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RESUMO

Neste trabalho serd apresentado um caso real deuphma de contencdo em retanguldes a céu
aberto, alternativa de estabilizacdo comumentécpdet em Belo Horizonte/MG, ocorrida em 2003
e retro-analisada através de hipoteses geotécaidasgramentas computacionais disponiveis na
atualidade, visando o entendimento do ocorridoegstro para os demais profissionais, das causas
gue vieram a culminar com o colapso de tal estut&ioi descrita a técnica executiva dos
retangulfes a céu aberto, solugdo executiva rdgpara realizacdo de contenc¢des em locais de
topografia irregular e dificil acesso de equipamsent-oram analisados ensaios de campo e de
laboratorio com intuito de avaliar os parametrospageto utilizados, empregando os resultados
destes, em simulagbes computacionais que pudessemitip a indicacdo dos paramétros de
resisténcia atuantes no momento da ocorrénca dpsml Finalmente, apds retroanalise dos
elementos estruturais sinistrados objetivando analke dos esfor¢cos no Estados Limite de Ruptura,
além de simulagcbes numéricas de equilibrio-limitedee tensdo-deformacéo, foi possivel a
reproducdo do hipotético cendrio geotécnico-clicoath qual fora responsavel pela faléncia da

estrutura de contencoes.

Palavras Chaves Retroandlise, ruptura, estabilidade de taludesntencdes, retangulbes,
simulacdes numéricas.
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ABSTRACT

This work is presented a real case of a rupturth@fretaining wall in rectangular dig technique,
alternative stabilization commonly practiced in ®@é&lorizonte / MG. The event occurred in 2003
and was back-analyzed by geotechnical devices amguatational tools available today, in order to
understand and the record of what happened to ptbéessionals, the causes that came collapse of
such a structurelt described the techniquexecutive of rectangular digsolution to perform
regional executive contentions in places with iatag topography and difficult access equipment.
We analyzed field tests and laboratory tests ineond evaluate the design parameters used
employing the results of these studies in compsigwlations that could indicate the strength
parameters at the time of the collapse. Finalterdfack-analysis of structural elements at moment
of the break, as well as numerical simulationsapfildrium limit and stress-strain, it was possible
to play the hypothetical scenario geotechnicalimate which was responsible for failure of the

containment structure.

Key words Back-analysis, rupture, slope stability, retaiginwalls, rectangular dig technique,

numerical simulations
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1. INTRODUCAO:

A partir do recente desenvolvimento econdmico merebrasileiro, verifica-se
necessidade premente de investimento em obrasfidestiutura que contemplem mobilidade
urbana, empreendimentos viarios, sistemas de sanéam® de habitacdo. Com a escassez cada vez
maior de areas urbanas para implantacdo destas elsiaconsequente valorizagcdo do custo por
metro quadrado dos terrenos, as alternativas déamagdo de empreendimentos em zonas de
topografia acidentada na regidao metropolitana de Berizonte/MG s&o cada vez mais frequentes.
Desta forma, empreendimentos dos mais variados/udbcioecondmicos tem previsao de
lancamento em regides de elevado potencial de gsotdgico, sendo necessarias intervencdes de
engenharia que mitiguem a ocorréncia de catastrédiescomuns principalmente nos periodos
chuvosos. Portanto, as obras de escavacdo devenors#uzidas de forma criteriosa para que
perturbacdes a macicos de terra pré-existentem sgjamimas, evitando-se danos as construcoes
vizinhas ou mesmo colapso da prépria escavagao.

Devido a varios aspectos regionais, sociais, eo@u®, climaticos, entre outros,
diversas solucdes de engenharia séao verificadbmgo do territério brasileiro. Na capital mineira,
devido a sua notéria topografia irregular, a nddese de realizagdo de obras de contencao se faz
ainda mais presente.

O tema contencbes é de grande interesse paransisugdes atuais, de forma que os
projetos e as construcdes de obras de subsolasagiote e de estruturas de contencao de terra se
constituem em um importante ramo da engenharil civi

Embora ha milénios o homem venha desenvolvendoriaiateécnicas e métodos cada
vez mais sofisticados, consolidando assim a tegilala construcdo, ainda existem sérias
limitacbes quanto a area de conhecimento da geafeas quais, aliadas a falhas involuntarias,
impericia, deterioracao, irresponsabilidade e atefe levam algumas estruturas, considerando-se
as finalidades a que se propdem, a apresentareampesho insatisfatorio.

A ocorréncia de patologias e/ou necessidade decoefeestruturais implica, além dos
custos que podem chegar a valores muitas vezesi@egeao custo inicial, no estigma para o
empreendimento, de abalo da imagem dos profissi@maiolvidos na construgdo, longos, caros e
desgastantes litigios para identificacdo das casasponsabilidades, entre outras complicacdes.

O objetivo deste trabalho é apresentar a comueidiahtifica e profissional, o relato de

ruptura de uma estrutura de contencdo, que mesalipaga a partir de parametros de resisténcia



conservadores e em regimes executivos e de dinmamsento, tecnicamente adequados, apresentou
faléncia. Este estudo tem a finalidade de indisgpravaveis causas do colapso de tal estrutura de
contencdo, comprovando-as por meio de ferramem@putacionais ndo empregadas quando da
realizacdo da obra. A partir deste estudo, sesrutitlos conceitos tradicionalmente considerados,

por profissionais experientes e transmitidos acatiemente a alunos de engenharia ao longo dos

anos.

1.1 Objetivo principal

O trabalho tem como objetivo a avaliacdo do comapoento de uma estrutura de
contencao realizada através de técnica tipicamegtenal, no ano de 2003, que executada em solo
residual jovem de filito, empregando-se paramedeodimensionamento tidos como conservadores,

apresentou colapso depois de elevado regime pléfra.

1.2 Objetivos especificos

S&o objetivos especificos deste trabalho:

= Jlustrar métodos de contencdo comumente aplicadoegidao metropolitana de Belo
Horizonte/MG,;

= Apresentar a técnica de realizacdo de retangullementos de reacdo de formato
retangular moldados “in loco”, que se apresentamoc@lternativa interessante as
técnicas tradicionais, principalmente quando neécessem locais de dificil acesso;

= Apresentar a modelagem do comportamento tensdoro®fo de estruturas de
contencgdo por meio de ferramenta computacional ricap@inda pouco difundida nos
meandros profissionais deste segmento, na regiao;

= Apresentar, a partir da retro-analise realizadayificgcbes das rotinas de
dimensionamento de contengdes praticadas usualmeot@ribuicdes a estas no intuito

de torna-las menos susceptiveis a sinistros.

1.3 Metodologia
Para alcance dos objetivos desta pesquisa séistpseas seguintes etapas:
= Revisdo da bibliografia nacional e internacionabreoo tema, buscando apresentar

critérios de desenvolvimento para rotinas de dim@asnento de contencdes em

balanco;



= Coleta de dados na literatura sobre as princigaisitas e métodos de contencéo e de
estabilidade de macigcos de terra, existentes etwlerente, realizados na regiao
metropolitana de Belo Horizonte/MG, apresentandas sprincipais caracteristicas e
aplicacoes;

= Estudo dos principais métodos para alcance de gesfaaplicados as contencdes e
teorias classicas de estabilidade de taludes;

= Estudo dos principais tipos e movimentos de massa) énfase nos aspectos
motivadores destes;

= Pesquisa ao perfil geoldgico-geotécnico de Belo izdote/MG com foco nas
peculiaridades geoldgicas da regido objeto de estud

» Coleta de informacgdes disponiveis a respeito dada&ale execucdo de contengbes em
retanguldes;

= Levantamento de dados executivos, relatérios tésnicampanhas de prospeccéo
geotécnica, projetos e demais documentos necessé@riestudo do evento de ruptura de
estrutura de contencdes ocorrido e objetivado negtalho;

= Descricdo das condi¢fes climaticas no periodo datey

= Re-avaliacdo de ensaios especiais de laboratésmouiiveis para o solo da obra em
questao;

» Realizagéo de retro-analise estrutural nos elemefga@ontencéo alvo do colapso;

= Estudo de estabilidade com foco na retro-analissudha de ruptura observada;

= Modelagem numérica da encosta e do sistema dengéiate

» Comparacao entre os resultados obtidos quandoata éa ruptura e os encontrados a
partir desta dissertacgéo.

1.4 Estrutura da dissertacao

Esta dissertacao esta divida em cinco capitugssmadescritos:

O capitulo 1, introdutério, apresenta o argumelatste trabalho, explanando o que sera
discutido e apresentado, assim como 0s objetivgesiguisa.

O capitulo 2 traz a revisdo bibliografica necdasao entendimento desta pesquisa,
como aspectos técnicos de aplicacao de rotinagrdndionamento de contencdes, apresentacao de
técnicas de contencdes realizadas na capital mjmeacdes basicas de resisténcia ao cisalhamento
dos solos e de empuxos de terra, tipos de escoregga de massa e finalmente, métodos
tradicionais de avaliagéo de estabilidade.



A metodologia utilizada no trabalho e apresentamlaapitulo 3, onde o problema a ser
estudado e os métodos de retro-analise aplicaddesemvolvimento da pesquisa séo detalhados.

No capitulo 4 estdo apresentados e discutidoeaidtados da pesquisa a partir dos
meétodos de retro-analise praticados.

O capitulo 5 apresenta as conclusdes da pesquisanclicacdo do provavel cenario
motivador do problema foco deste trabalho. S&o aaiapresentados os comentarios sobre as
limitagcOes encontradas e sugestdes para novasigesqu

Nos apéndices séo apresentados:

« APENDICE A: disposicéo hidro geolégica de Belo Horite/MG;

« APENDICE B: mapas geoldgicos e geotécnicos de Belizonte/MG;

« APENDICE C: ensaios de laborat6rio originais e ampo realizados;
No anexo é apresentado:

* ANEXO D: apresentacao gréfica das superficies prira pesquisadas.



2. REVISAO BIBLIOGRAFICA:

Neste capitulo serdo apresentados e discutidosntassuque nortearam o0
desenvolvimento deste trabalho, sendo sua comg@eemsportante para entendimento dos
propasitos e conclusoes.

2.1 - Historico das estruturas de contencéo

A capacidade e necessidade do homem em erigircacliies em ambientes
diversificados, muitas das vezes alterando suaic@&mdopografica original, estdo presentes em
nossa historia desde o inicio dos tempos. Destanmésrma, sdo registradas obras de contencao
desde o periodo de 3.200 a 2.800 a.C. na regidaddesopotania (atualmente o Iraque), onde sao
apontados muros de alvenaria de argila para ccidede aterros como as primeiras ocorréncias
deste tipo de obra, segundo Kinder e Hilgemann4)1l8pud Ranzini e Negro Jr. (1998). Obras de
maior sofisticacdo, onde foram aplicados precal®&ngenharia moderna, s6 foram registradas a
partir do inicio do século 18 através das maosngergheiros franceses. O desenvolvimento desta
ciéncia, impulsionada pela implementacdo do trabale Coulomb, publicado em 1776, foi
motivado pela expanséo colonialista europeia, ger@ugcomo requisito, a necessidade de se
construirem fortes armadas em locais e topografieersos. Foi a partir deste advento que o0s
primeiros empreendimentos brasileiros desta maoaiddidoram executados em meados do século
18 (Ranzini e Negro Jr., 1998).

Entende-se por contencdo a estrutura dotada decidaga para suportar esforcos
provenientes de macicos geoldgicos, a partir datguigdo parcial ou total da massa de solo
estabilizadora pela insercdo de elementos estisitugae apresentam rigidez distinta daquela

apresentada pelo perfil a ser contido (Ranzini grdlér., 1998).

2.2 - Requisitos para concepcéo de obras de contérs e projetos de estabilidade

Durante o desenvolvimento de um projeto de codengao levados em consideracao
durante a fase de concepc¢do, aspectos relaciorradosalidade a qual se planeja instalar tal
estrutura, tal como condi¢cdes topogréficas, caratimas geoldgico-geotécnicas, meétodos

executivos disponiveis, entre outros. Tacitano §20fita que, em funcdo de inUmeras técnicas



existentes para a concepc¢ao de estruturas de cénterebe ao projetista a selecédo da alternativa
qgue melhor se adéque a situagéo requerida, sems@do pelos seguintes fatores:

* A geometria da escavacéo (profundidade, largucarg@dmento);

* As propriedades do macico a ser contido;

* Sequencia executiva imposta pelo método selecignado

» Condigbes de contorno (sobrecargas méveis e pentenedificacdes limitrofes);

* Regime freético, se existente;

» Tipo de escoramento, se necessario;

» Condicbes meteoroldgicas;

e Tempo de constru¢do no tocante a execugdo do pat@eeseu escoramento;

» Teécnicas construtivas e equipamentos disponiveis;

» Experiéncia profissional e pratica local;

» Disponibilidade financeira.

