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Resumo

O assentamento de aterros em solos moles ¢ frequentemente acelerado pelo uso de um sistema
de drenos verticais. A utilizagdo de sobrecargas associadas a este sistema reduz as deformagdes a
longo prazo. Existem, porém, duvidas no que se refere ao tempo que estas cargas devem ser mantidas
para reduzir as deformagdes por fluéncia. O projecto de drenos verticais ¢ geralmente baseado em
solugoes analiticas da equacao de consolidagdo e raramente tem em consideracao a ndo linearidade da
rigidez e a fluéncia do terreno.

No presente trabalho efectua-se um estudo numérico que modela a drenagem vertical e radial
de um perfil de solo na zona de influéncia de um sistema de drenagem. No estudo sdo tidas em conta
as diferencas de rigidez e de permeabilidade do terreno, assim como a consolidagdo primaria e a
fluéncia do terreno. Para suporte dos estudos de modelagdo procede-se a caracterizagdo laboratorial de
uma argila mole por meio de ensaios edométricos tradicionais (com drenagem axial) e de ensaios com
drenagem exclusivamente radial.

Com a finalidade de perceber a importancia da fluéncia na argila em questdo, ¢ feito um
estudo comparativo da modelagdo de um ensaio edométrico tradicional usando o modelo Soft Soil (SS)
e 0 modelo Soft Soil Creep (SSC). Por tltimo, procede-se ao estudo do comportamento de um perfil de
solo submetido a um tratamento com pré-carga com base nos resultados da caracterizacao efectuada.
A equivaléncia do problema axissimétrico para o problema em estado plano de deformacao (EPD) ¢

efectuada por via de relagdes existentes na bibliografia.

Palavras-Chave: modelacdo da consolidagdo acelerada por drenos verticais, fluéncia, modelo

Soft Soil, modelo Soft Soil Creep.







Abstract

The settlement of embankments in soft soils is frequently accelerated by the use of vertical
drains. Surcharges associated to vertical drains reduce the long-term deformations. However there are
doubts regarding to the time that this surcharges should be maintained to reduce the creep
deformations. A vertical drain’s project is usually based in analytical solutions from the equation of
consolidation and, rarely, has in consideration the non linearity of stiffness and creep.

In this work is done a numerical study that models the vertical and radial drainage of a soil
deposit in the vicinity area of a drainage system. In the study are also taken into account the
differences in stiffness and permeability of the soil as well as primary consolidation and creep
deformations. To support the modelling studies a laboratory characterization of a soft clay by means of
oedometer tests with axial and radial drainage is done.

In order to understand the importance of creep in the studied soft clay, a comparative study
modelling a typical oedometer test using the Soft Soil (SS) and the Soft Soil Creep (SSC) models is
made. Finally, it is studied the behaviour of an embankment using the parameters obtained from the
laboratory characterization. The equivalence of the axissimetric problem to the plane strain state is

performed by relationships existing in the bibliography.

Key-Words: modeling of accelerated consolidation using vertical drains, creep, Soft Soil

model, Soft Soil Creep model.
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Lista de simbolos e abreviaturas

a, Cocficiente de compressibilidade;
by, Metade da largura da parede drenante;
B Largura da célula em Estado Plano de Deformagao (EPD);
Cr Coeficiente de consolidacdo para drenagem horizontal, numa célula axissimétrica;
Chp Coeficiente de consolidag@o para drenagem horizontal, numa célula em EPD;
Cy Coeficiente de consolidagao para drenagem vertical;
- Coeficiente de compressibilidade da consolidagdo primaria;
e Coeficiente de descarga/recarga da consolidag@o primaria;
o Coeficiente de compressibilidade da consolidagao secundaria;
dq,  Variacdo do caudal afluente ao dreno/parede drenante;
dq, Variacdo do caudal vertical no dreno/parede drenante;
dy Diametro equivalente de um geodreno;
e Indice de vazios;
€o Indice de vazios inicial;
€ Deformagao vertical;
€01  Deformagao volumétrica;
k, Coeficiente de permeabilidade horizontal na zona nao perturbada numa célula axissimétrica;
kn,  Coeficiente de permeabilidade horizontal numa cé¢lula em EPD;
k'n,  Coeficiente de permeabilidade horizontal da zona equivalente numa célula em EPD;
kspp  Coeficiente de permeabilidade horizontal da zona perturbada numa célula em EPD;
kg, Cocficiente de permeabilidade horizontal na zona perturbada (smear zone) numa célula
axissimétrica;
k, Coeficiente de permeabilidade vertical na zona ndo perturbada;
k., Coeficiente de permeabilidade vertical do dreno/parede drenante;
Ly Maxima distancia de drenagem;
K* Coeficiente de recompressibilidade modificado;
A" Coeficiente de compressibilidade modificado;
u* Coeficiente de compressibilidade secundaria modificado;
m, Coeficiente de compressibilidade volumétrica;
n Porosidade;
n, Récio 1, /1, de uma célula axissimétrica;
Pp Tensdo de pré-consolidacao isotropica;
qw Capacidade de descarga do dreno vertical;
qwp  Capacidade de descarga da parede drenante;
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Raio da célula axissimétrica;

Raio da zona perturbada numa célula axissimétrica;

Raio equivalente do dreno vertical;

Récio 1, /1;,, de uma célula axissimétrica;

tempo da consolidagdo primaria;

Tensao total vertical;

Tensdo de pré-consolidacao;

Tensdo efectiva vertical,

Tempo da consolidagdo primaria;

Factor tempo para a drenagem horizontal numa célula axissimétrica;
Factor tempo para a drenagem horizontal numa célula em EPD;
Excesso de pressdo intersticial;

Pressdo intersticial de referéncia (pressao hidrostatica);

Grau de consolida¢ao médio horizontal;

Grau de consolidacao radial;

Grau de consolidacao vertical em profundidade.
Subscrito

Depois da consolidagdo primaria;
Consolidagao primaria;
Tensao;

final;

Horizontal;

Inicial;

Média;

Radial;

Zona perturbada;
Tempo;

Vertical;

Volumétrico;

Dreno;

Profundidade.
Supra escrito

visco-plasticidade (fluéncia);

elastico;
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Capitulo 1

1 Introducao

De todas as areas da engenharia o melhoramento de solos ¢ provavelmente uma das mais
antigas, sendo seguramente uma das mais intrigantes do ponto de vista técnico. O melhoramento dos
solos ja era praticado had mais de 3000 anos na constru¢do dos templos da Babilonia e, na China,
também na mesma época, a madeira ¢ o bambu eram usados como materiais de refor¢o (Van Impe,
1989). As técnicas construtivas evoluiram da simples inclusdo de materiais naturais ou de substitui¢@o
de terreno, para técnicas com a mesma base tedrica mas cujos meios de aplicacdo sdo mais
sofisticados. Hoje em dia continuam a ser adicionados materiais ao solo com o intuito de melhorar as
suas caracteristicas sendo, no entanto, mais evoluidos os meios de os aplicar assim como os proprios
materiais. Sao exemplos a compactacao dindmica, a vibrocompactagdo, a pré-carga, as injec¢des ou o
Jjet grouting. No entanto as novas fronteiras da ciéncia permitem ir um pouco mais além e hoje em dia
sdo aplicadas técnicas que seriam impossiveis de concretizar no passado. Sdo exemplo os tratamentos
térmicos, que tém um caracter provisorio, ao contrario das restantes técnicas referidas anteriormente
que sdo tratamentos de caracter definitivo.

No caso de solos argilosos moles o recurso a técnicas de melhoramento recorrendo a sistemas
de pré-carga ¢ frequente. Para acelerar o processo de consolidacao recorre-se geralmente a instalagdo
de drenos verticais de elevada permeabilidade associados a estes sistemas de pré-carga. As técnicas de
melhoramento do terreno recorrendo a pré-carga e a um sistema de drenos verticais vao aumentar a
resisténcia ao corte do solo, reduzir a sua compressibilidade e permeabilidade antes da construcao de
uma determinada obra, de modo a evitar grandes assentamentos ou assentamentos diferenciais
potencialmente danosos as estruturas.

Aos processos de carregamento de solos moles estdo associados grandes assentamentos. Estes
assentamentos resultam da consolidacdo primaria e da consolida¢ao secundaria (fluéncia). No entanto,
nem sempre o comportamento viscoso do solo ¢ tido em considerag@o neste tipo de obras geotécnicas.
O programa PLAXIS dispde de modelos representativos deste tipo de solos, como sdo o modelo Soft
Soil e o modelo Soft Soil Creep. Este ultimo tem em conta o efeito conjunto da consolidacdo e da
fluéncia ao contrario do primeiro modelo que tem apenas em consideragdo a consolidagdo
hidrodinamica.

O principal objectivo deste trabalho ¢ o de avaliar a importincia da consideracdo da
consolidacdo hidrodindmica e da fluéncia no comportamento ao longo do tempo de solos moles
submetidos a um tratamento de pré-carga associado a um sistema de drenos verticais.

O trabalho encontra-se dividido em cinco capitulos para além do presente capitulo
introdutdrio, onde sdo apresentadas algumas consideragdes relativas ao ambito e objectivo do trabalho,

assim como a sua estrutura.
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No Capitulo 2 ¢ apresentada uma revisdo bibliografica das tecnologias de melhoramento de
terrenos, quer seja em solos argilosos quer em solos arenosos, com especial destaque para as técnicas
de pré-carga sobre as quais incide o estudo desenvolvido neste trabalho.

No Capitulo 3 apresenta-se uma revisdo da formulacdo da teoria da consolidacdo e das
expressdes que t€ém em conta a fluéncia do terreno, assim como das equacdes governativas da
consolidagcdo com drenos verticais que consideram o escoamento radial e vertical. Sdo em seguida
apresentadas propostas da conversdo do problema axissimétrico para o problema em estado plano de
deformacio, existentes na bibliografia. E feita ainda neste capitulo uma descri¢do dos modelos Soft
Soil e Soft Soil Creep do programa PLAXIS. Como complemento ¢ modelado um ensaio edométrico
corrente, usando estes dois modelos.

De seguida, no Capitulo 4, ¢ apresentado o estudo laboratorial efectuado no ambito deste
trabalho. Deste estudo consta uma série de quatro ensaios edométricos realizados numa argila mole da
zona da Ota. Dois sdo ensaios tradicionais. Outros dois ensaios realizam-se inserindo um dreno
vertical no seu centro, sendo apenas permitido o fluxo na direccdo radial a fim de se determinar a
permeabilidade horizontal da argila. Procede-se a reprodu¢do do comportamento dos ensaios com base
nos modelos constitutivos anteriormente referidos.

No Capitulo 5 ¢ efectuado um estudo de modelacdo da consolidacdo de um estrato de solo
mole submetido a um sistema de pré-carga, acelerada pela introducdo de drenos verticais. Neste estudo
sdo utilizados os parametros resultantes da caracterizagdo laboratorial anteriormente obtida. Sdo
tomadas em consideracdo as diferencas de permeabilidade vertical e horizontal, a fluéncia do material
argiloso e a existéncia de zona perturbada em torno de cada dreno. A conversdo do problema
axissimétrico para um problema equivalente em estado plano de deformacao ¢ efectuada recorrendo a
expressoes apresentadas no Capitulo 3.

O Capitulo 6 ¢ reservado as conclusdes finais do trabalho desenvolvido.
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2 Teécnicas de melhoramento do terreno. A utilizaciao de

pré-carga conjugada com drenos verticais

2.1 Consideracoes gerais

As tecnologias de melhoramento variam de solos argilosos para solos arenosos, existindo no
entanto técnicas que funcionam relativamente bem para ambos os tipos de solo. Segundo Van Impe
(1989), estas técnicas podem ser divididas em trés categorias. Existem as técnicas temporarias de
melhoramento de solos, cujo periodo de accdo estd limitado & duracdo da obra, e as técnicas de
melhoramento permanentes com, ou sem, adigdo de materiais. No entanto, estas técnicas podem ser
agregadas de maneira distinta, seja por acelerarem a consolidagdo, por refor¢arem o terreno ou pelo
efeito que utilizam no seu melhoramento (efeitos quimicos, fisicos, mecanicos, térmicos, estruturais,
etc.).

O reforgo do solo consiste na introdug@o de elementos que aliviem as tensdes no solo pela sua
capacidade de absorver forcas de traccdo, compressdo ou de corte. Sdo exemplos, a inclusdo de
estacas, colunas de brita, terra reforcada com mantas geotexteis, pregagens, ancoragens, etc. O
conceito de estabilizacdo do solo ¢ ligeiramente diferente. A estabilizacdo de terrenos de fundagdo
consiste em tratamentos cujo efeito sobre o solo seja de ordem fisica ou quimica como sdo exemplos o
congelamento do terreno, o Jet Grouting, electro-osmose, colunas de solo com adigdo de agentes
quimicos, a pré-carga, etc. (Rathmayer e Saari, 1983). A pré-carga, apesar de ndo adicionar nenhum
tipo de material que altere as caracteristicas do macigo, produz alteracdes de ordem fisica ja que
provoca um aumento das tensdes efectivas instaladas no terreno, que por sua vez melhora as suas
caracteristicas mecanicas e de resisténcia.

Neste capitulo sera feita uma breve revisdo das principais técnicas de melhoramento de
terreno, sejam eles argilosos ou arenosos. No entanto serd dada maior atengao as técnicas que utilizam

a pré-carga e a inclusdo de drenos verticais na aceleracdo da consolidag@o de solos moles
2.2 Principais técnicas de melhoramento do terreno

2.2.1 Grouting

A tecnologia do Grouting pode ser usada no tratamento de solos ou rochas fracturadas.
Resume-se a injec¢@o de misturas de materiais, por exemplo calda de cimento, que penetram nos poros
do solo, juntas ou fissuras de macigos rochosos e que melhoram as caracteristicas fisicas e mecanicas
do material. As permeabilidades e as deformagdes do material diminuem mas por outro lado, devido
as caracteristicas aderentes dos materiais injectados, as capacidades resistentes aumentam

(Nikbakhtan et al., 2010).
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Neste grupo podem ser identificadas varias técnicas como sdo o compacting grouting,
permeation grouting, hydraulic fracture grouting e também o jet grouting, sendo esta ultima, uma das
tecnologias mais usadas hoje em dia.

O jet grouting ¢ frequentemente utilizado na constru¢do de tineis e no melhoramento de
terrenos de fundagdo de qualquer tipo. Na construcdo de tineis pode ser aplicado como solugdo geral
de tratamento do macico ou para estabilizacdo da frente de escavag@o. Neste ultimo caso, o jet
grouting ¢ aplicado segundo alinhamentos sub-horizontais, regra geral no contorno exterior da
escavacao. Com isto pretende-se criar uma superficie com um funcionamento tipo casca (Figura 2.1)
reforcando-se assim a frente e protegendo-a também da afluéncia de 4gua para o interior da escavacao

(efeito “guarda chuva”).

p

Figura 2.1 - Utilizac4o do jet grouting em tineis (funcionamento tipo casca) (Fransson et al., 2010).

A técnica do jet grouting consiste na injeccdo controlada de calda de cimento a alta pressdo
em macigos terrosos. A injec¢do ¢ realizada a partir de um tubo com um determinado nimero de
orificios, colocado previamente no terreno. De seguida, ¢ aplicado um movimento rotacional ao
mesmo tempo que o tubo vai sendo lentamente retirado. E entfio injectada a calda de cimento. Com as
elevadas pressdes aplicadas, o esqueleto do solo é destruido, obrigando a mistura das particulas de
solo com a calda originando um elemento, aproximadamente cilindrico, de solo reforcado com
cimento (Figura 2.2) (Nikbakhtan e Morteza, 2009; Nikbakhtan et al., 2010).

Existem trés sistemas de aplicagdo do jet grouting. No sistema de um tnico fluido, ¢ injectada
calda de cimento e € usada principalmente em aplicagdes horizontais e sub-horizontais. No sistema de
dois fluidos sdo injectados ar e calda de cimento, o que resulta numa maior quantidade de solo
remexido. Existe um terceiro sistema em que para além da calda e do ar ¢ também injectada dgua. Este
sistema ¢ mais eficaz no remeximento do solo. Os primeiros dois sistemas devem ser usados em solos
arenosos soltos, enquanto o terceiro pode ser usado na maioria dos solos (Nikbakhtan e Morteza,
2009; Nikbakhtan et al., 2010).

Nikbakhtan e Morteza (2009) observaram que o jet grouting provoca um substancial aumento

na capacidade resistente & compressdo uniaxial e na resistencia ao corte do macico.
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Figura 2.2 - Sequéncia no método do jet grouting (Nikbakhtan e Morteza, 2009).

2.2.2 Colunas de Brita

Esta tecnologia ¢ normalmente usada no reforco de terrenos de fundagdo para suportar
estruturas que transmitam ao solo carregamentos relativamente moderados como sdo exemplos os
aterros rodoviarios. Baseia-se na substitui¢do de colunas de solo mole por brita compactada (Figura
2.3) (Gniel e Bouazza, 2010).

As colunas de brita foram originalmente aplicadas em solos soltos e granulares. O
melhoramento do terreno consistia, por um lado, na compactagdo lateral do solo e, por outro, no
aumento de rigidez axial que as colunas conferiam ao terreno (Rathmayer e Saari, 1983). Hoje em dia
sdo também aplicadas no tratamento de solos moles. Nestes casos, o melhoramento do comportamento
das camadas moles ¢ baseado também em dois factores. Comparando com o melhoramento em areias,
tém em comum o facto de se aumentarem as resisténcias devido a inclusdo de colunas de materiais
com melhores caracteristicas resistentes. No entanto a densificacdo dos solos moles nido ¢ conseguida
por compactagdo, tal como acontece nos solos arenosos, mas sim por consolidacdo uma vez que a
vibro-compactagdo das colunas de brita impde pressdes laterais que consequentemente fazem
aumentar as pressoes intersticiais. A consolidacdo ¢ uma consequéncia do processo de dissipacao do
excesso de pressdo da agua nos poros (Guetif er al, 2007). Para além do melhoramento das
caracteristicas resistentes, as colunas de brita reduzem os assentamentos totais resultantes da aplicacdo
de uma qualquer carga. Funcionam também como drenos verticais devido as grandes diferencas de
permeabilidade (Lo et al., 2010).

A utilizagdo desta tecnologia no reforco de uma fundacdo para constru¢do de um aterro
envolve mecanismos de interaccdo muito complexos. O peso do aterro ¢ distribuido pelas colunas e
pelo solo mole, sendo que as cargas suportadas por cada parcela sdo func¢do da sua rigidez relativa.
Depois de construido o aterro, a curto prazo as cargas serdo na sua maioria suportadas pela agua
existente nos poros, o que leva a um aumento das pressoes intersticiais. Com o desenrolar do processo
de consolidacdo vao ocorrer assentamentos na camada mole, sendo o peso do aterro progressivamente
transferido para as colunas (efeito de arco - Figura 2.4). Durante este processo, as colunas vao-se
deformar axialmente e radialmente. No entanto, o estrato mole continua ainda a receber uma parte das

cargas o que conduz a um aumento das tensdes efectivas ajudando também ao incremento da tensdo de
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confinamento. Resumindo, este mecanismo envolve a interac¢ao das colunas de brita com a dissipagdo
das pressdes intersticiais, o que implica a consolidacdo do solo envolvente. O comportamento das

colunas ¢ assim dependente do tempo (Lo et al., 2010).
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Figura 2.3 - Método da vibro-compactac¢io de colunas de brita (Hans-Georg e Berhane, 2006).

Algumas adaptacdes tém sido feitas a esta tecnologia com a finalidade de melhorar os seus
desempenhos. Sdo normalmente aplicadas mantas geotexteis a superficie do terreno para proporcionar
uma distribuicdo mais uniforme das cargas aplicadas. Foi verificado que esta aplicagdo dos geotexteis
reduz o desenvolvimento do efeito de arco na construgdo de aterros. Este efeito ¢ apenas sentido para
graus de consolidacao superiores a 20 % e pode ser potenciado por varios factores. Maiores alturas de
aterro e maior rigidez das colunas fazem aumentar o efeito de arco, no entanto menores capacidades
resistentes dos solos moles também contribuem para o mesmo efeito (Deb, 2010).

A previsdo dos assentamentos nem sempre ¢ conseguida. Oh et al. (2007), referido em
Lo et al. (2010), acompanharam a construgdo de um aterro sobre solos moles com refor¢o de colunas
de brita. Observaram que a diferenca de assentamentos entre uma zona refor¢cada com colunas e outra
sem qualquer refor¢o ndo foi muito significativa, apesar de na zona reforcada os assentamentos terem
sido ligeiramente inferiores. A explicacdo deste fendomeno baseou-se no abaulamento das colunas
devido as baixas pressdes de confinamento. A resisténcia e rigidez de uma coluna de brita sdo muito
dependentes do grau de confinamento que ¢ atingido na compactagdo da mesma no processo de
instalagao.

Embora esta tecnologia seja normalmente aplicada em terrenos com resisténcia ao corte nao
drenada superior a /5 kPa, ja foi também usada em solos ainda mais moles. Tém-se assim os
problemas de confinamento e de assentamentos referidos no paragrafo anterior. Uma evolug@o desta
tecnologia tem sido adoptada com sucesso na Europa e na América do Sul. Consiste no
encamisamento das colunas com materiais geosintéticos (GECs) com o objectivo de conferir as
colunas o confinamento necessario ao seu bom funcionamento (Gniel e Bouazza, 2010).

No entanto, existem algumas limitagdes neste processo. As formas irregulares dos agregados
que constituem as colunas podem danificar o encamisamento de geotextil. Conforme Gniel e Bouazza
(2010), Alexiew et al. (2005) mostraram que para se mobilizarem forcas de confinamento nas colunas

encamisadas sdo necessarias deformagdes circunferenciais que variem entre / e 4%, o que pode levar a
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expansdes radiais excessivas e consequentemente assentamentos durante o carregamento. Deste modo
outras actualizagdes tém sido levadas a cabo no melhoramento desta técnica como ¢ exemplo a

substitui¢do das mantas geotexteis por grelhas geosintéticas.
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Figura 2.4 - Efeito de arco sentido num solo refor¢ado com colunas de brita (Deb, 2010).

2.2.3 Compactacio

Existem varias técnicas de compactacdo e podem ser diferenciadas técnicas de compactagdo
superficial (rolos lisos, rolos de pés de carneiro, rolos pneumaticos, compactadores manuais) e de
compactagdo profunda (Van Impe, 1989). A compactacao profunda pode ser conseguida por aplicagdo
de cargas estaticas e/ou dindmicas. Nas cargas dindmicas sao conhecidas as técnicas de Vibroflutuagao
(Vibroflotation), compactacdo com uso de explosivos e compactagdo com uso a queda de grandes
massas (Tamping Compaction) (Rathmayer e Saari, 1983).

A compactagdo que recorre & queda de grandes massas (Tamping Compaction) ¢é talvez a
tecnologia usada ha mais tempo dentro deste grupo e € por exceléncia uma técnica de melhoramento
de solos granulares. Consiste na expulsdo da dgua ou ar existentes nos poros por aplicacdo de uma
energia de compactacdo. Estes materiais granulares possuem coeficientes de permeabilidade elevados
pelo que a aplicagdo de uma carga instantdnea provoca aumentos das pressdes intersticiais que sdo
rapidamente dissipados, permitindo que a dgua e o ar sejam expulsos dos vazios. Tem-se,
consequentemente, um rearranjo das particulas de solo e uma reducao do indice de vazios. Para cada
energia de compactacdo existe um teor de dgua Optimo. Para se estimar esse teor em agua para um
determinado solo e para uma determinada energia de compactacdo devem ser realizados ensaios
Proctor (Van Impe, 1989). Deixam-se cair pesos com varias toneladas de alturas que podem ir dos
10 m aos 40 m (Figura 2.5) (Van Impe, 1989). Dependendo das condi¢des do local e do solo, ¢é

definido o niimero de pancadas num determinado ponto com um tempo definido entre as mesmas. E

7
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atribuido a cada ponto de queda, uma area de influéncia podendo assim definir uma grelha de pontos
nos quais se vai aplicar a queda do peso. Uma adequada distribui¢ao dos pontos de queda permite uma
compactagdo progressiva das camadas desde as profundidades mais elevadas até a superficie. Maiores
distancias sdo aplicadas para compactar camadas profundas do terreno e a medida que as distancias
vao encurtando vdo sendo consequentemente afectadas as camadas mais superficiais (Van Impe,
1989).

A compactacdo por explosivos consiste na detonacdo de cargas explosivas que aplicam ondas
longitudinais e transversais ao terreno. S@o perfurados buracos até a profundidade desejada,
estabilizados por lamas bentoniticas ou por colocagdo de um encamisamento (tubos de PVC),
colocando de seguida a carga explosiva. A detonagdo ¢ realizada sequencialmente, com intervalos de
tempo entre explosdes pré-determinados. Os valores elevados das pressdes intersticiais provocados
pela explosdo tornam possivel a suspensdo das particulas de areia, permitindo assim o reajustamento
do esqueleto so6lido do terreno. Esta técnica de compactagdo pode ser executada com custos reduzidos
quando comparada com outras técnicas de compactacao profunda. No entanto as densidades relativas
nao sdo tao altas como as obtidas pelo método da vibroflutuagao (Rathmayer e Saari, 1983).

A vibroflutuacdo consiste na liquefac¢do de um solo puramente atritico por aplicagdo de
frequéncias de vibragdo, vertical ou horizontal, permitindo a compactagdo profunda do terreno

(Rathmayer e Saari, 1983).

Figura 2.5 - Pormenor da aplica¢io da compactacio profunda recorrendo a queda de grandes massas
(Dinamic Compaction, 2011).

2.2.4 Consolidacao por vacuo

A consolidagdo por vacuo foi pela primeira vez proposta por Kjellman em 1952
(Chai et al., 2008). O vacuo faz diminuir as pressdes intersticiais mantendo constantes as tensodes
totais. O escoamento da &gua dos poros da-se devido ao gradiente hidraulico criado pelo vacuo.
Obtém-se, assim, tensodes efectivas maiores e consequente melhoramento das caracteristicas resistentes
do solo. A técnica original, desenvolvida por Kjellman, consistia na colocagdo de uma membrana
impermeavel a superficie selando as pontas da mesma no terreno, aplicando de seguida o vacuo sob a
membrana (Figura 2.6). A eficiéncia deste método depende na sua maioria da capacidade da bomba de

vacuo e também do bom funcionamento da membrana de selagem colocada a superficie ndo devendo
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ser danificada de maneira a que as pressdes de vacuo nao sejam anuladas. A sua utilizagdo € favoravel
em solos moles, onde a aplicagdo de uma sobrecarga pode causar instabilidade da fundagdo

(Rathmayer e Saari, 1983).

