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ANALISES DE ESTABILIDADE E DE COMPRESSIBILIDADE DE ATERROS
SOBRE SOLOS MOLES — CASO DOS ATERROS DE ENCONTRO DA
PONTE SOBRE O RIO DOS PEIXES (BR 381)

RESUMO

Os projetos de aterros sobre solos moles incorporam diferentes concepgdes pra a
superagdo dos problemas geotécnicos provenientes da baixa resisténcia ao cisalhamento
e a elevada compressibilidade do solo de fundacdo. Neste contexto, a utiliza¢do
conjugada de drenos verticais pré-fabricados para a aceleracio do processo de
adensamento da camada compressivel e de geossintéticos como elementos de reforco na
base do aterro constitui uma metodologia de excelente desempenho e de uso

generalizado na pratica da engenharia geotécnica.

A utilizacdo destes procedimentos em projetos de aterros de encontro de ponte e
assentes sobre solos moles implica, além de estudos convencionais relativos a
estabilidade das estruturas e a determinacdo da magnitude dos recalques e o tempo de
adensamento, a estimativa da magnitude e distribui¢do dos deslocamentos horizontais e

dos esforcos transferidos aos elementos estruturais da ponte.

Sendo assim, este trabalho apresenta e discute os estudos e andlises implementadas para
a execucdo do projeto dos aterros de encontro da ponte sobre o Rio dos Peixes, estrutura
situada no sul do estado de Minas Gerais e pertencente as obras de duplicacdo da

rodovia Fernao Dias (BR 381), que interliga as cidades de Belo Horizonte e Sao Paulo.

O projeto engloba a estabilizagdo do solo de fundacdo através da aplicacdo de drenos
verticais pré-fabricados, o refor¢co dos aterros pela inclusdo de geogrelhas e o reforgco
das estacas tipo Franki da ponte com a implementacdo de estacas-raiz. Neste sentido,
esta dissertacdo apresenta as metodologias de projeto, o programa de investigacdao
geotécnica que envolve os ensaios de campo e de laboratério do solo compressivel local
e do material de aterro, bem como os resultados das analises de estabilidade e de

compressibilidade e os resultados obtidos através do monitoramento realizado.



ANALISES DE ESTABILIDADE E DE COMPRESSIBILIDADE DE ATERROS
SOBRE SOLOS MOLES — CASO DOS ATERROS DE ENCONTRO DA
PONTE SOBRE O RIO DOS PEIXES (BR 381)

ABSTRACT

The projects of embankments about soft soils incorporate conceptions different for the
solution of the geotechnicals problems from of resistance low and a high
compressibility of foundations soils. In this context, the conjugate utilization of
synthetic verticals drains to acceleration of consolidation’s process of compressible
layer and the geotechnicals like reinforcement elements in the embankments base,
constitute a excellent perform methodology and the generalized use in the practice of

geotechnical engineer.

The utilization of theses procediments in the bridge abutments and established about
soft soils implies, more conventionals studies relatives to stability of structures and a
determination of settlement magnitude and the time of consolidation, the distribution of
horizontal displacement and the strengthen transferred to structures elements of the

bridge.

Anyway, this work presents and discusses the studies and implement analyses to a
execution of project of bridge abutments over the Rio dos Peixes, structure localized in
the soul of Minas Gerais state and belonged to works of highway duplication Fernao

Dias (BR381), that intercall the cities of Belo Horizonte and Sao Paulo.

The projects englobs the stabilization of the foundation’s soil through the application of
verticals drains pré-fabricated, the reinforcement of the embankments by inclusion of
geogrids and the reinforcement the piles kind Franki of bridge with the implementation
of root piles. In this sense, this dissertation presents the methodologies of the project,
the program of investigation geotechnical that involves the fields and laboratories
analyses of compression soil local and the material of embankment, as well as the
results of analyses of stability and compressibility and the results obtained thorough the

realized monitory.
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Capitulo 1

Introducao

1.1 — Importancia da Pesquisa

Na engenharia geotécnica, a execug¢do de aterros sobre solos moles constitui uma
abordagem francamente conhecida e plenamente estabelecida em termos dos conceitos e
principios gerais do conhecimento especializado disponivel na atualidade. Isto,
entretanto, ndo significa que a pratica da engenharia geotécnica, seja em aterros
convencionais, encontros de pontes ou diques de conteng¢ao, utilize de forma sistematica

e abrangente este acervo de estudos disponiveis.

Este contexto € particularmente grave em projetos de aterros de encontros de ponte
sobre solos moles, bastante freqiientes em obras rodovidrias e que sdo afetados, em
larga escala, pelos condicionantes de prazos e cronogramas destes empreendimentos.
Neste sentido, as pontes ainda sdo construidas antes dos aterros de encontro, gerando
problemas de recalques excessivos € comprometimento da estabilidade da estrutura
quando da execugdo posterior dos aterros de encontro, em funcdo dos esforcos

induzidos pelos proprios aterros e pelas cargas de trafego.

Assim, torna-se imprescindivel a realizacdo de estudos geotécnicos especificos para
obras desta natureza, em condi¢cdes de execugcdo apds a construgdo da ponte
propriamente dita, particularmente em termos de processos de estabilizagdo e reforco
dos aterros e do solo mole de fundacdo. A aplicagdo de aterros refor¢cados com
elementos poliméricos e de drenos verticais sintéticos estd, cada vez mais, assumindo as
caracteristicas de maior viabilidade e confiabilidade, condicionando os projetos a uma
maior integralizacdo dos parametros adotados com as propriedades reais dos solos
moles existentes. Neste caso, procedimentos mais detalhados de investigacao geotécnica
dos solos locais, em termos de ensaios de campo e de laboratdrio, propiciam elementos
mais consistentes para uma andlise mais abrangente e mais criteriosa das condicoes de

estabilidade e compressibilidade dos aterros de encontro.



1.2 — Objetivos do Trabalho

Esta dissertacdo tem como objetivo principal avaliar o comportamento de aterros de
encontro de pontes, sobre solos moles, em termos de estabilidade e de
compressibilidade, considerando a aplicacdo de geossintéticos como elementos de
refor¢co do aterro e como dispositivos aceleradores de recalque através da drenagem
interna do solo de fundacdo, para o caso especifico de uma obra dos projetos de

duplicagcdo da BR 381 (Rodovia Fernao Dias).

Entre os diversos problemas geotécnicos ocorridos na constru¢do de encontros de
pontes sobre solos moles ao longo desta rodovia federal, particularmente na regido do
chamado Lote 20 (km 787,5 ao km 845,6), um dos mais relevantes ocorreu no km
832,8, no trecho correspondente a transposi¢do do Rio dos Peixes. A ocorréncia de
solos moles na fundacdo dos aterros de encontro originou a necessidade de
implementacdo de projetos de estabilizacdo e refor¢o, compreendendo a utilizagdo de
drenos verticais sintéticos (drenos pré-fabricados), bermas de equilibrio, aterro
compactado por etapas e reforcado com duas camadas de geogrelhas, bem como o

refor¢o das fundagdes da ponte com estacas-raiz.

A presente dissertacdo consiste, assim, na avaliagao global destas solug¢des, no contexto
dos trabalhos de investigacdo geotécnica, critérios de projeto e metodologias

construtivas, bem como a andlise das condicdes reais de execucao da obra.

1.3 — Metodologia dos Estudos

Inicialmente, fez-se uma revisdo bibliografica geral sobre este tipo de problema e as
alternativas de projetos geotécnicos mais usuais para a sua abordagem e solugdo. Esta
abordagem compreendeu a contextualizacdo do assunto em termos dos principios e
propriedades dos solos moles, aterros de encontro de pontes sobre solos moles, técnicas
de estabilizacdo e refor¢co, métodos de andlise de estabilidade e de compressibilidade,
além das metodologias empregadas na execucdo e interpretacdo dos resultados de

ensaios de laboratério e de campo.



A seguir, fez-se 0 acompanhamento da execucao dos aterros de encontro da ponte sobre
o Rio dos Peixes, obra sob fiscalizagdo do consércio CAB-Engesolo e do préprio
DER/MG. Esta fase compreendeu desde o refor¢o das fundagdes da ponte por estacas-
raiz até a execugdo da primeira etapa de alteamento do aterro compactado, passando
pela execugdo do colchdo drenante, a cravacdo dos drenos pré-fabricados, execugdo das

bermas de equilibrio e a disposi¢cdo das geogrelhas em ambos os lados da ponte.

Adicionalmente, procedeu-se a retirada das amostras indeformadas, através de
amostradores de parede fina tipo Shelby, com as quais foram realizados ensaios de
caracterizacdo e adensamento em laboratdério. Além destes ensaios, foram previstos
ensaios triaxiais que, entretanto, ndo foram realizados, devido as dificuldades de
obtencdo de amostras continuas e representativas do solo mole local (capitulo 4). Para
contornar estes problemas, foi implementada uma ampla investigacdo através de ensaios
de campo, que compreenderam ensaios de cone com dissipa¢do de poropressdao (CPTU),
ensaios Vane Test (VT), ensaios dilatométricos (DMT) e sondagens a percussao com

medidas de SPT.

De posse dos resultados obtidos através destes ensaios e, apds a definicio dos
parametros a ser utilizados nas andlises, procedeu-se a verificagdo do comportamento do
conjunto formado pelo aterro reforcado com geogrelhas e o solo mole de fundagio,
estabilizado com drenos verticais sintéticos. Deste modo, as anélises corresponderam ao
estudo da estabilidade e da compressibilidade através de metodologias classicas da
Mecanica dos Solos e ferramentas computacionais, em duas condi¢des distintas: projeto
e campo. De acordo com os resultados fornecidos por estas andlises e com base
inclusive em dados obtidos do histérico da obra nas condi¢des de uso da rodovia, foi
possivel prever e reavaliar o comportamento da estrutura projetada em condicdes de

Servico.

1.4 — Estruturacao do Trabalho

Este trabalho foi dividido em oito capitulos, com as seguintes abordagens:



Capitulo 1 — Insercdo do tema no contexto geral da dissertag@o, caracterizando-se a
importancia da pesquisa realizada, os objetivos propostos, a metodologia empregada e a

estruturacdo do trabalho;

Capitulo 2 — Apresentacdo e identificacdo dos elementos envolvidos, de acordo com a
revisdo bibliografica, descrevendo-se algumas técnicas de estabilizacdo e reforco para
projetos e os conceitos gerais de andlises de estabilidade e de compressibilidade de

aterros sobre solos moles;

Capitulo 3 — Neste capitulo, sdo abordadas as metodologias mais usuais de projeto de
aterros de encontro de pontes sobre solos moles com a utilizacdo de geossintéticos, tais
como os métodos baseados nas teorias do equilibrio limite, o Método de Jewell (1987),
o Método de Low et al. (1990), solu¢do analitica proposta por Jewell (1996), etc, bem
como os fundamentos conceituais de drenagem combinada em drenos verticais
sintéticos (drenagem vertical e radial), baseadas nas teorias classicas de Terzaghi e

Barron;

Capitulo 4 — Descri¢ao da obra estudada e caracterizacdo da geologia e estratigrafia
local, histérico da obra e resultados obtidos pela investigacdo geotécnica, através de

ensaios de laboratério e de campo, em relacdo ao solo mole e ao solo de aterro;

Capitulo 5 — Apresentacdo dos resultados obtidos pelas andlises preliminares do projeto
de aterros de encontro da ponte sobre o Rio dos Peixes, em termos das condicionantes
estruturais das fundacdes originais da ponte (estacas Franki), andlises da estabilidade do
arranjo inicial, magnitude dos recalques e dos mecanismos de instabiliza¢do induzidos

pelos deslocamentos horizontais detectados;

Capitulo 6 — Neste capitulo, sdo estabelecidos os principais critérios de projeto e as
metodologias construtivas adotadas na implantagcao dos refor¢os da fundacao da ponte
por estacas-raiz, os procedimentos para o reforco do aterro com geossintéticos e os

processos de estabilizagdo do solo mole local com drenos verticais sintéticos;



Capitulo 7 — Andlises de estabilidade e de compressibilidade dos aterros de encontro da
ponte sobre Rio dos Peixes com a utilizacdo de geossintéticos e os resultados
decorrentes do monitoramento da evolugdo dos recalques dos aterros no periodo pds-

construtivo;

Capitulo 8 - Conclusdes finais obtidas no trabalho, reavaliacdo global das
condicionantes de estabilidade e de compressibilidade dos aterros de encontro da ponte
sobre o Rio dos Peixes, bem como propostas para pesquisas adicionais, que visem
complementar e dar continuidade aos estudos relacionados a constru¢ido de aterros de

encontro de pontes, sobre solos moles, com a utilizacao de geossintéticos.



Capitulo 2

Aterros de Encontro de Pontes Sobre Solos Moles

2.1 - Aterros de Encontro de Pontes

Os projetos rodovidrios e ferrovidrios contam, em sua defini¢do, com estruturas capazes
de transpor obstaculos, tais como os leitos de rio, vales ou caminhos de passagem ja
existentes. Entre estas estruturas encontram-se as pontes e os viadutos, de diversos tipos
e tamanhos, dimensionados para resistir aos esforcos impostos por diferentes cargas.
Estas obras de arte especiais possuem em sua concepcdo quatro tipos de elementos

basicos (figura 2.1):

superestrutura

N | | -

meso-estrutur
encontro encontro

infra-estrutura

Figura 2.1 — Elementos estruturais de ponte

o Infra-estrutura: blocos, sapatas, estacas ou tubuldes, cuja funcdo é captar os esforcos
estaticos e dinamicos impostos pela estrutura e transmiti-los as camadas de solo ou
rocha existentes;

O Meso-estrutura: pilares de sustentacdo que sdo elementos de ligacdo entre a super e
a infra-estrutura, responsdveis pela sustentacao do conjunto formado pelas vigas e
lajes;

O Superestrutura: vigas e lajes com a finalidade de receber o pavimento e absorver os
esfor¢os impostos pelas cargas estéticas e dindmicas atuantes;

0 Encontros: paredes laterais que t€ém a fungdo de resistir aos empuxos de terra
induzidos pelo aterro de acesso, evitando que estes esfor¢cos sejam transferidos a

outros elementos.



As pontes em concreto armado constituem estruturas rigidas capazes de suportar o peso
proprio e os esforcos internos causados pelas variacOes de temperatura, fadiga do
material, retracdo e dilatacio do concreto, bem como os esfor¢os induzidos por

sobrecargas externas.

Entre estes agentes externos, citam-se 0s carregamentos axiais, carregamentos laterais,
forcas devido ao vento, impactos acidentais, empuxos de dgua nos pilares, empuxos de
terra e solicitacOes transversais nas fundacdes. Os empuxos de terra sdo forcas geradas
pelos aterros de acesso a estrutura e induzem esforcos horizontais nos encontros e na

meso-estrutura.

Estes aterros, também chamados de aterros de encontro ou aterros de encabecamento,
exercem sobre o solo cargas que podem gerar esfor¢cos transversais nos elementos de

fundag@o da ponte, em fun¢do dos deslocamentos horizontais.

Normalmente estes efeitos sao desconsiderados nos célculos das estruturas por nao
apresentarem grande magnitude (Barker e Puckett, 1997). No entanto, em alguns tipos
de solo de fundagao, como os solos moles, este efeito € extremamente importante. Neste
caso os deslocamentos horizontais sdao muito representativos e influenciam
drasticamente o comportamento das estacas ou tubuldes, com comprometimento da

trabalhabilidade e da seguranca de toda a obra.

Além disso, a carga exercida pelo aterro resulta ainda em deslocamentos verticais no
terreno que podem implicar em recalques diferenciais bastante acentuados, afetando a
integridade do conjunto aterro-ponte-pavimento, sendo comum, nestas condicdes, o

surgimento de trincas e/ou superficies abauladas.

Tem-se, portanto, que o prévio conhecimento do perfil geotécnico do subsolo e das
propriedades dos solos de fundacdo, € imprescindivel para adaptar o projeto das
estruturas as condigdes reais de campo, atentando-se particularmente para os possiveis
esforcos resultantes dos deslocamentos horizontais e verticais, induzidos pela execugao

dos aterros de encontro.



2.2 — Aterros Sobre Solos Moles

Em obras geotécnicas, € comum a presenca de determinadas condi¢des inadequadas de
fundacdo, que exigem andlises especificas e a adocdo de procedimentos ndo

convencionais para a supera¢cdo dos problemas detectados.

Uma ocorréncia freqiiente deste tipo de material corresponde aos chamados solos moles,
que se caracterizam por apresentar baixa resisténcia ao cisalhamento e elevada

compressibilidade.

Granulometricamente, os solos moles sdao formados por fragdes finas, contendo
propor¢des varidveis de silte e argila, em condicdes saturadas, pouco permedveis e,
eventualmente tipificados por elevados teores de matéria organica, responsdvel pela

coloragdo escura dos solos.

Tém sua génese em meio aquoso, onde sdo favorecidas as condicdes anaerdbicas
responsaveis pela elevada decomposi¢do organica, como as zonas de transi¢ao entre o
terreno resistente e o lencol fredtico, margens e planicies proximas a rios, regides de
inundagdo e alagados. Ocorrem ainda em planicies costeiras e faixas litoraneas, onde as
argilas marinhas possuem concentracdes variadas de sais soliveis, como os cloretos e os

sulfatos.

A presenca de solos moles em fundacOes de aterros de encontro de pontes é uma
situac@o corrente na engenharia geotécnica, demandando andlises especificas e que tem
sido objeto de recentes pesquisas no pais (Marques e Frangoso, 1995; Fahel, 1998;
Cavalcante, 2001; Macédo, 2002;), com énfase na magnitude dos deslocamentos

horizontais e das tensdes atuantes nos elementos das estruturas adjacentes.

Um fator de grande relevancia nos estudos do comportamento dos aterros sobre solos
moles corresponde as andlises de suas condi¢cdes de estabilidade interna (aterro),
estabilidade externa (fundacao) e estabilidade global (aterro + fundagdo), cujos modelos

de ruptura sao ilustrados na figura 2.2 (Almeida, 1996; Silva e Palmeira, 1998).



instabilidade interna I

aterro
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i

Figura 2.2 — Modelos de ruptura em aterros sobre solos moles (Almeida, 1996)

Assim, técnicas diversas tém sido desenvolvidas ou aperfeicoadas, nestas tultimas
décadas, com a finalidade de excluir ou minimizar os problemas originados pela elevada
compressibilidade e baixa resisténcia dos solos moles. Entre estas técnicas, citam-se 0s

processos de estabilizag¢ao hidréaulica, estabilizacdo fisica e refor¢o dos solos.

Os processos de estabilizagdo hidrdulica interferem no regime de fluxo da 4gua
intersticial presente no solo, ou seja, alteram as condi¢des hidricas, tais como a posi¢ao
do lencgol fredtico, a direcao de percolacdo ou os teores de umidade naturais. Incluem
sistemas de drenagem superficial, drenagem profunda, eletrosmose, sobrecargas de

aterros compactados e drenos verticais, através de projetos especificos ou integrados.

Os métodos de estabilizacdo fisica envolvem a alteragdo da geometria do sistema ou a
utilizagdo de dispositivos auxiliares, tais como as bermas de equilibrio, que atuam como
elementos laterais de compensacdo dos esforcos induzidos pelas sobrecargas sobre o

solo mole.

Os processos de reforco modificam as caracteristicas do solo mediante a inclusdo de

materiais capazes de resistir aos esfor¢os atuantes, particularmente os geossintéticos.



O uso concomitante destes processos € bastante comum na pritica da engenharia
geotécnica, visto que, em muitos casos, esta interagdo garante uma maior resisténcia e
uma menor deformabilidade do solo. A seguir, sd@o descritos, de forma sucinta, alguns

destes processos aplicados a aterros sobre solos moles.

2.2.1 — Métodos Construtivos de Aterros Sobre Solos Moles

a) Aplicacdo de Sobrecargas e Execugdo do Aterro em Etapas

A aplicag@o de sobrecargas, na forma de aterros ndo compactados, tem a finalidade de
expulsar a dgua intersticial a partir de um carregamento, iniciando-se um mecanismo de
adensamento, caracterizado por um processo gradual de transferéncia de poropressdes
em tensOes efetivas. Com a saida da dgua, os indices de vazios sdo reduzidos e o
rearranjo das particulas confere maior resisténcia a camada, crescente com o decorrer do
tempo até alcancar um nivel estdvel. A atuacdo da sobrecarga propicia uma substancial
reducgdo prévia dos recalques previstos (figura 2.3), de forma que a estrutura final possa

absorver, sem maiores problemas, os recalques remanescentes (Hausmann, 1990).

com pré-carregamento

sem pré-carregamento

Deslocamento

Tempo

Figura 2.3 — Efeito do pré-carregamento na evolucao dos recalques com o tempo

A construcdo dos aterros compactados, bem como a utilizacdo de sobrecargas, fica
condicionada a capacidade de suporte dos solos de fundacdo e este requisito implica
comumente a necessidade de constru¢do do aterro em vdrias etapas. Esta técnica
consiste em promover gradativamente o aumento da capacidade de suporte do solo
mole, pelo acréscimo das tensdes efetivas, a partir da aplicagao de cargas inferiores ao

carregamento final, em estdgios sucessivos (figura 2.4).
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Estes procedimentos envolvem andlises detalhadas das condi¢cdes de estabilidade e de

compressibilidade do aterro.

camadas a aterro camadas
compactar || N =m====
P compactadas

solo mole

Figura 2.4 — Aterro compactado em multiplas etapas

Trata-se de uma técnica bastante simples, mas que demanda longos periodos para a
completa estabilizacdo dos recalques, o que em muitos casos nao é adequado. Na pratica
¢ comum a utilizacdo desta técnica em conjunto com outros processos capazes de

acelerar globalmente o processo de adensamento da camada.

b) Bermas de Equilibrio

As bermas de equilibrio sdo estruturas utilizadas para garantir a estabilidade global do
conjunto formado pelo solo mole e pelo aterro, compensando os momentos atuantes e
elevando-se o fator de seguranca (figura 2.5). Consiste de uma técnica cujo principio de
estabilizacdo € puramente fisico, ndo havendo modifica¢des nas propriedades dos solos
existentes na fundagdo. Os principais condicionantes do emprego de bermas de
equilibrio referem-se a quantidade de material de aterro necessédrio e as amplas areas

laterais para a sua implantagdo.

berma de equilibrio

solo mole

Figura 2.5 — Aterro compactado com bermas de equilibrio
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c) Aterro Reforcado com Geossintéticos

Este método consiste na inclusao na base do aterro de materiais poliméricos, de elevada
resisténcia e rigidez (figura 2.6), aumentando-se o fator de seguranga do sistema em
termos da estabilidade global, durante o processo executivo e nas fases subsequentes de

adensamento do solo de fundacdo (Silva e Palmeira, 1998).

camadas de

aterro reforco

solo mole

Figura 2.6 — Aterro refor¢cado com geossintéticos

Estas inclusdes podem ser na forma de geotéxteis ou geogrelhas, que sdo elementos
bidimensionais, diferenciados pelos mecanismos de interacao solo-refor¢o. No caso dos
geotéxteis, a interacdo resulta basicamente do atrito gerado na interface entre o solo e a
superficie do reforco. No caso das geogrelhas os mecanismos responsdveis pela
condi¢do estabilizadora do aterro reforcado sdo resultantes do atrito e da resisténcia
passiva ou ancoragem. A predominadncia de um ou outro, ou ainda a combinacdo
proporcional de ambos, deve-se particularmente a interdependéncia existente entre a
tecnologia de fabricacdo da grelha e da geometria do sistema formado pela grelha e pelo

solo.