Durante esse processo, quando existem alternatigpeniveis, a solucao eleita deve
oferecer vantagens competitivas em relacdo as derdavendo ser atendida sua aptiddo em
satisfazer o objetivo da estrutura. Este objetiodepser correspondente a adogédo de uma série de
requisitos, que dificilmente s&o alcancados integgate, devendo haver, contudo, preocupacéo em
atender de forma otimizada todas as premissasofeE@(Saegt al, 1998).

O autor recomenda que obras de estabilizacdo destasce de contencdo de macicos
recebam, além de atencdo aos requisitos descrigeguar, reconhecimento de sua complexidade,
seja quanto a sua concepgédo ou quanto a necesdigl@datemplacdo de sistemas acessorios como
de controle executivo, drenagem superficial e suydedicial, além de monitoramento de

desempenho e manutencdo de parametros de dimeansioiaoa

2.2.1 Requisitos funcionais
Saesetal. (1998) tratam estes requisitos como 0S mais irapte$, pois correspondem

a funcionalidade da estrutura de contencéo, isto ®ja propria razdo de existir. Primeiramente,
estas estruturas devem ser concebidas para que sgg@rtados os esfor¢cos gerados pelo macico o
gue se deseja conter, garantindo assim sua ed#aldli respondendo pelas funcbes de paramento e
escoramento. O paramento esta relacionado a édtaleillocal e 0o escoramento a estabilidade
global. Suportar empuxos gerados na instalacdmudgemncdo ndo é suficiente para permissdo da
escavacao, sendo necessarias ainda o atendimenaislelois requisitos: controle da agua, caso

exista, e sustentar as interferéncias.



2.2.2 Requisitos construtivos

Enquanto os requisitos funcionais apontam esderade para “O QUE” fazer para
viabilidade de uma estrutura de contencao, os sgqgsiconstrutivos indicam mais para “ONDE”
“COMOQO” e “QUANDOQO?” fazer (Saet al, 1998). Mesmo apos a selecao da solucao consalerad
ideal, o seu detalhamento deve procurar a contedplale maior favorecimento possivel a
execucao, ou seja torna-la mais simples de sertra@ohes S&o comuns solugdes que aliam
compromisso entre pregco e facilidade construtiva dattimento ao arranjo entre seguranca e
facilidade construtiva (Saes$ al, 1998).

A partir deste universo de facilidade/simplifidgacexecutiva, sado frisados
por Saegt al. (1998), alguns pontos criticos, entre outros:

* Equivocos na consideracao dos alinhamentos e gjwvisdicalidade do paramento,

devendo ser previstas folgas na locagéo;

* Interrupcdo nas cotas de paralisacdo dos elemédetosacao para execucdo dos

escoramentos (estroncas, tirantes etc.);

* Remocao do material produzido pela escavagao;

» Reaterro para conformacéo de contencdes requedabetiia executiva especifica;

* Reescoramento a ser providenciado quando da sug&titde tirantes provisorios

por escoras definitivas;

» Consideracdo da dificuldade executiva do paramsgjopor elevada resisténcia do

macico, presenca freatica etc.

O sistema construtivo das contencgfes, suas cdsdic@s de rigidez, as etapas e
cuidados com a implantacdo afetam de forma distiot@omportamento e os deslocamentos
provocados na vizinhanca (Milititsket al,2008)

E necesséario ainda frisar a necessidade de setremdpsssiveis interferéncias a
funcionalidade da estrutura a ser executada, camasdes de fundagdes e subsolos vizinhos,
presenca de matacdes ou tirantes e, principalmareeisténcia de fluxo provocado por existéncia
de fossas e tubulacdes rompidas, que podem ars® twymplicadores para as obras de maneira
geral. Pressdes hidrostaticas ndo consideradasmipuxos de dgua podem promover a ruina das
estruturas de contencao (Velloso Filho, 2009).

2.2.3 Requisitos de seguranca
Segundo Saest al. (1998), a solucdo concebida a partir dos quesitescionados

anteriormente, s6 tem sentido se houver um minireo nthrgem de seguranca. Existem



consideracdes distintas quanto a aplicacdo dos art@snfatores de seguranca em obras
consideradas provisérias ou permanentes, como rigpeegela Norma Brasileira de Acdes e
Seguranca nas Estruturas, NBR 8681, da Associag@siléra de Normas Técnicas (ABNT). A
justificativa para tal diferenca de tratamento sepéla menor probabilidade, quando de obras
provisorias, de que as a¢fes alcancem valoresveodredado 0 menor tempo de exposicao a estes
esforcos. Os coeficientes de minoracdo de resiaere majoracdo de solicitagbes podem ser
obtidos nas seguintes normas:

* NBR 6118 (ABNT), Projeto de Estruturas de Concreto;

* NBR 8800 (ABNT), Projeto e Execucéo de Estrutueas\do;

* NBR 8681 (ABNT), Acdes e Seguranca nas estruturas.

As verificagdes de seguranca que envolvem exapi@nte o terreno sao usualmente
realizadas pelo Método de Ruptura ou pelo MétodoTamsdes Admissiveis (Saetsal, 1998).

Neste primeiro método € necessaria a introduc&@egainte equacao:

Fs=sps (2.1)

onde: FSé o fator de seguranca
R« é 0 valor extremo superior das solicitacOes endat/
S é o valor extremo inferior das resisténcias endaly
FSnin € 0 fator de seguranca considerado minimo a plrjulgamento da finalidade da
obra e demais condicionantes envolvidos, sendorislagpor Saest al. (1998), a
adocéao dos seguintes valores:
- Estabilidade de taludes permanentes FSnin~ 1,5
- Estabilidade de taludes provisérios FSnin~ 1,2
- Estabilidade da ficha de escoramento permanent& Sy, ~ 2,0
- Estabilidade da ficha de escoramento provisério FSyin ~ 1,5
Hachich (1998) considera uma estrutura seguradguanmesma puder suportar as
acOes que vierem a solicita-la durante a sua Mitlaem ser impedida, seja permanentemente ou
temporariamente, de desempenhar as funcdes pagaiass foi concebida, sendo denominado
estado-limitequalquer condicdo que impeca a estrutura de oss®mM sua funcdo. A ocorréncia
destes estados-limites configura a ruina da estrufue ndo deve ser encarada como um conjunto
de pecas estruturais (pilares, viga etc.), maswsimelenco de elementos com comportamentos
reolégicos distintos com a finalidade de confenr tado, uma forma econémica e segura de
atendimento a necessidade humana. Desta formaaluhetnatural pode ser considerado uma

estrutura se o mesmo for objeto de dimensionameeastudo para fins de engenharia.



Saeset al. (1998) fornece listagem das verificagbes de segarausualmente
necesséarias em projetos de contencdes separadagrepos:

A) Verificacdes de Estados Limites Ultimos (ELUhde o objetivo é garantir margem
minima de seguranca em relacdo a estados ondesdoitagla a capacidade resistente ou a
estabilidade de parte do conjunto todo, terrenastest. Sao elas:

» Estabilidade global,

» Estabilidade local da ficha;

» Estabilidade de fundo;

» Estabilidade hidraulica de fundo;

» Capacidade de carga do paramento;

* Resisténcia do paramento a flexdo e ao cisalhamento

* Resisténcia das estroncas a flexo-compressao;

* Resisténcia dos tirantes a tragao;

» Estabilidade da contencéo atirantada;

» Verificagdo local do apoio, contra o paramentogsteoncas/tirantes.

B) Verificagdo de Estados Limites de UtilizacdodauServico (ELS), onde o objetivo é
garantir uma margem minima de protecdao em relagdtaaos limites de servico, isto €, estados em
gue especificacdes de desempenho em servico delixaer atingidas. Sao elas:

» Verificacdo dos recalques nas areas limitrofes rdectes de: cravacdo, escavacao

e rebaixamento;

* Verificacdo de movimentos horizontais decorrergebretudo da escavacao;

» Verificacdo do nivel d’agua dentro da escavacéo;

» Verificagcdo de vibracdes geradas nas edificacheleilias por cravagao de estacas

ou escavacao com uso de explosivos;

» Verificacdo das consequéncias de eventuais tratasielo macico em relacdo ao

entorno, como injecdes de calda de cimento porradwae tirantes.

Os estados limites uUltimos correspondem ao esg@outnda capacidade portante da
estrutura de contengdo, sendo exemplificado pelmmento em que o limite de suporte de
determinado macico de terra, pelo esforco aplicaaleempuxo, € atingido. O estado limite de
utilizacdo configura que os requisitos funcionagstd mesma estrutura ndo sdo mais satisfeitos,

como por exemplo, deformacéo excessiva do paramento



2.2.4 Requisitos econdmicos

Atendidos os requisitos anteriores, deseja-seaqgucao adotada seja financeiramente
viavel. Ressalta-se que o requisito econdmico stnpregado posteriormente as verificacdes de
funcionalidade, execucdo e seguranca, fato que sidm negligenciado por grande parte dos
executores e infelizmente, evidenciado por notideasupturas e desabamentos, principalmente em
estacdes chuvosas.

Saeset al. (1998) recomenda a observacdo do custo genemligddbal) minimo,
levando-se em consideragdo o impacto da soluc&ordencao eleita, em relacdo a todos os custos
relacionados com a implantacédo da obra. Desta fasaraam contemplados também, os custos de
eventuais atrasos na obra, de ganhos de prazojmdifisagcbes construtivas que reduzissem
servicos e prazos, supressao de etapas como inggpodo paramento provisorio a parede

definitiva etc.

2.2.5 Requisitos estéticos
Estes requisitos, quando necessarios e principanpossiveis de serem atendidos, se
aplicam a empreendimentos permanentes, que venhliaoeler acesso do publico como galerias,

estacionamentos, trincheiras etc.

2.2.6 Requisitos normativos
Adicionalmente aos requisitos descritos por &thed. (1998), 0 autor sugere a adocao
de procedimentos normativos como forma de reguldinensionamento quanto a auditorias e
correcdes por parte de outros profissionais. Taisgalimentos sdo considerados obrigatérios pela
Norma Brasileira de Estabilidade de Encostas, NBB82, da ABNT, quanto a elaboracdo de
projetos de estabilizacdo de encostas e/ou obrasgdnharia em regides de encostas, sendo eles:
* Levantamento de informacdes disponiveis, devendopssquisados os dados
historicos relativos a topografia, geologia e dadestécnicos locais, aléem de
informacdes sobre ocupacgdes, condi¢des de viziahaogsos de dgua, historicos
de deslizamentos e demais caracteristicas quetpermaivisualizacdo da encosta a
ser estudada;
» Verificacdo das restricbes legais e ambientais ecu@do de obras e quanto a
interferéncias com edificacfes e instalacdes ptesesendo sugerida consulta a

legislacdo especifica aplicavel, nas esferas fedstadual e municipal;
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» Vistoria prévia do local por profissional capacdacbm fins ao desenvolvimento
do projeto. Deve ser objeto de verificacdo, o tigoocupacao, tipo de vegetacao,
condicbes de drenagem, topografia e natureza dornent geometria inicial,
condicdes de saturacado, existéncia de obras dergg@t, indicios de artesianismo,
risco de movimentacdo e seu grau, elementos em eiseolvidos (vidas e bens
materiais), entre outros;

* Avaliacdo da necessidade de implantacdo de medidasgenciais posteriormente
a vistoria preliminar realizada, devendo ser carsido 0 risco iminente as vidas e
propriedades. Tais medidas emergenciais podemacatsindicacdo da evacuacao
e interdicdo de edificagbes lindeiras, interrupgédrafego de veiculos e pedestres,
drenagem superficial e profunda, escoramentos,g&mde sobrecargas, pequenas
alteracOes na geometria da encosta, protecdo migledie taludes erodidos, entre
outras;

 Programacdo de investigacbes geotécnicas e deunmsitacdo geotécnicas
preliminares no intuito de gerar subsidios técnias dimensionamento,
propriamente dito;

* Investigacbes do terreno, definindo se¢Bes ao | peefi estudo, com vistas a
representacdo com maior fidelidade possivel daactafsticas topograficas e
geoldgico-geotécnicas do talude de interesse;

» Dados cartograficos, quando disponiveis, devenc@esultados com finalidade de
complementar as informacgdes sobre a regido de mt@gi@o da obra;

» Dados hidrolégicos como pluviometria local, regimdraulicos de cursos d’agua
presentes na encosta estudada, surgéncias fregteasanentes ou sazonais,
devem ser elementos de referéncia a projetos dergg@io e/ou estabilizagdo de
taludes;

» Geologia e geomorfologia da area, obtidas com basenapeamentos e trabalhos
de amplitude regional, devem ser completadas p@ntamentos locais de sub-
superficie, de modo a determinar as principais ctariaticas litoldgicas,

estruturais, estratigraficas e hidro geologicdsyentes para o local em estudo.