Pelicula Impermeavel Para a Bomba de Vicuo

- Tapete de Areia

Depésito de Argilas Moles

Figura 2.6 - Principio da consolida¢io por vacuo (Chai et al., 2008).

Esta técnica pode ser complementada com a introdugdo de drenos verticais e/ou com a
aplicacdo de uma sobrecarga. Recentemente tem sido desenvolvida uma nova técnica que combina a
aplicagdo do vacuo com geodrenos verticais (CPVDs). Os novos geodrenos CPVDs (cap-drains) sdo a
combina¢do de um geodreno PVD com um tubo, existindo ainda uma membrana que os une
denominada por cap. Nesta técnica o vacuo ¢ directamente aplicado aos geodrenos criando-se assim
um campo de pressoes diferente do campo produzido pela técnica original como se mostra na Figura
2.7 (a) e (b), para os casos de um estrato com uma fronteira drenante e com dupla fronteira drenante,
respectivamente.

Em casos onde existam intercaladas camadas de areia, as zonas dos geodrenos (CPVDs) em
contacto com essas camadas devem ser seladas de modo a evitar perdas de pressdo. Uma das
vantagens deste avanco tecnoldgico em comparagdo com a metodologia antiga ¢ a de que permite
consolidar camadas de solos moles que se encontrem submersas, o que era muito dificil de acontecer

no método tradicional (Chai et al., 2008).
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Figura 2.7 - (a) Propagacio do vacuo com uma fronteira drenante. (b) Propagacio do vacuo com dupla fronteira
drenante (Chai et al., 2010).
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2.2.5 Consolidacao por electro-osmose

O conceito por detras da electro-osmose consiste na aplicagdo de uma corrente eléctrica a um
determinado solo que provoca o arraste das particulas de agua (Van Impe, 1989).

As particulas de argila estdo naturalmente carregadas com uma carga negativa que ¢
equilibrada pelas cargas positivas da agua. Ao fazer-se passar uma corrente eléctrica pelo solo, os ides
da 4gua (OH e H") sdo atraidos para os eléctrodos com cargas opostas, i.e., os ides OH sdo atraidos
para o anodo e os ides H' para o citodo, arrastando as particulas livres de 4gua. No entanto, cria-se um
movimento de agua no sentido do catodo que é drenada ao atingir este ponto. O processo de
consolidagdo desenvolve-se no sentido do 4nodo para o catodo (Chew et al., 2004).

Uma nova técnica desenvolvida pela Universidade de Singapura utiliza a electro-osmose
associada a uma area tecnoldgica relativamente recente. Tal como acontece na consolidacdo por
vacuo, esta tecnologia também ¢ conjugada com a inclusdo no solo de geodrenos verticais. Nestes
casos faz-se passar a corrente eléctrica por geodrenos condutores (EVDs). Comparando com os
métodos que usam os geodrenos classicos (PVDs) a electro-osmose ¢ potencialmente mais efectiva
uma vez que nos geodrenos verticais convencionais sdo usados apenas gradientes hidraulicos

provocados por cargas externas para expulsar a agua dos poros (Chew et al., 2004).
2.2.6 Rebaixamento do nivel freatico

E uma técnica usada normalmente em obras temporarias, em particular em escavagdes. A sua
aplicagdo depende muito da permeabilidade do material. Regra geral, este método € usado para solos
com permeabilidades superiores a 10 m/s (Van Impe, 1989).

O rebaixamento do nivel freatico é conseguido pela bombagem de agua por pogos adjacentes a
obra ou entdo mesmo no local da escavacio. A medida que o nivel de d4gua vai baixando, diminuem as
pressdes intersticiais e aumentam as tensoes efectivas.

Em centros urbanos onde existe uma grande concentragdo de edificios a utilizagdo desta

técnica pode desenvolver assentamentos indesejaveis nos edificios vizinhos.
2.2.7 Congelamento do solo

Esta ¢ uma técnica de melhoramento de caracter provisorio e foi pela primeira vez aplicada na
constru¢do do tunel Brunkeberg em Estocolmo no ano de 1884 (Van Impe, 1989). Desde entdo a
construgdo de tineis ¢ uma das areas da construcao civil em que o congelamento do solo ¢ com mais
frequéncia utilizado. Trata-se de um efeito puramente fisico (Rathmayer e Saari, 1983) e consiste no
congelamento das particulas de agua existentes no solo, gerando-se um novo material com
caracteristicas melhoradas. E uma técnica usada principalmente no controlo de 4gua subterraneas e no
suporte de escavacdes. Um bom exemplo da aplicacdo pratica desta técnica € o projecto Aquarius,

desenvolvido numa mina de ouro em Timmins na provincia canadiana de Ontario. Trata-se de uma
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mina com nivel freatico elevado e a solugcdo adoptada consistiu na criagdo de uma barreira de solo
congelado em todo o perimetro da mina, permitindo uma exploracdo segura sem intrusdo de agua
(Aquarius Project, 2011).

O congelamento permite melhorar substancialmente tanto as propriedades mecanicas como
fisicas do solo. A permeabilidade do material diminui drasticamente passando a ser praticamente nula
independentemente do seu valor inicial. A resisténcia ao corte e a compressdo uniaxial aumentam
consideravelmente. E ainda possivel obter aumentos de resisténcia a tracgio que em condigdes
normais seria reduzida, no entanto continua a ser baixa quando comparada com os valores da
resisténcia a compressao uniaxial (Figura 2.8). A resisténcia ndo drenada e a resisténcia ao corte sdo
dependentes da granolometria do material, sendo possivel verificar que as areias congeladas possuem
maiores resisténcias que as de um silte congelado (Rathmayer e Saari, 1983). Outro aspecto
importante do congelamento de solos € o seu aumento de volume, que pode ser muito significativo em
solos totalmente saturados uma vez que a dgua ao congelar tem um aumento de volume igual a 9% do

seu volume inicial (Van Impe, 1989).
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Figura 2.8 - Tensdes de compressio e de trac¢do numa areia congelada (Jessberger, 1981).

O processo de congelamento € levado a cabo por uma bateria de tubos, uns de entrada e outros
de saida, instalados lado a lado no terreno. O conceito ¢ simples e resume-se em bombear para o tubo
de entrada o meio refrigerador (p.e. nitrogénio liquido (LIN)) que flui para o tubo de saida. A
circulacao do liquido pelos tubos retira energia ao terreno acabando por congela-lo. A sua instalagdo
pode ser feita por cravagdo ou por colocagdo num buraco previamente realizado. No caso dos tineis os
tubos s@o colocados horizontalmente na frente de escavagao, estabilizando-a.

Duas das desvantagens deste processo sdo os elevados consumos de energia necessarios para

congelar o terreno assim como os elevados custos de instalagdo do sistema.
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2.3 Pré-carga associada a drenos verticais

2.3.1 Consolidacio por aplicacio de uma sobrecarga

A construcdo em zonas baixas ou aluvionares caracterizadas por camadas espessas de material
argiloso de elevada compressibilidade ¢ hoje em dia muito frequente. Com efeito, torna-se necessario
aplicar métodos de melhoramento de terrenos que t€m como principais objectivos prevenir roturas por
falta de capacidade resistente do solo e evitar grandes assentamentos diferenciais, altamente nocivos a
estabilidade e funcionalidade de uma estrutura.

A consolidagdo por aplicacdo de uma pré-carga serd analisada com mais pormenor neste
trabalho. Trata-se de uma técnica muito antiga e a filosofia por detrds deste método consiste na
aplicacdo de uma pré-carga com determinada intensidade e geometria, de modo a antecipar
parcialmente, ou na totalidade, os assentamentos da fundagdo. Consiste em transmitir a0 macigo uma
carga superior aquela que se pretende transmitir em fase definitiva, sendo a carga em excesso retirada
apenas quando se verificarem assentamentos da ordem de grandeza semelhantes aqueles que se
verificariam com a obra (Figura 2.9).

O progresso da consolidacdo de uma camada de argila pode ser controlado pela observagdo da
variagdo das pressoes intersticiais (#). Assumindo a variacdo das tensdes verticais totais (4o;) como
uma constante, a transferéncia para tensoes efectivas (40”,) € consequéncia da variacdo das pressdes

intersticiais (Terzaghi et al., 1996).

Ao, =Ad', +u 2.1

Na Figura 2.10 ¢ ilustrado o processo de consolida¢do de uma camada compressivel localizada
entre duas camadas de areia. E assumido, neste caso, que o aterro construido ¢ muito grande
comparando com a espessura da camada, resultando assim uma distribui¢ao uniforme do incremento
de tensdo total (40;) a toda a profundidade. E assumido também que a pressdo intersticial pode ser
drenada pelas duas fronteiras, superior e inferior, e que o fluxo de dgua é vertical. E mostrado na
mesma figura a evolugdo das pressoes intersticiais em cinco pontos e em dois momentos diferentes (C,
e C,). A pressdo intersticial de referéncia (u,.) corresponde a pressdo hidrostatica com valores u,.; €
Urerp, NO topo € na base da camada respectivamente, e representa as pressdes da agua antes da
aplicac@o da carga e depois da consolidag@o primaria quando as pressdes intersticiais s@o totalmente
dissipadas.

A distribuicao da pressao intersticial (z) imediatamente apos a aplicacdo da carga corresponde
a linha cd e a distribuicao do excesso de pressdo intersticial inicial (1 ;) é a diferenga entre as pressoes
definidas pelas linhas cd e ab. Depois da aplicagdo da carga a dgua nos poros inicia o seu fluxo em
direc¢do as fronteiras drenantes pelo que a pressdo intersticial comeca lentamente a dissipar-se. A

consolidagdo processa-se a partir das fronteiras drenantes para o interior da camada. Assim, num
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estado inicial do processo, as pressdes intersticiais no centro encontram-se inalteradas enquanto junto
as camadas de areia ja foram dissipadas (linha C; da Figura 2.10). Num estado mais avangado, as
pressdes vao baixando progressivamente em profundidade (linha C, da Figura 2.10) até que para um
tempo ¢ = ¢, a distribuic@o da pressdo intersticial volta a corresponder a linha ab (¢, € o tempo total para

que se dissipem todas as pressoes) (Terzaghi et al., 1996).
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Figura 2.9 - Assentamento devido a sobrecarga (Stapelfeldt e Vepsilidinen, 2007).

Os assentamentos de um solo mole podem ser dividido em trés fases:

1* — Uma fase de assentamento imediato, que ocorre durante o periodo de construgdo da obra.
Tendo em conta as muito baixas permeabilidades dos solos moles ¢ esperado que este assentamento se
desenvolva em condi¢des ndo drenadas e sem variagdo de volume;

2* — Uma fase de assentamento por consolidagdo primaria, que depende da espessura da
camada, permeabilidade do solo, da posi¢do das fronteiras drenantes, etc.;

3* — Uma fase de assentamento por fluéncia, que ocorre sob tensdo efectiva constante ¢

também conhecido por consolidagdo secundaria.

Cada uma destas parcelas contribui para o valor total do assentamento. Os assentamentos por
fluéncia sdo dependentes da grandeza do carregamento imposto, do grau de sobreconsolidagdo e do
tempo. No entanto, estes assentamentos (consolidagdo secundaria) podem ser reduzidos, aumentando o
valor da carga para valores superiores a carga total da obra, tal como foi referido anteriormente. Nestas
situacdes o solo vai estar sobreconsolidado e para estes casos os assentamentos resultantes da
consolidacdo por fluéncia serdo inferiores aos observados em solos normalmente consolidados. As

muito baixas capacidades resistentes destes solos tornam o faseamento construtivo muito importante
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no projecto de aterros, pois 0 que se pretende obter sdo os maiores assentamentos possiveis dentro
daquilo que a fundagdo pode suportar (Rathmayer e Saari, 1983).

A principal desvantagem deste método é o tempo de espera necessario para que se dé todo o
processo de consolidacdo, principalmente devido as permeabilidades reduzidas do material de
fundacdo. Pode ser melhorado, conjugando a aplicagdo da sobrecarga com a inclusdo de drenos
verticais que encurtam as distancias de drenagem, diminuindo assim os tempos de consolidagdo

(Rathmayer e Saari, 1983).

Drenagem
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Piezometro ——*=4 ¢

IS Y-
] L I |
— ure b _+ u ,[ — /,4‘ o, _.—.-.l‘
Drenagem

Figura 2.10 - Diagrama que ilustra a consolidaciio de uma camada de argila entre duas fronteiras drenantes
(Terzaghi et al., 1996).

2.3.2 Tipos de drenos e influéncia no terreno envolvente

As técnicas que usam o principio da reducdo das distdncias de drenagem baseiam-se na
instalacdo de drenos verticais no terreno. As caracteristicas anisotropicas do solo no que respeita as
propriedades drenantes, em especial no caso de possuirem coeficientes de permeabilidade maiores na
direccdo horizontal que na direccdo vertical, potenciam a redugdo dos tempos de consolidagdo
(Rathmayer e Saari, 1983). Esta técnica ¢ aplicada simultaneamente com a colocagdo de uma
sobrecarga, podendo também ser conjugada com vacuo e até mesmo com a electro-osmose, tal como
foi referido nas secc¢des anteriores. Mostra-se na Figura 2.11 o perfil transversal de uma camada
argilosa tratada com recurso a introdugdo de drenos verticais e sobrecarga.

A fung@o de um dreno vertical ¢ recolher a dgua que aflui radialmente ao seu interior e
transporta-la verticalmente na direc¢do das fronteiras drenantes com o minimo de resisténcia
hidraulica possivel (Terzaghi et al., 1996), mas por outro lado deve ter uma permeabilidade
suficientemente pequena para impedir o arraste de finos para o seu interior, o que poderia levar a sua

colmatacao (Stapelfeldt e Vepsildinen, 2007).
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A capacidade de descarga de um dreno vertical ¢ finita e pode ser expressa da seguinte

maneira cf. (Terzaghi et al., 1996):

QWzﬂ'rmzl'kw 2.2

onde r,, ¢ o raio do dreno e k,, o coeficiente de permeabilidade do dreno. Deste modo, o coeficiente de
permeabilidade horizontal da camada que vai ser drenada e a maxima distancia de drenagem que uma
particula de agua tem de percorrer (/,,), vao determinar se o dreno pode escoar a 4gua livremente ou se

vai apresentar resisténcia ao escoamento (well resistence). O factor de descarga ¢ definido por:

Aw
D = .
kr-lﬁ, 2.3

onde k. ¢ o coeficiente de permeabilidade horizontal da camada de solo mole, ¢, e /, sdo
caracteristicas do dreno ja referidas. Foi demonstrado por Mesri e Lo (1991), conforme
(Terzaghi et al., 1996), que a resisténcia oferecida pelo dreno ao escoamento pode ser desprezada para
valores de D superiores a cinco. Tem-se assim a minima capacidade de descarga para se poder

desprezar a resisténcia ao escoamento igual:

QW(mi 1)=5" ky - l\%v 2.4

No entanto, estes caudais sdo apenas alcangados no inicio da consolidagdo, uma vez que com
o passar do tempo os valores de &, vao diminuindo, resultando num menor caudal de entrada no dreno,
pelo que vao sendo obtidos valores de ¢, (min) cada vez menores. Assim, a conjugagdo dos valores
D =35 e k iniciais definem o valor maximo de ¢,(min) necessario ao longo do processo de

consolidagdo.

Aterro

Tapete Drenante

Aterro de Estabilizagdo

PVDs Argila Mole

Figura 2.11 - Consolidacio por aplicaciio de sobrecarga conjugada com drenos verticais
(Saowapakpiboon et al., 2010).
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Os drenos verticais sdo normalmente aplicados num padrao quadrangular ou triangular. O raio
de influéncia de cada dreno (r.) é fungdo do espagamento entre cada dreno (DS) sendo assim uma
variavel controlada. O raio de influéncia ¢ determinado igualando a area definida pela disposi¢ao dos
drenos a area de um circulo de raio 7, (Figura 2.12). No padrdo quadrangular a relag@o entre raio de
influéncia e espacamento entre drenos € (7. / DS) = 0,564 e no padrdo triangular € (r./ DS) = 0,525
(Terzaghi et al., 1996; Tran e Mitachi, 2008). A disposi¢do quadrangular dos drenos tem a vantagem
de simplificar a sua aplicacdo em obra. No entanto, o padrdo triangular ¢ o mais utilizado, uma vez
que proporciona uma consolidagdo mais uniforme entre drenos (Stapelfeldt e Vepsildinen, 2007).

Existem dois tipos de drenos, os drenos de areia e os drenos geosintéticos pré-fabricados, mais
conhecidos por geodrenos. Dentro dos drenos de areia podem ser diferenciados trés grupos. Os drenos
de areia que impdem deslocamentos ao terreno, os que ndo impdoem deslocamentos e os drenos de
areia pré-fabricados. A primeira aplicagdo de drenos verticais de areia foi realizada na Califérnia em
1934 e trés anos mais tarde, em 1937, Kjellmann experimentou na Suécia o primeiro prototipo de

drenos verticais pré-fabricados denominados cardboard drain (Rathmayer e Saari, 1983).

Dreno
Vertical

Figura 2.12 - Padréo triangular de instalagdo de drenos verticais (Terzaghi ef al., 1996).

Drenos de areia que nao impoem deslocamentos

Na categoria de drenos de areia que ndo induzem deslocamentos ao terreno envolvente, o
material (areia) ¢ colocado por injeccdo. A zona perturbada nas imediacdes do dreno é praticamente
inexistente, sendo entdo apropriado aplicar estes drenos em detrimento de outros que provoquem
grandes perturbacdes. No entanto, a sua instalacdo ¢ bastante complexa existindo ainda problemas

quando estes drenos precisam de penetrar camadas de argila rija ou areia.

Drenos de areia que impoem deslocamentos

Na categoria de drenos que impdem deslocamentos, a areia pode ser colocada em tubos de
ponta obturada colocados no terreno por cravacgdo estatica ou vibratdria, que ndo sdo recuperados

(Método do Mandril) (Rathmayer e Saari, 1983). Pode também ser colocada em furos abertos no
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terreno, executados pela cravagdo de tubos obturados de ponta perdida por percussdo ou vibragdo. Ao
retirar o tubo, o furo ¢ preenchido com areia, tal como € feito na construcao de estacas moldadas “in
situ”. Para além dos dois métodos de construgdo de drenos de areia supra referidos, existem outros que
recorrem ao trado continuo oco. Nestes casos os deslocamentos impostos ao solo ndo sdo tdo

significativos (Stapelfeldt e Vepsildinen, 2007).

Drenos de areia pré-fabricados

Os drenos pré-fabricados de areia, mais conhecidos por “sandwick”, combinam as tecnologias
dos drenos geosintéticos e dos drenos de areia e foram introduzidos para fazer face a dificuldade que
existia na construgdo de drenos de areia com didmetros inferiores a 250 mm. Sao constituidos por
mangas de geotéxteis, permedveis ao ar e agua, preenchidas por areia. Podem ser instalados por
cravagdo ou vibragdo, recorrendo a trado continuo ou trado continuo oco, pelo que a influéncia destes
drenos no solo envolvente depende da técnica usada, assim como da sua dimensdo. Comparando com
os drenos de areia, tém a vantagem de serem flexiveis devido a manga geotextil, pelo que se podem
adaptar a assentamentos ou a deslocamentos laterais resultantes do processo de consolidagdo
(Bell, 2004).

Existem algumas desvantagens na aplicagdo de drenos de areia, conforme

(Stapelfeldt e Vepséldinen, 2007):

o A permeabilidade horizontal diminui com a aproximacdo ao dreno. Na zona perturbada
(smear zone)' a anisotropia inicial respeitante s caracteristicas iniciais de permeabilidade
do terreno (k,/k, ~ 2) deixa de existir, passando o escoamento da agua presente nos
poros a ser controlada por um novo coeficiente de permeabilidade horizontal
correspondente a argila remoldada, que pode ser assumido igual ao coeficiente de
permeabilidade vertical da mesma zona;

o Para que estes drenos possuam boas caracteristicas drenantes, a areia deve ser
cuidadosamente escolhida e instalada’;

o Os drenos podem tornar-se descontinuos por erros de instalagdo ou devido a
deslocamentos laterais da camada de argila, resultantes do processo de consolidagdo’;

o A rigidez axial dos drenos de areia reduz a eficiéncia do carregamento das camadas de

argila com uma sobrecarga’.

Apesar destes efeitos desfavoraveis, existem outros favoraveis (Rathmayer e Saari, 1983):

! A extensdo da smear zone varia com a técnica utilizada e com a seccdo transversal do dreno. A sua dimensdo é
potencializada por técnicas que usem a cravagdo e varia proporcionalmente com a area da secgdo transversal.

* Aplicavel a todos os drenos de areia.

? Aplicavel a todos os drenos de areia excepto aos drenos de areia pré-fabricados (“sandwick”).
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o Na zona alterada de solo envolvente ao dreno vertical (smear zone), tendem a abrir-se
fendas, contrariando o efeito de reducdo dos coeficientes de permeabilidade;

o  Os deslocamentos laterais resultantes da cravagdo dos tubos provocam um acréscimo das
tensdes laterais totais que, associadas a dissipacdo das pressdes intersticiais vado aumentar
as tensoes efectivas. Tem-se consequentemente um incremento da capacidade resistente e

um decréscimo da compressibilidade nessa zona.

Drenos geosintéticos pré-fabricados

A escolha de drenos pré-fabricados baseia-se principalmente no facto de a sua instalagdo ser
muito simples e rapida, acartando consigo baixos custos. Associado as boas propriedades hidraulicas
como a capacidade de descarga, esta técnica torna-se mais apetecivel quando comparada com os
drenos verticais de areia.

A sua instalagdo ¢ feita por cravagdo estatica ou vibratdria pelo que sdo drenos que impdem
deslocamentos ao solo envolvente. Apesar disso, € ao contrario do que acontece com os drenos de
areia, as perturbagdes induzidas ao terreno sdo pequenas devido ao reduzido volume dos drenos. Estes
drenos sdo constituidos por um nucleo de plastico envolvido por um filtro geotextil (Rathmayer e
Saari, 1983). Na ponta do geodreno existe uma ancora de metal que tem a dupla funcdo de (1) impedir
a entrada de solo no dreno durante a cravagdo e (2) a de manter o dreno a profundidade desejada. Na
Figura 2.13 mostra-se um exemplo de uma secg¢@o transversal de um geodreno.

Na teoria da consolidagdo com drenos verticais ¢ assumido que os drenos sdo de secgdo
circular, o que ndo acontece no caso dos drenos geosintéticos pré-fabricados, que tém uma secgio
transversal rectangular (band-shaped drains). Deste modo, a sec¢do rectangular deve ser convertida
numa sec¢do circular, o que implica que o didmetro equivalente (d,) tem a mesma capacidade de
descarga do dreno geosintético pré-fabricado. Segundo Stapelfeldt e Vepséldinen (2007), Hansbo
(1979) sugeriu que era atingido o mesmo grau de consolidagao para geodrenos e drenos circulares com
a mesma circunferéncia. Assim, o didmetro equivalente (d,,) de um geodreno com largura (a) e

espessura (b) pode ser expresso da seguinte maneira (Figura 2.13) (Stapelfeldt e Vepsildinen, 2007):

B 2(a+ b)

w

2.5
T
A capacidade de descarga de um geodreno pode ser reduzida ao longo do tempo e depende de

varios factores (Stapelfeldt e Vepséldinen, 2007):

o A pressao lateral do terreno sobre o geodreno pode levar a que o filtro exterior se deforme
e se introduza no niicleo, diminuindo assim a capacidade de descarga por reducdo da area

da seccdo transversal disponivel para o fluxo de agua;
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o  Como resultado do processo de consolidagdo vao-se produzir elevados assentamentos que
vao dobrar o geodreno;

o O fluxo de 4gua para o interior do geodreno arrasta particulas finas das argilas, o que
pode levar a colmatagdo do dreno;

o O envelhecimento do material, possivelmente resultante da actividade quimica e
bioldgica a que o dreno esteve sujeito ao longo do tempo, pode levar a uma reducdo do

caudal escoado.

Geotéxtil Bidim ~ Nucleo PEAD
£ > I/ . N
HHHH
a L S 5 mm
100 mm

Geotéxtil Bidim

Ncleo Filtro

Mandril

Nucleo de PEAD

Figura 2.13 - Perfil transversal de um geodreno (Stapelfeldt e Vepsiliinen, 2007).

No Quadro 2.1 sao resumidas algumas caracteristicas de cada tipo de dreno, apontando as suas

vantagens e desvantagens.

Quadro 2.1 - Tipos de drenos verticais.