Outro fator relevante nas andlises do comportamento do solo refor¢ado com geogrelha é
a diferenciagao dos mecanismos de interacdo resultantes dos processos de arrancamento
do reforco da massa de solo e do processo de deslizamento do material compactado ao
longo dos reforgos. A resisténcia ao arrancamento € quantificada pelo atrito solo-refor¢o
e pelos efeitos de ancoragem dos membros transversais (resisténcia passiva). Para o
segundo caso, a interagdo € condicionada por mecanismos de atrito solo-reforgo, atrito

solo-solo ao longo das aberturas da geogrelha e efeitos de ancoragem (Gomes, 1993).
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Deste modo, os modelos potenciais de ruptura incluem a instabilizagdo interna por
arrancamento e por deslizamento ou escorregamento, a instabilizacdo através da

fundacdo e a instabilizac¢do global (figura 2.7).

Vi )\
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CIRUPTURA POR ARRANCAMENTO E)DEFORMABILIDADE EXCESSIVA

Figura 2.7 — Modelos de ruptura de aterro refor¢ado sobre solos moles

(Gomes, 1993)

Com base em estudos feitos sobre aterros reforcados (Almeida, 1996; Silva e Palmeira,
1998; Fahel et al, 1999; entre outros), constata-se que este método proporciona melhor
distribuicao das tensdes aplicadas pelo aterro sobre o solo de fundac¢do, minimizagdo
dos recalques diferenciais, reduc@o dos deslocamentos horizontais, redu¢do do tempo de

execug¢do, aumento do fator de seguranca do conjunto e o aumento da vida util da obra.

d) Remogao do Solo Mole

A remocao total da camada de solo compressivel constitui a alternativa mais radical das
possiveis solugdes do problema, sendo condicionada basicamente pelas andlises de
custos envolvidos. Em geral adota-se um procedimento intermedidrio mediante a
remocao parcial do solo mole e sua substituicdo por outro material com caracteristicas

geotécnicas adequadas a natureza e especificidades da obra (figuras 2.8 € 2.9).
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Figura 2.8 — Remocao total de solo mole da fundagdo

aterro

remogao parcial

solo mole

Figura 2.9 — Remogao parcial de solo mole da fundacio

e) Aterros Estaqueados

Em aterros estaqueados, as estacas atuam como elementos rigidos capazes de absorver
uma parcela elevada das cargas transmitidas pelo aterro transferindo-as as camadas mais
resistentes do subsolo. Comumente sdo utilizados materiais granulares em colunas
distribuidas adequadamente no solo de fundag@o, com ou sem a presenca de capitéis no

topo das colunas e imediatamente sob o aterro (figura 2.10).

As estacas com capitéis absorvem uma maior parcela do carregamento, devido a maior
drea de contato com o aterro. Isto decorre do efeito de arqueamento do material do
aterro com a deformabilidade do solo mole. Quando a fundagdo € muito compressivel e
em fungdo dos espacamentos entre os capitéis, o efeito de arco € reduzido, tornando-se
necessdria a inser¢do de um geossintético na interface do aterro-solo-capitel, de modo a

corrigir a distribui¢do das tensdes (Macédo, 2002).
De um modo geral, o estaqueamento na camada de solo mole condiciona um melhor

comportamento tensdo-deformagdo da fundacio, além de contribuir para a estabilidade

global do sistema.
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estacas com capitéis I

solo mole

Figura 2.10 — Aterro estaqueado com capitéis

f) Drenos Verticais

Em associacdo com a aplicacdo de sobrecargas, empregam-se usualmente os drenos

verticais, os quais tém a funcdo de acelerar o processo de adensamento do solo, através

do acoplamento da drenagem vertical com a drenagem radial (figura 2.11).

|drenos verticais I

aterro

solo mole

Figura 2.11 — Estabiliza¢ao de solo mole com drenos verticais sintéticos

O principio da teoria dos drenos verticais consiste na reducdo das trajetdrias de fluxo
das particulas de dgua, sem alteracdo do valor do recalque final, mas com redugdo
substancial do tempo necessdrio para a sua estabilizacdo (figura 2.12) (Hausmann, 1990,

Almeida et al, 1999).

sem drenos

Deslocamento

com drenos

Tempo

Figura 2.12 — Influéncia dos drenos verticais na evolucao dos recalques com o tempo

15



A eficiéncia da técnica dos drenos verticais pode ser comprometida por problemas de
natureza diversa. A presenca de camadas granulares com indices de permeabilidade
superiores ao dreno, por exemplo, pode induzir o processo de drenagem, tornando-se
zonas de fuga para a 4gua intersticial (Lopes, 1991). Outro condicionante de grande
singularidade € o efeito de amolgamento (“smear’”) do solo, causado pela instalagdo dos
drenos, provocando uma redugdo da permeabilidade do solo em torno do dreno, o que
dificulta a percolacdo do fluido e compromete a drenagem radial (Indraratna e Redana,
1998). Além disso, a possibilidade de dobramento e seccionamento durante o
adensamento deve ser considerada, devido as influéncias que causam na eficiéncia do

dreno e as interferéncias na capacidade de descarga (Almeida, 1992).

Esta técnica envolve a utilizagao de dois tipos de drenos: os drenos verticais de areia e
os drenos verticais sintéticos (geodrenos). Os drenos verticais de areia s@o constituidos
por material granular de caracteristicas de drenabilidade melhores que o solo a ser
estabilizado e o uso deste material envolve alguns condicionantes que dificultam a sua
aplicacdo, tais como o tempo de execucdo extenso, a possibilidade de rompimento do
dreno com o adensamento das camadas de solo, uma maior area de influéncia do efeito

de amolgamento devido ao processo executivo e maior susceptibilidade a colmatacao.

Em vista destas limitacdes, os drenos verticais sintéticos tém sido amplamente
empregados atualmente, justamente por apresentarem as vantagens de reduc¢do do tempo
de execucdo, implicando em uma relagdo custo-beneficio aceitdvel, além de garantir a
eficiéncia mediante a continuidade da capacidade de vazdao e manter a integridade dos

meios drenante e filtrante com os recalques sucessivos.

Adicionalmente, a influéncia dos efeitos de amolgamento diminui consideravelmente
neste caso, pois o processo de cravacdo é menos agressivo, perturbando sensivelmente
menos o solo lateral. Os drenos verticais pré -fabricados compreendem um produto
geocomposto com funcdo de drenagem, utilizado para o adensamento de solos
compressiveis, cujo nucleo constitui-se de uma malha drenante sintética, composta de
polietileno, polipropileno, poliéster ou PVC, envolta em um geossintético filtrante,

normalmente geotéxtil nao tecido, que impede a colmatac¢do do ntcleo.
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2.3 - Critérios e Parametros de Projeto

Os critérios de projeto de aterros de encontro de pontes sobre solos moles estdo
condicionados ao comportamento da obra quanto a sua estabilidade e a sua
compressibilidade, enquanto que os pardmetros adotados nas anélises sdo caracterizados

pelos ensaios de campo e de laboratdrio.

A andlise de estabilidade do aterro compactado é desenvolvida com base nos principios
classicos da mecanica dos solos, a partir dos conceitos de altura critica, inclinagdo dos
taludes e da adocao das superficies potenciais de ruptura, mediante a determinacdo do
coeficiente de seguranca da estrutura. Nestes estudos, sdo incluidas também andlises de
estabilidade global do sistema incorporando mecanismos de ruptura ao longo do solo de

fundacao (figura 2.13).

aterro

superficie de
ruptura

e

Figura 2.13 — Ruptura através do aterro e do solo de fundagao

Quanto aos estudos relativos as condicdes de compressibilidade das camadas de solo
sob o aterro, estes envolvem a determinacdo dos valores dos recalques imediatos,
primdrios e secunddrios e a previsdo da evolugdo dos mesmos com o tempo através das
teorias de adensamento unidimensional de Terzaghi (drenagem vertical), ou da teoria de
Barron (drenagem radial) ou ainda, através da teoria de Carrillo que considera
drenagens vertical e radial ocorrendo simultaneamente. Além disto, os estudos de
compressibilidade envolvem a verificagio dos deslocamentos horizontais e sua
interferéncia na estabilidade dos componentes de infra-estrutura e meso-estrutura das

construgdes adjacentes.
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2.3.1 — Analises de Estabilidade

As andlises de estabilidade de aterros sobre solos moles compreendem os seguintes

casos:

- Estabilidade da fundacao;
- Estabilidade global;

- Estabilidade interna.

Em termos de estabilidade da fundacao, o problema bdsico refere-se a determinacio da
altura critica do aterro. Esta altura pode ser determinada em funcdo da resisténcia nio-
drenada do solo de fundagao (equagdo 2.1), desconsiderando-se os efeitos da inclinagdo
do talude, da variacdo da resisténcia ndo drenada com a profundidade e a resisténcia do

aterro.

H =< 2u 2.1)

Aplicando-se um dado fator de segurancga, usualmente FS = 1,5, resulta um valor da

altura admissivel do aterro dado por:

_N,-S,
o FS'Yat

(2.2)
Onde: N, — fator de capacidade de carga, N, =T + 2;
S, — resisténcia ndo drenada do solo de fundacao;

Yat — peso especifico do material de aterro;
A obtencdo da resisténcia ndo drenada pode ser feita através de ensaios de laboratério

de compressio triaxial, principalmente CU, ou através de ensaios de campo (piezocone,

palheta, dilatdmetro, pressidometro).
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No caso dos ensaios de laboratério, o amolgamento das amostras pode levar a obtencao
de valores da resisténcia ndao drenada conservativos, induzindo a uma subestimativa da
altura maxima do aterro, além de influenciar significativamente na estimativa dos

recalques de acordo com Martins e Lacerda (1994).

Em situacdes onde se requer uma altura final do aterro maior que a altura admissivel,
este deve ser executado em etapas, incorporando um aumento progressivo da resisténcia
ao cisalhamento do solo de fundacdo devido ao adensamento. Neste caso, a andlise de

estabilidade deve ser estabelecida isoladamente para cada etapa do carregamento.

Em termos de estabilidade global, as andlises englobam mecanismos de ruptura
combinada (aterro + fundagdo), avaliados através dos métodos de equilibrio limite.
Estes métodos admitem o solo como material rigido, perfeitamente plastico, entre outras
hipdteses simplificadoras como, por exemplo, o0 mesmo fator de seguranga em qualquer
ponto da superficie de ruptura. Entre estes citam-se o método de Bishop Modificado, o
método do US Corps of Engineers e o método de Jewell (Fahel, 1998; Silva e Palmeira,
1998). Quanto a estabilidade interna, verifica-se a seguranca do aterro em termos de um
escorregamento lateral passivel de ser desenvolvido em funcdo do acréscimo das

tensoes horizontais.

2.3.2 — Analises de Compressibilidade

2.3.2.1 — Deslocamentos Verticais

Os deslocamentos verticais compreendem os recalques imediatos ou eldsticos, os
recalques por adensamento e resultantes da compressdao secundaria. Os recalques
imediatos ocorrem imediatamente apds a aplicagdo das sobrecargas, sob condi¢des nao
drenadas, sendo usualmente desconsiderados nas andlises de compressibilidade deste
tipo de estrutura. Os recalques por adensamento, ou recalques primadrios, sao estimados
com base na curva tensdo-deformacdo e nos pardmetros de compressibilidade obtidos a
partir de ensaios oedométricos convencionais, ou mediante correlagdes com resultados

de outros ensaios geotécnicos.
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Estes parametros de compressibilidade sdo muito influenciados pela qualidade da
amostragem, ou seja, pelo efeito de amolgamento das amostras, que pode falsear o valor
da tensdao de pré-adensamento e subestimar ou superestimar os valores dos recalques

(Kimura e Saitoh, 1984; Martins e Lacerda,1994).
A evolucdo dos recalques por adensamento ao longo do tempo estd condicionada ao

grau de adensamento médio da camada de argila mole e sua magnitude é influenciada

pela tensdo de pré-adensamento. Para a condicdo de solos pré-adensados tem-se:

CASOI- o’'vi<O'vy

p,=H,- 1fe ~log ((Z: )) 2.3)
CASOIl- 6’vi>0C'vpy

p, = H, lfe ~log ((iz:)) + 1fe ~log EZ:; ﬂ 2.4)
Para solos normalmente adensados, tem-se:

p,=H, S 10g 70 2.5)

Tre (o)
onde: p, —recalque por adensamento;
O’ vy, — tensdo de pré-adensamento;
G’v, — tensao efetiva vertical inicial;
6’ vs — tensdo efetiva vertical final;
Hy — espessura da camada de fundacao;
eo — indice de vazios inicial do solo de fundagao;
C. — coeficiente de compressao;

C; — coeficiente de recompressao.
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A compressao secunddria estd vinculada a um potencial rearranjo das particulas sélidas
e sua ocorréncia estd associada a variacao de volume sob uma tensdo constante, ou seja,
o solo continua a variar de volume mesmo apds a dissipacdo das poropressdes geradas
pelo carregamento aplicado. Em muitos casos, a compressdo secunddria &
desconsiderada no cdlculo dos recalques, devido a parcela correspondente a este
fendmeno ser de grandeza muito inferior ao recalque primdrio. No entanto, para
depdsitos compostos por siltes ou argilas organicas, este efeito é significativo e pode

assumir propor¢des considerdveis nos deslocamentos das camadas (Holtz e Kovacs,

1981; Schmidt e Pacheco, 1994; Sampaio Junior, et al, 2002).

Mesri (1973), apresenta uma classificacio do comportamento dos solos (tabela 2.1)
baseada na compressibilidade secunddria e no coeficiente de compressao secundéria
(€x), 0 qual € determinado pela equacdo 2.6 e relaciona a deformacdo e o tempo

fornecidos pela curva € x log t, tipica de ensaios de adensamento.

g = Ca __Af 2.6)
l1+¢, Alogt

Tabela 2.1 — Classificacao de solos baseada na compressibilidade secundaria

€y compressibilidade
(%) secunddria
<0,2 muito baixa
0,4 baixa

0,8 média

1,6 alta

3,2 muito alta
>6,4 extremamente alta

A estimativa do recalque secunddrio, através de um modelo proposto por Ladd et al
(1977), resulta da proposta apresentada por Bjerrum (1972), que considera os recalques
primérios e secundarios ocorrendo concomitantemente durante o tempo de vida da obra

(ty), em dias, segundo a equacdo 2.7.

ps = Ho - Cy -loglt,) 2.7)
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2.3.2.2 — Deslocamentos Horizontais

Os deslocamentos dos solos moles podem gerar danos ou até mesmo provocar a ruptura
dos elementos estruturais de fundacdo das pontes. Neste sentido, a estimativa criteriosa
da magnitude das tensoes e dos deslocamentos horizontais no solo de fundagdo constitui

um importante critério de projeto.

Segundo Marche e Lacroix (1972) e Tchebotarioff (1970), com base em observagdes
realizadas em campo, para que a influéncia do movimento lateral ndo seja significativa,

a altura do aterro deve atender a seguinte relagao:

H o <25 (2.8)

max
Ya

Os valores de tensdes analisados por Marche e Lacroix (1972), relacionados com os
deslocamentos horizontais medidos em casos de diferentes obras, indicam a validade da

expressao 2.8 (figura 2.14).

200 -
! Deslocamentos dos muros de encontro
+ 254 em : :

A 508cm "
I50 7 = 7.62cm 4 Y
® 10.1622540 cm

% Ruptura L 2

100 i * a0

AO"V (kPa)

0 10 20 30 40 50
Su (kPa)

Figura 2.14 — Relacdo entre a resisténcia ndo drenada e os deslocamentos horizontais

(Marche e Lacroix, 1972)
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Para o caso em que esta condi¢@o de altura méxima ndo se verifica, torna-se necessario
a avaliacdo dos esfor¢os induzidos pelos deslocamentos horizontais sobre as estruturas
adjacentes (figura 2.15). Estes esforcos podem ser estimados através de métodos
empiricos de estimativa de carregamento transversal em estacas (Tchebotarioff, 1973;
De Beer-Wallays, 1977; Aoki, 1970), ou, em casos mais complexos, através de

ferramentas numéricas, como o método dos elementos finitos, por exemplo.

V. )
W

LLLLLL]

fundacao
da ponte

solo mole

Figura 2.15 — Distribuicao dos esfor¢os horizontais num elemento de fundagao de ponte

Devido a natureza especifica do comportamento dos solos moles, a execugdo de aterros
de encontro de pontes sobre este tipo de fundacdo exige um acompanhamento

sistematico da obra durante e apds a execugao.

Para monitorar e conhecer o comportamento geotécnico do solo mole e do aterro e,
consequentemente, manter a seguranca, a integridade e a eficiéncia do conjunto, faz-se
uso de instrumentos geotécnicos de natureza diversa. Em aterros sobre solos moles,
dispdem-se usualmente de trés tipos basicos de instrumentagdo, destinados as medidas
de deslocamentos horizontais, deslocamentos verticais e de geragdo de poropressoes.
Estes dispositivos incluem: placas de recalques, verticais de extensdmetros magnéticos

(aranhas), marcos superficiais, inclinOmetros, piezometros, medidores de nivel d’dgua.
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Capitulo 3

Metodologias de Projeto de Aterros de Encontro de Pontes Sobre Solos Moles com

Utilizacao de Geossintéticos

3.1 — Introducao

Conforme exposto no capitulo anterior, os projetos de aterros sobre solos moles podem
incorporar diferentes concepgdes para a solucdo dos problemas de compressibilidade e

de baixa resisténcia ao cisalhamento do solo de fundacao.

Adicionalmente, enfatizou-se que o uso concomitante de técnicas diferentes,
associando-se as vantagens que cada alternativa apresenta, € prdtica corrente na
engenharia geotécnica. A escolha de um dado método de estabilizagdo, aplicado
isoladamente ou ndo, envolve a avaliagdo de aspectos como disponibilidade de materiais
e de recursos financeiros necessarios, prazos para a execugdo da obra e especificidades

do projeto.

Este capitulo tem por objetivo descrever as metodologias clédssicas de projeto baseadas
na utilizagdo conjugada de aterros reforcados e drenos verticais, para a estabilidade de
estruturas assentes sobre solos moles, incluindo os procedimentos para a estimativa dos
deslocamentos horizontais e dos esforcos transferidos aos elementos estruturais da

ponte.

3.2 — Concepcao de Projeto e Arranjo Estrutural

Basicamente, um sistema aterro reforcado — fundagdo com drenos pré-fabricados
envolve o emprego conjugado de drenos pré-fabricados para acelerar o processo de
adensamento da camada compressivel e de geossintéticos como elementos de reforco na

base do aterro, a fim de garantir a estabilidade do conjunto (figura 3.1).



camadas de
reforco

drenos

solo mole verticais

Figura 3.1 — Aterro refor¢ado sobre solo mole com utiliza¢do de drenos verticais na

fundacao

Assim os principios de projeto compreendem andlises de estabilidade e de
compressibilidade do solo mole de fundagdo ao longo do tempo. No primeiro caso, os
estudos incluem a determinacao da altura critica do aterro, a definicdo dos mecanismos
potenciais de ruptura, a determinacdo do fator de seguranga do conjunto formado pelo
aterro e fundacdo e o nimero e o comprimento das camadas de reforco na base do
aterro, estabelecido em fun¢do do tipo e da resisténcia a tragdo do geossintético a ser
utilizado. No segundo caso o arranjo estrutural do sistema é estabelecido a partir da
determinacdo do espacamento entre os drenos pré-fabricados, sua profundidade de

cravagdo e a drea de atuacio dos drenos.

3.2.1 Analises de Estabilidade de Aterros Reforcados de Encontros de Ponte Sobre
Solos Moles

3.2.1.1 Métodos Convencionais

Os métodos convencionalmente adotados para as andlises de estabilidade de aterros
reforcados com geossintéticos sobre solos moles sdo baseados nos principios de
equilibrio limite ou em solucdes da teoria da plasticidade. Nestes métodos, a
contribuicao do reforgo, propiciando o aumento do coeficiente de seguranca do sistema
contra a instabilizacdo global, é expressa em termos da forca de tracdo mobilizada nos

refor¢os (Palmeira et al, 1998; Silva e Palmeira, 1998; Fahel et al, 1999).
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Nos métodos de equilibrio limite, os procedimentos correntes consistem na adaptacio
dos métodos convencionais a taludes reforcados, mediante a incorporacdo da forca de
tracdo no geossintético. A orientacdo desta forca pode ser qualquer, sendo usuais as
hipéteses de uma forga horizontal ou tangencial a superficie de deslizamento (Silva et

al., 1999)

A figura 3.2 ilustra o processo, admitindo-se uma superficie de ruptura circular e o
reforco com orientacdo qualquer (definida pelo angulo [ indicado). O fator de
seguranca ¢ determinado através da divisao do dominio de ruptura em fatias,

considerando-se o equilibrio estitico das forcas que atuam em cada fatia genérica i.