2.3 Condicionantes de projeto
Assim como observado quanto aos requisitos parecepgdo de estruturas de

contencao, existem condicionantes de projeto quesentam elementos imperativos a selecdo da
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estrutura de arrimo a ser desenvolvida, sendo @ im@ortantes os condicionantes técnicos, 0s

econdmicos e os regionais (Marzionna, 1996 apubbseFilho, 2009).

2.3.1 Condicionantes técnicos
Dentre os condicionantes técnicos, destacam-se:geddgico-geotécnicos, 0s

geomeétricos, os topograficos e 0 executivos, coesaritos a seguir.

2.3.1.1 Condicionantes técnicos geoldgico-geotésnic

Estes condicionantes regem a definicdo do tipestieitura de contencédo considerando
as limitacdes geoldgico-geotécnicas do perfil d gaaleseja implantar a estrutura, com énfase nos
parametros geomecanicos obtidos em ensaios, sej@snde campo ou de laboratério. A
observancia destes parametros, juntamente coma@aperexperiéncia do profissional responsavel
sdo de suma importancia para a obtencdo de ressitsatisfatorios. Cabe ainda salientar a
importancia da boa interpretacdo dos elementosowiistizados, sendo ainda um paradigma a
realizacdo de campanha detalhada de inspe¢cfescigiea em obras civis brasileiras. Visto o
massivo emprego de extrapolacdo de parametrososhtmn oStandard Penetration Te$BPT),
conhecido popularmente como sondagem a percusséaegimento a outros meétodos, vale a
insercdo do estudo realizado por Luneteal,1997 apud Schnaid, 2000, conforme pode ser
observado na tabela 1.

Como poderd ser observado, a utilizacdo de sondagepercussdo (SPT) para
estimativa de parametros de resisténcia tem aglazie limitada. No entanto, ensaios como o do
piezocone (CPTU) ou dilatbmetro (DMT), que oferecarihor aplicabilidade para a determinacéo
dos parametros do solo, ainda tem reduzida apb¢cagéando comparados ao SPT. Desta forma,
ainda que existam meétodos mais sofisticados dena&tstia de pardmetros de resisténcia e de
deformabilidade, dStandard Penetration Te$SPT) segue, aliado a experiéncia do profissional
envolvido, como sendo o principal norteador degiog geotécnicos

Como ilustragcdo de correlagbes entre resultadosemios SPT e parametros
geotécnicos, podem ser citados os trabalhos ars@ikeira e Godoy (1998) apresentam uma

relacdo empirica para obtencao da resisténcianefiadia dos solos a partir de ensaios de SPT.
S = 001x Ngpr (2.2)
onde: S, € a resisténcia ndo drenada das argilas; em MPa

Nspt€ 0 numero de golpes correspondente a penetrac@maistrador padréo
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TABELA 1 - Aplicabilidade e uso de ensaiossitu

Identificacdo Parametros
Grupo  Equipamento Tipo _
Perfil u @ § D, m G k G oy OCR o-—¢
solo
Dinamico C B - C C - - - C - C -
Mecéanico B AB - C C B C - - C C C -
Elétrico (CPT) B A - C B AB C - - B BIC B -
Piezocone
A A B B AB B AB B B BC B C
o (CPTU)
5 Sismico (SCPT
£ A A B AB AB B AB B A B B B
e | SCPTU)
(O]
o Dilatdmetro
o A C B B C B - - B B B C
(DMT)
Standard
Penetration Test A B - C C B - - - C - C -
(SPT)
Resistividade B B - B C A C - - - - - -
Pré-furo (PBP) B B - C B C B cC - B C C
o Auto-perfurante
5] B A B B B B A B A AB B A/B
£ (SBP)
©
§ Cone-
o pressidmetro B B - C B C C cC - A C C C
(FDP)
Palheta B C - - A - - - - - - B/C B
Ensaio de placa C - - C B B B cC C A C B
m Placa helicoidal C C - C B B B C A C B
% Permeabilidade C - A - - - - B A - - -
© Ruptura
_ _ - - B - - - - c C - B - -
hidraulica
Sismico C C - - - - - - - A - B -
FONTE: adaptado de Lunne et al., 1997 apud Schnai@000, p.3.
Aplicabilidade: A = alta; B = moderada; C = baixa inexistente

13



Legenda dos parametros:

U = poro-pressam situ;

@’ = angulo de atrito efetivo;

S, = resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada;

m, = coeficiente de variacao volumétrica;

G, = coeficiente de adensamento;

k = coeficiente de permeabilidade (condutividaiaulica);
D; = densidade relativa;

G, = modulo cisalhante a pequenas deformacdes;

on = tensao horizontal;

OCR = razao de sobre-adensamento;

o-¢ = relacdo tensao deformacéao

Ressalta-se que a relacdo acima devera contengptaec&o de energia de cravacao do
amostrador visto aspectos executivos como profadididaltura de queda do martelo, guaiori é
normatizada, além da possibilidade de laterizagasotb, entre outros, podendo a inobservancia do

critério de correcdo, acarretar em falhas na estimdeste parametro.

Cintra e Aoki (2010) apresentam relacdes empipeaa estimativa do angulo de atrito
interno dos solos a partir de ensaios a percussao:

« Angulo de atrito interno segundo Godoy (1983) aPirda e Aoki (2010):

@=28 +04x Ngpr (2.3)

« Angulo de atrito interno segundo Teixeira (19968)agintra e Aoki (2010):

@=,/20%x Ngr +15 (2.4)

Ainda, a respeito dos condicionantes geoldgicdegeicos, torna-se necessaria a
observacdo de que a génese e as propriedadessindiice solos tém forte influéncia no
comportamento do macico a ser contido. Marzion88), apud Velloso Filho (2009), frisa que
em interacdo com solos moles, as estruturas desrggd deveriam receber analise quanto as

deformacgbes, e quando da interface com solos @sigovens ou saproliticos, os problemas se

dariam em funcédo da existéncia de planos prefasnde menor resisténcia.
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2.3.1.2 Condicionantes técnicos geométricos

Este condicionante relaciona-se com a da estrdeii@ntencdo e 0 espaco disponivel
para sua implantacdo no empreendimento, sendoigbi@didade fisica, 0 quesito a ser verificado

guando da realizagdo do projeto.

2.3.1.3 Condicionantes técnicos topograficos

Os condicionantes topograficos destacam-se poeadem dificuldades ao acesso de
solugdo mecanizada de execucdo de contencOesyibi@aa realizacdo de empreendimentos em
condicbes topograficas acidentadas, situagdo modmum em Belo Horizonte/MG. Tal
conformacao natural torna atraente e vantajosdugd&mde contencdes escavadas manualmente, ou

por equipamento de pequeno porte.

2.3.1.4 Condicionantes técnicos executivos

Estes condicionantes sintetizam em sua definmggigdens abordados anteriormente nos
condicionantes geoldgico-geotécnicos, geométricaspegraficos, com vistas a capacidade de

executar a obra com fatores dificultantes conhagmteviamente.

2.3.2 Condicionantes econémicos

Este condicionante ndo deve ser tdo importantetguas condicionantes técnicos,
porém sua influéncia no resultado final do dimemaioento é inconteste. Tal afirmativa pode ser
exemplificada pela inviabilidade financeira gerpé#a execucdo de um arrimo de grande porte em
relacdo a um empreendimento que ndo absorva exnakeuwe venda, 0os custos envolvidos em um

sistema de contencéao sofisticado.

2.3.3 Condicionantes regionais
Os condicionantes regionais sao regidos pela disfidade de recursos materiais e
humanos em determinada regido, assim como pelaias80 com a cultura e experiéncia

profissional disponivel.
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2.4 Tipos de obras e acdes utilizadas na estabiliZe de encostas

2.4.1 Técnicas de estabilizacdo de encostas:

Como técnicas interventivas de estabilizacdo destas e taludes podem ser destacadas:

2.4.1.1 Alteracdo da geometria do macico

As obras envolvidas neste tipo de estabilizacaecereef-se aos servicos de
terraplenagem, drenagem superficial ou profunda®géo do talude com plantio de vegetacdo em
sua superficie.

Os movimentos de terra sdo executados através s ole corte (retaludamento),
através de obras de aterro (bermas de equilibwio)pbras de corte e aterro (retaludamento e

execucao de bermas de equilibrio) assim como pardebservado nas figuras 2.1 e 2.2.

&
Macigo netural I:

- ,9 Bermas de &2
" Retaludamento equilibrio 52
|_ .

Paszseios
t estabilizantes
I

Canaletas de drenagem
superficial

Figura 2.1 — Conformacao de geometria através detaudamento (adaptado de Reigt al, 2006)

Este tipo de estabilizacdo € geralmente pratieadsituacoes onde sao possiveis cortes
a montante ou acumulo de material a jusante, coplidatéo na criacdo de bermas estabilizantes,
como observado na figura 2.2, sendo consideradaipal desvantagem, o comprometimento do
espaco de lancamento dos taludes a serem estdbdigialude em geometria estavel).
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Macico natural

Aterro compactado
Bermasz de equilibrio =

[~
T

Figura 2.2 - Conformac&o de geometria através deato a jusante (adaptado de Reist al, 2006)

Para esta modalidade estabilizadora é salientashapartancia da manutencdo dos
parametros de projeto, sendo imprescindivel azagio de sistemas de drenagem superficial e

protecdo da geometria como formas de preservag@fatbves de seguranca empregados.

2.4.1.2 Muros de gravidade:

Muros de arrimo sdo estruturas corridas, robusiaes,se opde aos empuxos horizontais
pelo peso proprio (Ranzine e Negro Jr., 1998). luserste sdo empregadas para conter desniveis
pequenos ou médios, inferiores a 5m, ndo sendoostoamente interessantes para alturas
elevadas dada a necessidade de massa para estabildo macico (Teng, 1984 apud Velloso

Filho, 2009).

2.4.1.3 Muros a flexao:

Muros a flexdo, ao contrario dos muros de gravidade estruturas mais esbeltas, com
secoes transversais em formato de “L”, podenda@erados tanto em situacdes de aterro como em
necessidade de corte.

a. Muros a flexdo para aterro

Tais estruturas sdo concebidas de forma a supmstampuxos por flexdo, utilizando
parte do peso proprio do macico arrimado, que seaabbre a base do “L”, para manter-se em
equilibrio. Na maioria das aplicacbes sdo execstasln concreto armado, mas em pequenas
alturas, o paramento pode ser construido com blestrsiturais, armados e preenchidos com

concreto fluido. A figura 2.3 apresenta um esqudeneeferida estrutura.
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Peso proprio

Aterro compactada id—1' ” — —Empuxo ¥ dz
T | ﬁ
EmpLi Pto de giro
dz \_/7'
- Pto de giro
M registerte =PE30 proprio x d1
Atrito ou adesdo
na base

Figura 2.3 - Detalhe esquematico de muro de arrimem aterro (adaptado de Reis et al., 2006)

b. Muro de arrimo em corte
Assim como os muros de arrimo a flexdo para at@rsoestruturas de contengédo em
corte sdo realizadas em concreto armado, sendaggpeessdes geradas pelos empuxos ativos sédo
transmitidas ao solo de apoio pela sapata de féaoddgs muros sem a contribuicdo de parte do

macico a ser estabilizado. A figura 2.4 apresenta@squema da referida estrutura.

Pezo proprio

Terreno natural id—1‘ Matuarrte —EmpuxD % dz
' AT
Pto de giro
BT s ]
Pto de giro \—/ﬂ
S M resisterte =PE30 propria x d,
Atrito ou adesdo
na base

Figura 2.4 — Detalhe esquematico de muro de arrimem aterro (adaptada do de Reist al, 2006)

2.4.1.4 Estabilizagcdo com uso de cortinas com eleseeem balanco

As contencdes tipo “cantilever” sdo estruturas detencao utilizadas em macicos a
serem cortados (contencéo de cortes). S&o exesupaelamente ao corte do terreno evitando o
desconfinamento do macico a ser contido na fasemigrucdo. Os empuxos de terra instabilizantes
na altura de corte (balan¢o) sdo combatidos pelmugmento dos elementos da contencédo abaixo

da linha de terraplenagem (ficha).
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Elemento de contengdo (estaca, tubuldo, etc.)

A L N //

Balango = altura de corte 3 Empuxo
Cota de Terraplenagem E”?p“m Paspsim
‘t] Ativia
EI’TIFIUX':I a pagroge oo s S
Ativa Pto de giro
€—— Empuxo | Ficha EmpUi0 —p
Pagsivi Paszsivo € Empuxo

Ativo

A - Condicéo estética B - Condigéo apds deformacéo da contencao

Figura 2.5 - Detalhe esquematico de contencdes ealdnco (Reiset al, 2006)

Os elementos de contencdo trabalham como uma wgdatanco sendo portanto,
constituidos por pecas de reacdo que resistamcaotr&ara maiores alturas, estas contencdes
podem ser travadas por tirantes ou por estruturserem erigidas a jusante da linha de corte,
passando a funcionar como vigas apoiadas ou edgasta

Estes elementos podem ser executados através alzag€do a céu aberto e posterior
armacdao e concretagem dos mesmos: tubuldes, esta@smdas a trado e retanguldes, sendo estes
ultimos, objeto do trabalho de Velloso Filho (20@9)ue serdo detalhados no préximo capitulo.