; . Influéncia no Didmetro/
Tipo de Método de A
dreno i solo Vantagens Desvantagens Comprimento
envolvente [m]
—Mantém —Instalagdo complexa;
inalteradas as —Problema na
caracteristicas instalacdo quando se
iniciais da pretendem penetrar
camada de camadas de argila rija
argila por ndo ou de areia;
impor —A rigidez axial dos
-g deslocamentos drenos de areia reduz a
5 ao solo eficiéncia do
.":‘ Tnjecgo Nao impde envolvente. carregamento dgs 0.2:03/< 30
2 deslocamentos. camadas de argila com
§ uma sobrecarga (*);
a —Os drenos podem
tornar-se descontinuos
por erros de instalacao
ou devido a
deslocamentos laterais
da camada de argila,
resultantes do processo
de consolidacao (**).
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: . Influéncia no Didmetro/
Tipo de Método de A
A ~ solo Vantagens Desvantagens Comprimento
dreno instalacio
envolvente [m]
—Mantém —(*);
praticamente —(**).
inalteradas as
caracteristicas
iniciais da
camada de
i 1 .
Trado | mpoe | i porimpor
continuo pequenos peq 0,3-0,5/ < 35
deslocamentos
0co deslocamentos
ao solo
envolvente
—Penetram sem
dificuldades
camadas de
argila rija ou de
areia (%).
= —(1); —Coeficiente de
s ~ —Consolidagdo | permeabilidade
= Cravagao \ .
= " do solo correspondente a argila
= estatica ou
= . L envolvente ao remoldada, regra geral,
= vibratoria RN . .
S tubo devido as mais reduzido que o
S de tubos de ~ . )
~ pressoes laterais | coeficiente de
o ponta . .1 .
5 ~ desenvolvidas permeabilidade vertical
= obturada | Impde grandes - L
= . na cravagao; inicial; 0,15-0,6/ < 30
@ (Método | deslocamentos .
= — Na zona —(*);
8 do . perturbada —(**)
s mandril) . ’
o ou de tendem a abrir-
= se fendas, o que
ponta .
erdida contraria a
p redugdo de
permeabilidade.
—(f) —(*).
—Drenos
continuos em
todo o seu
comprimento
Drenos de Impdem devido a
areia pré- equenos a capacidade de se
ap peq P 0,06-0,16/< 30
fabricados grandes adaptarem a
“sandwick” | deslocamentos | assentamentos e
deslocamentos
laterais
resultantes do
processo de
consolidagdo.
—Baixos custos
associados a
Drenos < ~ . ~ .
o g Cravagao Impde instalacdo;
geosinteticos Lo 5
; estatica ou pequenos —Boa 0.05-0.1 /< 60
pré- . - 4 . ) ,
. vibratoria | deslocamentos” | capacidade de
fabricados .
descarga;
-0

* Pequenos deslocamentos impostos ao terreno envolvente devido ao reduzido volume dos geodrenos
(band-shaped drains).
> Diametro equivalente.
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3 Modelacio matematica e numérica da fluéncia e da

consolidacao acelerada por drenos verticais

3.1 Consideracoes Gerais

O estudo do comportamento dos solos ¢ relativamente recente. As bases da engenharia
geotécnica e da mecanica dos solos foram langadas por Karl Terzaghi (1883-1963). Foi em 1912 que
se apercebeu do grande vazio que existia entre os conhecimentos cientificos sobre materiais de
construgdo e a falta de conhecimentos sobre os materiais de fundagdo, em particular o solo. Nesse
mesmo ano viajou para os Estados Unidos da América para aprender sobre engenharia de fundagdes.
Esta sua primeira viagem acabou por ndo ser bem sucedida ja que acabou por voltar para a Europa
antes da Primeira Grande Guerra Mundial para se alistar na For¢a Aérea, juntamente com von Karman
e von Mises. Ap0s o final da guerra mudou-se como investigador para o American Robert College em
Istambul onde realizou a maioria do seu trabalho de pesquisa sobre as propriedades do solo, pressdes
do solo, mecanismos de piping e ainda sobre o processo de consolidagdo em argilas. O Professor
Skempton escreveu em 1960 sobre a importancia do principio das tensdes efectivas desenvolvido por

Karl Terzaghi:

“This principle is of primary importance in soil mechanics. Its realization is entirely due to
Terzaghi, and is earliest use, in 1923, of the equation o’ = o - u marks the beginning of the
modern phase of our subject. Preceding work, even by such great engineers as Coulomb,
Collin, Rankine, Resal, Bell and Forchheimer was of limited validity, owing to the absence of
this fundamental unifying principle” (Rathmayer e Saari, 1983).

Neste capitulo sdo revistos alguns estudos analiticos realizados sobre a consolidagdo primaria
e secundaria assim como da consolidagdo acelerada por inclusdo de drenos verticais. E apresentado
um resumo dos modelos do programa PLAXIS para o comportamento dos solos moles, em particular

os modelos Soft Soil e Soft Soil Creep.
3.2 Teoria de consolidacao de Terzaghi

Antes de introduzir o tema da modelagao analitica da consolidagdo de uma parcela cilindrica
de solo em torno de um dreno vertical, sera feita uma introdugdo a teoria da consolidagdo
desenvolvida por Terzaghi (1923).

A teoria classica da consolidagdo unidimensional € baseada nos seguintes pressupostos (Brand

e Brenner, 1981):
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o Deformacéo unidimensional das camadas de argila;

o Drenagem unidimensional que segue a lei de Darcy para qualquer gradiente hidraulico;

o  Solo homogéneo e totalmente saturado;

o Incompressibilidade das particulas de solo e do liquido nos poros;

o Compressibilidade e coeficientes de permeabilidade constantes;

o Relagdo linear entre a tensdo efectiva e o indice de vazios do solo;

o DeformacGes e velocidades de escoamento infinitesimal e unidimensional;

o Inexisténcia de viscosidade ou de compressdo secundaria, pelo que o tempo da

consolidacgdo é consequéncia das baixas permeabilidades da argila.

A continuidade de um elemento de solo saturado obriga a que o caudal de entrada ou saida no
elemento seja igual a variacdo de volume da agua por unidade de tempo. Num elemento de solo
infinitesimal com dimens&o dx dy dz, o volume de agua nos poros é n(dx dy dz), sendo n a porosidade.
O caudal de entrada ou saida é (A4 + A/G + A,ld) dx dy dz (Figura 3.1). A equacdo de

continuidade é entdo expressa pela seguinte expressao (Terzaghi et al., 1996):

Ove [ O% 0% 4 dy.a 9 o dx-dy-d 31
—+— x-dy-dz=—— ndx-dy-dz .
ox ' dy | 9z Y at y
dUzdI
“tGr Z
auvy dj
Y
dyx dx __::+r@-1{

uy - 28 5L 7 2
dx 2 / /
A
w2 gy @
4 2T, 2

Figura 3.1 - Componentes da velocidade de descarga nas seis faces de um elemento de solo (Terzaghi et al., 1996).

Sendo o escoamento apenas vertical, na Equacgdo 3.1 as parcelas &n/& e Ayl4, anulam-se.
Aplicando a lei de Darcy em funcdo do excesso de pressdo intersticial (U’) a mesma equacdo ¢

colocando a porosidade (n) em funcdo do indice de vazio (e) obtém-se:

by O edy dz= 2 ax.ay-d 32

Yw 022 XTOYTOTEGL Tre MWW '
onde k, é o coeficiente de permeabilidade vertical e x, € 0 peso volumico da agua. Assumindo uma
variagdo pequena do indice de vazios durante a consolidacdo, (1 +e) pode ser aproximadamente

(1 + &) sendo e o indice de vazios actual e e; o indice de vazios inicial. A parcela (dx dy dz)/(1 + e)
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representa o volume de particulas sélidas do elemento que ¢ independente do tempo e assim a

Equacao 3.2 pode entdo ser escrita da seguinte maneira:

33

k, 0°u’ Qe ( 1 )
Yw 0z2 0t \1+e

Tem-se assim a equa¢@o hidrodinamica. Para se chegar a esta equacdo foi tido em
consideracdo que o coeficiente de permeabilidade vertical (k,) € constante e que as deformacdes
durante a consolidagdo sdo pequenas.

A compressao de solos saturados € dependente do tempo porque resulta de dois mecanismos
dependentes do tempo. A variagdo do indice de vazios ao longo do processo de consolidacio ¢

expressa pela equacao:

— = — — 4
at  \ad,) Tar "\t e 3

de ( de ) .E)o’v+<6e)mv _ ve.c’);t’v

t

onde o subscrito e, ¢ ¢ v denotam tensao, tempo e direcgdo vertical, respectivamente. O primeiro termo
¢ dependente do tempo uma vez que o aumento da tensdo efectiva requer tempo devido a baixa
permeabilidade que caracteriza os solos moles. O segundo termo representa a viscosidade do material.
Depois do incremento na tensdo efectiva ¢ necessario tempo para que as forcas de interacgdo entre
particulas sejam equilibradas. Na teoria da consolidag@o unidimensional de Terzaghi ¢ assumido que o
tempo de consolidacdo ¢ apenas resultante da permeabilidade finita do solo. Assim, da Equacao 3.4
a, = 0 e se se assumir ainda que da mesma equacao a,. = - a, igual em toda a profundidade e em todas

as fases da consolidacdo tem-se para a taxa de variagao do indice de vazios no tempo a equagao:

de ao',

— = —ay =~ 3.5

Se a tensdo total vertical (o;) e a pressdo intersticial de referéncia (u,.) (Figura 2.10) se
mantiverem inalteradas durante a consolidagdo, entdo (do’, / dt) = -(du’/ dt), podendo a Equagdo 3.3

ser escrita da seguinte forma:

k, 0>’ a, ou

_ el 3.6
Yw 0z2 1+e 0t

Substituindo m, =a,/(l +e) e c,=k, /(% m,), obtém-se a equacdo fundamental da

consolidagao unidimensional desenvolvida por Terzaghi:

0%u’ o

e LU 3.7
v 9z2 ot
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onde m, € o coeficiente de compressibilidade volumétrica e ¢, € o coeficiente de consolidagdo para a
drenagem vertical. A variavel dependente (#’) é funcdo das variaveis independentes (z, ¢)
(Terzaghi et al., 1996), o que significa que a dissipagdo do excesso de pressdo intersticial depende da
posicao (profundidade) e do tempo.

Ao integrar a equagdo de consolidacdo de Terzaghi obtém-se a evolugdo no espago e no tempo
da dissipacdo do excesso de pressdo intersticial. Para isso ¢ necessario fazer algumas mudangas de

variaveis tais como:

VA
7=2 3.8
lw
c
cp t
T, = 2 3.9

Nas expressoes 3.8 ¢ 3.9 [, ¢ a maior distancia que uma particula de agua percorre para
abandonar o estrato em consolidagao.

A teoria da consolidagdo unidimensional de Terzaghi serviu de base a melhoramentos,
desenvolvidos por outros autores para fazer face a alguns pressupostos menos realistas. Biot foi o
primeiro de muitos autores a estudar a problematica da consolidagcdo em solos ndo saturados. Em 1941
prop0s uma teoria de consolidagdo para solos ndo saturados com os poros obstruidos por bolhas de ar.
Os pressupostos da teoria de Biot eram similares aos da de Terzaghi. Para o caso da consolidagdo
unidimensional chegou a uma equacdo analoga a Equacdo 3.7, no entanto, o coeficiente de
consolidagdo vertical (c,) foi modificado para ter em conta a compressibilidade do fluido nos poros

(Fredlund e Rahardjo, 1993).

3.3 Fluéncia em modelos unidimensionais

A fluéncia ¢ a deformagdo ao longo do tempo de um material submetido a uma carga ou
tensdo constante. Nos solos o conceito € igualmente aplicavel. Neste caso a definicdo de fluéncia
refere-se a ocorréncia de deformagdes ao longo do tempo para tensdes efectivas constantes. Embora
sejam também referidos como ensaios de fluéncia, os ensaios triaxiais ndo drenados de solos saturados
sob tensdo de corte constante ao longo do tempo ndo sdo verdadeiros ensaios de fluéncia, uma vez
que, apesar de a tensdo distorcional se manter constante, ha uma variacdo da tensdo efectiva média
provocada pela variagdo da pressdo intersticial.

Todos os solos exibem comportamento dependente da taxa de deformagdo em grau variavel e,

no caso de uma solicitagdo edométrica, a compressdo primdria ¢ acompanhada por uma certa
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quantidade de compressao secundaria. Para compreender o efeito da fluéncia nos solos ¢ necessario
perceber como se desenvolvem os assentamentos por consolidagdo primaria e secundaria nos ensaios
de compressdo unidimensional. O ensaio edométrico controlado por tensio aplicada tem varias fases
de carregamento, cada uma com a duragdo () de um dia. Para as dimensdes correntes deste ensaio
verifica-se que o processo de consolidagdo primaria, mesmo em materiais com coeficientes de
permeabilidade muito baixos, acaba antes das 24 horas. Depois de concluida esta fase as restantes
deformagdes resultam da compressdo secundaria.

A expressdo geral para o assentamento que resulta da compressdo secundaria sob a accdo de

uma pressao final o’,,€ cf. (Terzaghi et al., 1996):

Ae

S =—"H; 3.10
1+ei :

com H; igual a espessura inicial da camada de solo.

E preferivel representar o assentamento como funcio das caracteristicas de compressibilidade
do material. O indice de compressdo secundaria C, = Ae /Alog(t) define o declive da curva no grafico
e-log(t). Para um valor constante de C, entre o final da consolida¢do primaria (¢.) e um tempo qualquer

(t) correspondente a compressao secundaria, a Equacdo 3.10 pode ser reescrita:

Ca

S=m-Hi-log<é) 3.11

A magnitude do assentamento depende do valor C, como também de ¢ / ¢.. Para qualquer caso,
quanto menor o valor de ¢/¢., i.e., quanto menos tempo decorrer apos o final da consolidagdo
primaria, menos significativos sdo os assentamentos da compressdo secundaria.

Foi verificado por Mesri e Godlewski (1977) que, para qualquer valor de tensdo efectiva
(o', t) durante a consolidacdo secundaria de cada solo, a relagdo entre a compressibilidade por
fluéncia (com indice de compressibilidade C,) e a compressibilidade quer na curva de recompressao
(com indice de compressibilidade C.), quer na curva de compressio normal (com indice de
compressibilidade C,.), € constante. No Quadro 3.1 sdo mostrados valores de C, / C. para materiais
geotécnicos que variam entre 0,01 e 0,07. O conceito de compressibilidade descrito anteriormente ¢,
por questdes de simplificacdo, denominado por C, / C,. ja que a relagdo € uma constante no ramo de
recompressdo como no ramo de compressao normal. De acordo Mesri e Godlewski (1977), a
magnitude e o comportamento de C, estdo directamente relacionadas com a magnitude e o
comportamento de C, / C,, com a tensdo efectiva vertical. C, mantém-se constante, decresce ou cresce
com o tempo para um determinado valor de tensdo efectiva vertical final (o), enquanto C. evolui no

mesmo sentido, i.e., C, depende de C... O posicionamento da tensdo efectiva vertical em relagdo a

tensdo de pré-consolidagdo (o”,) determina esta evolugdo. Quando o,y estd completamente na curva
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de recompressdo (o',y/ 0’ < 0,7), verifica-se que o tempo da consolidacdo primaria (#.) ¢ pequeno
assim como C.. (C.. neste caso ¢ C,) e os assentamentos secunddrios ndo serdo significativos
(Terzaghi et al., 1996). Quando o’,rse encontra nas proximidades da tensdo de pré-consolidagdo (o),
o tempo da consolidacdo priméria pode também ser pequeno mas como C,, ¢ uma constante, se C, /
C.. aumenta (transicao de C, para C,) entdo C, também aumenta, tornando-se assim os assentamentos
por compressao secunddria significativos (Mesri et al., 1997). Quando o', se encontra na curva de
compressdao normal os assentamentos por consolidagdo secundaria serdo muito significativos uma vez
que C.. ¢ muito elevado (neste caso C.. ¢ C.) o que implica que C, também seja muito elevado

(Terzaghi et al., 1996).

Quadro 3.1 - Valores de C,/ C, para diversos solos (Terzaghi ez al., 1996).

Material C,/C,
Solos granulares 0,02+0,01
Xisto e argilito 0,034+0,01

Argilas e siltes inorganicos 0,04+40,01

Argilas e siltes orginicos 0,0540,01
Turfa 0,0610,01

Diferentes expressoes podem ser encontradas na bibliografia para descrever as deformagdes
por fluéncia.

Buisman (1936) propos a seguinte equacao para descrever a fluéncia cf. (Neher et al., 2000):

t

e=¢.+Cg log (t_) parat > t, 3.12
c

onde &, ¢ a deformacao no final da consolidagdo primaria, ¢ ¢ o tempo desde o inicio do carregamento,

t. € o tempo da consolidagdo primaria e C ¢ uma constante do material. Sabendo que o tempo total da

consolidagdo ¢ a soma das parcelas da consolida¢do primaria e secundaria temos ¢ =, +¢’. Assim a

expressao pode ser reescrita tomando a seguinte forma:

te +t'

£=£C+CB-log< ) parat’ >0 3.13

Cc

Garlanger (1972), baseando-se no trabalho realizado por Bjerrum (1967), propds a seguinte

expressao para a fluéncia:

T+t

e=eC+Ca-log< ) parat’ >0 3.14

Cc
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com C, = Cp (I + ¢;). As diferencas entre as duas equagdes anteriores sao pequenas. A deformacao ¢é
substituida pelo indice de vazios e o tempo de consolidagdo primaria 7. € substituido pelo pardmetro .
(Figura 3.2). As duas equagdes s@o iguais quando 7. = 7.. Nos casos em que ¢, # 7, as diferengas entre
as duas equagdes vao-se esbatendo quando o tempo da consolidacdo secundaria (z’) aumenta.
Butterfield (1979) propds uma outra maneira de descrever a compressao secundaria cf. (Neher

et al., 2000):

T+t

el = ¢l +u*-log< ) parat' >0 3.15

c
onde &’ é a deformagcio logaritmica sendo a deformagio durante a consolidagdo primaria representada
por &'. O indice de fluéncia modificado x* descreve a compressio secundaria por incremento
logaritmico de tempo. O supra escrito “H” é usado pois o conceito de deformagdo logaritmica foi
originalmente usado por Hencky. E preciso notar que 7 ndo é o tempo de consolidagdo primaria #.. O
tempo 7. ndo ¢ um pardmetro do material mas sim um factor que nao depende apenas da consolidacao
mas também da geometria da amostra testada. Janbu (1969) desenvolveu uma construgdo para avaliar
os pardmetros 4 e 7. A diferenca entre 7, e £, é mostrada na Figura 3.2.

Tanto o método tradicional representado na Figura 3.2 (a), como o método de Janbu na Figura
3.2 (b) podem ser usados para determinar o parimetro z. No entanto, 0 método de Janbu ¢ mais
atractivo pois também ¢ possivel retirar directamente dessa constru¢do o pardmetro 7., que
corresponde a intercepcdo da continuagdo da parcela linear da fluéncia com o eixo do tempo (nio

logaritmico). A parcela ndo linear do grafico para ¢ < ¢. € devida a consolidagdo primaria da amostra.

(a) (b)
tc l”’(f) 1/e

A

1 tc !
il/uﬂ\ ,LL*
J/_c

t'=tc-t

T t' >l

e

Figura 3.2 - Comportamento da consolidacio primaria e da fluéncia no ensaio edométrico (Neher et al., 2000).

3.4 Solucgoes analiticas da consolidacao de uma célula axissimétrica

com dreno vertical central

A introdugdo de drenos verticais obrigou a adaptacdo das antigas teorias de consolidagdo axial

o que conduziu ao aparecimento de novas solugdes analiticas. Sabendo que a introdugdo de drenos
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verticais ¢ normalmente usada no tratamento de solos moles, passa a ser necessario ter em
consideracdo dois factos importantes: (1) passara a haver escoamento radial no sentido dos drenos
verticais, para além do escoamento vertical e (2) o escoamento para os drenos verticais € horizontal e
com velocidades de escoamento normalmente superiores uma vez que, regra geral, os coeficientes de
permeabilidade horizontal sdo superiores aos coeficientes de permeabilidade vertical nestes solos. Para
uma compressdo unidimensional em que se conjuguem os fluxos vertical e radial, a Equacdo 3.7

transforma-se em cf- (Terzaghi et al., 1996):

3.16

0%u’ 0%u 1 ou ou'
Cy r' =

e\ Y ) T
onde ¢, = k. / (¥, m,) é o coeficiente de consolidacdo para drenagem horizontal (radial) de uma célula
axissimétrica. A dissipagdo do excesso de pressdo intersticial € assim func¢do do tempo (¢) assim como
da posicdo (z) e do raio (7). Segundo Terzaghi et al. (1996), Carrillo (1942) demonstrou que a solugdo
da Equagdo 3.16 podia ser obtida conjugando as solu¢des de dois problemas distintos: compressao
vertical com fluxo vertical e compressdo vertical com fluxo radial. O excesso de pressdo intersticial e

o grau de consolidacdo, em qualquer momento da consolidagdo, sdo:

, u,z ' u,r
== 3.17
U zr u,i
€
U=1-(1-U,)1-U,) 318

onde u’, e u’, sd0 0 excesso de pressdo intersticial para o fluxo vertical e radial respectivamente e U, ¢
U, sdo os correspondentes graus de consolidacdo. Na consolidagao por drenos verticais o fluxo vertical
¢ normalmente desprezado, apesar de ser significativo para camadas pouco espessas ou quando os
raios de influéncia (r,) sdo grandes (Figura 2.12).

Barron (1948) estudou dois casos extremos de consolidagdo de uma parcela cilindrica de solo
mole em torno de um dreno vertical e demonstrou que para ambos os casos, a consolidagdo média
obtida era praticamente a mesma. As duas hipoteses sdo as seguintes c¢f- (Ho Seah e Juirnarongrit,
2003):

o “Deformagdo Vertical Livre” (Free Vertical Strain) assume que a carga ¢ uniforme na
area de influéncia circular de cada dreno e que os assentamentos diferenciais que ocorrem
nessa area nao tém qualquer efeito na redistribuicao de tensoes;

o “Deformagdo Vertical Rigida” (Equal Vertical Strain) assume que a carga aplicada ¢é
rigida pelo que forgosamente se vao desenvolver assentamentos iguais a superficie, i.e.,

seccoes horizontais mantém-se horizontais.
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A solugdo obtida pela hipotese “Deformagdo Vertical Rigida” ¢ mais simples que a solug¢do da
hipotese “Deformacao Vertical Livre” pelo que a primeira ¢ mais usada em analises de consolidacao
radial. Barron (1944) formulou o grau de consolidagdo tendo em conta os mesmos pressupostos de
permeabilidade e compressibilidade de Terzaghi. Assumindo a inexisténcia de zona perturbada (smear
zone), a inexisténcia de resisténcia a entrada de agua no dreno (well resistance) e a hipodtese
“Deformacdo vertical rigida”, obteve para o grau de consolidacdo a seguinte expressdo (Terzaghi et
al., 1996):

2T,
U=1—-exp|—— 3.19
ﬂzr

onde U, ¢ o grau de consolidacdo para o fluxo exclusivamente radial, n. = r, /r,, com r, e r,, o raio de
influéncia e o raio equivalente do dreno, respectivamente (Seccdo 2.3.2), s, = In (n,) -0,75 para
valores de n, superiores a dez, e T, o factor tempo adimensional para a drenagem horizontal de uma

célula axissimétrica expresso da seguinte maneira:

c,t t k
T, =— = —— 3.20
e My Yw

Estudos posteriores levados a cabo por Barron (1948), Hansbo (1979 e 1981) ou por Zeng e
Xie (1989), passaram a incluir o efeito da zona perturbada de raio r, = s, r,, 0 efeito da resisténcia a
entrada de agua no dreno e também o efeito da capacidade de drenagem finita dos drenos verticais.

Hansbo (1981) assumiu uma zona perturbada com coeficiente de permeabilidade horizontal
(k) diferente do coeficiente de permeabilidade horizontal da zona ndo perturbada k. cf
(Terzaghi et al., 1996). Deste modo, o parametro sz, vai mudar consoante o efeito que se tenha em

conta. Nos casos em que se considere apenas o efeito da zona perturbada z, ¢ (Indraratna et al., 2005):

n k

Uy =1In (—r) + (—r> - In(s,) — 0,75 3.21
ST kST

e nos casos em que se considere o efeito conjunto da zona perturbada e da resisténcia ao fluxo de agua

para os drenos tem-se:

k k
Uy =In (—) + (—r> “In(s,) — 0,75 + mz(2l — z) - — 3.22
ko w

onde / ¢ o comprimento da célula axissimétrica, z representa a profundidade para / > z e ¢, ¢ a
capacidade de descarga do dreno. O tultimo termo da Equacdo 3.22 representa a resisténcia a entrada
de agua no dreno, que ¢ fungdo das variaveis referidas anteriormente e varia inversamente com a

capacidade de descarga do dreno.
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3.5 Adaptacio para o EPD das solucoes analiticas da consolidacio de

uma célula axissimétrica com dreno vertical central

O fluxo de agua para o interior de um dreno vertical ¢ por natureza axissimétrico. No entanto,
a modelacao da consolidagdo de terrenos ¢ normalmente realizada a duas dimensdes, i.e., em Estado
Plano de Deformacao pelo que se torna necessario converter um sistema tridimensional axissimétrico
num sistema bidimensional equivalente.

Indraratna e Redana (1997) propuseram uma conversdo dos drenos verticais em paredes
drenantes, ajustando o afastamento entre paredes e os coeficientes de permeabilidade do terreno
(Figura 3.3 (a)). A largura da parede drenante é obtida considerando que a capacidade de descarga nos
dois sistemas ¢ igual. Num sistema de drenos espagados DS (Figura 2.12) e dispostos num padrio
quadrangular, os raios da célula axissimétrica sdo convertidos em larguras da seguinte maneira

(Indraratna e Redana, 1997):

b, = e b, = 3.23

onde o subscrito w e s correspondem ao dreno e a zona perturbada, respectivamente. Para uma

disposi¢ao triangular tém-se as seguintes relagdes:

_1,143-71-7;,5 5 _1,143‘>-1‘r-rs2

om P w . 3.24
W DS DS

Nos casos em que se considerem a zona perturbada e a resisténcia a entrada de agua no dreno
vertical, a proposta de Indraratna e Redana (1997) relaciona o coeficiente de permeabilidade
horizontal (axissimétrico) (k,) com o coeficiente de permeabilidade horizontal em EPD (k,) da

seguinte forma:

k
kh-[a+,8-khp +9-(212—zz)]
k. = shp 325
" [ln (&) + (ﬁ> -In(s,) — 0,75 + =+ (2lz — z2) k—h]
Sy ksr " ’ Aw

onde a, e Osdo expressos pelas seguintes equagoes:

2 4b? 2b% 2b,
- _ _ P 3.26
*=37"33: 75 "B

b2 b3 2b} ZbW-bS+bﬁ, b2, - b,

_ — — 4+ 3.27
B 3B3 3B3 B2 B2 B3

B
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_ 2kip  2by ki 128
B-q, B%-q,

onde ¢, corresponde ao caudal vertical na parede drenante em EPD. Nos casos em que se despreze a

zona perturbada e a resisténcia a entrada de agua no dreno vertical tem-se a seguinte expressao:

Knyp 0,67
P 3.29
k., [In(n,)—0,75]

Tran e Mitachi (2008) propuseram uma conversdo mais simples. O terreno inalterado
juntamente com a zona perturbada de uma célula axissimétrica sdo convertidos num solo equivalente
com caracteristicas homogéneas na conversio para o EPD (Figura 3.3 (¢) e Figura 3.4)
(Tran e Mitachi, 2008). A relacdo entre os coeficientes de permeabilidade do solo numa célula
axissimétrica (&, e k) e o coeficiente de permeabilidade equivalente plano (k’,) foi obtida tendo em
consideragdo o modelo analitico proposto por Indraratna et al. em 2005, para a consolidacdo de uma
célula axissimétrica, e o modelo analitico proposto por Tran e Mitachi (2008), para a consolidagdo da
célula plana referida anteriormente.

