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RESUMO

O presente trabalho consiste no estudo do comportamento de fundag¢des superficiais
assentes sobre uma camada de solo arenoso artificialmente cimentado. Em particular, investi-
gou-se o caso de carregamento estatico, vertical, concéntrico, em modelo reduzido, visando o
entendimento dos fendmenos de interagdo solo-estrutura. A interpretagdo dos resultados €
feita através de simula¢des numéricas utilizando a teoria de Mecénica de Fraturas. Na parte
experimental, com sapatas apoiadas diretamente sobre areia, observou-se a repetibilidade dos
ensaios em camara de calibracdo e deformag¢des inelasticas durante a fase do descarregamento
nos ciclos. Nos ensaios com solos cimentados sem geossintéticos, notou-se a importancia do
grau de cimentagdo no comportamento da sapata, da densidade da areia subjacente e, de
forma menos significativa, do grau de compactagdo baseado em Proctor Normal e Intermedié-
rio. As primeiras trincas foram observadas a pequenos valores de deformagdes, iniciando
sempre por uma fissura de tragdo no centro da placa. Nos ensaios com geotéxteis, constatou-
se que o material simplesmente ndo era solicitado anteriormente & ruptura. Quando o geos-
sintético entrava em carga, o padrdo de fissuras se tornava aleatorio. Nas simulagdes numéri-
cas ficou demonstrado que a propagagdo de fissuras é o fator que controla 0 comportamento
do elemento de fundag¢@o. O modelo numérico utilizado e aperfeigoado no presente trabalho
reproduz corretamente efeitos de escala e permite simular os fendmenos de fratura tipicos do
material. A eficacia de cada parametro constitutivo do solo pode ser analisada numerica-
mente, destacando-se a densidade relativa do material de sub-base e do material cimentado, o

modulo de elasticidade, a deformagéo critica de ruptura e a energia especifica de fratura.
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ABSTRACT

Improvement of the mechanical characteristics of soils is an usual alternative to
geotechnical engineering, especially for foundation design purposes. In the present work, an
experimental program was carried out to investigate the load-settlement behaviour of shallow
foundations on a cemented-soil layer. The footing was subjected to static, vertical, concentric
load on a small scale laboratory model tests. Numerical simulations based on fracture
mechanics were used in the analysis of testing results. Repetibility and inelastic strains in
load-unload cycles were observed in experimental tests on loose sand. Sand density and
bonding were found to be the most important factors in cement-soil tests without geotextiles.
First fissures were observed at small strains which propagated from the geometrical centre of
the plate at the bottom of the cemented layer. Geotextiles used were not sufficient stiff to
mobilize shear stress at small strains before the inicial propagation of fractures. It is been
suggested that fissures control the behaviour of foundations on cemented materials, as
demonstrated by simulations and experimental procedures. Scale effects were correctely taken
by the model. Each soil parameter were parametrically analised, showing that relative density
of sub-base sand and elastic modulus, critical strain at failure and specific fracture energy of

cemented-soils are the parameters that govern footing response.



CAPITULO 1

1 — Introducio

1.1 — Problema e Relevincia da Pesquisa

A utilizagdo de fundagdes profundas em solos de baixa resisténcia acarreta elevados
custos de implantagdo. Como alternativa de projeto, busca-se a utilizagdo de fundagdes super-
ficiais sobre estes depositos de materiais de pouca resisténcia, envolvendo-se técnicas de me-
lhoria das condi¢des mecanicas dos solos, com o objetivo de se diminuir os custos. Devido a
este fato, a Universidade Federal do Rio Grande do Sul vem desenvolvendo pesquisas sobre o

tema ao longo dos anos.

Merecem destaque, neste contexto, alguns trabalhos de mestrado desta Universidade.
Nuiiez (1991) estudou o comportamento de solos cimentados para aplicagdo em estradas.
Vendriscolo (1996), Sales (1998) e Tessari (1998) desenvolveram suas pesquisas na area
utilizando ensaios de placa em campo, assentes em solo cimentado, para vérias relagdes de
espessura da camada e didmetros de placa. Prietto (1996) realizou um estudo detalhado do
comportamento tensdo-deformagdo e da influéncia do teor de cimentagdo do solo. Diaz (1998)
estudou o mecanismo de ruptura de um sistema de dupla camada constituido de solo cimen-
tado assente sobre uma camada espessa ¢ homogénea de areia de densidades fofa e média.
Esse autor mostrou de forma pioneira a eficacia em se utilizar a teoria de Mecénica de Fra-
turas no estudo do comportamento carga-recalque em solos cimentados. Heineck (1998) dis-
cutiu aspectos do comportamento de materiais cimentados com curas sob tensdo. Montardo

(1999) estudou o melhoramento do comportamento de areias cimentadas com fibras.

Esta pesquisa visa contribuir para a viabilizagio técnica de fundagdes superficiais em
solos residuais/fofos, como alternativa a fundagdes profundas. Buscou-se identificar os meca-
nismos de intera¢do solo-estrutura, tentando-se entender os fendmenos envolvidos nos ciclos
de carregamento e descarregamento e ruptura dos solos cimentados, para se chegar a uma

melhor formulagdo do problema através da teoria de Mecanica de Fraturas.



1.2 - Objetivos

O objetivo geral do presente trabalho consiste no estudo do comportamento carga-re-
calque de fundagdes superficiais. Em particular, analisa-se como os ciclos de carregamento e
descarregamento influenciam no mecanismo de ruptura de uma fundagdo superficial assente
sobre uma camada de solo arenoso artificialmente cimentado, e como este pode ser modifi-
cado com a colocagdo de materiais geotéxteis. Analisou-se nesta pesquisa o caso de carrega-
mento estatico, vertical, concéntrico, em modelo reduzido, visando um melhor entendimento
dos fendmenos de interagdo solo-estrutura. Objetiva-se também resolver o problema através

da teoria de Mecénica de Fraturas.

Dentro deste objetivo geral, sdo estabelecidos os seguintes objetivos especificos, ope-

racionais, da pesquisa:
v’ Analisar a repetibilidade dos ensaios gerados na cdmara de calibragio projetada.

v’ Analisar o comportamento do material de base e sub-base mediante ensaios de ci-

clos de carregamento e descarregamento diretamente com a sapata.

v' Analisar a forma de ruptura ocasionada no substrato cimentado, buscando desen-
volver critérios de propagagdo de fissuras que identifiquem aspectos importantes da interago

solo-estrutura.

v’ Discutir os resultados obtidos, partindo de uma revisio critica da literatura exis-
tente, visando (1) a previsio do comportamento carga-recalque para o solo cimentado estu-
dado com e sem geotéxteis, (2) identificar 0 mecanismo de ruptura e sua influéncia no com-
portamento mecdnico destes materiais para aplicagdes em projetos geotécnicos, € (3) analisar

a aplicabilidade de resolugdes computacionais.



1.3 — Desenvolvimento da Pesquisa

A presente pesquisa foi dividida em quatro partes, de acordo com a natureza das ativi-
dades desenvolvidas: (1) revisdo de literatura, (2) programa experimental, (3) analise e dis-

cussdo dos resultados, (4) utilizagdo de simulagdes numéricas, e (5) relatorio final.

Na primeira parte foi realizada a revisdo da literatura existente compreendendo os se-
guintes topicos de interesse especifico no ambito desta pesquisa: (1) resultados de ensaios em
camaras de calibragdo e outros ensaios de laboratério aplicados ao reforgo de fundagdes, (2)
ensaios de campo de fundagdes reforgadas, e (3) teorias e resolugdes numéricas aplicadas a

fundagdes reforgadas.

A segunda parte consistiu na adaptagdo, modificagdo e testes da camara de calibragdo,
assim como na execug¢do dos ensaios. Inicialmente foram realizados alguns ensaios em areia
fofa tanto para calibrar o equipamento, como para obter mais dados a respeito da repetibili-
dade. Posteriormente foram realizados ensaios em solo-cimento com e sem geotéxteis. Deter-
minou-se 0 comportamento carga-recalque do solo investigado, assistindo-se aos ensaios com

cameras de video durante os ciclos de carregamento e descarregamento.

A terceira parte da pesquisa consistiu na analise e discussdo dos resultados obtidos no
programa experimental. Objetivou-se (1) a compreensdo do mecanismo de interagdo solo-
estrutura e (2) o estabelecimento de critérios que visem direcionar o projeto de fundagdes su-

perficiais em camadas de solo-cimento.

Na quarta etapa da pesquisa foram feitas simulagdes numéricas com um programa
baseado em Mecénica das Fraturas, de forma a se realizar uma andlise paramétrica, visando

analisar a influéncia de diferentes pardmetros no desempenho das fundagdes.

Por 1ltimo, foi elaborado o relatério final da pesquisa, representado integralmente pela

presente dissertagdo de mestrado.



1.4 - Organizagio da Dissertacdo
A presente dissertagdo esta estruturada em seis capitulos.

No Capitulo 1 € apresentada a introdugdo, na qual estdo definidos os problemas da

pesquisa e os seus objetivos.

No Capitulo 2 € apresentada a revisdo bibliografica dos tépicos especificos de inte-
resse da dissertagdo. Destaque é dado aos trabalhos de Diaz (1998), Sales (1998) e Tessari
(1998).

No Capitulo 3 ¢ apresentado em detalhe o programa experimental, compreendendo
aspectos relacionados com o seu planejamento, metodologias empregadas, descri¢do dos ma-

teriais e equipamentos utilizados.

No Capitulo 4 sdo apresentados e interpretados os resultados obtidos durante o pro-
grama experimental. A interpretagdo destes busca a determinagéo da contribuigdo da camada
cimentada com e sem geotéxteis e a influéncia dos ciclos de carregamento e descarregamento

na capacidade de carga ultima de fundagdes superficiais.

No Capitulo 5 ¢ realizada uma simulag@o numérica dos resultados experimentais obti-

dos no Capitulo 4.

Finalmente, no Capitulo 6, sdo apresentadas as conclusdes do trabalho e as sugestoes

para pesquisas futuras.



CAPITULO 2

2 — Revisdo da Literatura

A presente revisdo foi realizada de acordo com os temas necessarios a dissertagdo, ou
seja, refor¢co de solos para aplicagdo em fundag¢des. Como forma de melhor estruturar este
capitulo, optou-se por dividi-lo nos itens a) resultados de ensaios em cdmaras de calibragdo e
outros ensaios de laboratério aplicados a refor¢o de fundagdes; b) ensaios de campo de funda-

¢Oes reforgadas; c) teorias e resolugdes numéricas aplicadas a fundagdes reforgadas;

2.1 — Resultados de Ensaios em Cimaras de Calibracio e de outros Ensaios de Labora-

torio Aplicados em Refor¢o de Fundacoes

Andrawes et al. (1983) estudaram o comportamento carga-recalque de uma sapata
corrida, em cdmara de calibragdo, assente sobre areia densa, com e sem refor¢o de geossinté-
ticos, colocados em camadas horizontais a diferentes profundidades. Os campos de deforma-
¢Oes da areia e do geotéxtil (ndo-tecido) foram medidos, pretendendo-se demonstrar o meca-
nismo do refor¢o. Os autores realizaram seus ensaios em uma grande camara feita com pare-
des de vidro de '2” e armada em ago para suportar as cargas. As sapatas também eram confec-
cionadas em ago, sendo a forga aplicada através de um macaco hidraulico com capacidade de
dez toneladas. E a areia era depositada na cAmara num estado denso, pelo método de disper-
sdo a ar (Butterfield e Andrawes, 1970).

Andrawes et al. (1983), de forma a observar a reprodutibilidade da cdmara, realizaram
véarios ensaios em areia sem refor¢o, no estado de deformagdes planas. Quanto a esse,
Meyerhof (1965) e Hansen (1970) ja haviam notado que o dngulo de atrito de problemas en-
volvendo capacidade de carga nesta condi¢do sdo 10% maiores que aqueles medidos em en-
saios triaxiais, explicando os 12% encontrados entre os angulos medidos nos triaxiais e a dife-

renga pela retroanalise.



McGown et al. (1978) mostraram que, de forma a se obter o maximo de resisténcia do
refor¢o nestes casos, os geotéxteis devem ser dispostos nas dire¢des das tensdes de tra¢do
principais. Entdo, na situagdo estudada por Andrawes et al. (1983), o geossintético deveria
estar inclinado em varias diregdes a partir da horizontal. McGown et al. (1978) também mos-
traram que estas adigdes ndo devem ser colocadas proximas as diregdes de “planos de exten-
sdo zero”, os quais sdo superficies potenciais de cisalhamento, que podem induzir o escorre-

gamento.

Andrawes et al. (1983) apresentaram a Figura 2.1 sugerindo que, de forma a se obter o
maximo aproveitamento do refor¢o na camada de areia, os geotéxteis devem estar inclinados
em varios dngulos com a horizontal, sendo esses angulos dependentes da profundidade abaixo
da sapata. Além disso, pode-se observar que se geossintéticos horizontais forem usados, de-
pendendo da profundidade, podem ficar proximos as dire¢des de “planos de extensdo zero” na
areia, induzindo o escorregamento da interface reforgo-solo. Para se estudar esses fatores,
uma série de ensaios com uma unica camada de geotéxtil foram feitos a diferentes profundi-
dades, expressas como uma fragdo da largura da sapata (B), em que 0,00B estava na superfi-

cie.

—— Direcgao das deformagdes principais
---- Linhas de "extenséo zero"

Figura 2.1. Diagrama da Trajetéria das deformagdes principais de tragdo e linhas de

“extensdo zero” para areia fofa com &/B = 0,083 (antes do pico)

Andrawes et al. (1983) notaram que, para este geotéxtil e nesta areia, ocorre um au-
mento e um pico na pressdo de carregamento somente se o geossintético for colocado a pro-
fundidades entre a superficie e 0,80B, sendo que o méaximo desempenho esta em 0,25B.
Quanto as deformagdes, os autores observaram que até essas se estabelecerem na areia e as
tensdes de tragdo forem induzidas no geotéxtil, a contribuigdo desse ultimo ndo era significa-
tiva — somente apds um recalque de 0,08B ocorria 0 campo de tensdes, e entdo o campo de

deformagdes modificava-se.



Para a condigdo em que o geotéxtil era colocado a uma profundidade de 1,00B, An-
drawes et al. (1983) viram que a capacidade de carga da sapata era superior a condi¢do em
que ndo havia reforgo, para 0 mesmo recalque de 0,135B. Entretanto, apos esse valor, as de-
formagdes da interface areia-geotéxtil aumentavam rapidamente, e uma superficie de ruptura
se desenvolvia ao longo do reforgo, extendendo-se a porgdo de areia superior. As deformagdes
medidas abaixo do geossintético, na areia, foram muito pequenas. Como resultado, as pres-

sdes de pds-pico caem para valores menores aqueles existentes com a areia sem reforgo.

Na condi¢do do geotéxtil a uma profundidade de 2,00B, Andrawes et al. (1983) viram
que as deformagdes eram essencialmente as mesmas da areia sem reforgo. Ndo ha, nesse caso,
contribui¢do do geossintético na resisténcia, ndo trazendo modificagdes no comportamento

carga-recalque.

Andrawes et al. (1983) concluiram que a técnica de reforgo com uma camada de geo-
téxtil melhora significativamente a capacidade de carga da areia, porém até um dado limite
superior de recalques, sendo esse varidvel e dependente da localizagdo do geossintético na
camada de areia. Os autores observaram 0,08B como sendo o limite inferior para se notar

qualquer incremento.

Como recomendagdo final, Andrawes et al. (1983) discutiram a necessidade de se
avaliar os efeitos de construgdo, em que os materiais geossintéticos — principalmente geotéx-
teis ndo-tecidos e compostos — aumentam significativamente sua capacidade de carga. Ehrlich
(1996) realizou o estudo desse fator em muros de contengdo, concluindo que quanto maior for
a rigidez do refor¢o e quanto maior forem as tensdes induzidas durante sua compactagdo,
maior sdo as tensdes que podem ser carregadas pelo refor¢o. Observou ainda que ela é a maior
contribuinte para as tensdes nos reforgos a pequenas profundidades. Vale ressaltar, entretanto,
que Ehrlich (1996) utilizou reforgos rigidos. No caso de geotéxteis, ndo ha esfor¢os residuais

devido a sua flexibilidade.

Simonini (1996) estudou aspectos do melhoramento das caracteristicas mecanicas de
areias reforcadas com geotéxtil experimentalmente e através de modelamento numérico. Um
modelo de elementos finitos foi utilizado para prever a capacidade de carga do solo reforgado,

com analise elasto-plastica.



Simonini (1996) realizou uma série de ensaios triaxiais drenados em areia reforgada
com mantas de geotéxteis. O autor comparou os resultados obtidos com aqueles de areias no
estado natural e ainda com dados de analises numéricas. Dentro da faixa de tensdes confinan-
tes considerada pelo autor, foi visto que a introdugdo do geossintético levava a um aumento
significativo da tensdo de ruptura do material composto. A analise ainda mostrou que os valo-
res de (-de,/de,)mix medidos na areia natural se encaixavam na teoria de Bolton (1986) com
razoavel precisdo. Simonini (1996) obteve o dngulo de atrito da interface areia-geotéxtil pro-
ximo ao angulo de atrito da propria areia, fato também observado por Fogale (1993), con-

forme o autor.

Simonini (1996) aplicou um modelo de elementos finitos para analisar a capacidade de
carga de uma sapata circular apoiada sobre uma camada de areia densa refor¢ada. A Figura
2.2 mostra a secdo transversal do modelo, em que quatro geotéxteis foram colocados na ca-
mara de calibragdo. Comparando os resultados numéricos e experimentais das curvas carga-
recalque, o autor constatou uma aproximagdo satisfatéria. Em ambos os casos a ruptura foi
por puncionamento. Durante os primeiros estagios do carregamento feito pela analise dos
elementos finitos, Simonini (1996) observou uma fraca resposta desse modelo para a funda-
¢do em camada de areia natural e reforgada. E o efeito é mais visivel na areia refor¢ada, em
que a influéncia do geossintético na rigidez do solo — aumento do modulo eldstico da areia —
ndo € bem modelado na andlise. O autor constatou a importancia de se considerar esse fator
em futuras pesquisas. Os resultados podem ser vistos na Figura 2.3. Nota-se que o problema

da descontinuidade ndo € percebido pelas simulagGes obtidas através de métodos numéricos.

Simonini (1996) concluiu que a introdugdo de geotéxteis conduz a um significativo
incremento da resisténcia do material composto. Finalmente, o autor salientou os resultados
satisfatérios da utilizagdo do modelo de elementos finitos — quando comparados com os re-
sultados experimentais — para simular a capacidade de carga do solo reforgado, principal-

mente para grandes carregamentos, em que 0 mecanismo de puncionamento ocorre.

Manjunath e Dewaikar (1996) investigaram experimentalmente modelos de sapatas
quadradas colocadas na superficie de uma camada de areia densa, a qual se apoiava sobre uma
camada de argila mole reforgada com geotéxteis nas suas interfaces. Os autores analisaram o

comportamento carga-recalque e a ruptura de sapatas sujeitas a carregamentos centrados in-



clinados. Todos os ensaios foram realizados em cdmara de calibragdo, com sapatas medindo

304.8 mm de lado.
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Figura 2.2. Se¢do transversal do modelo usado por Simonini (1996)
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Figura 2.3. Comportamento carga-recalque observado e previsto (Simonini, 1996)

Manjunath e Dewaikar (1996) concluiram que a introdug@o do elemento geotéxtil na
interface areia-argila resulta num aumento substancial da capacidade de carga e na redugdo da
rotagdo da sapata durante os carregamentos inclinados. Além disso, a inclinagdo do geotéxtil
permitiria uma consideravel redugéo da espessura da areia, com uma subseqiiente maior capa-

cidade de carga, conforme constataram os autores.
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Kim et al. (1996) realizaram vérios ensaios com uma sapata corrida em areias de baixa
resisténcia reforcadas com geogrelha. Os autores ensaiaram diversas formas de reforco, utili-

zando uma camada, varias camadas e colchdes de geossintéticos, conforme mostra a Figura
2.4,

b i 4 ¢' L 4
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(1) Uma camada de reforgo (2) Varias camadas de reforgo
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N=3 ou 4 t= 0.5B, 1B
(3) Efeitos entre Df e Dg (4) Reforgo com "colch&o!- ===

Figura 2.4. Ensaios realizados (Kim et al., 1996)

A fim de se obter uma maior repetibilidade das amostras de areia, Kim et al. (1996)
utilizaram varias peneiras, pelas quais o material passava e se depositava por gravidade,
mantendo uma densidade relativa aproximadamente constante. Era possivel pelos autores

controlar a altura de queda do dispositivo, de forma semelhante a realizada por Diaz (1998).

Kim et al. (1996) ensaiaram inicialmente a areia com uma tnica camada de reforgo,
colocada em diferentes profundidades, com diversos comprimentos. A profundidade da geo-
malha era expressa como um fragdo da largura da sapata, em que 0,0B era a superficie. Os
autores notaram que o pico de carregamento ocorreu para recalques muito maiores do que

para o caso sem o reforgo.

Kim et al. (1996) concluiram, desta etapa da pesquisa, que a profundidade mais eficaz
do reforgo estd em aproximadamente 0,7B, com aumento da capacidade de carga de 1,1 a 1,9,
se comparada com a situa¢do sem reforgo. Quanto ao comprimento de refor¢o, a medida que

esse aumentava, os valores de BCR (tensdo de ruptura com reforgo / tensdo de ruptura sem
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reforgo) também aumentavam. Os autores observaram, entretanto, que comprimentos maiores

que 6B ndo acarretavam mais modifica¢des em BCR, ficando evidenciado esse como o valor

otimo.

Kim et al. (1996) realizaram, na segunda etapa, ensaios com reforgos multi-camadas,
com geogrelhas de comprimento 6B e espagamento vertical de 0,25B. Os autores observaram
ndo haver diferengas significativas de BCR quando o nimero de camadas (N) € superior a
quatro, sendo este o nimero 6timo de reforgos. Isto significa que quando a profundidade do
reforgo ultrapassa 1,25B ndo € mais notado o seu efeito. De acordo com os autores, o valor de
BCR na condigdo 6tima ficou em 3,65. E o recalque observado por eles para valores de N>4

¢ basicamente o mesmo.

Finalmente, Kim et al. (1996) ensaiaram um tipo de refor¢o em forma de colchdo com
geogrelha. Sua espessura era de 0,5B e 1,0B, apoiado sobre uma areia com densidade relativa
de 75%, com comprimentos de 1,0B, 1,5B e 5,0B. O volume interno era preenchido de cas-
calho fino. Os autores observaram que para um comprimento maior que 1,5B o comporta-
mento ndo apresentava pico no carregamento. Os recalques medidos no pés-pico ficaram na
faixa de 40 mm. Por fim, Kim et al. (1996) concluiram que a medida que se aumentam a es-
pessura € 0 comprimento, maior se torna o valor de BCR. Porém, no caso de o comprimento

ser maior que 1,5B, notaram pequenos efeitos no aumento de BCR.

Murthy et al. (1996) modelaram um sistema de solo reforgado e quantificaram a natu-
reza da distribui¢do de tensdes ao longo do reforgo, usando o método dos elementos finitos
ndo-lineares. Foi pesquisado para um solo reforgado abaixo de uma sapata corrida como €
induzida a distribuigdo de tensdes para diferentes niveis de carregamento e diferentes tipos de
reforgo. A descrigdo detalhada do modelo utilizado pelos autores pode ser encontrada em
Duncan e Chang (1970). O solo utilizado por Murthy et al. (1996) era uma areia uniforme, a
mesma de Singh (1988), conforme os autores. Murthy et al. (1996) usaram em seus ensaios
materiais geotéxteis com espessura média de 0,5 mm e com trés tensdes de tragdo diferentes,

intitulando “A” a maior e “C” a menor.

Murthy et al. (1996) realizaram simulagdes numéricas com uma sapata corrida de
15,24 cm sobre areia com e sem refor¢o, e compararam os resultados encontrados com os de

Singh (1988). O reforgo era colocado diretamente na areia a uma profundidade determinada.
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Em todas as simulagdes, o tipo de solo, os incrementos de carregamento e a largura da sapata

foram os mesmos.