Em algumas situacdes, quando ha imposicédo na eéeda;ficha como a presenca de
linha freética, os elementos de reacdo podem smrutados com perfis metalicos cravados ou
estacas escavadas com lama bentonitica (paredagie). A utilizacdo de estacas tipo Strauss,

raiz ou hélice continua também é empregada em sastashantes, porém em menor amplitude.

2.4.1.5 Estabilizagdo com uso de tirantes e grampos

As técnicas de estabilizagdo por meio de atiramé&me grampeamento consistem na
introducéo de elementos resistentes a tracao nogesade solo “in-situ” (terrenos naturais) ou
menos comumente em macicos a serem aterradosraDgesi ou grampos podem ser utilizados
individualmente para a contencéo de blocos de roohelementos individuais de um conjunto de
uma contencgdo, ou podem ser utilizados em conjoat contencdes tipo cortinas atirantadas,
contencbes de estacas, tubuldes ou retangulbesvigam atirantadas, contrafortes atirantados,

grelhas atirantadas e solo grampeado dentre outras.

2.4.1.6 Outros meétodos de estabilizacdo de encostas

Apesar de serem empregados em menor monta emaegasaemais, podem ainda ser
apresentados como meétodos alternativos de estaidibzde taludes e/ou controle de erosédo, sejam
eles provisorios ou definitivos, as seguintes si#g¢entre outras:

» Estabilizacdo com sacaria (rip-rap);
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» Estabilizacdo com solo reforcado com geossintéticos
» Estabilizagdo em terra armada;
» Estabilizacdo com muros em blocos pré-fabricados;

» Estabilizacdo com uso de bio-mantas.

2.4.2 Sistema de drenagem
Como ja observado anteriormente, a preservaca@a@snetros de projeto é de total
importancia para a conservacao da estabilidadeaticm Neste contexto, a drenagem da estrutura

e do seu entrono torna-se extremamente importantee as alternativas podem destacadas:

2.4.2.1 Drenagem superficial

A alternativa de drenagem mais comum apresentaumehtos de captacdo e
encaminhamento de aguas pluviais, como ilustradiyuea 2.6:

Figura 2.6 - Canaletas de drenagem e descida d'agua

2.4.2.2 Barbacas

Utilizados em estruturas de pequena magnitude ®eas onde ha possibilidade de fluxo
em regides localizadas (Fig. 2.7)
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PARAMENTO VERTICAL EM MURO A

Figura 2.7 - Detalhe de dreno em barbaca

2.4.2.3 Trincheiras verticais

Utilizadas para drenagem em paramentos de corénasiros de arrimo, tem como
caracteristica o posicionamento do sistema quetabedece entre a estrutura de arrimo e o macico.

Tem eficacia e abrangéncia limitadas a regido detante proxima ao muro.

2.4.2.4 Drenos horizontais profundos

Consistem na insercdo de tubos perfurados enveltosmanta geotéxtil em furos
previamente realizados no macico, com o intuitcesi@belecer novo regime freatico. Tem boa
eficicia, principalmente em perfis arenosos e tbrargéncia determinada pelo comprimento do
dreno.

Em todos os sistemas de drenagem citados € posssagltar que o material vertido
nao deve conter particulas de solo, sendo um mdidgdente de ineficiéncia do dreno. Desta forma,
o0 material selecionado para drenagem deve contemnitiério de filtragem do solo, visando que o
sistema ndo perca sua capacidade drenante (“‘cqgifed}a A partir deste critério, 0 material

filtrante deve ser instalado entre o solo e o natdrenante.

2.4.3 Projeto de instrumentacdo e monitoramento

Conforme preconiza a norma brasileira especificaBRN 11.682/2009), o
monitoramento do desempenho de uma obra ou de nowsta deve ser realizado, sempre que
julgado necessario pelo projetista geotécnico. eEwms tipos de monitoramento normalmente
utilizados podem ser destacados:

» Controle inclinométrico;

» Controle planialtimétrico;
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» Controle piezométrico;

* Sistema de alarme.

2.4.4 Protecdo superficial devido a utilizacao egetacao

Encostas expostas a intemperismo climatico neeessalém de sistema de drenagem
eficiente, ser protegidas de maneira eficiente pargar a formacdo de focos erosivos e
deslizamentos. As técnicas e produtos a serenradds dependem de varios fatores, como:
inclinagdo do talude, suscetibilidade a eroséo, dip protecado desejada (definitiva ou temporaria),
altura do talude, tipo de drenagem adotada etc.

Séao utilizadas, com finalidade de acelerar o psmease protecdo destes, mantas
vegetais e/ou mistas a serem lancadas ao longapééfisie a ser tratada. A selecdo da vegetacao a
ser implantada também perfaz o rol de cuidadoseamstomados em uma obra de estabilizagdo de
encostas. Arvores de grande porte que carregaramugimente o talude gerando cargas
instabilizantes deverdo ser evitadas, assim congetaedes que contenham raizes tuberculosas
como a bananeira, que tem capacidade de conceggeawvas Umidas em sua estrutura vegetal.

A protecao superficial de taludes tem um papel domehtal na sua estabilizacéo,
impedindo a ocorréncia de processos erosivos ezirathu a infiltracdo de agua nas superficies
desprotegidas. O procedimento de infiltracdo deadagufacilitada pela abertura de fendas
ocasionadas pelo ressecamento de solos, que teémiheficiar a penetracdo da agua, favorecendo a
ruptura interna do macico.

Os revestimentos para esta protecdo podem utiliteriais naturais ou materiais
artificiais, em funcdo das caracteristicas do slda topografia local, ambos com resultados
positivos e duradouros, a depender da manutengdioegebem. O revestimento superficial tem a
funcdo de reduzir o volume da agua de infiltragamendo, portanto, com que aumente o volume
das aguas de escoamento superficial. Dai a impiatéle um projeto que considere a encosta no
contexto da sua micro-bacia, buscando resolvercoaesento superficial com de um sistema de

drenagem, com canaletas, dissipadores de enesgiasae coleta e de encaminhamento da agua.

2.5 Teoria do equilibrio plastico

A partir da teoria classica idealizada por Hoatl@pos sujeitos a solicitacdes sofrem,
como consequéncia, deformacgfes em sua geometia@oiQue rege tal comportamento € chamado
Modulo de Elasticidade ou de Young, sendo repragenpelo simbold. Problemas geotécnicos
envolvendo deformacdes sdo encontrados no cotid@uendo ser divididos em duas categorias

de acordo com os niveis de tensdo aplicados. Quaorpos solicitados sdo submetidos a baixos
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niveis de tensdo em relacdo a sua natureza, tdeviama apresentam comportamento elastico,
podendo ter seu comportamento previsto pela tearialasticidade linear. A segunda categoria é
formada pelos materiais que sdo submetidos a elevtadsdes, tendo seu comportamento quanto a
deformac0es, relacionado a cenarios de consendgdleslocamento, apresentando performance
plastica. E importante que seja salientado ques@l die tensdes governa o comportamento de um
soOlido, podendo haver deformagfes elasticas ouogbésticas. Fredlunet al. (1978) apud
Magalhdes (2003) apresentam gréafico representasdoomportamentos elastico e plastico dos
solos a partir da teoria citada, como pode serreade na figura 2.8.

Yariagdes
elasticas Wariagtes plasticas
4 B

Tensdes

i
Deformagdes

Figura 2.8 - Representacdo do comportamento elasfdastico de solos (Fredlund et al., 1978 apud Madsles,
2003)

O equilibrio plastico pode ser denominado peldaim® o qual as tensdes cisalhantes
atuantes sdo igualadas pelas tensfes cisalhasistemées de um macico. O equilibrio plastico se
refere ao estado inicial de ruptura do materiaintpu@a ocorréncia de deformacdes e obtencéo de
tensdes limites de resisténcia mobilizada, sendondimativo de perda de estabilidade do macico
(Velloso Filho, 2009).

Vargas (1977) expOe a aplicacdo da Teoria do tbawil Plastico em situacéo
geotécnica hipotética de um macico puramente apeacser contido por uma cortina-diafragma,
conforme figura 2.9.

Na fig 2.9 é possivel a identificacdo da atua¢é® eldorcos P’o, Po e P"0, aplicados
nos respectivos pontos P’, P e P”, nas respecpvafindidades z’, z e z”, em condicdo de
equilibrio estatico. Utilizando-se o plano transabrxx’ representado, o equilibrio plastico ira se
manifestar, se por exemplo, houver remocao doaekequerda do plano, havendo liberdade para o
deslocamento dos pontBs P eP”.
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Pa |P Pa
e

P |7 P

o
Figura 2.9 - Representacdo do macico e o plano trawversal xx' (Vargas Filho, 1977)

A medida que o plano xx’ se movimenta para a es@eerando os deslocamentos

ativosda, conforme figura 2.10, o maci¢co buscara uma nardiguracdo de equilibrio. Caso se

considere algum tipo de atrito entre o maci¢co ¢éaa@a direita de xx’, seriam geradas as tensdes
verticais, tangenciaig’, g eq”.

da dp

— ¥

— '
Figura 2.10 - Pressbes de sustentacdo do diagrama @Vargas, 1977)
A partir da interpretacdo da figura 2.11, € impote salientar que, a medida que ocorre
o deslocamento do plano em direcdo a esquerdandgeracréscimo no deslocamerde, ha
diminuicdo nas pressdes aplicadas em cada pontquatealcance o valor limite,. O mesmo
entendimento podera ser aplicado para o deslocamtEntplano xx’ para a direita, tido como

passivo oudp, onde os esfor¢os iniciaR®'o, Po e P’ vao crescendo com os deslocamentos até
atingirem um valor maxim®, em cada ponto.
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Figura 2.11 - Deformacdes para alcance do equililariplastico (Vargas, 1977 apud Magalh&es, 2003)

2.7 Pressao lateral de terra

Estruturas de contencdo, tais como muros de argnuortinas, normalmente séo
encontradas na engenharia geotécnica, sendo midadizoara absorcdo de esforcos gerados por
taludes e massas de terra. O projeto e a execumdetac destas estruturas requerem um
conhecimento amplo das forcas laterais que atudra estruturas de contencao e macicos a serem

contidos. Estas forcas laterais séo provocadasppetado lateral de terra.

2.7.1 Empuxo de terra em repouso

Velloso Filho (2009) elucida o estado de repousoudh corpo, considerando a
discretizagdo de um elemento de solo homogéneairépgco, confinado e em equilibrio de tensdes
e deformacdes, e tragcando um cenario onde o mesoumtea-se submetido a tensdo geostética
devido a massa de solo sobre seu corpo e em emuitiim a reacdo do macico a este esforco.
Considerando a simetria e a inexisténcia de mowionem qualquer direcdo, admite-se que nao
ocorrem tensdes cisalhantes nos planos horizamtasticais no elemento. Diz-se, nesse caso, que
0 elemento se encontra em estado de repouso.

A relacdo entre as tensdes verticais efetivas tersdes horizontais efetivas pode ser
definida pelo coeficiente adimensiot@tonforme a equacao 2.5:
_a,

o,

\

K (2.5)

No estado de equilibrio estatico, este coeficiaggaha o nome de coeficiente de

empuxo em repouss, e as tensdes horizontais efetivés)(de pressdes no repoule

K =

(o]

(2.6)

Qoo
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A quantificacdo teorica do coeficiente de empuro repouso é de dificil obtencao
devido a complexidade histérica e a constituicaAcsdi@. O conceito do empuxo em repouso é
empirico e, portanto, experimental. Para as are@speficientes tem se mostrado entre os valores
0,4 a 0,8; variando com a compacidade e densidadeaterial (Magalhdes, 2003). Para as argilas,
0 empuxo em repouso pode tomar qualquer valor,edesaticamente nulo até superior a 1, sendo
costumeiramente utilizado o valor médio de 0,5 pat@s argilosos compactados (Magalhées,
2003).

Bueno e Vilar (2007) observam que as determinadeds, sO sdo possiveis por via
experimental, a partir de ensaios de laboratorde e&eampo, exigindo técnicas de conducao dos
ensaios e equipamentos especializados e de gransibiBdade, sendo ainda bastante trabalhosos e
nao configuram na categoria dos ensaios laboret@aaneiros.

Jaky (1944) apud Das (2011) apresenta, para gpouilares, que o coeficiente de
empuxo em repouso pode ser estimado usando-sacaaetmpirica (Eq. 2.7):

K, =1-sery’ (2.7)

Ranzini e Negro Jr. (1998) citam que na praticggetos € usual estim#t, para
argilas normalmente adensadas a partir da exprassaa.