A solucdo analitica proposta por Tran e Mitachi (2008) ¢ obtida considerando uma fatia
correspondente a uma seccao transversal horizontal da célula plana com espessura dz e largura B
(Figura 3.4). A uma qualquer distancia x do centro da parede drenante a taxa (cronologica) de variagdo

do caudal horizontal (Figura 3.4 (a)) pode ser definida pela seguinte equacao:

d k'
% __hp, a_u dz 3.30
at  y, O0x

A taxa de variagdo de volume vertical da fatia entre x e a largura B pode ser expressa pela

equacao:

avV  oe (B )-d 331
at ot Xonaz '
Assumindo que a agua ¢ incompressivel, as Equagdes 3.30 e 3.31 sdo iguais, resultando assim

a seguinte expressao:

Ju vy, O¢

u_Tw % (p_ 3
ox Kyt B 33

A varia¢do do caudal vertical na parede drenante desde a face de entrada a face de saida

(Figura 3.4 (b)) ¢ expressa da seguinte forma:
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Gwp azu
dg, =—— ——" . 3.33
q, > dz-dt

onde g,, ¢ a capacidade de descarga da parede drenante. O caudal horizontal que entra no dreno ¢

expresso pela equacdo:

dqy =——-"—-dz-dt 3.34
X

A Equagdo 3.34 ¢ valida para x = b,,, onde b,, ¢ metade da largura da parede drenante. Para

que haja continuidade no fluxo de agua a equagdo dg. = - 2dq, ¢ assim resulta:

0%u 2k’ d
oTuN _ (2K <_u> 3.35
0z? GQwp 0x/p,,

Substituindo a Equac¢ao 3.32 na Equagdo 3.35 obtém-se:

—=——"—"(B—by) 3.36

O grau de consolidagdo horizontal médio ¢ expresso pela Equacao 3.19 sendo, no entanto, 7,
substituido por T, € t&, por tt,. O factor tempo T, toma a forma da Equagdo 3.20, substituindo &, por
k’y, € r. por B. O pardmetro s, que depende da profundidade, da geometria da célula e que tem em

conta os efeitos da zona perturbada e da resisténcia a entrada de 4gua no dreno, tem a seguinte forma:

Zk'hp
B- Qwp

2
Hap =3 - (2lz — z?) 3.37
com ¢,, a capacidade de descarga de parede drenante. Igualando os graus de consolidag¢do da célula
axissimétrica e da célula plana obtém-se (7, / 1,) = (T, / tt,). Simplificando € possivel obter a relacdo

entre as capacidades de descarga entre dreno e parede drenante e a relagdo entre os coeficientes de

permeabilidade:
2B
Qwp = 12 “qw 3.38
e
e
W 2B? k.,
hp = 3 2"
3r, n\_3 ., k. 3.39
e In (Sr) 4+ksr In(s,)
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A proposta de Tran e Mitachi (2008) de conversdo de uma célula axissimétrica para uma

célula plana combina o uso das Equagdes 3.38 ¢ 3.39.

@ ®) (©

- Pt -
L S A L

Figura 3.3 - Conversao de uma célula Axissimétrica para uma célula em Estado Plano de Deformacao. (¢) Célula em
estado plano de deformacio com zona perturbada. (b) Célula axissimétrica. (c) Célula em estado plano de deformacio
sem zona perturbada (Tran e Mitachi, 2008).

Zona Equivalente Zona Equivalente

@ ®)

Figura 3.4 - Fatia correspondente a seccio transversal de uma célula em Estado Plano de Deformacio sem zona
perturbada (Tran e Mitachi, 2008).
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3.6 Modelacio numérica da consolida¢ao com fluéncia

3.6.1 Programa PLAXIS e os modelos Soft Soil e Soft Soil Creep

O solo ¢ um material constituido por particulas sélidas e por vazios. No caso de os vazios
estarem totalmente preenchidos por agua diz-se que o solo se encontra saturado e no caso oposto, i.e.
num solo seco, os vazios estao preenchidos por ar. Apesar de ser um material particulado o solo ¢
tratado na mecanica dos solos como um meio continuo, o seu comportamento ¢ tratado
macroscopicamente agilizando deste modo a sua modelag@o.

O programa PLAXIS comegou a ser desenvolvido em 1987 na Universidade Técnica de Delft.
O objectivo inicial do programa foi criar um coédigo de elementos finitos bidimensional simples de
utilizar, para analisar a constru¢do de aterros sobre solos moles. A primeira versdo para o sistema
operativo Windows foi langada em 1998 e até aos dias de hoje tém sido feitos melhoramentos com o
intuito de disponibilizar uma ferramenta teérica e pratica cada vez mais potente na analise de qualquer
problema geotécnico (Rao, 2006).

O comportamento mecénico dos solos pode ser modelado tendo em consideracdo varios graus
de precisdo e a definicdo do modelo a usar depende principalmente da complexidade do caso de
estudo. O programa PLAXIS disponibiliza modelos que caracterizam o comportamento de solos moles.
Sendo um dos objectivos deste trabalho a compreensdo da importancia da fluéncia neste tipo de solos,
da lista de modelos do programa optou-se por usar os modelos Soft Soil e Soft Soil Creep. Os
resultados obtidos pelos dois modelos podem ser facilmente comparados ja que o modelo Soft Soil
Creep ¢ uma extensdo do modelo Soft Soil que tem em consideracdo o efeito da fluéncia ao longo do
tempo.

O modelo Soft Soil é baseado no modelo Cam Clay e foi especificamente criado para ser usado
nas situagdes em que exista compressdo primdria de argilas normalmente, ou ligeiramente,
sobreconsolidadas. Em termos gerais, o modelo pode ser caracterizado em quatro pontos: (1)
Dependéncia da rigidez relativamente ao nivel de tensdo, (2) distingdo entre carregamento primario e
descarga/recarga na resposta do solo, (3) possibilidade de consideragdo da tensdo de pré-consolidagao
e (4) a rotura do material rege-se pelo critério de rotura de Mohr-Coulomb (Plaxis, b.v., 2002).

Nos estados de tensdo e deformacdo isotrdpica ¢ assumida uma relacdo logaritmica entre a
deformagdo volumétrica (&,,) € a tensdo efectiva média (p’). A linha de compressao isotropica virgem

¢ obtida pela seguinte expressao cf. (Neher et al., 2000):

i _ e (P
Evol — Epor = —A " In|— 3.40

i

Com o intuito de manter a validade da expressdo anterior ¢ assumido um valor minimo de p’

igual a unidade. A resposta do terreno a ac¢@o de descarga/recarga € dada pela expressao:
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!
ey — el =—x-In <p—,> 3.41
p

E outra vez assumido um valor minimo de p’ igual a unidade escolhida de tensdo. As duas
linhas sdo exemplificadas na Figura 3.5.

Os parametros A e Kk sio, respectivamente, os indices de compressibilidade e de
descompressdo/recompressao modificados. O primeiro determina a compressibilidade do material para
um carregamento que se encontre na linha de compressdo isotropica virgem, enquanto o segundo
determina a sua compressibilidade na descarga e subsequente recarga. Ambos os coeficientes diferem
dos coeficientes A e x usados por Burland uma vez que a variacdo logaritmica da tensdo média (p’) €
relacionada com a deformacgdo volumétrica (&,) € ndo com o indice de vazios (e). No entanto, a
relagio A"/ x ¢é igual & relagdo de Burland A / « ¢f (Plaxis, b.v., 2002). Estes pardmetros podem ser
obtidos a partir de um ensaio de compressdo isotropica que inclua também descarga/recarga
isotropica(s). Aquando da representagdao grafica da relacdo entre a variagdo logaritmica da tensdo
média e a deformagdo volumétrica pode ser obtido o grafico da Figura 3.5. Pode também ser usado o
ensaio edométrico para se determinarem estes parametros. Neste caso ¢ necessario usar correlagdes
com os parametros deste ensaio (C, e C,). Existem também relagdes entre os pardmetros originais do
modelo Cam-Clay (A e k) e os parametros do ensaio edométrico (C. e C,).

A resposta do solo nas fases de descarga/recarga € assumida como elastica tal como aparece
identificado na Equagdo 3.41 com o supra escrito e. Sucessivas fases de descarga/recarga
correspondem cada uma a um valor de tensdo de pré-consolidacdo isotropica (p,). Esta tensdo
representa o nivel mais elevado de tensdo experimentado pelo solo. Durante as fases de
descarga/recarga o valor da tensdo de pré-consolidagdo mantém-se constante no entanto, na fase de
carregamento primario, o valor da tensdo aumenta com o nivel de tensdo aplicado ao terreno,
provocando assim deformagdes volumétricas irreversiveis (plasticas).

Ev A

. In(p'
)

Figura 3.5 - Relagfo logaritmica entre deformacio volumétrica e a tensio efectiva média (Plaxis, b.v., 2002).

Para estados de tens@o com isotropia radial em torno duma direcg¢do principal de tensdo (i.e.
estados de tensdo caracteristicos de qualquer tipo de ensaio triaxial), a fungdo de cedéncia do modelo

Soft Soil ¢ definida da seguinte maneira cf. (Neher et al., 2000):
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f=p—pp 3.42

onde p representa o estado de tensdo corrente e p, € o estado equivalente de pré-consolidacdo que ¢

fungdo da deformagao plastica (Figura 3.6). As tensdes sdo expressas pelas seguintes equagoes:

q2

= +(p' + - cotg(d) 3.43
P M? - (p’ + c’-cotg(¢’)) (p 9t )
e
A‘c-‘vol
b= enp |7 e
q
I M
1 Envolvente de rotura de Mohr-Coulomb (¢")
LA P P
: . - > p'
c'.cot(¢)

Figura 3.6 - Superficies de rotura e de cedéncia nos modelos Soft Soil e Soft Soil Creep no plano p’-q (Neher et al.,
2000).

Tal como foi referido anteriormente a tensdo de pré-consolidacdo isotropica (p,) ¢ funcdo da
deformagdo plastica, como expresso na Equacdo 3.44. A funcdo de cedéncia f (Equacdo 3.42) ¢
descrita como sendo uma elipse no plano p’-¢ cujo semi-eixo menor passa na intersec¢do com a linha
de inclinacdo M que € um paridmetro relacionado com k. O valor de M ¢ estimado pela seguinte

relacdo (Plaxis, b.v., 2002):

s | LR (1 - k)1 = 21) (/5 = 1) s
(T+2kV)2 T @+ 2N = 2vg) A /x — (L — KNO A + )

onde v, € o coeficiente de Poisson no ramo da descarga-recarga. O critério de Mohr-Coulomb, com os
parametros resistentes ¢’ e ¢', ¢ usado para descrever a rotura neste modelo. A envolvente de rotura no
plano p’-¢ mostra-se na Figura 3.6 a trago mais marcado que as restantes linhas. Esta fronteira
representa também o limite da area elastica. A linha de rotura de Mohr Coulomb ¢ fixa mas a elipse
que representa a tensdo de pré-consolidagdo (p,) pode expandir-se devido a compressdo primdria. A

Figura 3.7 € composta por seis superficies parcelares, trés de cedéncia por compressdo isotropica e de
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trés de rotura de Mohr-Coulomb. Representa as fronteiras do volume elastico no espacgo triaxial de

tensoOes efectivas principais do modelo Soft Soil.

Superficie
de Cedéncia

Envolvente de
Rotura

_6,2

Figura 3.7 - Superficies de rotura e de cedéncia no espaco triaxial de tensdes efectivas principais dos modelos Soft Soil
e Soft Soil Creep (Plaxis, b.v., 2002).

O modelo Soft Soil Creep ¢ uma extensdo do modelo Soft Soil que inclui o efeito do tempo e
da fluéncia. Deste modo, podem ser comparados com relativa facilidade os resultados obtidos por
estes dois modelos. Incluindo a fluéncia (Equacdo 3.15) e combinando as Equagdes 3.40 e 3.41

obtém-se a seguinte expressao para a deformagdo volumétrica total:

— o€ cr _ o€ cr cr
Epol = Evol + gvol - gvol,c + Evol,c + Evol,ac
! ! !
p P pc T+t 3.46
= n(=|+UA —«) - In|l—|+u - In| ——
i P pi Tc

onde &, ¢ a deformagdo volumétrica total devido a um incremento da tensdo efectiva média de p’;
para p’ num periodo de tempo 7. + ¢’. A deformagdo volumétrica total é constituida por duas parcelas.
Uma visco-plastica, identificada com o supra escrito cr, € uma outra elastica, identificada com o supra
escrito e. A parcela visco-plastica ¢ por sua vez constituida por outras duas parcelas. Uma que ocorre
durante o processo de consolidacdo primaria, identificada com o subscrito ¢, e outra que ocorre apos a
consolidagdo primaria, identificada com o subscrito ac (after concolidation). Note-se que a linha de
compressdo isotropica nao ¢ alcancada no final da consolidagdo primaria mas sim apds algumas
deformagdes por fluéncia terem ocorrido (Figura 3.8).

Esta linha é obtida aplicando um incremento de carga de um dia e assumindo que a
consolidacdo se processa em menos de um dia. A Equacao 3.46 ¢ valida para tensdes efectivas médias
constantes, caso do ensaio edométrico onde sdo aplicados varios incrementos de carga constantes
durante o periodo de tempo de um dia. Para casos de carregamentos continuos ¢ necessario formular
uma lei constitutiva na forma diferencial. E adoptada a ideia de que todas as deformagdes inelasticas

sdo dependentes do tempo e, seguindo Bjerrum (1967), ¢ assumido que a tensdo de pré-consolidacao ¢
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totalmente dependente da quantidade de deformacgdes por fluéncia acumuladas durante o tempo. Desta

maneira, a Equagao 3.46 pode ser escrita da seguinte forma cf. (Neher et al., 2000):

Evol = Epor t Epor = K+ In (p_,> + (A=) In <p,p> 347
pi p pi

Combinando as Equacdes 3.46 e 3.47, tem-se que a parcela das deformagdes visco-plasticas ¢

uma constante.

&

! !
* T+t
vol = Epore T Eporac & (A —&)-In <§, P > =u*- ln< - > 3.48

pC c

Da analise da Equacao 3.48 e da observacao da Figura 3.8 ¢ possivel reter o seguinte:

Nio considerando o efeito da fluéncia, ou seja, se 4 = 0 obtém-se ,/pp) =10que
significa que o solo responde inicialmente com uma rigidez elastica (x') e posteriormente
com uma rigidez plastica (1), comportamento correspondente a0 modelo elastoplastico
tradicional;

A medida que 4 vai ganhando importancia, p »e vai reduzindo até um valor minimo igual
a p’p. A resposta do solo ¢ inicialmente eldstica com rigidez K até a tensdo efectiva
média p’, seguida apenas de deformacgdes por fluéncia (deformagdes para tensdo efectiva
constante);

Para valores de 4 intermédios o solo inicialmente tem uma resposta elastica com rigidez
K até a tensdo de pré-consolidagdo inicial média (p’»i). Segue-se uma resposta plastica
com rigidez intermédia (entre A” e &) até ao final da consolidagdo primaria. Finalmente

dao-se as deformagoes por fluéncia (deformagdes para tensdo efectiva constante).

pli p'pi p're p'p P

> In(p)
A% ;
] \ &S = K% In (p,>
pi
\\7777
Nk
£ = (M- &) In p—")
ppi
1 N — ,
Sc\fac = ¥ In (TCT%[)
v Linha de Compressdo Normal (Curva

para carregamentos de 1 dia)
Ev

Figura 3.8 - Rela¢do logaritmica entre a deformaciio volumétrica e a tensio efectiva média incluindo fluéncia (Neher

et al., 2000).
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No decurso dos célculos de consolidagdo do modelo Soft Soil Creep, conclui-se que quanto
. r . ~ r . . *, . r . J4
maior o indice de compressdo secundaria modificado (u ), mais rigida ¢ a resposta do solo durante a
. ~ . , . .. . * , . * . , . .
consolidagdo primaria. A rigidez varia entre A (menos rigido) e x (mais rigido). No entanto, maiores

sdo as deformacdes para tensdes efectivas constantes.

3.6.2 Comparacdo dos modelos SS e SSC na modelacio de um ensaio

edométrico genérico

Foi modelado um ensaio edométrico classico com dupla fronteira drenante usando os modelos
Soft Soil e Soft Soil Creep. Sabe-se da seccdo anterior (Secgdo 3.6.1) que os dois modelos diferem
apenas no parametro que tem em consideracdo o efeito da fluéncia. Esse parametro corresponde ao
indice de compressdo secundaria modificado (x) considerado apenas no modelo Soft Soil Creep.
Neste exercicio fez-se variar o valor de " com a finalidade de entender a importancia deste pardmetro
na resposta do modelo Soft Soil Creep.

Para especificar o estado de tensdo do solo ¢ necessario definir o coeficiente de impulso em
repouso (Kj) e a tensdo de pré-consolidagdo (o”,). Este tltimo pardmetro ¢ essencial na determinagado
da tensdo de pré-consolidagdo isotropica (p,) que por sua vez determina a posi¢do da superficie de
cedéncia inicial (Figura 3.6). O programa PLAXIS disponibiliza dois tipos de abordagem para modelar
a tensdo de pré-consolidagdo. Pode ser usado o grau de sobreconsolidagdo (OCR = &,/ o’)® ou a
tensdo de pré-sobrecarga (POP = o, - ¢’,;)’ (Plaxis, b.v., 2002). Os ensaios edométricos pretendem
representar um elemento de solo submetido a um determinado estado de tensdo inicial. Devido as
reduzidas dimensdes deste tipo de ensaios pode ser assumido que a tensdo inicial instalada nos
provetes ¢ de tal maneira pequena que pode ser desprezada. Desta forma, a melhor maneira de
modelar, no programa PLAXIS, o estado de tensdo inicial de ensaios edométricos ¢ usando a POP que,
nestes casos, tem um valor igual a tensdo de pré-consolidacdo. Foi modelado um solo orginico mole
ligeiramente sobreconsolidado com uma POP = 50 kPa. Para definir o coeficiente de impulso em
repouso foi usada a expressao Ky = I — sen ¢’ sendo usado para o dngulo de atrito interno o valor de
28°, resultando num valor de K, = 0,531. A amostra € considerada totalmente saturada. As suas
caracteristicas sdo resumidas no Quadro 3.2. A condutividade hidraulica deste tipo de material ¢ muito
reduzida o que origina comportamentos ndo drenados a curto prazo. Assim sendo, para reproduzir o
mais fielmente possivel as condigdes de um ensaio edométrico, na aplicagdo instantanea de cada
incremento de carga ¢ atribuido ao material um comportamento nao drenado, seguindo-se-lhe um
calculo de consolidagdo. As cargas sdo aplicadas instantaneamente e, apos cada incremento de carga, ¢
permitida uma fase de consolidagdo. Os carregamentos sdo mantidos por um dia de maneira a dissipar
todo o excesso de pressoes intersticiais. Apos o ultimo incremento de carga € permitida a consolidagao

por um periodo de cem dias. O esquema de calculo ¢ indicado no Quadro 3.3.

® Over-Consolidation Ratio.
" Pre-Overburden Pressure.
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A amostra tem 2 ¢m de altura e uma secgdo transversal de 25 em’ o que resulta num raio
aproximadamente igual a 2,8 cm (valor usado para definir o raio do provete). E feita uma analise
axissimétrica e sdo usados elementos de quinze nos. Como o estado de tensdo € praticamente uniforme
usou-se uma malha relativamente grosseira. Os deslocamentos e as pressdes intersticiais foram
calculados no ponto B (correspondente a malha de nds) e as tensdes e deformacdes foram calculados

no ponto D (correspondente a malha de pontos de integragdo), como pode ser observado na Figura 3.9.

A geometria do modelo e a malha usada no calculo sdo mostradas na mesma figura.

Quadro 3.2 - Parametros de uma argila mole genérica.

Parametro Simbolo SS SsC
Peso voltimico saturado [kN/m’] Vsat 17
Coeficiente de compressibilidade modificado [-] A 0,025
Coeficiente de recompressibilidade modificado [-] K 0,010
Coeficiente da compressibilidade secundaria modificado[-] m - variavel
Coesdo [kPa] c 1
Angulo de atrito interno [°] ¢’ 28
Angulo de dilatancia [°] 7 0
Coeficiente de permeabilidade vertical [m/dia] k, 8,64-10™
Coeficiente de permeabilidade horizontal [m/dia] k, 17,2810

Quadro 3.3 - Esquema de célculo (Plano de Cargas).

Fase | Tipo de cilculo Escalﬁl(;c gzlcargas Increme?‘;zl iie tempo Tempo{z‘l;:]mulado
1 Plastico 10 0 0
2 Consolidagao 10 1 1
3 Plastico 20 0 1
4 Consolidagao 20 1 2
5 Plastico 40 0 2
6 Consolidagao 40 1 3
7 Plastico 80 0 3
8 Consolidagao 80 1 4
9 Plastico 160 0 4
10 Consolidagao 160 1 5
11 Plastico 320 0 5
12 Consolidagao 320 1 6
13 Plastico 640 0 6
14 Consolidagao 640 1 7
15 Consolidagao 640 100 107

¥ Staged Construction.
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Eixo de Simetria

Figura 3.9 - Geometria e malha do ensaio edométrico genérico modelado.

Na Figura 3.10 mostra-se a evolucao das pressoes intersticiais e das tensdes efectivas ao longo
do processo de consolidagdo primaria para o primeiro dia do plano de carga. Na Figura 3.11 mostra-se
a evolucao dos assentamentos ao longo do tempo medidos no ponto 4 no decorrer de todo o ensaio.
Nas Figura 3.12 e Figura 3.13 mostra-se a relag@o entre as tensoes efectivas verticais e as deformacdes
verticais nas escalas aritmética e logaritmica, respectivamente.

E possivel verificar que o processo de consolidagdo primaria termina quando o excesso de
pressdo intersticial, resultante da aplicagdo do primeiro incremento de carga, se dissipa na totalidade.
Observa-se a transferéncia de tensdes, inicialmente suportadas pela 4gua nos poros, para as particulas
de solo. Os 10 kPa correspondentes ao primeiro carregamento sdo gradualmente transferidos das
pressoes intersticiais para as tensoes efectivas (Figura 3.10).

Os assentamentos obtidos através do modelo SS sdo os mais reduzidos uma vez que a fluéncia
ndo ¢ considerada. A partir do momento em que ¢ introduzido o indice de compressdo secundaria
modificado (') os assentamentos aumentam, sendo tanto maiores quanto maior for o seu valor
(Figura 3.11).

E possivel observar a influéncia do indice de compressio secundéria na relagdo das tensdes
verticais com as deformacdes verticais. Para indices nulos (modelo SS) ou muito reduzidos (modelo
SSC com x4 = 0,0001) a resposta do solo as deformagdes ¢ elastoplastica. Responde inicialmente com
uma rigidez elastica (k") e posteriormente com uma rigidez plastica (1°). A parcela das deformagdes
por fluéncia ndo existe (modelo SS) ou é muito reduzida (modelo SSC com x* = 0,0001), como pode
ser observado na Figura 3.12 e Figura 3.13.

Para indices elevados (modelo SSC com x# = 0,01) a parcela das deformagdes plasticas
durante a consolidagdo primaria ¢ muito reduzida ou quase nula. A resposta do solo ¢ inicialmente
elastica com rigidez x, seguida de deformagdes a tensdo efectiva constante. As deformacdes por
fluéncia sdo muito elevadas mas ddo-se apenas apos o processo de consolidagdo primaria (Figura 3.12
e Figura 3.13).

Para indices de compressio secundaria intermédios (modelo SSC com z° = 0,001) o solo tem

um comportamento elastico visco-plastico. As deformagdes no solo sdo inicialmente elasticas com
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rigidez x” seguidas de deformagdes plasticas com rigidez intermédia (entre A" e «). Finalmente ddo-se

as deformagdes a tensdo efectiva constante apos o final da consolidag@o primaria (Figura 3.12 e Figura

3.13).

A influéncia da tensdo de pré-consolidacdo pode ser observada claramente na Figura 3.13. A
relacdo logaritmica entre as tensdes efectivas e as deformagdes permite constatar que sdo definidos

dois ramos, um referente a curva de recompressdo e outro referente a curva de compressdo normal.

Observa-se que a tensdo de pré-consolidagdo ronda os 50 kPa tal como foi especificado.

Tensao Efectiva Vertical (kPa)

2

0

10 |

0,00001

—&—Tensdo Efectiva Vertical (SS)
12

Excesso de Pressao Intersticial (SS)

—o—Excesso de Pressdo Intersticial (SSC)

—e&—Tensdo Efectiva Vertical (SSC)

HoRCH

N

Dol FNRTTIN

0,0001

0,001

0,01 0,1 1

Tempo (dia)

12

Excesso de Pressao Intersticial (kPa)

Figura 3.10 — Evolucao do excesso de pressao intersticial (Ponto B)e da tensio efectiva (Ponto D) no tempo, num
ensaio edométrico genérico, usando os modelos Soft Soil e Soft Soil Creep [1° dia do plano de cargas].

1000
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Figura 3.11 - Evolucio dos assentamentos no tempo, num ensaio edométrico genérico, usando os modelos Soft Soil e

Soft Soil Creep [Plano de cargas completo].
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Figura 3.12 - Relacio entre tensao efectiva vertical e deformacio nos modelos Soft Soil e Soft Soil Creep (Ponto D).

Tensao Efectiva Vertical (kPa)

0,1
0
002 [
2 004 f
3 :
2 006 f
§ ;
~ 008 |
-1 L
g s
=] 0,1 r
s [
“g 012 F
0,14 L
0,16

SSC (/4= 0,0001)

SSC (14=0,01)

Figura 3.13 - Relacio logaritmica entre tensio efectiva vertical e deformacfo nos modelos Soft Soil e Soft Soil Creep

(Ponto D).
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Foi realizado um estudo adicional com o objectivo de analisar o conceito de compressibilidade
C,/ C. (Mesri e Godlewski, 1977) e de assim perceber qual ¢ o efeito da fluéncia no modelo SSC nas
deformagdes para diferentes niveis de carregamento, com valores de tensdo vertical inferiores, na
proximidade e superiores a tensdo de pré-consolidacdo (o). Para isso foi modelado o mesmo ensaio
edométrico genérico com as mesmas caracteristicas mecanicas ¢ de compressibilidade, partindo do
mesmo estado de tensdo inicial (usou-se " = 0,001).