(figura 3.3).

fatia i Tr H

\/’ -

solo mole

Figura 3.2 — Mecanismo de ruptura circular com a for¢a Tr no refor¢co

Ei/

Wi

Figura 3.3 — Geometria e sistema de forgas atuantes numa dada fatia
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sendo: b — largura da fatia;
o - angulo de inclinagdo da base da fatia;
B - angulo de inclinagdo da forga no reforgo;
W — peso de solo da fatia;
E; — forcas laterais na fatia;
N — forca normal resultante na base da fatia;
T — for¢a tangencial resultante na base da fatia;
Tr — forca de tracao no reforgo;

1 — comprimento da base da fatia.

Considerando-se o equilibrio global dos momentos em relacdo ao ponto O, a uma

distancia r do centro da base da fatia, vem:

ZWrsen(X—ZTr—ZTchos(oc—B)z0 (3.1
sendo FS =L :m eT, =Z, tem-se que:
T T [
-1 'I+tg¢'N'
ZTzz—T ou s = 21+ 18I N) (3.2)
FS dT

Substituindo X7 na expressao 3.1, resulta que:

B Z [c’l + tg(/‘)’N']
FS= Z[Wsena'—TRcos(a'—,B)] G5
Portanto: Z T = z [W sena - T, cos(a — )] (3.4)

Admitindo-se por exemplo, a solucio do problema pelo método de Bishop
Simplificado, o qual considera a resultante das forgas laterais nas fatias com direcdo

horizontal e, assim, adotando-se o equilibrio de forcas na direcao vertical, resulta que:

W =Ncosa+Tsena+T,senf (3.5)
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ou W =N'cosar+ ulcosa+c—lsena+ Nigg sena +Tp sen 3 (3.6)
FS FS

Portanto: N'= (cosa+ tgg/ﬁl-:;;wj =W —ulcosa— clseno —Tpsen 3 3.7)

c'l
W —ulcosa——senax—Tpsen

ou N'= F (3.8)

MQ'
1go-tga
Em que: M, = cos 1+T 3.9

Substituindo-se o valor de N’ na equagdo 3.3, obtém-se para o valor do fator de

seguranca para aterro refor¢ado:

B 1 ' c'b+(w—ub—Tgsen Blgd'
k5= Z[Wsena—Tcos(a—,B)] z{ M, } (5.10)

Métodos mais sofisticados de andlise (Janbu, Spencer, etc.) também podem ser
utilizados, podendo ocorrer, entretanto, maiores problemas de convergéncia dos

resultados.

Outras formulagdes analisam a contribui¢do dos reforcos de forma mais simplificada,
em termos apenas de um momento resistente adicional aumentando as forgas
estabilizadoras do sistema aterro — solo mole de fundac¢do, entre os quais os métodos de

Jewell (1987) e Low et al (1990), descritos a seguir (Palmeira, 1992; Palmeira, 1999).
3.2.1.2 — Método de Jewell (1987)

Este método se aplica para as condi¢des de geometria dadas na figura 3.4 e assume uma
superficie de ruptura circular totalmente confinada no solo de fundagdo. A influéncia do
aterro € considerada mediante a a¢dao do peso do solo (W) e do empuxo lateral (E). A
forca horizontal T € a forca requerida no refor¢o, com braco de alavanca dr e a anélise

consiste em determinar a superficie de deslizamento critica.
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Legenda:
R - raio do circulo critico;
o - angulo central da superficie circular em radianos;

W - peso do aterro no dominio da superficie de ruptura, braco de alavanca d;
E - empuxo de terra,brago de alavanca dg;
Q - resultante da sobrecarga,braco de alavanca dg;

T - forca de tragdo requerida no reforco, braco de alavanca dr;
Su - resisténcia ndo drenada do solo de fundagao;
p - taxa de variacdo da resisténcia ndo drenada com a profundidade.

Figura 3.4 — Geometria e sistemas de forcas consideradas no método de Jewell
(Palmeira, 1992)

No caso do aterro sem reforgo:

r (3.11)

Sendo: Fo — Fator de seguranca do aterro sem reforgo;
M; — somatoério dos momentos das forcas resultantes;

M, — somatério dos momentos das for¢as atuantes.

Calculando-se estes momentos em relacdo ao ponto O, centro da superficie circular de

ruptura, vem:

M, = Edg +Wdy +Qd, (3.12)

M, = f(S,) (3.13)
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O autor desenvolveu expressao para M; para os casos da resisténcia ndo drenada do solo
de fundacdo constante (equacao 3.14) e variando linearmente com a profundidade com
uma taxa p (equacgdo 3.15), sendo S,o o valor da resisténcia ndo drenada a superficie do

terreno de fundacdo.

M,=S, R «a (3.14)

Mr:RZ[a{SuO —pRcos%j+2pRsen%} (3.15)

No caso do aterro com reforgo:

Alfr +Tdy =M, (3.16)

r

Onde F; € o fator de segurancga para o aterro reforcado e T a forca de tragdo requerida

no reforco (braco de alavanca dr), portanto:

T-d F, F,\ M
L=1-LouT=|1-2|—= (3.17)
M F F ) d,

a r r

3.2.1.3 — Método de Low et al (1990).

A andlise € proposta para o caso de superficies circulares de ruptura e tangentes a uma
dada horizontal, localizada em uma profundidade genérica z (figura 3.5). Este método é
aplicado principalmente para geometrias mais simples, onde ndo ocorre a presenga de
bermas de equilibrio e onde o aterro pode ser considerado com ‘“‘comprimento infinito”

com plataforma horizontal e sem sobrecarga (Palmeira, 1992).
Os cdlculos devem ser repetidos para diferentes profundidades, até a determinacdo do

valor maximo da for¢a T, que compreende a superficie critica e para a qual o fator de

seguranca ¢ minimo.
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. Vertical média

|
: /olo mole z
Legenda:

R - raio do circulo critico;

H - altura do aterro;

z - profundidade da superficie de ruptura no solo de fundacao;
n - inclinacdo do talude do aterro;

T - forca de tragdo requerida no reforgo;
Sy - resisténcia nao drenada do solo de fundagao;
p - taxa de variagao da resisténcia nao drenada com a profundidade.

Figura 3.5 — Superficie de ruptura, método de Low et al (Palmeira, 1992)
O valor da forca de tragao do refor¢o é determinado em fungdo do fator de seguranca do

aterro nao reforcado Fy, do peso especifico do material do aterro 7, da altura do aterro H

e do chamado nimero de estabilidade para o aterro refor¢ado I (figura 3.6). Assim:

T:(l_ﬂj. ik (3.18)

O fator de seguranga minimo (Fy) € determinado a partir dos valores dos parametros N,
N, e A que sdo obtidos de gréficos apresentados pelos autores (figura 3.7), sendo

eXpresso por:

S [
F, :Nlﬁ+N{%+itan¢j (3.19)
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Figura 3.6 — Numero de estabilidade para aterro refor¢cado
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Figura 3.7 — Numeros de estabilidade para aterro ndo refor¢cado (Palmeira,1992)

O método admite um perfil de resisténcia ndo drenada do solo de fundacdo do tipo
indicado na figura 3.8, adotando-se um valor de resisténcia nao drenada equivalente

Sueq> dado por:

1,1
S... =035S', 40,655, +o,35[ij AS' (3.20)

ueq
<

Onde S’ € a intersecao, na superficie do solo de fundagdo, do prolongamento do trecho
linear da variacdo de S, com a profundidade e S, € a resisténcia ndo drenada do solo de

fundacdo na profundidade z de tangéncia ao circulo.
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Figura 3.8 — Perfil da variacdo da resisténcia ndo drenada do solo de fundagdo

(Palmeira, 1992)
3.2.1.4 — Solugdo Analitica.
Jewell (1996) apresenta ainda uma soluc¢do analitica para a andlise de estabilidade de

aterros sobre solos moles baseada na teoria da plasticidade, de acordo com a geometria

do problema definida na figura 3.9 (Palmeira et al, 1998).

sl
U‘SUO l’_ ‘YI-I
F -
| Suo . .$u sl . — l 1 1“. X
28, %
_— oH
1 F o -2
x g
P
z} , S .
F

Figura 3.9 — Solu¢@o Analitica, Jewell (1996)

onde: S, — resisténcia nao drenada inicial na base do aterro;
p — taxa de variagdo da resisténcia ndao drenada do solo mole;
n — inclinacao do talude do aterro;
H - altura do aterro;
Y — peso especifico do material de aterro;

D — espessura da camada do solo de fundagao;
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As solucdes sdo desenvolvidas para resisténcia ndo drenada do solo de fundacio
constante e variando linearmente com a profundidade, sendo aplicaveis desde que seja

verificada a seguinte relagao:

Froft 26 (3.21)

S

u

Onde F; corresponde ao fator de segurancga do aterro reforcado.

Esta sistematizacdo da solug¢do apresenta um valor o que relaciona a tensdao de
cisalhamento mobilizada pelo aterro e a resisténcia ndo drenada da fundagdo. Palmeira
et al. (1998), indicam o = 1 para aterros refor¢ados, logo, as equagdes a seguir
determinam F, e T (forca requerida no reforco) para esta situacdo, em dois casos

distintos.

CASO I: Resisténcia nao drenada constante com a profundidade

F = Su {4+2ﬂ} (3.22)
H D
D k
T=?| "2 Ll 3.3
M (4D+2nH 2} (3-23)

CASO II: Resisténcia ndo drenada varidvel com a profundidade

F. =M{4+W—H+2 /W_H} (3.24)
7H SuO SuO

T = ;HZ(”S—”OJ?CIJ (3.25)
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3.2.3 — Analises Complementares de Aterros Reforcados Sobre Solos Moles

Além do fator de seguranca global da obra, determinado pelas anélises de estabilidade,
ha a necessidade de ser verificados o fator de seguranga quanto a expulsao do solo mole

de fundagdo e o comprimento de ancoragem do reforgo.
3.2.3.1 — Expulsao do Solo Mole

Uma andlise adicional engloba a possibilidade de expulsdao do solo mole de fundacao
pelo proprio peso do aterro (figura 3.10). A andlise € feita considerando o equilibrio de
massa de solo ABCD, submetida aos esfor¢os horizontais representados pelos empuxos
E. e E, e esforgos resistentes Rt e Rg mobilizados ao longo do topo e da base da zona

do solo compressivel (Palmeira, 1992; Palmeira 2001).

RERERY

. H
A 7R v S, S,
' |
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—’ 4— 'Yf D

D — > C
Re

Figura 3.10 — Expulsdo do Solo Mole (Palmeira, 2001)

Para uma condig¢do da resisténcia ndo drenada do solo de fundagdo variando linearmente
com a profundidade (taxa de variacdo p) o fator de seguranca F. contra a expulsdo do

solo mole pode ser quantificado pela seguinte expressao:

o (0.57,D+2S,)D+(4S,, +Su JnH
‘ U# +q+05y,D-25,)D

(3.34)
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Onde: D — espessura da camada de solo mole;

H — altura do aterro;

S, — resisténcia ndo drenada média do solo de fundagdo;

Suyo — resisténcia ndo drenada do solo de fundag¢do na superficie da camada
compressivel;

Sup — resisténcia ndo drenada do solo de fundagdo na base da camada;

q — sobrecarga;

Y - peso especifico do solo do aterro;

¥r — peso especifico do solo de fundagao;

n — fator de inclina¢do do talude do aterro;

A - relac@o entre a tensdo cisalhante mobilizada na interface solo-refor¢o e a

resisténcia ndo drenada do solo mole (0<A<L1).

3.2.3.2 — Verificagao do comprimento de Ancoragem

ApOs as andlises de estabilidade e a determinacdo do esforco de tracdo requerido no
refor¢o, torna-se necessdria a verificagdo de sua ancoragem. Este procedimento € feito
para uma condicdo de reforco instalado na interface aterro-fundagao e admitindo-se uma
condicdo drenada de deslizamento na interface superior e uma condicao nao drenada de

deslizamento na interface inferior (figura 3.11) (Palmeira, 2001).

solo mole

Figura 3.11 — Comprimento de ancoragem do refor¢o no aterro sobre solo mole

(Palmeira, 2001)
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Nestas hipoteses o fator de seguranca do aterro contra a ruptura por ancoragem do

refor¢o (F,nc) € dado por:

I\, S,,+a, )+W,tgd,
Fanc — am( fr=u0 Tbr) arg sr (335)

Onde: 1, — comprimento de ancoragem do reforco em relacdo ao ponto de interse¢ao
entre a superficie de deslizamento e o reforgo;
oy — fator de reducdo da resisténcia nao drenada na superficie do solo mole de
fundacao (0 < o < 1);
Syo — resisténcia nao drenada na superficie do solo mole de fundagao;
ag; — adesdo entre o material de aterro acima do trecho de ancoragem
considerado;
& — Angulo de atrito entre o solo do aterro e reforco;
W — peso do material de aterro acima do trecho de ancoragem considerado.

T — esforco de tracdo requerido no reforco.

3.2.2 — Analises de Compressibilidade de Solos Moles com Drenos Verticais

As andlises de compressibilidade de aterros de encontro de pontes sobre solos moles
com a utilizacdo de drenos verticais envolve o estudo da magnitude dos deslocamentos
verticais e seu tempo de adensamento, bem como a magnitude dos deslocamentos

horizontais e sua influéncia sobre as estruturas proximas.

3.2.2.1 — Deslocamentos Verticais

O estudo dos deslocamentos verticais em solos estabilizados com drenos verticais, tem
como premissa a determinacdo dos recalques na camada de solo mole de fundagdo e o

tempo de adensamento da camada, considerando-se o efeito conjugado da drenagem

vertical e da drenagem radial (figura 3.12)
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Figura 3.12 — Processo conjugado de drenagem vertical e drenagem radial

No caso de fluxo vertical apenas (teoria de Terzaghi), a equacdo governadora do

processo consiste em:

8u_C o’u

Z_c = 3.36
o ' dz, (3:36)

No caso de fluxo radial apenas (teoria de Barron), a equacdo governadora do processo

consiste em:

ou o’u 1du
du_ o (9u 1ou 3.37
ot h(arz +r arJ G357

Para fluxo acoplado (drenagem vertical e radial), tem-se entdo que:

ou o’u ’u 19du
du_ou o(9u 1ou 3.38
o 97 ’ h(arz +rarJ (5.38)

Sendo C, o coeficiente de adensamento vertical e C, o coeficiente de adensamento
horizontal. A relagdo entre os respectivos graus de adensamento médio do solo U
(drenagem vertical e radial), U, (drenagem vertical) e U, (drenagem radial) é expressa

por:

U=(1-U,)1-U,) (3.39)
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sendo U, = f(T,) e U, = f(n, T,), onde n corresponde a relagdo entre o raio de influéncia

e o raio do dreno vertical (n = R f ) e T, e T, sdo respectivamente os fatores tempo para
w

drenagem vertical e radial, tais que:

Ct

T,=— (3.40)
C 1

T = b 341

" 4R? (3.41)

O dominio de influéncia de um dado dreno vertical € funcdo do arranjo adotado para o
sistema de drenos, que pode ser em malha quadrada (figura 3.13) ou triangular (figura

3.14).
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Figura 3.13 — Espacamento entre os drenos, malha quadrangular

IR=05255 |

R - raio de influéncia do dreno
S - espacamento entre os drenos

Figura 3.14 — Espacamento entre os drenos, malha triangular
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Na teoria de Barron (1948), admite-se que a deformacdo da camada compressivel induz
recalques uniformes ou desiguais e que, para a condi¢do de recalques uniformes, a

solucdo € expressa por:

Ur=1—-exp| - L (3.42)
o

onde &, = lng —0,75, sendo D o diametro de influéncia e d o diAmetro do dreno.

A execug¢do dos drenos verticais de areia pode ser realizada por trés técnicas distintas,
quais sejam: cravacao de tubos de ponta aberta, cravacdo de tubos de ponta fechada e
jateamento de dgua em alta pressdo. Os dois primeiros métodos utilizam revestimento
metélico nas paredes do furo, os quais sdo retirados apds o preenchimento com areia.
No terceiro método, o empuxo provocado pela 4gua mantém as paredes do furo abertas
e, teoricamente, constitui-se a técnica mais eficiente, uma vez que, o amolgamento

provocado € sensivelmente menor (DNER/IPR, 1990).

Para a execug¢do do sistema de drenagem com o uso de drenos pré-fabricados, o
processo torna-se bem mais simples e também menos agressivo ao solo de fundagio,
devido ao equipamento utilizado para a cravagdo das tiras. Este equipamento consiste
em uma haste metdlica (mandril), onde o dreno € inserido e fixo na extremidade por
uma pequena peca, também metdlica, em forma de “v”, a qual funciona como um

mecanismo de ancoragem do dreno no interior do subsolo e impede a entrada de

material no mandril durante o processo de cravacio (Almeida, 1992).

Como o processo de cravagdo dos drenos verticais de areia e sintéticos ndo evita o
amolgamento do solo lateral, a abordagem deste efeito considera uma zona de solo
amolgado (diametro ds e coeficiente de permeabilidade k) na regido circunvizinha ao
dreno (diametro d,, e coeficiente de permeabilidade k), de acordo com o sistema
indicado na figura 3.15, sendo D o diametro de influéncia e k; o coeficiente de

permeabilidade do solo intacto (Hansbo, 1996).
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Figura 3.15 — Esquematizacdo da implantacdo dos drenos verticais no solo

Hansbo (1979) e Hansbo et al. (1981) introduziram a influéncia do amolgamento no
dimensionamento do sistema de drenos, mediante a incorporacdo de um fator adicional

05 ao valor de o, da equagdo 3.42, tal que:

azan+avzln2—0,75+k—”-ln L (3.43)
‘ d k d

No caso de drenos verticais pré-fabricados, adota-se o conceito de diametro equivalente
para as tiras plésticas proposto por Hansbo (1979), onde b € largura do dreno e t é
espessura:

doy = @ (3.44)

Outro condicionante a ser verificado para a utilizacdo dos drenos pré-fabricados
corresponde a capacidade de descarga (qyw), relacionada as tensdes laterais atuantes no
dreno, ao dobramento, a infiltracdo de particulas menores e a durabilidade (Almeida,

1992). Hansbo et al (1981), considerou a influéncia desta propriedade na funcdo o

através do comprimento de drenagem (1) e da distincia da fronteira drenante (z):
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az1nd2—o,75+lli—h-1n(ﬁj+z-z(zz—z)-k—h (3.45)

s s w vy

A influéncia da capacidade de descarga no dimensionamento do sistema de drenagem
pode ser determinada em funcdo da resisténcia hidrdulica (equacdo 3.46) a qual é
relevante apenas para valores maiores ou iguais a 0,1, sendo, neste caso, desprezada a

parcela adicional descrita acima (Orleach, 1983).

W, = 27{]‘—}1) e (3.46)
qw

3.2.2.2 — Deslocamentos Horizontais

Neste caso de aterros reforcados de encontro de pontes assentes sobre um depodsito de
solo mole estabilizado com drenos verticais, a geometria complexa do arranjo
inviabiliza a adocdo de metodologias simplificadas para a avaliagdo criteriosa dos
deslocamentos horizontais induzidos. Com efeito, os solos moles raramente sao
homogéneos e, assim, o problema de plastificacdo tende a iniciar em uma determinada
regido da camada e se propagar de forma aleatdria para as demais zonas de ruptura.
Nestas condigdes, solucdes empiricas podem apresentar resultados francamente

equivocados e devem ser desconsideradas.

As andlises sdo comumente baseadas em simula¢des numéricas através do método de
elementos finitos (Ratton 1985; Goh et al., 1997; Macédo, 2002), ou através da teoria da
elasticidade (Poulos e Davis, 1980; Chen e Poulos. 1997). As andlises também podem
ser feitas com base em resultados de instrumentacdo geotécnica, particularmente de
inclindmetros, utilizando-se o conceito de distor¢cao angular, através dos deslocamentos

horizontais (0) induzidos as profundidades (z) do solo compressivel (Cavalcante, 2001):

o, —0
d= arctg(MJ (radianos ou %) (3.47)
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Mediante a instalacdo de inclindmetros proximos a zona de plastificacio da camada
compressivel (potencialmente proximas a saia do aterro reforcado), o processo poderia
ser avaliado ao longo do tempo através da taxa de varia¢do da distorcao angular com o

tempo V; (Almeida, 2001) tal que:

V= AA—d (%/dia) (3.48)
!

A andlise conjunta dos valores de d e V,; permitem quantificar a estabilidade ou nao do

arranjo. Almeida et al. (2001) rescindem os seguintes procedimentos de andlise:

a V, = 1,5 %/dia: plastificagdo e possibilidade de ruptura, neste caso adotam-se a
paralisacdo do carregamento e o monitoramento continuo do aterro;

a 0,55V, <15 %/dia: potencial zona de plastificacdo no solo mole, recomendando-se
maior freqiiéncia das leituras ou instalagdo de outros inclindmetros;

a V;<0,5 %/dia: carregamento em condi¢des controladas e monitoramento padrao.

A andlise de estabilidade de aterros sobre solos moles por meio da quantificagdo dos
deslocamentos horizontais compreende outras variantes e tem sido razoavelmente

proposta na literatura técnica.

Por exemplo, Bourgues e Miessens (1979), relacionaram o fator de seguranga do talude
do aterro (equacdo 2.2) com a relagdo 0,.,/D , onde &, é o deslocamento horizontal
maximo obtido pelos inclindmetros, correspondente a condi¢do de final de construgdo e

D € a espessura da camada compressivel.