Segundo Pinto (2006), conclui-se que ha uma ter@é@e que quanto mais plastico for
o solo, menor sera o angulo de atrito efetiwg € consequentemente, maior sera o valdtde

Mayne e Kulhawy (1982) apud Ranzini e Negro J89@), a partir da equacéo 2.8,
apresentank, como fungéo do angulo de atrito efetivo e da ragieobre-adensamento (OCR) do
solo:

K, = (L- serp)OCR*Y (2.8)

Pinto (2006) frisa que as férmulas empiricas sapieam a solos sedimentares, sendo
gue os solos residuais, dada suas transformacdefogieas, sdo dependentes das tensdes internas
originais das rochas.

Ranzini e Negro Jr. (1998) observam que o balimamndefinitivo para escolha d&,
deve ser derivado de estudo de antecedentes, g¢opre investigacdes anteriores, em condicdes
de semelhanca ao caso objeto de estudo.

Adicionalmente sdo apresentados na tabela 2,esmtteK, tipicos para alguns tipos de
solos:
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TABELA 2 — Valores Tipicos de Ko para alguns tipiessolos

TIPO DO SOLO: LL: LP: IP: Atividade: Ko:
Areia compacta (e = 0,60) - - - - 0,49
Areia média (e = 0,70) - - - - 0,52
Areia fofa (e = 0,88) - - - - 0,64
Areia fofa saturada - - - - 0,46
Areia compacta saturada - - - - 0,36
Argila residual compacta - - 9,3% 0,44 0,42
Argila residual compacta - - 31% 1,55 0,66
Argila mole, organica, 74%  28,6% 454% 1,20 0,57
indeformada
Argila marinha, indeformada 37% 21% 16% 0,21 0,48
Argila sensivel 34% 24% 10% 0,18 0,52
Argilas - - - - 0,60 a 0,80
Areias ndo compactadas i i i i 0.40 a 0,50

(fofas ou compactas)
Areias compactadas por camadas - - - - 0,80

Fonte: adaptado de Bueno e Vilar (2007)

2.7.2 Empuxo ativo de terra

Estado ativo pode ser definido por aquele queesponde a uma distensdo do macico
de terra (Caputo, 1987). Analogamente pode serittepela atuacdo de esforcos de um macico
contido contra uma estrutura de contencédo que premeslocamento gradativo até alcancar estado
de ruptura eminente, quando ha o equilibrio plasfi@zendo com que as tensdes se reduzam ao
minimo.

A figura 2.12, adaptada de Das (2007) por Velledloo (2009), exemplifica o estado
de empuxo ativd'E,’ que atua no paramento de uma contencdo sem atdacatrito solo-

estrutura, até o alcance do equilibrio plastico:

A'!.d_a,,!ﬁ
i TR B T oy foierel TRy R T
L

Ea Es o
H| = =N 77
o"_hlj‘_ﬂ" Ty

h T h 3

Ij_'l.l' B W S o Tl B KRR B
a) Condigdo de equilibrio em bl Condigdo de empuxo ativa ¢} Mo empuxo ativo Tg= T,

termos de tensdes efetivas
Figura 2.12 - Representacdo do estado de empuxovati(Das, 2007 apud Velloso Filho, 2009)

Observa-se que a medida que ha o deslocamentpdald paramento da cortirdg,
ha geracédo da cunha de solo ABC adjacente a c@utefazendo com que seja atingido o equilibrio

plastico, onde ha eminéncia de ruptura. A cunhgimaao longo do plano da reta BC desenvolve
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tensdes cisalhantes que atuam na direcdg que se igualam a resisténcia ao cisalhamento do

macicor;.
A pressao ativ#®, exercida pelo macico esta relacionada as tengétgas verticais

através do coeficiente de empuxo ati{g descrito pela equacao 2.9:

K =P (2.9)

Do exposto, pode ser dito que o estado de empivameobtido a partir da deformacao
do macico no sentido da contencéo, sendo apresemdaicbela 3 a adaptacao destes valores tipicos

de deslocamentos em relacéo a altttae contencdes para alcance deste estado.

TABELA 3 — Relacao de deslocamento e alturas déeogéo para mobilizacdo do estado de

empuxo ativo

TIPO DE SOLO: d,/ H:
Areia fofa 0,1% a 0,2%
Areia compacta 0,05% a 0,1%
Argila mole 2%
Argila rija 1%

Fonte: adaptado de Das (2007) apud Velloso FilhoqQ9)

Ranzini e Negro Jr. (1998), a partir de Wu (195p)esentam, conforme a tabela 4, as

deformacfes minimas necessarias a mobilizacdosados plasticos ativos para solos arenosos e

argilosos.

TABELA 4 — Deformagfes minimas para mobilizaca@sados plasticos ativos
SOLO: ESTADO: MOVIMENTO: d./ H:

_ _ translacéo 0,1%
Areia Ativo . .

rotac&do no peé 0,1%

_ _ translacéo 0,4%
Argila Ativo . i

rotac&o no peé 0,4%

Fonte: adaptado de Ranzini e Negro Jr. (1998)

A partir da interpretacdo das tabelas 3 e 4, cosel que a mobilizacdo de empuxos
ativos ocorre em regimes de deslocamentos muitagmes, sendo o comportamento de uma
estrutura de contencdo quanto as deformacdes fa®visiportante para a estabilidade global do

sistema, haja vista a atuagéo plena dos empuxas atestes estados.
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2.7.3 Empuxo passivo de terra

Estado de empuxo passivo pode ser definido palaque corresponde a compressao
do macico de solo (CAPUTO, 1987). Se um macicoale & solicitado por um esfor¢o atuante
contra 0 proprio macico, as tensdes laterais destelevam até alcancar um estado de ruptura
eminente, o equilibrio plastico. Neste instantdasedensfes sdo aumentadas até seus valores
maximos, sendo denominadas tensdes passivas.

Assim como exposto para o estado de empuxo atirdoempregado como exemplo, a
adaptacdo de Das (2007) realizada por Velloso K#®9), ilustrada pela figura 2.13, onde &

representada situacéo de carregamento lateral decantencdo até que o equilibrio plastico seja

atingido.
i dF' &) @
s fensws — T 4 - e Bl e fr T ¢
W
l EF' Ep To
W (= H e
Crh Jh E
Lo i
o5

)

B R0 S Tl B

R S Tl B

al Condigdo de equilibrio em

bl Condigdo de empuxo passivo

c] Mo empuxo passivo To= Ty
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Figura 2.13 - Representacéo do estado de empuxo piae (Das, 2007 apud Velloso Filho, 2009)

Na figura 2.13b, o paramento da contencdo é dm$bocontra o macico a partir da
atuacdo de um esforgo externo, desenvolvendo odadesentod, até formacédo da cunha ABC,
adjacente a contencdo, que apds alcancar o equifiliistico se rompera e deslizard na diregéo
ascendente pelo plano da reta BC. A cunha rompideés do plano da reta BC desenvolve tensdes
cisalhantes, que atuam na direcag que se igualam a resisténcia ao cisalhamento dzora

A presséo passiv, exercida pelo macico esta relacionada as tenségas verticais
atraves do coeficiente de empuxo ati{p descrito pela equagéo 2.10.

K. =

a

(2.10)

Q|

Do exposto, pode ser dito que o estado de empassip € também obtido a partir da
deformacédo do maci¢co na sua propria direcdo, saptesentada na tabela 5, a adaptacdo destes

valores tipicos de deslocamentos em relacdo aalude contencdes para alcance deste estado.
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TABELA 5 — Relacao de deslocamento e alturas déeogéo para mobilizacdo do estado de

empuxo passivo

TIPO DE SOLO: d,/ H:
Areia fofa 1%
Areia compacta 0,5%
Argila mole 4%
Argila rija 2%

Fonte: adaptado de Das (2007) apud Velloso FilhoqQ9)

2.7.4 Obtencéo dos empuxos de solo ativo e passivo

Os processos classicos utilizados para a detegdormdos empuxos de solo sdo métodos
de equilibrio limite. Admite-se que a potencial lsarde solo mobilizada se situa em contato com a
estrutura de contencdo e que cada ponto que aitabrestteja em um possivel estado de
plastificacéo, ativo ou passivo. Esta cunha teatspender-se do restante do macico pelos esforgos

gue a solicitam e sobre ela séo aplicadas as esdéequilibrio dos corpos rigidos.

2.7.4.1 Teoria de estados limites de rupturas

O trabalho de Ranzini e Negro Jr. (1998), ilugirpdla figura 2.14, expde a divisdo das
teorias de estados limites de rupturas em duagar&s distintas: as que focalizam estes estados de
ruptura determinando este colapso por meio de ¢oeside deformacdes minimas (CDM) e as que
enfocam condicbes limites de utilizacdo e que digmn portanto, da magnitude dos
deslocamentos previstos e que nédo satisfazem émsdite deformagdes minimas (NCDM).

As teorias de Estados Limites de Rupturas forandidias em solugdes rigorosas e em
solugcdes néao rigorosas. No primeiro subgrupo, edrgquase solucdes da Teoria da Plasticidade,
gue preenchem todos os requisitos tedricos daqtkte e, no segundo, as que atendem a um ou

mais requisitos.

2.7.4.2 Método de Coulomb

Bowles (1996) apresenta o desenvolvimento de egsadé pressdes para o estado
plastico a partir da interpretacdo realizada poul@ub (1776) do circulo de Mohr, conforme

ilustrado na figura 2.15.
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Teorias de Estados Limite

Limite de Ruptura Limite de Utilizacao
(CDM) (NCDM)
| | 1 [ | I T |
Rigorosas N&o Rigorosas  Exatas  Numéricas  Semi- Empiricas
| I | empiricas
Exatas Numeéricas
- Ralnkine - Anléllise - Coulomb Elasticidad¢ - Molas - Teoria gere - Terzaghi e
- Prandtl limite - Fellenius (Winkler) das cunhas Peck
- Caract. - Rendulic - Elementos Tschebatoriof - Peck
de tensdes - Jambu finitos -Rowe - Massad et al
- Diferencas - Blum
finitas
- Campos
associados

Figura 2.14 — Classificacéo das Teorias de Estadbsnites (Ranzini e Negro Jr., 1998)
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4 b \ 2T
% L Ld

Estado ativo Estado passivo

a) Circulo de hohr para o estado de repouso e de equlibrio plastico diEstado da pressies passivas

Figura 2.15 - Representacao da variacéo das tens@@scipais no estado plastico (Bowles, 1996)
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O circulo AB representado na figura 2.54a se eetwr estado de repouso a qual o
elemento infinitesimal representado na figura 2.5dbencontra. Em analogia a manifestacéo do
estado ativo em uma contencdo, considera-se queas®es principais menoresdiminuem até o
gue o equilibrio plastico seja atingido, represgémtpelo circulo AC da figura 2.54a. O plano de
ruptura perfaz um angulo dé5+g/2 com o plano horizontal principal maior (FIG. 254

Para representacdo do estado passivo, as prgmsdeipais menoregs; vao sendo
aumentadas, tornando-se principais maiores atéangn do equilibrio plastico e eventual ruptura.
Esta nova configuracdo € representada na figuda2Blo circulo AE, sendo observado encontro
do plano de ruptura a partir do anguld{a/2 em relacdo ao plano principal menor.

Foram desenvolvidas a partir destas interpretagipsmcdes de pressdes para o estado
de equilibrio plastico que apds serem reescritasBedtl (1915) com a consideracdo de coesao,

tomaram o seguinte formato (Bowles, 1996):
o',= a'1><tgz(45’—%j -2x C'th(45’—%) (2.11)
para o estado ativo e
o', =o' xtg? 4EP+£ +2xC'xt 4EP+£ 2.12
1= 03%X19 2 g 2 ( : )

para o estado passivo.

Estas equacgOes foram idealizadas por Coulomb(1& p@tir da adogédo das seguintes
condicdes (Bowles, 1996):
* 0 macico de solo € isotrépico, homogéneo e apraserito e coesao;
» asuperficie de ruptura é plana, assim como o zaildgaramento;
e a resisténcia por atrito € uniformemente distribuftb plano de ruptura e o
coeficiente de atrito equivale a tg(2");
e & considerado um movimento de corpo rigido patanaa de ruptura;
» é considerado atrito solo-estrutura cujo angulbamado;
» é considerado o estado plano de tensdes;
» é considerado o estado plano de deformacdes;
* o0s terraplenos a montante das estruturas de cd@aiepgdem ser inclinados,
contanto que este angulo cham@dtwio exceda o valor do angulo de atrito &’.
A partir destas condicdes, os coeficientes déoatrn estado ativakg) e passivoKp)
segundo Coulomb(1776) (Bowles, 1996) sdo apresesitaas equacdes 2.13 e 2.14:
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K, = sert(a +¢) . (2.13)

1, [sertw+ ) xserp-p) |
| ser(a - d)xsern(a + B) |

serf(a — ¢)

serfa xser(a + 8) x| 1+ | SEP+ ) X serg+ f) T
i ser(a + J) x ser(a + f3) |

serfa x ser(a — J) x

(2.14)

A figura 2.16, adaptada de Bowles (1996), ilusés condi¢cdes de utilizagcdo
mencionadas.