Nestes calculos o plano de carregamento consiste na aplicagdo de apenas uma carga. Foram
modelados trés ensaios, cada um com um nivel de carga diferente. No primeiro ensaio quis-se aplicar
um carregamento que se encontrasse na curva de recompressao pelo que foi usado um incremento de
carga de 10 kPa. No segundo ensaio quis-se aplicar um carregamento que estivesse nas proximidades
da tensdo de pré-consolidagdo, aplicando-se desta maneira um carregamento de 50 kPa. Finalmente no
ultimo ensaio quis-se aplicar uma carga que se encontrasse a curva de compressao normal sendo assim
usado um incremento de carga de 500 kPa. As cargas foram aplicadas instantaneamente, permitindo a
consolida¢do ao longo de um periodo de dez dias. Mesri e Godlewski (1977) estudaram o conceito de
compressibilidade C, / C,, e constataram que C, depende de C,.., sendo esta relacdo uma constante
tanto na curva de compressao normal como na curva de recompressao, conforme referido na Secgdo
3.3.

Nas trés figuras seguintes mostra-se a evolucdo do excesso de pressdo intersticial e das
deformagdes ao longo do tempo.

A Figura 3.14 corresponde ao carregamento na curva de recompressdo onde C,, € constante e
normalmente reduzido. Na realidade, segundo Mesri ¢ Godlewski (1977), a fluéncia é observada
nestes casos sendo no entanto pouco significativa uma vez que o declive desta curva ¢ normalmente
reduzida. No entanto, o modelo Soft Soil Creep do programa PLAXIS assume que o comportamento
dos solos neste ramo ¢ eldstico e que ndo existe fluéncia, comportamento que pode ser observado na
figura. Esta simplificacdo feita pelo programa PLAXIS corresponde normalmente a uma boa
aproximacao da realidade j& que os assentamentos por fluéncia neste ramo sao reduzidos.

A Figura 3.15 corresponde ao carregamento nas proximidades da tensdo de pré-consolidagao.
Nestes casos C,, sofre uma grande variagdo na passagem da curva de recompressdo para a curva de
compressdo normal. Observa-se na mesma figura um aumento de declive da curva que representa as
deformacdes verticais resultantes da fluéncia do material ao longo do tempo.

Na Figura 3.16 o carregamento encontra-se claramente na curva de compressdo normal.
Nestes casos C,. € constante ¢ normalmente elevado. Deste modo a taxa de variagdo das deformagoes
resultantes da compressdo secundaria € constante ao longo do tempo e com um declive elevado, tal

como pode ser observado na mesma figura.
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Figura 3.14 - Evolucio do excesso de pressao intersticial (Ponto B) e da deformacéo vertical (Ponto D) no tempo, num
ensaio edométrico genérico, usando os modelos Soft Soil e Soft Soil Creep [Ao, = 10 kPa].
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Figura 3.15 - Evolucio do excesso de pressao intersticial (Ponto B) e da deformacéo vertical (Ponto D) no tempo, num
ensaio edométrico genérico, usando os modelos Soft Soil e Soft Soil Creep |Ac, = 50 kPal.
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Figura 3.16 - Evolucio do excesso de pressio intersticial (Ponto B) e da deformacéo vertical (Ponto D) no tempo, num
ensaio edométrico genérico, usando os modelos Soft Soil e Soft Soil Creep [Ac, = 500 kPa].
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4 Estudo de caracterizacao laboratorial e numérico da

consolidacio de um solo mole

4.1 Consideracoes gerais

No ambito deste estudo realizou-se uma série de quatro ensaios edométricos, dois ensaios
tradicionais e outros dois recorrendo a introducdo de um dreno vertical de areia no centro dos
provetes. Pretende-se com estes ensaios caracterizar a amostra de solo quanto as permeabilidades,
vertical (k,) e horizontal (k,), a tensdo de pré-consolidacdo (o”,), aos coeficientes de compressibilidade
relativos aos ramos de compressdo virgem (C.) e de recompressdo (C.) e ainda ao coeficiente de

consolidagdo secundaria (C,).
4.2 Ensaios de identificacio e classificacao do solo ensaiado

Foi usado material proveniente das sondagens efectuadas no estudo de caracterizagdo dos
terrenos da Ota no dmbito da construcao do entdo designado Novo Aeroporto Internacional de Lisboa.
O material usado ¢é referente a amostra 2977 retirada de uma profundidade de 7,5 m, originaria da
sondagem 28 (Bilé Serra, 2001).

Para caracterizar o material ensaiado procedeu-se a realizagdo de um conjunto de ensaios de
identificagdo correntes. Foi realizada uma analise granulométrica do solo, foram determinados os
limites de consisténcia, o teor de humidade e a densidade das particulas solidas. Todos os ensaios
foram realizados sobre o excedente de solo resultante da montagem dos provetes. O ensaio realizado
para determinar a curva granulométrica foi executado segundo a especificacdo do LNEC E196-1966 ¢
a respectiva curva € representada na Figura 4.1. Todo o material passou pelo peneiro n° 200 pelo que o
desenvolvimento da curva foi obtido pela técnica da sedimentacdo. A determinagdo da densidade das
particulas sélidas foi efectuada segundo a norma portuguesa NP-83. Os ensaios para determinar os
limites de consisténcia foram executados usando a norma portuguesa NP-743. O teor em agua da
amostra foi obtido seguindo o procedimento da norma portuguesa NP-84. A classificacdo do solo foi
feita seguindo a norma ASTM D2487-00.

O indice de consisténcia foi obtido pela seguinte equagao:

LL—w
Ic = 1P 4.1

O indice de consisténcia obtido ¢ menor que zero pelo que o material estudado pode ser
caracterizado com tendo uma consisténcia liquida.

No Quadro 4.1 apresentam-se os resultados dos ensaios anteriormente referidos.
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Quadro 4.1 - Resumo das caracteristicas da amostra 2977.

Amostra | w (%) L.L. (%) LP. (%) G, 1. Classificaciao Unificada Descricao
2977 77,9 65,4 32,6 2,72 | -0,38 MH Silte elastico
o o =
o 88 2 IS o 2 o= s =
§3 88 3 8§ § ¥ 3 3% wbws
I I I | | | | | 11 | |
Sedimentagéo Peneiragdo
100
1
90
80
70
[y
P 60
4]
o 50
g e
C: 40
>
30
20
10
0 t
0,001 0,01 0,1 1 10 100 1000
Diédmetro das particulas em mm
% Finos Médios Grossos Finas | Médias | Grossas Finos Médios Grossos Finos | Médiosl
< Siltes Areias Cascalhos Blocos
Peneiro #200 #140 #80 #60 #40 #20 #10 #4 3/8" 3/4" 1" 1.5" 2"
# (mm) 0,074 0,105 0,177 0,250 0,420 0,841 2,00 4,76 9,51 19,00 25,40 38,10 50,80
% passa 100,0

Figura 4.1 - Curva granulométrica.

4.3 Descricao dos ensaios

4.3.1 Ensaio edométrico com drenagem axial e dupla fronteira drenante

Em cada amostra referida na Secgao 4.2 foi introduzido um anel de massa e sec¢do conhecidas

de modo a que este, por cravacao, ficasse totalmente preenchido por solo (Figura 4.2). O anel tem uma

secgdo transversal e uma altura aproximadamente igual a 25 cm’ e 2 cm, respectivamente.

Com uma espatula foram regularizadas as superficies superior e inferior da amostra,

procedendo-se de seguida a pesagem da amostra de solo com o anel.

Foram recolhidas algumas amostras de solo excedente para determinar a densidade das

particulas solidas, do teor em 4gua inicial, dos limites de consisténcia e analise da composi¢do

granulométrica. O teor em agua determinado ¢ meramente indicativo ja que o verdadeiro valor do teor

em agua de cada amostra ¢ obtido no final do ensaio por secagem dos provetes e medicdo da

respectiva massa seca, seguindo a norma ASTM D2435-96.
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Figura 4.2 - Montagem dos provetes: Colocagio do anel na amostra 2977.

Foi colocado papel de filtro no contacto com as superficies superior e inferior sendo
seguidamente posicionadas as pedras porosas. Apos a colocagdo do anel, a camara do edometro foi
preenchida com agua de modo a manter o teor em agua inicial do provete. De seguida procedeu-se a

leitura inicial (Figura 4.3).

Figura 4.3 - Montagem completa: Leitura inicial.

As cargas aplicadas ao provete foram obtidas por colocacdo de pesos num sistema de
alavanca. Cada escaldo de carga ¢ mantido o tempo necessario para permitir a melhor aproximagao ao
assentamento total referente a esse escaldo.

Em alguns escaldes de carga foram feitas medi¢des dos assentamentos nos tempos 6 s, 15 s,
30s, 1 min, 2 min, 4 min, 8§ min, 15 min, 30 min, 1 h, 2 h, 4 h, 8 h e 24 h para determinar,
posteriormente, os coeficientes de consolidacao.

Foram realizados alguns patamares de descarga de maneira a poder determinar os indices de
recompressao referentes a cada amostra.

O plano de cargas aplicado aos provetes foi o seguinte: 3,5 kPa, 16,5 kPa, 26,3 kPa, 55,7 kPa,
95 kPa, 16,5 kPa, 95 kPa, 163,6 kPa, 310,8 kPa, 16,5 kPa, 310,8 kPa, 624,7 kPa, 95 kPa e 3,5 kPa.

Foram realizadas quatro leituras a tempos nos seguintes primeiros patamares de tensdo:

26,3 kPa, 95 kPa, 310,8 kPa e 624,7 kPa.
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Na determinacao dos respectivos coeficientes de consolidacdo e indices de compressibilidade

e recompressibilidade foi seguida a norma ASTM D2435-96.

4.3.2 Ensaio edométrico com dreno vertical central

Com um tubo de didmetro exterior de 5,25 mm foi realizado um furo no centro do provete
posteriormente preenchido com areia ligeiramente compactada no topo (Figura 4.4 (a) e (b)). Os
provetes foram pesados antes e apds a colocacgdo da areia para se determinar a massa do dreno.

As superficies superior e inferior do provete foram tornadas impermeaveis pela colocagdo de
uma pelicula de celofane de diametro igual ao do anel, com uma abertura central circular de didmetro
igual ao do dreno de areia (Figura 4.4 (a)). Deste modo, durante o ensaio a agua nos poros drena
radialmente até ao dreno vertical ap6s o que se encaminha para o exterior.

Ap6s a colocagdo das peliculas impermeaveis foram colocadas as pedras porosas. Depois de se
colocar o anel na cdmara, a mesma ¢ preenchida com agua com o intuito de manter o teor em agua
inicial do provete. De seguida procedeu-se a leitura inicial (Figura 4.3).

Foi seguido o mesmo plano de cargas usado nos ensaios edométricos com drenagem axial e
dupla fronteira drenante.

Para determinar os respectivos coeficientes de consolidacdo, foi seguida a proposta de
Robinson (2009) sobre a andlise de resultados provenientes de ensaios de consolidacdo radial. Na
determinagdo dos indices de compressibilidade e recompressibilidade, foi seguida a norma

ASTM D2435-96.

@ ®) (©

Figura 4.4 — Montagem dos provetes. (a) Furagio e colocagido de pelicula impermeavel nos ensaios com drenagem
radial. (b) Colocacio da areia no furo. (c) Colocagio dos provetes nos respectivos aparelhos.
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4.4 Apresentacio e discussao dos resultados

4.4.1 Curvas de compressao

Nas figuras seguintes sdo apresentadas as curvas de compressdo para 0s quatro ensaios
edométricos, os respectivos quadros de resumo ¢ as caracteristicas iniciais de cada provete.

As curvas de compressdo e recompressao sdo representadas num grafico e-log (o”,). A partir
do seu tracado é possivel estimar os indices de compressibilidade (C.) e de recompressibilidade (C,). E
também estimada a tensdo de pré-consolidagdo (o)) € o grau de sobreconsolidag¢do (OCR).

A determinacgdo da tensdo de pré-consolidacdo e dos coeficientes de compressdo é abordada

com mais ateng@o nos capitulos que se seguem.

(Espacgo propositadamente em branco)
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Provete n°2 (Axial)

—o— Edémetro Axial - Aparelho 2

2,4
2,2
w 2,0
2
N
18
D
=
81,6
2
=
=14
1,2
1,0 S = L
10 100 1000
Tensao Efectiva Vertical [kPa]
Figura 4.5 - Curva de compressdo do Provete n°2 (Axial).
Quadro 4.2 - Resumo dos resultados do Provete n°2 (Axial).
Tensao Indice de ¢, [m’/s] 1 . 9
[kPa] vazios (Taylor) | % P91 (& b2 |l
0 2,252
3,5 2,249
16,5 2,179
26,3 2,158 1,677-107 2,2:10° 1,1-10° 7,84
55,7 2,011
95 1,784 1,404-10° 5,8-107 2,510 81,00
16,5 1,833
95 1,750
163,6 1,541
310,8 1,275 1,146-10°% 1,810 6,2-10™" 67,24
16,5 1,443
310,8 1,226
624,7 1,030 1,566-10™ 6,3-107 3,0-10™ 38,44
95 1,123
3,5 1,286

Quadro 4.3 - Caracteristicas iniciais do Provete n° 2 (Axial).

w; [%]

e;

S %]

v [kN/m’]

81,6

2,252

98,6

14,9

? Método de Taylor.
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Provete n’ 17 (Axial)

—o— Edémetro Axial - Aparelho 17

Indice de vazios
— — — — [\] [\]
W o = W
T T T T T T

—
—
T

=
Nel

10

100

Tensao Efectiva Vertical [kPa]

1000

Figura 4.6 - Curva de compressdo do Provete n° 17 (Axial).

Quadro 4.4 - Resumo dos resultados do Provete n° 17 (Axial).

= T . 2

o | e T il | et | st | oot

0 2,180

3,5 2,178

16,5 2,107

26,3 2,061 6,107-10°* 4,8-107 9,0-107"° 21,16
55,7 1,919

95 1,716 1,213-10® 5,2:107 1,9-10" 90,25
16,5 1,770

95 1,673

163,6 1,474

310,8 1,224 1,265-10°% 1,7-107 6,6-10™" 60,00
16,5 1,355

310,8 1,169

624,7 0,981 1,272:10° 6,0-10" 2,3-10™" 46,26
95 1,074

3,5 1,291

Quadro 4.5 - Caracteristicas iniciais do Provete n° 17 (Axial).

wi [%]

e;

S %]

v [kN/m’]

78,8

2,180

98,3

15
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Provete n° 11 (Radial)

—o— Edémetro Radial - Aparelho 11

24 ¢
22 F
2 20 [
2 -
N [
18 F
-5} L
= C
81,6
= C
N = :
14 t
12 ¢
1’0 Ll TR | L
1 10 100 1000
Tensdo Efectiva Vertical [kPa]
Figura 4.7 - Curva de compressdo do Provete n° 11 (Radial).
Quadro 4.6 - Resumo dos resultados do Provete n° 11 (Radial).
Tensao Indice de 2 1 . 10
[kPa] vazios ¢, [m/s] a, [kPa’’] k. [m/s] tss [min]
0 2,240
3,5 2,238
16,5 2,182
26,3 2,146 7,287-10% 3,7-107 8,1-107° 154,70
55,7 1,989
95 1,785 4,991-10°® 5,2:107 7,8-10"° 225,88
16,5 1,856
95 1,747
163,6 1,546
310,8 1,296 6,021-10°% 1,7-107 3,1-10" 187,22
16,5 1,457
310,8 1,229
624,7 1,034 8,514-10°* 6,2:107 1,6-107"° 132,41
95 1,129
3,5 1,274

Quadro 4.7 - Caracteristicas iniciais do Provete n° 11 (Radial).

w; [%]

e;

S %]

v [kN/m’]

81,6

2,240

99,1

15

1" Método de Robinson.
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Provete n° 12 (Radial)
94 —o— Edémetro Radial - Aparelho 12
2,2
w 2,0
S
N
1.8
D
=
g 1L6
]
=
1.4
1,2
1,0 — =
10 100 1000
Tensao Efectiva Vertical [kPa]
Figura 4.8- Curva de compressio do Provete n° 12 (Radial).
Quadro 4.8 - Resumo dos resultados do Provete n° 12 (Radial).
Tensao Indice de 2 -1 . 10
[kPa] vazios ¢, [m/s] a, [kPa’’] k. [m/s] tss [min]
0 2,246
3,5 2,246
16,5 2,194
26,3 2,147 2,005-107 4,8-10° 2,9-107 56,21
55,7 1,972
95 1,729 5,921-10°% 6,2:107 1,1-10° 190,39
16,5 1,796
95 1,684
163,6 1,492
310,8 1,247 8,095-10® 1,7-107 4,1-10° 139,27
16,5 1,413
310,8 1,199
624,7 1,024 7,722:10°* 5,6:10" 1,3-10° 145,98
95 1,108
3,5 1,283

Quadro 4.9 - Caracteristicas iniciais do Provete n° 12 (Radial).

wi [%]

e;

S %]

v [kN/m’]

81,5

2,246

98,7

14,9
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4.4.2 Tensao de pré-consolida¢io (o’,), grau de sobreconsolida¢io (OCR) e

coeficientes de compressibilidade (C. e C,)

A tensdo de pré-consolidagdo (o)) € definida como sendo a maior tensdo efectiva vertical a
que o solo ja esteve sujeito. Uma boa aproximagado deste valor ¢ muito importante para a previsdo dos
assentamentos a longo prazo. Usou-se o grafico que relaciona o logaritmo das tensdes efectivas e o
indice de vazios. A construgdo grafica que permitiu determinar a tensdo de pré-consolidagdo baseou-se
na proposta de Lebert ¢ Horn (Dias Junior e Pierce, 1995), que ajustam os pontos referentes a cada
ramo de compressdo a uma recta respectivamente, sendo o ponto de intersec¢do das duas rectas o
ponto que define o valor da tensdo de pré-consolidagdo. Comegou-se por tragar uma recta que se
ajustasse ao andamento da recompressdao correspondente aos primeiros carregamentos do plano de
cargas. De seguida, foi tracada uma segunda recta que se aproximasse ao andamento da compressao
normal correspondente aos Ultimos pontos antes da primeira descarga. A intersec¢do das duas rectas
define o ponto em que a sua abcissa representa a tensdo de pré-consolidacdo. No ANEXO A mostram-
se as construgdes graficas feitas para determinar a tensdo de pré-consolidagdo em cada um dos
provetes. No Quadro 4.10 sdo resumidos esses valores para cada provete, sendo possivel obter um
valor médio da tensdo de pré-consolida¢do (&, mes) igual a 39,5 kPa. Usando as construgdes de
Casagrande e de Schmertmann, chegou-se a valores da tensdo de pré-consolidagdo na ordem dos
45 kPa.

Fazendo a média dos pesos voliimicos de cada provete, mostrados na Seccdo 4.4.1, tem-se um
valor representativo para o estrato de solo aproximadamente igual a 15 kN/m’. Foi assumido que o
nivel freatico se encontrava proximo da superficie e que o peso volamico da agua é igual a 10 kN/m’.
Sabendo que as amostras foram recolhidas a profundidade de 7,5 m, pode ser obtido com facilidade a
tensdo efectiva vertical “in situ” (o). O grau de sobreconsolidagdo (OCR) ¢é o coeficiente entre a
tensdo de pré-consolidacdo e a tens@o efectiva vertical inicial sendo assim facilmente determinado. No

Quadro 4.10 sio resumidos os resultados obtidos para cada provete.

Quadro 4.10 - Resumo dos valores de ¢/, ¢ OCR para cada provete.

Provete n° | 7 [kN/m’| | o, [kPa] | o, [kPa] OCR

2 (Axial) 41,4 1,104

11 (Radial) 37,7 1,005
: 15 37,5

12 (Radial) 38,4 1,024

17 (Axial) 40,4 1,077

Os valores da tens@o de pré-consolidagdo e da tensdo efectiva vertical “in situ” estdo muito
proximos, o que se traduz num grau de sobreconsolidagdo a rondar a unidade. Deste modo, pode ser
assumido que o solo em questdo ¢ um solo normalmente consolidado (OCR,,.s; = 1,05).

Para determinar os pardmetros de compressibilidade comegou-se por marcar o ponto 4 que

corresponde ao ponto de coordenadas (e; log (o”,)). De seguida, foi usado um ponto que estivesse
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localizado numa zona em que a linha de compressao normal obtida em laboratério fosse bem definida.
O segmento de recta AB representa a curva de compressdo virgem “in situ” ¢ o seu declive € o indice
de compressdo normal (C,). O coeficiente de recompressao foi determinado como sendo o declive
médio do ramo descarga/recarga. No ANEXO A ¢é mostrada a construgdo grafica usada na
determinacdo dos indices de compressibilidade. No Quadro 4.11 sdo resumidos os valores obtidos para
os coeficientes de compressibilidade (C.) e de recompressibilidade (C.). Obtém-se um valor médio do
indice de compressibilidade (C,,.ss) igual a 1,011 e para o indice de recompressibilidade (C. ;) um
valor igual a 0,105, correspondendo-lhes uma proporgdo de 10, valor de acordo com o habitualmente
observado (8 a 10) em solos finos. Salienta-se o facto de este quociente ser ligeiramente inferior no

caso dos ensaios com drenagem radial central.

Quadro 4.11 - Resumo dos coeficientes de compressibilidade (C. e C,)

Provete n° C. C,
2 1,039 | 0,088
17 1,008 | 0,099
11 0,989 | 0,117
12 1,009 | 0,117

4.4.3 Coeficientes de consolidacao (c,, ¢, e C,)

A partir dos graficos que representam a evolucdo dos assentamentos com o tempo, obtidos nos
escaldes de carga em que foram feitas leituras a tempos, foi possivel determinar o coeficiente de
consolidagdo para cada escaldo.

Dois dos métodos mais utilizados para se determinar o coeficiente de consolidacao vertical sdo
os métodos propostos por Taylor e por Casagrande. Os dois métodos sdo descritos na norma ASTM
D2435-96. O método adoptado neste trabalho para determinar o coeficiente de consolidagdo vertical
(cy) foi o método de Taylor, sendo aplicado aos provetes n° 2 e n°l7. A construgdo de Casagrande
também foi realizada para cada leitura a tempos apenas para comparacdo de resultados. Usando a
constru¢do de Casagrande ¢ preciso notar que, para os dois carregamentos mais baixos (26,3 kPa e
95 kPa), a curva referente a compressao secundaria nao foi bem definida, i.e., estes patamares de carga
ndo foram mantidos o tempo necessario que permitisse a estabilizagdo da curva de compressdao
secundaria. Isto impossibilitou uma boa definicdo do coeficiente de consolidagdo (Figura B.17, Figura
B.18, Figura B.21 e Figura B.22). Nos casos em que os dois métodos podiam ser aplicados verificou-
se que os coeficientes de consolidacdo obtidos eram semelhantes, exceptuando aqueles obtidos no
patamar de carga dos 94,96 kPa. Isto deve-se ao facto de a curva da compressdo secundaria nestes
patamares de carga ndo ter sido bem definida nos ensaios edométricos (Figura B.18 e Figura B.22).

A construcdo de Taylor relaciona os assentamentos com a raiz quadrada do tempo e, para a
sua aplicacdo, ¢ necessario determinar dy € 9y correspondentes a deformacdo e tempo para 90% da

consolidagdo primadria, respectivamente. A constru¢do de Casagrande relaciona a evolugdo dos
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assentamentos com o logaritmo do tempo e ¢ necessario determinar dsy € tso correspondentes a
deformacao e tempo para 50% da consolidacao primaria, respectivamente.

Para determinar o coeficiente de consolidacao radial (c,) (Provetes n°/ 1 e n° 12), foi seguida a
proposta de Robinson. Esta proposta relaciona a evolucdo logaritmica dos assentamentos e a evolugao
logaritmica do tempo, sendo necessario determinar f5s € S5 que correspondem ao tempo e ao
assentamento para 66% da consolidag@o primaria, respectivamente.

As construgdes graficas realizadas para estimar dyy, ¢y, dso, ts0, S6s € tss para cada provete e em
cada patamar de leituras a tempos, sdo mostradas no ANEXO B.

Depois de determinados os pardmetros anteriormente referidos, os coeficientes de

consolidagdo vertical (¢,) e radial (c,) sdo obtidos pelas seguintes expressoes cf. (ASTM, 1996):

L2
CVZM 4.2
t
(&
L2
cr=¥ 43

onde T, e T, sdo, respectivamente, os factores de tempo adimensionais para a drenagem vertical e
radial, ¢ o tempo correspondente a um particular grau de consolidagdo, /,5) ¢ a maior distancia de
drenagem para 50% da consolidacdo (no caso de ensaios com dupla fronteira drenante esta distancia
equivale a metade da altura do provete) e d, corresponde ao didmetro de influéncia do dreno. Para
determinar o coeficiente de consolidagdo vertical (c,), quando se use o método de Casagrande tem-se
T,=T,s0 = 0,197 e t = t5p ¢ quando se use o método de Taylor tem-se 7, = T, 99 = 0,848 e t = 9. Para
determinar o coeficiente de consolidagdo radial (c,), quando se use o método de Robinson tem-se
T, =T.6 = 0213¢t = tg.