Os autores apresentam resultados sistematizados para 32 aterros diferentes, em fungao

da posicao especifica dos inclindmetros, da relacdo X/L e do fator de seguranca

(z+2)-5, (figura 3.16).

f - 7/(1[ ’ Htlf
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Figura 3.16 — Abaco de 8,,/D em funcdo de f (Bourgues e Miessens, 1979)

Uma outra alternativa consiste em uma correlacio com os volumes vertical (V,) e
horizontal (V) do solo deslocado durante a construcao (figura 3.17) (Leroueil et al,
1990). Sandroni e Lacerda (2001), por exemplo, estabeleceram limites para esta relagao
em termos de condicdo estdvel, de condicdo alerta e de condi¢do instidvel do aterro,

conforme tabela 3.1.

/ aterro

camada resistente

Figura 3.17 — Variacao de volume vertical e volume horizontal durante a construcao

(Modificado de Johnsthon, 1973)

Tabela 3.1 — Classificacao da Estabilidade (Sandroni e Lacerda, 2001)

Classificacdo da Estabilidade
Estavel Média (alerta) Instavel

Vv/Vh>6 | 3<Vv/Vh<6 Vv/Vh <3
Vv/Vh = 9 Comportamento drenado
Vv/Vh = 1 Comportamento elastico (ndo drenado)
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Métodos numéricos constituem as alternativas de referéncia para a avaliacdo de

problemas mais complexos. Estas andlises tétm demonstrado a influéncia decisiva da

espessura do depdsito de solo mole sobre a magnitude dos deslocamentos horizontais

(Harissi e Hatzigogos, 1994; Macédo, 2002).

A figura 3.18 mostra a influéncia resultante da restricio ao movimento do topo de

estacas e da adog¢ao de drenos verticais no solo mole, na distribuicao dos deslocamentos

horizontais ao longo da estaca de fundagcdo da ponte. Estes resultados foram obtidos

utilizando-se o programa Plaxis, para um modelo hipotético de estrutura (Macédo,

2002).
16 16
14 / Y aad 14
10 / 10 } ‘}
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| —o— Semndrenns ——Qmdencs | [ —e—Semdence ——Comdwos |
(a) Estaca livre (SRT) (b) Estaca com movimento restrito (CRT)

Figura 3.18 — Diagramas de deslocamentos horizontais nas estacas para andlises feitas

em geossintético, para d=1 m (D=12 m, SS e t=180 dias) (Macédo, 2002)
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Capitulo 4

Aterros de Encontro da Ponte Sobre o Rio dos Peixes — Obra da BR 381

4.1 - Localizacao da Obra

A duplicacdo da BR-381 — Rodovia Ferndo Dias, que interliga as cidades de Sao Paulo
e Belo Horizonte, constitui atualmente uma das maiores obras rodovidrias em execugao
do pais. A segunda etapa das obras, entre as cidades de Nepomuceno (MQG) e a divisa

MG/SP, foi iniciada em 1998 e subdividida nos lotes 19, 20 e 21.

Entre os diversos problemas geotécnicos ocorridos durante a constru¢do desta etapa,
uma questdo de particular interesse envolveu a constru¢do de aterros de encontros de
pontes sobre solos moles, particularmente na regido do chamado Lote 20 (km 787,5 ao
km 845,6), trecho de 58,1km, no qual encontram-se localizados os municipios de Pouso

Alegre e Cambui, no sul do estado de Minas Gerais (figura 4.1).

Figura 4.1 — Locacao dos trechos correspondentes a segunda etapa das obras



Uma das obras de maior relevancia neste trecho ocorreu no km 832,8, entre as estacas
782 + 12,05 e 784 + 4,05, correspondente a transposicio do Rio dos Peixes. A
ocorréncia de solos moles na fundagdo dos aterros de encontro originou os projetos de
estabilizacdo e refor¢o, compreendendo a utilizagdo de drenos verticais sintéticos
(drenos fibroquimicos), bermas de equilibrio, aterro compactado por etapas e refor¢cado

com duas camadas de geogrelhas e o refor¢o das fundacdes da ponte com estacas-raiz.

A obra, de responsabilidade do DER/MG, foi executada pela Serveng — Civilsan
Engenharia, sob fiscalizagdo do consércio CAB-Engesolo, no periodo de margo/agosto

de 2002.

4.2 — Geologia e Estratigrafia Locais

Na édrea do Lote 20, predominam rochas gndissicas e graniticas, com intercalacdes de
anfibolitos (Complexo Varginha), com elevado grau de metamorfismo e elevada
concentracdo de elementos maficos. Do ponto de vista estrutural, sdo comuns as

descontinuidades geradas por alivios de tensdes regionais e por efeitos de erosao.

Os produtos do intemperismo resultaram em solos tipicamente de textura silto-argilosa
ou areno-siltosa e com espessuras varidveis entre 8,0m e 20,0m. Estes solos sdo
classificados conforme o sistema HRB em A-7-4, A-7-5 e A-7-6. Pedologicamente sao
representados por horizontes A e B e um nivel de transi¢do C, sobreposto aos saprolitos
de gnaisse, ambos facilmente erodiveis. Os condicionantes geolégicos locais mostram
que estes solos constituem alternativas bastante interessantes para a obtencdo de

materiais e zonas de empréstimo para a execucao de aterros e camadas do revestimento.

A regido € caracterizada ainda pelas bacias hidrogréficas dos rios Sapucai e Sapucai-
Mirim, incorporando também intimeros tributdrios e pequenos canais. Estes rios
avangam em meandros por amplas bacias aluvionares colmatadas por sedimentos finos
recentes (quaterndrios). Em varios locais, estes depdsitos englobam camadas de solos
moles, com elevada concentracdo de matéria organica e com espessuras varidveis entre

2,0m e 10,0m, potencialmente criticos em termos de funda¢do (DER/MG, 1999a).

47



4.3 — Historico da Obra

Contrariando as especificacdes técnicas convencionalmente adotadas, a ponte sobre o
Rio dos Peixes foi construida antes da execucdo dos aterros de encontro, alids,
procedimento bastante comum em obras rodovidrias no Brasil. Com a posterior
execu¢do dos aterros de encontro, foram constatadas elevadas deformacdes nos

aparelhos de apoio da ponte e movimentos de rotagdo dos pilares de sustentacdo da
estrutura (DER/MG, 1998a).

As observagdes de campo demonstraram que os deslocamentos horizontais dos
aparelhos de apoio de neoprene foram bem maiores que os previstos € que nao se
apresentavam, como usualmente, no sentido geométrico do tabuleiro, como resultado
direto dos efeitos de retracdo do concreto. Pelo contrdrio, as faces superiores dos
aparelhos indicavam deslocamentos no sentido dos aterros de encontro, caracterizando,

assim, uma movimentac¢ao convergente dos pilares da ponte (figura 4.2).

detalhe
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aterro aterro

solo mole ™

d solo mole

~ I
inclinbmetro {: | /J_ :J inclinémetro
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". solifluxao
|

detalhe

Figura 4.2 — Esquema de movimentacao dos pilares da Ponte sobre o Rio dos Peixes
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Estes deslocamentos foram monitorados durante as fases de construcdo do aterro,
execuc¢do da laje de transicdo e complementacdo final do aterro apds a concretagem da
laje de transicdo (realizada em 28/07/98), indicando valores bastante elevados,
superiores a SOmm, chegando a 61mm no pilar P4, lado SP (figura 4.3 e tabela 4.1).
Foram constatados ainda deslocamentos transversais maiores que 20mm no lado BH e

recalques totais de até 30cm junto aos encontros da ponte (DER/MG, 1998b).

A

(mm) (mm)
52 . . 41
48 /ﬂ P1 Rio dos Peixes pg ﬂ
45 36 35
direcdo do deslocamento direcdo do deslocamento
P1T ~ P3
BH { 21,00 m q SP
1S - N S
«— 3 g |—»
[Te] _\ (‘ Yol
- G, 20,98 m s
A (mm) (mm) A
34 61
ZV_ P2 P4 w
%6 32 52 51
dire¢do do deslocamento dire¢do do deslocamento

Figura 4.3 — Localizag@o e distribui¢do dos deslocamentos horizontais dos aparelhos

Tabela 4.1 — Deslocamentos e deformagdes angulares dos aparelhos de neoprene

Dimensdes do Neoprene: 400x600 altura: SOmm
leituras no apoio/ Ponte sobre o Rio dos Peixes
datada | desloc. horizontal (mm) | deform. angular (°)
leitura Lado BH Lado SP | Lado BH | Lado SP
P1/P2 P3/P4 P1/P2 P3/P4
29/07/98 45/32 36/52 42/33 36/46
05/08/98 52/34 41/61 46/34 39/51
11/08/98 52/34 41/61 46/34 39/51
13/08/98 52/28 41/55 46/29 39/48
14/08/98 48/26 35/51 44/27 35/45
17/08/98 48/26 35/51 44/27 35/45
29/09/99 5/12 11/13 6/14 12/15
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A rigor, as observagdes de campo ndo evidenciaram um processo de ruptura formal dos
encontros. Sob a carga crescente dos aterros, o solo compressivel foi empurrado na
direcdo longitudinal da rodovia e em direcdo as fundagdes da ponte, em condicdes
possiveis de restricao da drenagem da 4gua intersticial. Este fenomeno de solifluxao do
material mole ndo ocorreu na direcdo transversal aos aterros, devido a existéncia da
estrada antiga de um lado e pelos efeitos de confinamento lateral das saias destes aterros

com taludes suavizados do outro lado.

As fundagdes da ponte foram projetadas originalmente como grupos de 4 estacas Franki
de 450 mm de diametro e armadas com 6 barras ¢ 16 mm, solidarizadas no topo por
blocos de concreto de 2,0m x 2,0m. Como resultado do fendmeno de solifluxio, foram
gerados, além dos elevados recalques observados nos aterros, esforcos horizontais nas

estacas de fundagdo, sobrecarregando a estrutura e comprometendo potencialmente as

suas condic¢des de estabilidade (DER/MG, 1998a).

Assim, andlises numéricas foram implementadas para se avaliar as condi¢des de
estabilidade do estaqueamento em fun¢do dos valores dos deslocamentos horizontais
medidos e submetido as solicitagdes de peso proprio, carga mével, frenagem, empuxos,
variacdes de temperatura e acdo do vento lateral, sobrepostas aos esforcos induzidos
pelo processo de solifluxdo. Estes resultados (capitulo 5) demonstraram que a
capacidade de carga das fundagdes ficou comprometida pelos deslocamentos do solo

mole, exigindo, assim, projeto de refor¢o das fundag¢des (COESP, 1999).

Estes deslocamentos excessivos implicaram ainda a decisdo de uma remogao parcial dos
aterros de encontro (figura 4.2) em etapas sucessivas, em 13 e 14/08/1998, ficando uma
camada remanescente de 0,60m em ambos os lados (SP e BH). Esta retirada dos aterros
gerou um impacto direto nas leituras dos deslocamentos (tabela 4.1), os quais tenderam

a valores satisfatérios (inferiores a 20 mm em 29/09/1999).
Para monitorar os efeitos desta medida em relacdo a evolucdo dos deslocamentos da

estrutura, foram instalados inclindmetros verticais em cada margem do rio (figura 4.2),

em marco/1999, junto ao offset e na dire¢do longitudinal dos aterros dos encontros da
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ponte. Os resultados obtidos demonstraram um comportamento elastopldstico do solo de
fundacdo, comprovando que, apds a retirada dos aterros de encontro, o solo recuperou

parcialmente suas deformacdes (figura 4.4) (DER/MG, 1999e).
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Figura 4.4 — Leitura dos inclindmetros: a) margem direita, SP b) margem esquerda, BH
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O monitoramento encerrou-se quando as leituras indicaram a estabilizacdo das
movimentagdes dos aparelhos de apoio e dos inclindmetros (setembro e outubro de
1999, respectivamente). Assumindo-se esta condi¢do estivel e favordvel para a
retomada dos trabalhos na ponte sobre o Rio dos Peixes, foram definidos os projetos de
estabilizacio do solo mole da fundagdo, através da aplicacdo de drenos verticais
sintéticos, do aterro compactado por camadas e reforcado com geogrelhas e do refor¢co

das fundagdes da ponte com estacas-raiz (Perboni e Gomes, 2003).

4.4 — Investigacao Geotécnica do Solo Compressivel

As andlises foram antecipadas por um programa experimental de investigacao

geotécnica do solo mole local, previsto em termos de ensaios de laboratério e de campo.

4.4.1 — Ensaios de Laboratdrio

Os ensaios de laboratério ficaram bastante comprometidos pela enorme dificuldade de
coleta de amostras continuas e representativas das diferentes subcamadas de solo mole.
Com efeito, ainda que utilizando amostradores de parede fina tipo shelby de 75mm de
didmetro e comprimento de 60cm, ocorria o fluxo de material e conseqiiente perda das
amostras coletadas. Neste sentido, os ensaios ficaram limitados a 4 amostras (2 de cada
amostrador), coletadas na regiao do plano médio da camada de solo compressivel e em
ambas as margens da ponte (lados SP e BH). A partir destas amostras, foram realizados
apenas ensaios para determinacio de indices fisicos e ensaios de caracterizacdo (tabela
4.2) e ensaios de adensamento convencional (figuras 4.5 e 4.6), nao sendo executados

nenhum dos ensaios triaxiais CU previstos.

Tabela 4.2 — Valores médios dos parametros geotécnicos da argila mole

Profund. Vsat G, w Wi W, Ip
amostra 3
(m) (kN/m”) - (%) (%) (%) (%)
SP 01 6,5 14,15 2,489 95,00 52,8 46,2 6,6
SP 02 6,3 12,79 2,489 128,55 52,8 46,2 6,6
BH 01 5,5 13,22 2,446 129,65 58,8 43,9 14,9
BH 02 5,3 14,83 2,446 93,01 58,8 43,9 14,9
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Figura 4.5 — Resultados dos ensaios de adensamento convencional com a amostra SP 02
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Figura 4.6— Resultados dos ensaios de adensamento convencional com a amostra BH 02

Estes resultados demonstraram que as amostras sdo de boa qualidade devido ao grau de

amolgamento em torno de 12% e foram determinados para a tensao de interesse da obra.

53



4.4.2 — Ensaios de Campo

Uma énfase especial foi dedicada aos trabalhos de investiga¢do geotécnica de campo, de
forma a identificar e caracterizar adequadamente as condi¢des geotécnicas do solo
compressivel local. Neste sentido, foram realizadas sondagens a percussdao com medidas
de SPT, ensaios dilatométricos, ensaios CPTU e ensaios de palheta. O esquema abaixo

indica a locacgao de todos os ensaios realizados.
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Legenda: SPT1 - Sondagem SP03, 22/04/1992; SPT2- Sondagem SP04, 19/05/1992; SPT3 - Sondagem
SPT, 20/05/1999; DMT 1, DMT 2, DMT 3 e DMT 4 - Ensaio de DMT, 04/11/1998; PA1 e PA2 - Ensaio
de Palheta, 05/11/2002;P1 e P2 - Ensaio de Piezocone, 04/11/2002. (figura sem escala)

Figura 4.7: Esquema geral de locacdo dos pontos de investigacdo geotécnica
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A figura 4.8 apresenta os perfis geotécnicos obtidos com as sondagens a percussdo, com

os correspondentes valores de resisténcia SPT (DER/MG, 1999c).
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Figura 4.8 — Resultados dos ensaios de sondagens SPT

Os resultados das sondagens evidenciam os valores extremamente baixos de resisténcia
do solo compressivel, caracterizado como uma argila organica com espessura média da
ordem de 8,0m e com intercalagdes de areia fina. O solo mole ocorre sobreposto a solos
de alteracdo de granito areno-siltosos, pouco micdceos e medianamente compactos, de
resisténcia crescente com a profundidade. Um solo areno-siltoso de espessura reduzida

constitui o topo do perfil geotécnico local. O N.A. € praticamente aflorante na area.

Ensaios CPTU foram também executados em ambas as margens da ponte e 0s
resultados obtidos estdo indicados nas figuras 4.9 e 4.10. Estes resultados demonstram a
natureza e a elevada compressibilidade do depdsito de argila orgadnica, com lentes de
areia finas e siltes arenosos e resisténcia nao drenada em torno de 20kPa e constante
com a profundidade. Os valores de OCR, em torno de 2, mostram o comportamento

sobreadensado do solo, com sensibilidade varidvel entre 2 e 4.

55



Os ensaios foram executados com piezocone do tipo elétrico com medi¢do das pressdes
através de sensores tipo strain gauges, instalados na ponteira de aco, a qual é cravada

estaticamente no terreno.

Razio de Atrito CPTU-01 Coeficiente de Poropressao CPTU-01
Rf (%) Bq
0 2 4 6 8 10 12 14 02 00 02 04 06 08
0 | | | | n |
2 2
=
4 1 L 4l
g g -
: 6 P 6 | O
5 : =
=t =t —_—
% E =
£ 81 | - 8 =
£ £ e
10 1 i 10 E?’
12 S_fg 10
14 4
Resisténcia ndao drenada - Su CPTU-01 Sensibilidade CPTU-01
St
Su (kPa)
0 2 4 6 8 10
0 10 20 30 40 50 0
0
2 |
2
N ==
g : IR € <E‘_€:
© Y ° 6 p
g o 3 s —
= ‘?‘ 3 'S
S 2 5 3
=) c
< 8 éu 2 8
g °
-9 ' O
z >
10 fz, 10
1q
e .
12 12 —
14 14

56



OCR CPTU 01

Coef. de Empuxo CPTU 01

L
]

OCR K,
0,0 2,0 4,0 6,0 8,0 0,0 0,5 1,0 15
0,0 0
2,0 2
=l =
4,0 == 4 —
=t —
3 fg <
=1 <
60 = 6
T E
2 £
e g
a =%
8,0 8 1
10,0 g 10
~
% ==
12,0 12
Figura 4.9 — Resultados dos ensaios CPTU (lado BH)
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Figura 4.10 - Resultados dos ensaios CPTU (lado SP)
Os resultados foram obtidos através de correlacdes (Schnaid, 2000), a partir dos dados

de resisténcia de ponta, poropressao e resisténcia ao atrito lateral, considerando-se o

parametro NKT de 18, fornecido pelo ensaio de palheta.
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Durante os ensaios de piezocone procedeu-se a execu¢do dos ensaios de dissipacdo da
poropressao gerada durante a cravacdo do mesmo, a fim de determinar o coeficiente de
adensamento horizontal (Cp,) do solo mole local. Este parametro considera a poropressao
inicial e final, o fator tempo em fun¢ao do grau de dissipagdo, o tempo de dissipacdo e o
indice de rigidez do solo (IR=100). Este indice de rigidez € determinado a partir da
relacdo entre o médulo de cisalhamento e a resisténcia ndo drenada do solo (Schnaid,
2000). As figuras 4.11 e 4.12 apresentam as curvas tipicas de dissipacdo de poropressao
obtidas a 8m de profundidade em ambas as margens do Rio dos Peixes, cujos valores de

Cy sdo de 19,2X10'8 m?/s para o lado de BH e de 55,5)(10'8 m?/s para o lado de SP.

Ensaio de Dissipagdo da Poro-Pressdo (lado de BH - 8 m)
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Figura 4.11 — Resultado do ensaio de dissipacdo — lado BH

Ensaio de Dissipagdo da Poro-Pressdo (lado de SP - 8 m)
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Figura 4.12 — Resultado do ensaio de dissipag¢ao — lado SP
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Os ensaios de campo contaram ainda com a execucdo de ensaios de palheta sem
perfuracdo prévia realizados na area dos aterros de encontro em ambas as margens. As
figuras 4.13 e 4.14 apresentam os perfis de resisténcia nao drenada do solo natural e

amolgado, bem como da variag¢ao da sensibilidade com a profundidade.
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Figura 4.14 — Resultado do ensaio de palheta — lado SP

60



Posteriormente a retirada dos aterros, foram realizados ensaios de dilatdmetro em ambas
as margens da ponte com o objetivo de fornecer parametros geotécnicos para a
idealizac@o dos projetos de estabilizacdo e refor¢co. As figuras 4.15 e 4.16 apresentam
resultados dos ensaios DMT a partir das equagdes cldssicas de Marchetti (DNER/IPR,
1990), em termos de perfis de variagdo de S, (resisténcia ndo drenada), OCR (razdo de

sobreadensamento) e M (mddulos edométricos) com a profundidade (DER/MG, 1998c).

DMT 01 DMTO01 DMTO01
S. (kPa) OCR M
0 10 20 30 1,0 2,0 3,0 10 15 20 25 30
2 ! ! 2 2
4
4
3 4 3 3 A
/.,/
<4 4 4
: : :
L
S . 2 =
b=l = =
S5 =5 =5
E = =
° 2 2
& £ £
=% =%
6 - 6 6 -
7 4 7 7
>
8 8 8
DMT 02 DMT 02 DMT 02
S. (kPa) OCR M
0 10 20 30 01 2 3 45 0 51015202530
2 2 2 -
» » /
3 3 3 )
4 ( 4 4 f/
N \ N N K
) » y
= s 5 s 5
=} 1‘ = = K
= = =
2 \ 2 2
S ) S :
a6 < & 6 z & 6 (
7 7 7
I % \0\
8 Y LN P 8 \2

Figura 4.15 — Resultados dos ensaios DMT — lado SP (ensaios DMT 01 e DMT 02)
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Figura 4.16 — Resultados dos ensaios DMT — lado BH (ensaios DMT 03 e DMT 04)

Os valores de resisténcia nao drenada (da ordem de 20kPa) e de sensibilidade (cerca de
3) obtidos nos ensaios de VT e DMT ratificam os valores obtidos previamente. Por
outro lado, os baixos valores dos mddulos de deformacao do ensaio DMT demonstram a
elevada compressibilidade e potenciais recalques expressivos do depdsito. Os valores de
OCR variaram entre 1,5 a 2,5 ao longo da camada, com acréscimos significativos na

camada mais superficial, em funcio das sobrecargas impostas pelos aterros retirados.
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4.5 — Investigacao Geotécnica do Solo dos Aterros

Para os aterros de encontro, foi utilizado um solo residual de granito, obtido de uma
jazida a cerca de 10 km da obra. Foram realizados ensaios de caracterizacdo e
compactacdo deste solo, que foi classificado como uma argila siltosa (solo A-7-5 da
classificacdo HRB com indice de grupo igual a 12, indice de plasticidade de 16%, CBR
igual a 19% e indice de expansido de 0,23%).