5 5

Alrito

TR R, T I I A, TR R A R S,

al Cunha de ruptura para o estado ativo b} Cunha de ruptura para o estado passivo

Figura 2.16 - Condicdo de ruptura a partir de Coulanb (adaptado por Bowles,1996)

2.7.4.3 Método de Rankine

A teoria mais famosa da classe das solucfes epatasEstados Limites de Ruptura é a
de Rankine (1857), que requer extensdo ou comprdasial do solo para mobilizagdo de um
estado geral ou local de plastificacdo. Este esfadlrancado pela translacdo ou rotacdo de uma
estrutura vertical de contencao (Ranzini e Negrdl908).

As formulacdes de Rankine sdo deduzidas pelasdevagbes geométricas do circulo
de Mohr e apoiam-se nas equacdes de equilibrimmtdo macico. Estas equacdes sao definidas
para um elemento infinitesimal contido pelo ma@g@stendido a toda massa plastificada através de
integracdo. Como hipdtese basica, este métododsyaso equilibrio entre os campos de tensao
externos e internos que estabeleceram sobre a plagtdicada. As tensdes externas sdo motivadas

por solicitagbes aplicadas na superficie do terremqela acdo do peso proprio da cunha. As
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solicitagdes internas, por sua vez, sdo geradas pehcdes que se desenvolvem no macico como
consequéncia das solicitacdes externas (Buenaae ¥Z007).
A solucdo de Rankine adiciona as premissas pdatscgpor Coulomb, as seguintes

hipoéteses:

maci¢co homogéneo de extensdo infinita e de supediana (horizontal);

nao consideracao de atrito solo-estrutijra

0 maci¢o em estudo é constituido unicamente possphnulares;

0 macico esta sujeito ao estado de plastificag@copizado.

Bueno e Vilar (2007) salientam as limitagcbes dazatdo da solugédo de Rankine,
sendo observados valores praticos destoantes dosoge a medida que suas hipoteses ndo sao
respeitadas. Citam que a presenca de atrito owesfia na interface solo-estrutura gera tensdes
tangenciais que contribuem para resistir ao deslento da cunha plastificada. No caso ativo o
empuxo é superestimado e no caso passivo, subdstima

Desta forma, os coeficientes de empuxo ati9,e passivoK,, assumem sua forma

costumeiramente encontrada na bibliografia (equea2deé e 2.16):

K, :tgz(45°—£zaj (2.15)

K, :tgz[45’+gj (2.16)

Como as pressbes atuantes, atiidg € passivasR,) sdo representadas por seus
diagramas, as respectivas equacoes, derivadas,dpstiem ser escritas como (equacdes 2.17 e
2.18):

P, =yxHxK, -2xcx, /K, (2.17)
Pp:nypr+2xcx IKp (2.18)

Caputo (1987), apud Velloso Filho (2009), explitee para os casos onde existir efeito
de sobrecarga extergga distribuida e aplicada sobre o terreno, a coré&sgrja da mesma pode ser
considerada admitindo-se a transmissdo da sobdtagtravées dos coeficientes de empuxo

(equacdes 2.19 e 2.20):

P, =yxHxK_ -2xcx, /K, +qxK, (2.19)
P, = yxHxK_ +2xcx /Kp+qup (2.20)
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2.7.4.4 Terraplenos inclinados:

Para terraplenos com superficie a montante irddina direcéo de aplicacdo do empuxo
sera a mesma da inclinagéida encosta, opinido compartilhada por Bowles (L,%6m de Bueno
e Vilar (2007). Como a teoria de Rankine ndo carsich existéncia de atrito solo-estrutura, para
dimensionamento, torna-se interessante a adocaefdesos horizontais devido ao empuxo, como

descrito das equacdes 2.21 e 2.22:
E,, = E, xcos8 (2.21)
para o empuxo ativo horizontal e
E., = E, xcosp (2.22)
para 0 empuxo passivo horizontal.
Bowles (1996) ainda cita que as componentes aestie horizontais dos empuxos

também podem ser obtidas a partir da teoria dec@udul(fig. 2.55), como descrito nas equacdes
2.23 a 2.26:

E,, = E, xcoso componente horizontal do empuxo ativo (2.23)
E, =E,xser componente vertical do empuxo ativo (2.24)
E,n = E, xcoso componente horizontal do empuxo passivo  (2.25)
E.n =E,xsem componente vertical do empuxo passivo (2.26)

2.7.4.5 Ponto de aplicacao dos esforgos:

Durante a realizacdo desta pesquisa, observouseogponto de aplicacdo destes
empuxos, resultantes dos diagramas de pressamtéovaErso, ndo havendo consenso entre 0s
autores pesquisados sobre a posicdo exata de atdasées esforcos. Bueno e Vilar (2007)
enfatizam que, dada a distribuicdo triangular dasgbes, 0 empuxo atuara a um terco da base do
muro. A experiéncia, contudo, mostra que 0os emparosntram-se aplicados entre o terco inferior
e a metade da altura contida (Vargas, 1977 apudséefFilho, 2009)

Velloso Filho (2009) traz ainda uma compilacao éstsidos de Terzaghi e Peck (1967),
apud Caputo (1987), onde sao apresentadas astesgronclusdes:

* o0s diagramas triangulares de tensdes ocorrem quanestrutura de contencéo

tende a girar pelo ponto de rotacao posicionadp@bda estrutura,

* quando o movimento € translacional ou ha movimeatgogiro pelo topo da

estrutura, o diagrama de tensdes tende a ser fiacgltbm elevacdo da cota de
aplicacado do empuxo;

35



» guando existem restricdes de movimentos no péedagestrutura, o diagrama de

tensdes torna-se irregular.
Caputo (1987) representa a distribuicdo de tensfiesais a partir das conclusdes

citadas, como ilustrado na figura 2.17:

Restricdo de Restrigdo de
S maovimento mavirmenta
_— - —
Empusa Restrigéo de Ermpuxo B
—F miovirmenta ’ p_, Restrigdo de
L — maovimenta
‘_
a) Giro pelo topo b Giro pelo pé )] Restrigdno de movimento no topo e pe

Figura 2.17 - Representacao esquematica da distrilgdio de tensdes laterais (Caputo, 1987 apud Velloso
Filho,2009)

Bowles (1996) sugere que, conhecida a superficidoemato da ruptura, a posi¢cao da
aplicacdo do empuxo pode ser derivada da reta qée oucentro de gravidade da massa

instabilizada, na direcéo da superficie de rupwoao ilustrado na figura 2.18.

Centrdide da cunha de ruptura

Empuxo

Fonto de aplicagdo do empuxo

£

T A T S

Figura 2.18 - Ponto de aplicacdo do empuxo (Vellogalho, 2009)

De forma simplificada, como os empuxos sao osrgs$oresultantes de diagramas de
pressdo, ativos e passivos, pode-se consideraregias forcas encontram-se aplicadas nos
respectivos centroides destas figuras geométriassolos com estratificagdes relevantes ou em
situagbes onde os diagramas de pressdo se mostmasgulares, 0s empuxos poderdo ser
encontrados pela subdivisdo destas figuras em atemele formato conhecido, sendo o esforgo

resultante, o montante referente ao somatoriodtestos empuxos subdivididos.

2.7.4.6 Trincas de tragao
Craig (2004) cita que, para solos coesivos, ondalar da coesdo é superior a zero, 0S

valores devido a presséo ativa sdo também nulasnaécerta profundidad®, chamada de trinca
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de tracdo. Caputo (1987), apud Velloso Filho (20@8jescenta ainda que em situacdes onde sdo
associadas sobrecargas de montag)e & parcelagK, devera ser inferior & parcelfzc, K, na

equacao de pressao ativa (eq. 2.24) para quedmsdets superficiais negativas que culminariam no
aparecimento da referida trinca. Tal consideragijustifica pela pequena resisténcia dos solos a
tensdes de tracdo (Bueno e Vilar, 2007). Destadpenprofundidade da trinca de tragdppoderia

ser encontrada algebricamente, isolando a aiula equacgao de pressao ativa equivalente a zero,
conforme equacdes 2.27 e 2.28:

P, =yxHxK_ -2xcx /K, +qxK, =0 (2.27)
obtendo:
2xcx, K, —gxK
H=Z = V% "9% R, (2.28)
yxK,

Na pratica, no entanto, a contribuicAo desta pmro® diagrama € geralmente
negligenciada, tomando-se como linear o diagramardesdo ativa. Duncan e Wright (2005)
sugerem, inclusive, que a existéncia da trincaal#id pode ocasionar diminuicdo da resisténcia do
solo pela possibilidade de penetragdo de aguasntdurperiodos chuvosos severos, com
consequente geracao de poro-presséo, podendodmesos extremos, ruptura do talude.

Profissionalmente, a possibilidade de preenchimelaista trinca de tracdo € tratada
como um evento instabilizador ao equilibrio dawdsta ou na analise de estabilidade de taludes,
sendo considerada a componente devido a esta glogsfacao de poro-pressao como ilustrado na
figura 2.19:

N _\ -

Figura 2.19 - Indicacéo da componente devido ao peachimento da trinca de tracao

«
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2.8 Critérios de dimensionamento e de verificacdoedseguranca para contencdes em balancgo

Uma contencdo em balango resiste ao empuxo dead®eu engastamento no solo e,
portanto, é necessario existir uma “ficha” mininaagpse obter o equilibrio da parede. Esta ficha é
definida como sendo o comprimento minimo de emlmribmda parede no solo abaixo do fundo da
escavacao que garante o equilibrio com uma margesegduranca adequada (Marziomeal,
1998).

Bowles (1996) comenta sobre a existéncia de vam@todos para andlise das
contencdes com ficha. A verificacdo de seguranga pa contencdes em balanco se baseia nas
equacOes de equilibrio estatico entre os esfortigesae passivos, devendo ser garantidas as
equivaléncias de carregamentos horizontais, vesteale momentos fletores. As metodologias de
dimensionamento foram desenvolvidas para estaeaipa cujo peso € considerado desprezivel,
restringindo-se somente as verificacbes de equilide esforcos horizontais e de momentos
(Velloso Filho, 2009). Em relacdo as contencdes batanco, os elementos basicos a serem
determinados se resumem ao comprimento da fichemeneento fletor maximo a ser consideracao
para dimensionamento da secao (Magalhaes, 2003).

Essas contencdes podem ser calculadas por métoeitrémidade livre, ofree-earth
support,e pelo método de extremidade fixa, foied-earth supportndo havendo porém, método
exato para andlise de contencdes em bal@Bmeles, 1996). Os dois métodos citados sdo ssjaito
simplificagbes como a consideracdo de condicdo tiestado elemento de contencgdes,
desconsideracédo da rigidez da peca e da posicatef@éninada das resultantes de empuxo ativo e
passivo. Tais simplificacbes acarretam super-dinaamentos de sistemas de contencdo, com
consequente reflexo nos baixos indices de rupasargesmas (Bowles, 1996).

No método da extremidade livre, os elementos déeogdo sdo concebidos utilizando-
se o critério de ficha minima, podendo haver ratagélo “pé” do elemento em analogia a
instalacdo de uma rotula. No método de extremidade os elementos de contencdo sé&o
idealizados a partir da contemplacéo de que a Bcayrofundada de forma a coibir deslocamentos
no fundo da peca estrutural, analogamente a uno aggastado (Velloso Filho, 2009). A figura
2.20 apresenta um esquema representando a atuzg;@mng@uxos ativos e passivos para um perfil
em balanco com ficha minima.

Os diagramas de tensdes liquidas podem ser olatithoges do estado elasto-plastico, a
partir da consideracdo de que haja flexibilidadeigmte para mobilizagdo do estado de equilibrio
ativo. Marzionnaet al. (1998) comentam que a maioria das contengfes am &presentam

flexibilidade para ativacéo deste estado.
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Defarmada da Diagramas de tensdes liquidas = Pp - Pa

parede [tensdes passivas - menos ativas)
—
R R WAL T QAR
\ "‘ Ernpuxo ativo \
[ o \)
ww o REERY -~
L
Centro de ) -~ - el
Rotagéo ./!I -~ Empuxo —
< —» <
s passivo i O
\ L Cantra-empuxa e S [
= .1 passivo R
8] Rotagdo da parede by Distribuigdo das pressdes obtidas pelas cl Diagrama simplificada

Tearias da Elasticidade e Plasticidade
Figura 2.20 - Empuxos atuantes em uma contencéo dralanco com ficha minima (Marzionna et al., 1998)
A partir do estudo realizado por Bowles (1982)capelloso Filho (2009), é possivel a
descricdo dos procedimentos para a obtencdo dgsadias simplificados para casos distintos de

solos puramente arenosos (inexisténcia de coepéicgmente argilosos (inexisténcia de atrito
interno) e forma simplificada partindo da combireidtre eles.