Como ja ¢ de amplo conhecimento, a distribui¢do de tensdes tem uma natureza nao-
linear. No caso do geossintético de maior resisténcia (“A”), Murthy et al. (1996) observaram
que a tensdo axial no reforgo logo abaixo do centro da sapata era maximo, decrescendo a me-
dida que se afastava dele. Viram também que a magnitude das tensdes criadas no reforgo au-
mentam com o incremento de carregamento nas fundagdes, e diminuem com a distancia hori-
zontal a partir do centro da sapata, sendo ao final do refor¢o quase nula. De acordo com os
autores, resultados simulares foram encontrados por Huang e Tatsuoka (1988) e Balakrishna
(1992).

No geotéxtil de resisténcia intermediaria (“B”"), Murthy et al. (1996) observaram que a
méxima tensdo de trag@o ocorre na regido entre o centro e o canto da sapata. Nesse caso, a
medida que nos afastamos do centro, somente ap0s o canto da sapata € que teremos o decrés-

cimo das tensdes.

No ultimo caso estudado por Murthy et al. (1996), com o geotéxtil menos resistente
(*C”), a maxima tensdo ocorreu exatamente abaixo dos cantos sapata. De acordo com os auto-
res, observagdes similares ja foram feitas por Burd e Brocklehrust (1990) ao investigarem
rodovias ndo pavimentadas reforgadas sobre carregamentos monotdnicos simples. Murthy et

al. (1996) também viram que as tensdes induzidas decrescem a partir dos cantos da sapata.

A partir dessas trés formas de ensaios, Murthy et al. (1996) notaram que para reforgos
inextensiveis ou de alta rigidez — como os do tipo “A” —, a méxima tensdo se desenvolve no
centro da sapata. A medida que a rigidez do material decresce, o ponto de maxima tensdo se
desloca para os cantos. Os autores observaram também que o reforgo vai se tornando mais
eficaz a maiores niveis de tensdo. A Figura 2.5 apresenta uma comparagdo entre as tensdes de
tragdo mobilizadas, e sua distribui¢@o ao longo de todo o comprimento do reforgo, para alguns

niveis de carregamento dos trés casos estudados (“A”,”B” e “C").

Murthy et al. (1996) concluiram que a rigidez do refor¢o tem uma fungéo vital na de-
terminacdo da magnitude das tensdes desenvolvidas, sendo que quanto maior a sua rigidez,

maior as tensdes mobilizadas. Além disso, o ponto de maxima tensdo também depende da
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rigidez e, para pequenos niveis de carregamento, o tipo de refor¢o ndo influencia nas tensoes

mobilizadas.
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Figura 2.5. Comparacio de tensdes de tracdo mobilizadas (Murthy et al., 1996)

Shivashankar et al. (1996) realizaram ensaios em modelo reduzido com sapatas corri-
das sobre uma camada de material granular com e sem refor¢o de variados comprimentos
(Lg), apoiado em argila mole com e sem estacas, conforme a Figura 2.6. Os ensaios foram
executados em uma camara de calibragdo com paredes espessas de PVC, reconstruindo-se no
tanque o material argiloso. O carregamento durante a consolidagdo foi feito com pequenos
incrementos para evitar que a argila deslizasse para fora do tanque. Todos os ensaios feitos
pelos autores foram realizados até que o recalque atingisse 40 mm. A eficiéncia do grupo de
estacas rigidas em argila foi comparada com a forma em que era feita uma camada de material
granular sobre essas, com ou sem refor¢o. Foi estudada a melhoria da rigidez do sistema de-
vido a presenga das estacas e do reforco. O aumento da capacidade de carga em fungdo do

numero de camadas de reforgo (N) e da quantidade de estacas também foi analisado.

Shivashankar et al. (1996) observaram que o efeito do reforco aumentava com os re-
calques da sapata. Além disso, notaram que a taxa de rigidez ¢ muito significativa com a pre-
senca das estacas, sugerindo que a ag¢@o dessas inicia rapidamente quando em carga, ao con-
trario dos reforgos, que necessitam de algum nivel de recalque da sapata antes de trazer qual-

quer beneficio. Quanto aos efeitos gerais, os autores viram que o refor¢o é mais predominante
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que as estacas. No caso em que havia trés camadas de reforgo (N = 3), observaram que BCR

aumentava significativamente para valores de Lg/B até 6.
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Figura 2.6. Modelos ensaiados por Shivashankar et al. (1996) [Séries I (B-C) — C da argila = 5 kPa, Dr da areia
= 50% (15 kN/m®); Séries II (A-D) — C da argila = 2,75 kPa, Dr da areia = 60% (16 kN/m®)

Shivashankar et al. (1996) concluiram que a camada de material granular sobre as es-
tacas em argilas moles ¢ eficaz no melhoramento da capacidade de carga e na redugdo dos

recalques da fundagdo. Os autores sugeriram que o carregamento da sapata se distribui sobre a
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camada granular, agindo em uma 4rea maior na argila, em virtude da rigidez da primeira.
Concluiram também que a presenca de estacas aumenta a rigidez do sistema consideravel-
mente. Reforgos em camadas de solos granulares, por outro lado, melhoram BCR, mas com

maiores recalques da sapata.

Diaz (1998) estudou o mecanismo de ruptura de um sistema de dupla camada consti-
tuido de solo cimentado assente sobre uma camada de areia de densidades fofa e média em
camara de calibragdo. Além disso, o autor mostrou a possibilidade de se utilizar as teorias de
Mecénica de Fraturas no estudo do comportamento carga-recalque em solos cimentados. A
primeira etapa sera discutida neste item, enquanto a segunda, no 2.3. Os procedimentos utili-
zados sdo muito semelhantes ao desta pesquisa, vistos mais adiante no capitulo 3. Quanto aos
seus resultados, Diaz (1998) concluiu que a camara de calibragdo é um bom meio de se estu-
dar o comportamento de fundagdes superficiais, sendo possivel realizar ensaios em condigdes
controladas, medir cargas e deslocamentos e observar com precisdo o mecanismo de intera¢do
solo-estrutura; o método de enchimento caracterizou-se por sua repetibilidade; os efeitos rela-
cionados as condi¢des de contorno da cimara de calibragdo (paredes rigidas) foram analisados

e aferidos experimentalmente para as sapatas apoiadas diretamente sobre areia;

Quanto a previsdo da capacidade suporte das areias, Diaz (1998) concluiu que as pre-
visdes de capacidade de carga em meios homogéneos ¢ concordante com a pratica internacio-
nal. Considerou que as teorias de previsdo de capacidade suporte, quando usadas em fung¢do
de pardmetros de resisténcia, superestimam os valores experimentais obtidos, uma vez que a
ruptura ocorria por puncionamento. E quando o autor utilizou parametros reduzidos, segundo
a sugestdo de Terzaghi, as teorias subestimaram, ligeiramente, a capacidade de carga medida
experimentalmente. Diaz (1998), finalmente, constatou que ¢ dificil definir a carga de ruptura
de areias fofas, sugerindo a adogdo de critérios objetivos em fun¢do do nivel de deformagio

imposto a placa durante o carregamento.

Quanto a previsdo da capacidade suporte de solos estratificados, Diaz (1998) constatou
que sdo poucas as teorias que consideram camadas de natureza coesivo-friccional — A maioria
se baseia em areias assentes sobre argilas moles. Portanto, utilizando esses métodos de cal-
culo, o autor observou que os pardmetros ¢ e ¢ demonstraram superestimar os valores deter-
minados experimentalmente em até 3.000 %. Quando empregando as teorias de Meyerhof-

Hanna e Vésic, Diaz (1998) constatou que os parametros dominantes nas analises sdo a coe-
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s30 (c) e a relagdo entre a espessura da camada cimentada e a largura da fundagdo (H/B); o
mesmo estudo demonstrou a pouca importéncia dos pardmetros friccionantes das camadas (¢,

e ¢2) nas previsdes realizadas.

Quanto ao mecanismo de ruptura, Diaz (1998) concluiu que no caso de solos cimenta-
dos sob carregamento vertical e em condi¢des planas de deformagdo, a ruptura é produzida
por puncionamento da fundagdo na camada tratada. O autor observou também que esta forma
de ruptura independia da espessura da camada tratada nas relagdes estudadas (H/B =0.5, 1.0 e
1.5). Outra importante conclusdo foi que os mecanismos de ruptura demonstraram que a pro-

pagacdo de fissuras € o fator que controla o comportamento do elemento de fundagéo.

2.2 — Resultados de Ensaios de Campo com Fundac¢des Reforgadas

Tanaka et al. (1996) estudaram a combinagdo da utilizagdo de geogrelhas com mate-
riais estabilizados. Este método, no qual dois tipos de melhoramentos de solos foram usados,
compensa 0s pontos fracos de cada material. Tanaka et al. (1996) realizaram, inicialmente,
ensaios de campo para avaliar a capacidade de carga desse método proposto e compararam o
efeito da rigidez e do tamanho da malha da geogrelha. Os autores pesquisaram dois modelos
de fundagdes. O primeiro consistiu em uma geogrelha esticada a 1/3 da altura da mistura de
solo-cimento. O solo de sub-base era formado de um depésito de argilas moles, com Ny na

faixa de 0 a 2 golpes.

Através dos resultados da primeira condi¢@o, Tanaka et al. (1996) notaram que quanto
maior a rigidez da geogrelha, maior a capacidade de carga. Observaram também que, devido
ao efeito do tamanho da malha do material, alguns destes geossintéticos se separavam do solo
cimentado, reduzindo um pouco a capacidade de carga. Os autores concluiram ser muito im-

portante selecionar geogrelhas com malhas compativeis com os materiais a serem utilizados.

Quanto aos recalques, ainda do primeiro modelo, Tanaka et al. (1996) notaram que
ap6s o aparecimento das primeiras fissuras, essas se propagavam muito rapidamente com
qualquer incremento de carga. Concluiram a este respeito que o inicio do processo de forma-

¢do de fissuras corresponde a capacidade de carga da fundagdo, definida previamente com as
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curvas carga-recalque. Por ultimo, observaram que quando a tensdo de tragdo de projeto nao

excede a do material estabilizado, a fundag@o estara estavel.

O segundo modelo estudado por Tanaka et al. (1996) consistia no uso da geogrelha na
base da mistura de solo-cimento, colocada logo apés a escavagdo do solo. Da mesma maneira
que a realizada no primeiro modelo, apos trés semanas da preparagdo das misturas era condu-
zido um ensaio de placa, com incrementos de 4,9 kN. A diferenga de resisténcia encontrada

com rela¢do ao primeiro caso era muito pequena.

Quanto a ruptura, Tanaka et al. (1996) observaram que até a capacidade de carga do
composto ser atingida, a geogrelha ndo entrava em carga. E esse ponto correspondia & ruptura
do material de sub-base, logo abaixo do solo-cimento. De forma geral, o segundo modelo teve

uma maior € mais confidvel determinagéo de capacidade de carga ao primeiro modelo.

Hirao et al. (1996) descreveram uma investigagdo de campo do efeito do melhora-
mento da capacidade de carga de um solo muito mole refor¢ado com um composto de geos-
sintéticos — geotéxteis ndo-tecidos e geogrelhas. Os autores compararam os valores de tensdo
observados na geogrelha com os de trabalhos num aterro simulado analiticamente por meio da
técnica de elementos finitos proposta por Tanabashi et al. (1992). A simulagdo numérica, que
levava em conta a velocidade de espalhamento da camada de solo no aterro, era feita através
da combinag@o do peso do trator com a espessura da camada a ser colocada. Além disso, Hi-
rao et al. (1996) simularam numericamente um ensaio de uma sapata considerando a taxa de
carregamento — espessura do aterro — na camada de argila mole com e sem reforgo e também

com ¢ sem a camada de areia.

Hirao et al. (1996) concluiram que os recalques sdo mais afetados pelo aterro do que
pelo peso do trator, e que a maxima tensdo de tragdo mobilizada pela geogrelha também segue
a mesma conclusdo. Os autores observaram um incremento da taxa de capacidade de carga de
solos moles reforgados com geotéxteis com e sem uma camada de areia de 30 cm sobreposta

variando de 15 a 40%.

Merecem destaque ainda alguns trabalhos desta universidade na édrea de ensaios de
campo, entre eles os de Sales (1998) e Tessari (1998) — ensaios de placa em campo, assentes

em solo cimentado com e sem aditivos, para vérias relagdes de espessura da camada e didme-
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tros de placa. Os procedimentos de ensaio, metodologias e referéncias encontram-se nas pro-

prias pesquisas. Vale aqui, entretanto, considerar os resultados obtidos por esses autores.

Sales (1998) constatou que os ensaios de placa, como ferramenta para o estudo do
comportamento carga-recalque de fundagdes superficiais assentes em perfis de solos estratifi-
cados, demonstraram ser adequados e confidveis. Os resultados obtidos pelo autor permitiram
a determinagdio dos niveis de recalques e da capacidade de suporte da fundagdo, além da
identificagdio da forma de ruptura. Comparou as curvas tensdo-recalque do solo melhorado
com cimento com a as curvas do solo natural, verificando que a adi¢do de cimento resulta em
um acréscimo significativo da capacidade de carga e uma redugéo consideravel dos recalques,
fato este também verificado por Vendruscolo (1996). Sales (1998) observou ainda que os en-
saios de placa permitem a observagdo do comportamento do sistema solo-estrutura in situ e,
com base neste comportamento, é possivel desenvolver um procedimento analitico para a

interpretagdo dos resultados e para a previsio do comportamento de fundagdes reais.

Em relagdo a avaliagdo da carga de ruptura em ensaios de placa, Sales (1998) concluiu
que ¢ necessario definir um critério objetivo para estimar a carga de ruptura desses ensaios a
partir da observagdo do comportamento carga-recalque. Investigado o critério sugerido pela
Norma Brasileira, que limita o recalque como sendo igual a D/30, o autor verificou valores
mais elevados para a carga de ruptura que outros critérios utilizados internacionalmente. Além
disso, as curvas carga-recalque, grafadas em escala logaritmica, apresentaram valores baixos
para a carga de ruptura, fato também observado por De Beer (1967) e por Cudmani (1994),
conforme o autor. Sales (1998) concluiu que, na pratica, a adogdo deste critério conduzia a
valores conservadores da tensdo de ruptura, garantindo recalques de pequena magnitude. En-
tretanto, o autor observou que o método que considera a carga de ruptura como sendo o ponto
de interse¢do das tangentes dos trechos inicial e final das curvas carga-recalque apresentava
valores menos dispersos, situando-se proximo a valores médios, quando comparados com
outros critérios. Por este motivo, adotou esse método em seu trabalho para definir a carga de
ruptura experimental, cuja magnitude era comparada com estimativas obtidas através de mé-

todos analiticos.

Sales (1998) procurou normalizar as tensdes medidas, através da tensdo de ruptura
(qur) e da resisténcia de ponta (q.), ambas obtidas do solo natural, apresentadas na forma de

curvas tensdo normalizada x recalque relativo (8/D). Este procedimento permitiu que o autor
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avaliasse a influéncia da camada de solo melhorado com cimento no comportamento geral do
sistema. Notou que havia uma clara evidéncia de aumento nos valores das tensdes normaliza-
das com o acréscimo da razdo H/D, para um mesmo nivel de recalque relativo. Sales (1998)
concluiu que este incremento no valor da tensdo normalizada indica o ganho de capacidade de
carga da fundag¢do quando da ocorréncia de uma camada de solo melhorado com cimento so-
breposta ao perfil de solo natural. A forma adimensional de apresentar resultados de ensaios
de placa ou provas de carga, através das curvas tensdo normalizada x relagdo H/D faz possivel

a previsdo do comportamento de fundagdes reais através de modelos de dimensdes inferiores.

Sales (1998) observou que a forma de ruptura, através dos ensaios de placa, foi por
puncionamento. Observou também a formagdo de superficies de ruptura inclinadas ao longo
da camada de solo melhorado com cimento que, segundo medigdes aproximadas efetuadas em

campo, media 45°.

Neste estudo, Sales (1998) constatou que o método proposto por Meyerhof e Hanna
(1978) foi o que melhor representou os resultados experimentais. Observou que nio somente
os valores da tensdo de ruptura eram mais realistas, como também a tendéncia de comporta-
mento qu X H/D aproximava-se dos resultados medidos experimentalmente. Analisando o
método proposto por Purushothamaraj et al. (1974), adotando a redugdo dos parametros geo-
técnicos proposta por Terzaghi, Sales (1998) notou que o método ¢ de dificil aplicagdo, pois
alteragdes na geometria da superficie de ruptura pode implicar em alteragdes significativas no

valor final do célculo, causando incertezas na aplicabilidade do método.

Sales (1998) constatou ainda que a solugdo elastica proposta por Ueshita e Meyerhof
(1967) apresentava valores de recalques elésticos relativamente préximos aos medidos em
campo, através dos ensaios de placa. O autor observou que a adogdo dos parametros de de-
formagdo E e v, obtidos através de ensaios triaxiais, conduzia, para o caso estudado, a valores
dispersos de recalques, ndo representando de forma realistica os valores medidos experimen-
talmente, sendo portanto dificil a previsdo, de forma realistica, dos valores medidos experi-
mentalmente. O autor concluiu que quanto maior era a espessura da camada de solo melho-
rado com cimento, mais rigido era o comportamento do sistema, e menores eram 0s recalques

verificados para uma futura fundagdo.
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Tessari (1998) observou que as fundagdes assentes sobre a camada de cinza pesada-
cimento apresentam menor deformabilidade e maior capacidade de suporte que as fundagdes
assentes sobre o solo natural. O autor notou também que quanto maior a relagdo entre a es-
pessura da camada tratada e o didmetro da placa (H/D) maiores eram estas diferengas de de-
formabilidade e capacidade de suporte, fato também comprovado por Vendruscolo (1996) e
Sales (1998).

Tessari (1998) constatou que a ruptura se dava sob a forma de puncionamento, com-
provada pelas trincas em torno da placa e pela medigdo dos recalques ao lado da placa. Evi-
denciou que os deslocamentos verticais no topo da camada tratada eram maiores ¢ mais pro-
ximos da borda da placa e que, apds a ruptura, a camada tratada sofria um deslocamento para
cima devido ao alivio de tensdio dado pela trinca de ruptura na camada de cinza pesada-ci-

mento.

Neste estudo, de modo similar as evidéncias discutidas por Sales (1998), Tessari
(1998) observou que o método de Vesic (1975) mostra-se capaz de prever com grande preci-
sdo a tensdo de ruptura para os ensaios com relagdo H/B inferior a 1. O autor notou que para a

relagdo H/D igual a 1, esse método superestima a tensdo de ruptura.

Tessari (1998) observou que a adimensionalizagdo da tensdo aplicada pela tensdo de
ruptura experimental ou ruptura prevista por um método analitico de determinagdo de capaci-
dade suporte (Vesic, 1975) e a adimensionalizagdo do recalque pelo didmetro da fundagdo
eram capazes de agrupar as curvas tensdo-recalque de ensaios de placa de trés didmetros de
placa (0,30, 0,60 e 0,90 m), quatro espessuras de camadas tratadas (zero, 0,15, 0,30 e 0,60 m),
distintas relagoes H/D (de 0 até 2) e diferentes materiais sob a fundagdo (solo natural, solo-
cimento e cinza pesada-cimento). O autor obteve excelentes estimativas de deformabilidade
para fundagdes superficiais com o conhecimento dos pardmetros (c, ¢, y) dos solos envolvi-

dos.

2.3 — Teorias e Resolu¢des Numéricas Aplicadas a Fundag¢des Reforgadas

Zhao et al. (1996) introduziram a aplicagdo do método da “Slip-Line” na capacidade

de carga de fundagGes em solos reforgados. Os autores criaram dbacos que permitem projetar
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o reforgo necessario, com seu comprimento, nimero de camadas e espagamento. Um exemplo
ilustrativo foi fornecido. Teoricamente, Zhao et al. (1996) propuseram um método de projeto
que pode ser aplicado para funda¢des em solo reforgado na condigdo de deformagdes planas.
No caso de fundagdes superficiais quadradas e circulares em solos granulares, os autores su-

gerem aproximacdes similares as de Terzaghi e Peck (1967).

Yamamoto e Otani (1996) utilizaram um método de elementos finitos rigido-plasticos
para descrever ndo somente a capacidade de carga de uma fundacdo em solo refor¢ado, mas
também o mecanismo de ruptura desse. De acordo com os autores, o método proposto foi
desenvolvido por Tamura et al. (1987). A analise através desse método foi realizada com e
sem o efeito da variagdo da geometria, e era conduzida de forma a se investigar a influéncia

da deformacdo localizada de sapatas do tipo rigida.

Uma camada de areia é geralmente colocada acima e abaixo do material de reforco em
solos argilosos com a finalidade de aumentar o atrito entre o reforgo e o material de sub-base.
Yamamoto e Otani (1996) assumiram que o material de reforgo e as camadas de areia eram
um Unico material, com coesdo equivalente. Para tanto, utilizaram a equag¢do desenvolvida por
Schlosser et al. (1973):

ur

T,Ik
v (2.1)
2AH

onde T ¢ a tensdo de tragdo do reforgo, k, o coeficiente de empuxo passivo da areia e AH a
faixa de efeito do reforgo, como mostra a Figura 2.7. Pode-se notar que o deslocamento rela-
tivo entre o reforgo e a areia é omitido. Esse modelo ndo obteve reconhecimento internacional

pela dificuldade em se estimar AH na interagdo solo-reforgo.

Como resultados, Yamamoto e Otani (1996) observaram que a area de fluxo pléstico
(resisténcia mobilizada) no caso reforgado é muito superior, se comparada com o modo sem
reforco, sendo que a capacidade de carga aumenta. E essa ¢ melhorada se o comprimento do
reforco aumentar. Quando esse foi colocado a uma profundidade tal que z/B = 1,6 — com
La/B = 1,0 —, 0 mecanismo de ruptura se tornou simular ao caso em que ndo havia reforgo. Os

autores, entdo, concluiram que ha uma profundidade 6tima para se colocar o refor¢o, com o
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proposito de se esperar uma maxima melhoria da capacidade de carga. Os resultados estdo
ilustrados na Figura 2.8. Por ultimo, Yamamoto e Otani (1996) compararam os resultados

numéricos com os de ensaios, obtendo como capacidade de carga valores muito semelhantes.

g1

Figura 2.7. Modelo de solo reforgado em condigéo de deformagéo plana (Yamamoto e Otani, 1996)

Nataraj et al. (1996) apresentaram os resultados de uma investigagdo numérica usando
o método dos elementos finitos considerando o comportamento da areia como ndo-linear.
Foram estudados pelos autores os efeitos de largura da sapata e o nimero de camadas de re-
forgo e seu comprimento. As investigagdes foram feitas considerando-se a sapata corrida
como um problema de deformagdes planas. De modo a se analisar a influéncia do refor¢o no
comportamento do recalque de areias fofas, varias tiras de ago galvanizado foram colocadas
em diferentes profundidades. Como meio de se diminuir os esforgos computacionais envolvi-
dos, um método simplificado sugerido e utilizado por Al-Hussaini e Johnson (1979) foi ado-
tado por Nataraj et al. (1996). As tiras de ago foram substituidas por uma manta, estendida nas
dire¢Ges lateral e longitudinal da sapata, considerando rigidez e moédulo de elasticidade equi-

valentes.

O reforgo, como apontaram Nataraj et al. (1996), trouxe como conseqiiéncia o au-
mento da capacidade de carga, com um decréscimo dos recalques para qualquer que fosse a
tensdo. A introdugdo dessas “mantas” na areia fofa tende a confinar o material granular e au-

mentar sua rigidez, além de melhorar sua resisténcia.