A figura 4.17 apresenta uma curva de compactacdo tipica do solo ensaiado, tendo sido
obtidos os valores de Yimax = 15,481<N/m3 e Wor = 24,7%. As especificacdes técnicas de
campo prescreveram camadas compactadas de 0,20m de espessura, com grau de
compactagdo correspondente a 100% da energia de Proctor Normal e desvio de umidade

em relacdo a 6tima entre -2% e +2%.
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Figura 4.17 — Curva e parametros de compactacao do solo dos aterros
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Em face da natureza fortemente compressivel dos solos locais e do histérico dos
problemas ocorridos na ponte sobre o Rio dos Peixes, vdrias alternativas foram
estudadas no sentido de se estabelecer uma solucdo definitiva para a obra. A
possibilidade de remocao total da camada de solo mole foi descartada por ser anti-
econOmica e acarretar elevados impactos ambientais nas vizinhancas. Este aspecto de
natureza ambiental e os problemas oriundos de elevados recalques futuros eliminaram,

inclusive, a hipétese de uma remocao parcial destes solos (DER/MG, 1998c).
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Capitulo 5

Analises Preliminares do Projeto dos Aterros de Encontro — Obra da BR 381

5.1 — Parametros de Projeto

A partir dos resultados dos ensaios de laboratério e, principalmente, da intensa
investigacdo geotécnica desenvolvida no campo, foram estabelecidos os valores de
referéncia para os parametros geotécnicos dos materiais envolvidos no projeto dos
aterros de encontro da ponte sobre o Rio dos Peixes. Estes resultados indicam um
comportamento francamente uniforme da resisténcia ndo drenada do solo mole de
fundagdo com a profundidade, com valor tipicamente em torno de 20kPa e sensibilidade
da ordem de 3. Os valores obtidos também caracterizam uma elevada compressibilidade
do solo mole local, passivel, portanto, de recalques significativos. Os principais

parametros do solo mole local estdo sistematizados na tabela 5.1.

Tabela 5.1 — Parametros geotécnicos do solo mole de fundacao

Local Y S, D G G C, Ch Ce | Cr | Cy |€ocampo
lado | (kN/m’) | (kPa) | (m) | (kPa) | (kPa) | (m%s) | (m%s) - - - -

BH | 1403 | 20 | 8 [22,37 | 40 [155x10°[19,2x10°[1,59[0,16[0,02] 3,2
SP 13,47 | 20 | 8 |[23,06 | 60 [13,4x10°|55,5x10°|2,43(0,17|0,07| 4,0

Para a execucdo dos aterros de encontro de ambas as margens, foram adotados os
parametros obtidos nos ensaios de compactacdo, abordados no capitulo anterior e Indice
de Suporte Califérnia de acordo com a tabela 5.2. Os parametros de resisténcia deste

material também estio indicados na tabela 5.2.

Tabela 5.2 — Pardmetros geotécnicos do solo dos aterros

Ta Wor ISC | EXP | HRB I, Ig ¢’ o H
(kKN/m°) (%) - - - (%) - kPa @) (m)
18,9 24,7 19 0,23 | A-7-5 16 12 10 30 4,5




5.2 — Analises de Estabilidade dos Aterros

Os aterros de encontro foram projetados com alturas finais de 4,5m, a ser executados
apds a construcdo da estrutura da ponte. Tomando-se o trem tipo TB45 como base
(NBR, 1984) para os esforcos oriundos do trafego (somatorio dos efeitos conjugados de
impacto, frenagem, variacoes de temperatura e da acdo do vento), foi considerada uma
sobrecarga correspondente de 20kPa. Com base nos valores dos parametros geotécnicos
obtidos previamente, foram efetuadas as andlises convencionais de estabilidade dos
aterros sobre solos moles, para os casos das secdes longitudinal e transversal, conforme

indicado nas figuras 5.1 e 5.2.
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Figura 5.2 — Secdo transversal dos aterros de encontro
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Adotando-se o programa GeoSlope e o método de Bishop Modificado, foram feitas as
andlises de estabilidade e os valores dos fatores de seguranga obtidos quanto a ruptura
global do aterro foram iguais a 0,97 para a sec@o longitudinal (figura 5.3) e de 1.06
(figura 5.4) para a secdo transversal, ndo satisfazendo assim, as condi¢des de
estabilidade exigidas pelo DNER (DNER, 1998) para aterros de encontro de ponte,

onde os valores dos fatores de seguranca devem ser iguais ou maiores que 1.4.

16

Figura 5.3 — Analises de estabilidade dos aterros de encontro (sec¢do longitudinal)
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Figura 5.4 — Anadlises de estabilidade dos aterros de encontro (sec¢ao transversal)
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De modo a analisar as condi¢des de estabilidade da estrutura, apés o término da
construcdo dos aterros na primeira etapa das obras, foram realizadas andlises
semelhantes, porém desconsiderando-se a acdo da sobrecarga. Para este caso, os fatores
de seguranca obtidos foram de 1,18 para a se¢do longitudinal (figura 5.5) e de 1,30 para

a sec¢do transversal (figura 5.6).

Figura 5.5 — Anélises de estabilidade dos aterros de encontro sem sobrecarga

(secdo longitudinal)

0o 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36 38 40

Figura 5.6 — Andlises de estabilidade dos aterros de encontro sem sobrecarga

(secdo transversal)
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Considerando-se a retirada parcial dos aterros de encontro, apds a confirmagdo dos
movimentos excessivos dos aparelhos de apoio da ponte (capitulo 4), andlises de
estabilidade para ambas as se¢des foram realizadas, de modo a avaliar a influéncia do
efeito provocado pela presenca da camada remanescente de aterro compactado, cuja
altura € de 0,60m. As geometrias para as se¢des estdo definidas conforme as figuras 5.7
e 5.8 e as superficies de ruptura criticas com valores dos fatores de seguranca de 0,96

para a se¢do longitudinal e 1,05 para a secdo transversal (figuras 5.9 e 5.10).
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Figura 5.8 — Secdo transversal dos aterros de encontro com aterro remanescente
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Figura 5.9 — Andlises de estabilidade com aterro remanescente (se¢do longitudinal)
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Figura 5.10 — Andlises de estabilidade com aterro remanescente (secdo transversal)

No caso da se¢do longitudinal, estas andlises comprovaram a condi¢cdo iminente de
instabilizacdo dos aterros de encontro, corroborando os problemas detectados no
histérico da obra. A rigor, ndo ocorreu a ruptura generalizada do talude devido a
presenca das estacas de fundagdo da ponte, que garantiram uma contencdo adicional na
direcdo do eixo da rodovia. No caso da secdo transversal, as condicdes de estabilidade

foram insatisfatorias devido ao fator de seguranca obtido ser menor que 1,4.
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Como andlise complementar, foi verificado o fator de seguranca em relagdo a potencial
expulsdo lateral do solo mole, obtendo-se um valor de 1,05 para ambos os aterros de

encontro da Ponte do Rio dos Peixes, evidenciando também uma condi¢do instavel.

Constata-se, portanto, a necessidade de se proceder a algum processo de estabiliza¢do
ou de reforco do solo mole de fundacdo, mesmo sem a consideracdo dos esforcos
adicionais devido as cargas de servico como carga movel, frenagem e aceleragio,
variagdes de temperatura e vento transversal. Como alternativa possivel em termos da
secdo transversal, analisou-se inicialmente a proposicdo de se adotar bermas de
equilibrio para a estabilizacdo dos aterros. Assim, considerando-se as teorias de
capacidade de carga, a altura mdxima admissivel do aterro seria dada por (coeficiente de

seguranca igual a 1,5):

558,
FS}’at

=3,90m 5.1

adm

Tomando-se o trem tipo TB45 como base (NBR, 1984) e uma sobrecarga de 20kPa para
os esfor¢os oriundos do trafego, o dimensionamento pelo método de Jackobson (1948),
admitindo-se um fator de seguranca de 1,5 contra a ruptura global, resultou em uma
berma de equilibrio com altura de 1,60m e largura de 18,4m, a ser executada com o
mesmo material e nas mesmas condicdes do aterro. Evidentemente, esta berma seria
executada apenas em um dos lados dos aterros, uma vez que a estrada antiga atua como

estrutura de confinamento pré-existente do lado oposto.

Por limitagcdes locais, esta extensdo elevada tornou-se impraticdvel, implicando a
adoc¢do de larguras maximas da berma de equilibrio iguais a 13m e uma altura final de
2,5m, de acordo com o método de Jackobson, para um fator de seguranca adotado de
1,4 (figura 5.11). Neste caso as andlises de estabilidade realizadas pelo programa
GeoSlope resultaram em FS global de 1,24 (figura 5.12). Em relacdo a secdo
longitudinal, a correcdo dos problemas impde a adocdo de outros métodos de
estabilizacdo e/ou reforco, tendo sido considerada a hipétese de utilizacdo de

geossintéticos na base dos aterros (conforme serd apresentado no capitulo 6).
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Figura 5.12 — Superficie de ruptura pelo método de Bishop Modificado (GeoSlope)
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5.3 — Analises de Compressibilidade

As andlises de compressibilidade de solo mole envolvem a determinacdo da magnitude
dos recalques primario e secundario, bem como o tempo de adensamento da camada
compressivel. Também sdo analisados os deslocamentos horizontais deste material.
Como exposto anteriormente, a camada de solo mole possui um valor de OCR variando
entre 1,5 a 2,5, indicando, assim, um solo levemente pré-adensado, de forma que os

recalques primdrios foram determinados a partir da equacao?2.4.

Com base nos parametros geotécnicos do solo mole e do aterro (tabelas 5.1 e 5.2), os
valores dos recalques primarios totais calculados foram de 1,37m para o lado de Belo
Horizonte e de 1,10 m para o lado de Sdo Paulo. O tempo para a evoluciao de 90% dos
recalques da camada foi estimado de acordo com a teoria clissica do adensamento

unidimensional de Terzaghi, obtendo-se periodos de 34 e de 40 meses, respectivamente.

Os recalques secunddrios foram estimados nos valores de 1,73m (lado SP) e 0,50m
(lado BH), através das andlises elaboradas por Bjerrum (1972) e modeladas por Ladd et
al (1977). Estes resultados consideram que o recalque secunddrio ocorre conjuntamente

com o adensamento primario, sendo obtido através da equacdo 2.7.

Estes valores e estes tempos de adensamento sdo completamente incompativeis com a
natureza e o cronograma das obras exigindo, portanto, a adocdo de mecanismos de
reducdo e aceleracdo dos recalques previamente a condi¢do operacional da rodovia,
onde a opcdo de drenos verticais pré-fabricados parece ser a alternativa mais adequada,
em fun¢do do processo executivo, de tecnologia e dos custos, para se obter um grau de

adensamento substancial em tempo hébil.

5.4 — Analises dos Esforc¢os Induzidos na Fundacao da Ponte

O estudo dos deslocamentos horizontais dos solos moles estd relacionado a magnitude e

a influéncia dos esforcos atuantes sobre as estruturas presentes neste campo de

deslocamentos. Uma andlise preliminar (Tchebotarioff, 1970 e Marche e Lacroix,1972)
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permite a correlacdo entre a altura maxima do aterro e a resisténcia ndo drenada do solo

mole de fundagdo, de forma a se evitar efeitos significativos sobre as estruturas:

Hy =08 =30 (5.4)

at

Sendo a altura do aterro de 4,5m, prevé-se, portanto, que os esforcos induzidos pelo
movimento de solifluxdo do solo mole sobre as estruturas adjacentes podem
comprometer a estabilidade da ponte. Este fato implica a necessidade de ser realizada
uma andlise criteriosa e rigorosa do fendmeno, que envolve o estudo das tensdes e das
deformacdes do aterro sobre o solo mole, a determinacdo do campo de deslocamentos e

a absorc¢do das tensoes laterais pelas estacas.

Tendo em vista os deslocamentos horizontais ocorridos anteriormente a esta andlise nas
fundacdes dos aterros de encontro da Ponte sobre o Rio dos Peixes e a movimentagao
dos pilares de sustentacdo devido ao movimento das estacas, foram verificadas as
condi¢cdes de resisténcia e integridade das mesmas, através de simulagdo numérica,
adotando o modelo estrutural indicado na figura 5.13a, considerando a superposi¢ao dos
esfor¢os devido as cargas de servico e as solicitagdes devido as deformagdes do solo

(COESP, 1999)

Com a retirada dos aterros de encontro, ocorreu uma tendéncia de retorno da estrutura a
posicdo original, com um deslocamento final remanescente de 1,5 cm. Nestas
condi¢des, 0 momento fletor maximo sobre as estacas de fundagdo foi de 32,93 kNm a
uma profundidade de 11m (tabela 5.3). Tais esforcos implicariam na ado¢do de uma
armadura minima para as estacas, inferior a 6016 que corresponde a armadura de

projeto, caracterizando assim, o ndo comprometimento estrutural das mesmas.

Entretanto, considerando-se o deslocamento horizontal maximo induzido no aparelho de
apoio, que chegou a 6,1cm, o momento fletor maximo aplicado as estacas foi de 131,70
kNm (tabela 5.3). Por outro lado, a condi¢do mais critica de carregamento para as

fundacdes da ponte envolve os esfor¢os impostos pelas cargas de servico (permanentes
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e moveis) para um deslocamento horizontal pré-existente de 1,5cm (deslocamento
residual pos retirada dos aterros). Neste caso, 0 momento fletor maximo seria de 144,63
kNm (para uma carga total de 1003,7 kN) e ocorreria a uma profundidade de 12m

(figura 5.13b).

Estes valores resultam em uma armadura dada por 10025, portanto, superior a armadura
adotada para as estacas Franki pré-existentes (6¢16), o que implica na exigéncia de
refor¢o das fundagdes da ponte. Logo a solugdo proposta para os aterros de encontro

deve incorporar também obras de refor¢o para as estacas Franki das fundagdes da ponte.

d=1,5

~—

Momento fletor total (kNm)

A\

-150 -100 -50 0 50 100 150

/
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[«
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B N

profundidade (m)

mot —

(a) (b)

Figura 5.13 — Modelo estrutural e distribuicio dos momentos ao longo das estacas

75



Tabela 5.3 — Momentos fletores atuantes nas estacas

Profundidade Momento | Momento | Momento | Momento
d=6,1cm | d=1,5cm | esf. hor. total
(m) (kNm) (kNm) (kNm) (kNm)
A) (B) © D) (C+D)
0 28,48 7,12 120,50 127,62
1 39,96 9,99 95,22 105,21
2 87,19 21,80 71,33 93,13
3 113,20 28,30 48,70 77,00
4 118,50 29,63 27,22 56,85
5 105,70 26,43 6,76 33,19
6 77,65 19,41 -12,82 6,59
7 37,53 9,38 -31,66 -22,28
8 -11,69 -2,92 -49,90 -52,82
9 -66,97 -16,74 -67,67 -84,41
10 -125,30 -31,33 -85,08 -116,41
11 -131,70 -32,93 -102,26 -135,19
12 -101,40 -25,35 -119,28 -144,63
13 -63,57 -15,89 -112,73 -128,62
14 -32,36 -8,09 -81,84 -89,93
15 -12,01 -3,00 -48,69 -51,69
16 -1,64 -0,41 -23,11 -23,52
17 1,65 0,41 -7,36 -6,95
18 1,15 0,29 0,01 0,30
19 0,00 0,00 1,79 1,79
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Capitulo 6

Projeto e Execucao das Estruturas de Reforco e Estabilizaciao — Obra da BR 381

6.1 — Introducao

Com base nas andlises preliminares, optou-se por um projeto de aterros de encontro da
ponte sobre o Rio dos Peixes compreendendo o refor¢o das fundagdes da ponte por
estacas-raiz, o reforco do aterro com geogrelhas e a estabilizacdo do solo mole com a
utilizacdo de drenos verticais sintéticos, contemplando as seguintes metodologias

(DER/MG 1999a, 1999b):

¢ reforco em estacas-raiz nas fundagdes da ponte;

e drenos verticais sintéticos (drenos pré-fabricados) no solo mole de fundagdo;
e colchio drenante sobre o terreno natural;

e aterros refor¢cados com geogrelhas na base;

¢ Dbermas de equilibrio.

Neste capitulo, sdo apresentados os principais critérios de projeto e as metodologias
construtivas adotadas na implanta¢do destas estruturas. Os resultados das andlises de
estabilidade e de compressibilidade, bem como os decorrentes da evolugdo dos

recalques dos aterros no periodo pds-construg¢do sdo abordados no capitulo seguinte.

6.2 — Reforco das Fundacoes da Ponte com Estacas-Raiz

O primeiro estdgio da reestruturagdo da obra consistiu na execucdo dos reforcos da
fundacdo da ponte com estacas-raiz, de forma a corrigir os problemas estruturais
anteriormente detectados, visando aumentar a rigidez estrutural da ponte e limitar os
deslocamentos futuros induzidos pela eventual movimentagao dos solos de fundagdo.
Para tal, foram utilizadas estacas-raiz inclinadas e com armadura periférica, de forma a

resistir a esfor¢cos horizontais significativos € minimizar os deslocamentos futuros.



Esta técnica foi adotada em fun¢do principalmente da necessidade de refor¢o das
fundagdes pré-existentes e da restricdo das dreas de trabalho disponiveis. Estes
elementos sao facilmente executados, tanto na dire¢ao vertical quanto inclinados, sendo
constituidas basicamente de argamassa composta por cimento e areia. Em funcdo da
elevada magnitude dos momentos fletores verificada na reavaliacio do comportamento
estrutural das estacas Franki, o projeto do reforco destas fundacdes contemplou a
execu¢ao de um conjunto de 4 estacas-raiz para cada bloco, totalizando 16 elementos de
reforco, com inclinacdo de 15° (figura 6.1) e capacidade de carga nominal de 90tf.

Prescreveu-se ainda que a associacdo do refor¢co a estrutura deveria ser feita pela

implantacdo de um bloco de encamisamento em concreto protendido.

ila
1,0m prar
/ 7 bloco existente

bloco de
encamisamento
1,0m

estacas-raiz, estacas-raiz
¢ 30 cm ¢ 30 cm

estacas Franki

Figura 6.1 — Arranjo estrutural das estacas-raiz de reforco das fundacoes

As estacas-raiz foram projetadas com base em metodologias convencionalmente
adotadas para este tipo de fundagdo, visando proporcionar uma significativa
redistribuicdo de tensdes em profundidade e adotando-se cuidados especificos nos
critérios para locac@o e sobreposicao das armaduras periféricas. As fases de operagdao
foram iniciadas com a locacdo topogréfica dos furos e a perfuragdo até as respectivas
cotas de projeto (20m em média). A escavacdo dos furos, externas aos blocos existentes
e com diametro de 30cm, utilizou lama bentonitica como suporte para as paredes do
furo (foto 1), cuja propriedade fundamental refere-se a tixotropia e a caracteristica deste
material de gerar a formacdo de uma pelicula que impede a passagem de 4gua e mantém

as particulas menores de solo em suspensao.
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Foto 1 — Perfuracgdo das estacas-raiz com uso de lama bentonitica

A seguir, o processo executivo consistiu na insercao da armadura, composta por trés
conjuntos de 8 barras de aco com ¢ de 25mm e comprimento de 4m, com sobreposi¢cdo
de 1,2m na emenda destes conjuntos (foto 2a). A inje¢do de argamassa foi processada
através de um tubo introduzido no fuste até o fundo da escavacgdo (foto 2b), aplicando-

se ar comprimido com pressdo varidvel entre 0,1MPa e 0,4 MPa.

(a)

Foto 2 - Inser¢@o da armadura e concretagem das estacas-raiz
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Ap0s a cura do concreto dos fustes das estacas, procedeu-se ao arrasamento das mesmas
(foto 3a), mantendo sua superficie lisa e limpa para a realizacdo posterior do ensaio
PIT-Pile Integrity Testing. Em todos os casos, verificou-se a adequabilidade das
metodologias construtivas e a integridade geral das estacas (DER, 2003). Em seguida,
foi executado o bloco de encamisamento (foto 3b), com dimensodes de 1,0m de largura e
1,0m de espessura e circunscrito ao bloco original.

Como etapa complementar destes servigos, procedeu-se a protensdo dos blocos de
concreto armado de coroamento e solidarizacdo dos dois tipos de fundag¢do da ponte
(fck de 40 MPa) com macacos hidraulicos. Os esfor¢os foram aplicados a partir de
cargas iniciais de 560 kN, através de 4 cabos de 12,5mm de didmetro e 6,10m de
comprimento incorporados em bainhas corrugadas no interior do bloco, em nimero de 4
e com 45mm de diametro. As estacas de refor¢o contribuem adicionalmente para a

melhoria da estabilidade global dos aterros de encontro (capitulo 7).

Cota de
arrasame

(b)

Foto 3 - Cota de arrasamento e bloco de encamisamento das estacas-raiz
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6.3 — Concepcao e Modelo Estrutural do Projeto dos Aterros de Encontro

O projeto dos aterros de encontro da ponte sobre o Rio dos Peixes contemplou a
conjugacao do reforco das bases dos aterros com geogrelhas e a execucao de bermas de
equilibrio com a estabilizacio do solo compressivel local com drenos verticais

sintéticos, em um arranjo estrutural conforme indicado nas figuras 6.2 ¢ 6.3 (DER/MG,

19994d).
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(ESC.  1:200)
ATERRQ
777777777777 S eyt g SO A e S e S S S B ot e
5RO OU (S T 6 OO I I
SSURA 0.20m I
CEOGRELHAS R
e
COLCHAO DE| ARE] L
ESPESSURA [0,30m [ e o | o
25,00m A S
COLCHAQ DRENANTE (SAIBRO OU/AREIA)
ESPESSURA 0,60m
30,00m

DRENOS FIBROQUIMICOS

Figura 6.2 — Projeto de Estabilizacio e Reforco dos Aterros de Encontro (DER, 1999d)
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Figura 6.3 — Projeto de Estabilizacio e Reforco dos Aterros de Encontro (DER, 1999d)
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6.3.1 — Estabilizacao dos Solos Moles de Fundacao

No projeto, o controle do adensamento e dos recalques acentuados previstos para o solo
compressivel local foi considerado em termos de uma malha de drenos sintéticos
verticais, numa drea de 25m x 18m, delimitada pelos off sets dos aterros de encontro,

dispostos em malha triangular, com espacamentos de 1,50m e comprimentos de 10,5m.