O coeficiente C, foi determinado apenas para os patamares de carga de 310,8 kPa e 624,7 kPa
uma vez que nos patamares correspondentes as cargas de 26,3 kPa e 95 kPa a curva da consolidagdo
secundaria ndo foi bem definida, conforme referido anteriormente. O coeficiente C, foi determinado

usando a seguinte equagao:

Ae
Ca = m 4.4
0 —_—
9\,
onde e ¢ o indice de vazios e ¢, e ¢, dois tempos correspondentes a dois pontos que se encontrem na
zona da curva correspondente a compressao secundaria. No ANEXO C sdo mostradas as construgdes

graficas que levaram a determinagdo do coeficiente de consolidacdo secundaria. No Quadro 4.12 sdo
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resumidos os coeficientes de consolidagdo da compressdo primaria e secundaria obtidos pelos ensaios

edométricos.
Quadro 4.12 - Resumo dos coeficientes de consolidacéo (cy, ¢, € C).
Aparelhos
¢, [m’/s) ¢, [m’/s) C,
2 17

arga

Carg 11 12 2 17 | 1| 12
[kPa] Taylor Casagrande Taylor Casagrande

26,3 1,68-107 - 6,11-10°% - 7,29-10® | 2,01-107 - - - -
95 1,40-10°* 8,60-107 1,21-10°% 8,80-107 499-10% | 5,92.10°% - - - -
3108 | 1,15-10°® 1,07-10°% 1,26-10°* 1,31-10°® 6,02-10® | 8,09-10® | 0,0370 | 0,0351 | 0,0524 | 0,0553
624,7 | 1,57-10°® 1,43-10°% 1,27-10°% 1,33-10°% 8,51-10% | 7,72:10® | 0,0272 | 0,0242 | 0,0518 | 0,0279

4.4.4 Coeficientes de permeabilidade (k, e k,)

Os coeficientes de permeabilidade vertical e radial foram determinados a partir dos graficos
que relacionam a evoluciao dos assentamentos com o tempo, obtidos nos patamares de carga em que

foram feitas leituras a tempos. Foram determinados de acordo com as seguintes expressoes:

k 4
=Y Oy 4.
c
av
ke =y o .

onde ¢, e ¢, sdo os coeficientes de consolidacdo vertical e radial, respectivamente, », € o peso
volimico da agua (aproximadamente igual a /10 kN/m’), e; € o indice de vazios inicial de cada provete
e a, representa a variacao do indice de vazios por acréscimo da tensdo efectiva vertical. O coeficiente

a, € expresso pela seguinte equacao:

Ae
Ad',

a, = 4.7

No Quadro 4.13 sdo resumidos os coeficientes de permeabilidade obtidos para cada ensaio.

Da observagdo da Figura 4.9 ¢ possivel verificar que todos os provetes sofrem uma reducao
dos respectivos coeficientes de permeabilidade a medida que se aumenta a tensdo vertical, o que
significa que existe uma redugdo significativa das permeabilidades vertical e radial ao longo do
processo de consolidagdo, resultante da redugdo do indice de vazios. Em média os coeficientes de

permeabilidade horizontais (%, ;) sdo superiores aos coeficientes de permeabilidade verticais (k,.51) ©
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a sua relacao (k. meq / kvmea) varia entre 1,85 e 5,56 (Quadro 4.14). Segundo Indraratna e Redana (1998)
o coeficiente de permeabilidade horizontal das argilas de Banguecoque nao saturadas que se
encontrem na zona ndo perturbada ¢, tipicamente, duas vezes superior ao coeficiente de
permeabilidade vertical. Na Figura 4.10 mostra-se a evolucdo dos coeficientes médios de

permeabilidade vertical e radial.

Quadro 4.13 - Resumo dos coeficientes de permeabilidade (k, e k,).

Aparelhos
Carga [kPa] k, [m/s] k. [m/s]
2 17 11 12
26,29 1,10-10° | 9,01-10"° | 8,06-10"° | 2,89-107
94,96 2,45-10"° | 1,94-10"° | 7,83-10" | 1,11-107
310,78 6,25-10"" | 6,63-10"" | 3,10-10"° | 4,06-107"°
624,70 2,95-10"" | 2,34-10" | 1,60-10" | 1,30-107"°
Carga [kPa] by mea [M/5S) ey mea [M/5]
26,29 1,00-10° 1,85-107
94,96 2,20-107"° 9,47-10"°
310,78 6,44-10™" 3,58-10"°
624,70 2,65-10™" 1,45-107°

Quadro 4.14 - Relacdo &, ueq | Ky mea-

Carga [kPa] | kymea! Kymea
26,29 1,85
94,96 4,30
310,78 5,56
624,70 5,47

Evolucao dos coeficientes de permeabilidade
__ 3,5E-09
% 3E-09 F
= m Provete 2 (Axial)
= | -
= 2E09 m Provete 17 (Axial)
= :
é 2E-09 F Provete 11 (Radial)
g 1.5E-09 _ H Provete 12 (Radial)
° r
<= r
& 1E-09 |
= L
= r
= SE-10
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Figura 4.9 — Valores individuais dos coeficientes de permeabilidade nos diversos escaldes.
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Evolucao dos coeficientes de permeabilidade médios
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Figura 4.10 - Evolu¢do da média dos coeficientes de permeabilidade vertical e radial com a tensio efectiva de
consolidacao.

4.4.5 Resumo dos resultados dos ensaios edométricos

No Quadro 4.15 sdo apresentados os resultados obtidos nos ensaios edométricos realizados
sobre uma amostra de argila proveniente dos terrenos da Ota: peso volumico, tensdo de

pré-consolidacdo, grau de sobreconsolidagcdo, indice de compressibilidade, indice de

recompressibilidade, coeficiente de compressdo secundaria e coeficientes de permeabilidade vertical e

radial.
Quadro 4.15 - Resultados dos ensaios edométricos.
Prof. Yméd O'pméd ) Ky mea Ke,mea
Amostra (m] kN/ni'] | [kPa] OCRuii | Cemii | Coméi | Camea [m/s] [m/s]
2977 7,5 14,95 39,5 1,05 1,011 | 0,105 | 0,040 | 6,23-10"° | 1,66:10°

Pode-se concluir que a amostra de argila recolhida na zona da Ota a profundidade de 7,5 m
corresponde a um solo muito mole com um grau de sobreconsolidagdo a rondar a unidade, i.e., solo
normalmente consolidado. A tensdo de pré-consolidacdo varia entre 38 kPa e 41 kPa obtendo-se um
valor médio de 39,5 kPa. O indice de compressibilidade C. tem valores que variam entre 0,989 e 1,038
obtendo-se um valor médio igual a /,071. Gil Lim Yoon et al. (2004) propuseram uma relacao entre o
indice de compressibilidade (C,) e o indice de vazios inicial (e;). Usando a média do indice de vazios
resultante de cada ensaio e substituindo na equagdo proposta pelos autores, € possivel obter um valor
para o coeficiente de compressibilidade aproximadamente igual a 7,0/5. A média dos coeficientes de
compressibilidade obtidos laboratorialmente ¢ uma boa aproximagdo dos valores da bibliografia. O
indice de recompressibilidade C, varia entre 0,88 e 0,117 obtendo-se um valor médio igual a 0,105. O
coeficiente da compressdo secundaria varia entre 0,0242 e 0,0553 obtendo-se um valor médio de 0,04

(Seccdo 4.4.2).
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Conforme a Seccdo 4.4.2, o solo ¢ normalmente consolidado sendo assim possivel assumir que
a tensdo efectiva vertical “in situ” é igual a tensdo de pré-consolida¢do. Sendo &, s igual a 39,5 kPa,
as permeabilidades vertical e radial resultam da observacao da Figura 4.10. Substituindo nas equagoes,
que representam a evolugdo dos coeficientes de permeabilidade com o carregamento aplicado ao
provete, o valor da tensdo de pré-consolidagdo, obtém-se os coeficientes relativos a esse valor de
tensdo. Os coeficientes de permeabilidade mostrados no Quadro 4.15 representam os valores a que a
amostra estava sujeita no momento em que foi extraida.

Em relagdo a qualidade das amostras ¢é preciso referir o trabalho realizado por
Bartlett e Lee (2004). Segundo os autores, a qualidade das amostras recolhidas ¢ estimada através da
deformacdo vertical obtida nos ensaios edométricos para uma tensdo vertical igual a tensdo efectiva
vertical “in situ” (o’,). Podendo o solo estudado ser assumido como normalmente consolidado,
conforme a Sec¢@o 4.4.2, foi observado que as deformagdes verticais dos provetes ensaiados para este
valor de tensdo rondam os 6% o que resulta, segundo os autores, em amostras de qualidade “Pobre”
(Quadro 4.16).

Como foi explicado na Secc¢do 4.4.3, os valores de C, foram obtidos para carregamentos que
se encontravam na curva de compressao normal cujo declive é expresso por C.. Como nota final ¢
preciso dizer que nas medi¢des a tempos deveria ter sido efectuada pelo menos mais uma leitura as
48 horas de maneira a permitir uma melhor defini¢do da curva da compress@o secundaria. Ainda assim
arelacdo C, / C,. obtida (0,0396) esta de acordo com a proposta por Terzaghi et al. (1996) para argilas
e siltes inorganicos (Quadro 3.1) pelo que pode ser assumido que os coeficientes da compressdo

secundaria obtidos espelham relativamente bem o comportamento do solo estudado.

Quadro 4.16 - Designacio da qualidade de amostras de ensaios edométricos (Bartlett e Lee, 2004).

Deformagio vertical (%) para 6’ SOD"
<1 Muito Boa a Excelente
1-2 Boa
2-4 Razoavel
4-10 Pobre
> 10 Muito Pobre

4.5 Modelacio numérica

4.5.1 Plano de cargas e parametros a aplicar nos modelos SS e SSC

A Seccdo 4.5 ¢ reservada ao estudo numérico de modelagdo dos dois tipos de ensaios
edométricos descritos na Seccdo 4.4. Dos ensaios realizados, foram obtidos os parametros de

compressibilidade normalizados que facilmente sdo ajustados aos parametros dos modelos Soft Soil e

" Sample Quality Designation.
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Soft Soil Creep. Nao tendo sido realizados ensaios que determinassem os parametros de resisténcia do
solo, foram usados os dados do relatério do LNEC para esse fim (Bilé Serra, 2001). Os resultados
obtidos nesta sec¢do sdo usados no Capitulo 5 na modelagdo da consolidacdo acelerada de um estrato
de argila por introducdo de drenos verticais e aplicagdo de um aterro.

Nas argilas, o éangulo de atrito interno ndo depende habitualmente do grau de
sobreconsolidacdo (Terzaghi et al., 1996). Regra geral, varia na razdo inversa com o indice de

plasticidade, conforme sugerido pela Figura 4.11.

50 - - - r - T - - T —T—T—r
Merico City
Clay °
’a +
= o Attapulgite * o
)
N’
=
g o *
S
2
=
=]
S - 1
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g 10— a Soft and Shiff Cloys |
= ® Shales
%’J * Clay Minerals
<
0 ! ! L | L L i | Lol

[7] 7] 20 30 40 50 60 70 80 %0 100 200 400 600 800 1000
indice de Plasticidade, 7, (%)

Figura 4.11 — Relacdo entre o Angulo de atrito interno de argilas (¢’) e o indice de plasticidade (IP) (Terzaghi et al.,
1996).

No estudo referido verificou-se que sobre a amostra 2977 nao foram realizados este tipo de
ensaios, pelo que foi necessario escolher uma amostra que tivesse caracteristicas idénticas. Da amostra
3038, proveniente de uma outra sondagem (sondagem /7), foi obtida uma curva granulométrica muito
semelhante & da amostra 2977, assim como um valor do indice de plasticidade. Desta maneira,
usaram-se os resultados obtidos pelos ensaios triaxiais da amostra 3038 para determinar os parametros
de resisténcia do solo.

O critério de rotura usado na analise dos ensaios triaxiais corresponde & maxima tensdo média,

de onde resultam os trés pares de valores (s’, f) na rotura:

Quadro 4.17 - Valores (s', f) da amostra 3038.

Provete | s' [kPa] t [kPa]
1 55,75 27,95
2 87,5 35,6
3 152,9 63,1
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Envolvente de rotura (s', t)
70
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Figura 4.12 - Envolvente de rotura (s’, 7).

Com base nesta informagdo, obteve-se a inclinacdo de 0,37 para a tg (@) e ordenada
a = 5,634 (Figura 4.12). Sabendo que sen (¢) = tg (&) e que ¢’ = a/ cos (¢) obteve-se para ¢’e c' os
valores de 27,8° e 6,1 kPa respectivamente.

Os indices de compressibilidade modificados (1", ¥ e ') podem ser relacionados com os

parametros normalizados (C., C, e C,). As relagdes entre os dois conjuntos de parametros sdo cf.

(Plaxis, b.v., 2002):

* CC

Ca
e —
23-(1+e)

“23-(1+e)

*

2,
K23 U+e)

*

U

4.8

Usando os valores médios dos coeficientes de compressibilidade resumidos no Quadro 4.15 ¢
o valor médio do indice de vazios inicial, foram obtidos os coeficientes de compressibilidade
modificados. Em relagdo ao estado de tensdo inicial das amostras, foi assumido que antes de serem
ensaiadas ndo existia nenhuma tensdo aplicada. Do Quadro 4.15 tem-se uma tensdo de
pré-consolidacdo média igual a 39,5 kPa, o que resulta numa POP igual a 39,5 kPa.

No final dos ensaios laboratoriais foi possivel observar que os deslocamentos verticais do
dreno de areia acompanharam os deslocamentos verticais do provete de argila, fazendo parecer que o
dreno pouca influéncia teve nas deformagdes dos provetes, resultado do possivel preenchimento dos
vazios do dreno por argila. Desta maneira, com o intuito de simplificar o modelo, modelou-se o
comportamento da areia usando os mesmos parametros de compressibilidade e de resisténcia da argila
usados nos modelos Soft Soil e Soft Soil Creep. No entanto, foram consideradas permeabilidades
vertical e radial cem vezes superiores as da argila de maneira a representar o efeito do dreno. Os
parametros dos dois modelos relativos a amostra 2977 sdo resumidos no Quadro 4.18. No Quadro 4.19

¢ apresentado o plano de carregamentos usado na modelacdo dos dois tipos de ensaio.
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Na modelag@o dos ensaios com drenagem radial foi modelado um dreno vertical com 5 mm de
didmetro. A Figura 3.9 mostra-se a malha usada na modela¢ao do ensaio edométrico com drenagem
axial. A geometria ¢ a malha usadas na modelacdo do ensaio edométrico com drenagem radial
mostram-se na Figura 4.13. Os deslocamentos e as pressdes intersticiais foram calculados no ponto B e

as tensoes e deformagoes foram calculados no ponto D.

Quadro 4.18 - Parametros dos modelos SS e SSC para os ensaios edométricos com drenagem axial e radial.

Parametro Simbolo Argila Areia
Peso voltimico saturado [kN/m’] Voat 14,95
Coeficiente de compressibilidade modificado [-] A 0,136
Coeficiente de recompressibilidade modificado [-] K 0,028
Coeficiente de compressibilidade secundaria modificado [-] m 0,005
Coesdo [kPa] c' 6,1
Angulo de atrito interno [°] @’ 21,8
Angulo de dilatancia [°] 7 0
Coeficiente de permeabilidade vertical [m/s] k, 6,23-10"° 1-107
Coeficiente de permeabilidade horizontal [m/s] k, 1,66-107 1-10”

Quadro 4.19 - Esquema de calculo (Plano de cargas).

Fase | Tipo de calculo Escalﬁ([)de(; ]carga12 Increme?‘;i(; ;le tempo Tempo{z‘l;:]mulado
1 Plastico 3,53 0 0
2 Consolidagao 3,53 | 1
3 Plastico 16,48 0 1
4 Consolidagao 16,48 1 2
5 Plastico 26,29 0 2
6 Consolidagao 26,29 1 3
7 Plastico 55,72 0 3
8 Consolidagao 55,72 1 4
9 Plastico 94,96 0 4
10 Consolidagao 94,96 1 5
11 Plastico 16,48 0 5
12 Consolidagao 16,48 1 6
13 Plastico 94,96 0 6
14 Consolidagao 94,96 1 7
15 Plastico 163,63 0 7
16 Consolidagao 163,63 1 8
17 Plastico 310,78 0 8
18 Consolidagao 310,78 1 9
19 Plastico 16,48 0 9

20 Consolidagao 16,48 1 10
21 Plastico 310,78 0 10
22 Consolidagao 310,78 1 11
23 Plastico 624,70 0 11
24 Consolidagao 624,70 1 12

12 Staged Construction.
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Fase | Tipo de calculo Escalﬁ([)kdpz ]carga12 Incremeil‘;i(; iie tempo Tempo{z‘l;:]mulado
25 Plastico 94,96 0 12
26 Consolidagao 94,96 1 13
27 Plastico 3,53 0 13
28 Consolidagao 3,53 1 14

‘ | ,— Dreno vertical de areia | ‘

Eixo de Simetria
D
A

Figura 4.13 - Geometria e malha do ensaio edométrico com drenagem radial.

4.5.2 Apresentacio e discussdo dos resultados

O célculo da variacdo do indice de vazios ao longo dos ensaios foi determinado a partir da
variacdo dos assentamentos obtidos pelo programa PLAXIS. Desta maneira, assumindo que os
incrementos de carga s3o uniformes em toda a espessura dos provetes, determinou-se a variagdo do

indice de vazios pela seguinte expressao:

AH
Ae=?i-(1+ei) 4.9

Foram usados dois indices de vazios iniciais diferentes para cada tipo de ensaio. Dos
resultados obtidos laboratorialmente e exibidos na Sec¢do 4.4.1, usaram-se os valores médios de 2,216
para o ensaio edométrico com drenagem axial e 2,243 para o ensaio edométrico com drenagem radial,
para determinar a variag¢do do indice de vazios em cada carregamento.

Os deslocamentos resultantes dos dois calculos foram determinados no ponto B e as tensoes e
deformagdes foram determinados no ponto D (Figura 3.9 para o ensaio edométrico com drenagem
axial e Figura 4.13 para o ensaio edométrico com drenagem radial).

Para o carregamento de 624,7 kPa obtém-se os maiores assentamentos € consequentemente 0s
menores valores do indice de vazios. Nos céalculos usando o modelo Soft Soil Creep, obtiveram-se o0s
valores maximos de assentamento de 8,74 mm (Figura 4.14) e 8,63 mm (Figura 4.15) na modelagdo
dos ensaios edométricos com drenagem axial e radial, respectivamente. Nos calculos usando o modelo
Soft Soil, obtiveram-se os valores maximos de assentamento de 8,43 mm (Figura 4.16) e 8,51 mm

(Figura 4.17) na modelacdo dos ensaios edométricos com drenagem axial e radial, respectivamente.
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Sendo a espessura inicial do provete igual a 20 mm tem-se entdo uma deformagdo a rondar os 43%,
caracteristica de solos muito moles.

Na Figura 4.18 e a Figura 4.19 mostra-se a relagdo logaritmica entre a tensdo efectiva vertical
e o indice de vazios. Sdo comparados os resultados dos ensaios laboratoriais com os obtidos da
modelagdo. A Figura 4.18 ¢€ relativa ao ensaio edométrico com drenagem axial e a Figura 4.19 ao
ensaio edométrico com drenagem radial. Dos dois graficos ¢ possivel observar que todos os quatro
calculos ndo se ajustam na perfeicdo ao comportamento dos provetes ensaiados. Ainda assim, sdo os
dois célculos relativos ao modelo Soft Soil os que melhor se aproximam dos ensaios realizados em
laboratorio, apesar de sobrestimarem o assentamento resultante do carregamento de 624,7 kPa. O
modelo Soft Soil Creep nao reproduz bem a resposta dos provetes aos carregamentos iniciais ainda
antes de ser atingida a tensdo de pré-consolidagcdo, o que condiciona todos os assentamentos
subsequentes. No entanto ¢ possivel observar um bom paralelismo nas curvas de compressdo e de
recompressdo quando se comparam os resultados da modelacdo com os resultados de laboratdrio.

De todo o modo, pode ser concluido que a modelagdao dos dois tipos de ensaio, usando os

modelos anteriormente referidos, reproduz relativamente bem o comportamento real dos provetes.

(Espaco propositadamente em branco)
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Deformed Mesh
Extreme total displacement 8,74*1 0-3m

(displacements scaled up 200,00*10-3 times)

Figura 4.14 - Deformacio da malha referente ao ensaio edométrico com drenagem axial para o carregamento de
624,7 kPa (Modelo Soft Soil Creep).
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Figura 4.15 - Deformagio da malha referente ao ensaio edométrico com drenagem radial para o carregamento de
624,7 kPa (Modelo Soft Soil Creep).
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Figura 4.16 - Deformacio da malha referente ao ensaio edométrico com drenagem axial para o carregamento de
624,7 kPa (Modelo Soft Soil).
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Figura 4.17 - Deformagio da malha referente ao ensaio edométrico com drenagem radial para o carregamento de
624,7 kPa (Modelo Soft Soil).
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Figura 4.18 - Relacido logaritmica entre a tensfo efectiva vertical e o indice de vazios no ensaio edométrico com
drenagem axial (Resultados de laboratério versus Resultados da modelacio).
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Figura 4.19 - Relacio logaritmica entre a tensfo efectiva vertical e o indice de vazios no ensaio edométrico com
drenagem radial (Resultados de laboratério versus Resultados da modelacio).
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5 Modelac¢io em EPD de um aterro sobre as argilas da

Ota com recurso a um sistema de drenos verticais

5.1 Consideracoes gerais

Neste capitulo ¢ efectuado um estudo numérico em Estado Plano de Deformacdo do
comportamento de um aterro com 4 m de altura, construido faseadamente sobre um deposito de argila
mole com 6 m de espessura e nivel freatico a superficie usando os modelos Soft Soil e Soft Soil Creep.
O deposito de argila € tratado com um sistema de drenos verticais. As fronteiras superior e inferior do
estrato foram consideradas drenantes. Para caracterizar o estrato argiloso ao nivel dos parametros de
compressibilidade, de resisténcia e permeabilidade foram usados os parametros apresentados no
Capitulo 4. Foram analisadas a influéncia da fluéncia do material argiloso e da zona perturbada,
gerada pela cravagdo dos drenos, no comportamento do aterro.

Trata-se de uma situacao idealizada ndo sendo realizada nenhuma analogia a casos reais de

obra.

5.2 Pré-dimensionamento da malha de geodrenos e caracterizacio

do estrato argiloso e do aterro

5.2.1 Coeficientes de permeabilidade (k, e k) e coeficientes de consolidacio

(cy e ¢;) do estrato de argila

Como foi referido, o estrato argiloso foi caracterizado tendo por base os resultados obtidos no
capitulo anterior.

Para caracterizar o estrato quanto aos coeficientes de consolidag@o foram utilizados os valores
correspondentes ao primeiro escaldo de carga onde se realizaram leituras a tempos nos ensaios
edométricos, uma vez que o correspondente estado de tensdo € o que mais se aproxima da gama de
tensOes efectivas instaladas inicialmente no deposito de argila. Sabendo que o peso voliimico da argila
estudada ¢ igual a 14,95 kN/m’, o valor de ¢”, = 26,29 kPa corresponde a um ponto localizado a 5,3 m
de profundidade. Os valores médios do coeficiente de consolidagdo vertical (c,), obtidos pela
construgio de Taylor”, e do coeficiente de consolidagdo radial (c,), obtido pela construgio de
Robinson, sdo respectivamente 7,15-107 m’/s e 1,37-107 m’/s.

Para caracterizar o estrato em relacdo aos coeficientes de permeabilidade foi utilizado o

mesmo estado de tensdo utilizado para estimar os coeficientes de consolidagao. Desta maneira, obtém-

1 E preciso recordar, tal como foi feito na Secgdo 4.4.3, que os valores obtidos pela construgio de Casagrande
serviram apenas para serem comparados com os valores obtidos pela construgdo de Taylor.
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se para o coeficiente de permeabilidade vertical (k,) o valor médio de 7,00-10° m/s e para o coeficiente

de permeabilidade radial (k,) o valor médio de 1,85-10° m/s.
5.2.2 Pré-dimensionamento da malha de geodrenos

No caso de ndo se aplicarem geodrenos para acelerar o processo de consolidagdo do estrato
argiloso, para um grau de consolidagdo médio de 90% (T, = 0,85) (Antdo, 2008), obter-se-ia um tempo
de consolidacdo de 2,1 anos. Pode assim concluir-se que a introdugdo de geodrenos ¢ altamente

recomendavel.

T,- £ 0,85 x3?
t= = =665 10 s=2,1
& 115 107 * anos

O dimensionamento da malha de geodrenos foi efectuado usando os procedimentos propostos
pelo Bulletin 80/2 da Mebra-Drain. A capacidade de descarga (g,) de um dreno Mebra-Drain ¢
aproximadamente igual a /,2-10° m’/s o que resulta numa relagdo . / g,, de 1,54-10% m”, podendo
assumir-se, para efeitos de dimensionamento, o valor de 1-10” m”. Estabelecendo um periodo de
consolidagdo para a primeira fase de constru¢do do aterro de 2 meses com um grau de consolidagdo
médio de 90%, obtém-se um espacamento entre drenos (DS) minimo de /,/ m, a ser usado para
cumprir os requisitos iniciais. Assumindo, ainda, que os drenos sdo cravados e colocados num padrio
triangular cuja relagdo (r./DS) = 0,525, obtém-se um raio de influéncia para cada dreno igual a

0,58 m.
5.2.3 Conversao dos coeficientes de permeabilidade axissimétricos para EPD

Os coeficientes de permeabilidade radial foram obtidos através de ensaios edométricos com
drenagem radial, aproximados em termos numéricos por um estado de tensdo axissimétrico. Sendo a
modelagdo do aterro realizada em EPD, torna-se necessario proceder a conversdo do coeficiente de
permeabilidade radial axissimétrico (k) para o coeficiente de permeabilidade horizontal em EPD (khp”
ou k’,"”

Foi assumido que o raio de influéncia axissimétrico (r,) ¢ igual a distincia de influéncia em
EPD (B) (Figura 3.3), que o coeficiente de permeabilidade radial na zona perturbada (%;,) € igual ao
coeficiente de permeabilidade vertical na zona nao perturbada (k,), que o didmetro equivalente de cada
dreno ¢ igual a 0,075 m (Quadro 2.1) e que a sua instalacdo perturba o solo envolvente num raio igual
a 2,8 vezes o raio equivalente do dreno cf. (Walker e Indraratna, 2006), o que resulta num didmetro de
solo afectado igual a 0,21 m.

No caso em que ndo se considere o efeito da zona perturbada nem da resisténcia a entrada de

agua nos drenos a conversao ¢ feita segundo a Equagdo.3.29.

' No caso de nio se considerar o efeito da zona perturbada (smear zone) nem da resisténcia a entrada de 4gua no
dreno (well resistence);
'3 No caso de se considerar o efeito da zona perturbada (smear zone);

72



Capitulo 5

Kpp = -k =0,364x3,58 10° =130 107° m/s

No caso em que se considere o efeito da zona perturbada a conversdo ¢ feita segundo a

Equacdo.3.39.

