida a
tensdo de plastificagdo

Fonte: Plaxis (2017).

O comportamento do solo mole ¢ simulado em termos de
carregamento e descarregamento, com base em variagdes volumétricas
de expansdao ou compressdo. A Figura 54 ilustra o comportamento
volumétrico analisado pelo programa, onde A* e k* referem-se aos
indices de compressdo e recompressdo, respectivamente, € pp indica a
tensdo de pré adensamento.

Figura 54 Relagdo logaritmica entre a deformagao volumétrica e a tensdo média

A

Fonte: Plaxis (2017).
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O grafico em questdo reproduz um ensaio de adensamento
oedométrico, ¢ os indices A* e k* sdo interpretados como:

23 (l+e)
o NL (69)
23 (l+e)

A pré-consolidagio do solo também ¢ levada em considera¢do no
modelo Soft Soil. Para tal, o calculo das tensdes iniciais de pré
adensamento ¢ feito por meio da especificagdo do indice OCR ou do pré
carregamento (POP), sendo definidos pelas equagdes (3) e (70),
respectivamente.

POP=|o', -0, (70)

Os parametros de entrada para o modelo sdo coeficientes da
curva de adensamento: Cc ¢ Cs e ep e pardmetros de resisténcia:
intercepto coesivo e angulo de atrito. Para andlise das deformagdes,
informa-se o coeficiente de Poisson.

4.4.3 Equivaléncia 3D para 2D para os elementos de fundacio

O principal problema em se adotar um modelo bidimensional
para um grupo de estacas ¢ a transicdo de trés para duas dimensdes, ou
seja, expressar um modelo tridimensional em um s6 plano. Para fazer
isso, as estacas fora do plano sdo simplificadas como elementos de
(13 29 ~

parede”, chamados de estacas de deformagdo plana. Trata-se de
elementos identificados como Plate (placa) no software utilizado, que
atravessam o solo, como na Figura 55.

Figura 55 Representag@o esquematica para consideracdo 2D de um modelo 3D

M

L0,

Modelo 2D

Modelo 3D

Fonte: Adaptado de Manassero et al. (2013).
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A andlise feita pelo programa ¢ restrita a um metro de
profundidade no eixo z. A considerag@o de estacas como placas solidas
faz com que ndo seja admitido o escoamento lateral do solo a estaca.
Por essa razdo, € necessario corrigir a geometria € 0os parametros
inseridos no programa para que os esforcos e os deslocamentos
resultantes sejam proximos a situagdo real de um modelo
tridimensional.

Diversas abordagens sdo feitas na literatura para a solugao desse
problema, sendo as mais comuns as que propdem o uso de uma rigidez
equivalente para simular o efeito de grupo das estacas contidas fora do
plano de analise. O ideal para que sejam validas essas consideragdes ¢
que a distribui¢do das estacas seja regular e os deslocamentos principais
ndo ocorram fora do plano considerado no modelo.

Para a presente pesquisa, utilizaram-se as equagdes expostas por
Ryltenius (2011), empregadas também por Ely (2008) e Grizendi e
Riccio (2017):

(E 'A)ﬁq =F-A- Postacas (71)
bloco
(E-1),=E-I- M osiacas o)
bloco
Wﬁq =w- nc.\'tacu.\' (73)
bloco
Onde:

E= modulo de elasticidade da estaca

A= area da se¢@o transversal de uma estaca isolada

I= momento de inércia de uma estaca isolada no eixo
perpendicular ao plano de estudo

w= peso de um elemento de fundagdo

Hestacas— NUmero de estacas alinhadas no eixo perpendicular ao
plano de estudo

Lbloco= comprimento do bloco de coroamento das estacas na
dire¢do perpendicular ao plano de estudo

O valor para o coeficiente de Poisson permanece inalterado.

Os valores dos pardmetros elasticos e de geometria das estacas
foram obtidos na tabela do fabricante para o perfil de estaca metalica
utilizado.
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5 RESULTADOS OBTIDOS

Os resultados obtidos pelas atividades descritas no capitulo
anterior estdo analisados nos itens a seguir.

5.1 ANALISE DO SUBSOLO

Para maior compreensdo do comportamento esperado do subsolo,
foi elaborado o perfil estratigrafico, que permitiu a identificagdo das
camadas de solo e, posteriormente, a determinacdo dos parametros
geotécnicos para cada camada.

5.1.1 Composicao do perfil estratigrafico para o trecho da ponte
sobre o rio Luis Alves

Para composi¢@o do perfil geotécnico do trecho proximo a ponte
sobre o rio Luis Alves, foram analisados oito sondagens SPT, em suas
respectivas coordenadas geotécnicas. Os dados utilizados para o perfil
foram: nimero Nspr, cota e profundidade do furo, nivel d’agua e
descricdo tatil visual. Os SPTs estdo identificados na Tabela 23.

Ao longo do texto as sondagens quando citadas serdo referidas
por sua quilometragem, a fim de facilitar o entendimento de sua
localidade.

Tabela 23 — Sondagens SPT para composi¢ao do perfil geotécnico

Identificacao Estaca [km] Coordenadas [m]
SP-06 Aprox. 18+410 7027342 S /717365 E
SP-05 Aprox. 18+450 7027306 S/ 717346 E
SP-04 Aprox. 18+490 7027271 S /717327 E
SP-03 Aprox. 18+530 7027236 S/ 717309 E
SP-02 Aprox. 18+567 7027201 S /717290 E
SPg 05 18+620 7027152 S /717271 E
SPg 10 18+640 7027133 S/ 717263 E

SP A 04 18+900 7026904 S/ 717135 E

Fonte: Da autora.

O perfil estatigrafico do trecho de duplicagdo da BR-470
proximo a ponte sobre o rio Luis Alves esta ilustrado na Figura 56. A
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representacdo ¢ feita com o aumento da quilometragem da rodovia, da
esquerda para a direita, ou seja, de leste para oeste.
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Figura 56 Perfil estratigrafico do trecho de duplicagdo da BR-470
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5.1.2 Divisao das camadas do solo

A composicdo do perfil estratigrafico do subsolo permitiu a
identificagdo de uma camada de solo mole, com espessura bastante
significativa, variando entre 15 e 25m aproximadamente. A elevada
espessura de solo compressivel ressalta a importancia do estudo das
deformagdes, ja que € nesse solo que ocorre a maior parcela de recalque
e também de deslocamento horizontal. Além disso, trata-se também de
solo com baixa resisténcia e drenagem lenta.

De maneira geral, tem-se um perfil composto por camadas de
solo com descri¢do bastante varidvel nas proximidades do nivel do
terreno, possivelmente sendo decorréncia de aterro ou material
depositado quando da construgdo da rodovia BR-470 na década de 90.

Abaixo dessa camada, tem-se a camada de argila mole a muito
mole. Nota-se que nos SPTs a partir do km 18+620, o solo aparenta
apresentar menor resisténcia a penetracdo, sendo registrados os Nsprs
fracionarios para estes locais. Ja para as quilometragens menores que
18+620, apesar de ainda menor que 5, os Ngprs S30 expressos com o
numero de golpes. Ademais, observa-se para estas quilometragens a
tendéncia da diminui¢do da camada de solo mole, evidente nas
sondagens dos km 18+410 e 18+450.

As camadas sob a argila mole variam quanto a sua descri¢do, em
geral apresentando uma argila mais rija e depois uma camada de silte
arenoso, areia ou areia com pedregulhos.

O impenetravel a percussdo varia em torno da cota -25m, sendo
descrito pela sondagem rotativa como arenito alterado. A rocha si nio
aparece identificada nos boletins analisados. Para os kml18+620,
18+640 e 18+900, que ndo possuem finalidade de suporte dos pilares da
ponte, apenas do corpo de aterro, o critério de parada da sondagem foi
outro e, portanto, o impenetravel a percussao foi estimado.

Observa-se um perfil bastante similar para as diferentes
sondagens realizadas. Dessa forma, como as sondagens SPT ndo se
mostram precisas e suficientes para a determinagdo dos parametros
geotécnicos necessarios para a elaboragdo do projeto, estudou-se utilizar
os dados de ensaios realizados na estaca 18+900 extrapolando-os para o
solo proximo aos blocos de fundagio da ponte no km18+610.

Uma comparag@o mais detalhada foi feita para os dois locais em
questdo (km18+900 e 18+620), confrontando as sondagens SPT e a
sondagem CPTu com as cotas igualadas (Figura 57).



Figura 57 Comparagdo entre os perfis do km 18+620 e 18+900
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Notou-se a similaridade entre as camadas em rela¢do ao Nspr, a
espessura, aos teores de umidade e a descrigdo tatil visual. O ganho de
resisténcia de ponta do ensaio CPTu mostrou-se também coerente com
as camadas descritas em 18+620.

Dessa forma, a interpretagdo do subsolo para a area de estudos
deu-se com cinco camadas, assim definidas:

a) Areia e aterro: da cota 4,4 a 1,2m, interpretada com
correlagdes aplicadas na sondagem SPT 18+620. Refere-se a
camada inicial, com materiais heterogéneos, classificados
pelo executor como solo de aterro e argila, diferentes do
observado na estaca 18+900. O solo descrito como aterro
possivelmente origina-se da construgdo da BR-470, como
descrito anteriormente.

b) Argila muito mole: 1,2 a -16,6m, interpretada com
correlagdes aplicadas na sondagem CPTu do km 18+900,
para as cotas equivalentes. Refere-se a camada de solo mole
principal, com Nsprs fracionarios, descritos pelo sondador
como argila cinza escura muito mole. Ressalta-se que os
valores do CPTu para a cota 1,2 a -5m ndo foram
considerados para obtencdo de pardmetros médios para a
camada, ja que nessas cotas ha a presenca de argila arenosa e
turfa na estaca 18+900, o que ndo ocorre na estaca 18+620.

c¢) Argila mole a média: -16,6 a -23,6m, interpretada com
correlagdes aplicadas na sondagem CPTu do km 18+900.
Refere-se a argila mole com valores de Nsprs maiores que 1.

d) Areia com pedregulhos: -23,6 a -26,8m, interpretada com
correlagdes aplicadas nas sondagem CPTu (18+900) e SPT
(18+620).

e) Camada mais resistente: -26,8 a -40m, interpretada com
correlagdes aplicadas nas sondagem CPTu (18+900) e SPT
(18+620). Como a sondagem SPT ndo abrange toda esta
camada, tratou-se como um solo granular, provavelmente
com estrutura herdada da rocha e arenito alterado, conforme
descrito nas sondagens 18+450 e 18+570.