Em andlises de compressibilidade feitas anteriormente ao processo executivo pela
empresa responsavel pela obra, o arranjo proposto resultou em prazos ainda muito
inadequados para uma sensivel mobilizacdo dos recalques previstos, implicando o
comprometimento do cronograma estipulado para a execu¢@o das obras e liberacdo da
pista ao trafego. Assim, alterou-se a configuragado inicial do projeto para um arranjo em

malha triangular com espacamentos de 1,0m (DER/MG, 2002).

Os drenos verticais sintéticos usados foram do tipo composto por um niicleo maledvel
de polietileno, envolto por um filtro de polipropileno (figura 6.4), com espessura de
Smm, largura de 100mm e gramatura de 100 g/mz. As propriedades mecanicas estao

dadas na tabela 6.1 (Perboni ¢ Gomes, 2003).

wou_o Lo d Rt N N
L Manta nZo tecida Perfil de Polietileno ou Polipropileno

Figura 6.4 — Perfil do dreno vertical sintético

Tabela 6.1 — Propriedades mecénicas do dreno vertical sintético

Propriedades mecanicas Unidades Valor médio Norma

Capacidade de Descarga 3

10-6 m”/ 70 ISO 12958/99
(200 kPa; i =0,5) * me
Capacidade de Descarga 3

10-6 m”/ 50 ISO 12958/99
(360 kPa; i = 0,5) * me
Abertura de Filtragcio 10°m <75 NFG 38017
Resisténcia a Tragao kN 3 NBR 12824
Elongacdo na Ruptura % 70 NBR 12824
Elongacdo com 0,5 kN % 6 NBR 12824

* amostra de 10cm x 5 cm ensaiada entre espumas de borracha para simular efeitos de solo mole
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Na superficie do terreno e abrangendo uma drea de 30,0m x 30,0m, envoltéria daquela
destinada a malha dos drenos sintéticos, foi prevista a execu¢do de um colchdo drenante
com declividade de 1% e constituido por uma camada de 0,60m de saibro, material de
alteracdo de granito e uma camada superior de 0,15m de areia aluvionar. A captagdo
final das dguas percoladas foi prevista na forma de uma vala drenante lateral ao colchdo

drenante e a 0,30m de profundidade abaixo do nivel de base do mesmo.

Os drenos foram cravados a partir desta plataforma de trabalho, sendo seccionados a
0,20m acima da mesma. O sistema de instalacdo dos drenos foi feito através da cravacao
estitica de uma guia metdlica fechada (mandril), movimentada ao longo de uma lanca

instalada sobre um guindaste (fotos 4a e 4b).

(b)

Foto 4 — Esquema de cravacdo dos drenos verticais sintéticos

A darea de implantac@o dos drenos (foto 5), da ordem de 450m?, compreendeu um total
de 551 drenos cravados em cada margem do Rio dos Peixes, com comprimento médio
de cerca de 10,5m, totalizando aproximadamente 5775m de drenos cravados no solo

mole de fundacdo.

83



Na sua extremidade inferior, as fitas foram conectadas a uma chapa de ferro ou ancora
(foto 6a), de modo a garantir a introducao dos drenos e sua perfeita fixacao no substrato
mais resistente, bem como impedir que o dreno se soltasse durante a retirada do
mandril. A foto 6b mostra em detalhe a emenda feita entre os rolos, em continuidade as
tiras, sem perda de material. Durante o processo executivo, ocorreu circunstancialmente
a perda da ancoragem da ancora no terreno subjacente, voltando o dreno a superficie
juntamente com o mandril, com solo mole agregado em seu interior (foto 7). Nesta
condi¢do, a parte danificada do dreno era retirada e a haste era deslocada de alguns

centimetros da locacdo inicial para uma nova cravacao.

Foto 6 — Detalhes do mandril e da emenda entre os rolos de drenos
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Foto 7 — Detalhe da perda de ancoragem do dreno no terreno subjacente

6.3.2 — Reforco dos Aterros de Encontro com Geogrelhas

Sobre a camada de areia superficial do colchdo drenante, especificou-se a locacdo de
uma primeira geogrelha de reforco, a qual deveria ser posicionada de modo a absorver
os maiores esforcos na direcdo longitudinal dos aterros. Na seqiiéncia, o arranjo foi
especificado da seguinte forma: uma camada de areia com 0,15m de espessura, seguida
pela instalacdo de uma segunda geogrelha e, complementando o perfil do sistema de
drenagem e refor¢o, uma nova camada de saibro, com 0,20m de espessura, com a
finalidade de proteger as geogrelhas do trifego de mdquinas e outros equipamentos

(DER/MG, 1999a, 1999b).

As geogrelhas utilizadas neste projeto sdo constituidas de filamentos continuos de
poliéster e com revestimento de polietileno de alta densidade. As caracteristicas técnicas

mais relevantes das geogrelhas utilizadas sdo as seguintes:

- Comprimento/Largura das bobinas: 50m/3,9m;

- Espessura: 1,3 mm;

- Gramatura: 760 g/mZ;

- Resisténcia a trag@o longitudinal: 200 kN/m;

- Resisténcia a tragdo transversal: 15 kN/m;

- Deformacao longitudinal na carga maxima: 12%;

- Resisténcia admissivel longitudinal (longo prazo): 118 kN/m.
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Como exposto, foram adotados refor¢os uniaxiais com resisténcias nominais de 200
kN/m na dire¢@o longitudinal e 15 kN/m na direcdo transversal. A primeira camada de
geogrelha, assente sobre os drenos verticais (foto 8), foi posicionada no campo de modo
a coincidir a maior resisténcia a tracdo com a dire¢do do eixo do aterro (extensdo de

30m na direcdo longitudinal e 18m na direcdo transversal).

Foto 8 — Colocacao da primeira camada de geogrelha sobre o colchdo drenante

O comprimento total da bobina era de 50m, com largura de 3,9m, fazendo-se
necessdrio, desta forma, alguns cortes e emendas por sobreposicdo em ambas as
direcOes. Para a secdo transversal, as sobreposi¢des foram de 0,30m, enquanto que, para

a secdo longitudinal, foram de 1,5m (foto 9).

~

Foto 9 — Detalhes das emendas por sobreposicao das geogrelhas
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Sobre esta primeira camada de reforco, foi colocada uma camada de areia aluvionar
com espessura também de 0,15m, que serviu, entdo de base para o lancamento de uma
segunda camada de reforco, representado por uma geogrelha de mesma natureza e
instalada com as mesmas disposicdes construtivas adotadas para a primeira. Em
seguida, sobre este segundo reforco, fez-se o langcamento de uma camada adicional de
0,20m de saibro, a fim de proporcionar plataforma de trabalho e garantir a integridade
das geogrelhas durante a deposi¢ao do material de aterro, face aos esfor¢os oriundos do

trafego de maquinas pesadas sobre as mesmas.

Os aterros de encontro foram projetados com alturas finais de 4,5m, sendo 1,1m
correspondente ao colchdo drenante tipo sanduiche e as duas camadas de geogrelhas e
3,4m a execugdo do aterro compactado em trés etapas distintas (figura 6.5), sendo os
dois primeiros estdgios de 1,2 m e um complemento de 1,0m, adotando-se intervalos de
15 dias entre eles para se garantir uma significativa dissipacdo das poropressoes
impostas pelos carregamentos sucessivos. Para a protecdo dos taludes o projeto

prescreve a execugdo de revestimento vegetal ou enrocamento.

aterro

camadas compactadas

pista existente

colchdo drenante

drenos verticais

Figura 6.5 — Concepg¢do do aterro compactado por etapas

No campo, os aterros foram iniciados (julho/2002) préximos aos encontros da ponte,
progredindo em dire¢do oposta aos mesmos. Devido a presenca da parcela de aterro
remanescente da etapa anterior, com espessura de 0,60m e ao colchdo drenante, o aterro
compactado passou a ter uma altura de 2,9m, sendo compactado em duas camadas,
cujas alturas corresponderam a 1,5m (foto 10) e 1,4m respectivamente, adaptando-se as

especificagdes originais de projeto.
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Foto 10 — Primeira etapa do aterro compactado sobre o colchdo drenante (lado SP)

A segunda etapa do aterro compactado foi executada em setembro/2002, ap6s o periodo
necessdrio para a dissipacdo dos excessos de poropressdo gerados pelo carregamento da
etapa anterior, durante o qual procedeu-se a0 monitoramento dos recalques da camada
compressivel. Concomitantemente a segunda etapa de alteamento do aterro, executou-se
a berma de equilibrio em ambos os lados (foto 11), sob as mesmas condi¢des de

compacta¢do do aterro. A obra final foi liberada para o trifego em dezembro/2002.

Foto 11 — Ponte sobre o Rio dos Peixes em trafego livre

Também em dezembro/2002 foram realizados, sobre a plataforma das bermas de
equilibrio, os ensaios de cone com dissipacdo de poropressdo (CPTU) e os ensaios de

palheta (vane test), utilizados neste trabalho (foto 12).
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Foto 12— Execucdo dos ensaios CPTU e Vane Test sobre a plataforma da berma
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Capitulo 7

Analises de Estabilidade e de Compressibilidade dos Aterros de Encontro com

Utilizacao de Geossintéticos — Obra da BR 381

7.1 — Introducao

Neste capitulo, sdo apresentadas as andlises de estabilidade do aterro reforcado e as
andlises de compressibilidade do solo compressivel local, com base em procedimentos

especificos de projeto e considerando-se as condi¢des reais de execugao no campo.

Para as andlises de estabilidade dos aterros refor¢ados, foi utilizado o programa
comercial GGU - Stability, versao 6.11, desenvolvido na Alemanha e comercializado
pela GGU — Gesellschaft fiir Grundbau und Umwelttechnik. Este software executa as
andlises de estruturas reforcadas com base nas teorias de equilibrio limite, considerando
nao apenas os casos de estabilidade de taludes de aterros reforcados com geossintéticos,

mas também os casos de solos atirantados e solos grampeados.

Para as condicdes de compressibilidade, os estudos basearam-se nas andlises acopladas
da teoria classica do adensamento unidimensional de Terzaghi (drenagem vertical) e da
teoria do adensamento radial, desenvolvida por Barron (Barron, 1948). Importantes
aspectos incorporados nestas andlises referiram-se aos efeitos especificos do
amolgamento provocado pela instalacdo dos drenos verticais (Indraratna e Redana,
1998) e a influéncia da capacidade de descarga dos mesmos durante o adensamento
(Rodrigues, 1998). Por outro lado, fez-se também uma avaliagdo preliminar das
deformacdes resultantes dos fendmenos de compressdao secunddria, potencialmente

significativos em depdsitos desta natureza (Sampaio Junior et. al, 2002).

Em funcdo destas andlises e dos procedimentos adotados em campo, constatou-se a
necessidade de observacdes adicionais e do monitoramento dos deslocamentos
horizontais e verticais dos aterros, sendo, entdo, enfatizados estes aspectos em item

especifico e apresentados alguns resultados iniciais dos deslocamentos observados.



7.2 — Analises de Estabilidade dos Aterros Reforcados

Embora tenham sido adotadas outras metodologias de andlise (programas GeoSlope,
ReSlope, etc) optou-se pelo programa GGU — Stability nas andlises finais pelas suas
caracteristicas de representacdo de diferentes configuracdes geométricas e de sistemas
de distribui¢do de sobrecargas, pontuais ou uniformemente distribuidas. Este aspecto foi
particularmente importante na representatividade do arranjo em termos da geometria

tipo sanduiche do colchdo drenante implantado na base dos aterros.

Adicionalmente, o programa permite a adocdo de diferentes parametros geotécnicos
para as multiplas camadas do arranjo, a defini¢do livre da posic@o da linha fredtica e do
regime de fluxo, diferentes métodos de andlise da estabilidade e variadas geometrias

das superficies de ruptura.

7.2.1 — Parametros e Critérios de Projeto

A avaliacdo do projeto do aterro reforcado consistiu no dimensionamento da estrutura a
partir dos pardmetros geotécnicos dos materiais envolvidos, dos critérios especificos de
projeto, dos fatores de seguranca e das caracteristicas dos refor¢os aplicados. Dentre
estes parametros, os coeficientes de interacdo da interface solo-refor¢o, definidos
através de ensaios especiais de laboratdrio, constituem-se em um importante aspecto na

formulacao do problema (Gomes, 1993a; Martins, 2000).

Para estruturas reforcadas deve-se adotar, ainda, fatores de redugdo devido aos efeitos
provocados por danos durante a instalagdo e durante a vida util da obra e devido aos
efeitos provocados pela fluéncia do material empregado (Gomes e Martins, 2003). Estes
valores variam dentro de faixas tipicas para cada tipo de reforco, dependendo do
polimero-base (tabela 7.1) e sdo utilizados para a determinacdo dos valores de projeto

para a resisténcia a tracao dos geossintéticos adotados (Elias e Christopher, 1997).

Os valores tipicos indicados na tabela 7.1 sdo aplicdveis aos casos para os quais se tem

um adequado controle de qualidade no processo executivo e em situagdes onde o
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ambiente ndo seja francamente agressivo as propriedades dos geossintéticos, condicdes

admitidas para o caso da obra da ponte sobre o Rio dos Peixes.

Tabela 7.1 — Fatores de reducao para o célculo da resisténcia a tragdo de projeto (Elias e

Christopher, 1997)

Tipo de fim £y f
polimero (instalacdo) |(durabilidade)| (fluéncia)
Poliéster 1,05a3,0 1,1a2,0 2,0a25
Polipropileno | 1,05 a 3,0 1,1a2,0 4,0a5.,0
Polietileno 1,05a3,0 1,1a2,0 2,5a5,0
Valores tipicos| 1,05a 1,5 1,05al,5 1,5a3,0

Em funcdo da natureza dos elementos de reforco, foram estabelecidos os parametros
para as andlises de estabilidade dos aterros para ambas as margens (lados de BH e SP),
referentes as propriedades geotécnicas do solo de fundacdo e do material de aterro
(tabela 7.2) e aos fatores de reducdo e coeficientes de interagdo da estrutura (tabela 7.3).
De acordo com as proprias prescrigdes do DNER, um valor minimo de 1,4 foi adotado
para os fatores de seguranca correspondentes as diferentes andlises deste tipo de
estrutura (DNER, 1998).

Tabela 7.2 — Propriedades geotécnicas dos solos de fundagao e aterro

. c Su 0 Y
Material
ateta (kPa) (kPa) ©) (KN/m®)
Solo de Aterro 10 - 30 18,9
Solo de Fundagao - 20 0 13,5

Tabela 7.3 — Pardmetros adotados para o projeto dos aterros reforcados de encontro

Fatores de Reducio

Devido a danos de instalagio 1,15
Durabilidade 1,10
Fluéncia 2,00
Coeficientes de Interacdo
Ao arrancamento (solo refor¢cado) 0,8
Ao arrancamento (solo de fundacgao) 0,8
Deslizamento direto (ao longo do solo refor¢cado) 0,7
Deslizamento direto (ao longo do solo de fundacio), 0,7
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7.2.2 — Resultados das Analises de Estabilidade

Em conformidade com os parametros e critérios de projeto definidos anteriormente, os
resultados das andlises de estabilidade (métodos de Bishop Modificado e Janbu)
estabeleceram o arranjo estrutural do aterro reforcado, através da determinacdo do
nimero de camadas de reforco e das resisténcias a tragdo requeridas em cada elemento

para a condi¢do de projeto e para a situacao de campo.

Na concepcao do projeto, os reforcos foram definidos a partir de vdrias tentativas,
adotando-se geogrelhas biaxiais ou uniaxiais, com diferentes resisténcias a tragdo,
posicionadas sobre uma camada de areia de 0,20m (colchdo drenante) assente sobre a

camada de 60cm de aterro remanescente.

Uma primeira andlise buscou alcangcar uma configuracdo adequada e um fator de
seguranca dentro dos padrdes normativos para a direcdo longitudinal, considerando-se
geogrelhas biaxiais com resisténcia a tracdo de 200kN/m e 300kN/m. Os resultados,

apresentados na figura 7.1, indicaram baixos fatores de seguranga, em ambos 0s casos.

Relacio entre o n° de reforcos e FS

H
B
-

1,10 > o /

—
o
W

fator de seguranca
pr

—
[
(=]

n° de reforco
—8— Tméx = 200kN/m —#— Tmax = 300kN/m

Figura 7.1 — Relacao entre o niimero de refor¢os e o FS para geogrelhas biaxiais de

resisténcia a tracdo de 200kN/m e 300kN/m
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Assim, a estabilidade da estrutura reforcada imp0s a utilizagdo de geogrelhas de maior
resisténcia a tracdo, de modo que o arranjo ficasse compativel com a natureza da obra.
Numa anélise preliminar, onde o nimero de refor¢os ficou limitado a quatro camadas,
os fatores de segurancga, referentes a cada geogrelha especificada, variaram de acordo

com os resultados da figura 7.2.

Relacao entre a resisténcia a tracdo e FS

1,45

1,40 4
1,35 4

s

g 130

a 1,25 1

& 1,20 /

7]

g LIS

5 1,10

N

S 1,051

1,00 : : ‘ ‘
0 100 200 300 400 500 600 700
T sy (KN/m)

‘ —e— 4 camadas de reforco

Figura 7.2 — Relacdo entre Ty (kN/m) e FS para 4 geogrelhas na dire¢do longitudinal

Considerando-se que o fator de seguranga minimo de 1,4 foi obtido para quatro camadas
de geogrelhas com resisténcia a tracdo nominal de 650kN/m, outras andlises foram,
entdo, realizadas com a finalidade de minimizar o nimero de reforcos a partir de
geogrelhas biaxiais de 800kN/m e uniaxiais de 1200kN/m (tabela 7.4). As superficies de
ruptura, obtidas pelo método de Bishop Modificado e pelo método de Janbu, estdo
indicadas nas figuras 7.3 a 7.8. A resisténcia a tragdo de projeto (Tprj) € a relacdo entre

a resisténcia a tragdo nominal (Ty,4x) € o0 produto dos fatores de reducdo.

Tabela 7.4 — Resultados das andlises de estabilidade para a se¢@o longitudinal

0 . Tproj T s Fator de seguranca
n° refor¢o tipo
(kN/m) (kN/m) BS Janbu
4 biaxial 256,92 650,0 1,40 1,76
3 biaxial 316,20 800,0 1,39 1,55
2 uniaxial 474,31 1200,0 1,40 1,44




i . Soil [} c v PW Designation
Initial calculation data C_J 30.00 1000 1890 0.00 aterro
15 Nmin = 1.40 I 30.00 10.00 21.00 0.00 aterro remanescente
I  0.00 2000 13.50 0.00 argila organica
Xm = 3.61m
ym =3.556m
R=1152m Fator de Seguranga Global = 1,40
Longitudinal -4x geogrelha Tproj=256,92kN/m
0~ : posicdo 12 geogrelha = 0,80m (Sv = 0,20m)

Figura 7.3 — Superficie de ruptura pelo método de Bishop Modificado (650kN/m)

", . Soil [} c Y PW  Designation
Initial calculation data C_J 3000 10.00 18.90 000 aterro
15— | Mmin=1.39 I 3000 10.00 21.00 0.0 aterroremanescente
[ 000 20.00 13.50 0.00 argila organica
Xm=3.61m
Ym=3.55m
R=1152m Fator_ delSeguran(;a Global = 1,39
Longitudinal -3x geogrelha Tproj=316,2kN/m
- posicao 1° geogrelha = 0,80m (Sv = 0,20m)

51 pv= ?0.00

Figura 7.4 — Superficie de ruptura pelo método de Bishop Modificado (800kN/m)
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. . Soil ) c v PW Designation
Initial calculation data [ 3000 10.00 18.90 0.00 aterro
15 | N =1.40 B 3000 10.00 21.00 0.00 aterro remanescente
== 000 20.00 13.50 0.00 argilaorgéanica
Xm = 3.61m
Ym =3.55m
R=1152m Fator de Seguranca Global = 1,4
g Longitudinal -2x geogrelha Tproj=474,31kN/m
0= \ posicdao 12 geogrelha = 0,80m (Sv = 0,20m)

Figura 7.5 — Superficie de ruptura pelo método de Bishop Modificado (1200kN/m)

e . Soil © c v PW  Designation
Initial calculation data 1 3000 10.00 1890 0.00 aterro
15 - Gleitkdmper 4:n =1.76 I 3000 10.00 21.00 0.00 aterroremanescente
[ 000 20.00 1350 0.00 argila organica

Fator de Segurancga Global = 1,76
Longitudinal -4x geogrelha Tproj=256,92kN/m
10 = posicdo 12 geogrelha = 0,80m (Sv = 0,20m)

T
| I R

Figura 7.6 — Superficie de ruptura pelo método de Janbu (650kN/m)
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Initial calculation data

Soil [} c v PW Designation
[ 30.00 10.00 1890 0.00 aterro
I 3000 10.00 21.00 0.00 aterro remanescente

15 Gleitkorper 4:m = 1.55 ! jaad
[ 0.00 20.00 1350 0.00 argila organica
Fator de Seguranga Global = 1,55
Longitudinal -3x geogrelha Tproj=316,2kN/m
10 posi¢do 12 geogrelha = 0,80m (Sv = 0,20m)
5
0
-5
-10
1 1 1 1 1 1 1 1 1
-15 10 -5 0 5 10 15 20 25 30
Figura 7.7 — Superficie de ruptura pelo método de Janbu (800kN/m)
Soil PW  Designati
Initial calculation data " 3000 1000 1890 000 aterro
15 Gleitkdrper 5: m = 1.44 Bl 3000 10.00 21.00 0.0 aterroremanescente
[ 000 20.00 13.50 0.00 argila organica
Fator de Seguranca Global = 1,44
Longitudinal -2x geogrelha Tproj=474,31kN/m
10 posicdo 1° geogrelha = 0,80m (Sv = 0,20m)
5
0
-5
-10

-10 -5 0 5

15 20 25 30

Figura 7.8 — Superficie de ruptura pelo método de Janbu (1200kN/m)
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Analogamente, procedeu-se em relacdo as andlises de estabilidade para a secdo
transversal, considerando-se a aplicacdo dos reforcos biaxiais de 650kN/m e 800kN/m
na mesma posi¢do e uniaxiais de 1200 kN/m, cuja primeira camada estaria posicionada
entre as camadas dispostas na dire¢do longitudinal e com a segunda camada espacgada de
0,20m em relacao a primeira. Neste caso, as andlises de projeto contemplaram a se¢ao
transversal sem a presenca da berma de equilibrio, sendo os resultados fornecidos pela
tabela 7.5 e as superficies de ruptura, obtidas pelos métodos de Bishop Modificado e de

Janbu, indicadas nas figuras 7.9 a 7.14.