Ky = 2 3,58 107 =8,64- 1010
"3 (1/0,075 >_§+3,58-1(r9_ln(0,21)_' m/s
"\0,21/0,075) " 4" 189- 10° 0,075

5.2.4 Resumo dos parametros

Para reproduzir o comportamento do material arenoso que constitui o aterro foi utilizado o
modelo elastico perfeitamente plastico representado pelo modelo Mohr-Coulomb. No Quadro 5.1 séo
resumidos os parametros de resisténcia, coeficientes de permeabilidade e de consolidagdo que
caracterizam tanto o aterro como a argila. No Quadro 5.2 sdo resumidos os pardmetros de
compressibilidade referentes aos modelos Soft Soil e Soft Soil Creep para caracterizar o
comportamento do estrato argiloso e, também, os parametros referentes ao modelo Mohr-Coulomb

para caracterizar o comportamento do aterro.

Quadro 5.1 - Parametros resistentes e coeficientes de permeabilidade do estrato argiloso e do aterro.

Parametro Simbolo Argila Aterro
Peso voliimico saturado/ ndo saturado [AN/m’] Ysat ! Vunsat 14,95 20/16
Coesao [kPa] c' 6,1 1
Angulo de atrito interno [°] @’ 21,8 30
Angulo de dilatancia [°] 7 0 0
Coeficiente de permeabilidade vertical [m/s] k, 1,00-10° | 1,16-107
Coeficiente de permeabilidade radial [m/s] k, 1,85-10° | 1,16:107
Coeficiente de permeabilidade horizontal em EPD [m/s] kip 1,30-10° -
Coeficiente de permeabilidade horizontal da zona equivalente em K, 2.64-10° i
EPD [m/s] ? ’
Coeficiente de consolidacdo vertical [m”/s] cy 1,15-107 -
Coeficiente de consolidacio radial [m”/s] cr 1,37-107 -

Quadro 5.2 - Parametros de compressibilidade dos modelos SS/SSC (argila) e Mohr-Coulomb (aterro).

Parametro Simbolo Argila Aterro
Coeficiente de compressibilidade modificado [-] A 0,136 -
Coeficiente de recompressibilidade modificado [-] K 0,028 -
Coeficiente de compressibilidade secundaria modificado[-] y* 0,005 -
Coeficiente de elasticidade [kPa] E - 3000
Coeficiente de Poisson [-] v - 0,3
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5.3 Condigoes iniciais
5.3.1 Geometria do modelo

Para o estudo deste problema usou-se o programa PLAXIS. O calculo foi realizado em EPD e
foram usados elementos de quinze nds. O aterro construido sobre o depoésito de argila tem /6 m de
largura e 4 m de altura com taludes de inclinagdo /:3. O problema ¢ simétrico, pelo que foi modelada
apenas metade da sua geometria. Foi assumido que o estrato esta assente numa camada de areia muito
permeavel, sendo assim possivel dissipar o excesso de pressdes intersticiais pelo topo e pela base. Esta
camada permeavel foi considerada como infinitamente rigida. O espagamento minimo entre drenos
para cumprir os requisitos iniciais deve ser de /,/6 m. No entanto, por questdes de simplificacdo da
geometria, assumiu-se um espacamento de / m. Devido a simetria do problema, o dreno que se
encontra mais a esquerda estd a 0,5 m do eixo de simetria. Na Figura 5.1 mostra-se a geometria do
aterro com drenos verticais. Foram analisados valores dos deslocamentos e das pressdes intersticiais
nos n6 A e as tensdes e deformagdes foram calculadas no ponto de integracdo D, como pode ser
observado na Figura 5.1. Os valores de OCR e dos deslocamentos laterais foram analisados nas

seccoes 4-A°, B-B’ e C-C'". Nos calculos efectuados usou-se a malha de elementos finitos mostrada na

Figura 5.2.
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Figura 5.1 - Geometria do aterro com drenos verticais.
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Figura 5.2 - Malha inicial.
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5.3.2 Condicoes iniciais. Distribuicio da tensdo efectiva média, da pressao

intersticial e do grau de sobreconsolidacio (OCR) no estrato de argila

As pressdes intersticiais do estrato de solo mole correspondem ao produto do peso volimico
da agua pela altura da coluna de 4gua acima de determinado ponto. Considerando que o nivel freatico
se encontra a superficie, mostra-se na Figura 5.3 a distribui¢@o das pressdes intersticiais iniciais neste
estrato.

As tensdes efectivas horizontais relacionam-se com as tensdes efectivas verticais pelo
coeficiente de impulso em repouso Ky, = o', / o’,. Este parametro, para um solo normalmente
consolidado, pode ser relacionado com o angulo de atrito interno pela expressdo Ky = I — sen (¢), o
que resulta num valor aproximadamente igual a (,63. Para caracterizar o grau de sobreconsolidagdo
usou-se um valor de OCR igual a 1,05 (Seccdo 4.4.2). Na Figura 5.4 mostra-se a distribuicdo das
tensOes médias iniciais (p’) no deposito de argila antes da execucdo do aterro.

O grau de sobreconsolidagao representa o estado de tensdo a que um determinado estrato esta
sujeito e a sua evolucdo varia com o modelo usado. Relaciona a tensdo de pré-consolidagdo (o”,) com

as tensoes verticais “in situ” (o’,;) da seguinte maneira:

— OJP
OCR = 5.1
Olvi

O solo estudado neste trabalho revelou-se como praticamente normalmente consolidado com
um valor médio de OCR,,.; = 1,05. Este valor foi imposto como valor inicial para caracterizar todo o
estrato de argila. Os contornos inicias de OCR representados no programa PLAXIS revelam, no
entanto, um grau de sobreconsolidagdo elevado na camada mais superficial como pode ser observado

na Figura 5.5

(Espaco propositadamente em branco)
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Figura 5.3 - Distribuicio das pressdes intersticiais iniciais.
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Figura 5.4 - Distribui¢do das tensdes efectivas médias iniciais do solo.

76



Capitulo 5

9.500

9.000

8.500

8.000

~ 7.500

—17.000

6.500

6.000

5.500

5.000

4.500

4.000

3.500

3.000

2.500

2.000

1.500

1.000

Figura 5.5 - Distribui¢io do grau de sobreconsolidag¢io inicial do solo.

5.4 Faseamento construtivo do aterro

5.4.1 Altura maxima de aterro sem que ocorra rotura do estrato argiloso

Para definir o faseamento construtivo usou-se o modelo Soft Soil. Foram analisados os
deslocamentos durante a fase de construgdo do aterro para alturas de I m, 2 m e 3 m em 2 dias, 4 dias
e 6 dias, respectivamente. Assumiu-se, pois, uma velocidade de construgcdo do aterro em altura de
0,5 m/dia.

E possivel observar na Figura 5.6 ¢ Figura 5.7 que a construcio dos dois metros nio provoca
instabilidade no estrato de argila. A constru¢do, de uma s6 vez, dos primeiros trés metros de aterro,
apesar de ndo provocar o colapso da estrutura geotécnica, resulta em deslocamentos muito elevados
logo apods a sua colocagdo como pode ser observado na Figura 5.8. O maior deslocamento observado
neste calculo ¢ na ordem dos 7,/ m. Na mesma figura pode também ser observada a formagdo de uma
superficie de rotura. Verifica-se que o valor do Factor de Seguranca (£S) diminui com o aumento da
altura de aterro construido, tal como seria de esperar.

Desta maneira, para diminuir os riscos de instabilidade no deposito de argila optou-se por uma

altura maxima de construcao do aterro de 2 m por fase.
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Figura 5.6 - Deslocamentos e deformacdes de corte incrementais na fase de construciio de I m de aterro
[Malha deformada a escala 1:1].
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Figura 5.7 — Deslocamentos e deformacdes de corte incrementais na fase de construciio de 2 m de aterro
[Malha deformada a escala 1:1].
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Figura 5.8 - Deslocamentos e deformacdes de corte incrementais na fase de construciio de 3 m de aterro
[Malha deformada a escala 1:1].
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5.4.2 Resumo do faseamento construtivo

No Quadro 5.3 ¢ resumido o faseamento construtivo adoptado. A primeira fase corresponde a
construcdo de 2 m de aterro, realizada em 4 dias. Apos a primeira fase ¢ permitida a consolidagdo por
um periodo de 60 dias para dissipar parte do excesso de pressdo intersticial. De seguida, sdo
construidos os restantes 2 m de aterro sendo permitida, numa outra fase, a dissipacdo do excesso de

pressoes intersticiais a um valor residual de / £Pa.

Quadro 5.3 - Faseamento Construtivo (Esquema de Calculo).

Fase | Tipo de calculo Descricao Incremento de tempo [dia]
1 Consolidagao Construgdo dos primeiros 2 m do aterro 4
2 Consolidagdo Consolidag@o por um periodo de 60 dias 60
3 Consolidagao Constru¢ao dos ultimos 2 m do aterro 4
— Consolidagao até um valor minimo de pressdo
4 Consolidagdo intersticial de / kPa )

5.5 Importancia da fluéncia na construcio de um aterro

5.5.1 Analise de seguranca

Ao construir um aterro € preciso garantir a estabilidade da estrutura geotécnica na fase final da
obra e também durante o seu processo de construgdo. E importante saber qual é o FS global em cada
uma das fases. O FS neste tipo de obras ¢, geralmente, minimo durante a fase de constru¢do (no
decurso da colocagdo do aterro), j& que nesta fase ndo ocorre praticamente nenhum aumento das
tensoes efectivas, ou seja, ndo ha um significativo aumento da rigidez e/ou da resisténcia, aumentando
estas ao longo do processo de consolidagao.

O programa PLAXIS permite determinar o FS em qualquer fase de calculo através do
designado calculo phi-c reduction. Seleccionando esta op¢ao, sdo reduzidos os pardmetros ¢ e ¢ até
que estes atinjam os valores de ¢, e ¢, (que representam a coesdo ¢ o angulo de atrito em termos
residuais, respectivamente) representativos dos valores minimos para os quais o equilibrio da estrutura

¢ garantido. O FS ¢ entdo dado por (Plaxis, b.v., 2002):

FS — Smaximo disponivel _ c—op-tg(p) 52

Snecessério para equilibrio Cr — Op tg(¢r)

onde S representa a resisténcia ao corte e g, a tensdo normal. Os valores da coesdo e a tangente do

angulo de atrito sdo reduzidos na mesma proporgao:

Cr tg(¢r)

c t
_tg@ _ ™, <3
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O valor do FS é definido por SMsf obtido na rotura.

Apesar de o faseamento construtivo ter sido determinado com base nos resultados do modelo
SS, ¢ interessante perceber quais sdo as consequéncias de considerar o parametro da fluéncia no FS.
Foram entdo comparados os dois modelos e o resumo dos resultados em termos de FS ¢ apresentado
no Quadro 5.4. E possivel observar que os FS obtidos pelo modelo SSC no final de cada fase sdo
sistematicamente superiores aos obtidos usando o modelo SS. Por outro lado, e como seria de esperar,

os niveis de seguranga mais baixos sdo obtidos nas duas fases de construcao do aterro.

Quadro 5.4 - Factores de Seguranca ao longo da construcio do aterro nos modelos SS e SSC.

Fase Modelo SS | Modelo SSC
Construgdo dos primeiros 2 m do aterro 1,6 1,7
Consolidagao por um periodo de 60 dias 2,0 2,3
Constru¢ao dos ultimos 2 m do aterro 1,3 1,5
Consolidago até um valor minimo de pressdo intersticial de / kPa 1,7 1,8

5.5.2 Evolucio das pressoes intersticiais no modelo no decurso da analise

Nas Figuras 5.9 a 5.12 mostra-se a evolug@o dos contornos de pressdo intersticial nas quatro
fases consideradas. Verifica-se, apos as fases de carregamento um acréscimo significativo das pressoes
na agua sob o aterro, notando-se também uma imediata influéncia dos drenos. Apds as fases de

consolidagdo a influéncia do sistema de drenos ¢ ainda mais acentuada.
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Figura 5.9 - Excesso de pressdes intersticiais na 1* Fase de construgio do aterro.
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Figura 5.10 - Excesso de pressdes intersticiais na 2* Fase de construc¢io do aterro.
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Figura 5.11 - Excesso de pressdes intersticiais na 3* Fase de construc¢io do aterro.
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Figura 5.12 - Excesso de pressoes intersticiais na 4* Fase de construc¢io do aterro.

5.5.3 Evoluc¢io do grau de sobreconsolidacio (OCR) no decurso da analise

A evolugdo do grau de sobreconsolidagdo ao longo de toda a espessura da camada de argila,

nas quatro fases de calculo, foi analisada na sec¢do 4-4’ (Figura 5.1) para os dois modelos.

Modelo Soft Soil

Na sequéncia do carregamento imposto ¢ expectavel que o valor de OCR diminua durante o
processo de consolidagdo primaria, desde um valor maximo obtido na fase de construgdo até um valor
unitario. Quando OCR alcanca o valor de / significa que o estado de tensdo “in sifu” igualou a tensdo
de pré-consolidacdo e o solo estd normalmente consolidado. A partir deste momento, qualquer
carregamento superior vai ser sempre o carregamento mais elevado a que o solo esteve sujeito e,
assim, a tensdo instalada vai ser sempre igual a tensdo de pré-consolidagdo resultando num OCR = |.
Este comportamento ¢ visivel nas figuras seguintes. Durante a construgdo dos primeiros 2 m de aterro
(4 dias) ha um aumento do excesso de pressdes intersticiais. Nesse periodo a dissipacdo € muito
pequena apesar de ser observada nas proximidades das fronteiras drenantes. Nos pontos mais
interiores do estrato a dissipag@o ¢ mais lenta, como pode ser observado na Figura 5.9. Desta maneira
¢ também expectavel que, nestes pontos interiores, o valor de OCR ndo varie em relagdo ao seu valor
inicial. Observando a Figura 5.14 verifica-se que os pontos mais interiores apresentam valores que
rondam a unidade, proximos dos seus valores iniciais. Na mesma figura observa-se uma diminui¢ao

dos valores de OCR nos pontos mais superficiais resultado da dissipagdo de algum excesso das
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pressdes intersticiais. Nas restantes fases verifica-se que a tensdo de pré-consolidagdo ja foi atingida e
a partir deste momento todos os carregamentos efectuados sdo o maior carregamento a que o solo ja
foi sujeito. Na Figura 5.15, Figura 5.16 e Figura 5.17 observa-se que o valor de OCR ¢ sempre igual a

unidade em toda a secg¢ao.

Modelo Soft Soil Creep

Neste modelo elastico visco-plastico ¢ também expectavel que o valor de OCR diminua
durante o processo de consolidacdo primaria. No entanto, o tempo ¢ o comportamento visco-plastico
do material t€m influéncia no aumento da tensdo de pré-consolidagcdo e, consequentemente, no
aumento do valor de OCR (endurecimento por fluéncia). Quando o valor de OCR =1 significa que a
tensdo “in situ” igualou a tensdo de pré-consolidacdo. Ao contrario do que acontece com o modelo SS,
carregamentos superiores a tensdo de pré-consolidagdo podem ndo representar a maior tensao a que o
solo ja foi sujeito. Este comportamento pode ser observado nas figuras seguintes. Durante a construgdo
dos primeiros dois metros de aterro (4 dias), a resposta do solo com o modelo SSC ¢ semelhante
aquela do modelo SS (Figura 5.14). Apos os primeiros 60 dias de consolidacdo, apesar de ainda ndo se
ter dissipado todo o excesso de pressdes intersticiais, verifica-se um aumento da tensdo de pré-
consolidagdo (de p’, para p’,r« pase), como pode ser observado na Figura 5.15 onde se nota um
crescimento do valor do grau de sobreconsolidacdo. A construgdo dos ultimos 2 m do aterro (4 dias)
provoca um novo aumento das pressdes intersticiais (Figura 5.11). Nesse periodo, algum desse
excesso de pressdes foi dissipado o que resultou num crescimento das tensdes efectivas,
aproximando-as da tensdo de pré-consolidagdo resultante do primeiro carregamento (p 2« use). Esta
aproximagao traduz-se numa redugdo do valor de OCR como pode ser observado na Figura 5.16. No
topo ¢ na base da camada obteve-se um OCR = ] uma vez que nestas fronteiras a dissipacdo do
excesso de pressoes intersticiais € mais rapida. Na ultima fase permitiu-se a dissipacdo total das
pressdes neutras (Figura 5.12), verificando-se um novo aumento da tensdo de pré-consolidacdo (de
P 'p, 24 Fase PAra P’ 4 rase) cOmo pode ser observado na Figura 5.17 onde se nota um aumento do valor do
grau de sobreconsolidacdo. A evolugdo da tensdo de pré-consolidagdo descrita anteriormente

mostra-se na Figura 5.18.
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Figura 5.13 - Evolucéao do valor de OCR na camada de argila usando os modelos SS e SSC (Condicdes Iniciais).
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Figura 5.14 - Evolucéao do valor de OCR na camada de argila usando os modelos SS e SSC (1° Fase).
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Figura 5.15 - Evolucao do valor de OCR na camada de argila usando os modelos SS e SSC (2° Fase).
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Figura 5.16 - Evolucao do valor de OCR na camada de argila usando os modelos SS e SSC (3* Fase).
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Figura 5.18 - Evolucédo da tensdo de pré-consolidacio ao longo da construcio do aterro usando o modelo SSC.
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5.5.4 Deslocamentos

A evolugdo dos assentamentos e das pressdes intersticiais ao longo do tempo foi analisada no
ponto A (Figura 5.19). A evolugdo dos deslocamentos horizontais ao longo da construgdo do aterro foi

analisada nas seccoes B-B’ (Figura 5.20) e C-C’ (Figura 5.21) exemplificadas na Figura 5.1.

Assentamentos

No ponto 4 pode ser observado que durante a construg@o dos primeiros 2 m de aterro nenhum
excesso de pressdo intersticial ¢ dissipado. No entanto, tanto o modelo SS como o SSC apresentam
assentamentos imediatos nesse ponto. Apos os primeiros 60 dias de consolidacdo, algum do excesso
de pressao intersticial ¢ dissipado voltando a aumentar durante a construgdo dos ultimos 2 m de aterro.
Finalmente, permite-se a dissipacdo das pressdes a um valor de / kPa. Verifica-se que no modelo SS
os assentamentos estabilizam quando o valor das pressoes intersticiais também estabiliza, ao contrario
do que acontece no modelo SSC, onde os assentamentos continuam a aumentar mesmo depois do
excesso de pressoOes intersticiais se ter dissipado. Observa-se que até aos /000 dias o modelo SS
apresenta valores de assentamento superiores aos do modelo SSC, resultado da combinagdo entre o
endurecimento por fluéncia (Seccdo 5.5.2) e da maior rigidez caracteristica do modelo que considera a
fluéncia (Secgdo 3.6.1). No entanto, a partir desta altura os deslocamentos verticais sdo superiores pelo

modelo SSC.

Deslocamentos Horizontais

Na Figura 5.20 e na Figura 5.21 mostram-se os deslocamentos horizontais nas duas seccoes
referidas. Observa-se, como seria de esperar, que os deslocamentos horizontais aumentam, tanto no
modelo SS como no modelo SSC, a medida que o processo construtivo evolui. Em termos gerais, os
deslocamentos horizontais sdo superiores na seccdo C-C’ uma vez que esta se encontra mais proximo
do final do aterro, zona de distor¢des mais elevadas. Na sec¢do B-B’ (Figura 5.20) o modelo SSC
apresenta valores de deslocamentos horizontais sistematicamente superiores aos do modelo SS em
todas as fases construtivas, apesar de no final da primeira fase os deslocamentos serem semelhantes.
Na seccdo C-C’ (Figura 5.21), os deslocamentos horizontais obtidos pelo modelo SSC sao
sistematicamente superiores aos do modelo SS nas tltimas trés fases de constru¢do. Na primeira fase,
o modelo SS da valores de deslocamentos superiores aos do modelo SSC nos pontos mais proximos da
superficie. No final de todo o processo construtivo, as diferencas entre os dois modelos sdo bastante
significativas e em termos percentuais superiores as apresentadas para os assentamentos no ponto

analisado.
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Figura 5.19 - Evolucio dos assentamentos e das pressoes intersticiais usando os modelos SS e SSC (Ponto A).
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Figura 5.20 - Deslocamentos horizontais na seccio B-B' usando os modelos S e SSC.
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Figura 5.21 - Deslocamentos horizontais na sec¢cio C-C’ usando os modelos SS e SSC.

5.6 Influéncia da zona perturbada (smear zone)

A proposta de Tran e Mitachi (2008) permite converter a zona ndo perturbada juntamente com
a zona perturbada, resultante da crava¢ao dos drenos, numa zona equivalente com um coeficiente de
permeabilidade também equivalente. Na Secc@o 5.2.3, a conversao dos coeficientes de permeabilidade
radiais em coeficientes de permeabilidade em EPD foi realizada e como pode ser observado, a
consideracdo da zona perturbada resulta numa reducdo do valor do coeficiente de permeabilidade
horizontal equivalente (Quadro 5.1). No ambito deste trabalho, foram realizadas analises que tomaram
em consideracdo a influéncia da zona perturbada com o objectivo de avaliar a sua importincia na
dissipagdo do excesso de pressdes intersticiais.

O excesso das pressdes intersticiais analisou-se também no ponto 4 (Figura 5.1).

Pode ser observado que tanto no modelo SS (Figura 5.22) como no modelo SSC (Figura 5.23),
apesar dos coeficientes de permeabilidade horizontais em EPD serem ligeiramente diferentes
(kip = 1,30-10° m/s e ks, = 8,64-10"" m/s), a evolugdo do excesso de pressdes intersticiais ao longo de
todo o processo construtivo ndo sofre praticamente nenhuma alteracao.

Pode concluir-se que a influéncia de uma zona perturbada resultante da utiliza¢do deste tipo de
drenos verticais, para fins de projecto, pode ser desprezada na modelagdo numérica, quando utilizadas

as expressdes propostas.
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Figura 5.22 - Comparacio da evolucio do excesso de pressoes intersticiais nos modelos com e sem zona perturbada
(Modelo SS).
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Figura 5.23 - Comparacio da evolucio do excesso de pressoes intersticiais nos modelos com e sem zona perturbada
(Modelo SSC).
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6 Conclusoes finais e desenvolvimentos futuros

Neste trabalho analisou-se o comportamento de um aterro construido sobre um estrato de
argila mole tomando em consideragdo a fluéncia do terreno. O estudo numérico realizado teve por
base uma caracterizagao laboratorial.

A analise laboratorial permitiu concluir que as amostras de argila recolhidas na zona da Ota a
uma profundidade de 7,5 m correspondem a um solo muito mole com um grau de sobreconsolidacao a
rondar a unidade (OCR = 1,05), podendo ser considerado como normalmente consolidado, € com um
peso volumico de 14,95 kN/m’. A tensdo de pré-consolidagdo varia entre 37,7 kPa e 41,4 kPa obtendo-
se um valor médio de 39,5 kPa. Para os indices de compressibilidade (C,) e recompressibilidade (C,)
foram obtidos respectivamente os valores médios de 7,011 e 0,105, valores caracteristicos de solos
muito compressiveis. O coeficiente da compressao secundaria (C,) varia entre 0,0242 ¢ 0,0553
obtendo-se um valor médio de 0,04. Foram realizadas duas modalidades de ensaios edométricos,
ensaios com drenagem radial e axial, que permitiram determinar os coeficientes de permeabilidade na
direccdo radial e axial, respectivamente. Os valores obtidos evidenciam uma anisotropia de
permeabilidades. A relagdo ;. eq / ki mea Varia entre 1,85 e 5,56, sendo uma funcao do nivel de tensdao
instalado.

E preciso referir que, nas medigdes a tempos, deveria ter sido efectuada pelo menos mais uma
leitura as 48 horas de maneira a permitir uma melhor defini¢do da curva da compressdo secundaria.
Ainda assim a relagdo C, / C. obtida (0,0396) esta de acordo com a proposta por Terzaghi et al. (1996)
para argilas e siltes inorganicos.

A qualidade das amostras foi avaliada como “Pobre” segundo a proposta de Bartlett e Lee
(2004), facto que ndo pode ser ignorado pois poderd, eventualmente, afectar os resultados obtidos
laboratorialmente. Interessa, no entanto, referir que a amostragem de solos muitos moles se reveste de
particulares dificuldades.

Na modelac¢ao de um ensaio edométrico genérico constatou-se que, usando o modelo Soft Soil
Creep, no decurso da consolidagio, quanto maior o indice de compressdo secundaria modificado (u"),
mais rigida ¢ a resposta do solo durante a consolidagdo primaria. Em fungdo do valor de x# em
questdo, a rigidez varia entre A~ (menos rigido) e x (mais rigido). No entanto, apds a consolidagio
primaria (sob tensdo efectiva constante), quanto mais elevado for o parametro de fluéncia, mais
elevadas sdo das as deformacgdes alcangadas.