52  CONCEPCAO DO PROJETO GEOTECNICO

A escolha do uso de EPS para complementa¢do do aterro
justificou-se pelo fato de os elementos de fundag@o ja estarem cravados
no solo, implicando o estudo da minimizagdo dos esfor¢os provocados



126

pela sobrecarga do aterro. Problemas possiveis de se desenvolverem,
caso nao fosse realizada intervencao no projeto original e executado um
aterro tradicional, estdo citados no item 2.5.3.

Dessa forma, escolheu-se a solu¢do de aterro com material leve,
no caso o EPS. Maccarini (2017) cita que outras solugdes aplicaveis
para problemas similares sdo colunas de brita ou técnicas de
Consolidagdo Profunda Radial (CPR). No entanto, dada a extensa
profundidade da camada de argila, avaliou-se a solugdo com EPS como
menos onerosa. Além disso, Maccarini (2017) alerta que a execugdo de
CPR deve ser analisada cuidadosamente nesses casos, uma vez que a
elevada carga dinamica para expulsdo da agua em profundidade pode
afetar as estacas ja cravadas.

5.2.1 Arranjo proposto

Para a concepcgdo do arranjo dos blocos de EPS fizeram-se as
seguintes consideragdes principais:

a) Para que o desempenho do aterro provoque o menor efeito de
sobrecarga no solo, o desejavel foi empregar a maior altura
tecnicamente possivel de EPS;

b) Para que a execugdo seja facilitada e viavel, buscou-se a
menor profundidade de escavagdo possivel, sem que fosse
atingida a camada de solo mole e evitando-se a necessidade
de rebaixamento do nivel freatico;

c) Para a estabilidade dos blocos quanto a flutuagdo, faz-se
necessaria uma camada de material sobre eles, com o
objetivo de compensar o empuxo hidrostatico no caso da
elevacdo do nivel da agua.

Sendo a altura comercial dos blocos 0,5m, a altura total do
conjunto que melhor satisfaz as limitagdes técnicas supracitadas foi
considerada em 2m.

Para determinacéo da cota de assentamento dos blocos, fez-se um
estudo iterativo do fator de seguranga para o empuxo hidrostatico
atuante, considerando a forga oposta dada pelo peso dos materiais sobre
o EPS. O procedimento detalhado e os calculos referentes serdo
discutidos no item 5.2.3. A cota resultante assim obtida foi 3,15m.

Nota-se que, apesar da minimiza¢do do peso do aterro com um
material leve, ha ainda uma sobrecarga de cerca de 2m referente aos
materiais sobrepostos ao EPS. Assim, a solug¢do adotada para reduzir o



127

efeito da sobrecarga assimétrica foi a de executar uma berma apods o
bloco de fundagdo, que atua no sentido de equilibrar as forgas atuantes
nos dois lados da fundacao.

Uma berma de 1,5m foi proposta na lateral do aterro, com a
finalidade de garantir a estabilidade lateral, proteger os blocos de EPS e
ancorar a geogrelha.

A configuragdo geométrica final do aterro proposto pode ser
observada nas segoes longitudinal e transversal nas Figura 58 e

Figura 59, respectivamente e de forma esquematica na Figura 60.
Os taludes considerados em projeto possuem inclinagdo de cerca de 30°.

A respeito da laje de concreto sobre os blocos, sua aplicagdo é
discutida no topico seguinte, sendo essencialmente uma garantia para o
espraiamento das tensdes verticais provenientes do trafego.
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Figura 58 Sec¢do longitudinal do aterro de complementacio

o] . ; ‘ ; : : ; a ! 20.00 kN/m2

Fonte: Adaptado de Maccarini (2017).
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Figura 59 Representacdo de uma segdo transversal tipica do aterro de complementagao

Blocos de EPS (2m) Laje de concreto (15cm) 15m

Pista existente
BR-470

Pavimento (~15¢m) 20.00 Kijim2

Camada de brita (1,7m)

¥ / Aterro e berma de equilibrio

Grama para protegio do talude

Fonte: Adaptado de Maccarini (2017).
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Figura 60 Representagdo esquematica do projeto para o aterro de complementagao

Pavimento (~15cm)

Grama para prote¢do do talude
Camada de brita (1,7m)
Aterro e berma de equilibrio

Camada de areia (20cm)

Laje de concreto (15cm)
Ancoragem com geogrelha
Camada de areia (20cm)

Blocos de EPS (2m)

Camada de areia (15cm)

Terreno natural

Fonte: Da autora.
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5.2.2 Solugio para o espraiamento das tensoes

Sabe-se que as deformagdes que ocorrem nos materiais sdo
fungdo do aumento das tensdes aplicadas, sendo que no EPS, as
deformagdes até cerca de 2% se comportam elasticamente. Para tensdes
que resultem em maiores deformagdes, estas tendem a se comportar de
forma plastica. A discussdo quanto a esses valores esta apresentada no
item 2.6.3.2.

Assim, ¢ importante que a solugdo com uso de blocos de EPS no
corpo do aterro leve em conta que a carga advinda da passagem de
veiculos ndo sera distribuida igualmente na superficie do pavimento.
Dessa forma, caso as tensdes transmitidas até os blocos ndao sofram um
espraiamento que as torne homogeneamente distribuidas e sua
magnitude acarrete deformagdes maiores que 2%, o desempenho da
rodovia pode ser prejudicado com a formacgdo de trilhas de roda
decorrentes das deformacdes plasticas no EPS.

Uma forma de interpretar o comportamento das tensdes ¢
considerar um carregamento distribuido ao longo de faixas que estimem
a passagem dos veiculos. O espraiamento de tensdes pode ser calculado
conforme os calculos tradicionais da pavimentacdo de estradas
prescritos pelo Departamento Nacional de Infraestrutura e Transportes
(DNIT). No entanto, sabe-se que o carregamento ¢ dependente da
contagem de trafego e das variaveis estatisticas consideradas.

Dessa forma, para o aterro em estudo, propds-se uma solugdo
genérica, que prevé a homogeneizacdo da distribuicdo das tensdes
atuantes no EPS. Para tal, adotou-se uma laje que receba as tensdes e as
distribua aos blocos com a agdo analoga a um elemento de fundagdo do
tipo radier. Isso permite que, mesmo a magnitude da tensdo sendo maior
que o admitido para deformagdo elastica, ndo haja a formagao de trilhas
de roda, ja que todo o arranjo se deforma igualmente.

A utilizagdo de estruturas de concreto para a distribuicdo de
tensdes € bastante explorada em trabalhos de Arellano (2009, 2011) e
nas prescricdes do Laboratorio Noruegués de Pesquisas em Estradas
(NRRL) (1992).

De acordo com as prescricdes da literatura, a laje deve ser
construida em concreto com 15c¢m de espessura, sobre os blocos, sendo
armada em ambas as diregdes. O calculo estrutural referente a adogdo
desta solucdo ndo sera abordado na presente pesquisa, uma vez que
decorre mais de premissas estruturais do que de geotécnicas, sendo as
ultimas o interesse principal do trabalho.
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Desse modo, destaca-se somente que a laje em questdo
normalmente é calculada como um radier em meio elastico, sendo
consideradas as cargas de veiculo e o peso da camada de brita (1,7m), as
quais devem ser transmitidas aos blocos de EPS. Dessa forma, a
interacdo solo-estrutura adotada em programas estruturais correntes ¢é
analisada em termos de interagdo com o EPS, empregando-se o mddulo
de elasticidade desse material para os calculos realizados.

5.2.3 Verificacio da elevacao hidrostatica (flutuagao)

A verificagdo da estabilidade dos blocos de EPS a flutuagao, foi
feita com o rearranjo da equag@o (66) isolando a carga necessaria para o
equilibrio das forgas (equagao (74)).

Oreo :|:FS'7W By, '(h+Szazal):|_(WEPs+WW) (74)

O nivel d’agua mais desfavoravel foi considerado no topo do
pavimento, situagdo na qual todos os materiais estdo submersos e,
portanto, o empuxo ¢ o maior possivel. Embora a ocorréncia de cotas
altas de nivel d’agua seja eventual, deve ser considerada, pois de acordo
com a empresa fiscalizadora da obra o nivel maximo registrado em
situagdo de enchente foi na cota 7,2m (PROSUL, 2017).

Como todos os materiais estdo considerados submersos, a parcela
de recalque ndo foi considerada, ja que ndo altera o cenario mais
desfavoravel.

A secdo transversal considerada para os calculos pode ser vista na

Figura 59. Foram consideradas diferentes cotas de assentamento
para os blocos de EPS até que se atingisse o fator de seguranca
satisfatorio de 1,1 para a flutuacdo. Cada alteragdo da cota de
assentamento do EPS resultou em uma nova espessura da camada de
brita, ja que as espessuras da camada de EPS, da laje e do pavimento
foram mantidas constantes, assim como a cota final do conjunto,
limitada pelo greide da rodovia. O aumento do material de brita, por sua
vez, promove o aumento do peso atuante sobre os blocos e,
consequentemente, do fator de segurancga para flutuagéo.