Para uma dada largura de sapata, conforme Nataraj et al. (1996), a porcentagem de

redugdo nos recalques é maior para grandes tensdes (Fig. 2.9), assim como para o incremento



do nimero de camadas de refor¢o. Além disso, os autores observaram que a profundidade das
“mantas™ influencia na capacidade de carga e no recalque: entretanto, apos 0,5B ndo foi no-

tado nenhum beneficio do refor¢o.
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(a) Parametros obtidos e fluxo plstico para o solondo  (e) Capacidade de carga e fluxo pldstico considerando
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Capacidade de carga e fluxo plastico para fundagdoem  Capacidade de carga e fluxo plastico considerando
solo reforgado variagdo de geometria para fundagio em solo refor¢ado
(8/B=0,4)

Figura 2.8. Simulagdes numéricas sem variagdo de geometria (a, b, ¢, d) e com variagdo de geometria (e, f, g, h)
de Yamamoto e Otani (1996)
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Figura 2.9. Redugdo nos recalques (Nataraj et al., 1996)

Quanto a influéncia do reforgo na distribuigdo vertical de tensdes, Nataraj et al. (1996)
viram que a baixas tensdes aplicadas ha menos de 5% de redu¢@o nessas. De acordo com os
autores, o efeito do refor¢o na redugdo das tensdes verticais aumenta gradualmente com o
incremento das pressdes aplicadas. E o comprimento do refor¢o além de um dado valor tem

pouca influéncia na distribui¢do das tensdes.

Nataraj et al. (1996) observaram que a medida que o nimero de camadas de refor¢o
aumentam, melhora a redug@o percentual das tensdes cisalhantes. Os autores também notaram

que a redugdo ¢ maior para profundidades menores.

Nataraj et al. (1996) concluiram que a inclusdo do reforgo em areias fofas resulta num
aumento de sua rigidez e reduz consideravelmente os recalques. Além disso, maiores redu-
¢Oes dos recalques podem ser obtidos com o incremento do numero de camadas de reforgo e
com maiores comprimentos; a porcentagem de melhoramento da capacidade de carga varia
com o tamanho da sapata e nimero de refor¢os. Finalmente, Nataraj et al. (1996) considera-
ram que a contribui¢do do refor¢o no aumento da capacidade de carga ¢ mais evidente para as

sapatas pequenas do que para as de maiores dimensdes.

Diaz (1998) realizou simula¢des numéricas utilizando o método de mecanica das fratu-
ras, desenvolvido para ago e concreto sob carga dindmica, e constatou que esse ¢ uma ferra-
menta promissora no estudo do mecanismo de interagdo solo cimentado-estrutura. O autor, na

ocasido, observou que era necessario uma maior quantidade de dados experimentais para de-
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finir a aplicabilidade do programa no calculo de funda¢des em solos estratificados cimenta-
dos. Diaz (1998) concluiu que a mecanica dos continuos ndo respondia a0 mecanismo de in-

tera¢do imposto no carregamento de placas assentes em solos fortemente cimentados.

Finalmente, como resumo desse capitulo, foi organizada a Tabela 2.1, mostrando os

fatores que afetam o comportamento das fundagdes superficiais reforgadas analisadas.

Tabela 2.1. Fatores que afetam o comportamento das fundagdes superficiais reforgadas

Autor Ensaio Conclusdes
Andrawes et | Laboratério: ¥ Méximo desempenho em 0,25B
al. (1983) Geotéxtil em v Somente apés & > 0,08B ocorria uma modificagiio no campo de deforma-
areia densa ¢des
¥ Quando z = 2,00B, as deformagdes eram as mesmas da areia sem reforgo
v Reforgo melhora a capacidade de carga da areia até um dado limite supe-
rior de recalques
Simonini Laboratdério e ¥" Ruptura foi por puncionamento
(1996) modelagem nu- | v" Fraca resposta dos elementos finitos para a fundagdo em camada de areia
mérica: Geotéxtil | natural e principalmente para a condigdo refor¢ada
em areiadensa | v’ Problema da descontinuidade ndo percebido pelo método numérico
v" Incremento da resisténcia do material composto
Manjunath e | Laboratodrio: v" Aumento da capacidade de carga e da redugdo da rotagdo da sapata du-
Dewaikar Geotéxtil entre | rante os carregamentos inclinados
(1996) camada de areia | v Inclinagdo do geotéxtil permitiu uma redugdo da espessura da areia
densa e argila
mole
Kim et al. Laboratério: v Uma camada: desempenho maximo em z = 0,7B
(1996) Geogrelhas em | v/ Multi-camada: N = 4 é o numero 6timo de reforgos, com Zy, = 1,25B
camada(s) eem | v Comprimento 6timo do “colchdo” em 1,5B
“colchd@o” sobre | v Métodos propostos melhoram a capacidade de carga e reduzem os recal-
areias de baixa | ques
resisténcia
Murthy et al. | Laboratério e v Reforgos inextensiveis ou de alta rigidez: méaxima tensdo se desenvolve
(1996) modelagem nu- | no centro da sapata
mérica: Geotéx- | v A medida que a rigidez do material decresce, o ponto de maxima tensdo
teis em areia se desloca para os cantos da sapata
v Reforgo se torna mais eficaz a maiores niveis de tensdo
¥ Quanto maior a rigidez do refor¢o, maior as tensdes mobilizadas
Shivashankar | Laboratoério: ¥ Quando havia trés camadas de reforgo (N = 3), observaram que BCR
et al. (1996) geossintéticos em | aumentava para valores de Lo/B até 6
areia sobre argi- | v Camada de material granular sobre as estacas em argilas moles ¢ eficaz
las moles com ¢ | no melhoramento da capacidade de carga e na redugiio dos recalques da
sem estacas fundagio
v’ Refor¢os em camadas de solos granulares, melhoram BCR, mas com
maiores recalques
Diaz (1998) Laboratério e v Ensaios em condig¢des controladas
modelagem nu- | v Visualizagdo do mecanismo de interagdo solo-estrutura
mérica (mecénica | v Repetibilidade
das fraturas): v Ruptura é produzida por puncionamento da fundagdo na camada tratada
solo-cimento em |v" Propagagdo de fissuras é o fator que controla o comportamento do ele-
areias fofas a mé- | mento de fundacdo
dias v Mecénica dos continuos ndo responde ao mecanismo de interagdo im-
osto no carregamento de placas assentes em solos fortemente cimentados
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Tanaka etal. | Campo: Geo- v Quanto maior a rigidez da geogrelha, maior a capacidade de carga
(1996) grelhas com v Alguns geossintéticos se separavam do solo cimentado na primeira con-
materiais estabi- | digdo, reduzindo um pouco a capacidade de carga
lizados sobre um | v Inicio do processo de formagdo de fissuras corresponde a capacidade de
depésito de ar- | carga da fundagdo
gilas moles v' Até a ruptura do composto ser atingida, a geogrelha ndo entrava em
car
Hirao et al. Campo e mode- |V f%aecalques sdo mais afetados pelo aterro do que pelo peso do trator
(1996) lagem numérica: |v' Méxima tensio de tragdo mobilizada pela geogrelha também segue a
composto de mesma conclusdo
geossintéticos em | v Incremento da taxa de capacidade de carga de solos moles reforgados
solos moles com geotéxteis
Sales (1998) |Campo: ensaios | v* Ensaios de placa demonstram ser adequados e confidveis
de placa assentes | v Determinagdio dos niveis de recalques e da capacidade de suporte da
em solo cimen- | fundagio
tado v Identificagdo da forma de ruptura
v Adigdo de cimento resulta em um acréscimo da capacidade de carga e
uma redugdo dos recalques
¥" Observagdio do comportamento do sistema solo-estrutura in situ
v" Aumento nos valores das tensdes normalizadas com o acréscimo da ra-
zdo H/D
¥" Ruptura por puncionamento
v Formagdo de superficies de ruptura inclinadas ao longo da camada de
solo melhorado com cimento (45°)
Tessari (1998) | Campo: ensaios | v" Menor deformabilidade e maior capacidade de suporte que as fundagdes
de placa assentes | assentes sobre o solo natural
em uma camada |v" Quanto maior a relagdo entre a espessura da camada tratada e o didmetro
de cinza pesada- |da placa (H/D), maiores eram essas diferencas de deformabilidade e capaci-
cimento dade de suporte
¥ Ruptura por puncionamento
Zhao et al. Modelagem v Abacos que permitem projetar o reforco necessdrio, com seu compri-
(1996) numérica: mé- mento, nimero de camadas e espagamento
todo da “Slip-
Line”
Yamamotoe | Modelagem v’ Area de fluxo pléstico (resisténcia mobilizada) no caso reforgado é muito
Otani (1996) | numérica: mé- superior, se comparada com o modo sem reforgo
todo de elemen- | v" Quando o reforgo foi colocado a uma profundidade tal que z/B = 1,6 -
tos finitos rigido- | com Lg/B = 1,0 —, 0 mecanismo de ruptura se tornou simular ao caso sem
pléasticos reforgo
v' H4 uma profundidade 6tima para se colocar o reforco
Nataraj etal. | Modelagem v Inclusdo do refor¢o em areias fofas resulta num aumento de sua rigidez e
(1996) numeérica: mé- reduz consideravelmente os recalques
todo dos ele- ¥ Maiores redugdes dos recalques podem ser obtidos com o incremento do

mentos finitos
considerando o
comportamento
da areia como
ndo-linear

numero de camadas de reforgo e com maiores comprimentos

v" Porcentagem de melhoramento da capacidade de carga varia com o ta-
manho da sapata e nimero de reforgos

v" Contribuigdo do reforgo no aumento da capacidade de carga é mais evi-
dente para as sapatas pequenas do que para as de maiores dimensdes.




CAPITULO 3

3 — Equipamentos, Procedimentos de Ensaio e Materiais Utilizados
3.1 — Consideracdes Iniciais

Neste capitulo sdo apresentados os resultados experimentais de caracterizagdo dos
materiais empregados na pesquisa. Complementarmente, sdo discutidas as técnicas de ensaios
utilizadas no estudo do comportamento carga-recalque das fundagdes, procurando-se analisar
materiais com e sem reforgo. Utilizou-se como ferramenta basica ensaios em modelo redu-
zido, nos quais se mediu a carga e os deslocamentos no corpo de prova. Alguns procedimen-
tos foram assistidos com fotografias e filmagem, mapeando-se as fissuras observadas ao longo

dos ensaios.

3.2 — Programa de Ensaios

A caracteriza¢do fisica do material utilizado como sub-base, bem como os ensaios
realizados para quantificar os efeitos de escala da camara de calibragdo, foi feita anterior-

mente por Diaz (1998).

Diaz (1998) realizou um programa preliminar de ensaios em cdmara de calibrag¢do, em
solo natural (areia) e em solo estratificado (solo cimentado sobre areia). As dimensdes das
sapatas corridas utilizadas variaram entre 70 e 200 mm. Neste trabalho optou-se pelas de 70 e
100 mm, cujas relagdes largura da sapata (B) versus espessura da camada de areia (L) sdo de
1/6 e 1/8,5. Um esquema geral do ensaio € visto na Figura 3.1. As sapatas de 100 mm foram
escolhidas arbitrariamente para os ensaios de calibragdo dos equipamentos da cdmara. Ao

mesmo tempo, desta forma, obteve-se mais dados nestas condig¢des para a areia fofa.
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Figura 3.1. Nomenclatura utilizada na pesquisa

O procedimento de realizagdo dos ensaios foi ligeiramente modificado. Enquanto Diaz
(1998) fez ensaios monotdnicos, neste trabalho realizaram-se ciclos de carregamento sobre
camadas de solo artificialmente cimentado sobre sub-base de areia fofa. Os testes foram reali-
zados com sapatas de 70 mm sobre camadas de solo artificialmente cimentado de 105 mm
(relacdo espessura da camada tratada, H, versus largura da sapata, B, de 1,5). Diaz (1998)
observou que esta correspondia a uma situagfo mais realista, onde os problemas de efeitos de
escala eram minimizados. Os corpos-de-prova foram compactados nas energias de Proctor
Normal (P.N.) e Intermediério (P.1.), com 3%, 5% e 7% de cimento. Os corpos-de-prova com

3% foram ensaiados com e sem geotéxteis, sendo esta escolha justificada mais adiante.

Como forma complementar ao trabalho e visando-se avaliar 0 mecanismo de ruptura
caracteristico dos solos melhorados, foi utilizada filmagem em alguns ensaios. Isso pode per-
mitir uma melhor visualizagdo da progressdo das fissuras. A Tabela 3.1 apresenta o resumo
dos ensaios realizados no solo de sub-base e com as camadas de solo cimento, com sapatas

testadas em camara de calibragdo.

3.3 — Descri¢ido do Equipamento — Métodos Utilizados

Os métodos de ensaio e demais procedimentos utilizados durante o programa expe-
rimental sdo apresentados nesta se¢do. A descri¢do detalhada dos procedimentos ¢ discutida,
fazendo-se referéncia as normas técnicas, quando procedente. Todas as atividades foram de-
senvolvidas no Laboratério de Ensaios Geotécnicos ¢ Geoambientais (LEGG), no periodo

entre novembro de 1997 a fevereiro de 1999.
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Tabela 3.1. Resumo do programa de ensaios

Solo Solo Solo
Ensaios de laboratério Solo de cimentado s/ | cimentado ¢/ | cimentadoc/ | Total
Sub-base geotéxtil geotéxtil geotéxtil
VP75 VP100

Sapata 10 [B/L = 1/6] 4 4
Sapata 7 [B/L = 1/8,5] 3 3
Sapata7 [H/B=1,5]

3% P.N. 2 2 2

3% P.I. 2

5% P.N. 4 2 21

5% P.1. 3

7% P.N. 2

7% P.1. 2

Ensaios ¢/filmagem 2 8 2 2 14

3.3.1 - A Camara de Calibracio

Todos os ensaios em modelo reduzido foram realizados em uma camara de a¢o com
espessura de 30 mm e parede frontal de vidro de 19 mm, colocado para permitir a observagdo
optica direta dos deslocamentos do solo e as fissuras no material cimentado. A camara de ca-
libragdo foi projetada por Diaz (1998) com as seguintes dimensdes: 1,13 m de comprimento,
0,305 m de largura e 0,80 m de profundidade. Uma representa¢do esquematica da cdmara ¢

apresentada na Figura 3.2. Um portico de ago € utilizado como sistema de reagao.

Diaz (1998) projetou a cdmara de forma a realizar ensaios de placa em escala reduzida.
Selecionou suas medidas segundo critérios compativeis com a pratica internacional para en-
saios em modelos reduzidos em areias limpas e em solos tratados (Kolbuszewski et al., 1961;
Jacobsen, 1976; Verma & Char, 1988; Huang & Tatsuoka, 1988; Kim & Cho, 1988). A meta

foi a realizagdo de ensaios de placa em condi¢des de deformagdo plana.

A camara possibilita realizar os ensaios em condi¢des controladas, em amostras ho-
mogéneas de densidades conhecidas. A camada de sub-base é colocada na cdmara a partir do
processo de deposigdo de grdos. O sistema utilizado para depositar a areia consiste de uma

chapa furada em grelha triangular de 80 mm com furos circulares de 20 mm de didmetro. Este
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dispositivo é posicionado a 0,50 m de altura do topo da cimara, sendo coberto por um plastico
transparente grosso e uma borracha, na parte posterior, com objetivo de eliminar a poeira pro-
duzida no enchimento da camara. Diaz (1998) observou que o sistema descrito permite a ob-
tengdo de amostras de areia fofa com densidade relativa variando entre 36 e 43 %, e de areia

média da ordem de 56 a 58%. Maiores detalhes da areia serdo vistos adiante.

I 22 l
i

ﬂ DR l_: | z_:, 2*

Figura 3.2, Representagdo esquemdtica da camara de calibragdo (DIAZ, 1998)

3.3.1.1 - Método de Preparacio do Ensaio

A preparagdio da camada de sub-base foi realizada de forma manual. A areia era colo-
cada com uma pa na chapa furada, depositando-se por gravidade na camara. Fazia-se um ni-
velamento no plano de assentamento da sapata com uma pa da pldstico, sem pressionar muito

para evitar compactar o material.

Apds colocada a camada de sub-base, a placa, que simulava uma sapata em escala
reduzida, era posicionada no centro de simetria da cAmara de calibragdo e sobre ela posicio-
nados os LVDTs. O sistema de monitoramento era constituido por uma célula de carga e dois

LVDTs. Os primeiros deslocamentos eram monitorados a partir do posicionamento da célula
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de carga sobre a placa. Colocava-se 0 macaco hidraulico e aplicavam-se os ciclos de carrega-
mento, somando-se sempre 0,10 kN a tltima carga aplicada, até a ruptura. A precisdo na apli-
cagdo da carga era de + 0,01 kN. O ensaio era realizado até que o curso total dos LVDTs (22

mm) fosse atingido. A precisdo destes era de = 0,01 mm.

Nos ensaios com solo-cimento, uma vez realizado o enchimento da cdmara de calibra-
¢do, posicionavam-se 0s corpos-de-prova sobre a camada de areia. Eram transportados até a
camara sobre uma chapa de madeira, colocando-se esta em um desnivel previamente execu-
tado. Entdo, deslocava-se o material cimentado para o centro geométrico da camara e o desni-
vel era preenchido e nivelado, permitindo a colocagdo da sapata e da instrumentagdo sobre

uma camada de areia perfeitamente horizontal.

3.3.2 - Equipamentos Mecinicos e Elétricos Utilizados nos Ensaios

3.3.2.1 — Sapatas Corridas

Foram utilizadas sapatas corridas de larguras de 70 e 100 mm, feitas em ago, com
comprimento de 0,305 m (da mesma dimensdo da largura da cdmara), com folga minima, para

assegurar o estado plano de deformagdo durante o carregamento.

3.3.2.2 — Portico de Reacio

O portico de reagdo, idealizado por Diaz (1998), constitui-se de um conjunto de placas
de ago de 0,16 m de comprimento por 0,18 m de largura, com espessura de 10 mm, soldadas a
outra placa de 0,20 m de largura, 0,50 m de comprimento e 32 mm de espessura. A placa me-
nor possui duas perfuragdes de 3/4” onde passam parafusos de a¢co do mesmo didmetro. Ar-
ruelas e porcas completam o sistema de fixagdo. Nas placas foi soldado um perfil I 10 de ago

que completa o pdrtico. Suas dimensdes encontram-se ilustradas na Figura 3.3.
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Figura 3.3. Esquema do pértico de reagdo (DIAZ, 1998)

3.3.2.3 - Sistema de Aplicagdo de Cargas
a) Célula de carga

A célula de carga utilizada na pesquisa foi a da marca Kratos, mod. CCI com capaci-
dade para 10 t. Foi calibrada na prensa do laboratério do Laboratério de Ensaios ¢ Modelos
Estruturais (LEME) com anéis dinamométricos de 1 t e 10 t. Ciclos de carregamento e descar-
regamento foram realizados, sendo os dados ajustados segundo uma unica reta de calibrag@o.
A Figura 3.4 mostra a reta obtida. Os dados foram colhidos através de leituras em um multi-
metro de precisdo 0,001 mV. A excitagdo foi proporcionada por uma fonte de 4V. O desvio de
zero € minimo, com um valor médio de 17 kg/1.000 kg. Nédo se observou histerésis nos ciclos

de carregamento e descarregamento, como se pode observar na Figura 3.4.

b) Macaco Hidraulico

Utilizou-se um macaco hidréulico com capacidade para 10 t da marca ENERPAC.
Uma bomba de dleo, da mesma marca e capacidade, era acoplada através de mangueiras de
alta pressdo. A bomba era aparafusada a um dos lados da cdmara de calibragdo com objetivo
de facilitar o procedimento de ensaio, possibilitando que uma tnica pessoa assistisse a todo o

processo. A Figura 3.5 mostra uma fotografia do equipamento utilizado.
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Figura 3.4. Calibragdo da célula de carga

Figura 3.5 Sistema de aplicagdo de cargas

3.3.2.4 — Medidores de Deslocamento

Os dois medidores de deslocamentos do tipo LVDT foram calibrados com um relégio
comparador de 25 mm, sendo observada uma perfeita linearidade. A excitagdo foi proporcio-
nada por uma fonte de 4V. As curvas tipicas de calibragdo dos dois transdutores sdo apresen-

tadas nas Figuras 3.6 e 3.7.

i - y=0908c+ 12047 e = =Rz
E 2 R=1 E 2 R=1
2 15 £ 15
£ £
] 10 10
g g
2 5 4 5
o o
& _
5 0 5 10 15 .o % 5 0 5 10 15 .o P
Leitura () Leitira (mh)
Figura 3.6. Calibragdo transdutor 1 Figura 3.7. Calibragfo transdutor 2
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3.3.2.5 — Sistema de Aquisi¢do de dados

Como sistema de aquisi¢do de dados, utilizou-se um computador 486 DX2 com 16
MB de memoria RAM, conectado a um Data-Logger de precisdo Hewlett Packard HP 7500.
O programa de aquisi¢do de dados foi desenvolvido na linguagem QBasic e permitia a grava-

¢do dos dados enviados pelos LVDTs e da célula de carga em tempos pré-estabelecidos.

A excitagdo da célula de carga e dos transdutores de deslocamento era feita por uma
fonte Leader LPS-136 A, em 4V. Esta voltagem foi escolhida por ser a maxima permitida
pelos LVDTs. Como esta € uma fonte manual, com indicadores de leitura de baixa precisdo,
adaptou-se um multimetro de alta precisdo em sua saida com a finalidade de se confirmar a
voltagem. Uma visdo geral do equipamento utilizado é mostrada na Figura 3.8. E os compo-
nentes descritos, o posicionamento da placa, o sistema de leitura e o portico de reagdo podem

ser observados nas Figuras 3.9 e 3.10.

3.4 - Caracterizacdo dos Solos na Cimara de Calibragio
3.4.1 - Propriedades da Areia Utilizada como Sub-base

3.4.1.1 — A Areia

A areia de Oso6rio/RS foi adotada como solo granular padrdo para os experimentos.
Possui varias propriedades semelhantes as das areias utilizadas em pesquisas na pratica inter-
nacional. E classificada como uma areia fina quartzosa, proveniente de depésitos praiais ma-
rinhos e edlicos e de retrabalhamento edlico atual da regido costeira do Estado do Rio Grande
do Sul. Pertence ao Sistema Laguna-Barreira III, associado a um terceiro evento transgres-

sivo-regressivo pleistocénico. Sua localizagdo pode ser vista na Figura 3.11.

Os depésitos correlaciondveis a Barreira III se estendem, de maneira quase continua,
ao longo de toda a planicie costeira, desde Torres até o Chui. Na parte setentrional da planicie,
ao norte da regido de Osorio, estes depdsitos se encontram apoiados na base da escarpa da
Serra Geral. (Ab’Saber & Gomes, 1969). Na por¢do média da planicie costeira, entre Osério €

Rio Grande, os depdsitos associados a este evento transgressivo-regressivo pleistocénico atua-
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ram como uma verdadeira barreira, isolando do lado do continente, na regido retrobarreira,
um importante sistema lagunar (Sistema Lagunar III) hoje em dia ocupado, em sua maior
parte, pela Lagoa dos Patos. A natureza estratigrafica desta barreira foi estudada com maior
detalhe por Tomazelli et al. (1982) e Tomazelli (1985).