2.8.1 Solucéao para solos puramente arenosos (Bal@82 apud Velloso Filho, 2009)
A partir da observacdo do diagrama de tensGegliguepresentadas na figura 2.21,
objetiva-se a obteng&o de uma solugéo para o cassolbs puramente granulares.

B = TR Mivel d'4gua {;eolo TiKa-kKp-@ - ¥

solo 2 Ka-Kp-a'-1

H F\ \@:
I
Diagramas de tensdes liquidas: ‘l
Fp-Pa '\
([ passivas menos ativas)

b

by Detalhe do diagrama de tensdes
ativag acima do ponto D e a
resultante de ermpuxo Ra

b ST

1 P
* L ae |

a) Diagrama de tensdes atuantes e termos para calculo

Figura 2.21 - Diagrama de tensdes atuantes e termpara calculo (BOWLES, 1982 apud Velloso Filho, 2®)
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Na figura 2.21, salienta-se gRgrepresenta a resultante dos esfor¢os atuantea dom
ponto O, também tido como centro de rotacdo, onde as @snafivas a direita da contencédo se
anulam com as tensfes passivas a frente do elentestto resultante, posicionada no centro de
gravidade do diagrama ativo, esta distante do pordo valor y. E observado ainda que o ponto
de rotacdo esteja posicionado a uma profundidatieem relacdo a cota de implantacdo ou de
escavacao, podendo ser descrito a partir da seggoiacdo matematica:

az__ P _PR
y(K,-K,) C

a

(2.29)

Como no ponto “O”, a tensdo € nulaG=y'(K',-K',), verifica-se que a tensao
liqguida no “pé” da contencéo é:
P, =CY (2.30)
Admitindo-se que a deformacdo do paramento ocasioimversdo dos estados de

ruptura, ativos e passivos, em algum pddtadefine-se a tensédo passiva quuitﬂ_@',, atuante no

nivel deste mesmo ponto e, posteriormente, deéreetensao passiva Il'quidE," , atuante no “pé”
da parede:

P'=yxhxK_ +y(h+a)K' —yxaxK', (2.31)

P"=P'+CY (2.32)

O comprimentaz indicado na figura 2.60 pode ser obtido pelo éopd estatico das
forcas horizontais. A resultant®, acima do pontd e as demais resultantes que representam
respectivamente os diagramas de tensdes abaixesloorponto:

I R
R +(F,—F, )XE_PPXE_O

P xY-2x
z:”_—_"er (2.33)
(P, -P")
Se realizado o equilibrio de momentos até o “@étantencdo, obtém-se uma equagéo
adicional como descrito abaixo:
Z,= =.2 =.Y_Y
Y+y)+=(P. +P")=-P x—x—=0
R.(Y+Y) 3(p p)2 X573

gue apos ser simplificada toma a seguinte forma:
6R,(Y +y)+2°(P,+P")-P,xY?=0 (2.34)
Substituindo-se da equacgédo 2.33 na equagdo 2.34, é obtida a eqdacsolucao do
problema:
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Y4-y? x%—vz x8"CRa —Yﬁ:R; (2§/C+5p')}— OR, yézpp R0 (235)
Bowles (1982), através de Velloso Filho (2009ppiie uma rotina de célculo para
solucéo de problemas envolvendo os condicionani@sdos a partir da equacao 2.35:
* Passo 1: Realizar representacdo grafica do prokenogui);

» Passo 2: Calcular os coeficientes de empuxos atipassivosa e K,

« Passo 3: Calcular as tensdes passibas P,' e P,"

", a distanciaa, o esforco

resultanteR, e a distanciay, podendo esta Ultima ser alcancada a partir da

condicdo do macico seco, considerando-se que cadiagde tensdes cuja a

resultante &, y = H J;Za :

« Passo 4: Insercdo dos valof@s, P,', P,", a, R.e y obtidos na etapa anterior na

equacéo 2.38, resolvendo-a e obtendo a o Valor
» Passo 5: Definir a ficha de contencgé&o a partirgiemeso:
D=Y+a (2.36)

» Passo 6: o comprimento total da contencéoldefa.

2.8.2 Solugéao para solos puramente argilosos (BowR82 apud Velloso Filho, 2009)

O estudo para o caso de solos puramente coesiaoglégo ao realizado para solos
puramente granulares, com o acréscimo de fatone® qssibilidade de abertura de trincas de
tracao e seu eventual preenchimento com agua feitesede adensamento nas regides onde atuam
as tensodes passivas, que influenciariam a magntypadsicionamento dos esforgos resultantes.

Como ja verificadas as equacdes 2.26 e 2.27,emdks respectivamente as pressoes
ativas e passivas, e se considerada a inexistélecebbrecarga a montantg), (observa-se para
macicos puramente coesivas=0°), a equivaléncia dos coeficientes de emgtxeK,.

Considerando-se o efeito do peso da massa a nentanparamento com@ e
sabendo-se que ela represeptaH , obtem-se ndo se usa a primeira pessoa em texiTdéa
pressao ativa:

P, =yxH -2xc (2.37)

A figura 2.22 apresenta disposi¢éo do diagramaregsdes para contencdo em balanco

para solos puramente coesivos:
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Trinca de tragdo

Diagrama maodificado (influéncia de dgua
ha trinca de tragdo, ou & presenca de
solos extratificados)

H \(
: solo; C-¥-Kp=1Ka=1
L
e
SELLEAR SN
il R B A & o B
DR
Diagramas de tensdes liquidas:
Pp-Pa D
[ passivas menos ativas)
J e
....... e N e
AC-g AC+§
: : .

Figura 2.22 - -Diagrama de pressdes para contencé&m balancgo para solos puramente coesivos (Bowle832
apud Velloso Filho, 2009)

Na secdo A, as tensdes passivas a esquerda da padem ser expressas por:

Pp:ZXCXK:ZC (2.38)

As tensdes liquidas no plano de corte A podenolsedas através da subtracéo entre

P, -P,, sendo P, a esquerda da parede §p a direita da parede (figura 2.22):
P, —P, =2xc—(yxH -2xc) =4xc~ )xH (2.39)
ComQ =y'xH , a expressao € reescrita como:
P,-P, =4xc-q (2.40)
Assim, como visto no item anterior, ha inversée tansdes a partir da linha de corte,
tornando as equagdes:
P, =q+yxD+2xc (2.41)
P, = y'’xD-2xc (2.42)
Desta forma, as tensdes liquidas no pé da comtesdghcalculadas como:

P,—P, =(@+yxD+2xc)-(yxD-2xc) =P, -P, =4c+( (2.43)
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O equilibrio de esforcos horizontais e de empuwessiltantes dos diagramas, assim

como realizado no estudo de solos puramente argnosde ser expresso como:

Ra+§><(4><c—c_1+4><c—c_1)—D(4><c—c‘1):O (2.44)
gue em funcao detoma o seguinte formato:
,-D@xc-q)-R, (2.45)
4xc

O equilibrio de esforgcos de momento no pé da ogétepode ser obtido como:

z° D?
R.(Y+ D)+§(4><C) =7(4><C-Q) (2.46)
gue apos substituicdo da equacado 2.47 toma a sedoima:
_ 2xcxy+R,)
D?(4xc-0)-2xDx _Rt 2.47
( q) R, IxC+q (2.47)

O comprimento da fichd® deve ser majorado de 20 a 40% ou anteriormente ao
dimensionamento, promover minoracdo do parametrco#sao a partir de fator de seguranca
variando de 1,5 a 2,0 (Bowles, 1982 apud Velloswol-2009).

2.8.3 Solucéao simplificada para solos granularesesivos:

Em funcdo das dificuldades de dimensionamento stagopor rotinas de calculo
desenvolvidas para solos com comportamento distmicamente arenoso ou argiloso, visto que
perfis com estas configuracdes sao raros, varitgesuapresentaram solucdes simplificadas para
dimensionamento de contengdes nesta configuracéo.

Craig (2004), como ilustrado pela figura 2.23, eseg método de estimativa da
profundidadeD a partir do equilibrio entre 0 empuxo atiRg e 0 empuxo passiv&, em torno do
centro de rotacd®@’. A solucdo é calculada através do método de teasatarbitrando-se valor
paraD ou algebricamente como comentado no item antdfainres de seguranga sao aplicados ao
empuxo passiv&, e arbitrariamente o comprimento da fiéh& majorado em 20%.

Velloso Filho (2009) considera que a contencaot&ekse o equilibrio estatico entre

0S momentos em torno do centro de rotacéo sejdidten

Z(E—g x Vpij 2> (R xyy) (2.48)

Havendo também equilibrio entre os esfor¢os hotésntem-se:
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Z(%]ZZ(F%F R (2.49)

sendo que o esforgR € introduzido na equacédo para verificacdo se @Wtaese passiva apresenta

valor adicional de pelo menos 20% devido ao engastto adicional sugerido.

Deformada da
parede
‘_

2R R BARA R

” : Empuxo ativo
Tensdies ativas

Tensdes
passhas

0

Empusxo
. pasEg,
Tensdes S /FS s
ontra-ermpuxn
Centro de S F3

passivas -Y-- R I !
_______ Pi / pi |, Passivo

Hotagéo Joo o ¢
- == ; x R
Tensdes ativas

a) Rotagdo da parede b} Distribuizdo de pressdes simplificada c] Esguema de célculo

Figura 2.23- Esquema para solucao em balanco (Craig004)

Marzionnaet al. (1998) apresenta fatores de seguranca, conforbedat®, para

decréscimo das pressdes e empuxos passivos eno fimgégime da obra.

TABELA 6 — Fatores de seguranca aplicados ao passiv
FATOR DE SEGURANCA

REGIME DA OBRA

SUGERIDO
Provisoria 1,5 (aplicado as tensbes efetivas)
Permanente 2,0 (aplicado as tensdées efetivas)

Fonte: adaptado de Marzionnaet al. (1998)

2.9 Analises de estabilidade de taludes e encostas

Os macicos sob o aspecto genético podem ser agsipan duas categorias: naturais e
artificiais, sendo estes ultimos, por exibirem hgemeidade induzida pela acdo humana, tornam-se
mais adequados as teorias tradicionais elaborades gnalise de estabilidade. A analise de
estabilidade de taludes naturais através de igéialde estruturas de contencao, objeto alvo deste

trabalho, merece que sejam ressaltados dois aspe&sicos, relacionados a caracterizacao inicial
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do macico: as particularidades geotécnicas de eaciasta que deverdo ser retratadas por campanha
de prospeccéo criteriosa e a génese do maci¢ccahanhtimamente ligada ao historico de tensdes
sofrido previamente (Bueno e Vilar, 2007).

Sao varios os fatores naturais que agem isoladanmn em conjunto, durante o
processo de formacédo de um talude natural, e qgmomdem pela estrutura caracteristica destes

macicos. Estes fatores foram agrupados por Bu&filare(2007) da seguinte maneira:

2.9.1 Fatores intervenientes

Séo fatores geoldgicos a serem contemplados riseani@ estabilidade de taludes e
encostas: litologia, estruturacdo e geomorfologan relacdo aos fatores ambientais, destacam-se
o clima, topografia e vegetacao.

Os fatores geoldgicos sdo responsaveis pela tog&6 quimica, organizacdo e
modelagem do relevo terrestre, somando a estemedatambientais e topogréficos. Fatores
geoldgicos litolégicos, com constituintes dos déeartipos de rocha, a estruturacdo dos macicos e
geomorfologia, apresentam um produto final que pede alterado por fatores ambientais
climaticos, principalmente por processos erosivhgnalos da pluviometria e topografia regionais.
A partir destas observacdes, Bueno e Vilar (200ifpam que as paisagens naturais sdo dinamicas,
alterando-se continuamente ao longo do tempo sgl@destes fatores.

Os taludes naturais podem ser constituidos porresidual e/ou coluvionar, além da
presenca de matacdes rochosos, que se desprendeatida e se dispde ao longo da encosta. Os
taludes naturais estdo sempre sujeitos a problelmaastabilidade, porque as acdes das forcas
gravitacionais contribuem naturalmente para a gedtgio do movimento de massa. A instabilidade
estd associada a consequéncia da propria dindreievalucdo das encostas. Na ocorréncia de
processos fisico-quimicos de alteracdo das roohasterial resultante torna-se menos resistente e,
dependendo da influencia da topografia, geram-selicdes propicias a deflagracdo da ruptura
(Gerscovich, 2012).