Os parametros de peso especifico considerados para a se¢do transversal (

Figura 59) podem ser vistos nas Tabela 30 ¢ Tabela 31. Os
resultados obtidos para a espessura de brita final estdo dispostos nas
Tabela 24 e Tabela 25.
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Tabela 24 Calculo de verificagdo da flutuagdo — Forga de empuxo

FS Fator de seguranca para elevagdo do EPS 1,1
Yw Peso especifico da agua 10kN/m?
h Espessura da camada de EPS 2,0m

Bw Largura da base do conjunto de EPS 15,5m
Weps Peso do conjunto de EPS 6,82 kN/m
Wy Peso de agua nas laterais do aterro 6,5kN/m
Biopo Largura do topo do conjunto de EPS 12,1m
Orgc Peso necessario para FS=1,1 327,7 kKN/m

Fonte: Da autora.

Tabela 25 Pesos atuantes sobre os blocos de EPS

Material Espessura Vsa [kN/m?] Saelsnoagz

[m] [kN/m?] s KN/m]

Aterro lateral 2,0 18,0 8,0 59,8
Pavimento 0,15 20,0 10,0 18,2
Brita* 1,68 21,0 11,0 223,6
Laje de concreto 0,15 25,0 15,0 27,2

(*) espessura variavel em fungdo da cota de assentamento do EPS

Fonte: Da autora.

Assim, obtem-se um peso total de:
Peso atuante =328,8kN / m (75)

Consequentemente o fator de seguranca resultante ¢ satisfatorio.
No entanto, ja que os valores empregados nos calculos sdo apenas
referéncias, e ndo se sabe exatamente quais os pesos especificos serdo
utilizados em campo, buscou-se aumentar o fator de seguranga para 1,2.
Para tal, propds-se uma geogrelha ancorada lateralmente devido ao seu
atrito com o solo. Essa solu¢do é proposta por Maccarini (2017), sendo
indicada a utilizagdo de geogrelha do tipo soldada e ndo tecida, com
resisténcia de 600kN/m.

O valor necessario da resisténcia cisalhante ao arrancamento da
geogrelha para um fator de seguranga 1,2 é de cerca de 30kN/m. Um
calculo simplificado permite obter a resisténcia ao arrancamento:

ReSiStéHCia = (h.mlo ! }/SUB ) ' tg ¢ ' COmP (76)
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Onde ¢ representa o angulo de atrito do solo no qual a geogrelha
esta embutida (30°). Logo, considerando ancoragem em ambos os lados
e uma altura de berma de 1,5m com peso especifico saturado de
18kN/m* e adotando um comprimento de ancoragem de 3m, obtém-se
uma resisténcia de 20kN/m para o lado direito. O lado esquerdo possui
resisténcia ainda superior pela camada de berma ser mais espessa.

Dessa forma, a nio flutuabilidade do sistema é garantida com um
fator de seguranga ainda superior a 1,2.

A movimentagdo da geogrelha no ponto de encontro entre o EPS
e o solo (Figura 61), dada a configuragdo geométrica do arranjo, foi
verificada por meio do equilibrio de for¢as atuantes, onde avaliou-se que
o peso de solo sobre a geogrelha ¢ suficiente para que permaneca
estatica.

Figura 61 Ponto de verificagdo da movimentagao da geogrelha

NA
—
Empuxo Peso de solo submerso
transmitido para
a geogrelh;

Resisténcia cisalhante

Fonte: Da autora.
5.2.4 Verificacdo da estabilidade do aterro

A analise de estabilidade do aterro proposto pdde ser realizada
por meio do programa Slide, no qual sdo consideradas as resisténcias
ndo drenadas das camadas de argila, sem considerar o seu ganho de
resisténcia decorrente da acdo da sobrecarga do aterro ja executado na
proximidade.

Os resultados e as consideracdes feitas para a obtencdo dos
pardmetros do subsolo empregados serdo descritos no capitulo seguinte,
no topico 5.3.3. Para as camadas de solo mole, considerou-se um
comportamento ndo drenado, informando pardmetros de Sy crescente
com a profundidade, conforme o perfil obtido por correlagdo com o
ensaio CPTu (Figura 75) descrito no item seguinte.
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A Figura 62 e a Figura 63 apresentam um resumo das analise de
estabilidade do aterro de encontro a ponte com utilizagdo de EPS, para
as secOes longitudinal e transversal.

Figura 62 Resultados obtidos para a estabilidade do aterro, na se¢do longitudinal

Safety Factor
0.0

0.4
0.8
1.2
1.6
2.0
2.4
2.8

3.2
3.6
4.0
4.4
4.8
5.2
5.6
6.0+

Fonte: Da autora.

Figura 63 Resultados obtido para estabilidade do aterro, na se¢ao transversal
Safety Fact
0.0

s e—g

SRR e

Fonte: Da autora.

Os fatores de seguranga minimos observados s@o superiores a 2,0,
garantindo a estabilidade do aterro nas duas se¢des. Ressalta-se que
fatores de seguranca altos para o projeto em questdo sdo bastante
relevantes, ndo apenas em relagdo a estabilidade, mas também pelo fato
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de que, quanto maiores os valores de FS, menores serdo as tensdes e as
deformagdes sofridas pela argila mole. Consequentemente menores
serdo os esfor¢os transmitidos aos elementos de fundagdo.

5.2.5 Recomendac¢des quanto a construcio do aterro

As recomendagdes de execucdo abordadas a seguir sdo, em geral,
adaptacdes de prescrigdes da literatura, sobretudo de Maccarini (2017) e
Arellano (2010).

Antes da colocagdo dos blocos, indica-se a constru¢do de uma
camada de areia de cerca de 15cm, com a superficie plana, que permita
o assentamento adequados dos blocos de EPS. Esses devem ser
posicionados de acordo com uma disposicdo alternada, similar a pratica
em alvenaria para que as juntas ndo coincidam num mesmo plano
vertical (Figura 64).

Figura 64 Configuragdo indicada para o assentamento dos blocos de EPS

Fonte: Insulfoam (2013).

Recomenda-se ainda que haja um engastamento entre blocos
adjacentes por meio de pegas especificas para esta finalidade, tais como
placas metalicas dentadas (Figura 65 eFigura 66).

Figura 65 Juntas metalicas para unido dos blocos

<S> <Y
Ao N

Fonte: EDO (2010) e Insulfoam (2013).
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Figura 66 "Amarragdo" dos blocos com as chapas metalicas
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Fonte: Insulfoam (2013) e Maccarini (2013).

Quanto a protecdo dos blocos de EPS a agentes quimicos
danosos, recomenda-se a instalagdo de uma manta sintética de espessura
Imm sobre os blocos de EPS e sob a geogrelha, inclusive nas laterais
dos blocos até cerca de metade do comprimento de ancoragem (Figura
67).

Figura 67 Instalagdo da manta sintética

Fonte: Maccarini (2013) e Insulfoam (2013).

A protecdo quimica ¢ ainda reforgada pela construgdo da berma
lateral, que também tem fungdo de protecdo mecanica dos blocos contra
possiveis choques decorrentes de acidentes de veiculos.

Para evitar a flutuag@o dos blocos de EPS durante a construgdo do
aterro, recomenda-se executar a obra em periodos de poucas chuvas,
para que os materiais ndo sejam retirados do local de assentamento pela
acdo da agua. Outra consideragdo € a de que o trecho em questdo possui
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nivel d’agua bastante oscilante numa camada de aproximadamente 2m
abaixo da superficie, conforme verificado por Grando (2016) em
pesquisas na regido. Dessa forma, evitar épocas de chuva é também
importante para a execugdo do aterro com nivel d’agua baixo. Caso
durante a escavagdo avaliar-se como necessario, deve ser feito o
bombeamento da agua, para que haja o rebaixamento do lengol no
trecho em obras.

Assim, quando concluida a colocagdo dos blocos, ¢ necessario
que ja se inicie a construgdo da laje de concreto e, em seguida, do
pavimento, com a camada de brita e o revestimento asfaltico, pois esses
elementos garantem que os blocos permanegam estaticos em caso de
chuvas fortes e/ou em caso da elevagdo do nivel d’agua.

A execucdo da laje de concreto deve ser feita com cautela para
que ndo haja perfuragio ou danificagdo da manta sintética. Além disso, é
importante que se mantenham a laje e a cortina de concreto da ponte
como duas estruturas isoladas. Uma junta similar a junta de dilatagdo
deve ser instalada entre elas para que se permita a movimentagdo da
laje, decorrente do recalque do solo.

53 MODELAGEM NUMERICA

A modelagem numérica foi feita no programa Plaxis 8.6,
conforme os procedimentos descritos em 4.4. A finalidade foi a
determinacdo das deformacdes do solo e dos esfor¢cos e deslocamentos
nos elementos de fundagdo. Além disso, buscou-se criar um modelo que
se ajustasse aos valores de deslocamentos obtidos em campo pela
instrumentacdo até a data da execugdo da pesquisa (2017).

5.3.1 Concepciao dos elementos de fundaciao

Para a modelagem no software 2D, foi necessario uma adaptacdo
do arranjo tridimensional das estacas. Conforme a Figura 35, existem
duas segdes transversais tipicas que podem ser assim observadas (Figura

68):

a) Se¢do com duas estacas de inclinagdes opostas;
b) Secdo com apenas uma estaca, inclinada em rela¢do ao eixo
do bloco na diregdo da ponte.

Desse modo, identificaram-se trés configuragdes distintas de
estacas denominadas 4, B e C:
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Figura 68 Configuragdo geométrica considerada para as estacas (bloco P5)
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Fonte: Da autora.

Uma secdo transversal abrangendo duas estacas resulta num
esforgo médio aceitavel em um modelo bidimensional. Essa sec¢do (tipo
(a) na Figura 68) foi considerada para modelagem. Nesse caso, sdo
consideradas duas linhas de estacas: uma linha composta por 12 estacas
(A e C) e uma composta por 6 estacas (B), para a aplicacdo da equagdo
(71) e similares, de equivaléncia 3D para 2D.

No entanto, considerou-se também a possibilidade de as estacas A4
e C receberem esfor¢os distintos, devido a influéncia da estaca B no
alinhamento com 4. Dessa forma, realizou-se uma segunda modelagem,
com um cenario contendo apenas uma linha de estacas (se¢do tipo (b) na
Figura 64).