A S

Figura 3.10. Detalhe da célula de carga, dos LVDTs,
Figura 3.9. Fotografia do sistema de aplicagio de do macaco e da sapata corrida durante um ensaio em

cargas areia (B/L = 1/8,5). Observar o puncionamento.
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Figura 3.11. Localizagdo da areia utilizada na pesquisa

3.4.1.2 — Mineralogia e Propriedades Fisico-Quimicas

Utilizando-se o método de visualizagdo em lupa binocular, com aumento de até 45X,
foi feita uma analise composicional da fragdo grosseira dos minerais em uma amostra que
continha 139,3400 g. A analise fisico-quimica e os minerais encontrados podem ser vistos nas

Tabelas 3.2. e 3.3. A Figura 3.12 mostra a distribuigéo das freqiiéncias encontradas.
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Tabela 3.2. Analise Fisico-Quimica

pH 5,90 (acido)
Matéria Organica 0,00 %
Condutividade (no momento e apés uma hora do preparo das solugdes) 9,80 uQ e 13,67 pQ
Tabela 3.3. Anélise da fragdo grosseira dos minerais
Mineral (%) Peneira Material Freqiiéncia Freqiiéncia
(mm) (2) simples acumulada

° Quartzo 99,5 0,250 18,6359 13,3740 13,3740
e  Outros minerais 0,5 (areia média)
e Quartzo 99,2
¢ Nucleagio de argilas sem| 0,8

grios de quartzo
e  Grdos tingidos por ferro 0,125 99,4548 71,3760 84,7500
e Glauconita (areia fina)
¢ [Imenita
¢ Turmalina
e  Magnetita
e  Quartzo 97,5
e [Imenita 2,0
e Turmalina escura 0,062
e Magnetita (areia muito 21,0036 15,0740 99,8240
e Turmalina clara 0,5 fina)
e Zircdo
¢  Glauconitas
e  Quartzo 60,0
e Agregados de argilo-mi-| 40,0

nerais, micas, agregados fér-

ricos (ou microconcregdes) Fundo 0,2458 0,1760 100,0000
e Ilmenita
¢  Turmalinas
e Magnetita
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* Areia média
¥ Areia fina
Ol Areia M. Fina
@ Fundo

Figura 3.12. Distribui¢éo de freqiiéncias da areia de Osorio

3.4.1.3 — Caracteristicas Gerais

O comportamento desta areia foi estudado sob condigdes de deformagdes planas em
camara de calibrag@o e através de ensaios de cisalhamento direto por Diaz (1998), e com en-
saios triaxiais por Montardo (1999). O peso especifico é de 2,627 e sua curva granulométrica
pode ser vista na Figura 3.13. E um material bem uniforme (coeficiente de uniformidade CU
=1,9), com Dy, igual a 0,29 mm. Os indices de vazios maximo (€msx) € minimo (emin) S0
respectivamente 0,85 e 0,57. As caracteristicas gerais da areia sdo resumidas na Tabela 3.4.
Como forma de comparagdo, também sdo apresentadas as propriedades de outras areias utili-

zadas em pesquisas em camaras de calibrag@o (Jacobsen, 1976; Rad & Tumay, 1987; Schnaid,

1990; Simonini, 1996). Os valores medidos sdo representativos de areias limpas.

Tabela 3.4. Propriedades da areia de Osério e de outras areias da literatura.

Areia de Areia Leighton | Areia Blokhus | Areia Monterey Areia do Rio
Proptiedades psério Buzza!'d 14/25 (Jacobsen, (Rad & Tumay, f\diga_: !
(Diaz, 1997) | (Schnaid, 1990) 1976) 1987) (Simonini,
G, 2,627 kN/m’ 2,65 kN/m’ 2,65 kN/m* 2,65 kN/m* 2,?Ilgl?$m-‘
C.U 1,9 1,3 - - -
Dsy 0,29 mm 0,80 mm 0,17 mm 0,36 mm 0,42 mm
o 0,57 0,479 0,53 0,56 0,64
Crnix 0,85 0,774 0,79 0,85 0,99
Piade 16,7 kN/m® - . 16,9 kN/m’ 16,5 kN/m’
ke 14,2 kN/m® - - 14,3 kN/m® 13,6 kN/m®
dey 33° 34,3° - - 35,5°
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Figura 3.13. Curva Granulométrica da areia de Osorio (Diaz, 1998)

3.4.1.4 — Ensaios de Cisalhamento Direto

Diaz (1998) determinou duas envoltérias de ruptura, através de ensaios de cisalha-
mento direto, para a areia nas condi¢des de densidade média e fofa, conforme as Figuras 3.14
e 3.15. O angulo de atrito interno do material medido nos ensaios foi de 35° no caso de areia

fofa e 37° no caso de areia média.

80 100
2 | g0 |y=0.7562x  R®=0.9965
60 + / | _
= l o L
< p : 60 2
E 40 = ; ::_.. /,,
e ! ® 40 + &
20 ¢ | 20 |
S y=0.7133x R*=0.999
0 & r : : ] 0 & : E - {
0 30 60 90 120 0 30 60 9% 120
ov [kPa] ov [kPa]
Figura 3.14. Angulo de atrito interno da areia fofa. Figura 3.15. Angulo de atrito interno da areia média.
Dr = 40% Dr =56 %
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3.4.1.5 — Ensaios Triaxiais

Montardo (1999) realizou alguns ensaios triaxiais com a areia de Osorio/RS na condi-
¢do pura (Dr = 57%). Nas Figuras 3.16, 3.17 e 3.18 podem ser vistos os seus resultados, com
as curvas de tensdo desvio versus deformagdo axial, deformago volumétrica versus deforma-
¢do axial e diagrama p’ x g, respectivamente, sendo p’ dado por:

' ' '
=O"+CJ'2+O'_-|

. [3.1]

3.4.1.6 — Parimetros de Resisténcia

A mais importante consideragd@o em relagdo ao comportamento de resisténcia ao cisa-
lhamento de solos ndo coesivos estd na ndo linearidade da envoltéria de ruptura (De Beer,
1965; Vesic e Clough, 1968). O angulo de atrito de uma dada areia depende da magnitude da
tensdo efetiva no seu plano de ruptura. Embora as envoltérias de ruptura apresentem compor-
tamento linear para os niveis de tensdes normais aplicadas, buscou-se neste trabalho utilizar
métodos correntes de interpretagdo para estimar a resisténcia ao cisalhamento da areia de Oso6-
rio. Objetiva-se com isso verificar a compatibilidade entre esta areia e outras descritas na pra-

tica internacional.

q (kPa)

Figura 3.16. Tensido desvio x deformagéo axial Figura 3.17. Deformagio volumétrica x deformagéo
(Montardo, 1999) axial (Montardo, 1999)
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Figura 3.18. Diagrama p’ x q (Montardo, 1999)

Been e Jefferies (1985) e Bolton (1986) desenvolveram métodos para descrever o
comportamento das areias, nos quais se combinam a densidade e o nivel de tensdes. Bolton
(1986, 1987) propds uma formulag@o semi-empirica semelhante a da teoria da tensdo-dilatan-
cia de Rowe (Rowe, 1962). A resisténcia ao cisalhamento de um solo ndo coesivo ¢é relacio-
nada com o angulo de atrito no estado critico e sua taxa de dilatancia na ruptura, que por sua
vez depende da densidade relativa, nivel de tensdo média efetiva e compressibilidade do solo.
Baseado em um numero significativo de ensaios de laboratorio, o dngulo de atrito secante de

pico ¢, para a condigdo triaxial foi estimado como:

$,'=¢,'+3I, [3.2]
e para a condigdo de estado plano:

$,'=d"+51, [3.3]

onde ¢, € o angulo de atrito critico e /, € um “indice de dilatdncia relativa”, dado por:

- w2\
1,_Dr(Q mkpaj 1 [3.4]

ESCOLA Dt ENGENHARIA
BIBLIOTECA
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onde Dr é a densidade relativa, p’ a tensdo efetiva média na ruptura e O uma constante de-
pendente da compressibilidade e da mineralogia da areia. Bolton (1986) sugere um valor geral

de Q = 10 para a maioria das areias silicosas.

Schnaid (1990) estudou a teoria de Bolton na areia de Leighton Buzzard com ensaios
triaxiais. Determinou o valor do angulo critico ¢, através da relagdo entre o angulo de atrito
de pico medido e sua correspondente taxa de dilatagdo na ruptura. No caso da areia de Osdrio,
a validagdo dessa teoria foi feita através de resultados de ensaios de cisalhamento direto e

triaxiais, executados por Diaz (1998) e Montardo (1999), respectivamente.

O éngulo de atrito no estado plano foi obtido pela expressdo proposta por Jewell

(1989), estimado com base no dngulo de atrito de cisalhamento direto, dado pela equagdo:
seng,,'= tange, /(cosg + seng.tang,)  [3.5]

Jewell (1989), investigando areias com ¢’y na faixa de 30° a 37°, observou que a tan-
gente do angulo de atrito da condi¢do plana de deformagdes ¢ de 20% a 25% maior que a tan-
gente do dngulo de atrito de cisalhamento direto. No caso da areia de Osoério, essa variagdo
ficou na ordem de 18,5%. Vale lembrar que essa equagdo foi desenvolvida para um equipa-
mento de cisalhamento direto especial, sendo muito sensivel ao angulo de dilatancia. Entre-

tanto, os resultados mostram uma boa aproximagéo para a areia estudada.

Uma comparag@o entre os angulos de atrito medidos e calculados pelas Equagdes 3.2 e
3.3 estd apresentado na Figura 3.19. Na realizagdo dos célculos, utilizaram-se as informagdes
das Fig. 3.14, 3.15 e 3.16. A Tabela 3.5 apresenta um resumo dos valores medidos e calcula-
dos, utilizando-se as equagdes acima. Os valores de angulos de atrito de pico, medidos a cada
ensaio de cisalhamento direto e triaxial, sdo representados por ¢’pmedido) OS mesmos valores
de ¢’, medidos sdo convertidos para ¢’ em estado plano de deformagdes, cuja nomenclatura €
¢’ps. Para tanto, os dngulos de atrito de pico medidos nos ensaios triaxiais foram transforma-

dos em ¢’ através da relagdo proposta por Lade e Lee (1976):

By'= (8 x1,5)-17 [3.6]
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Os valores calculados através da correlagdo de Bolton (1986) em estado plano de de-

formagdes sdo representados por ¢’ ps(calc)-

Tabela 3.5. Determinacio dos dngulos de atrito de pico

Dr Ensaio o3 o1 p' Ir ¢'ps(calc) | ¢'p(medido) dps'
40% CD1 13,62 49,74 25,66 1,70 41,5 34,8 41,8
40% CD2 19,13 70,97 36,41 1,56 40,8 35,1 42,8
40% CD3 32,39 116,40 60,39 1,36 39,8 344 42,6
40% CD4 62,81 240,19 | 121,94 1,08 38,4 35,8 43,9
56% CD1 13,48 52,37 26,45 2,77 46,8 36,2 46,4
56% CcD2 19,62 71,93 37,06 2,58 45,9 34,8 44 1
56% CD3 32,93 121,33 62,40 2,29 444 35,0 414
56% CD4 62,07 256,25 | 126,80 1,89 42,4 37,6 445
57% TX1 20,00 91,04 43,68 2,55 457 39,8 42,7
57% TX2 60,00 232,93 | 117,64 1,98 42,9 36,2 37,3
57% TX3 100,00 410,00 203,33 1,67 41,4 37,4 39,2

A variagdo do angulo de atrito maximo com a tensdo efetiva na ruptura pode ser ob-
servada na Figura 3.20. A dispersdo dos resultados ¢ evidente, especialmente para areias fo-
fas. E essa evidéncia é verificada com freqiiéncia, devido a dificuldade de reprodugdo das

amostras nesta densidade.

a3 — : ; e e e e

3B A4 35 B 7 38 39 40 4 42 43 44 45 46 47 48

¢'ps(calc)

Figura 3.19. Angulo de atrito de pico em condigdo de deformagdo plana medido versus calculado
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Uma analise por regressdo ndo-linear foi feita usando-se a combinagdo das equagdes

3.2, 3.3 ¢ 3.4 para determinar o coeficiente que produz o melhor ajuste para uma reta que re-
laciona os dngulos de atrito medidos ¢’, e sua densidade relativa e niveis de tensoes. O valor
encontrado foi de Q = 10,5, perfeitamente compativel com a pratica internacional e com a
proposigdo original de Bolton (Q = 10). O valor de Q = 10,5 produz o melhor indice de ajuste,
mas, devido a dispersdo observada, segue-se que o valor de Q = 10, proposto por Bolton
(1986), ¢é perfeitamente adequado para representar o comportamento do material. Ja os en-
saios triaxiais produziram um valor de ajuste satisfatorio para Q = 8,7. Esta diferenga pode ser
simplesmente atribuida a algum problema experimental. Porém, deve-se notar que Schnaid
(1990) encontrou 9.9, valor muito préximo ao sugerido por Bolton (1986). Jamiolkowski e
Robertson (1988) observaram que ha uma pequena diferenga entre o dngulo de atrito de pico
medido e calculado, e constataram que existe uma necessidade de se definir a constante empi-
rica Q em relagdo a sua mineralogia e compressibilidade para uso da formulagdo de forma
mais geral e precisa. Simonini (1996) ensaiou um material semelhante, considerando o mé-
todo descrito por Bolton (1986). A areia estudada possui granulometria média-fina uniforme,
quartzosa, proveniente do Rio Adige, Itdlia. As caracteristicas deste material encontram-se na
Tabela 3.4. Em seu trabalho, ele mostra a variagdo do angulo de atrito maximo com a tensdo
efetiva média na ruptura, de forma semelhante a vista para a areia de Osoério na Figura 3.20.

As linhas continuas da figura sdo formadas pela expressdo de Bolton (1986).

501 4 CD - Valores medidos - Dr = 40%
4 CD - Valores medidos - Dr = 56%
481 \\ o TX - Valores medidos - Dr= 57%
" a ““-\\ - CD-Q=10-Dr=40%
e CD-Q=10,5-Dr=40%
4 A \\_x;:“* ~—ae | cD-Q=10-Dr=56%
~4 O A Te—— | ——CD-Q=10,5-Dr=56%
Q“z" s " —TX-Q=10-Dr=57%
Emw = TX-Q=87-Dr=57%
3a-i et ———
5 -
36 -
|
34 -
N e—
=y ISR S S ...
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130 140 150 160 170 180 190 200 210 220
p' (kPa)

Figura 3.20. Variagio do dngulo de atrito maximo com a tensdo efetiva na ruptura para a areia de Osorio, RS
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Been e Jefferies (1985) e Been et al. (1986, 1987) introduziram um outro método de
previsdo de angulos de atrito usando o conceito do pardmetro de estado, \, para descrever a
condigdo da areia. O pardmetro de estado é definido como a diferenga entre o indice de vazios
e da areia e o seu indice e; no estado critico, para a mesma tensdo efetiva média p’. Esta
aproximagdo requer medidas independentes (ou estimativas) da tensdo horizontal ¢’y in situ e
ensaios de laboratorio para se determinar a inclinagdo da linha do estado critico (grafada
como indice de vazios contra log;o p’). Para a maioria das areias, compreendidas desde parti-
culas sub-arredondadas até sub-angulares, a relagdo entre o angulo de atrito de pico e o para-

metro de estado é expressa por:
' 3
¢, =32 l—ggp (3.7]

De forma a estimar o pardmetro de estado dos ensaios, e na auséncia de ensaios espe-
cificos na areia de Osério, foi utilizada a linha do estado critico determinada a partir de en-
saios de deformagdes planas para a areia de Leighton Buzzard 14/25 (Stroud, 1971), de ma-
neira semelhante a Schnaid (1990):

e, =0,88-0,06 logw[% Pa) [3.8]

Schnaid (1990) fez uma comparagdo entre os ensaios realizados na areia Leighton
Buzzard e os resultados apresentados por Sladen et al. (1985). Apesar de ter observado al-
guma dispersdo, os dados obtidos em ensaios triaxiais na condi¢do do estado critico ficaram
proximos aos da faixa dos resultados de Stroud. As trajetorias de tensdes e as pequenas dife-
rencas nas propriedades dos materiais podem afetar a posi¢do da linha do estado critico, con-

cluindo-se entdo que os valores de estado ndo podem ser usados com total confianga.

A Figura 3.21 mostra um grafico relacionando os dngulos de atrito medidos e calcula-
dos através da equagdo [3.7]. A comparagdo entre os valores medidos e previstos ndo apre-
senta nenhuma tendéncia definida. Na impossibilidade de se determinar parimetros de estado

para a areia de Osoério, esta correlagdo ndo pode ser empregada.
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Como conclusio, a previsio dos pardmetros de resisténcia da areia de Osério € feita,
para qualquer densidade, utilizando-se a formulagdo de Bolton (1986), adotando-se um valor
de Q = 10.

43 -
3 1:1
42 - (1:1

41

40 -

$pm’

39 |

38 -

36 37 38 39 40 41 42 43 44
onc

Figura 3.21. Angulo de atrito de pico medido versus calculado para a areia de Osério, RS, usando o parametro
de estado

3.4.1.7 — Moédulo de Elasticidade

Diaz (1998) determinou o mddulo de elasticidade através das curvas tensdo-recalque
obtidos dos resultados dos ensaios das sapatas de 70 e 100 mm em camara de calibragdo. Este
procedimento foi realizado para as areias de densidades fofas e médias, e os valores de mo-
dulo assim determinados sdo resumidos na Tabela 3.6 e na Figura 3.22. Os niveis de desloca-
mento mostrados na figura correspondem ao médulo tangente inicial e as deformagdes de 0,1,
0,5, 1,0, 1,5, 2,0, 4,0, 8,0 e 10,0%. Os mdédulos foram calculados pelo autor através da expres-
sdo de Giroud (1968). Cuidados devem ser tomados apés um nivel de deformagdes de 2%,
uma vez que a solu¢do € elastica. Como a presente pesquisa abrange materiais em que a de-

formagdo dos corpos-de-prova até a ruptura ¢ baixa, foram adotados modulos a deformagdes
de 0,1%.
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E="':'I-(1-v2) [3.9]

sendo o valor médio de / = 0,846 — em fungdo de fatores de forma — representativo da média
obtida de diversos autores (Ostemberg, 1948; Leonards, 1962; Milovic, 1992; Hansbo, 1996),

¢ o recalque, oa tensdo, B a largura da sapata e v o Coeficiente de Poisson (= 0,2).

Tabela 3.6. Modulo de Elasticidade das Areias de Sub-base

Valor de Médulo (MPa) Deformagdo Axial
Areia Fofa Areia Média (%)
2,0 3,45 0,1
1,13 1,54 0,5
0,90 1,13 1,0
0,68 0,88 2,0
0,50 0,69 4,0
0,40 0,49 8,0
0,36 045 10,0
4,0 ‘
| o - _oAreiaFofa |
o ® Areia Média
30 +— P s S : I
@ 25
€
£ 200 -
g 2
|2
I a
£
| D | . .
g 1.0 > =
05 A 4 —,— ——-—!|
| 0,0 - |
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10!
‘ Deformag&o Axial (%)

Figura 3.22. Variagdo do médulo de elasticidade com a deformagdo axial
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3.4.2 - Propriedades do Solo Cimentado

3.4.2.1 - A Formacio Botucatu

De acordo com Nuifiez (1991), Campos (1889) foi o primeiro autor a descrever esta
formagdo, relatando dados do IBGE(1986). Este autor denominou Grés de Botucatu aos are-

nitos que conformam a serra homénima no Estado de Sao Paulo.

Tommasi e Muhlmann et al., citados por Nuifiez (1991), observaram que a Formag&o
Botucatu no Rio Grande do Sul é constituida por arenitos com estruturas tipicas de deposigdo
edlica. Estes arenitos apresentam coloragdo vermelha, rosa e esbranqui¢ada, sendo finos a
médios, normalmente quartzosos, fridveis devido a matriz reduzida, apresentando grdos fos-
cos e geralmente bem arredondados. Os feldspatos presentes raramente ultrapassam 5% e a

impregnacdo por pigmentos ferruginosos é responsavel pela cor e cimentagéo.

Grehs (1976), citado por Nuiiez (1991), relata que o arenito Botucatu € constituido por
grdos quartzosos interligados por um cimento limonitico, o que lhe dd boa resisténcia.
Quando perde o cimento, por efeito da erosdo e intemperizagdo, adquire comportamento de

arenito friavel e até de areia, tornando-se alvo de erosdo.

Relatando o IBGE (1986), Nufiez (1991) mostra que a principal caracteristica destes
arenitos € a auséncia de variagdo litologica, constituindo uma mondtona sucessdo de corpos
nos quais persistem, de modo geral, as mesmas propriedades texturais, estruturais e mineralo-
gicas, formando um empilhamento de cunhas arenosas que apresentam prolongamento maior
na diregdo do vento. Os estratos ou ldminas de uma unidade mostram-se cruzados em relagdo

aos das cunhas vizinhas.

Para Coulon (1973), a Formagdo Botucatu apresenta denotagdo tipica de deposi¢do
edlica. Possui 6timas condigdes de estabilidade nos cortes ndo alterados, devido ao elevado
angulo de atrito interno. No caso da jazida explorada, os taludes eram quase verticais. Entre-
tanto, esses solos sdo de dificil compactagdo, sendo necessario o emprego de elevada energia
para se atingir o peso especifico aparente seco maximo de projeto. E também muito erodivel,
fazendo da Formagdo Botucatu uma fonte de material de aterro de qualidade regular a preca-

ria. Quanto as condi¢des de fundagido de obras civis, sdo de regulares a excelentes, especial-
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mente quando ndo existe cobertura coluvial. O autor indica ainda que o arenito Botucatu ¢ um

Otimo material para solo-cimento.

A localizagdo da formagdo Botucatu no Estado do Rio Grande do Sul pode ser vista na

Figura 3.23.

Santa Catarina

Argentina

NovogHamburgo

Bom Retiro

B Formagio Botucatu

Figura 3.23. Formagdo Botucatu no Estado do Rio Grande do Sul. Nuiiez (1991)

3.4.2.2 - O Solo

Utilizou-se na pesquisa o solo residual (horizonte C), substrato de arenito, pertencente

a denominada Formagdo Botucatu. E uma areia fina siltosa, mal graduada, fracamente plas-

tica. A jazida de onde foram coletadas as amostras consiste de um talude situado as margens

da rodovia estadual RS-240, na localidade de Vila Scharlau, Municipio de Sdo Leopoldo, RS,

conforme mostra a Figura 3.24.
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Para a presente dissertacdo ndo foram realizados ensaios de caracterizagdo fisica do
material cimentado. Utilizou-se os resultados de estudos anteriores, feitos por Nufiez (1991) e
Prietto (1996).
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Figura 3.24. Localizagdo da Jazida

3.4.2.3 - Propriedades Fisicas, Fisico-Quimicas e Mineralogicas

As propriedades fisico-quimicas sdo resumidas na Tabela 3.7. Os parametros da curva

granulométrica, didmetro efetivo (Do) e coeficiente de uniformidade (C,), seguem as defini-
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¢Oes apresentadas por Lambe & Whitman (1979). Na Figura 3.25 ¢ apresentada a curva gra-

nulométrica determinada para o solo.

100 i ,9"‘9' e 0
80 ] . % 10
80 20
70 / L 20
3 E |
g 50 1 L 50 g
o 40 80 ]
b
Rr
# 0 M Q-GJ | 7
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Didimetro dos Grilos (mm)

Figura 3.25, Curva granulométrica do solo (NUNEZ, 1991).

Tabela 3.7. Propriedades fisicas do solo

PROPRIEDADES VALORES MEDIOS
NUNEZ (1991) PRIETTO (1996)

Limite de Liquidez (LL) 21 % 22%
Limite de Plasticidade (LP) 17 % 15%
Indice de Plasticidade (IP) 4% 7%
Limite de Contragdo (LC) 19 % -
Densidade Real dos Gréos (ys) 26,7 kN/m’ 27,0 kN/m’
Diametro Efetivo (D,0) 0,003 mm 0,0028 mm
Coeficiente de Uniformidade (C,) 43 32
% de Areia Média (0,42 < ¢ <2 mm) 4,3 % 24%
% de Areia Fina (0,074 <@ < 0,42 mm) 50,3 % 46,0 %
% de Silte (0,005 < ¢ < 0,074 mm) 32,4 % 32,6%
% de Argila (e < 0,005 mm) 13,0% 19,0 %

Na Tabela 3.8, Nuiiez (1991) apresenta as principais caracteristicas fisico-quimicas do

solo estudado e, em especial, a mineralogia e composigdo quimica da fragdo argilosa.



Tabela 3.8. Propriedades fisico-quimicas e mineraldgicas do solo (NUNEZ, 1991)

52

Fragdo Cristalina 15,70 %

Caolinita 9,20 %

Difractograma de Raios-x Hematita 3,20 %
da Fragdo Argila Micas e ilita 2,10 %
Quartzo 1,20 %
Fragdo Amorfa 84,30 %

Si0; 9,70 %

Anélise Quimica da ALO; 6,69 %
Fracdo Argila Fe,0; 1,21 %

pH 4,7 (4cido)
Anilise Fisico-quimica Matéria Organica 0%
do solo c1C 3,01 mequiv/100g

Prietto (1996) observou que predomina, na fragdo argilosa, o mineral caolinita. Outras

andlises feitas por Nuiiez (1991) corroboram esta afirmativa, indicando ainda a possivel ocor-

réncia de argilominerais do tipo 2:1 e de 6xidos, especialmente de aluminio.