Tabela 7.5 — Resultados das anédlises de estabilidade para a sec¢do transversal

1° reforco tivo Toro Trnix Fator de seguranga
¢ P Nm) | (kN/m) BS Janbu
4 biaxial 256,92 650,0 1,43 1,46
3 biaxial 316,20 800,0 1,42 1,43
2 uniaxial 474,31 1200,0 1,44 1,41
“r MNmin = 1.43 Soil [ c Y PW Designation
L | xm=393m mmm 3000 1000 2100 000 aerroremanescents
N Ym=321m I 000 2000 13.50 0.00 solo de fundagdo
Wl R=11.04m

Fator de seguranca global=1,43
Transversal-4x geogrelha Tproj.=256,92 kN/m
Posicao 12 geogrelha=0,8m (Sv=0,20m)

Figura 7.9 — Superficie de ruptura pelo método de Bishop Modificado (650kN/m) se¢dao

transversal
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“wr Nmin = 1.42 Soil c PW Designation
X =3.93m 1 30.00 10.00 18.90 0.00 aterro
12 m =2 I 30.00 10.00 21.00 0.00 aterro remanescente
ym =3.21'm [ 0.00 20.00 13.50 0.00 solo defundagao
Wk R=11.04m
Fator de seguranca global=1,42
s L “’“j\* Trarjsyersal-Sx geogrelha Tproj.=316,2 kN/m
VR Posicao 12 geogrelha=0,8m (Sv=0,20m)
o A K
: W \ \ \
L \B— m— h
4 w142 7L L1
8
s -
0 060 T
P
oF g
6 -
8
10
12 —
14
1 1 1 1 1 1 1 1 1
10 5 0 5 10 15 20 25 30

Figura 7.10 — Superficie de ruptura pelo método de Bishop Modificado (800kN/m)

secao transversal

“r . : Ny
in=1.44 Soil c PW Designation
Qm"l 3.93m 2 300 10.00 190 000 atemo
2 mes EEE 3000 10.00 21.00 0.00 aterro remanescente
Yym=3.21m EE0 000 20.00 1350 0.00 solodefundagao

R=11.04m

Figura 7.11 — Superficie de ruptura pelo método de Bishop Modificado (1200kN/m)

secao transversal
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14 Gleitkdrper 5:m = 1.46 Soil ¢ c Y PW Designation
1 30.00 10.00 18.90 0.00 aterro
12 - I 3000 10.00 21.00 0.00 aterroremanescente
I 000 2000 13.50 0.00 solode fundagéo
10 —
Fator de segurancga global=1,46
8- Transversal-4x geogrelha Tproj.=256,92 kN/m
Posicao 12 geogrelha=0,8m (Sv=0,20m)
6 [ T
| mlio | | |
41—
5
o
2~
4 —
_6 —
_8 —
-10 -
12 -
14
| | | | | | | | |
-10 -5 0 5 10 15 20 25 30

Figura 7.12 — Superficie de ruptura pelo método de Janbu (650kN/m) secdo transversal

14 Gleitkdrper 6:m = 1.43 Soil [ c ¥ PW Designation
[C—1 30.00 10.00 18.90 0.00 aterro
12 I 30.00 10.00 21.00 0.00 aterro remanescente
[ 000 20.00 13.50 0.00 solo de fundagéo
10
Fator de seguranca global=1,43
gl Transversal-3x geogrelha Tproj.=316,2kN/m
Posicdo 12 geogrelha=0,8m (Sv=0,20m)
6 [ T
\ - 20m \ \ \
4l
Py
0
2 —
4
-6 —
-8 —
-10 -
12 -
14
1 1 1 1 1 1 1 1 1
-10 -5 0 5 10 15 20 25 30

Figura 7.13 — Superficie de ruptura pelo método de Janbu (800kN/m) secdo transversal
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14 ‘ i ’ .
tképer 7:m = Soil 0] c v PW  Designation
Ge 7m=14 L1 30.00 1000 18.90 0.00 aterro
12 - HEEE 3000 1000 21.00 0.00 aterro remanescente
S 0.00 2000 13.50 0.00 solodefundacdo
10 -
g
6 [ T
pv=?01)0 ‘
4
oL
— e Geos' ?/yD.BO/mdﬁ

o 060 S w
2
4
6
-8
-10 -
12~
-14 [~

| | | | | | | | |

10 5 0 5 10 15 20 25 30

Figura 7.14 — Superficie de ruptura pelo método de Janbu (1200kN/m) secdo transversal

Nas condicdes reais de campo, entretanto, a empresa projetista optou por adotar um
complexo sistema drenante, conformado por multiplas camadas, em um arranjo tipo
sanduiche e a insercdo de apenas duas geogrelhas uniaxiais (200kN/m x 15kN/m) nas
locacOes indicadas (figura 7.15). Adicionalmente, a estabilidade da secdo transversal

incluiu a presenca de uma berma de equilibrio.

colchdo de saibro

0,15m||
0,15my]

0,60m

colchéo de saibro

Figura 7.15 — Configuracio das camadas e locacdo dos elementos de refor¢co nos aterros
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Admitindo-se o emprego de elementos uniaxiais de reforco na forma de geogrelhas com
resisténcia a tracdo nominal maxima (Tps) de 200kN/m na dire¢dao longitudinal e de
15kN/m na direcdo transversal, as andlises foram realizadas para diferentes geometrias
das superficies de ruptura. Considerando a inclusdo de duas geogrelhas desta natureza
como elementos de refor¢o do aterro e a sobrecarga de 20kPa, foram obtidos FS de 1,05
e 1,25 (método de Bishop Modificado) e de 1,24 e 1,31 (método de Janbu) para as
secoes longitudinal e transversal, respectivamente.

As superficies de ruptura

correspondentes estdo indicadas nas figuras 7.16 a 7.19.

Soil @ c Y  Designation Secao Long.; Bishop; com reforgo
C—31 30.00 10.00 18.90 aterro _1.05
5 N 30.00 10.00 21.00 aterro remanescente Mmin = 1.
S| mEE  0.00 20.00 13.50 argila orgénica Xm=2.83m
Yym=5.82m
R =13.783m
10 —
Fator de seguranga global: n =1,05

2 camadas Geogrelha Tproj=79,05 kN/m

[

Figura 7.16 — Andlises de estabilidade pelo método de Bishop Modificado

Secdo longitudinal - campo

Transversal-2x geogrelha Tproj
,35 (Sv=0,15m)

icdo 1% geogrelha=1

L i - Soil 9 c v PW Designation
e :'“i‘ C,ag:;lauon data 2 T 30.00 10.00 18.90 0.00 aterro
" 07 H Emmm 3000 10.00 21.00 0.00 aterro remanescente
el Xn = 1017 m 1.25 I 0.00 20.00 13.50 0.00 argilaorganica
yn = 1872 m
R =21.66m %
12 - Gah Fator de seguranca global=1,25

=5,93 kN/m

Figura 7.17 — Andlises de estabilidade pelo método de Bishop Modificado

Secdo transversal - campo
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Secdo Long.; Jumbo; com reforgo
Gleitkdrper 14:n = 1.24

/1 30.00 10.00 18.90 aterro
[ 30.00 10.00 21.00 aterro remanescente

|| Soll (0] c b Designation ‘
12 1 0.00 20.00 13.50 argila organica

Fator de seguranca global:n = 1,24

2 camadas Geogrelha Tproj = 79,05kN/m

=
T

I I I
-15 -10 -5 0 5 10 15 20 25

Figura 7.18 — Andlises de estabilidade pelo método de Janbu secdo longitudinal - campo

16 — Initial calculation data Soil [ c ¥ PW  Designation
itkd o= [C_—1 30.00 10.00 18.90 0.00 aterro
Gleitkdrper 3: = 1.31 B 3000 10,00 2100 0.00 aterro remanescente
== 0.00 0.00

20.00 1350 argila orgéanica

12 - Fator de seguranca global=1,31
Transversal-2x geogrelha Tproj.=5,93 kN/m
Posicdo 12 geogrelha=1,35 (Sv=0,15m)

Figura 7.19 — Andlises de estabilidade pelo método de Janbu, secdo transversal — campo

Esta resisténcia nominal correspondeu, em projeto, a resisténcias a tragdo (Tpr;) de
79,05kN/m e de 5,93kN/m, em relacdo as secOes longitudinal e transversal,
respectivamente, em funcdo dos parametros de projeto previamente adotados. Constata-
se, portanto, que as condi¢cOes de estabilidade sdo criticas em termos da secdo
longitudinal dos aterros de encontro da ponte. No caso da secdo transversal, ao
contrdrio, a conjugacdo das acOes destes reforcos com a presenga da berma de equilibrio

asseguram as condicoes de estabilidade prescritas.
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Reavaliando-se as condicoes de estabilidade para a secdo longitudinal, para um fator de
seguranca de 1,4, os resultados tendem para um valor bastante elevado da resisténcia a
tracdo nominal requerida pelos reforgos do aterro (1290kN/m de resisténcia nominal ou
510kN/m de resisténcia de projeto pelo método de Bishop Modificado), no caso da

adoc¢do de apenas duas camadas de reforco (figura 7.20).

Embora tenha que se considerar os beneficios potenciais representados pelas fundacdes
da ponte (melhorados pela a¢do do refor¢co das mesmas por estacas-raiz), estes
resultados demonstram claramente a inadequabilidade do arranjo que norteou a
concepcdo de projeto executado e a necessidade de adocdo de elementos de reforco

mais resistentes nos aterros.

Soil [ c Yy  Designation Secéo Long.; Bishop; com reforgo
[ 30.00 10.00 18.90 aterro —1.40
I 30.00 10.00 21.00 aterro remanescente MNmin = 1.
15 I 0.00 20.00 13.50 argila organica Xm =3.42 m
ym =4.58 m

7 T R=1255m
£,

Fator de seguranca global: n = 1,40

2 camadas Geogrelha Tproj= 510 kN/m

Figura 7.20 — Andlises de estabilidade pelo método de Bishop Modificado
Secdo longitudinal — T 3,=1290kN/m

Foram realizadas ainda anélises de estabilidade através dos métodos de Low et al (1990)
para a secdo longitudinal e de Jewell (1987) para a secdo transversal com berma de
equilibrio, considerando-se os mesmos fatores de reducdo e fatores de seguranca
empregados e a disposicao das geogrelhas. Os valores obtidos para Ty de 1082,0kN/m

no primeiro caso e de 1027,5kN/m para o segundo ratificaram os resultados anteriores.
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7.3 — Analises de Compressibilidade do Solo de Fundacio

Em func¢do dos resultados obtidos pelas andlises preliminares (capitulo 5) e diante da
incompatibilidade dos tempos de adensamento previstos com o cronograma das obras, o
projeto estabeleceu, como alternativa mais vidvel para a aceleracdo dos recalques, a
execugdo de drenos verticais sintéticos. Sendo assim, as andlises de compressibilidade
visaram a determinacdo dos tempos de adensamento, a partir da determinacdo do
arranjo e do espagcamento entre os mesmos, adotando-se uma malha de disposi¢ao

triangular.

Os drenos sintéticos, com dimensoes de 100mm x 5mm, foram distribuidos em uma
area de 25m x 18m (direcdes longitudinal e transversal, respectivamente) e implantados
ao longo de toda a espessura do solo compressivel local. Para estas andlises, considerou-
se o efeito de amolgamento do solo adjacente ao dreno, provocado pelo sistema de
cravagdo, adotando-se a relacdao ky/ks=kn/ky, que, por sua vez, estd condicionada ao
valor de C;/C,, onde os coeficientes de adensamento vertical e horizontal correspondem
ao mesmo valor do médulo edométrico (Eqeq) nestas dire¢cdes de acordo com Hansbo

(1996).

O diametro da zona amolgada (d,) foi determinado com base na relacdo dy/dy=1,5, onde
dy refere-se ao didmetro equivalente do dreno vertical sintético (Almeida, 1996;
Hansbo, 1996). Em relacdo a capacidade de descarga dos drenos, esta foi analisada em
termos da resisténcia hidraulica (W,), sendo obtidos valores muito baixos, na faixa de
0,005 a 0,015, que foram, entdo, desconsiderados no dimensionamento dos drenos

(Orleach, 1983).

A tabela 7.6 apresenta os resultados obtidos para os estudos de compressibilidade com
base nas andlises preliminares (drenagem vertical) e, considerando-se os efeitos da
execu¢do de drenos verticais sintéticos, em termos apenas da drenagem radial,

admitindo-se um adensamento de 90% em um periodo de dois meses.
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Tabela 7.6 — Resultados das anélises de compressibilidade (drenagem vertical e radial)

drenagem vertical
local: SP BH
tempo de adensamento (meses) 40 34
grau de adensamento (%) 90 90
drenagem radial
local: SP BH
tempo de adensamento (dias) 24 35
grau de adensamento (%) 90 90
espacamento dos drenos (m) 1,0 1,0
drenagem radial
local: SP BH
tempo de adensamento (dias) 60 60
grau de adensamento (%) 90 90
espacamento dos drenos (m) 1,5 1,2

Aplicando-se agora os efeitos conjugados das drenagens vertical e radial (drenagem
combinada), foram reavaliados os parametros de projeto em termos dos espagamentos
dos drenos (tabela 7.7) para as seguintes hipéteses: (i) espacamentos iguais a 1,0m; (ii)
tempos de adensamento iguais a 60 dias; admitindo-se, em ambos os casos, um grau de

adensamento total de 90%.

Tabela 7.7 — Resultados das anélises de compressibilidade (drenagem combinada)

drenagem combinada
local: SP BH
tempo de adensamento (dias) 21 31
grau de adensamento vertical (%) 24 25
grau de adensamento radial (%) 87 87
espacamento dos drenos (m) 1,0 1,0
drenagem combinada
local: SP BH
tempo de adensamento (dias) 60 60
grau de adensamento vertical (%) 24 25
grau de adensamento radial (%) 87 87
espacamento dos drenos (m) 1,6 1,3

Na primeira abordagem, os tempos necessdrios para a integracao dos recalques previstos
foram de 21 e 31 dias para os lados SP e BH, respectivamente. Na hipétese de fixa¢do
dos tempos de adensamento em 60 dias, os espacamentos variaram entre 1,3 e 1,6m

para os lados BH e SP, respectivamente.
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No campo, o sistema de drenagem assumiu uma configuragdo geral com espacamentos
de 1,0m adotados entre os drenos, condicionando os resultados a primeira hipétese, ou
seja, o periodo necessdrio para ocorrer 90% dos recalques primadrios, nos valores de 1,10
m para o lado de Sao Paulo e de 1,37m para o lado de Belo Horizonte, corresponde a 21

dias e 31 dias, respectivamente, representando, portanto, pequenos intervalos de tempo

e adequados para a natureza da obra.

Como andlise complementar, foram estimadas as magnitudes dos recalques secunddarios,
através da equacgdo 2.7, considerando-se os tempos de adensamento fornecidos a partir
do sistema de drenagem combinada, para a situacdo de campo. Os valores obtidos foram
bastante significativos, sendo de 0,74m para o lado de SP e de 0,25m para o lado de BH,
no entanto, a verificacdo dos recalques secundérios para drenagem combinada torna-se

muito mais complexa e as hip6teses adotadas para o modelo devem ser reanalisadas.

7.4 — Resultados do Monitoramento dos Recalques

Com a finalidade de monitorar os recalques do solo de fundacdo nas duas etapas
consecutivas de alteamento do aterro compactado, foram posicionados piquetes sobre as
superficies de modo que as leituras fossem obtidas por instrumentos topograficos a
partir de uma cota inicial. O monitoramento da primeira etapa foi realizado em

agosto/2002, em 32 pontos distribuidos sobre a drea do aterro, sendo 16 pontos para
cada lado (figura 7.21).

SP BH
«— —

P32 O P28 QO P40 P200 oPl6 P2 oP8 OP4
P31l 0 P27 P230 PI9Q OPI5 oPIl gP7 OP3
P30 O P26 QO pP220 P18 Q| O Pl4 o P10 O P6 O P2
P29 O P25 P210 P170 OPI3 P9 OP5 O p1

Rio dos Peixes

v

Figura 7.21 — Distribuicao dos pontos de monitoramento da 1° etapa

Os recalques obtidos estdo sintetizados na tabela 7.8, e o desenvolvimento ao longo do

tempo pode ser verificado nas figuras 7.22 (lado BH) e na figura 7.23 (lado SP).
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Curva Recalque x Tempo lado BH 1° etapa (pontos 1-8)

tempo (dias)
0 10 20 30 40 50
-0,02 L .
0,00 4 g\/ﬂ\\*/\/
-t
o ‘_}\ ‘ \
g N
H . o
] .
= -
g N
2 004 ¥
0,06 1
0,08
— ponto | —— ponto 2 ponto 3 —— ponto 5 — ponto 6 ponto 7 — ponto 8
Curva Recalque x Tempo BH 1° etapa (pontos 9-16)
tempo (dias)
0 10 20 30 40 50
0,00 = .
0,02
——— \
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recalque (m)
o
=)
X

o
=3
&

[—ponto 9 — ponto 10 ponto 11— ponto 13— ponto 14— ponto 15 ]

Figura 7.22 — Recalques ao longo do tempo 1° etapa — lado BH

Curva Recalque x Tempo lado SP (pontos 17-24)
Tempo (dias)

0,00

0,06 4

1=
2
&

recalque (m)

/

——ponto 17 — ponto 18 ponto 19 ponto 20 — ponto 21 ——ponto 22— ponto 23 — ponto 24
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Curva Recalque x Tempo - lado SP 1°etapa (pontos 25-32)

tempo (dias)

0,02

0,04 4

0,06 1

recalque (m)

0,08 4

0,12

0,14

‘fpnnln 25 — ponto 26 ponto 27 — ponto 28 — ponto 29 ponto 30 — ponto 31 — ponto 32 ‘

Figura 7.23 — Recalques ao longo do tempo 1° etapa — lado SP

Tabela 7.8 — Sintese dos recalques obtidos no monitoramento da 1° etapa do aterro

pnto| 1 [ 2 [ 3] 4[5 6] 7 [ 8] 9f[iw]uf[in
t (dias)| recalques (m)

1 ]0,003] 0,004} 0,003 0,004 | 0,006 | 0,004 | 0,005 ] 0,007 ] 0,007 0,000

2 |-0,003] 0,000} 0,002 0,002 | 0,003 | 0,004 ] 0,001 ] 0,006] 0,007 ] 0,000

4 10,001 0,006 0,004 0,006 0,009 | 0,007 0,010] 0,013] 0,013] 0,013

5 10,003] 0,008] 0,006 0,008 0,012 0,012] 0,013 ] 0,015] 0,018 0,016

6 10,009] 0,010} 0,010 0,011 0,015 0,015] 0,016] 0,019] 0,021 ] 0,021

7 10,009]0,013] 0,012 sem 0,015 0,017 0,019 0,019 0,021 ] 0,025] 0,025 sem

8 10,007]0,013] 0,012 leitura 0,015 0,018]0,019] 0,020 0,022 0,026 | 0,025 leitura

9 10,011]0,017] 0,016 0,020 0,024 | 0,025 0,026 ] 0,027 ] 0,033 ] 0,031

11 ]0,011]0,020] 0,018 0,022 0,027 | 0,029 0,029 ] 0,030] 0,037 0,037

12 10,011 0,020} 0,019 0,023 0,029 | 0,030 0,032 ] 0,032] 0,039 ] 0,038

13 ] 0,015] 0,024] 0,023 0,027 0,033 | 0,035] 0,036 ] 0,036] 0,044 ] 0,043

14 10,016 0,025] 0,023 0,026 0,032 0,036 0,035] 0,035] 0,044 | 0,043

19 10,023 {0,035] 0,032 0,036 0,046] 0,049 | 0,048 ] 0,047 0,058 ] 0,059
ponto| 13 14 15 16 17 18 19 20 21 22 23 24
t (dias)| recalques (m)

1 ]0,006] 0,005] 0,006 0,014] 0,014 0,018] 0,015] 0,015] 0,019] 0,016 | 0,014

2 | 0,008] 0,008] 0,008 0,017 0,020 0,022 0,024 ] 0,019] 0,021 | 0,026 | 0,022

4 [0,015{0,015] 0,018 0,022 0,027 | 0,032 0,040] 0,023 0,032 0,037 | 0,033

5 10,019] 0,020} 0,023 0,03 | 0,034 0,041 0,037 0,028 ] 0,038 0,040 0,037

6 |0,023]0,023] 0,028 0,026 0,034 | 0,042] 0,037] 0,027 0,04 | 0,047 [ 0,040

7 10,026] 0,027] 0,033 sem 0,032 0,037 0,050] 0,046] 0,033 ] 0,043 ] 0,051 | 0,046

8 10,026] 0,028] 0,033 leitura 0,032 0,040 0,051 0,048] 0,030 0,049] 0,056 | 0,052

9 [0,031]0,034]0,040 0,039 0,045 | 0,059 0,054 ] 0,040 0,053 ] 0,064 | 0,056
11 ]0,036] 0,038] 0,046 0,041] 0,048 | 0,061 0,061 ] 0,042 0,059 0,068 | 0,064
12 10,036 { 0,040] 0,049 0,042 0,054 | 0,064 | 0,065 0,044 | 0,061 | 0,075] 0,067
13 10,041 0,045] 0,054 0,043] 0,055] 0,071 0,067 | 0,047 | 0,064 [ 0,076 ] 0,073
14 10,042 {0,046 0,055 0,0491 0,056 | 0,072{ 0,074] 0,051 | 0,07 | 0,083 ] 0,076
19 10,052 0,060 ] 0,070 0,056 0,070 | 0,086 | 0,090] 0,058 | 0,083 | 0,100 ] 0,098
ponto| 25 26 27 28 29 30 31 32
t (dias)| recalques (m)

1 ]0,014]0,014] 0,017} 0,017} 0,011 { 0,014] 0,015] 0,014

2 10,016]0,019] 0,020 0,020 0,012 0,015] 0,017] 0,016

4 10,022 0,026 0,029] 0,030] 0,016] 0,024 ] 0,021 0,019

5 10,026] 0,032 0,037} 0,032 0,019 0,026 0,027 0,025

6 10,025] 0,030} 0,038 0,032 0,018 | 0,026 0,026 0,025

7 10,027]0,036] 0,042 0,041 0,021 0,029 0,029 0,027

8 10,029]0,037] 0,047] 0,042] 0,021 | 0,033 0,029 | 0,027

9 10,034]0,044] 0,050 0,049 0,025 | 0,037 0,037 0,034

11 ]0,036] 0,046] 0,057 0,055] 0,027 | 0,041 0,039 0,036

12 10,038] 0,051] 0,059] 0,059 0,030 0,044 | 0,040] 0,037

13 1 0,042] 0,054] 0,066 0,061 | 0,030 | 0,044 | 0,044 ] 0,039

14 10,045] 0,058] 0,068 | 0,067 | 0,032 | 0,047 | 0,048 ] 0,045

19 10,051{0,070] 0,083] 0,081} 0,038 ] 0,059] 0,057 0,051
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O monitoramento da segunda etapa do aterro compactado deu-se no periodo de
outubro/2002, para um conjunto de 26 pontos distribuidos de acordo com a figura 7.24.