5.3.2 [Etapas de execucio do aterro

O aterro ja executado até a aquisicdo dos dados foi construido em
trés etapas (Tabela 26), conforme descrito pela empresa fiscalizadora e
ilustrado na Figura 69.
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Tabela 26 Datas e cotas das etapas de execugdo do aterro
Cota Data Dias
Inicial 4,13 13/08/2012 0
Aterro01 5,07  29/04/2015 118
Aterro 02 7,22 28/01/2016 392
Aterro 03 9,47  29/03/2016 453
Redugdo 8,77 04/2016 439

Fonte: Da autora, com base nas informa¢des de Prosul (2017).

Figura 69 Etapas de execug@o do aterro, na segdo transversal, com sobrecarga

9m Concluido em 29/03/2016
7m m Concluido em 28/01/2016
=7 Aterro 2 \
2 o0 Concluido em 29/04/2015
Aterro 1 -
3m

Terreno antes do
Cota 0 aterro

Fonte: Adaptado de Prosul (2017).

Longitudinalmente, cada etapa de aterro foi considerada até cerca
de 10 a 12m do bloco de fundagdo, de forma a compor a geometria do
aterro existente até a data da pesquisa, como ilustrado anteriormente na
Figura 31.

Considerou-se o tempo de execucdo de cada etapa como cinco
dias, assemelhando-se a uma carregamento instantdneo para o subsolo
argiloso. A cravacdo das estacas ndo foi considerada na modelagem,
sendo esses elementos ja inseridos no cenario inicial. Por sua vez, a
concretagem do bloco de coroamento (bloco P5) ocorreu apds o aterro
ter sido executado. Para concretagem do bloco, houve o arrasamento do
topo das estacas, fato que ndo foi considerado na modelagem. No
cenario considerado, as estacas ja estdo com o topo na cota final
(arrasados) e aparecem, portanto, embutidas no solo.

Dessa forma, a simulagdo até a data atual foi dividida em dez
etapas, descritas na Tabela 27. Ao fim da etapa 10, simulou-se a
projecdo adensamento caso o aterro fosse mantido com esta cota. Assim,
pode-se comparar a estimativa de recalque total fornecida pelo programa
com o calculo tradicional descrito em 2.5.2 ¢ com o método de Asaoka
(1978), para os dados das placas de recalque.
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Tabela 27 Etapas de execucdo do aterro até 2017

. .C'ot'a Cota Aterro  Duragao Data de Data de Dias em
Atividade inicial final . . A relagdo
(m) (dias) inicio Término PV
(m) (m) a0 inicio
Aterro 01 4,40 5,07 0,67 5 24/04/2015  29/04/2015 118
’zgilf:;‘fgtl" 5,07 5,07* 0 269 29/04/2015  23/01/2016 387
Aterro 02 5,07 7,22 2,15 5 23/01/2016  28/01/2016 382
gg?f:;‘fg‘z" 7,22 7,20% 0 56 28/01/2016  24/03/2016 448
Aterro 03 7,22 9,47 2,25 5 24/03/2016  29/03/2016 453
’zgilf:;‘fgg" 9,47 9,47* 0 13 29/03/2016  11/04/2016 466
Escz‘t’:f;" do 547 8,77 20,70 1 11/04/2016  12/04/2016 467
Adensamento 8,77  8,77* 0 2 12/04/2016  14/04/2016 469
C‘g‘:ﬁfcgjm 8,77 8,77* 0 1 14/04/2016  15/04/2016 468
Adensamento
atéapresente 8,77  8,77* 0 552 15/04/2016  19/10/2017 1019
data
Projecdo de 8,77 8,77* 0 - = . -

consolidagdo

*Sem considerar o recalque

Para o aterro de complementacdo até o bloco de fundacio,
estimou-se sua execucdo 150 dias apods a ultima leitura da placa de
recalque. Foram geradas etapas distintas para retirada da sobrecarga,
montagem do arranjo com EPS e aterro com brita, pavimento e
construg@o da berma, sendo acrescidas mais seis etapas as descritas na
Tabela 27. Apesar dessas etapas serem modeladas separadamente, o
resultado ainda se aproxima de um carregamento instantineo para
argilas, ja que os intervalos considerados foram de poucos dias.

Tabela 28 Etapas de execug@o e adensamento do aterro de complementacio

. Duragdo Data de Data de Dlas~ em
Atividade . s A relagdo ao
(dias) inicio Término PV
inicio
+ Adensamento 150 19/10/2017 18/03/2018 1169
Retirada da sobrecarga e 5 18/03/2018  23/03/2018 1172
escavagdo
Instalagdo do EPS 5 23/03/2018 28/03/2018 1177
Finalizagdo (brita, berma e 5 28/03/2018  02/04/2018 1182
pavimento)
Projegdo de recalque - 02/04/2018 - -

Fonte: Da autora.
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A tultima etapa refere-se a consolidagdo de todo o aterro e,
portanto, foi modelada com o critério de minima poropressio, ou seja,
até as poropressoes terem se dissipado a um valor minimo, indicando o
final das deformacdes.

5.3.3 Parametros do subsolo

A interpretagdo dos ensaios CPTu, SPT, adensamento, triaxial e
palheta permitiu a obtengdo dos pardmetros geotécnicos. As equagdes
empregadas estdo descritas no item 2.4 e os resultados encontram-se
discutidos adiante. Destaca-se que todos os ensaios considerados foram
realizados para a implantagdo da rodovia de duplicagdo da BR-470 e,
portanto, anteriores a execugdo do aterro.

Para divisdo do subsolo, foram analisadas as camadas descritas
em 5.1.2, cujas cores adotadas para sua representagdo estdo expostas na
Figura 70.

Figura 70 Legenda para as cores de cada camada do solo de fundagao
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Areia com pedregulhos

Camada mais resistente

BN

Fonte: Da autora.

A Figura 71 mostra os dados obtidos pelo ensaio CPTu na estaca
18+900, as cores distribuidas indicam as camadas arbitradas na
interpretagao.
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Figura 71 Resultados do ensaio CPTu para o km18+900
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Fonte: Da autora.

Ressalta-se o comportamento de resisténcia de ponta na cota -1,5
a -4,5m aproximadamente, onde ha uma possivel camada de turfa e
argila arenosa, a qual nio ¢ registrada pela sondagem SPT no km
18+620. Por essa razdo, como ja explicado anteriormente em 5.1.2,
nesse intervalo os valores foram desprezados na obtengdo dos
parametros geotécnicos caracteristicos da camada de solo mole.

O ensaio CPTu permitiu a classificagdo do solo de acordo com
seu comportamento (Figura 72).

Para as camadas argilosas a classificacdo de Robertson mostra-se
bastante uniforme e coerente com o observado nas sondagens SPT. Ja
para as camadas mais profundas, descritas como granulares, o método
SBT oscila entre areia, silte e argila. No entanto, vale lembrar que a
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classificacdo Icrw € valida para o comportamento, ndo descrevendo
necessariamente a granulometria do material.

Figura 72 Classificagdo do comportamento do solo por SBT proposto por
Robertson (1990)
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A classifica¢do do solo pela norma brasileira de sondagem SPT,
bem como a descri¢do apresentada no relatério de sondagem no km
18+620 podem ser observadas na Tabela 29.

Tabela 29 Classificagdo do solo pelo ensaio SPT
Classificagdo do solo —

Cota (m) Classificagdo visual NBR 6484 (2001)
3.4 Aterro Areia pouco compacta
2,4 Areia Areia pouco compacta
1,4 Areia Areia fofa

0,418 a-20,5 Argila Argila muito mole
-21,5 Argila Argila mole
-22,5 Argila Argila média
-23,5 Argila Argila rija
-24,5 Areia Areia compacta
-25,5 Areia Areia compacta
-26,5 Areia Areia muito compacta

Fonte: Da autora.

Para determinagdo do peso especifico, o resultado da equagdo
(24), aplicada ao longo do perfil, é exposto na Figura 73. Os valores
pontuais referem-se a determinacdo advinda de indices fisicos das
amostras de adensamento e triaxial.
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Figura 73 Determinagdo do peso especifico natural pelo perfil
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Fonte: Da autora.

Os valores de peso especifico variam de 14 a 16,5kN/m* para a
camada principal de solo mole, aproximando-se dos valores observados
nas amostras de laboratorio. Quando a profundidade atinge as camadas
granulares ha o aumento do peso especifico, o que € coerente com o
esperado devido a alteracdo do tipo de solo. No entanto, nota-se a
discrepancia entre os resultados pelo CPTu e pelo SPT. Para a
modelagem, usou-se a média dos resultados para correlagdo com CPTu,
j& que, nesse caso, tem-se a estimativa do aumento do peso especifico
com a profundidade. Sendo informado o mesmo valor para o peso
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especifico no estado natural e para o estado saturado, ja que o solo
localiza-se abaixo do nivel d’agua.

O calculo do peso especifico distribuido pelo perfil permitiu a
determinacdo do perfil de tensdes totais e efetivas, pelas equagdes (26) e
(27), cujo resultado ¢ ilustrado no grafico da Figura 74. Por sua vez, a
pressdo de pré adensamento pode ser analisada pelo rearranjo das
correlagdes propostas em 4.1.3 para valores de OCR pelo CPTu. A
Figura 74 mostra os perfis obtidos para as tensdes de pré adensamento
pelas diferentes equagdes, bem como pelo método de Pacheco e Silva
nas curvas de adensamento, apresentadas por Grando (2016) para os
ensaios pontuais nas cotas indicadas. Os valores de OCR estdo também
apresentados na Figura 74.
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Figura 74 Tensoes totais, efetivas, pressio de pré adensamento e OCR pelo
ensaio de CPTu
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150

Observa-se que, com excegdo da equacao (45) proposta por Chen
e Mayne (1996), as correlagdes indicaram argilas levemente pré
adensadas, com uma tendéncia de diminuicdo de OCR conforme o
aumento da profundidade. Os valores de k arbitrados referem-se aos
coeficientes k& obtidos com os dados de adensamento para cotas
especificas (retroanalise). Dessa forma, adotou-se o perfil descrito pela
correlagdo de Kulhawy e Mayne (1990) e £=0,26 como o mais
representativo para a modelagem numérica. Assim uma média
aproximada levou a um OCR de 1,2 para a camada de solo muito mole e
1,12 para a camada de solo mole.