Nufiez (1991) determinou as curvas de compactagdo do solo nas energias Proctor Nor-

mal e Intermedidrio. Os parametros de compactagdo obtidos destas curvas sdo apresentados na

Tabela 3.9.

Tabela 3.9. Parametros do solo compactado (Nuiiez, 1991)

ENERGIA DE ¥ dmix Wer
COMPACTAGAO (kN/m?®) (%)
Proctor Normal 17,40 15,90
Proctor Intermedidrio 18,90 13,90

3.4.2.4 — A Estabilizacgio

Ceratti e Casanova (1988), analisaram o processo de estabilizagdo com o cimento,

diferenciando duas fases. A primeira consiste na hidrélise do cimento, durante a qual é gerada

cal (in situ), o pH aumenta até aproximadamente 12 e a mobilidade da fase liquida ¢ dimi-

nuida. Ap6s alguns minutos se observa forte floculagdo. Na segunda fase substancias cimen-
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tantes sdo formadas sobre as superficies das particulas de argila ou em sua vizinhanga, cau-
sando cimentagdo dos grdos de argila floculados nos pontos de contato. Ligagdes fortes ainda
podem ser criadas entre o cimento hidratado e particulas de argila localizadas sobre grdos de

cimento.

Utilizando-se o método proposto por Ceratti e Casanova (1988), obteve-se a Figura
3.26 para o arenito Botucatu. Foram realizados dois ensaios, um com material pulverizado
(pontos superiores) € um com o material apresentando pequenos torrdes (pontos inferiores). A
curva média dos resultados ¢ apresentada na figura, com o objetivo de ilustrar uma possivel

tendéncia de comportamento.

16 -
Lo Lo y = 364849x° - 180827x" + 32741 - 2678,82 + 93,677x
R? = 0,8647
L ]
| |
= [ __""‘-\.*:
| ]
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Cimento (%)

Figura 3.26. Curva de dosagem de cimento pelo método fisico-quimico

Nuiiez (1991), estudando o mesmo solo, mas com cimento Portland comum CP-I 32,
observou que as relagdes de resisténcia a compressdo simples (RCS) versus teor de cimento
sdo lineares. A taxa de ganho de resisténcia com o teor de cimento aumenta com o tempo de
cura. Quanto mais cimento disponivel houver, maior serd a quantidade de produtos cimen-
tantes primarios de hidratagdo e também maior a quantidade de cal liberada para a formagdo

dos produtos cimentantes secundarios (Nuiiez, 1991).
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Prietto (1996) apresentou a Tabela 3.10 comparando seus resultados com os apresen-
tados por Nufiez (1991), para amostras moldadas com 1, 3 e 5% de adigdo de cimento. Os
resultados obtidos por Nufiez (1991) referem-se 2 amostras confeccionadas com o emprego de
cimento Portland Comum (tipo CP-I), ao passo que Prietto (1996) utilizou o cimento Portland
Pozolanico (tipo CP-IV). Visando superar esta dificuldade, mostrou na Tabela 3.10 os resul-
tados de um programa experimental paralelo (Prietto, 1994), onde foi empregado o cimento

Portland tipo CP-I, de caracteristicas similares ao estudado por Nuiiez (1991).

Tabela 3.10. Valores Médios de Resisténcia a compressdo simples

Porcentagem de Cimento CP-1 Cimento CP-IV
Cimento (%) NUNEZ (1991) PRIETTO (1994) PRIETTO (1996)
0 190" - -
1 - 437 305
3 951 914 737
5 1.301 1.390 1.168
11 2.351 - -

(*) Resultado obtido sem imersdo da amostra

Prietto (1996) apresenta, na Figura 3.27, a variagdo da resisténcia média a compressio
simples com a porcentagem de adigdo de cimento para o intervalo de 1 a 5%. Concluiu que os
resultados apresentados por ele e por Nuifiez (1991) pertencem claramente a0 mesmo uni-

VErso.

Nufiez (1991) avaliou, através de ensaios de resisténcia a compressdo diametral
(RCD), a resisténcia a tragdo desenvolvida pelas misturas de solo + 11% de cimento. O autor
observou que, de forma andloga a RCS, a RCD das misturas compactadas variou de forma

linear com o logaritmo do tempo de cura.

Nufiez (1991) também observou que a relagdo RCD/RCS mostra-se bastante homo-
génea. O quociente foi igual, em média, a 0,135. Prietto (1996) utilizou em seus trabalhos o
mesmo valor e Diaz (1998) encontrou, em média, 0,18. O National Institute for Transporta-
tion and Road Research (1986), conforme Nuiiez (1991), sugere o valor de 0,13 para misturas

de solo e cimento.
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Figura 3.27. Variagdo da resisténcia média a compressdo simples com a
porcentagem de adi¢do (PRIETTO, 1996)

Nufiez (1991) mostrou uma escassa dispersio da razdo RCD/RCS e observou que
Thompson (1965) sugeriu retas limites da faixa correspondente as equagdes RCD = 0,113
RCS e RCD = 0,155 RCS. Nuiiez (1991), Prietto (1996) e Diaz (1998) observaram que a

ruptura dos corpos de prova por compressdo diametral foi fragil.

Na Tabela 3.11, sdo vistos os resultados dos ensaios de compressdo simples e de tragdo
por compressdo diametral realizados sobre amostras moldadas com 3, 5 ¢ 7 % de cimento
Portland CP-IV 32 de Prietto (1996), Diaz (1998) e os obtidos na presente pesquisa. Os re-
sultados apresentados correspondem a valores médios calculados a partir de no minimo 3 me-
di¢des para cada porcentagem de adigdo. Pode-se observar que os valores médios de resistén-
cia variam de acordo com o lote de cimento, mesmo este sendo da mesma empresa, ndo apre-
sentando repetibilidade de suas caracteristicas. Uma possivel solugdo para este problema seria
a utilizagdo de cimento CP V-ARI, ou curar os corpos-de-prova 28 dias, ou ainda pegar varios
lotes e comparar com o basico para se obter as mesmas caracteristicas. Os modos de ruptura

de RCS e RCD foram os mesmos observados por Nuiiez (1991), Prietto (1996) e Diaz (1998).

Prietto (1996) mostra que a tensdo desvio na ruptura aumenta com os incrementos da
tensdo efetiva média inicial e do grau de cimentagdo. O autor constatou a existéncia de uma
correlagdo essencialmente linear entre a porcentagem de cimento e a tensdo desvio na ruptura,

conforme ilustrado na Figura 3.28.
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Tabela 3.11. Valores de resisténcia & compressdo e a tragéo

Porcentagem de qu Gut
Cimento [kN/m?] [kN/m?]
3 737 99
Prietto (1996) 5 1.168 158
i - =
3 : .
Diaz (1998) 5 725 140
7 930 158
3 566 44
Presente Trabalho 5 670 68
7 825 93
1600 , i
Pi
T O 20w // /P
1200 - [] eomém — . f . -

3 4 5
Porcentagem de Cimento (%)

o
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Figura 3.28. Variagdo da tensdo desvio na ruptura com a porcentagem de cimento (Prietto, 1996)

Prietto (1996) apresentou na Figura 3.29 a evolugdo da tensdo desvio na ruptura com a
resisténcia a tragdo, utilizando esta como parametro de avaliagdo do grau de cimentagdo.
Neste mesmo grafico, apresenta-se a variagdo estimada da resisténcia a compressdo simples

com a resisténcia a tra¢do (linha tracejada).

Prietto (1996) obteve a equagd@o 3.10, com coeficiente de determinagdo (R?) de 0,995,

para a faixa de valores investigados:
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0o [kN/m?)=332.p',+7,45.9,, 3.10]

Prietto (1996) apresentou ainda as envoltdrias de ruptura obtidas em ensaios triaxiais
para amostras com 0%, 1%, 3% e 5% de cimento (Figura 3.30). Observou que todas sdo es-

sencialmente lineares, apresentando coeficientes de determinagdo (R*) muito proximos a uni-
dade.
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Figura 3.29. Varia¢do da tensdo desvio na ruptura com a resisténcia a tragdo (Prietto, 1996).
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Figura 3.30. Envoltérias de ruptura (Prietto, 1996)

A variagdo da coesdo efetiva com a cimentagdo foi determinada por Prietto (1996) até

teores de 5%. Diaz (1998) fez uma extrapola¢do da relagdo linear obtida por Prietto para o
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teor de 7%. A Figura 3.31 mostra esta relagdo. A Figura 3.32 mostra a variagdo do angulo de
atrito de pico com o grau de cimentagdo (Prietto, 1996). Diaz (1998), conforme a determina-
¢ao de Prietto (1996), adotou um valor médio de dngulo de atrito interno de 41° para o solo

cimentado com teores de 5 e 7 % de ligante.

250 +y=52,269x + 2,6186
R?=0,983

0 1 2 3 4 5 6
Porcentagem de Cimento [%]

Figura 3.31. Variagio da coesdo efetiva com a cimentagio (Prietto, 1996)
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Figura 3.32. Variagdo do 4ngulo de atrito de pico com a cimentagdo (Prietto, 1996)

Como modulo de elasticidade do solo cimentado, Diaz (1998) adotou, seguindo os re-
sultados dos ensaios triaxiais realizados por Prietto (1996), com medi¢do local de deforma-
¢oes, um valor médio de modulo secante a 0,01% de deformagdo axial de Eyp oy = 3.000
MPa.
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Os parametros apresentados anteriormente possibilitam uma caracterizagdo bastante
precisa dos materiais utilizados nesta pesquisa. Os parametros representativos do solo, para
diversas densidades e teores de cimentagdo, sdo usados ao longo deste trabalho na previsdo do

comportamento carga-recalque de fundagdes superficiais.

3.4.3 — Preparacio dos Corpos-de-Prova

A escavagdo do arenito Botucatu foi realizada de forma manual com ferramentas de
corte. Apos coletado, 0 mesmo era transportado ao laboratério armazenado em tonéis plasti-
cos. O solo era retirado diretamente do macigo, no estado deformado, evitando-se a retirada

de materiais contaminados do chdo.

Chegando ao laboratdrio, o solo era depositado em formas de metal e deixado secar
ao ar. Depois era destorroado, peneirado, e determinava-se sua umidade higroscopica se-
guindo os procedimentos estabelecidos pela norma NBR-6457. O material ja peneirado era
colocado em sacos plasticos, lacrado e etiquetado, de forma a manter sua umidade até a com-
pactagdo. O cimento também era lacrado quando ndo estava em uso, evitando-se variagdes de

umidade. Todo o solo utilizado nos ensaios era passante na peneira n° 4 (4,76 mm).

A forma de moldagem era feita em madeira, com espessuras 105 mm. Apoiava-se esta
sobre uma chapa de compensado e entdo colocavam-se os plasticos, para sobre eles se fazer a
compactacdo. Em cada forma eram feitos dois corpos-de-prova simultaneamente, separados

pelo plastico.

O processo de mistura do solo com o cimento e a dgua era feito, em todos os casos, de
forma automatica. Tentou-se automatizar o maximo possivel os ensaios, de forma a aumentar
sua repetibilidade. O solo era despejado em uma betoneira com capacidade de 120 litros e se
adicionava o cimento. A boca era vedada com um pldstico e uma cinta de borracha para evitar
poeira. Ligava-se a betoneira, deixando-se o material homogeneizar por aproximadamente 10
minutos. Colocava-se entdo a dgua, de litro em litro, e homogeneizava-se a mistura durante o

mesmo tempo.



Terminado o processo de mistura, o material era destorroado de forma manual. Entdo,
iniciava-se a compactagdo. O peso total do solo-cimento era dividido por trés, sendo poste-
riormente cada por¢do espalhada e compactada individualmente com um pistdo de 15 kg.

ApoOs executada uma camada, essa era escarificada e prosseguia-se a compactagdo das se-

guintes.

Ap6s concluida a compactagdo, a forma era coberta com um pldstico e armazenada por
um periodo de cura de sete dias. O plastico era retirado para a realiza¢do dos ensaios. A di-
mensdo final dos corpos-de-prova era de 0,28 m de largura por 0,53 m de comprimento. A
areia de sub-base era passada na peneira n° 10, a cada teste, para se tirar os pequenos torroes

de solo-cimento que ficavam. Assumiu-se que fragmentos muito pequenos ndo alterariam
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substancialmente as condi¢des de ensaio.

No caso de corpos-de-prova com geotéxteis, houve duas formas de compactagdo. A

primeira era constituida dos seguintes passos:

N B s e N e

Montava-se a forma sobre uma chapa de madeira;

Colocava-se o plastico, e despejava-se o material destorroado;

Compactava-se a primeira camada;
Colocava-se o geotéxtil esticado;
Compactava-se a segunda;

Fazia-se a escarifica¢do e a ancoragem;

Compactava-se a ultima camada;

Posteriormente o procedimento foi ligeiramente alterado para:

;e g R 33

Montava-se a forma sobre uma chapa de madeira;
Colocava-se o plastico;

Esticava-se o geotéxtil;

Compactava-se a primeira camada;

Fazia-se a escarificag@o e a ancoragem;

Compactavam-se as duas outras camadas;
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O primeiro modo ja se mostrou ineficaz no primeiro ensaio, quando foi observado que
havia um plano de separacdo entre as camadas e o geotéxtil. Ndo se tinha um bloco unico e
solido como nos casos em que o geossintético ndo era utilizado, mas dois pequenos blocos
divididos, pois o refor¢o ficava quase na linha neutra, isto ¢, o ponto onde as tensdes sdo nulas
(o = 0). Partindo-se desta observagdo, optou-se pela segunda alternativa para todos os ensaios
restantes, modificando-se a posi¢do do geotéxtil, colocado diretamente entre a camada ci-
mentada e a areia de sub-base. Os resultados e fotos seréo vistos e discutidos com mais deta-

lhes no Capitulo 4 — Resultados Experimentais.

Alguns corpos-de-prova foram reforgados com geotéxteis, de forma a se estudar pos-
siveis alteragdes no comportamento carga-recalque das sapatas. Para tanto, foram seleciona-
dos os modelos ndo-tecidos de filamentos continuos agulhados, 100% poliéster, fabricados
pela Rhodia-Ster, conhecidos pelo nome comercial de bidim VP75 e VP100. A escolha deste
material foi em fungdo dos efeitos de escala, pois a malha é extremamente fina e ndo € in-
compativel com a utilizagdo de modelos reduzidos. Ndo foi feita nenhuma tentativa para
estabelecer uma correlagdo entre a rigidez introduzida pelo geotéxtil no modelo e sua
equivaléncia para uma fundagdo em escala real. Procura-se neste trabalho somente a
investigagdo das possiveis contribuicdes dos geossintéticos as condi¢des conhecidas de
propagacdo de fissuras. As especificagdes técnicas foram fornecidas pelo fabricante, e estdo

de acordo com a norma NBR 9952. Os valores podem ser vistos na Tabela 3.12.

Tabela 3.12. Especificagdes técnicas do bidim VP

VP75 VP100
Gramatura (g/m”) 75 100
Caracteristicas | Resisténcia a tragdo I; 3,6 kgf/em 6,4 kgflem
T 2,8 kgflem 3,6 kgf/em
Fisicas Alongamento (%) L 50 50
T 60 60
Espessura (mm) 0,65 0,75
Largura (m) 1,05 1,05
Apresentacdo das Comprimento (m) 500,00 500,00
Bobinas Area (m”) 525,00 525,00
Peso (kg) 45,00 53,00

ESCOLA DE ENGENHARIA
BIBLIOTECA
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O agente cimentante utilizado para a preparagdo das camadas de solo arenoso artifici-
almente cimentado foi o cimento Portland Pozolanico tipo CP-IV, classe 32, marca comercial
Cimbagé. As caracteristicas fisico-quimicas médias deste cimento, apresentadas na Tabela

3.13, foram determinadas por Silva Filho (1994).

Tabela 3.13. Caracteristicas fisico-quimicas do cimento (Silva Filho, 1994)

Médulo de Finura 1,2%
Tempo de pega Inicio: 203 min
Final: 552 min
Caracteristicas 3 dias: 13,6 MPa
Fisicas Resist. a Compressdo (*) 7 dias: 23,5 MPa
(Argamassa) 21 dias: 28 MPa
28 dias: 38,6 MPa
AlO; 6,10 %
SiO, 33,3%
Caracteristicas CaO 473 %
Quimicas MgO 531 %
SO; 1,80 %
Perda ao Fogo 6,81 %
Alcalis soltiveis em Agua 0,47%

(*) Dados fornecidos pelo fabricante

Na moldagem das camadas de solo artificialmente cimentado foi utilizada agua po-
tavel proveniente da rede publica de abastecimento (Departamento Municipal de Aguas e Es-

gotos — DMAE) de Porto Alegre, RS, sem tratamento adicional.

3.4.4 — Critérios de Escolha dos Materiais

O solo de arenito utilizado na pesquisa foi escolhido por haver disponibilidade de jazi-
das na regido da Grande Porto Alegre, sua facilidade de amostragem e excelente trabalhabili-
dade em laboratério e pela existéncia de trabalhos prévios de caracterizagdo deste solo. Trata-
se de um material ndo coesivo, cujo comportamento € fortemente alterado pela adi¢@o de ci-

mento.
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A areia de Osorio, utilizada como sub-base, ¢ muito empregada na construgdo civil e,
portanto, facilmente encontrada nas centrais de areias da cidade. Além disso, ja havia um tra-
balho prévio com este material. Amostras no estado fofo apresentam alta compressibilidade e
baixa resisténcia, condigdes necessarias a utilizagdo de solo reforgado para viabilizar o uso de
fundagdes superficiais. Ademais, as amostras podem ser facilmente produzidas na camara de

calibragdo, com bom indice de reprodutibilidade.

O Cimento Portland Pozolanico CP-IV 32 foi escolhido por ser o tipo de maior dis-

ponibilidade no mercado e também o de menor custo, além de ser o mais utilizado.

Os geotéxteis bidim VP75 e VP100, como ja dito anteriormente, foram selecionados

por conterem as caracteristicas de escala desejadas. Sdo facilmente encontrados no mercado.



CAPITULO 4

4 — Resultados Experimentais

Neste capitulo sdo apresentados os resultados experimentais de ensaios de placa reali-
zados em camara de calibragdo. Duas condi¢des de contorno diferenciadas sdo discutidas:
ensaios de placa apoiadas diretamente sobre areia e ensaios de placa apoiadas sobre solo es-

tratificado — com camada cimentada sobrejacente a areia.

4.1 - Introducio

Este trabalho faz uso de experiéncia e resultados apresentados por Diaz (1998), na
mesma camara de calibragfo utilizada por este pesquisador. E oportuno, neste sentido, revisar

algumas conclusdes basicas do autor.

O trabalho de Diaz (1998) objetivou o estudo do comportamento carga-recalque de
placas assentes em solo arenoso homogéneo. Enfase foi atribuida 4 validagio da metodologia
de ensaios em escala reduzida, visando quantificar os efeitos de restricdes de deslocamentos

impostos pelas paredes da camara.

Diaz (1998) realizou ensaios para diversas combinagdes de largura da sapata B e es-
pessuras de camada de areia L (a Figura 3.1, do capitulo anterior, ajuda na interpretagdo dos
resultados, mostrando a nomenclatura utilizada nos graficos). As sapatas tinham larguras va-
riando entre 70 e 200 mm. Na rela¢do L/B igual a 6, para a sapata de 100 mm, obteve-se peso
especifico variando de 14,9 a 15,2 kN/m’, com Dr de 31,4% a 43.4%. E para relagdo L/B de
8, para a sapata de 70 mm, o peso especifico foi de 15,2 kN/m® e Dr variou de 42,1% a 43,6%.
O autor concluiu que é possivel se obter uma reprodutibilidade adequada para as condi¢des
estudadas.
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Diaz (1998) apresentou em seu trabalho as curvas das Figuras 4.1 e 4.2, para a areia
fofa, nas quais a carga aplicada ¢ relacionada aos recalques impostos as fundagdes (placas). O
autor considerou satisfatorios os resultados, observando a repetibilidade dos mesmos. Como
ja era de se esperar, observou uma diferenga consideravel nas curvas carga-recalque com o
aumento da largura da sapata e da densidade. No caso da sapata de 70 mm, pode ser obser-
vada a variagdo da carga entre 0,92 e 1,0 kN, com deformagdes de 12,8 a 15.5 mm; e, para as
sapata de 100 mm, observa-se variagdes de carga entre 1,63 a 2,18 kN, com deformagdes de
19,2 a 20,2 mm.

Diaz (1998) complementou o trabalho obtendo curvas experimentais carga-recalque e
tensdo-recalque para camadas cimentadas com relagdes H/B variando entre 0,5 e 1,5. Em seu
trabalho ele mostrou a influéncia da espessura da camada tratada, da densidade da areia sub-
Jacente e da porcentagem de cimento utilizada. O comportamento de placas de H = 105 mm,
com relagdo H/B = 1,5, ¢é apresentado nos gréficos das Figuras 4.3 e 4.4. As deformagdes da
fundagdo e sua capacidade de carga dependem das propriedades da camada superficial. A
capacidade de carga aumentou consideravelmente quando comparada aos resultados de placas
apoiadas diretamente sobre a areia. As curvas apresentam uma clara descontinuidade para re-
calques na ordem de 3 mm (8/B = 4%). Esse ponto corresponde ao momento da ruptura do
conjunto placa x camada cimentada devido a propagagdo de fissuras na camada. O autor rea-
lizou, entretanto, apenas dois ensaios, sendo um com 5% e o outro com 7% de cimento, sendo
que a curva de 5% apresentou resisténcia superior & de 7%. Esta observagdo é incompativel
com o ganho de resisténcia da placa pela adi¢do de cimento, sugerindo-se que o problema
resulta de um excesso de compactagdo da placa de 5%. Uma das contribui¢des deste trabalho
consiste em um maior levantamento de dados experimentais para se verificar a reprodutibili-

dade dos ensaios e tendéncias de comportamento.

Neste capitulo serdo apresentados os resultados obtidos a partir dos ensaios de placa
carregadas verticalmente, em escala reduzida, assentes sobre uma camada de areia homogénea
e sobre solo cimentado com e sem geotéxteis. Serdo mostrados inicialmente os resultados
obtidos para os ensaios realizados sobre areia fofa com sapatas de 70 e 100 mm, e relagdes
B/L de 1/6 e 1/8,5. Os ensaios realizados em sapatas de 100 mm e B/L igual a 1/6, como j&
dito anteriormente, tiveram como objetivo a calibragdo do equipamento, além de analisar a
repetibilidade e levantar mais dados a respeito do material. A relagdo B/L de 1/8,5 foi ensai-

ada com vidrios ciclos de carga e descarga. A normalizagdo dos resultados em areia ¢ feita ao
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final do item 4.2, sendo posteriormente (item 4.3) apresentadas curvas carga-recalque e ten-

sdo-recalque para as camadas cimentadas de 3%, 5% e 7%.

4.2 — Ensaios em Areia

Todos os ensaios foram realizados cuidadosamente, assentando-se a sapata, sem for¢a-
la, realizando-se o nivelamento da camada de areia, e se ajustando os LVDTs verticalmente.
Foi observado que se seguindo estas recomendagdes a risca, e controlando-se o processo de
deposi¢do de areia na camara, € possivel se obter uma repetibilidade satisfatoria dos resulta-

dos.

Devido ao peso da célula de carga (98,1 N), foi feita uma correcdo da leitura inicial em
todos os ensaios, isto €, a carga inicial dos testes correspondia a 98,1 N. O peso proprio da

sapata (33 N) foi desconsiderado.

Nas Figuras 4.5 e 4.6 sdo mostrados os resultados dos ensaios realizados com as sa-
patas de 70 e 100 mm para relagdes entre largura da sapata B e espessura da camada de areia
L de 1/8,5 e 1/6, respectivamente, incluindo alguns ciclos de carregamento e descarrega-
mento. Pode-se observar algum nivel de dispersdo nas densidades das amostras e, por con-
seqiiéncia, na capacidade de carga das sapatas. Diaz (1998) observou que a partir da relagdo
B/L = 1/8 ndo ¢ mais notado o efeito das paredes rigidas da cdmara de calibragdo, as quais
exercem influéncia nos campos de deformagdes abaixo da sapata, conforme visto na Figura
4.7. Para a relagdo B/L > 1/8, os resultados da camara de calibragdo seriam, em principio,
semelhantes ao comportamento em verdadeira grandeza de uma sapata assente em estrato

homogéneo semi-infinito.