Os resultados estdo compilados nas figuras 7.25 e 7.26 e sistematizados na tabela 7.9.

SP BH
«— —

P260 P23 P21 PI8 Pl OP130PI0 OP§8 OP5 OP3
P250 P200 P15 O P12 Oop7 or2
P20 P2 P19 P17 P4 OPIIOP9 OP6 OP4 OPI1

Rio dos Peixes l

Figura 7.24 — Distribuicdo dos pontos de monitoramento da 2° etapa

Curva Recalque x Tempo - lado BH 2° etapa
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Figura 7.25 — Recalques ao longo do tempo 2° etapa — lado BH

Curva Recalque x Tempo - lado SP 2° etapa
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Figura 7.26 — Recalques ao longo do tempo 2° etapa — lado SP
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Tabela 7.9 — Sintese dos recalques obtidos no monitoramento da 2° etapa do aterro

ponto|] 1 | 2] 3] 4| 5[ 6] 7] 8] 91w 1] 2] 13
t (dias) recalques (m)
6 0,004 | 0,006 ] 0,006 ] 0,005 | 0,009 | 0,008 | 0,011 ] 0,010} 0,010 0,014
8 0,004 1 0,007 ] 0,007 ] 0,008 | 0,010 0,010] 0,013 ] 0,014 ] 0,011 | 0,016
13 0,010 0,010] 0,011] 0,015] 0,014 0,019 0,017 | 0,024
15 0,011 0,012] 0,013 ] 0,017 | 0,017 0,021 ] 0,020 | 0,027
20 10,011 0,0191 0,014 ] 0,027 ] 0,019 0,034 10,0251 0,045 sem | sem | sem
23 10,012 sem | 0,021] 0,016 ] 0,033 ] 0,024 sem | 0,042 ] 0,029 | 0,052 | leitura | leitura | leitura
27 0,013 | leitura| 0,024 | 0,017 | 0,037 | 0,025 | leitura| 0,047 | 0,030 | 0,059
34 10,015 0,031 ] 0,021 | 0,044 | 0,031 0,060 | 0,042 | 0,072
50 | 0,018 0,042 ] 0,029 ] 0,060 | 0,044 0,075 1 0,059 ] 0,095
63 0,028 0,054 10,042 ] 0,075 ] 0,061 0,094 10,079 0,115
ponto 14 15 16 17 18 19 20 21 22 23 24 25 26
t (dias) recalques (m)
6 0,010] 0,017 ] 0,009 | 0,010 0,017 ] 0,007 | 0,013 ] 0,005 | 0,007 | 0,009
8 0,01510,02210,012] 0,012 0,022 | 0,010] 0,014 ] 0,007 | 0,008 | 0,011
13 0,020 ] 0,032] 0,017 0,029 ] 0,013 ] 0,021 | 0,009 0,014
15 0,023 ] 0,038 | 0,021 0,030 1] 0,016 ] 0,022 ] 0,010 0,016
20 sem | sem | sem | (0,027 | 0,049 | 0,022 0,046 ] 0,016 ] 0,033 ] 0,010 0,021
23 | leitura | leitura | leitura| 0,031 | 0,056 | 0,026 | sem | 0,050 0,017 ] 0,035 0,011 | sem | 0,022
27 0,050 | 0,067 | 0,030 | leitura| 0,061 | 0,024 | 0,044 | 0,015 | leitura| 0,030
34 0,056 | 0,088 | 0,051 0,084 ] 0,041 ] 0,064 | 0,029 0,048
50 0,070 | 0,114 ] 0,062 0,106 | 0,056 ] 0,084 | 0,040 0,060
63 0,094 ] 0,138 | 0,084 0,1341 0,076 ] 0,109 | 0,057 0,081

De acordo com os valores fornecidos pelo monitoramento, os recalques totais
verificados para a camada compressivel, neste intervalo de tempo que compreende
aproximadamente 3 meses apds o término da primeira etapa do aterro compactado,
foram na ordem de 0,19m para o lado de Belo Horizonte e de 0,24m para o lado de Sao
Paulo, ndo ratificando, portanto, as andlises de compressibilidade anteriormente

realizadas.

A possibilidade de projecdo destes dados pelo Método de Asaoka (Almeida, 1996;
Souza Pinto, 2001) € restritiva na atual fase do projeto, em face dos periodos ainda

reduzidos das leituras disponiveis.

Mesmo com estes resultados ruins em termos das condicdes de estabilidade e da
compressibilidade dos aterros, a pista foi liberada para o trafego em dezembro/2002 e as
leituras mais recentes (mar¢o/2003) de nivelamento longitudinal dos acessos da ponte
indicaram valores de recalques na ordem de 0,50m e de 0,60m junto as interfaces aterro-
estrutura, nos lados de BH e de SP, respectivamente, corroborando integralmente as

avaliacdes anteriores relativas as condic¢des criticas das obras realizadas.
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Capitulo 8

Conclusoes e Sugestoes Para Futuras Pesquisas

8.1 — Consideracoes Finais

A duplicacdo da Rodovia Fernao Dias (BR 381/MG) constitui-se atualmente em uma
das principais obras vidrias do pais, com impacto direto e significativo sobre o
escoamento de produtos internos e sobre a economia em ambitos estadual e nacional.
Entre os diversos problemas geotécnicos ocorridos durante a constru¢do desta obra, uma
questao de particular interesse envolveu a constru¢ao de encontros de pontes sobre solos
moles, particularmente na regido do chamado Lote 20 (km 787,5 ao km 845,6), trecho
de 58,1km, no qual encontram-se localizados os municipios de Pouso Alegre e Cambui,

no sul do estado de Minas Gerais.

Contrariando as especificacdes técnicas convencionalmente adotadas, a ponte sobre o
Rio dos Peixes foi construida antes da execucdo dos aterros de encontro, alids,
procedimento bastante comum em obras rodovidrias no Brasil. Com a posterior
execugdo dos aterros de encontro ocorreram elevadas deformagdes nos aparelhos de
apoio da ponte e movimentos de rotacdo dos pilares da estrutura, exigindo, assim, a
adog¢ao de procedimentos para a reavaliagdao global das condi¢des de estabilidade destas

estruturas, por meio de processos de estabilizacio e reforco com geossintéticos.

8.2 — Conclusoes

8.2.1 - Investigacao Geotécnica

Os resultados dos ensaios de campo e de laboratério evidenciaram claramente a
natureza compressivel e instavel do solo mole de fundacao e ratificaram a necessidade
de conjugacdo de procedimentos alternativos, de modo a caracterizar integralmente os
condicionantes geotécnicos da fundagcdo compressivel sobre a estabilidade global dos

aterros de encontro.



Os ensaios mostraram se tratar de uma argila organica contendo cerca de 40% de silte,
com elevado teor de umidade (maiores que 95%), indices de plasticidade (Ip) variando
entre 6,6% e 14,9% e densidade das particulas (Gs) em torno de 2,5. Apesar das
limitagcdes oriundas das dificuldades de obtencdo de amostras continuas e
representativas dos solos moles locais, os ensaios de adensamento permitiram
estabelecer os pardmetros para a quantificacdo dos recalques previstos, bastante
significativos e com impacto considerdvel sobre a estabilidade dos aterros,

corroborando as observagdes detectadas no histérico da obra.

Em contrapartida, a campanha de investigacao geotécnica de campo abordou diferentes
metodologias com a finalidade de melhor representar a variabilidade espacial dos solos
de fundagdo. Os resultados obtidos a partir de ensaios de dilatometro (DMT), de
piezocone (CPTU), de palheta (Vane Test) e de sondagens SPT apresentaram coeréncia
e uniformidade entre si, permitindo a adocdo de parimetros bem consistentes e
representativos, particularmente em termos da resisténcia ndo drenada do solo ( valor de

20kPa, aproximadamente constante ao longo da espessura do depdsito).

O coeficiente de adensamento horizontal (Ch:55,51x10'8 m?/s para o lado de SP e
Cy=19,2x10"® m*/spara o lado de BH), constituiu-se em um importante pardmetro para
as andlises de compressibilidade, sendo determinado através das curvas de dissipacao de
poropressdes obtidas pelo ensaio de piezocone. Os valores de OCR variando entre 1,5 a
2,0, obtidos através de correlagcdes com os resultados diretos dos ensaios de CPTU e de
DMT, ratificaram os resultados fornecidos pelos ensaios de adensamento oedométrico.
Também o parametro de sensibilidade foi determinado com base nos ensaios de CPTU e
de Vane Test, obtendo-se valores na faixa de 1,5 a 3 para o lado de BH e de 3 a 4,5 para

o lado de SP, indicando um comportamento medianamente sensivel.
8.2.2 — Analises de Estabilidade
A partir dos parametros pré-estabelecidos pela investigacdo de campo e laboratério,

foram implementadas diferentes séries de andlises de estabilidade dos aterros,

considerando-se prescri¢des formais de projeto e condi¢des de execucdo em campo. No
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caso dos aterros no final da primeira etapa das obras, portanto, sem carregamento
externo, os fatores de seguranca obtidos foram de 1,18 e de 1,30 para as secdes
longitudinal e transversal, respectivamente, nao satisfazendo as condicdes de
estabilidade exigidas pelas normas do DNER (FS>1,4). Também os resultados do
monitoramento das deformacdes dos aparelhos de apoio da ponte (neoprenes)
evidenciaram a ocorréncia do movimento de solifluxdo do solo compressivel e a

possibilidade de ruptura de acordo com a descri¢do do comportamento da obra.

Através das andlises preliminares, verificou-se que os aterros de encontro da ponte do
Rio dos Peixes, sobre solo mole, apresentavam-se altamente instaveis, com fatores de
seguranca de 0,97 para a secdo longitudinal e de 1,06 para a secdo transversal,
considerando-se a acdo de uma sobrecarga de 20kPa, de acordo com os resultados

obtidos pelo programa GeoSlope, através do método de Bishop Modificado.

A condicdo de projeto foi definida considerando-se a presenca da camada de aterro
remanescente com 0,60m de espessura, a partir da qual foram dispostas camadas de
geogrelhas com diferentes resisténcias a tracido, de modo a se obter o fator de seguranca
minimo com a melhor distribui¢ao dos elementos de reforco. Para isso, as andlises de
estabilidade foram realizadas pelo programa GGU-Stability, através dos métodos de
Bishop Modificado e de Janbu, com geogrelhas biaxiais de 200kN/m, 300kN/m,
400kN/m, 500kN/m, 600kN/m, 650kN/m e 800kN/m e uniaxiais de 1200kN/m.

Os resultados obtidos indicaram que, para geogrelhas com resisténcia a tragdo menor
que 650kN/m, seriam necessarios mais que quatro camadas de reforco para assegurar a
condicdo de estabilidade na direcdo longitudinal, sendo que, para geogrelhas de
200kN/m, o arranjo estrutural seria invidvel devido ao excessivo nimero de reforcos

que tornaria a execugdo do aterro impraticavel.

Deste modo, a configuracao de projeto para a se¢ao longitudinal implicaria a locag¢do de
quatro geogrelhas biaxiais de 650kN/m, trés camadas de 800kN/m ou duas camadas de
refor¢o uniaxial de 1200kN/m, com a primeira geogrelha disposta sobre um colchio de

areia de 0,20m de espessura, assente sobre a camada de aterro remanescente.
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No caso da secdo transversal, as condicdes de estabilidade também foram verificadas
considerando-se a mesma configuracdo do aterro reforcado para a se¢do longitudinal; no
entanto, a primeira camada de geogrelha uniaxial de 1200kN/m, na direcao transversal,
estd posicionada a 0,30m acima do aterro remanescente, com espacamento entre o0s

elementos de reforco de 0,20m.

Para as condic¢des de campo, com berma de equilibrio na secao transversal e geogrelhas
uniaxiais de 200kN/m na direc¢do longitudinal e 15kN/m na direc@o contréria, os fatores
de seguranca obtidos pelo programa GGU-Stability foram de 1,05 e 1,25 para as secdes
longitudinal e transversal, respectivamente, de acordo com o método de Bishop

Modificado e de 1,24 e 1,31 pelo método de Janbu, analogamente.

Constata-se, portanto, a natureza critica das condi¢des de estabilidade da secdo
longitudinal dos aterros de encontro da ponte. No caso da se¢do transversal, as anélises
indicam que a conjugacdo dos efeitos dos elementos de refor¢o e da berma de equilibrio

assegura as condicdes globais de estabilidade.

8.2.3 — Analises de Compressibilidade

8.2.3.1 — Deslocamentos Verticais

Com base nos parametros geotécnicos de compressibilidade, obtidos através dos ensaios
de adensamento unidimensional e que indicaram um comportamento pré-adensado do
solo mole, foram estimados recalques totais de 1,37m para o lado de Belo Horizonte e
de 1,10 m para o lado de Sao Paulo. De acordo com a teoria do adensamento de
Terzaghi, os tempos para a evolucdo de 90% dos recalques da camada foram estimados

em 34 e 40 meses, para os lados de Belo Horizonte e de Sdo Paulo, respectivamente.

Os recalques secunddrios, por sua vez, foram estimados em 0,50m (lado BH) e em
1,73m (lado SP). Constata-se, portanto, que estes recalques secunddrios assumem
proporcoes considerdveis nos deslocamentos verticais finais, o que era esperado devido

a elevada contribuic@o de matéria organica nos solos locais.
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Assim, mediante a execu¢cdo de uma malha de drenos verticais sintéticos espacados de
1,0m e, com base na hip6tese de drenagem acoplada, foram obtidos tempos de
adensamento de 21 e 31 dias para os lados SP e BH, respectivamente e consistentes com

o cronograma possivel das obras.

No entanto, os dados do monitoramento dos recalques através da instalacdo de piquetes,
realizados apds a execugao das camadas de aterro compactado, superestimam os valores
dos recalques calculados, indicando magnitudes na ordem de 0,19m para o lado de Belo
Horizonte e de 0,24m para o lado de Sdo Paulo, desenvolvidos em um intervalo de
tempo de aproximadamente 3 meses apds o término da primeira etapa do aterro
compactado. Também foram verificados recalques com valores na ordem de 0,50m e de
0,60m junto as interfaces aterro-estrutura, nos lados de BH e de SP, respectivamente,
ap6s um periodo de 6 meses decorridos a partir do final da complementacdo da segunda

e ultima etapa do aterro.

Apesar dos limitantes da técnica adotada para a medicao dos recalques, verifica-se que
ha uma clara descontinuidade entre os valores observados e previstos, demonstrando
uma incompatibilidade entre a prética e a modelacdo tedrica. Estes resultados sugerem
que as condicdes de drenagem sdo menos diretas do que as concepgoes adotadas, sendo
afetadas, em larga escala, pela presenca de matéria organica e pelas caracteristicas de

sensibilidade e do amolgamento dos solos durante a cravacao dos drenos fibroquimicos.

8.2.3.2 — Deslocamentos Horizontais

Em termos da quantificacio dos deslocamentos horizontais, constatou-se que a
geometria dos aterros de encontro (altura do aterro de 4,5m) resultou em deslocamentos
horizontais excessivos que induziram um processo de solifluxdo do solo mole de

fundacgdo, sobre as estruturas adjacentes, comprometendo a estabilidade da ponte.
Com a retirada dos aterros de encontro, ocorreu uma tendéncia de retorno da estrutura a

posicdo original, com um deslocamento final remanescente de 1,5 cm. Nestas

condi¢des, o momento fletor maximo sobre as estacas de fundacdo foi de 32,93kNm a
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uma profundidade de 11m. Tais esfor¢cos implicariam na ado¢do de uma armadura

minima para as estacas, inferior a 6016 que corresponde a armadura de projeto.

Entretanto, considerando-se o deslocamento horizontal maximo induzido no aparelho de
apoio, que chegou a 6,lcm, o momento fletor maximo aplicado as estacas foi de
131,70kNm. Por outro lado, a condi¢do mais critica de carregamento para as fundacodes
da ponte envolve os esforcos impostos pelas cargas de servigo (permanentes € méveis)
para um deslocamento horizontal pré-existente de 1,5cm (deslocamento residual pds

retirada dos aterros).

Simulacdes numéricas foram, entdo, realizadas e indicaram este comprometimento
estrutural, resultando em uma armadura dada por 10925, portanto, superior a armadura
adotada para as estacas Franki pré-existentes (6¢16). Os trabalhos de refor¢o das
fundagdes originais da ponte com estacas-raiz visaram corrigir estes problemas e
minimizar os efeitos futuros de possiveis deslocamentos horizontais do solo mole sobre

os elementos da sua infra-estrutura.

8.2.4 — Sintese Global

As anélises de estabilidade e de compressibilidade, desenvolvidas em rela¢do ao projeto
dos aterros reforcados sobre solo compressivel, no trecho de transposi¢ao do Rio dos

Peixes, obra da duplicacdo da BR 381 (Rodovia Ferndo dias) demonstraram que:

e As obras de reforco das fundagdes da ponte foram totalmente satisfatdrias,
corrigindo os problemas estruturais detectados e minimizando efeitos futuros
oriundos de deslocamentos horizontais do solo mole local;

e As bermas de equilibrio constituiram solu¢des bastante adequadas e
condicionadoras da estabilidade da se¢do transversal dos aterros;

e Os procedimentos de reforco dos taludes ndo observaram as recomendagdes de
projeto, mediante a adocdo de refor¢os uniaxiais em numero totalmente

inconsistente com a magnitude e a transferéncia de tensdes estimadas;
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e os resultados do monitoramento dos recalques, embora considerando os fatores
limitantes da técnica utilizada, foram muito conflitantes com a expectativa de
projeto (tanto em termos de magnitude como em termos de evolugdo ao longo
do tempo), o que pressupde uma condi¢cdo de drenagem muito inferior ao

modelo adotado na simulac@o de drenagem aplicada.

Por tais condicionantes, conclui-se que a obra apresenta-se em condicdes instdveis e a
liberacdo do trifego pode demandar sérios riscos de instabilizagdo em curto prazo.
Sendo assim, recomenda-se, no minimo, a ado¢do de um detalhado programa de
monitoramento de deslocamentos dos aterros, mediante a instalacao de inclindmetros e

medidores de recalques em se¢des representativas dos mesmos.

8.3 — Sugestoes para Futuras Pesquisas

Como estudos adicionais, visando complementar as andlises desenvolvidas nesta

dissertacdo, sdo feitas as seguintes sugestdes e/ou recomendagdes:

¢ Andlise numérica do conjunto formado pela ponte e aterros de encontro, visando
estabelecer uma metodologia de quantificacdo dos impactos sobre a infra-
estrutura, resultantes dos deslocamentos horizontais induzidos pelos préprios
encontros e pelas cargas de trafego;

e Avaliacdo quantitativa dos efeitos de amolgamento induzidos pela cravagcdo de
drenos verticais sintéticos em argilas com elevada contribuicdo de matéria
organica;

¢ Andlise paramétrica da influéncia e da sensibilidade dos pardmetros geotécnicos
nas andlises de estabilidade de encontros de ponte sobre solos moles;

¢ Continuidade deste estudo, através de uma campanha de monitoramento da
ponte sobre o Rio dos Peixes, para reavaliacao posterior das anédlises realizadas e
do comportamento geotécnico desta estrutura;

e Extrapolacdo dos estudos realizados nesta dissertacdo a outros casos de obra da

BR 381 ou de outras regides do Brasil.
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