A determinagdo da resisténcia ndo drenada foi feita conforme o
proposto em 4.1.2.2. O primeiro grafico da Figura 75 mostra Su
distribuido para o perfil com a aplicagdo de diferentes valores de Nkt.
Esses valores foram obtidos por meio da equagdo (30) para os ensaio de
palheta e triaxial realizados nas cotas -3m e -9m aproximadamente.
Como os ensaios para a cota -3m ndo foram realizados na camada de
argila mole mais representativa, ndo se optou por considerar os Nkt
referentes a eles, ja que o coeficiente varia com o tipo de deposito.
Sendo assim, avaliou-se o uso dos coeficientes obtidos a partir dos
ensaios laboratoriais da cota -9m. Nesse caso, o valor obtido com o uso
da resisténcia ndo drenada do ensaio de palheta se mostrou mais
satisfatorio e dentro do intervalo proposto pela literatura (Nkt=10,9). Os
valores de Su obtidos para o perfil com este Nkt mostraram-se também
coerentes com os descritos na literatura para solos moles.

O segundo grafico da Figura 75 mostra o perfil de Su obtido com
a aplicagdo do Nkt de 10,9, comparando-o com os valores de Su por
correlagdes para a sondagem SPT. Nota-se a baixa sensibilidade do SPT
para solos moles, onde a resisténcia ndo drenada ndo ¢é sequer
considerada na correlagdo. Para os solos granulares, a crescente
resisténcia ocorre para ambos os ensaios, sendo muito mais acentuada
para correlagdes de SPT.

Para analise na presente pesquisa, usou-se a distribui¢do pelo
perfil de CPTu, desprezando os resultados da cota 0 a -5m. Para esse
intervalo, empregou-se o prolongamento da tendéncia de resisténcia nao
drenada nas cotas abaixo. O resultado é visto sobreposto no segundo
grafico da Figura 75.

A resisténcia ndo drenada é importante principalmente para a
obtencdo de fatores de seguranca em argilas em situagdes ndo drenadas.
Para avaliacdo dos solos granulares e para solos argilosos em situagdo
drenada, torna-se necessaria a determinagdo de angulo de atrito e
intercepto coesivo. Para o angulo de atrito em solos granulares,
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empregaram-se correlagdes tanto para o ensaio SPT quanto para o
CPTu.

Valores proximos foram encontrados para as correlagdes SPT,
que sdo as mais usuais em projetos correntes de engenharia, sobretudo
para fundagdes. Na camada inicial, os valores se aproximam de 30°, um
valor usual para solos ndo coesivos. Na camada de maior profundidade
o angulo de atrito variou entre 45° e 55° resisténcias mais altas
conforme o esperado, pela presenca de pedregulhos. Nessa camada, as
correlagdes de CPTu para areias mostraram-se bastante dispersas, porém
com valores médios entre 20 e 30°. Valores de 20 a 30° costumam ser
utilizados em solos residuais ou argilas. Para solos com pedregulhos, a
literatura permite interpretar os resultados para SPT com mais coeréncia,
sendo estes os adotados no projeto.

Para as duas equagdes aplicadas para argilas, o angulo de atrito
encontrado oscilou no intervalo de 30° a 40°, no entanto com
comportamentos bem distintos no perfil. Pela equagdo (40), de Mayne
(2006), a tendéncia ¢ de diminuicdo do &ngulo de atrito conforme o
aumento da profundidade, enquanto que o oposto é observado para a
relag@o proposta para OCR e coeficiente de empuxo no repouso. Além
disso, o intervalo encontrado apresenta-se com resisténcia maior do que
os dados registrados para argilas brasileiras (Tabela 11).
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Figura 75 Parametros de resisténcia do subsolo por correlagdes com CPTu e
SPT
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Por essa razdo, optou-se por realizar a conferéncia com a
resisténcia ndo drenada do perfil. O procedimento descrito em 4.1.2.5
foi aplicado num cenario de elementos finitos, mostrado na Figura 76. A
Figura 77 mostra o carregamento simulado ¢ a mostra o resultado da
ruptura ¢ o intervalo de profundidade considerado para verificagdo das
tensdes vertical e horizontal.

Figura 76 Malha considerada na modelagem

Fonte: Da autora.

Figura 77 Carregamento simulado até a ruptura do solo mole

Fonte: Da autora.
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Figura 78 Resultado da ruptura
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Fonte: Da autora.

Foram simulados carregamentos crescentes para trés valores de
angulo de atrito, sendo eles: 35°, 25° e 20°. A comparag@o com o perfil
de Su pode ser observada na Figura 79, na qual ja foi aplicada a relagdo
[(01-03)/2 = (ov-0n)/2 = Su].

Figura 79 Resisténcia ndo drenada com retroanalise em elementos finitos
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Fonte: Da autora.

Nota-se que o angulo de 25° foi o que resultou num cenario mais
proximo do perfil de resisténcia ndo drenada. O valor também se mostra
coerente com os apresentados pela literatura. Ressalta-se que este
procedimento estd longe de ser o mais indicado para obtengdo de
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pardmetros de resisténcia, ¢ so6 foi utilizado pela auséncia de ensaios
triaxiais CD ou CU nas argilas.

Em relagdo ao intecepto coesivo adotado para cada camada, os
valores basearam-se no fato de solos granulares apresentarem pouca ou
nenhuma coesdo e argilas normalmente adensadas apresentarem
intercepto coesivo nulo. Por essa razdo, valores muito proximos a zero
foram empregados nessas camadas. Para a camada inicial, composta por
diferentes granulometrias, mas com a presenca de argila, considerou-se
um valor aproximado de 15kPa.

A interpretacdo do solo para modulo de elasticidade apresentou-
se bastante complexa, tanto para o solo mole quanto para as outras
camadas. O modulo de elasticidade para solos moles nao foi empregado
na modelagem, ja que a analise foi feita com pardmetros de
adensamento. Contudo, faz-se aqui alguns comentarios quanto a sua
magnitude. Os valores obtidos para correlagdes se mostraram bastante
dispersos e, além disso, para a interpretacdo no abaco de Duncan e
Buchignani (1976), é necessario o conhecimento da plasticidade do solo,
0 que no caso, sabe-se apenas pontualmente e ndo distribuido pelo
perfil. Um valor de Indice de Plasticidade comum para argilas foi
aplicado na camada de solo mole (40%) e outro para a camada granular
(10%). Dessa forma, pdde-se determinar os valores de modulo de
elasticidade pelo perfil, ja que os valores de OCR sdo conhecidos
(Figura 80).

Os perfis encontrados assemelham-se bastante quanto a variagdo
de valor frente a variagdo de comportamento do solo. No entanto, em
termos de magnitude € notavel uma diferenca significativa de até
3000kPa para as correlagdes em solos argilosos. Dado o fato do
desconhecimento do indice de plasticidade, tende-se a interpretar o solo
mole com a correlagdo proposta pela equacdo (49) para solos NA, ja que
0os OCR do deposito se aproximam de 1,0. Destaca-se contudo, que este
modulo refere-se ao modulo oedométrico, no qual o coeficiente de
Poisson é considerado nulo, pois o solo € confinado lateralmente.

Para argila rija, a correlagdo de Trofimenkov (equagdo (51))
resultou num valor constante de 20.000kPa.

Para as camadas granulares, o modulo de elasticidade possui
importancia na modelagem. Porém, para estas camadas mais correlagdes
foram aplicadas e se mostraram coerentes com os valores médios
indicados para estes tipos de material. A correlagdo proposta por
Schnaid e Odebrecht (2012) se mostrou bastante similar com o resultado
de Decourt (equacdo (57)) para SPT. Dessa forma, interpretaram-se as
camadas mais resistentes com valores médios dessas correlagdes.
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Figura 80 Perfil de modulo de elasticidade
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Os parametros de adensamento, conforme descrito na
metodologia, foram inicialmente interpretados como idénticos aos do
km18+900, descritos por Grando (2016) e apresentados na Tabela 19,
provenientes de resultados de ensaios de adensamento.

No entanto, cenarios simulados com o uso dos pardmetros de
adensamento citados resultaram em deformagdo de magnitude bastante
superior a registrada em campo pela instrumentagdo com placas de
recalque. A modelagem apresentou um recalque de cerca de 2m,
enquanto que a instrumentagdo indica a estabilizacdo dos recalques em
aproximadamente 1,2m.

Como os parametros de adensamento sdo os que governam a
parcela de recalque primario, avaliou-se como necessario realizar o
ajuste dos valores utilizados. Dessa forma, conforme descrito na
metodologia, os pardmetros Cc e Cr foram retirados do relatério da
implantagdo da BR-470 na década de 90 (Prosul, 2012).

Quanto ao coeficiente de permeabilidade, kv, foi distribuido no
perfil pela correlacdo de Lunne et al. (1997) (equagdes (64) e (65)), o
resultado pode ser observado no grafico da Figura 81.
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Figura 81 Distribuicdo do coeficiente de permeabilidade vertical — método de
Lunne (1997)
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Fonte: Da autora.

Na modelagem, os valores considerados foram os valores médios
para cada camada, sendo que nas camadas argilosas considerou-se a
relagdo ki/kv=2. Nas demais camadas, esta razdo foi considerada como
unitaria.

Os valores médios obtidos no grafico mostrado anteriormente
para valores de ky indicam valores bastante coerentes para os tipos de
solos considerados. Esse comparativo pode ser feito usando os
intervalos de permeabilidade considerados tipicos para cada intervalo da
classificacdo Icrw proposta por Robertson (2015) (Tabela 21).
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E importante ressaltar que a permeabilidade empregada nas
camadas argilosas ndo necessariamente refere-se ao real subsolo, pois o
que se desejou foi simular a permeabilidade do sistema (solot+godrenos)
para que as deformacdes fossem compativeis com as de campo, uma vez
que os elementos drenantes (geodrenos) ndao foram inseridos na
modelagem numérica.