As caracteristicas de cada uma das amostras ensaiadas sdo apresentadas na Tabela 4.1.
Encontra-se na tabela valores de L/B, peso especifico aparente seco, densidade relativa e in-
dice de vazios para cada ensaio. Observa-se que os resultados obtidos sdo satisfatorios, ha-
vendo repetibilidade dos mesmos. Isso pode ser visto também nos graficos das Figuras 4.5 e
4.6.
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Nos ensaios realizados com ciclos de carregamento e descarregamento, pode ser ob-
servada uma deformagdo inelastica — as deformagdes sdo puramente plasticas (i.e., irreversi-
veis) durante a fase do descarregamento. Isso talvez possa ser explicado em fungdo desta areia
estar num estado fofo, havendo puncionamento da sapata mesmo para baixos niveis de ten-
soes. Diaz (1998) também observou o puncionamento, utilizando “pontos indicadores” na

areia durante os ensaios.

A diferenga vista no nimero de pontos de cada ensaio ¢ devida ao fato de que as pri-
meiras curvas eram de testes no equipamento, a fim de se aferir o tempo necessario entre a
gravagdo de dados, ajustes da sapata, nivelamentos, colocagdo do solo na camara, velocidade
da aplicagdo de carga e familiarizagd@o com o equipamento. Todos os ensaios foram conclui-
dos sem qualquer problema, e os resultados podem ser considerados em analises posteriores.
A partir do terceiro ensaio com sapata de 100 mm, entretanto, verifica-se um melhor nivel de

reprodutibilidade, sendo estes dados mais representativos.
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* EAF significa “Ensaio em Areia Fofa” e o numero seguido indica o nimero do ensaio realizado por DIAZ (1998)
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** ESC significa “Ensaio em Solo-Cimento™ e o nimero seguido indica o nimero do ensaio realizado por DIAZ (1998)
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Tabela 4.1. Indices fisicos dos ensaios realizados

Ensaio Largura da L/B Ya Dr €o
Sapata (cm) (kN/m’)

EAFI1 10 6 15,24 0,45 0,72
EAF2 10 6 15,05 0,37 0,75
EAF3 10 6 15,14 0,41 0,74
EAF4 10 6 15,21 0,44 0,73
EAF5 7 8,5 15,05 0,37 0,75
EAF6 7 8.5 15,15 0,41 0,73
EAF7 7 8,5 15,28 0,47 0,72

Nas Figuras 4.8 e 4.9 pode-se comparar os resultados encontrados neste trabalho com
aqueles obtidos por Diaz (1998). Uma dispersdo significativa dos resultados pode ser vista
nos graficos. Enquanto as cargas encontradas para as sapatas de 100 mm neste trabalho varia-
ram entre 1,20 e 1,65 kN, com recalques entre 18,6 e 21,9 mm, as de Diaz (1998) ficaram na
faixa de 1,65 a 2,0 kN, com recalques entre 19,5 e 20,4 mm. E para as sapatas de 70 mm, a
varia¢do da carga ficou entre 0,90 e 1,10 kN, com recalques entre 20,3 e 22,8 mm, enquanto
que para Diaz (1998) as cargas ficaram entre 0,88 e 1,00 kN, com recalques entre 12,7 e 15,5
mm. O conjunto de ensaios obtidos nesta pesquisa nos leva a conclusdo que ha sempre algum
nivel de dificuldade em se reproduzir ensaios em areia fofa, aspecto ja observado na prética
internacional. Nas placas de 70 mm os resultados de Diaz (1998) foram reproduzidos de
forma satisfatéria pelos ensaios desta pesquisa, indicando que os procedimentos adotados sdo
eficientes para estudos em camaras de calibragdo. Para as placas de 100 mm, excluindo-se trés
resultados (ensaios DIAZ3 e 4, e EAF2), é possivel se definir uma faixa de bom nivel de su-

perposi¢do.

Tessari (1998) considerou a carga de ruptura dos ensaios de placa em solo natural
como sendo a intersec¢do entre a reta tangente dos trechos inicial e final da curva carga-recal-
que. Este critério foi adotado apdés uma andlise realizada por Cudmani (1994) que, por sua

vez, avaliou varios outros critérios de ruptura.

As Figuras 4.10 e 4.11 mostram as rela¢des tensdo-recalque encontradas para as sapa-
tas de 70 e 100 mm. Nao ha nenhuma mudanga expressiva em relagdo as observagdes discuti-

das anteriormente.
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Uma forma mais adequada para representar os resultados consiste no uso de variaveis
adimensionais. Consoli et al. (1998) mostrou que a normalizagido dos resultados na forma de
tensao normalizada versus 8/B possibilita a comparac¢do de resultados de ensaios com placas
de diferentes dimensdes, visando excluir a influéncia da largura da sapata no comportamento
mecanico a compressdo. Os resultados sdo apresentados em um gréafico correlacionando a
tensdo aplicada em rela¢do a massa especifica seca vezes a largura da fundagéo (o/(y.B)) ver-
sus 8/B (Figura 4.12). Nessa figura sdo apresentadas as situagdes de B/L = 1/8.5 (presente
trabalho) e 1/8 (Diaz, 1998) para a areia fofa, ja que a partir desta relagdo niio se observa mais
os efeitos das condigdes de contorno impostas pelas paredes rigidas da camara de calibrag@o.
Novamente € possivel se verificar um nivel satisfatorio de reprodutibilidade dos resultados e a
adequag@o da normalizagdo aos mesmos. Finalmente, € interessante se observar que a ruptura
ficou caracterizada por puncionamento, no caso da areia fofa nas condigdes estabelecidas.

Este aspecto ficou perfeitamente ilustrado na Figura 3.10, no Capitulo 3.
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4.3 — Ensaios em Solo Cimentado

a) Ensaios Sem Geotéxteis

Como j4 discutido anteriormente, os corpos-de-prova foram ensaiados com a sapata
de 70 mm para a relagdo H/B igual a 1,5. Em todos os casos procurou-se realizar pelo menos
dois ensaios, repetindo aqueles que apresentassem dispersdes significativas. As Figuras 4.13
a 4.15 mostram as curvas experimentais carga-recalque obtidas para as porcentagens de solo-
cimento de 3%, 5% e 7%, respectivamente. Em todos os casos foi estudada a influéncia da
compactagdo, nos modos de Proctor Normal e Intermediario, identificados por P.N. e P.I.,

respectivamente.

Diaz (1998) em sua dissertagdo ja havia observado a importancia da espessura da ca-
mada tratada e da densidade da areia subjacente. A simples observagdo dos gréficos das Figu-
ras 4.13 a 4.15 mostra também a importancia do grau de cimentagdo e, de forma menos signi-
ficativa, do grau de compactagdo baseado em P.N. e P.I.. Observa-se que a carga de ruptura é
praticamente a mesma tanto na compactacdo de Proctor Normal, quanto na de Intermediario;
mudavam apenas as deformagdes, em aproximadamente 1 mm, que sdo pouco significativas.
Observa-se apenas uma discrepancia ocorrida nos primeiros ensaios de 5%, quando ndo
houve um rigido controle de compactagdo. Estes ensaios foram repetidos, encontrando-se

entdo um padrdo de comportamento definido.

Nas Figuras 4.16a até 4.18a sdo mostradas as curvas tensdo-recalque do material; nas
Figuras 4.16b até 4.18b sdo vistas ampliagdes desses graficos que abrangem os resultados até
o ponto de ruptura (sem os ciclos para uma melhor visualiza¢do). Nota-se que as primeiras
fissuras sdo observadas a pequenissimos valores de deformagdes. Para recalques entre 2 e 4
mm, ja se observa o colapso do conjunto, isto é, a propagagdo de fissuras ocorre ao longo de
toda a espessura da placa, que se rompe e encontra uma nova situa¢do de equilibrio. A des-

continuidade na curva carga-recalque ilustra este comportamento.

Portanto, a presenga da camada tratada aumenta consideravelmente a capacidade de
carga das sapatas. A intera¢do sapata x camada cimentada é dominada pelos efeitos de propa-

gagdo de fissuras, que sdo observadas jé ao inicio do ensaio. Para recalques relativos (8/B) da
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ordem de 3,0% o sistema rompe, e a camada tratada abaixo da sapata passa a apresentar dois

segmentos rigidos independentes.

Tessari (1998) definiu a carga de ruptura dos ensaios de placa — quando envolviam
camadas melhoradas — como a carga maxima suportada pela fundagdo, no momento do co-
lapso da camada tratada. O autor também observou que apos sua ruptura, o solo natural infe-
rior ndo conseguia mais suportar a carga aplicada. Pode-se observar também nesta pesquisa
essa mudanga de comportamento do material, apds as propagagdes de fissuras, nas Figuras
4.16 a 4.18. Na tentativa de melhor compreender-se os aspectos do comportamento do pro-
blema de interagdo solo-estrutura das sapatas assentes em camadas tratadas, procurou-se nor-
malizar os resultados, conforme apresentados nas Figuras 4.19 a 4.21. Na Figura 4.19, os
pontos correspondem a tensdo de ruptura normalizada pela tensdo a compressdo diametral do
material versus 6/B. Observa-se que para uma geometria definida (H/B constante) o valor da
tensdo de ruptura da placa é diretamente proporcional a o,. Os dois conjuntos de resultados,
obtidos por Diaz (1998) e pela presente pesquisa, apresentam tensdes de ruptura diametrais
distintas (140 e 68 kN/m® para 5% de cimento e 158 e 93 kN/m* para 7% de cimento, respec-
tivamente). Entretanto, a razio entre c,,/c, permanece inalterada. As deformag¢des na ruptura
sdo pequenas, mostrando que o processo de propaga¢do de fissuras inicia-se ja ao inicio do
carregamento. Sendo esse um processo aleatorio, a ruptura ndo ocorre a um valor especifico
de &/B, mas numa faixa definida entre 0,02 a 0,05. Na Figura 4.20 foi feita uma outra corre-
lagdo, envolvendo a normaliza¢do da tensdo/tensdo de ruptura observada experimentalmente
versus 8/B. As dispersdes observadas nessa figura corroboram o processo aleatorio descrito
para a anterior. As andalises numéricas, descritas no Capitulo 5, visam explicar, em parte, a

dispersdo dos dados experimentais.

Na Figura 4.21 normalizou-se a tens@o de ruptura / tensdo de tragdo versus H/B. Ape-
sar da dispersdo dos valores apresentados, observa-se uma clara tendéncia de aumento no
valor de oy1/onp @ medida que H/B cresce. O mecanismo aleatério do processo de propaga-
¢do de fissuras novamente parece contribuir para a dispersdo de valores experimentais. A
dificuldade consiste em estabelecer uma metodologia que permita calcular o acréscimo de
capacidade de carga em fungdo de H/B, uma vez que se recomende o uso de solos tratados.

Finalmente, conforme pode ser observado, a ruptura dos corpos-de-prova variou entre:
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Teor de Cimento:  3%: 30,52 < Grypura < 40,04
1,06 < Sruprura < 1,80

5%: 37,19 < Grupwna < 47,19
1,79 < Sruptura < 3,66

7%: 60,04 < Onyprura < 72,42
2,06 < Sryptura < 3,86

Obs.: os valores dos ensaios n° 1 e 5 ndo foram considerados por serem valores duvi-

dosos. Houve problemas nestes ensaios, que serdo comentados num item especifico.

b) Ensaios Com Geotéxteis

A andlise dos ciclos de carregamento e descarregamento em camadas tratadas com
geotéxteis indica que para pequenos ciclos ndo ha ruptura por fadiga anterior a ruptura nor-
mal do material. A tensdo de ruptura observada ¢ a mesma de ensaios em que ndo ha ciclos.
Isso se deve ao fato de que o geotéxtil ndo € solicitado a pequenas deformagdes. Esta obser-
vagdo pode ser também ser confirmada comparando-se os resultados com aqueles apresenta-
dos por Diaz (1998) para corpos-de-prova com 5% e 7% P.N (Figuras 4.3 e 4.4). Observa-se

também que ndo ha recuperagdo eldstica devido a areia, como ja visto anteriormente.

Foi estudada nesta etapa da pesquisa a modificagdo do comportamento mecanico do
material com a introdugdo de geotéxteis. Utilizou-se corpos-de-prova com 3%, no modo
Proctor Normal. A escolha foi feita em fun¢do da pequena diferenga entre as tensoes da pri-
meira fissura ocorrida com os materiais compactados de 3% e 5%, como se pode ver na Fi-
gura 4.22. Nio h4, portanto, necessidade ou beneficio de adi¢do de cimento de 3 para 5%. De
qualquer modo, foi realizado um ensaio com 5% com o geotéxtil VP75, visto na Figura 4.23.
Esse corpo-de-prova foi feito colocando-se o geossintético apds a compactagdo da primeira

camada, a 1/3 da altura da forma — primeiro modo de compactagdo, pagina 60.

As curvas carga-recalque e tensdo-recalque obtidas para as camadas tratadas com 3%
P.N. e com geotéxteis VP75 e VP100 podem ser vistas nas Figuras 4.24 e 4.25. E a compara-

¢do com os corpos-de-prova sem os geossintéticos pode ser vista na Figura 4.26. Como ja
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observado anteriormente, a tensdo na qual ocorre a primeira fissura € igual para as condigdes
com e sem geotéxteis. Quando o material rompe, observa-se bem a interagdo da camada tra-
tada x geotéxtil. Nesse ponto, o geotéxtil entra em carga, tornando mais ductil estes corpos-
de-prova — uma maior separagdo dos dois segmentos rigidos resultantes da ruptura era impe-
dida, ocorrendo o esmagamento dos blocos apos uma intensa formagao de fissuras. Na pratica
isso poderia ser resumido em maior seguran¢a. A observagdo deste fato indica simplesmente
que o geotéxtil utilizado ¢ muito flexivel para influenciar no comportamento rigido obser-
vado nas placas anteriormente a ruptura. A Tabela 4.2 mostra um resumo dos parametros da
camada de sub-base e dos corpos-de-prova dos ensaios realizados, e a Tabela 4.3, uma ana-

lise dos materiais na ruptura.
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Tabela 4.2. Parametros dos materiais
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Solo-Cimento Areia de Sub-base
ESC | Cimento | Compactagdo | Geotéxtil | Umidade Final Ya Dr €
(n°) (%) (kN/m*)
| 5 P.IL Nio 7,94% 15,00 0,35 0,75
2 7 P.L Nio 10,18% 15,47 0,54 0,70
3 7 P.I. Nio 10,18% 15,26 0,46 0,72
4 5 P.N. Nio 10,80% ¥ * .
5 5 P.N. Nio 10,80% 15,47 0,54 0,70
6 T P.N. Nido 13,93% 15,27 0,46 0,72
7 7 P.N. Nio 13,93% 15,21 0,44 0,73
8 5 P.L Nio 11,29% 15,28 0,47 0,72
9 5 P.L Nio 11,29% » * *
10 3 P.N. Nio 15,20% 15,13 0,41 0,74
11 3 P.N. Nio 15,20% 15,25 0,45 0,72
12 3 P.L Nio 14,24% 15,14 041 0,73
13 3 P.L Nio 14,24% 15,37 0,50 0,71
14 5 P.IL VP75 14,31% * * *
15 5 0 VP75 14,31% 15,26 0,46 0,72
16 5 P.N. Nio 15,05% 15,13 0,40 0,74
17 5 P.N. Nio 15,05% 15,02 0,36 0,75
18 3 P.N. VP75 14,09% 15,23 0,45 0,72
19 3 P.N. VP75 14,09% 15,01 0,36 0,75
20 3 P.N. VP100 14,58% 15,10 0,40 0,74
21 3 P.N. VP100 14,58% * ad ¥
* Ensaios ndo realizados devido a problemas com os corpos-de-prova (ver adiante)
Tabela 4.3. Parametros dos materiais na ruptura
Solo-Cimento
ESC Cimento Compactagio Geotéxtil Oruptura Orupturs
(n°) (%) (mm) (kN/m’)
1 5 P.L Nio 5,29 122,38
2 7 P.IL Nio 3,24 60,04
3 ) P.L Nio 2,80 63,38
5 5 P.N. Nio 5,67 100,00
6 7 P.N. Nao 2,06 60,52
7 7 P.N. Nio 3,86 72,42
8 5 P.1 Nio 3,66 47,19
10 3 P.N. Nio 1,14 30,52
11 3 P.N. Nio 1,80 40,04
12 3 P.L Nio 1,42 36,71
13 3 PL Néo 1,06 38,61
15 5 P.I VP75 1,31 34,29
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Solo-Cimento (continuacio)

ESC Cimento Compactagio | Geotéxtil - T— O ruptura (KN/m’)
(n°) (%) (mm)

16 5 P.N. Nio 1,98 37,19

17 5 P.N. Nao 1,79 42,42

18 3 P.N. VP75 2,22 31,95

19 3 P.N. VP75 2,26 32,42

20 3 P.N. VP100 2,27 34,80

4.3.1 = Problemas Enfrentados Durante os Ensaios

Trés tipos de problemas experimentais foram encontrados nesta fase da pesquisa. O
primeiro deles ocorreu pela auséncia de um controle de compactagdo, ja no primeiro corpo-
de-prova. A amostra foi compactada até a tltima camada, quando se observou que havia
muito material ainda para ser colocado. O aumento do numero de golpes necessérios para
colocar todo o material no molde resultou no incremento da energia de compactagdo, acima
do Proctor Intermediario. Como decorréncia houve um aumento discreto da tensdo de ruptura
(Figura 4.14). Pode-se, entdo, concluir que a compactagdo ¢ importante no comportamento
carga-recalque, mas se relacionarmos somente os modos de P.N. e P.I. ndo ha variagdo signi-

ficativa.

O segundo problema ocorreu no corpo-de-prova do ensaio ESC4, quando o mesmo
rompeu ao ser colocado na camara. Um procedimento cuidadoso de colocag¢@o da placa na
camara foi desenvolvido para eliminar o problema. No ensaio ESC14, o corpo-de-prova tam-
bém rompeu durante sua colocagdo na cadmara de calibragdo. Havia fissuras horizontais na
regido do geotéxtil VP75, e a primeira camada se descolou. O material, entdo, flexionou e
rompeu. A partir deste momento, ndo foram mais compactados corpos-de-prova com geotéx-
teis entre camadas de solo-cimento. Efeitos semelhantes foram observados por Tanaka et al.

(1996) em ensaios de campo.

O terceiro problema ficou por conta do corpo-de-prova do ensaio ESC9, que rompeu
durante o periodo de cura. Como este corpo-de-prova estava curando préximo a porta — € a
temperatura durante aquela semana variou muito — considerou-se na ocasido “perda por varia-

¢do térmica”. A partir deste momento, mudou-se a localizagdo da cura das demais amostras
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para outro ponto do laboratorio. Entretanto, no ensaio ESC21, o corpo-de-prova também rom-

peu durante o periodo de cura.

4.3.2 — Padrio de Fissuras e Ruptura

Procurando analisar o mecanismo de ruptura nos varios ensaios, as fissuras foram ma-
peadas, filmadas e fotografadas — com vistas frontal e superior. A totalidade das imagens ob-
tidas durante esta pesquisa estdo identificadas no CD-Rom. A disposi¢do das placas de solo-
cimento na camara de calibragdo e dos equipamentos de medi¢@o ja foram vistas no Capitulo

3, nas Figura 3.9 ¢ 3.10.

a) Solo Cimentado sem Geossintéticos

As amostras foram todas ensaiadas com relagdo H/B = 1,5. O padrido de fissuras foi
sempre 0 mesmo, independentemente da forma de compactagdo, do teor de cimento ou da
densidade da areia subjacente. A ruptura geral ocorria sempre no centro geométrico do bloco,
vertical, e iniciava sempre por uma fissura de tragdo. Fissuras em aproximadamente 45° po-
diam também ser observadas a partir do centro do bloco em ambas as dire¢des, e algumas se
abriam com o incremento de carga, rompendo-se. Com a elevagdo das tensdes podiam ser
observadas rupturas progressivas em algumas amostras. Durante a retirada das amostras da
camara, muitas fissuras acabaram por romper, dando a aparéncia erronea de um outro padrdo
de ruptura. Diaz (1998) sugere a existéncia de dois mecanismos, cuja ocorréncia depende da
espessura da placa. Placas espessas (H/B ~ 1,5) apresentam o comportamento descrito ante-
riormente. Em placas delgadas (H/B ~ 0,5) a ruptura ocorre preferencialmente em dois planos,
que iniciam proximos aos vértices da sapata e desenvolvem-se na placa com um angulo em
torno de 45° em relag@o ao plano horizontal. As Figuras 4.27 e 4.28 mostram corpos-de-prova

rompidos, exemplificando o mecanismo descrito.
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Figura 4.27. Vista Frontal do ESC13 (sem geotéxtil)

Figura 4.28. Vista Superior do ESCI13 (sem geotéxtil)

b) Solo Cimentado com Geossintéticos

As amostras com geotéxteis também foram ensaiadas com relagdo H/B = 1,5. O pa-
drdo de fissuras, ao contrario das amostras em que ndo havia geossintéticos, foi completa-
mente aleatério. Algumas conclusoes, entretanto, podem ser obtidas. A primeira fissura era
sempre por tragdo no centro geométrico do bloco, vertical. Em seguida, com o aumento das
tensdes, apareciam outras fissuras, iniciando-se a 45° e propagando-se quase verticalmente,
formando-se a partir do centro em ambas as dire¢des. Como o geotéxtil so era solicitado apos
a abertura da primeira fissura, impedindo o rompimento fragil, muitas fissuras novas eram

criadas, ocorrendo o esmagamento do material cimentado a grandes tensdes. Até o nivel de
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deformagdes impostas nesta pesquisa ndo houve ruptura do material geossintético. As Figuras

4.29 e 4.30 mostram um corpo-de-prova rompido com geotéxteis.

Nio se conseguiu fazer com que o geotéxtil fosse solicitado a baixas deformagdes, por
mais que fosse esticado em sua compactagdo, explicando o motivo pelo qual o aparecimento
da primeira fissura de tragdo ocorre praticamente na mesma tensdo que nos corpos-de-prova
sem esses materiais. Existe claramente a necessidade de se ensaiar as placas com geotéxteis

de maior rigidez, visando a melhora do desempenho do conjunto.

Figura 4.29. Vista Frontal do ESC19 (com geotéxtil)

Figura 4.30. Vista Superior do ESC19 (com geotéxtil)



CAPITULO 5

5 — Simula¢do Numérica do Comportamento de Fundagdes e seus Mecanismos de Ruptura

5.1 — Introducio

A mecénica dos meios continuos permitiu realizar avangos significativos na compreensdo
do comportamento estrutural de muitos materiais, tanto sélidos como fluidos. Mostrou-se uma
ferramenta eficaz, nas mais diversas simulagdes, resolvendo varios dos problemas propostos na
engenharia geotécnica. No entanto, as limitagdes da teoria da mecénica do continuo surgem
quando se deseja representar problemas em que ocorre a fratura do objeto em estudo, pois 0 ma-

terial deixa de ser continuo, comprometendo uma hipétese basica do corpo tedrico utilizado.

Os métodos numéricos permitiram dar outro grande passo ao transformar sistemas de
equagdes diferenciais de alto grau em sistemas de equagdes algébricas possiveis de serem resol-
vidas numericamente. O fato de poder discretizar o dominio em estudo permitiu resolver pro-
blemas com condi¢des de contorno mais complexas, as quais ndo podiam ser abordadas analiti-
camente. Entre os métodos mais desenvolvidos, pode-se citar o método das diferengas finitas, o

dos elementos finitos e o dos elementos de contorno.