Na modelagdo dos ensaios edométricos realizados em laboratério usaram-se para os
parametros modificados A", ¥ e x4 os valores de 0,136, 0,028 e 0,005 obtidos pelas correlagdes
descritas. Esta modelagdo permitiu comparar as curvas e-log (o’,) e foi possivel constatar que os
resultados da modelagdo se aproximaram relativamente bem dos resultados laboratoriais. Desta

maneira, pode ser concluido que os parametros resistentes e de compressibilidade usados na

91



Capitulo 6

modelacdo numérica reproduzem satisfatoriamente o comportamento real do solo nas trajectorias de
tensdo estudadas.
Na modelacdo da constru¢ao de um aterro foram comparados os modelos Soft Soil e Soft Soil

Creep. As principais conclusdes obtidas foram as seguintes:

o Observou-se que os Factores de Seguranca obtidos pelo modelo SSC no final de cada
fase foram sistematicamente superiores aos obtidos usando o modelo SS;

o No modelo SS a variagdo do valor do grau de sobreconsolidagdo (OCR) diminui
durante o processo de consolidagdo primaria, aproximando-se assim o valor de OCR
da unidade. A partir do final da segunda fase, o valor de OCR ¢ igual a unidade j& que
a tensdo de pré-consolidagdo ¢ atingida e a partir deste momento todos os
carregamentos efectuados sdo o maior carregamento a que o solo ja foi sujeito;

o No modelo SSC, apesar de o valor de OCR também diminuir durante a consolidacao
primaria, o tempo e o comportamento visco-plastico do material tém influéncia no
aumento da tensdo de pré-consolidagdo e, consequentemente, no aumento do valor do
grau de sobreconsolidagdo (endurecimento por fluéncia);

o Analisando os assentamentos do ponto A observa-se que até aos /000 dias o modelo
SS da valores de assentamento superiores aos do modelo SSC, resultado da
combinacdo entre o endurecimento por fluéncia e da maior rigidez, durante a
consolidagdo primaria, caracteristica do modelo que considera a fluéncia;

o Analisando os deslocamentos horizontais na sec¢do B-B’, o modelo SSC da valores de
deslocamento sistematicamente superiores aos do modelo SS em todas as fases
construtivas, apesar de no final da primeira fase os deslocamentos serem semelhantes;

o No que se refere aos deslocamentos horizontais na sec¢do C-C’ o modelo SSC da
valores de deslocamentos horizontais sistematicamente superiores aos do modelo SS
nas ultimas trés fases de construcdo. Na primeira fase o modelo SS da valores de
deslocamentos superiores aos do modelo SSC nos pontos mais proximos da superficie;

o Os resultados obtidos do estudo sobre a importancia da zona perturbada resultante da
cravagdo dos geodrenos conclui-se que, para fins de projecto, esta zona pode ser

desprezada na modelagdo numérica.

Globalmente pode-se concluir que, para o terreno em causa € para o problema geotécnico
estudado, a consideragdo da fluéncia altera de um modo significativo o padrdo de deformagdo do
terreno. As deformacgdes verticais sdo inicialmente mais reduzidas, aumentando ao longo do tempo.
Sdo tanto maiores quanto maior for o coeficiente de compressio secundaria modificado (u). As
deformacdes horizontais previstas pelos dois modelos sdo bastante diferentes. O FS em relagdo a
estabilidade do aterro ¢ também diferente nos dois modelos, sendo superior pelo modelo SSC, tal

dever-se-a essencialmente ao endurecimento causado pela fluéncia. Pode entdo concluir-se que, caso
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fosse removido o aterro apods ter decorrido um determinado periodo de tempo tomando em conta a
fluéncia do terreno, seriam obtidas menores deformagdes quando se voltasse a carregar 0 mesmo

estrato.

O modelo SSC do programa PLAXIS define como constante a parcela das deformacgdes
visco-plasticas durante a consolidacdo primaria, o que significa que quanto maior for o coeficiente de
fluéncia, menores sao as deformacgodes plasticas e vice-versa. Esta simplificacdo feita pelo modelo pode
ndo reproduzir fielmente o verdadeiro comportamento do terreno.

Nas andlises efectuadas consideraram-se os coeficientes de permeabilidade como constantes
ao longo da espessura do estrato e do tempo. No entanto, tal como se verificou nos ensaios
edométricos, ha uma dependéncia importante da tensdo média que ndo foi tida em conta. O programa
PLAXIS, ao longo do processo de consolidagdo, mantém os valores dos coeficientes de permeabilidade
constantes, apesar de se saber que na realidade estes coeficientes diminuem ao longo do tempo.

O estudo realizado permitiu evidenciar a importancia da fluéncia no caso estudado. Como
desenvolvimentos futuros preconiza-se a realizacao de analises paramétricas fazendo variar alguns dos
parametros do modelo e da sua geometria. A comparacao de casos de obra com modelagdes numéricas
com o modelo utilizado, tomando em conta a fluéncia, permitirdo avaliar a capacidade de reproducao
deste modelo. Finalmente , a consideracdo de uma malha adaptativa pode ser importante neste tipo de

problemas, podendo, no futuro, ser feitos estudos que a incluam.
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ANEXO A

Determinaciao da tensao de pré-consolidacio e dos indices de

compressibilidade (C,.) e recompressibilidade (C.)
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Provete n°2 (Axial)
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Figura A.1 - Determinacio da tensio de pré-consolidacio e indices de compressibilidade (Provete n°2).
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Figura A.2 - Determinacio da tensio de pré-consolidacio e indices de compressibilidade (Provete n°17).
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Provete n° 11 (Radial)

Indice de vazios

2,3

2,1

1,9

1,7

1,5

1,3

1,1

0,9

—o— Edo6metro Axial - Aparelho 11

A

y = -0,0441n(x) + 2,2952

y =-0,382In(x) + 3,5224

y =-0,051In(x) + 1,9996

Ce=0,1174

OCR =10,977

10 o'p=37,7 kPa 100
Tensao Efectiva Vertical [kPa]

Figura A.3 - Determinacio da tensio de pré-consolidacio e indices de compressibilidade (Provete n°11).

Provete n° 12 (Radial)
—o— Edoémetro Axial - Aparelho 12
2,4
OCR =1,002
22
y = -0,045In(x) + 2,3062
2,0
& y = -0,457In(x) + 3,8093 Ce =1,0089
s 18
>
] y =-0,0511n(x) + 1,9402
S 16 Ce=0,1174
u b
o5
1,4
1,2
1’0 1 1 1 1 I T T | 1 1 1 1 I T T T | 1 1 1 1 1 B 1
10 o'p=384kpa 100 1000
Tensao Efectiva Vertical [kPa]

Figura A.4 - Determinacio da tensio de pré-consolidacio e indices de compressibilidade (Provete n°12).
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ANEXO B

ANEXO B

Métodos de Taylor, Casagrande e Robinson
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ANEXO B

Método de Taylor (c,)

Provete n’2:

Patamar de carga: o’, = 26,29 kPa

19,32

19.3
19,28
19,26
19,24
19,22

19,2
19,18
19,16

Deformacio Vertical [mm]

—u— Consolidagdo 1* Leitura

Método de Taylor

10

20
t~(1/2) [min]

30

40

Figura B.1 - Evolucio dos assentamentos com a raiz quadrada do tempo para o’, = 26,29 kPa (Provete n°2).

19,32
1931

19,3
19,29
19,28
19,27
19,26
19,25
19,24

Deformacio Vertical [mm]

—a— Consolida¢do 1* Leitura

Linear (1° Declive)

Linear (2* Recta)

y=-0,0166x + 19,312

y=-0,0144x+-19,312

Método de Taylor

2 4

6
t~(1/2) [min]

10

Figura B.2 - Determinacio de dy, e tyy para ¢’, = 26,29 kPa (Provete n°2).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 94,96 kPa

—u— Consolida¢do 2 Leitura

18,4
18,2

18
17,8
17,6
17,4
17,2

17

16’8 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
0 10 20 30 40

t~(1/2) [min]

Método de Taylor

Deformacio Vertical [mm]

Figura B.3 - Evolucio dos assentamentos com a raiz quadrada do tempo para o’, = 94,96 kPa (Provete n°2).

—u— Consolidagdo 2* Leitura
18,4

Linear (1° Declive) Linear (2 Recta)

Método de Taylor

—
e
[\

—_
0

s | y=-0,0878x + 18,272
TE Yy =0,101x+ 18272

17,6 F

Deformacio Vertical [mm]

17,4 |

17’2 C L L L L 1 L L L L 1 L L L L 1 L L L L 1 L L L L
0 2 4 6 8 10

t~(1/2) [min]

Figura B.4 - Determinacio de dy, e £y, para ¢’, = 94,96 kPa (Provete n°2).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa

Deformacio Vertical [mm]

—u— Consolidagdo 3* Leitura

15,6

15,4

Método de Taylor

15,2

—
(9]

14,8
14,6
14,4
14,2

,_.
~

13,8
136 B

0 10 20 30
t*(1/2) [min]

40

Figura B.S - Evolucio dos assentamentos com a raiz quadrada do tempo para o’, = 310,78 kPa (Provete n°2).

Deformacio Vertical [mm]

—#— Consolida¢do 3* Leitura

Linear (1° Declive)

Linear (2 Recta)

15,6

Método de Taylor

154

15,2

—
(9]

y =-0,1389x + 15,406

14,8
146 L
144 F
: y = 10.1597x + 15,406
14’2 L ' ' ' 1 ' ' ' 1 ' ' ' ' 1 ' ' ' '
0 2 4 6 8

t~(1/2) [min]

10

Figura B.6 - Determinacio de dy, e ty para ¢’, = 310,78 kPa (Provete n°2).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa

—u— Consolidagdo 4* Leitura

13,6

Método de Taylor

13,4

13,2

—_
w

12,8

—
[\
o))

>

Deformacio Vertical [mm]

12’2 E L L L L 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
0 10 20 30 40

t~(1/2) [min]

Figura B.7 - Evolucio dos assentamentos com a raiz quadrada do tempo para o’, = 624,70 kPa (Provete n°2).

—a— Consolidagdo 4" Leitura Linear (1° Declive) Linear (2 Recta)

13,6
13,5
13,4
13,3
13,2
13,1

13
12,9
12,8
12,7
12,6

Método de Taylor

mm]

y=-0,1194x+ 13,47

Deformacio Vertical |

y==:0,1373x + 13,47

0 2 4 6 8 10
t*(1/2) [min]

Figura B.8 - Determinacio de dy e tyy para ¢’, = 624,70 kPa (Provete n°2).
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ANEXO B

Provete n°17:

Patamar de carga: o’, = 26,29 kPa

Deformacio Vertical [mm]

—s— Consolidagdo 1* Leitura

19,25

19,2

Método de Taylor

19,15
19,1
19,05
19
18,95
18,9
1885 b v o

0 10 20 30
t*(1/2) [min]

40

Figura B.9 - Evolucio dos assentamentos com a raiz quadrada do tempo para o’, = 26,29 kPa (Provete n° 17).

Deformacio Vertical [mm]

—a— Consolidagdo 1* Leitura Linear (1° Declive) Linear (2 Recta)
19,25
Método de Taylor
19,2

19,15 y =-0,0302x +19,199

19,1 F

19,05 f

19 Lo

0 2 4 6 8
t~(1/2) [min]

10

Figura B.10 - Determinacao de dy e ty para o’, = 26,29 kPa (Provete n°17).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 94,96 kPa

—a— Consolidagdo 2* Leitura

18,2

18
17,8
17,6
17,4
17,2

17
16,8

16’6 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
0 10 20 30 40

t~(1/2) [min]

Método de Taylor

Deformacio Vertical [mm]

Figura B.11 - Evolucio dos assentamentos com a raiz quadrada do tempo para o’, = 94,96 kPa (Provete n° 17).

—a— Consolidagdo 2* Leitura

18,2

Linear (1° Declive) Linear (2 Recta)

Método de Taylor

18
17,8
= ==

17.6 y=-0,0799x + 18,025

17,4 B y=-0,0919x + 18,025

Deformacio Vertical [mm]

t~(1/2) [min]

Figura B.12 - Determinacao de dy e ty para o’, = 94,96 kPa (Provete n° 17).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa

—u#— Consolidagdo 3* Leitura

154
15,2

Método de Taylor

—_
(9]

14,8
14,6
14,4
142

—
~

Deformacio Vertical [mm]

13,8

13’6 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
0 10 20 30 40

t~(1/2) [min]

Figura B.13 - Evoluciio dos assentamentos com a raiz quadrada do tempo para ¢’, = 310,78 kPa (Provete n°17).

—a— Consolidagao 3* Leitura Linear (1° Declive) Linear (2* Recta)

15,4

Método de Taylor

15,2

—
[}

14,8
y=-0,135x+-15,237
146 t

144 F

Deformacio Vertical [mm]

- y=-0,1552x + 15,237
142 F

7 s S S S G S G
0 2 4 6 8 10

t*(1/2) [min]

Figura B.14 - Determinacao de dy e o) para o’, = 310,78 kPa (Provete n°17).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa

—ua— Consolidagdo 4* Leitura

13,6
13,4
13,2

13
12,8
12,6
12,4
12,2

12 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
0 10 20 30 40 50

tA(1/2) [min]

Método de Taylor

Deformacio Vertical [mm]

Figura B.15 - Evoluciio dos assentamentos com a raiz quadrada do tempo para o’, = 624,70 kPa (Provete n° 17).

—a— Consolidacdo 4* Leitura

13,6

Linear (1° Declive) Linear (2 Recta)

Método de Taylor

,_.
e
N

,_.
&
[\

y=-0,1137x+ 13,341

y.=+0,1308x + 13,341

Deformacio Vertical [mm]
&

124 b
0 2 4 6 8 10

tA(1/2) [min]

Figura B.16 - Determinacao de dy e ty) para o’, = 624,70 kPa (Provete n° 17).
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ANEXO B

Método de Casagrande (c,)

Provete n’2:

Patamar de carga: o’, = 26,29 kPa

—u— Consolidagdo 1* Leitura

19,32 ¢
193 . Método de Casagrande

1928 F
1926 f
1924
1922

192 F

Deformacio Vertical [mm]

19,18 F

19’16 L 1 L1l 1 L1l 1 L1l 1 L1l L1
0,1 1 10 100 1000 10000

log (t) [min]

Figura B.17 - Evoluciio dos assentamentos com o logaritmo do tempo para o’, = 26,29 kPa (Provete n°2).

Patamar de carga: o’, = 94,96 kPa

= Consolidagdo 2* Leitura

18,4
Método de Casagrande
18,2 N
= a
= n
E 18 [
3 173 y =-0,236In(x) + 18,52
':,; s
> 17,6
1
& 174
£ .
$ 172
® 17 \\\\
y =-0,159In(x) + 18,088
16’8 L L1l L L1l L L1l L L1 aaal L NN
0,1 1 10 100 1000 10000

log (t) [min]

Figura B.18 - Evoluciio dos assentamentos com o logaritmo do tempo para o’, = 94,96 kPa (Provete n°2).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa

= Consolidagdo 3* Leitura

15,6

15,4 |Mét0d0de Casagrande

15,2 "

15,0 i

14,8

14,6

14,4

142

14,0

13,8 y =-0,097In(x) + 14,534

IR
0,1 1 10 100 1000 10000

log (t) [min]

mm|

y =-0,344In(x) + 15,71

Deformacio Vertical |

Figura B.19 - Evolucio dos assentamentos com o logaritmo do tempo para ¢’, = 310,78 kPa (Provete n° 2).

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa

= Consolidagdo 4* Leitura

13,6

|Mét0d0 de Casagrande

13,4 .y
13,2 F
13.0 E y=-0,211In(x)+ 13,482
12,8 F

12,6 F

12,4 \

g y =-0,071In(x) + 12,841
12’2 1 Ll 1 Ll 1 Ll 1 Ll

0,1 1 10 100 1000 10000
log (t) [min]

Deformacio Vertical [mm]

Figura B.20 - Evoluciio dos assentamentos com o logaritmo do tempo para o’, = 624,70 kPa (Provete n° 2).
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ANEXO B

Provete n°17:

Patamar de carga: o’, = 26,29 kPa

—u#— Consolidagdo 1* Leitura
19,25
192 k
19,15 -
19,1
1905

Método de Casagrande

18,95 [

Deformacio Vertical [mm]

189 F

18’85 L 1 L1l 1 L1l 1 L1l 1 L1l L1
0,1 1 10 100 1000 10000

log (t) [min]

Figura B.21 - Evoluciio dos assentamentos com o logaritmo do tempo para o’, = 26,29 kPa (Provete n°17).

Patamar de carga: o’, = 94,96 kPa

® Consolidagdo 2* Leitura

18,2
Método de Casagrande
_ 18 Wi
= LR
E 17,8 -
:?:-3 176 y =-0,221In(x) + 18,267
5]
> 174
=
§ 17,2
a

g 17
=] .\

16,8 y = -0,144In(x) + 17,838

16’6 1 L1111l 1 L1111l L1l 1 1 111l

0,1 1 10 100 1000 10000

log (t) [min]

Figura B.22 - Evolucio dos assentamentos com o logaritmo do tempo para o’, = 94,96 kPa (Provete n°17).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa

= Consolidagdo 3% Leitura
15,4 .
152 §—+g

Método de Casagrande

—_
()]
T

.

148 F .
14,6 F
144 F
142 f

: =-0,093In(x) + 14,434
13,8 ¢ \

13’6 E 1 L1l 1 L1l 1 L1l 1 L1l L1
0,1 1 10 100 1000 10000

log (t) [min]

y=-0,294In(x) + 15,418

,_.
~
T

Deformacio Vertical [mm]

Figura B.23 - Evoluciio dos assentamentos com o logaritmo do tempo para ¢’, = 310,78 kPa (Provete n° 17).

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa

= Consolidagdo 4* Leitura

13,4 t
AL |Mét0d0 de Casagrande
— 132 ¢ L
E L
E 13t
g g =-0,2091
L C y R n(x)+ 13,375
E 12,8 F
> r
- i
rg 12,6 '
£ 124 F n
[ L
T y =-0,064In(x)+ 12,703
12 L Ll Ll Ll Ll Lo
0,1 1 10 100 1000 10000

log (t) [min]

Figura B.24 - Evolucio dos assentamentos com o logaritmo do tempo para o’, = 624,70 kPa (Provete n° 17).
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ANEXO B

Método de Robinson (c,)

Provete n° 11:

Patamar de carga: o’, = 26,29 kPa

¢ Consolidagdo 1* Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,01 T T T rrrrrg T T T rrrrrg T T T T Ty T
¢ L 4
¢ *
2
&
*
E N L 4
g 010 F *
wn *
L 4
MRRIHA ;
Método de Robinson
1,00
Figura B.25 - Relagao log(S) - log(t) para ¢’, = 26,29 kPa (Provete n° 11).
¢ Consolidagao 1* Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,001 — . .
L
0,010
£
A y=0,0128x0:4912
yl? [
g 0,100
’ | i ¢ ‘\‘
i . - y =0,072x0%1486
t | Método de Robinson
1,000 ©

Figura B.26 - Relacdo log(S-S,) - log(t) para o’, = 26,29 kPa (Provete n° 11).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 94,96 kPa

* lidacdo 2% Lei
Consolidagao eitura Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,01 T T T T TTTTT T T T T TTTTT TTTT TTTTT T TTTTT
4 ¢
r L 4
- ’ ’ ’
0,10 F .
—_ L 4
£ .
L) .
© *
L 4
1,00 F * .
- | Método de Robinson
10,00
Figura B.27 - Relagao log(S) - log(t) para ¢’, = 94,96 kPa (Provete n° 11).
¢ Consolidagdo 2% Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,010 emmmmrrrrery vt erp—t
1; 'Y
L * *
0,100 F
£
E y = 0,0352x%3817
71
%) : *
1,000 F e S
y = 0,2655x0-2089
- | Método de Robinson
10,000

Figura B.28 - Relagdo log(S-Sy) - log(t) para &, = 94,96 kPa (Provete n° 11).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa

¢ Consolidagao 3% Leitura
Tempo [min]

10000

0,1 1 10 100 1000
0’01 T T T T TTTTT T T T T Trrry T T —rrrrrg T T T T rrrry T
*
By Chiive
: *
0,10 F 38
_ *
g .
) .
« r 2 4
1,00 F *
* o N
- | Método de Robinson

10,00

Figura B.29 - Relac¢ao log(S) - log(?) para ¢, = 310,78 kPa (Provete n°11).

¢ Consolidagdo 3* Leitura
Tempo [min]

0,1 1 10 100 1000 10000
0,010 e
) SRR
e
0,100 F
E
g
= y = 0,0474x0:60%9
X :
0] o
1,000 * —
\ y =0,5283x01431
- | Método de Robinson
10,000

Figura B.30 - Relagdo log(S-Sy) - log(t) para ¢, = 310,78 kPa (Provete n°11).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa

¢ Consolidagdo 4* Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0’01 T T T TTT T T T T TTTTT TTTT T T T TTTTT T TTTT
¢ N
: e
0,10 F * o
—_ L 4
= ¢
) .
7)) : * .
1,00 F * e o
- | Método de Robinson
10,00 ©
Figura B.31 - Relac¢éo log(S) - log(?) para ¢’, = 624,70 kPa (Provete n° 11).
@ Consolidagdo 4* Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,010 —— T
2 :
: *
F *
0,100 ¥:
£
)
s y=0,051x0°721
%) . *
1,000 F "0\,
y = 0,4185x%1413
- | Método de Robinson
10,000

Figura B.32 - Relag¢do log(S-Sy) - log(t) para ¢, = 624,70 kPa (Provete n°11).
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ANEXO B

Provete n° 12:

Patamar de carga: o’, = 26,29 kPa

¢ Consolidagao 1% Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,01 L .’....‘ TTTT TTTT T
*
*
L 4
E *
E 010 f
7))
*
* e
- | Método de Robinson
1,00 E
Figura B.33 - Relag¢ao log(S) - log(t) para ¢’, = 26,29 kPa (Provete n° 12).
¢ Consolidagdo 1* Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,0001 ——rrrr . T T
)
0,0010
H
= 0,0100
7
n L y= 0,0058x0:8595
0,1000 F
* e
r ——
- | Método de Robinson y=0,112x01247
1,0000

Figura B.34 - Relacgdo log(S-Sy) - log(t) para &, = 26,29 kPa (Provete n° 12).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 94,96 kPa

¢ Consolidagdo 2° Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,10 T T T —T T TTTT T T T T TTTT] T TTTTT
*
MRS
*
*
L 4
L 2
*
—_ [ *
£ I ¢
£ 1,00 f * .
n L 2
- | Método de Robinson
10,00
Figura B.35 - Relagao log(S) - log(t) para ¢’, = 94,96 kPa (Provete n° 12).
¢ Consolidagdo 2* Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,100 — T T
*
* .
y = 0,152x03515
)
’.
L) 1,000 f
7
7))
y = 0,358x0,1883
- | Método de Robinson
10,000

Figura B.36 - Rela¢do log(S-Sy) - log(t) para &, = 94,96 kPa (Provete n° 12).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa

# Consolidagao 3% Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0’01 T T T TTTTT T T T T TTTTT T T T T TTTTT T T T T T T T TTTT
3
e
h 4
*
*
0,10 F
L 4
E *
E .
7)) N *
E *
1,00 F *
* .
[ |Método de Robinson
10,00 E

Figura B.37 - Relacgdo log(S) - log(?) para ¢’, = 310,78 kPa (Provete n°12).

¢ Consolidagao 3* Leitura
Tempo [min]

0,1 1 10 100 1000 10000
0,010 —p—tr P Tt T T T TT T T

100 E
0,100 y = 0,0278x07

1000 F * ——

y = 0,4732x0:1558

S-S, [mm]

Método de Robinson

10,000
Figura B.38 - Relag¢ao log(S-Sy) - log(t) para ¢, = 310,78 kPa (Provete n°12).
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ANEXO B

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa

# Consolidagao 4° Leitura
Tempo [min]
0,1 1 10 100 1000 10000
0,01 T T T rorrrrg TTTT TTTT T T T T TTTT]
L 4
*
’.
X ¢
0,10 F *
— L 4
E .
= .
7)) : . .
1,00 F ¢ *
[ |Método de Robinson
10,00 E
Figura B.39 - Relagdo log(S) - log(?) para ¢’, = 624,70 kPa (Provete n° 12).
¢ Consolidagdo 4* Leitura
Tempo [min]
0,1 10 100 1000 10000
0,010 —~C T .
’.
0,100 F
Bl y=0,0176x%7%
E
7
N F L
1,000 F
y =0,3941x%1352
[ | Método de Robinson
10,000 ©

Figura B.40 - Relagao log(S-Sy) - log(t) para ¢’, = 624,70 kPa (Provete n°12).
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ANEXO C

ANEXO C

Determinacio do coeficiente de consolidacao secundaria (C,)
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ANEXO C

Provete n° 2 (Axial)

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa

1,55

. = 3" Leitura a tempos

1,50 | .

1,45 |

1,40 | :

Indice de vazios

1,35 | .

r C,=0,037
1,30 [

1’25 L 1 Ll 1 Ll 1 Ll 1 Ll 1 R
0,1 1 10 100 1000 10000

Tempo [min]

Figura C.1 - Coeficiente de consolidacio secundaria para ¢’, = 310,78 kPa (Provete n°2).

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa

1,25
i = 4 Leitura a tempos
; n
120 | =
2 !
S1.15 F .
>
[}
<
g ok
21,10 |
= .
I . C,=0,0272
YT .\.
1’00 L L L11aaal L L1l L L1111l L L1111l L L1
0,1 1 10 100 1000 10000
Tempo [min]

Figura C.2 - Coeficiente de consolidacio secundaria para ¢’, = 624,70 kPa (Provete n°2).
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ANEXO C

Provete n° 17 (Axial)

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa

1,50
r = 3" Leitura a tempos
1,45 bt mitaiii
g140 f ;
N
N C
> N ]
S 135 |
8 B | ]
s i
= 1,30 .
C . C,=0,0351
1,25 | \
1’20 i L L11aaal L L1l L L1111l L L1111l L1
0,1 1 10 100 1000 10000
Tempo [min]

Figura C.3 - Coeficiente de consolidacio secundaria para o’, = 310,78 kPa (Provete n°17).

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa

1,18 ¢
1,16 E = 4% Leitura a tempos

L14 E B
LI2 E .
1,10 E .
1,08 F
1,06 F
1,04 F
Loz C, = 0,0242
1,00 E

098 E \\.
0,06 E—iiii ©ociein i i

0,1 1 10 100 1000 10000
Tempo [min]

Indice de vazios

Figura C.4 - Coeficiente de consolidacio secundaria para o’, = 624,70 kPa (Provete n°17).
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ANEXO C

Provete n° 11 (Radial)

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa

1,60

1,55 F
1,50
145 F

1,40

Indice de vazios

135 |

1,30 |

= 3% Leitura a tempos

C,=0,0524

125 L uriin
0,1 1

10 100
Tempo [min]

1000 10000

Figura C.5 - Coeficiente de consolidacio secundaria para o’, = 310,78 kPa (Provete n°11).

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa
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Figura C.6 - Coeficiente de consolidacio secundaria para o’, = 624,70 kPa (Provete n°11).
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ANEXO C

Provete n° 12 (Radial)

Patamar de carga: o’, = 310,78 kPa
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Figura C.7 - Coeficiente de consolidacio secundaria para o’, = 310,78 kPa (Provete n°12).

Patamar de carga: o’, = 624,70 kPa
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Figura C.8 - Coeficiente de consolidacio secundaria para o’, = 624,70 kPa (Provete n°12).
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