Por fim, as analises de cada pardmetro geotécnico resultaram no
conjunto de pardmetros a serem inseridos no programa de modelagem
numérica expostos na Tabela 30 a seguir:

Tabela 30 — Parametros geotécnicos para o subsolo

A Aterro/ SO!O Solo Areia com Camsilda
Parametro . muito mais
areia mole pedregulho .
mole resistente
Modelo (MM Soisoil  Sosoir o o Mobr
YNat [KN/m?] 17,0 15,7 16,3 17 18
Vsat [KN/m?] 17,0 15,7 16,3 17 18
kg [m/s] 1-10° 2,58-10° 2,07-10° 3,26:10° 9,44-10°°
ky [m/s] 1-10° 1,29:-10°  1,03-10° 1,63-10° 4,72-10°°
ky [m/dia] 0,864 2,234 1,78-10* 2,82:10* 0,816
ky [m/dia] 0,864 1,12-10*  8,92-10* 1,41-10* 0,408
E [kPa] 20.000 -- -- 30.000 80.000
v 0,3 0,48 0,48 0,35 0,35
¢ [kPa] 15 5 5 2 2
o [°] 30 25 25 35 50
Cc -- 0,471 0,471 -- --
Cs -- 0,03 0,03 -- --
€ -- 1,415 1,415 -- --
OCR -- 1,2 1,12 -- --

Fonte: Da autora.
5.3.4 Parametros do aterro

Os parametros elasticos e geotécnicos dos materiais de aterro
foram retirados da literatura. Nao se considera que haja muita variagdo
em relacdo a estes valores, uma vez que esta se utilizando materiais com
propriedades conhecidas. Os parametros considerados para o aterro ja
executado e para o aterro de complementacdo com EPS estdo descritos
na Tabela 31.
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Tabela 31 Pardmetros de entrada para o programa, referentes aos materiais do
aterro e pavimento

Pariametro Pavimento Brita EPS Areia Aterro
Modelo Line.ar Mohr Line.ar Mohr Mohr
elastico  Coulomb elastico  Coulomb Coulomb
Ynat [KN/m?] 20 20 0,22 17 18
Ysat [KN/m?] -- 21 0,22 18 19
ky [m/dia] - 8,0 -- 86,4 9,44-10°¢
ky [m/dia] -- 8,0 -- 86,4 0,408
E [kPa] 3.000.000 170.000 5.000 50.000 80.000
v 0,3 0,35 0,25 0,3 0,35
¢ [kPa] 200 1 10 10 5
o [] 20 40 33 40 30

Fonte: Fernandes e Trichés (sem data), Severi et al. (2010), Prosul (2017).

Para a laje de concreto e o bloco de fundagdo da ponte, utilizou-
se 0 modelo linear elasticos com os pardmetros prescritos na norma
NBR6118  (2014) e NBR6120 (1980). Sendo  y=25kN/m?,
E=27.000.000kPa e v=0,2.

5.3.5 Resultados obtidos para o aterro ja executado
5.3.5.1  Analise dos recalques

Os dados referentes as placas de recalque estdo exibidos no
grafico da Figura 82. A linha em vermelho representa o cenario inserido
no programa para a modelagem, sem considerar o recalque. Constatou-
se que houve uma incoeréncia entre a data de execugdo do aterro
fornecida pela fiscalizagdo e a informada pelo monitoramento de campo.
Essa diferenca foi desprezada para fins de comparagio das deformacdes
totais.
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Figura 82 Dados do monitoramento com placas de recalque
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Fonte: Fornecido por Prosul (2017).

As deformagoes verificadas com a simulagdo em modelagem
numérica foram comparadas com os dados de monitoramento de campo.
Assim, a modelagem foi feita até 2017, conforme a Tabela 27. Os
resultados de deformagdes para o perfil longitudinal pelo método de
elementos finitos podem ser vistos na Figura 83.
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Figura 83 Deslocamento final da malha de elementos finitos (ampliada 5 vezes
e com maximo deslocamento de 1,01m)

Fonte: Da autora.

Em especial, o resultado para o comportamento do solo quanto
aos recalques, ¢ exposto na Figura 84.

Figura 84 Deformagdes verticais totais [m] (maxima deformagao = 1,02m)

0.300

0.100

Fonte: Da autora.

Em relag@o a magnitude dos recalques, a modelagem mostrou-se
bastante satisfatoria, sendo os valores bastante proximos: 1,02m para o
resultado do Plaxis e 95cm para o registrado pelo monitoramento.
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O desenvolvimento do recalque ao longo do tempo, no entanto,
mostrou-se bastante diverso. No resultado do programa, os recalques
ocorreram bem mais rapidamente do que em campo. Em relagdo ao
cenario empregado na modelagem, a principal caracteristica a ser
observada ¢ a se que foram considerados carregamentos proximos a
instantaneos, enquanto que provavelmente na realidade eles se deram ao
longo de varios dias. Mesmo assim, o comportamento resultante se
afasta do esperado, tendo em vista a baixa permeabilidade das camadas
de solo mole.

No entanto, para o estudo, o que se deseja & obter os
deslocamentos totais, ja que o desempenho das estacas deve ser avaliado
considerando a magnitude final dos deslocamentos, independente do
tempo em que ¢ atingida essa magnitude.

Assim, a principal informacao a ser verificada € o comportamento
final da curva de deslocamento vertical, em que o Plaxis aparenta
indicar uma estabiliza¢do dos recalques muito mais evidente que as
placas de recalque.

Dessa forma, buscou-se fazer uma comparagio do recalque total,
ndo somente até o fim das leituras do monitoramento, mas sim até o fim
da dissipacdo das poropressdes no solo, considerando uma situacdo
hipotética em que o aterro ¢ mantido com sobrecarga.

Calculos tradicionais com a equagdo (15) aplicada considerando
uma camada Unica de argila, resultam em:

Ahp:( 0,03 .24.10g106,8+ 0,471 24 log 178,3 J

1+1,445 93,3 141,445 106,83

Ahp =1,04m

Ou seja, uma previsdo de recalque de 1,04m, ao qual deve-se
ainda somar uma previsdo para o recalque imediato (equacgao (14)):

7,5-(1-0,5%)-0,28

A, =2-5,0517-
2800

10cm

Ressalta-se que o recalque imediato ¢ dificil de se estimar com
exatiddo, devido a complexidade de determinagdo dos parametros
elasticos bem como da geometria do aterro provisorio.

Por essa razdo, e pelo fato de que o método tradicional considera
as cargas aplicadas em uma Unica etapa ¢ sem as compensacdes de
recalque, avaliou-se também os dados das placas de recalque para a
concepgdo de uma previsdo realista da magnitude total dos recalques.
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Para os dados de monitoramento, aplicou-se o0 método de Asaoka
(1978), obtendo os seguintes resultados (Figura 85):

Figura 85 Método de Asaoka para os dados da placa de recalque 02 (maior
deslocamento)
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Fonte: Da autora.

As duas nuvens de pontos claramente identificadas referem-se as
duas etapas distintas consideradas. Ambas as retas mostraram-se
bastante proximas e paralelas a reta de referéncia. O cruzamento da
ultima reta pode ser considerado em aproximadamente 1,15m, valor que
prevé pouco aumento na magnitude das deformagdes ja registradas (caso
o aterro fosse mantido na cota atual da sobrecarga).

Em relagfo a previsdo feita pelo Plaxis, foi feita uma analise até
as dissipagdes do excesso de pressdo neutra, resultando numa magnitude
maxima de 1,12m (Figura 86):
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Figura 86 Previsdo de recalques totais pelo Plaxis [m] (méximo recalque
=1,12m)
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Fonte: Da autora.

Notou-se a convergéncia de valores encontrados pelos dois
métodos, sendo a previsdo do Plaxis alguns centimetros menor (1,12m)
que a aplicagdo do método de Asaoka (1,30m).

Dessa forma, os resultados avaliados pelos dados de
monitoramento puderam auxiliar a calibracdo do modelo inserido no
programa, aferindo maior confiabilidade nos parametros geotécnicos
adotados na modelagem.

E importante ressaltar que os elementos de geodreno nio foram
inseridos na modelagem, conforme descrito anteriormente. No entanto,
o recalque obtido ¢ bastante similar ao medido em campo. Logo,
considera-se que os valores de permeabilidade inseridos no programa
permitiram a obtencdo de um cenario proximo a drenagem
proporcionada pelos geodrenos instalados em campo.

5.3.5.2  Analise dos deslocamentos horizontais

As deformagdes horizontais ocorridas até 2017 ndo tiveram seu
acompanhamento continuo desde o inicio da constru¢do do aterro. O
inclinémetro do km18+630a possui medidas de 2015 até 2016 (Figura
88) porém sem abranger o periodo da execugdo da segunda etapa do
aterro. O inclindmetro do km18+630b (Figura 89) possui medidas de
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janeiro a outubro de 2017 e o do km18+610 de novembro de 2016 a
outubro de 2017 (Figura 90). Isso deve-se ao fato da inutilizagdo do
primeiro inclindmetro devido ao impacto mecanico dos equipamentos
de campo. Os outros instrumentos foram entdo instalados
posteriormente.

A Figura 87 mostra o posicionamento dos inclindmetros em
relagdo ao aterro e os vetores resultantes (sem escala) indicando o
sentido do deslocamento maximo no meio da camada mole medido por
cada inclindmetro.

Figura 87 Posicionamento dos inclindmetros e sentido dos deslocamentos
medidos
N
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Fonte: Adaptado de Prosul (2017).