No estudo de materiais susceptiveis a fratura, o caminho natural é empregar-se uma teoria
que ndo se baseie na hipotese da continuidade. Uma opgdo consiste em representar o continuo
mediante nds nos quais se concentram as massas que irdo interagir entre si. Essas interagdes po-
dem se dar mediante molas e amortecedores, isto é, elementos unidirecionais com uma lei cons-
titutiva definida em fungdo de vérios pardmetros. Tais parametros dependem das caracteristicas
mecanicas dos materiais a se modelar, da disposi¢do das barras (que atuando em conjunto per-
mitem representar o comportamento de um sélido continuo) e da separagdo das massas a serem

unidas. No Laboratério de Dindmica Estrutural e Confiabilidade da UFRGS tem-se uma linha de
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pesquisa consolidada nessa area, dirigida pelo Prof. Riera, que originou vdrias teses, entre elas as
de Hayashi (1982), Rocha (1989) e Iturrioz (1995). Na area de Mecanica dos Solos, Diaz (1998)
apresentou uma primeira tentativa de modelar solos cimentados utilizando o modelo dos ele-
mentos discretos. E interessante observar que a fratura de um material pode ser modelada natu-
ralmente desativando as barras na regido afetada pela descontinuidade. Rocha (1989) observou
que cuidados devem ser tomados com relagdo a energia que € retirada junto com o elemento
fraturado. O autor também observou que o método dos elementos discretos pode ser aplicado na

simula¢do, ndo s6 de materiais continuos como também para representar estruturas descontinuas.

Rocha (1989) e Iturrioz (1995) utilizaram com sucesso a teoria na simulagdo do compor-
tamento de concreto submetido a diferentes tipos de solicitagdes. Os autores observaram que o
modelo capta corretamente o efeito de escala e permite simular fendmenos de fratura tipicos em
materiais frageis e ndo homogéneos. Além disso, ha a possibilidade de modelar as propriedades

do sistema com variagdo estatistica.

Diaz (1998), ap6s verificar a impossibilidade de se analisar o comportamento carga-recal-
que de fundagdes superficiais com a teoria da mecdnica dos meios continuos, optou pela investi-
gacdo da aplicabilidade do método dos elementos discretos, obtendo resultados qualitativos de

grande interesse.

Este estudo visa contribuir nesta drea do conhecimento, realizando-se, para tanto, uma
analise paramétrica das variaveis envolvidas. Os trabalhos de Rocha (1989), Iturrioz (1995) e

Diaz (1998) foram utilizados e adaptados para o desenvolvimento desta pesquisa.

5.2 — Modelo Constitutivo

O modelo numérico empregado neste trabalho foi o mesmo utilizado por Diaz (1998),
apos ser adaptado por Rocha (1989), e posteriormente modificado por Iturrioz (1995). As bases
do modelo foram desenvolvidas por Hayashi (1982), cuja formulagdo original, por sua vez, pro-

vem do trabalho de Nayfeh & Hefzy (1978). O método dos elementos discretos consiste essen-
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cialmente em discretizar o continuo através de um arranjo de treliga espacial, sendo que o con-
junto tem uma rigidez equivalente ao continuo que se quer representar. No presente trabalho, foi

utilizado para simular o mecanismo de ruptura de uma sapata assente em solo cimentado.

Assim como o0s outros autores, empregou-se um modulo cubico, cuja geometria esta apre-
sentada na Figura 5.1. Para representar um estado plano de deformagdes € necessaria uma tnica
camada de médulos cubicos, em cujos nds se restringem os deslocamentos perpendiculares ao
plano de interesse. As equagdes que fornecem sustentagdo tedrica ao método, assim como a tre-

liga utilizada e demais dados de entrada do programa, encontram-se em anexo.

Figura 5.1. Modelo em treli¢a espacial utilizado: simulagio do estado plano de deformagdes

Realizando-se a discretizagdo espacial anteriormente analisada, o passo seguinte € a dis-
cretizagdo temporal, que consiste em integrar “n” equagdes de movimento desacopladas, sendo
“n” o mimero de graus de liberdade do sistema. E utilizado um esquema explicito de integragdo

(método das diferencas finitas centrais).
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O programa computacional utilizado por Diaz (1998) foi modificado por Iturrioz (1998),
eliminando-se a camada de material de sub-base e trocando-a por molas. Isso diminuiu conside-
ravelmente o esforgo computacional. A alteragdo do programa para retirar a camada de areia de
sub-base, e troca-la por molas de constante K definida, observou Diaz (1998), que concluiu que
o parametro de coesdo da sub-base pouco importava nas previsdes de capacidade de carga reali-
zadas. Também para acelerar as simulagdes, a velocidade de aplicag¢do da carga foi modificada,
respeitando-se os limites que poderiam alterar as respostas esperadas, estudados anteriormente
por Diaz (1998).

5.2.1 - Defini¢do do Critério de Ruptura e da Rela¢do Constitutiva Elementar (RCE)

Como o solo cimentado apresenta ruptura fragil, assume-se como validos os principios da
Mecanica Eléstica Linear das Fraturas. Admitiu-se uma distribui¢do aleatéria de descontinuida-
des inerentes a estrutura do material. Quando o fator de intensidade de tensdes critico (Kic) €
atingido em algum ponto do material, ocorre a propagacéo instavel de uma fratura, causando a
ruptura do mesmo. Durante o processo de propagagdo é consumida uma certa quantidade de
energia, fungdo da area de fratura formada. Tal consumo deve estar representado em uma relagéo

constitutiva que descreva o comportamento do material na fase pos-ruptura.

Pode-se estabelecer uma relagdo entre o fator de intensidade de tensdes critico e uma certa
deformagdo critica (média em uma regido de controle), assumindo-se a existéncia de uma micro-
fissura inerente ao material. Caracterizando-se esta microfissura por uma dimensdo a, pode-se

escrever K;c como:

Kc=yx- fi-a"” (5.1)

na qual f; é uma tensdo de controle critica e y é um parametro que depende da geometria do pro-

blema (forma da microfissura, inclinagdo com relagdo a dire¢do de controle, etc.)
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Segundo a hipétese de comportamento linear até ruptura (f; = ¢, - E) pode-se escrever a ex-

pressdo para deformagdo critica, no estado plano de deformagdes:

. _R |: Gf }II’Z
R A M= )
E-(1-v?) (5.2)

em que Ry é um “fator de falha” definido como:

1
R
3 (Z_auz) 53)

No caso da equagdo do movimento, tem-se a posigdo atualizada dos nés através da equa-

¢do:
ma+cv=F (5.4)

(194 ]

na qual “m” € a massa, “a” € a aceleragdo, “c” o coeficiente de amortecimento, “v” a velocidade

e “F” a forga. A equagdo pode ser rescrita em fungdo das derivadas do deslocamento como:
m-ii+c-u+ku=F (3.5)

Expressando as derivadas em diferengas finitas pode-se obter o valor da posigdo atualizada do

né como fungdo da posigdo anterior:

F-Af? 1
Uy = +2-u, —C U, | (5.6)

m &
onde

c1=1-% ¢ c2=1+% (5.7)

¢; = constante de amortecimento proporcional & massa (reduz vibragdes em alta freqiiéncia)
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c=a.M=Df . m=n.m (5.8)

na qual n = &,. Wy, sendo w, = 2nfr e “L,” a razdo de amortecimento critico. Portanto:

D¢=Cn. wn = Ga2nfr , sendo fr a freqiiéncia natural em rad/s (5.9)

D¢> &, 2nfr, com D¢ em rad/s (5.10)

A partir destas defini¢Ges, pode-se adotar um diagrama bilinear para a Relagdo Constitu-

tiva Elementar (RCE), conforme ilustrado na Figura 5.2.

(a) 71

Rr

Figura 5.2. Relagdo constitutiva elementar das barras da treli¢a: a) Diagrama constitutivo ado-
tado e respectivos parametros; b) Esquema de carga e descarga

Na compressdo (unico estagio de carregamento utilizado no presente trabalho) o material é
considerado linear elastico - perfeitamente plastico, sendo que a ruptura do modelo global,

quando comprimido, devera ocorrer por tragdo indireta (efeito de Poisson).

E essencial observar que a forma como se modela o efeito de “strain-softening” é de im-
portancia capital para uma correta representagdo do fendmeno de ruptura de um material fragil.
O tramo de enfraquecimento (“strain-softening™) presente no diagrama adotado, tem como prin-

cipal objetivo condicionar a quantidade de energia a ser consumida na ruptura do material.
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Os simbolos empregados no diagrama tém o seguinte significado:

F : Forga axial resultante da barra (N), fungdo da deformagdo &,, sendo P, o valor associ-
ado a ¢,

E4 : Rigidez axial (N/m?), E, ou E4 conforme o tipo de barra.

& : Deformagdo critica de ruptura, que é a deformagdo para a qual uma microfissura se
instabiliza e se propaga.

kr : Dutilidade; trata-se de um parametro que permite calcular a deformagdo para a qual a
barra ndo transmite mais esforgos de tragdo &=k; - &

Lc : Comprimento da barra (m), ou comprimento de controle, ao qual o diagrama constitu-
tivo se refere.

Af: Area de influéncia da barra (m%), ou seja, 4rea de fratura associada a sua ruptura; pode
ser expressa na forma A = ¢, - Lc’, onde ¢4 é um coeficiente geométrico proprio do
modelo, com valor aferido em 0,1385, conforme Diaz (1998). Este valor representa a
média das dreas de influéncia proprias de cada barra do modelo conforme a Figura 5.3.

Gy : Energia de fratura especifica do material (N/m) — fun¢do da abertura da trinca (8¢). A

-]
area sobre a curva f{8c) representa Gf, isto é, Gf = Icr),d(&) , em que oy € a tensdo na
0

diregdo normal a fissura. A fissura comega a abrir-se quando a tensdo em seu extremo
alcanca um valor limite f’. Se a forma da curva o, x 8¢ ¢ fixada, as propriedades da

fratura ficam caracterizadas mediante os parametros f;’ e Gf.

E importante observar que &, E, P, e Gy sdo considerados propriedades exclusivas do
material; Are Lc sdo propriedades exclusivas do modelo; finalmente os parimetros &, e E4 depen-

dem tanto do modelo como do material.

A deformagdo & = k; - g, pode ser interpretada como abertura axial critica de uma trinca
(Acr) diluida no comprimento da barra (L¢), conforme apresentado na Figura 5.4. Esta aborda-

gem, conhecida como Modelo da Trinca Ficticia, de Hilleborg (1978), permite uma conexdo
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entre a fase continua e a fase descontinua do material, que tém constituido uma dificuldade na

representagdo geométrica de propagagdo de fissuras.

AREA
Ar=cy L’
Figura 5.3. Forma de obtengdo de ¢4
F F F
(a) 4 (b) : (c)
] S Re Re bocmm
: E
I I
i ;
! I
6 i a8 €, A €

Figura 5.4. a) Diagrama constitutivo elastico linear; b) Relagdo entre a forca de tra¢do
transmitida e a abertura da fissura; ¢) Diagrama constitutivo composto, onde L ¢ um
comprimento de controle.

A expressdo 5.11 mostra que ke (= Ao/[€,*L¢]), como salienta Rocha (1989), ¢ inversa-
mente proporcional a L. E interessante observar que quando uma barra rompe, nem toda a ener-
gia elastica é consumida no processo de ruptura, sendo que parte dessa se preserva sobre a forma
de energia cinética e elastica nas duas porg¢des em que o elemento se divide. Como ndo € possi-
vel levar em conta essa subdivis@o para o elemento isolado, ja que as massas estdo concentradas
nos nos e nio ao longo de seu comprimento, isso resulta numa limitagdo em termos do tamanho
de L.. Esta restri¢do reflete o fato que toda a energia elastica deve ser consumida pela fratura, ou

seja, kn, deve ser maior que 1. Entdo, pode-se definir L., como um limite maximo para o nivel de
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discretizagdo para que o modelo computacional funcione corretamente. Para maiores detalhes,
ver Rocha (1989).

L
ky == 5.11
"= (5.11)

2

na qual £, = 254~V (5.12)

a.Rf

5.3 — Parimetros Estudados

Nesta etapa da pesquisa foi realizada a analise paramétrica, visando analisar a influéncia
dos diferentes parametros no desempenho das fundagdes. Estudou-se no solo-cimento a variagdo
da deformagdo critica de ruptura (g,), da energia consumida por drea de fratura (Gy), do médulo
de elasticidade (E), do coeficiente de Poisson (v), da densidade (y), do coeficiente de variabili-
dade (CVAg), do coeficiente de amortecimento (Df2) e, da areia de sub-base, o parametro de
elasticidade K.

5.3.1 — Varia¢do do Médulo K da Areia de Sub-Base

A Figura 5.5 foi feita com o objetivo de demonstrar a influéncia do pardmetro de elastici-
dade da areia de sub-base, transformada em molas para facilitar a andlise, no comportamento
carga-recalque do elemento de fundag@io. Cada uma das curvas apresentadas corresponde ao re-
sultado de uma analise numeérica, cujos valores de K adotados, arbitrariamente, estdo na faixa de
50 a 500 N/m. Arbitrou-se inicialmente 500 N/m, reduzindo esse valor até o seu ajuste as curvas
experimentais. A observagdo desse grafico mostra que o coeficiente K ndo tem influéncia signi-
ficativa na estimativa da carga critica de ruptura. Entretanto, o valor do médulo de deformabili-
dade da areia ¢ determinante na magnitude dos recalques da fundagdo. Estas observagdes sdo

melhor representadas na Figura 5.6. A variagdo de K ndo afeta a magnitude das cargas de rup-
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tura, porém os recalques sdo extremamente sensiveis a esse valor, sendo a relagdo entre o recal-

que ¢ K representada por uma equag@o exponencial.

Como os valores de K sdo dependentes do tamanho do modelo cubico apresentado, ten-
tou-se definir um valor K/L.>. No caso de 52 N/m, encontrado para o solo-cimento nas simula-
¢oes, temos 1.158 kN/m’. E interessante associar este valor a outros pardmetros mais praticos,
como ao modulo de elasticidade da areia ou ao moédulo de reagdo de sub-base/ coeficiente de
mola (ks = q/3, dependente das coordenadas de q e & — tangente ou secante). O coeficiente de
reagdo pode ser obtido a partir de valores tipicos fornecidos na literatura. Valores de ks de uma
placa quadrada de 1 pé (ks;) fornecidos por Terzaghi (1955) estdo mostrados na Tabela 5.1. Os
valores experimentais estimados através desta abordagem variaram entre 2.599 a 4.678 kN/m’
para o solo-cimento com 3%, 1.670 a 3.077 kN/m’® para 5% e 2.308 a 3.801 kN/m’ para 7%,
faixa acima do valor obtido nas simulagdes (1.158 kN/m’ — a partir de entdo utilizado para mo-
delar os demais parametros). Porém, é inegavel que abordagens desta natureza podem subsidiar o

processo de estimativa do parametro de projeto.

Tabela 5.1. Valores de k; em kN/m’ (Terzaghi, 1955)

Areias Fofa Med. Compacta Densa
Faixa de Valores 5.880 - 18.630 18.630 — 94.150 94.150 - 313.810
Areia acima do N.A. 12.750 41.190 156.900
Areia Submersa 7.850 25.500 94.150

Os resultados numéricos anteriormente citados explicam, em parte, as evidéncias experi-
mentais obtidas na cdmara de calibragdo. Varia¢des na densidade relativa da areia de sub-base
resultam em mudangas no valor do mdédulo que, como conseqiiéncia, afetam significativamente a
magnitude dos recalques medidos. Neste sentido, fica explicada a dispersdo dos resultados expe-

rimentais mostrados na Figura 4.22, expressa pela relagdo entre 6/cnpe 8/B.
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Figura 5.6. Variagio de K com a carga e o recalque de ruptura
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5.3.2 — Variacio de E do Solo Cimentado

A Figura 5.7 mostra a sensibilidade da lei constitutiva uniaxial de cada barra do modelo
numérico empregado com o médulo de elasticidade do material cimentado, mantendo-se fixos os
demais pardmetros. E importante ressaltar que para manter constantes €,, Gr € v, € necessario
variar Rf juntamente com E, isto é, matem-se constantes a deformagdo de ruptura, a energia con-

sumida por area de fratura e o coeficiente de Poisson.

Na Figura 5.8 pode-se notar a influéncia da variagdo de E no comportamento carga-re-
calque. Quando o modulo ¢ aumentado, modificam-se as cargas de ruptura e os respectivos re-
calques, numa relagdo aproximadamente linear, como pode ser também vista no gréfico da Fi-
gura 5.9. Uma observagdo importante esta no fato de que, com o aumento de E, a resposta elas-
tica do sistema (relagdo carga-recalque até a ruptura) ndo sofre qualquer alteragéo, pois é fungdo
do K da areia. Porém, o incremento de E aumenta a carga de ruptura juntamente com a magni-
tude dos recalques correspondentes. As evidéncias experimentais corroboram esta informagéo,
como se pode ver nas Figuras 4.15 a 4.17, no Capitulo 4 (lembrando sempre a importancia do-

minante de K da areia no recalque do sistema).
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Figura 5.7. Variagdo de E, no modelo, mantendo fixas €;, Gre v
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5.3.3 — Variag¢io de G do Solo Cimentado

A variagdo da energia consumida por édrea de fratura formada em cada barra do modelo
ap6s a carga maxima, mantendo os demais pardmetros do modelo constantes, pode ser vista na
Figura 5.10. E importante ressaltar que para manter constantes €,, E € v, é necessario variar Rf

juntamente com Gg.

Na Figura 5.11 estdo ilustradas as curvas carga-recalque para as variagdes de Gyobtidas
numericamente. Observa-se uma clara tendéncia de aumento tanto da carga de ruptura como do

recalque a ela associada com o incremento do valor de Gy.

A Figura 5.12 mostra as relagdes entre Carga x Gre Recalque x Gy. Nota-se a importancia
de Gy nas cargas e recalques na ruptura do material, numa relagdo logaritmica. Uma comparagio
entre as curvas experimental e numéricas indica que o valor de Gy valendo aproximadamente
0,044 N/m representa adequadamente o comportamento do material cimentado. Entretanto, no
atual estagio do conhecimento, néo ha um ensaio expedido para estimar o valor de Gy, aqui ob-

tido através de retroanalise.

EA

V

Figura 5.10. Varia¢do de Gy, no modelo, mantendo fixas g, E e v
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Figura 5.12. Variagdo de Gycom a carga e o recalque de ruptura
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5.3.4 - Variagdo de g, do Solo Cimentado

A Figura 5.13 mostra a variagdo da deformagdo critica de ruptura no modelo utilizado,
mantendo as demais variaveis fixas. Para manter constantes Gy, E e v, é necessério variar Rfc
juntamente com ¢,. E interessante observar que com o aumento de &, ¢ incrementada a forga

axial critica.

Na Figura 5.14 pode-se observar o efeito do diagrama anterior. Nota-se, entretanto, um
valor limite de forga, a partir do qual mesmo com o incremento de €, a forga critica de ruptura
decai. Essa constatagio encontra-se também ilustrada através da Figura 5.15. A carga méxima de
ruptura encontrada para este material, nas condi¢des estudadas, ficou em aproximadamente 1,3
kN para um recalque de 3,3 mm. Entretanto, deve-se deixar bem claro que o comportamento
observado ndo tem sentido fisico a partir do ponto de maximo. Isso € causado pela escolha dos
valores de L, e L., pois, como ja discutido anteriormente, k, deve ser maior que 1 para evitar a
instabilidade na energia do sistema. A Tabela 5.2 identifica bem essa observagéo, partindo-se de
L. = 0,0067 m (valor utilizado nas simulagdes). Para que seja eliminada a instabilidade numérica
gerada por K, menor que a unidade, sugere-se uma redugédo de L., por tentativas, para evitar o

problema.

Tabela 5.2. Pardmetro K,,,

& Gr Rr v E E, T L. K
x10% | ®Nm) | ()" (MPa) | (@ELY) | (m) (m)

2,394 0,044 5 0,2 3.000 56.112,5 0,0255 0,0067 3,8060
4,787 0,044 10 0,2 3.000 56.112,5 0,0064 0,0067 0,9552"
7,181 0,044 15 0.2 3.000 56.112,5 0,0028 0,0067 0,4179"

* Valores de K, < 1 apresentam instabilidade numérica
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Figura 5.15. Variagdo de €, com a carga e o recalque de ruptura

5.3.5 — Variac¢ido de v do Solo Cimentado

Como se pode ver no grafico da Figura 5.16, ha uma dificuldade em se analisar o para-
metro v através do modelo considerado. Iturrioz (1995) jé havia considerado que certos cuidados
deveriam ser tomados quando se utiliza esse pardmetro com o método dos elementos discretos
no dominio elastico. O autor sugeriu outros arranjos basicos diferentes do ciibico para obter uma
equivaléncia perfeita para outros valores do coeficiente de Poisson, discutindo Nayfeh e Hefizy
(1978) e Schlangen (1993). Esta evidéncia parece ser uma das limita¢des mais significativas na
aplicagdo do modelo. Existe uma clara necessidade de variar o valor de v dentro de limites que
ndo gerem inconsisténcia numérica. Neste estudo, o pardmetro v = 0,2 mostrou-se satisfatério na
estimativa do comportamento experimental. Esse valor é consistente com as caracteristicas de

boa drenagem do solo cimento.
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Figura 5.16. Variagiio de v, mantendo fixas E, ; e Gy

5.3.6 — Variagiio de y do Solo Cimentado

A variagdo da densidade do material, conforme se pode observar nas Figuras 5.17 a 5.18,
ndo tem uma influéncia significativa no incremento de carga ou redugio de recalques. As rela-
¢des de carga e recalque versus y seguem uma proporcionalidade. Na faixa de valores investiga-
dos de vy, as cargas variaram em ~10% e os recalques, em ~10%. O fato ja havia sido observado

experimentalmente, através dos modos Proctor Normal e Intermediario, no Capitulo 4.
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Figura 5.18. Variagdo de y com a carga de ruptura
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5.3.7 — Variagiio do Coeficiente de Variabilidade do Solo Cimentado

A influéncia da aleatoriedade no modelo numérico é levada em conta considerando-se

uma variavel aleatéria, a energia especifica de fratura, e modelando-se suas caracteristicas

estatisticas através do coeficiente de variagdo desse parametro, 0 CVAg. A curva de distribuigio

de probabilidades ¢ do tipo Weibull. A variagdo do coeficiente de variabilidade estatistica do

solo-cimento € vista na Figura 5.19. Analisando esse grafico conjuntamente com o da Figura

5.20, observa-se que mudangas nesse pardmetro ndo produzem variagdes significativas nos

valores da carga critica e do correspondente recalque critico. Quando a aleatoriedade do processo

aumenta, diminui a carga de ruptura.

Carga (kN)

0,5

0,0

— = = Experimental
———CVAg =0,50
CVAg = 0,20

CVAg=0,10

CVAg =0,00

0,0

0,5 1,0 L5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0 4,5 5,0 5,5 6,0
Recalque (mm)

Figura 5.19. Variagfio do coeficiente de variabilidade estatistica do solo-cimento
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Figura 5.20. Variagiio de CVA, com a carga de ruptura

5.3.8 — Variacio do Coeficiente de Amortecimento do Solo Cimentado

Através da analise da Figura 5.21, observa-se que o coeficiente de amortecimento na
ruptura do solo-cimento (Df2 — definida anteriormente) nio modifica nem a carga de ruptura e
nem o recalque de ruptura do material. Entretanto, com o aumento do amortecimento, diminuem
as oscilagdes de pos-pico. Ao investigar o problema através de ensaios de laboratério, ndo foram
detectadas tais oscilagdes com o equipamento utilizado, sugerindo que Df2 do material estaria
em 200 rad/s ou mais, ou simplesmente a precisdo do equipamento ndo foi suficiente para con-
firmar tais oscilagdes. A analise pura das evidéncias mostra que a envoltéria superior das simula-
¢Oes para 27,5 rad/s representa com satisfatoria precisdo os fatos observados experimentalmente.
E interessante ser observado que a realizagfio de simulagdes numéricas adequadas a descrigio do
comportamento pos-ruptura ¢ extremamente complexa, sugerindo-se investigagdes posteriores

para a determinagdo de Df2.
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Figura 5.21. Variagdo do coeficiente de amortecimento na ruptura do solo-cimento

5.4 — Comparagio entre Resultados Experimentais e Numéricos

A andlise numérica realizada neste estudo explica vérios aspectos observados experi-
mentalmente na camara de calibragdo. Pode-se verificar e confirmar a importancia de muitos
fatores. A influéncia do pardmetro v, como ja comentado, ndo pode ser analisada parametrica-

mente. Entre as varidveis mais importantes para a pratica de engenharia geotécnica, destacam-se:

% A densidade relativa do material de sub-base ensaiado, comandando a magnitude dos
recalques, manifesta por K ou K/L.” na simulagio numérica;

% O moédulo de elasticidade do solo-cimento, verificado experimentalmente e analisado
numericamente. O pardmetro altera o ponto em que ocorre a ruptura do solo cimentado, sem mo-

dificar a inclinagdo da relagdio carga-recalque até a ruptura (em fungdo de K ou K/LJ?):
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% A energia consumida por 4rea de fratura formada ap6s a instabilidade do material ci-
mentado, analisada apenas numericamente;
% A deformagdo critica de ruptura, pardmetro indireto da cimentagdo do arenito, esti-

mada experimentalmente e analisada no modelo através de €,
Como variaveis menos importantes, observou-se:

% O nivel de compactag¢do baseado em Proctor Normal e Intermediério, visto no Capitulo
4 e analisado no presente, através da varidvel vy;

% O coeficiente CVAg, de relevincia apenas na modelagem;

% O coeficiente Df2, analisado apenas numericamente. Sua influéncia aparece somente

na ruptura do material cimentado;

Além de analisar os resultados numéricos em relagdo as cargas e recalques de ruptura, foi
também investigada a compatibilidade do mecanismo de ruptura da simulagédo com os ensaios de
laboratério. Na Figura 5.22 é vista a trelica inicial, antes da aplicagdo da carga. E interessante
destacar que as molas que representam a areia fofa estdo colocadas nos nos da parte inferior do
bloco e que a carga ¢ aplicada na parte superior, a partir do eixo de simetria, nos nos correspon-
dentes a metade da sapata. Conforme se observa na Figura 5.23, ha uma perfeita simulagdo por
parte do programa utilizado quanto ao mecanismo de propaga¢do de fissuras: a fenda central
mostra a fratura principal; a drea em celeste claro indica barras inalteradas; a violeta mostra

barras com certo nivel de danos, mas que ainda suporta carregamento.

As condi¢des de contorno ja foram vistas na Figura 5.1; entretanto, vale ainda salientar
que a fissura pode se deslocar para um lado ou para o outro da placa, isto ¢, em o problema
sendo aleatorio, pode ndo apresentar uma simetria perfeita. Futuros trabalhos irdo considerar a
placa como um todo (sem a simetria). O programa captura inclusive a rota¢do da placa, também
observada em camara de calibragdo. Na Figura 4.27, do Capitulo 4, visualiza-se 0 mesmo padrdo
de fratura, com a fenda central. Como ja havia concluido Diaz (1998), nota-se aqui novamente
uma clara adequagdo da utilizagdo da teoria de propagagdo de fissuras aos problemas de

mecanica de solos envolvendo solos cimentados.
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CAPITULO 6

6 — Consideracdes Finais
6.1 — Conclusdes

A partir da observagdo dos resultados experimentais e das simulagdes numéri-
cas realizadas, foram retiradas algumas conclusées, validas dentro das condigdes e limites
estabelecidos no estudo em modelo reduzido. A seguir sdo apresentadas as principais conclu-

soes da presente pesquisa.
6.1.1 — Quanto aos ensaios em modelo reduzido

I — O método de enchimento utilizado caracterizou-se por sua repetibilidade, compro-
vada ao longo dos ensaios efetuados nesta pesquisa e na de Diaz (1998). Figuras comparativas

podem ser observadas ao longo dos capitulos;
6.1.1.1 — Ensaios em areias

I — Como havia observado Diaz (1998), a ruptura ocorre por puncionamento. E dificil
definir a carga de ruptura de areias fofas, sendo necessaria a adogdo de critérios objetivos em

fun¢do do nivel de deformagdo imposto a placa durante o carregamento;

II — Nos ensaios realizados com ciclos de carregamento e descarregamento, foi obser-
vada uma deformagéio ineldstica durante a fase do descarregamento. Isso pode ser explicado
em fungdo desta areia estar num estado fofo, havendo puncionamento da sapata mesmo para

baixos niveis de tensoes;
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III — Utilizou-se, para melhor representar os resultados, a forma normalizada repre-
sentada por o/(y.B) x 8/B, conforme a proposigéo de Consoli et al. (1998). Observou-se uma

perfeita adequagdo deste método aos valores experimentais;

6.1.1.2 — Ensaios em solos estratificados sem geotéxteis

I — Diaz (1998) em sua dissertagdo ja havia observado a importancia da espessura da
camada tratada e da densidade da areia subjacente. Além disso, através desta pesquisa, obser-
vou-se a importancia do grau de cimentagdo e, de forma menos significativa, do grau de com-
pactagdo baseado em P.N. e P.I. Observou-se que a carga de ruptura era praticamente a
mesma tanto na compactagdo de Proctor Normal, quanto na de Intermedidrio. Mudavam ape-

nas as deformagdes, muito pouco significativas;

Il — As primeiras fissuras eram observadas a pequenos valores de deformagdes. Para

recalques entre 2 e 4 mm, ja se observava o colapso do conjunto;

IIT — A presenga da camada tratada aumentou consideravelmente a capacidade de
carga das sapatas. A interagdo sapata x camada cimentada é dominada pelos efeitos de propa-
gacdo de fissuras, que sdo observadas ja ao inicio do ensaio. Para recalques relativos (8/B) da
ordem de 2,0% o sistema rompe, e a camada tratada abaixo da sapata passa a apresentar dois

segmentos rigidos independentes;

IV — Observou-se uma pequena diferenga entre as tensdes da primeira fissura ocorrida
com os materiais compactados com 3% e 5%. Nao hd, portanto, necessidade ou beneficio de

adicionar cimento dentro dessa faixa de variacgdo;

V — Pode ser bem observada a mudanca de comportamento do material, ap6s as pro-
pagacgdes de fissuras. Na tentativa de melhor compreender os aspectos do comportamento do
problema de interagdio solo-estrutura das sapatas assentes em camadas tratadas, procurou-se
normalizar os resultados de trés modos distintos. No primeiro observou-se que para uma
geometria definida (H/B constante) o valor da tensdo de ruptura da placa era diretamente pro-
porcional a 6. As deformagdes na ruptura eram pequenas, mostrando que o processo de pro-

pagagdo de fissuras iniciava-se ja ao inicio do carregamento. Sendo esse um processo aleato-
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rio, a ruptura ndo ocorria a um valor especifico de /B, mas numa faixa definida entre 0,02 a
0,05. As dispersdes observadas nas outras normalizagdes corroboraram com o processo alea-
torio descrito. No terceiro modo (tensdo de ruptura / tensdo de tragdo versus H/B), observou-

se uma clara tendéncia de aumento no valor de o/cy,, com o incremento de H/B;

6.1.1.3 — Ensaios em solos estratificados com geotéxteis

I — A analise dos ciclos de carregamento e descarregamento em camadas tratadas com
€ sem geotéxteis mostrou que para pequenos ciclos ndo havia ruptura por fadiga anterior a
ruptura normal do material. A tensdo de ruptura observada foi a mesma de ensaios em que nao
havia ciclos, pois o geotéxtil ndo era solicitado a pequenas deformagdes. Observou-se também

a ocorréncia da ndo recuperagdo elastica devido a presenca da areia fofa subjacente a placa;

II — Apos a ruptura do material, observava-se bem a interagdo da camada tratada x
geotéxtil. Nesse ponto, o geotéxtil entra em carga, tornando mais ductil esses corpos-de-prova
— uma maior separagdo dos dois segmentos rigidos resultantes da ruptura era impedida, ocor-
rendo o esmagamento dos blocos apds uma intensa formagdo de fissuras. Na prética isso po-
deria ser resumido em maior seguranga. A observagdo deste fato também indicou que o geo-
téxtil utilizado foi muito flexivel para influenciar no comportamento rigido observado nas

placas anteriormente a ruptura;

6.1.1.4 — Mecanismo de ruptura nos corpos-de-prova sem geotéxteis

I — Em todas as amostras ensaiadas (H/B = 1,5), o padrdo de fissuras foi sempre o
mesmo, independentemente da forma de compactagdo, do teor de cimento ou da densidade da
areia subjacente. A ruptura geral ocorria sempre no centro geométrico do bloco, vertical, e
iniciava sempre por uma fissura de tragdo. Com a elevagdo das tensdes podiam ser observadas

rupturas progressivas em algumas amostras;
6.1.1.5 — Mecanismo de ruptura nos corpos-de-prova com geotéxteis
I — O padrdo de fissuras dos corpos-de-prova com geossintéticos foi completamente

aleatério. Entretanto, a primeira fissura era sempre por tragdo no centro geométrico do bloco,

vertical. Como o geotéxtil era solicitado apds a primeira fissura, impedindo o rompimento
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fragil, muitas fissuras novas eram criadas, ocorrendo o esmagamento do material cimentado a

grandes tensdes;

II — Até o nivel de deformagdes impostas nesta pesquisa ndo houve ruptura do material
geossintético. Ndo se conseguiu fazer com que o geotéxtil fosse solicitado a baixas deforma-

¢des, por mais que o mesmo fosse esticado em sua compactagdo;

6.1.1.6 — Problemas Enfrentados Durante os Ensaios

[ — Trés tipos de problemas experimentais foram encontrados durante a execugao dos
ensaios de laboratdrio. O primeiro deles ocorreu pela auséncia de um controle de compacta-
¢do. Pode-se, entdo, concluir que a compactagdo é importante no comportamento carga-recal-

que, mas se relacionarmos somente os modos de P.N. e P.I. ndo ha variagdo significativa;

II — O segundo problema detectado foi o rompimento dos corpos-de-prova ao serem
introduzidos na cdmara. Um procedimento cuidadoso de colocagdo da placa na camara foi

desenvolvido para eliminar o problema;

[II - O terceiro problema foi o rompimento durante o periodo de cura. Investigagdes

posteriores devem ser feitas nesse sentido;

6.1.2 — Simula¢des numéricas

[ - O método de simulagdo do comportamento mecénico, desenvolvido para o estudo
de sistemas constituidos de materiais frageis — como o concreto sob a agdo de cargas dinami-
cas — parece ser uma ferramenta importante no estudo do mecanismo de interagdo solo-ci-

mento X estrutura;

[I — Através do desenvolvimento do programa experimental ficou demonstrado que a
propagacdo de fissuras € o fator que controla o comportamento do elemento de fundagdo, an-

teriormente sugerido por Diaz (1998);

III - O modelo capta corretamente efeitos de escala e permite simular os fenomenos de

fratura tipicos do material, conforme também ja havia observado Rocha (1989);
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IV — A modificagdo do programa computacional utilizado por Diaz (1998) realizada
por Iturrioz (1998) eliminando a camada de material de sub-base e trocando-a por molas di-

minuiu consideravelmente o esforgo computacional, reduzindo o tempo de integracéo.

V — O parametro K — que representa a deformabilidade da areia — ndo tem influéncia
significativa na estimativa da carga critica de ruptura, mas ¢ determinante na magnitude dos
recalques da fundagdo. Como os valores de K sdo dependentes do modelo ciibico apresentado,
tentou-se definir um valor K/L.>. Os valores experimentais estimados através desta aborda-
gem ficaram numa faixa acima do valor obtido nas simulagdes. A observagdo numérica ex-

plica, em parte, as evidéncias experimentais obtidas na cimara de calibragdo;

VI - Quando o médulo do solo-cimento ¢ aumentado, modificam-se as cargas de rup-
tura e os respectivos recalques, numa relagdo aproximadamente linear. Com o aumento de E,
a resposta elastica do sistema (relagdo carga-recalque até a ruptura) ndo sofre qualquer altera-
¢do, pois € fungdo do K da areia. Porém, o incremento de E aumenta a carga de ruptura jun-

tamente com a magnitude dos recalques correspondentes;

VII - Observou-se uma clara tendéncia de aumento tanto da carga de ruptura como do
recalque a ela associada com o incremento do valor da energia especifica de fratura Gy En-
tretanto, ndo ha um ensaio especifico para estimar o valor de Gg, obtido através de retroana-

lise;

VIII — O aumento de €, incrementa a for¢a axial critica. Notou-se, entretanto, um va-
lor limite de forga, a partir do qual mesmo com o incremento de €, a forga critica de ruptura
decai. Esse comportamento observado ndo tem sentido fisico a partir do ponto de maximo,
pois krm deve ser maior que 1 para evitar a instabilidade na energia do sistema. Néo ficou defi-
nida a forma de se determinar precisamente €, para aplicagdes na estimativa do comporta-

mento carga-recalque de sapatas assentes em solos cimentados:;

IX — Houve alguma dificuldade em se analisar o parametro v através do modelo consi-
derado. Sugere-se outros arranjos basicos diferentes do cubico para se obter uma equivaléncia
perfeita para outros valores do coeficiente de Poisson. Essa evidéncia constitui-se em uma das

limitagGes mais significativas na aplicagdo do modelo;
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X — A densidade do material cimentado ndo influi significativamente no incremento

de carga ou redugdo de recalques;

XI - A anélise do coeficiente de variagdo da energia especifica de fratura CVAg mos-
trou que a medida que os pardmetros se distanciam da média, a aleatoriedade do processo
aumenta, diminuindo a carga de ruptura. Entretanto, a carga critica e o correspondente recal-

que critico ndo sofreram influéncia significativa;

XII — A variagdo do coeficiente de amortecimento na ruptura do solo-cimento (Df2)
ndo modificou nem a carga de ruptura e nem o recalque de ruptura do material. Diminuiu,
entretanto, as oscilagdes de pds-pico. A analise das evidéncias mostrou que a envoltéria supe-
rior das simulagGes para 27,5 rad/s representa com satisfatéria precisdo os fatos observados

experimentalmente;

XIII — Entre as varidveis mais importantes para a pratica de engenharia geotécnica,
destacaram-se a densidade relativa do material de sub-base ensaiado (através de K ou K/L.* ),
o modulo de elasticidade do solo-cimento, a energia consumida por drea de fratura formada

apos a instabilidade do material cimentado e sua deformag@o critica de ruptura;

XIV — Como varidveis menos importantes observou-se o nivel de compactagdo ba-
seado em Proctor Normal e Intermediario (através da varidavel y), o coeficiente CVAg e o coe-
ficiente Df2;

6.2 — Sugestoes para Futuros Trabalhos

A titulo de sugestdes para a ampliagdo do estudo do comportamento interagdo solo-

estrutura em solos cimentados assentes em sub-base arenosa, propde-se o seguinte:

I — Investigar a relagio de K/L.> com outros valores observados em laboratério e em
campo. Além disso, devido a modificagdes na estrutura interna da areia apds a ruptura da
placa de solo-cimento, é necessario anexar uma outra equag¢@o constitutiva no programa para

simular a areia nessa condig@o.

ESCOLA D: ENGENHARIA
BIBLIOTECA
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IT — Estudar experimentalmente o pardmetro G utilizado pelo modelo dos elementos
discretos. Os ensaios devem ser efetuados com diversos tamanhos dos corpos-de-prova, com

o objetivo de determinar os efeitos de escala;

III — Analisar o efeito do tempo de cura no mecanismo de ruptura das camadas de solo

cimentado;

IV — Estudar o comportamento e mecanismo de ruptura de solos cimentados sob car-

regamento inclinado;

V — Utilizar outros materiais cimentados para aferir sua influéncia no mecanismo de

ruptura;

VI — Realizar ensaios de campo de fundagdes em verdadeira grandeza para validar os

procedimentos propostos nesta pesquisa, com e sem geossintéticos:

VII — Realizar ensaios de campo para analisar a variagdo dos pardmetros obtidos nu-
mericamente, principalmente dos mais influentes (K/L.%, Gre €p). No caso de K/LZ, observar

fundagdes em solo com esse pardmetro varidvel com o tempo (argilas moles);
VIII - Correlacionar ensaios de campo (Ngy, Cpt) com o pardmetro K/L.*;

IX — Estudar outros geossintéticos que tenham o efeito de escala desejado, e que ndo

ocorra deslizamento de camadas (geogrelhas, por exemplo);
X — Sugere-se investigagdes posteriores para a determinagdo de Df2;

XI — Realizar ensaios com ciclos de carregamento e descarregamento em areia média e

densa;
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ANEXO I -MODELO CONSTITUTIVO

De forma a se compreender melhor o modelo utilizado, foram transpostos alguns itens

importantes do trabalho de Iturrioz (1995) e Diaz (1998) para este anexo.

Al - Equagdes constitutivas do Material Modelado

O modelo adota um sistema de eixos coordenados paralelos as arestas dos cubos. Distin-
guem-se dois tipos de barras, denominadas “normais™ e “diagonais™ (referidas por sub-indices
“n” e “d” respectivamente). As rigidezes equivalentes de cada barra sdo representadas em fungdo
do Mddulo de Young E e do Coeficiente de Poisson v do material, conforme as seguintes ex-

pressdes:

a) Barras Normais (comprimento L)
En=a-E-L? (A.1)

g . . L
b) Barras Diagonais (Comprimento /3 -;)

Eq=2-8-a-E:L2/3 (A.2)
em que:
_ (9+85)
9.v
Fao =
(4-8-v) (A4)
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A2 - Observacgdes Gerais a respeito do Programa

a) Entrada de dados

A forma de entrada de dados era feita em forma de texto, com o uso de um processador de

textos simples, conforme lista abaixo:

Arquivo SCEM.DAT

0 DEXx: pardmetro nédo utilizado

0 EST: pardmetro ndo utilizado

28 TEST: nimero de teste

0.0067 LCO: tamanho do médulo (m)

500. Df1: coeficiente de amortecimento (colocagdo da carga) (rad/s)
27.5 Df2: coeficiente de amortecimento (ruptura) (rad/s)

0.002 TDAF:

41 M: n°® de médulos nas 3 diregdes coordenadas

16 N: n° de mddulos nas 3 dire¢des coordenadas

2 L: n® de médulos nas 3 diregdes coordenadas

1 TV: pardmetro ndo utilizado

0.5e-2 VF: velocidade de deslocamento imposto (5 mm/s)

0.0 To: pardmetro ndo utilizado

J.e-6 DT: incremento de tempo (DTméx < 0,6LCO/Cp)

1.2 TTOT: tempo de integragio

1 INCO: parametro ndo utilizado

1 NCON: parametro ndo utilizado

1000000 QU2: pardmetro ndo utilizado

50000 QU3: quantidade de passos entre grava¢des de arquivos (*.ans)
2000000 OU4: pardmetro no utilizado

500 OUS5: quantidade de passos entre gravagdes de arquivos (*.res)
500 QOU6: parametro ndo utilizado

500 QU7: parametro ndo utilizado

500 OUS: quantidade de passos entre gravacgdes de arquivos (*.ene)
59000 pardmetro ndo utilizado

200000 parimetro ndo utilizado

0.10 CVAg

0.044 G¢(N/m)

12.252 Rf (m)"?

3000.E6 E (N/m?)

0.2

v
1890. v (kN/m® x 100)
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Arquivo SCEM.MAN:
1,123 NRUN, SEED: n° rodadas, semente da geragdo de propriedades aleatérias
0, EST1: pardmetro ndo utilizado
52.0,52.0 Rkx, Rky: constante das molas da areia, K (N/m)
'‘SCEM','SCEM.DAT','SCEM.ADI','SCE7.CON','SCEM.AN','SCEM.MPG','SCE7.RES'
'SCE7.DIS','SCE7.POS','SCE7.ENE','SCE7.DAM','SCE7.DUM' : os nimeros indicam a simulagdo e

devem ser trocados a cada rodada. Neste caso, temos a simulagdo n°® 7.

b) Determinacio do Incremento Critico de Integracio

Uma desvantagem dos métodos explicitos de integracdo das equagdes de movimento €
que sdo apenas condicionalmente estaveis, isto €, o intervalo de integragdo At deve ser menor
que um valor critico Aty a partir do qual o processo resulta instavel. Iturrioz (1995) optou pelo
método de Diferengas Finitas Centrais porque, dentre outras vantagens, apresenta em problemas

lineares o menor intervalo critico no grupo dos métodos explicitos.

De acordo com Iturrioz (1995), uma discuss@o sobre a determinacdo de Atu; pode ser
encontrada em Flanagan e Belytschko (1984). Essencialmente se tem que At € fungdo da maior
freqiiéncia de vibragdo do modelo fsx € do amortecimento &. Por sua vez, fsx depende de dois
parametros: a) comprimento caracteristico do elemento utilizado na discretizagdo L e, b) veloci-
dade de propagagdo da onda de compressdo C,. No modelo tedrico em estudo, utilizou-se o crité-

rio:

L,
B S06— (A.5)

P

onde Loy=Lce C,=E/p (A.6)



A3 - Estudo Paramétrico
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Nas simulagdes de n° 1 a 6 foram feitos testes no programa, nio sendo de validade para a

analise paramétrica. Nas simulagdes seguintes, os pardmetros foram modificados conforme a

tabela abaixo.
Simulagao Varidveis Modificadas Simulagéo Varidveis Modificadas
T K = 500 24 G=0,1
Rf = 8,127
8 K=100 25 G=0,05
Rf=11,49
9 K= 300 26 G=0,03
Rf= 11,49
10 K =200 27 G=0,04
Rf = 12,85
11 K =150 28 G = 0,044
Rf = 12,252
12 K= 95 29 Rf=2
Ep = 9,574E-6
13 K=50 30 Rf =5
E = 3300E6 Ep = 2,394E-5
14 E = 3300E6 31 Rf =10
Rf = 1,906 Ep =4,787E-5
15 E = 3000E6 32 Rf =15
Rf= 1,817 Ep=7,181E-56
16 E = 2000E6 33 Rf =20
Rf=1,484 Ep = 9,574E-5
17 E = 1000E6 34 g=189
Rf = 1,049 35 g=15
18 E = 1500E6 36 g=20
Rf = 1,285 37 -
19 E = 2500E6 38 df2 = 50
Rf= 1,659 39 df2 =100
20 E = 500E6 40 df2 =200
Rf = 0,742 41 CVAg=0,0
21 E = 650E6 42 CVAg=0,2
Rf = 0,846 43 CVAg=0,5
22 E = 600E6 44 v=0,1
Rf=0,813 45 v=0,3
23 G=1 46 v=04

Rf =257
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ANEXO I1 - INFORMACOES DO CD-ROM INTEGRANTE DESTA
DISSERTACAO

O presente trabalho é acompanhado por um CD-Rom, intitulado “Comportamento de
Fundag¢des Superficiais em Solos Cimentados, que pode ser utilizado em qualquer computador
padrdo PC que rode Windows 95 ou posterior, com o pacote Office 2000. Esse CD-Rom ¢ o pri-
meiro a ser langado nesse Curso de Pos-Graduagdo/UFRGS, com a finalidade de facilitar futuras
pesquisas de outros autores, através da inclusdo dos textos originais, tabelas, graficos. fotos e

video. Para ver o contetido, simplesmente coloque o CD e execute o programa CD.ppt.
A dissertagdo de mestrado esta subdividida em capitulos. Alguns, ainda estdo fragmenta-
dos em duas partes, intitulados (1) e (2). Os textos podem ser carregados diretamente do Word,

através das seguintes etapas:

e Selecionar menu “Arquivo” =» “Abrir” = “Examinar” = indicar o CD-Rom =

Selecionar “Dissertagdo™ = Selecionar o capitulo desejado = “Ok”

As tabelas e gréficos encontram-se inclusas no texto, bastando apertar duas vezes segui-

das o botdo esquerdo do mouse sobre elas para uma melhor visualiza¢do/edigdo.

As fotos estdio no diretorio “Fotos” e podem ser vistas através de qualquer programa do

género, tal como Corell Draw, PhotoStyler, PhotoPaint, etc.

Os videos estdo no respectivo diretério e podem ser rodados com o VideoPlayer.
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