Figura 88 Medidas do inclinometro do km 18+630a
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Figura 89 Medidas do inclinometro do km 18+630b

RST Instruments Ltd.
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Figura 90 Medidas do inclindmetro do km 18+610

RST Instruments Ltd.
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Nota-se que os inclindmetros indicam magnitudes pequenas, na
ordem de 2 a 4cm nos periodos considerados. No entanto, o fato de os
dados nao serem registrados desde o inicio da execucdo do aterro faz
com que permanega a incerteza quanto as deformagdes totais.

Quanto ao sentido dos deslocamentos, estes se mostraram
coerentes para o inclindmetro do km18+650, no sentido de se afastar da
base do aterro, conforme o esperado. Contudo, o inclindmetro do
km18+610 apresentou comportamento bastante divergente, ao indicar
um movimento em dire¢do ao aterro. Tal fato foi considerado como uma
possivel incoeréncia dos eixos (A e B) informados.

O resultado para as deformagdes horizontais pela modelagem
numérica ¢é ilustrado na Figura 91, sendo o valor maximo 0,45m.

Figura 91 Deslocamentos horizontais pela modelagem numérica [m] (maximo
deslocamento horizontal=0,45m)
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Fonte: Da autora.

Uma secdo na base do aterro permite a verificagdo dos
deslocamentos do solo a ser comparado com os dados dos inclindmetros
(se¢@o aa na Figura 91). Verifica-se que o formato das curvas ¢ bastante
similar, indicando o deslocamento maior no intervalo de cota entre O € -
4m, profundidades 4 e 8m pelos graficos dos inclindmetros, os quais
estdo instalados numa cota aproximada de 4m.
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Figura 92 Perfil de deformacdes horizontais para uma secdo na base do aterro
pela modelagem numérica
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Fonte: Da autora.

Em relagdo a magnitude do deslocamento, o resultado maximo
apresentado pelo Plaxis (46cm) ¢ bastante superior ao registrado pela
instrumentacdo. Esse fato permite concluir que o0s maiores
deslocamentos ocorrem em momentos proximos a aplicagdo da carga,
uma vez que os deslocamentos monitorados em intervalos entre as
etapas de construgdo sdo bem pequenos.

5.3.6  Analise dos deslocamentos previstos para o aterro com EPS
Confirmados o parametros geotécnicos de entrada no programa,

fez-se a simulacdo das deformagdes apods a implantagdo do projeto de
complementagdo do aterro. O resultado pode ser visto na Figura 93.
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Figura 93 Deformagdo final apds o aterro com EPS (aumentado 5 vezes —
maximo deslocamento = 0,94m)
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Fonte: Da autora.

Em relagdo aos recalques, tem-se uma evolugdo pequena,
decorrente da construg@o do aterro de complementagéo. Para a regido de
EPS, com camada de brita, os valores estimados para recalque ndo sdo
significativos a ponto de tornarem-se preocupantes para a execugdo do
pavimento, finalizagdo e desempenho da rodovia. Para a regido do aterro
ja executado o alivio de tensdes com a retirada da sobrecarga permite
uma leve expansdo da camada de argila.

Analisando somente o recalque provocado pelo projeto de
complementa¢do do aterro tem-se que a maior parcela de recalque a
ocorrer ¢ na berma de equilibrio ap6s o bloco, dado o fato de este local
ter recebido pouca influéncia do aterro executado até entdo. Os
recalques para o aterro com EPS possuem magnitudes baixas, de cerca
de 15cm (Figura 94).
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Figura 94 Recalque provocado pela execucdo do aterro de complementagdo [m]
(maximo recalque=0,21m)
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Sobre os deslocamentos horizontais, a implantagdo da berma faz
com que a problematica de sobrecarga assimétrica seja reduzida. Desse
modo, tem-se a tendéncia de compensacao dos esforgos, inclusive com a
tendéncia de retorno das estruturas de fundacdo a posicdo original
(Figura 95). Nota-se que o maximo deslocamento (8cm) ocorre apés a
berma e, nesse caso, longe das estruturas de fundagéo.
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Figura 95 Desloocamentos horizontais devido a execugdo do aterro de
complementacgdo [mm]

[¥10°m]

60.000

40.000

20.000

—1 0.000

—1-20.000

40.000

-60.000
Horizontal phase displacements (dUx)
-80.000 Extreme dUx -77,24¥10° m

Fonte: Da autora.
5.3.6.1  Simulac¢des comparativas

Para comprovagdo da validade da solugdo adotada, fez-se mais
duas simulag¢des hipotéticas diferentes:

a) Simulacdo do mesmo aterro com EPS, porém executado sem
a berma apo6s o bloco;

b) Simulagdo de construgdo de um aterro tradicional, sem uso
de material leve.

A avaliag¢do e comparagdo dos resultados permite o entendimento
do comportamento do subsolo frente a essas diferentes solicitagdes.

Para um aterro com EPS, porém sem a berma, os recalques sdo
proximos aos descritos, porém pouco maiores (recalque maximo
=22cm) (Figura 96).
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Figura 96 Hipotese comparativa (a) — recalques —aterro com EPS sem berma
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Fonte: Da autora.

No entanto, em termos de deslocamentos horizontais, tem-se que
os maiores deslocamentos ocorrem proximos a base do aterro, conforme
o esperado. Nesse caso, ha uma influéncia muito maior nos elementos
de fundacdo, como pode ser observado na Figura 97, onde pode-se
observar um deslocamento previsto de 8cm. Assim, nota-se que a berma
de fato exerce um papel importante para a redugdo dos esfor¢os nas
estacas, conforme o objetivo proposto.
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Figura 97 Hipotese comparativa (a) — deslocamento horizontal - Aterro com
EPS sem berma [mm]
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Para a hipdtese comparativa (b), o aterro com EPS foi totalmente
substituido por solo, ndo sendo previsto materiais como brita ou
pavimento. A berma de equilibrio também ndo foi considerada. O
resultado mostra que tanto o recalque, quanto os deslocamentos
horizontais possuem magnitudes mais significativas. Para analise do
recalque, tem-se um valor maximo de 34cm (Figura 98).
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Figura 98 Hipodtese comparativa (b) — recalques - Aterro sem EPS [m]
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Para analise dos deslocamentos horizontais, a Figura 99 mostra
um comportamento similar ao descrito para um atrerro com EPS mas
sem berma. No entanto, a magnitude dos deslocamentos é maior (cerca
de 15cm).

Figura 99 Hipdtese comparativa (b) — deslocamentos horizontais — aterro sem
EPS
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Fonte: Da autora.
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Dessa forma, nota-se que a substituicdo do material do aterro por
um de menor densidade de fato resulta em reducdo significativa dos
deslocamentos. Ademais, a alternativa de construcdo da berma mostrou-
se importante para que os deslocamentos horizontais ndo se
concentrassem na base do aterro, onde estdo localizados os elementos de
fundacgio.

5.3.7 Esforcos nos elementos de fundagio da ponte

O comportamento de deslocamento dos elementos de fundagao da
ponte pode ser avaliado com o comparativo das leituras topograficas da
cabega das estacas com o resultado da modelagem numérica. As
informacgdes referentes as leituras topograficas sdo do momento em que
a empresa iniciou a preparagdo para a concretagem do bloco de
coroamento (abril de 2016). Ou seja, nesse momento o aterro ja havia
sido executado, porém nem todo o recalque havia ocorrido ainda.

Esse deslocamento medido em campo (Figura 100), no entanto, ¢
referente a diferenca com o projeto ¢ ndo com a situagdo inicial das
estacas cravadas, uma vez que ndo foi emitido o boletim de cravagao
com os dados apos a execucao.

Figura 100 Movimentagao da cabeca das estacas medida em campo [cm]
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Fonte: Adaptado de Prosul (2017).
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Notam-se valores bastante dispersos, mesmo para estacas
posicionadas na mesma configuragio geométrica. Com relagdo ao
sentido dos vetores, mostraram-se coerentes em relacdo ao esperado,
indicando uma movimentac¢do predominante no sentido da ponte (oposta
ao aterro) e uma de menor magnitude na dire¢do da rodovia existente.
Esta ultima pode ser decorrente do maior recalque ocorrer na regido
mais afastada da BR ja implantada, dada a influéncia dela no
adensamento das camadas de argila proximas.

A deformagao para o par de estacas considerado na modelagem
também no momento antes da concretagem do bloco, resulta em (Figura
101):

Figura 101 Deslocamento horizontal para o par de estacas no momento antes da
concretagem do bloco
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Fonte: Da autora.

O comportamento registrado pela modelagem indica o
engastamento na base da estaca, devido ao embutimento na camada
mais resistente. No topo, o modelo resultou num comportamento
proximo ao livre, como esperado.

Verifica-se que a movimentag¢do no topo das estacas ¢ um pouco
deferente das registradas pelas medigdes. No entanto, a comparacdo de
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valores tendo como base medidas no topo das estacas é muito complexa.
Isso porque o comportamento desses elementos estruturais, quando
proximos a superficie, ¢ extremamente influenciado pelas caracteristicas
do solo no qual estdo embutidos, visto que ainda ndo se considerou o
engastamento pelo bloco ou pelas longarinas. O solo em questdo foi
considerado como uma camada TUnica, porém ¢ destacavel sua
heterogeneidade, descrita no proprio boletim de sondagem. Ciclos de
variagdo do nivel d’agua e material proveniente do aterro da BR-470
atual contribuem para formacdo de uma camada bastante dificil de ser
avaliada quanto ao seu comportamento. Ademais, a estimativa dos
parametros elasticos e geotécnicos foi realizada com base em
correlagdes ou dados da literatura, sendo este Ultimo um recurso
bastante incerto ja que ndo ¢ um material homogéneo. Ainda, ¢ valido
destacar que as proprias medidas de campo podem ndo refletir a real
movimentacgdo das estacas, pois os valores apresentados contém também
o erro de locagdo da execugdo

Para ambas as estacas avaliadas no Plaxis, o deslocamento
medido foi na mesma ordem de grandeza. A estaca da direita apresenta
um deslocamento levemente maior. Em comparativo com os dados da
topografia, ¢ dificil afirmar se isso foi o que ocorreu, pois analisando os
pares de estaca, os deslocamentos podem ser muito parecidos, maiores
para a estaca da direita ou da esquerda.

No entanto, pelo comportamento informado pela topografia
notadamente a estaca atuando sozinha em uma se¢do possui
deslocamento maior. Esse resultado ndo ocorre na modelagem numérica.
Nesta, os resultados das deformagdes sdo muito similares para cenarios
com duas estacas ou com apenas uma estaca (Figura 102).
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Figura 102 Analise das deformacdes horizontais do solo, considerando apenas

uma linha de estacas [m] (deformagdo maxima=0,44m)
0.10

0.05

0.001

Fonte: Da autora.

Esse comportamento leva a interpretacdo de que a rigidez das
estacas informada ao programa ndo foi significativa a ponto de
influenciar nas deformagdes decorrentes da carga do aterro. Assim, o
programa interpreta a movimentagdo do solo como uma massa Unica,
com deslocamento igual para os cenarios descritos.

O comportamento esperado com a presenga de estacas proximas a
saia do aterro seria a diminui¢@o do deslocamento horizontal, justamente
pela inser¢do de um elemento rigido na camada mole. Essa diferenca foi
estudada por exemplo por Ely (2008), onde de fato se observou a
influéncia das estacas no deslocamento horizontal. Contudo, vale
ressaltar que a autora considerou um comportamento engastado para o
topo das estacas, o que seria o esperado para situagdes em que se tem,
por exemplo, longarinas ou outros elementos estruturais ja instalados.
Este ndo é o caso do cenario apresentado nesta pesquisa e, portanto, o
fato de as estacas ndo restringirem a movimentacdo do subsolo seria o
comportamento esperado.

Apesar de a magnitude dos deslocamentos ser diferente que as
informadas pela fiscalizagdo da obra, ndo se acredita que o
deslocamento horizontal do solo tenha sido muito maior do que o
estimado pelo programa. Isso porque o solo movimentou-se livremente,
sem a restricdo de um elemento de elevada rigidez que contivesse sua
movimentagdo. O modelo final resultou em uma massa inica que aferiu
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comportamentos semelhantes as estacas tipo 4, B e C, na ordem de 0,3m
no topo. Em termos de valores médios, ter-se-ia pela topografia: A:
0,25cm, B: 0,33cm e C: 0,51cm. As estacas tipo C foras as que
apresentaram maior diferenca de comportamento. Contudo, vale ressalta
que as magnitudes indicadas na Figura 100 ndo se referem apenas ao
eixo da rodovia. Analisando os vetores decompostos apenas nesse €ixo,
os valores obtidos pelo Plaxis sdo aceitaveis e até superiores para as
estacas 4 e B.

Dessa forma, considerou-se valida a verificagdo de forma
preliminar para os esforgos atuantes no grupo de estacas por meio da
modelagem numérica. Os resultados para os esfor¢os axiais, cisalhantes
e momentos totais, considerando a influéncia do aterro executado e do
posterior aterro com EPS, podem ser observados nas Figura 103 e
Figura 104.



Figura 103 Forca axial nas linhas de estacas consideradas
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Fonte: Da autora.
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Figura 104 Forca cisalhante e momento fletor das linhas de estacas consideradas

Forca cisalhante [km/m] Momentos [km.m]
-50 50 -50 10 30 50
g g
] ]
S S
&) @)
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Fonte: Da autora.

Uma melhor avaliagdo do modelo, para verificagdo de cada estaca
individualmente seria considerar a possibilidade de movimentagdo das
estacas de forma independente ao solo. Este comportamento
infelizmente ndo é possivel prever na modelagem 2D, no qual o solo ndo
flui lateralmente as estacas.

No entanto, assume-se que pequenas deformagdes devem ser
admitidas pelas estacas, uma vez que na pratica a cravagdo ndo garante a
equivaléncia com o estabelecido em projeto e a linearidade ndo seja
garantida em sua totalidade. O deslocamento médio encontrado na
modelagem corresponde a menos de 1% do comprimento total da estaca.
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Para obtencdo do fator de seguranca real das estacas, apds a
construgdo dos aterros, verificagdes mais precisas devem ser realizadas
pelo projetista estrutural da ponte. Com simulagdo numérica, adotando
um modelo estrutural com a superposicdo dos esforgos das cargas de
servi¢o e das solicitagdes devido as deformagdes do solo.
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6 CONCLUSOES

A construcdo de aterros sobre solos moles mostra-se como um
tema de bastante relevancia na engenharia geotécnica. A ampliacdo da
malha viaria e a crescente urbaniza¢do fazem com que, cada vez mais,
regides de solo com baixa capacidade de suporte sejam requisitadas para
a instalagdo de obras de infraestrutura. Sobretudo no Brasil, onde ao
longo de toda regido costeira existem abundantes depdsitos de argilas
moles.

Dessa forma, o estudo do subsolo ¢ essencial para o entendimento
e a previsio de seu comportamento frente a possiveis solicitacdes.
Aterros sobre solos compressiveis em encontros a pontes ou viadutos
apresentam uma problematica ainda mais complexa dada a possibilidade
de ocorréncia do efeito Tschbotarioff . Para a regido do rio Luis Alves,
na duplicacdo da BR-470, o estudo do aterro de complementagdo no
encontro a ponte possibilitou a verificacdo da validade de utilizagdo de
materiais leves no corpo do aterro como forma de solugdo geotécnica
para o problema descrito.

O perfil estratigrafico, obtido por meio da analise dos boletins de
sondagem, indica a presenca de uma camada de argila mole de
aproximadamente 20m. A essa camada, fez-se uma interpretagdo mais
detalhada, pois € nela que ocorrem as maiores deformagdes horizontais e
verticais.

A modelagem numérica apresentou-se como uma ferramenta
importante para a interpretacdo e previsdo do comportamento do solo.
No entanto, € preciso que se realize um estudo cuidadoso para que se
garanta a confiabilidade dos paradmetros geotécnicos inseridos em
softwares de elementos finitos. Sobretudo os parametros elasticos e de
permeabilidade apresentaram-se como os mais complexos de serem
analisados e confirmados quanto a validade de sua utilizagao.

Dessa forma, a qualidade da investigacdo geotécnica ¢ essencial
para que os resultados da modelagem ndo sejam interpretados
precipitadamente de forma incorreta. A escolha dos modelos de
comportamento para cada material é também relevante para a finalidade
da interpretacdo realizada.

Embora muitas correlagdes tenham sido empregadas e os
resultados tenham se mostrado coerentes apds a modelagem, é valido
destacar que o uso de equagdes para obtencdo de pardmetros geotécnicos
deve ser sempre realizada de forma criteriosa, avaliando sua
aplicabilidade em cada situa¢do. A obten¢do de parametros indiretos
nunca deve ser priorizada em detrimento de se realizar ensaios de campo
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e laboratorio em niimero suficiente ¢ de boa qualidade. O comparativo
dos resultados de correlagdes com resultados de ensaios, por sua vez,
torna-se muito valioso para verificagdo e valida¢do do que foi proposto
pelos autores e para estimativa da distribuicdo do comportamento
geotécnico ao longo de um perfil.

Em relagdo ao resultado da modelagem, o estudo em questdo
auxilia na constatacdo de que o efeito da sobrecarga assimétrica tem
influéncia no comportamento dos elementos de fundagdo localizados
proximos a base do talude do aterro. Apesar de a modelagem ter sido
realizada em duas dimensdes, a simulacdo de uma se¢do constante
permitiu estimar ndo apenas a magnitude do deslocamento maximo nas
estacas, mas também a distribuicdo dos deslocamentos e esforcos ao
longo do perfil desses elementos.

A solugdo proposta com o uso de EPS mostrou-se bastante
satisfatoria, tanto em termos de estabilidade quanto em termos de
deformagdo. A redugdo da magnitude dos recalques previstos apos a
construgdo do aterro de complementagdo foi bastante significativa
quando comparada a um aterro tradicional. Da mesma forma, os
deslocamentos horizontais nos elementos de fundag¢do sdo muito
menores, principalmente pela acdo da berma de equilibrio, que reduz o
efeito de sobrecarga assimétrica.

No entanto, independentemente dos resultados obtidos nas etapas
de projeto, seja por equilibrio limite, no caso de verificagdo de
estabilidade, ou por elementos finitos, é necessario que se faga o
monitoramento da obra com frequéncia e qualidade de informagdes. A
instrumentacdo e¢ o acompanhamento por profissionais capacitados
auxiliam na verificagdo das premissas adotadas em projeto e permitem a
retroanalise dos modelos.

Ademais, a problematica analisada neste estudo ressalta a
importancia da integracdo entre a engenharia geotécnica e a engenharia
estrutural de fundagdes. A sequéncia executiva deve, portanto, respeitar
as premissas realizadas pelos projetistas, verificando se a fundagéo foi
dimensionada para o efeito da sobrecarga da construg@o do aterro ou se
deve ser executada apenas apos a consolidagdo do solo.
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7 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

e Avaliacdo estrutural do desempenho das estacas
considerando os efeitos da sobrecarga assimétrica e as
cargas de projeto;

e Realizac@o de ensaios triaxiais do tipo CU que permitam
a obten¢do do angulo de atrito para as camadas argilosas
¢ comparativo com os pardmetros adotados na pesquisa;

o Inser¢do dos elementos drenantes que simulem com
maior precisdo os geodrenos, permitindo assim a
calibragdo do modelo quanto as permeabilidades
observadas.

e Modelagem dos cenarios descritos, com mesmas etapas e
pardmetros geotécnicos, em simulagdo 3D. Comparagio
com o modelo 2D dos deslocamentos resultantes no solo
e, principalmente, nas estacas, que poderdo ser inseridas
com sua geometria e rigidez real;

e Simulagdo da ruptura para obtengdo do fator de
seguranca em elementos finitos e comparagdo do
resultado com o método tradicional de equilibrio limite;

e Acompanhamento do monitoramento de campo e
verificagdo com o previsto pelo método de elementos
finitos.
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