Juntamente a acao natural, que modifica e modeleoafiguracbes geotécnicas do
macico desde sua formacao geologica, soma-se éhag@ma ao elenco de fatores instabilizadores
de uma encosta, seja pela intervencdo junto a agiyetpré-existente, seja pelas de alteracdes
geométricas derivadas de projetos de engenhariugagdo. Caso a disposicdo geométrica ndo
atenda ao interesse humano, obras de engenhaemdev projetadas. Dentre as formas de intervir
junto a encosta, podem ser necessarios procedismgui® venham a gerar minimo disturbio a
configuracgéo original, como drenagens sub-suparéi@ conformacfes de formato, até a realizacdo
de obras de contencao, abrangendo muros de aoorimas atirantadas etc.
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Nos projetos de estabilizacdo, o fundamental éaratsobre 0s mecanismos
instabilizadores, procurando extingui-los por m##osolugcbes que podem variar das mais simples,
como o combate ao efeito de erosdo com o reforgeedeatacdo superficial, até obras sofisticadas
gue envolvem drenagem profunda e construcédo destadbestruturas de contencdo. Naturalmente,
as obras mais caras sO se justificam quando o gsocde instabilizacdo n&do pode ser mais
controlado pelas obras mais simples ou quando rdigfies geoldgicas e geotécnicas obrigam a

utilizacdo de obras mais complexas (Bueno e V220y7).

2.9.2 Tipos e causas de movimento de massa

Os escorregamentos de taludes podem ser causadasnp reducdo da resisténcia
interna do solo que se opBe ao movimento da masskzahte e/ou por um acréscimo das
solicitacdes externas aplicadas ao macico (Buaritag 2007).

Gerscovich (2012) entende como definicdo de mavimede massa, qualquer
deslocamento de um determinado volume de sol@antlatestes processos a partir da associacéo a
problemas de instabilidade de encostas. S&o cithdasas propostas de sistemas de classificacéo
entre elas, Varnes (1958 e 1978), Hutchinson (1968idicini e Nieble (1983), sendo a de Varnes
(1978) a mais utilizada internacionalmente, conforquadro 1.

QUADRO 1: Classificacdo dos movimentos de encagarsdo Varnes (1978)

TIPO DE MATERIAL
TIPO DE MOVIMENTO SOLO
ROCHA
GROSSEIRO FINO
Quedas De rocha De detritos De terra
Tombamentos De rocha De detritog De terra
) Poucas Abatimento de| Abatimento de| Abatimento de
Rotacional _ _
unidades rocha detritos terra
Escorregamentdg - De blocos De blocos de | De blocos de
uitas
Translacional _ rochosos detritos terra
unidades _
De rocha De detritos De terra
Expansdes laterais De rocha De detritos De terra
De rocha De detritos De terra
Corridas / escoamentos (rastejo _
(Rastejo de solo)
profundo)
Complexos: combinacdo de dois ou mais dos prirgifids de movimentos

FONTE: adaptado de Gerscovich (2012)
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A maioria das classificacdes tem aplicabilidadgia®al e baseia-se nas condicdes

geoldgicas e climéticas locais. Em relacdo a camze;do de movimentos de massa, rastejos,

escorregamentos, quedas de blocos e afins, resealdicionalmente o trabalho proposto por

Augusto Filho (1995).
O quadro 2 a seguir, resume as causas e 0s ageietggovocam a instabilizacdo dos

macicos, referindo os solos que sdo mais susceptvada tipo de acdo, conforme a interpretacéo

de Terzaghi (1950) através Bueno e Vilar (2007).

QUADRO 2: Agentes e fenbmenos causadores de egaonemntos

CAUSA EFEITOS
MATERIAL NATUREZA SOBRE AS
NomE DO | b | M Ao Do MAIS FISICADAS | CONDICOES
AGENTE DO AGENTE SUSCEPTIVEL ACOES DE
AGENTE DE ATAQUE | SIGNIFICATIVAS | EQUILIBRIO
DO TALUDE
Modifica as Aumenta as
Qualquer ~ | ~
) tensdes no materigl tensdes de
material .
Operacdes do talude cisalhamento
perag 1) Aumento da altura Aumenta as
Agente de de A . ~
¢ ~ ou do angulo do Modifica o estado| tensdes de
ransporte | construcdo o e ~ :
» talude Argila fissurada das tensdes e | cisalhamento ¢
ou erosao > ~
rija, folhelho | provoca a abertura deflagra a acag
de fendas do processo
H8H
Tensdes | Movimentos 2)) DIEOTECEE O Qualquer Aumenta o angulo Aument~o fee
o n crosta terrestre em X tensdes
tectbnicas | tectdnicos material do talude :
grande escala cisalhantes
Produz
Qualquer modificacbes i
material transitorias das
tensdes
Tensbes Terremotos Diminui &
- 3) Vibragbes de altg Areias poucos Danifica as coesdo e
tectbnicas ou ou AN . o
~ ~ frequéncia cimentadas e ligactes aumenta a
explosGes | detonacdes . ~
pedregulhos intergranulares tensao de
cisalhamento
Areia fina ou - . . N
o Inicia o rearranjo Liquefagéo
media solta em dos gréos espontanea
estado saturadq 9 b
Argila fissurada Reduz a
: rija, folhelho ou Abre juntas coesédo e
4) Movimento de . i ~
N : residuos de | fechadas e produZ acelera a a¢ag
Fenémeno rastejo do talude .
Peso do Le deu escorregamento novas juntas do processo
material do o?i em a0 antigos “8"
talude 9 5) Movimento de | Sobreposicéo d
talude . LA
rastejo em camada] matéria rigida i i
fraca abaixo do pé d[ sobre matéria
talude plastica
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Agua

6) Deslocamento.dd

Aumenta a pressa

|=)

Diminui a

. Areia Umida . " resisténcia pof
ar nos vazios da &gua nos poro$ .
atrito
7) Deslocamento dg .Rocha
Chuvas ou | ar nas juntas abertals diaclasada, i i
aguas folhelho
provenienteg 8) Regugao _de Argna fissurada Da origem a Diminui a
presséo capilar rija e alguns ~ ~
de degelo . ~ expanséo coesao
ligado a expanséo folhelhos
Rocha de _Eneraquece as
~ ] ligagbes entre os
9) Alteracdo quimica qualquer ~ ~ -
graos (alteracdo
natureza N
guimica)
10) Expanséo da Ala_rga as juntas &
. o Rocha xistosidades e
agua devido a : -
= diaclasada produz novas
formacéo de gelo )
juntas
Geada
~ Aumenta o teor dg L
11) Formacao e . . . Diminui a
Silte e areia agua no solo das PN
degelo das camadap . resisténcia pof
siltosa camadas :
de gelo L atrito
superficiais
Estiagem 12) Contracao Argila Produz JunEas de D|m|nu~| a
contracao coesao
rlzei%%'xdoo 13) Produz Areia fina ou Produz presséo Diminui a
Eu'vel percolacdo de 4gug silte, drenado | excessiva da agua resisténcia pof
L. para o pé do taludel previamente dos vazios atrito
freético
I\/Judanga L Aumento
rapida do . .| Areiafinaou A : ~
: 14) Inicia o rearranjq __ . . espontaneo da Liquefagéo
nivel de ~ média, solta, em ~ . A
dos gréaos pressdo da agua| espontanea
lencol de estado saturadq .
. dos vazios
agua
Eleya(;ao do ~ | Silte e camadas
nivel de 15) Causa elevacag . Lo
. o de areia entre ol <. Diminui a
agua em da superficie . Aumenta apressap . .. .
. Lo abaixo de . [ resisténcia pof
lencol piezométrica natural de agua dos vaziop .
L camadas atrito
freatico do talude .
, argilosas
distante
16) Infiltracdo em . Aumenta a pressap D.'mAmu! a
O Silte saturado . [ resisténcia por
direcdo ao talude de a4gua dos vaziop atrito
Infiltragdo | 17) Desloca o ar do$  Areia fina, Elimina a tensédo | Diminuicéo da
proveniente vazios umida superficial coesao
de Areias poucos f A
reservatoriog cilri)elr?t?)n;cc))\llgvgl cimentadas e D?nStté?' gggizgrao -
ou canais pedregulhos 9
19) Eroséao Areia fina ou Solapa o pé do Aumeinta a
A : tenséo de
subterranea silte talude

cisalhamento

FONTE: adaptado de Bueno e Vilar (2007)
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2.9.3 Métodos anéalise de estabilidade

Os métodos de analise de estabilidade, em sudegraaioria, baseiam-se na teoria do
Equilibrio. Bueno e Vilar (2007) descrevem o Eduib Limite como uma ferramenta empregada
pela teoria da plasticidade para analises do égoilidos corpos, em que sdo admitidas como
hipoéteses:

a) existéncia de uma linha de escorregamento deaf@wonhecida: plana, circular,
espiral logaritma ou mista, que delimita, acimagdalmassa de terra instavel. Esta massa de solo,
sob a acdo gravitacional, desloca-se com um cégjotor

b) existéncia de um critério de resisténcia queege o equilibrio ao longo da
superficie de escorregamento, sendo normalmenteegaga a envoltdria de Mohr-Coulomb.

As equacbes da Mecéanica dos Sdlidos sdo adotadasverificacdo do equilibrio da
porcdo de solo situada acima desta superficie dizamento, sendo participantes os esforcos
causadores do deslizamento e os esfor¢os resstente

A limitacdo da teoria do Equilibrio Limite residebre a desconsideragdo da relagéo
tensdo x deformacdo do solo, negligenciando o cdapento da estrutura de contencdo em
elevados estados de deslocamento, onde a pertartbag¢zquilibrio Plastico se manifesta.

Sao relacionados a seguir os principais métodasdkse de estabilidade de taludes:

* Método sueco ou de Fellenius;

* Meétodo de Bishop simplificado;

* Método de Janbu;

* Meétodo de Morgenstern e Price.
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3. MATERIAIS E METODOS

Neste capitulo, serdo descritos o cenario de @&woa da ruptura da estrutura de
contencdo, suas implicacdes e os métodos de ietagdo do evento, com vistas a sintese do
material disponivel e pesquisado. Serdo tambénseamialos o método executivo da cortina de
retanguldes estudada e as eventuais inspecdescrgjeatt disponiveis para realizacdo do
dimensionamento da estrutura. Serdo apresentathis @ ensaios de laboratorio desenvolvidos na
ocasidao do sinistro para ratificacdo dos paramettesprojeto, que foram reinterpretados
graficamente para emprego nas analises de estafslidE descrito, ainda que brevemente, o
contexto geografico-geoldgico o qual continha enidb empreendimento

A metodologia aplicada consiste em reproduziroaslicOes prévias a ruptura da cortina
de retangulbes, retro-analisando os diversos pamdsnele resisténcia disponiveis, buscando
subsidios a indicag&o do provavel favor motivadncalapso da estrutura de contencao.

3.1 Indicadores geograficos
O municipio de Belo Horizonte, que abriga o obfaestudo deste trabalho, é a capital
do estado brasileiro de Minas Gerais. Sua funddafode 12 de dezembro de 1897 e tem, segundo
indicadores municipais (PBH) e do IBGE/Censo 2@%0seguintes dados:
« Area: 331 kmz;
» Posicéo geodésica: Latitude 19°55’S e longitud&6i8?;
* Populagao: 2.375.151 habitantes;
e Dados climaticos: Média pluviométrica anual: 1.45@m
Clima: clima tropical predominante, basicamengdo pregime
sazonal de chuvas, esta¢cfes Umida, chuvosa;e seca
» Dados geograficos:Relevo: regido composta de roofistalinas. Ramificacdes da
cordilheira do Espinhaco, pertencentes ao grupdSerra do
Itacolomi;
Ponto culminante: Serra do Curral, atingindo %.8ftros;
Altitude média: 852 metros.
O relevo da capital é caracterizado pela elevagiootas na direcdo sul, com ponto
culminante contido pela Serra do Curral, que pramaVimitacdo dos dominios do municipio em

sua porcao sul. A disposicéo altimétrica e a hidrdca sdo apresentadas no apéndice A.
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A condicdo climatica local é caracterizada poriquer seco bem pronunciado, com
duracdo média de 3 a 4 meses, de maio a agostoolUne médio anual de precipitagdo
pluviométrica é concentrada nos periodos de outababril. Moreira (2002) apud Parizei al.
(2004) conclui que as chuvas sobre Belo Horizondégredores possuem tendéncia a serem mais
severas e frequentes durante os meses de novemelzembro e janeiro, com os valores maximos
de precipitacdo ocorrendo sobre regifes de topagnaéis elevada, correspondente a faixa da
Sequéncia Metassedimentar.

Administrativamente, a cidade de Belo Horizontedigidida em nove regionais
(Barreiro, Centro-Sul, Leste, Nordeste, Noroestatdy Oeste, Pampulha e Venda Nova) como se
apresenta na figura 3.1. O municipio tem divisasitiofes com as cidades de Nova Lima,
Brumadinho, Sabarg, Santa Luzia, Vespasiano, Ribeias Neves, Contagem e Ibirité.

VENDA NOVA

NORDESTE

PAMPULHA

BARREIRO

Figura 3.1 - Disposicéo das regionais administratas de Belo Horizonte (PBH) com destaque a regionegntro-
sul

O empreendimento que abriga a obra de contenlg@og@ interesse deste trabalho, esta
inserido na regional Centro-Sul, regido de destageoecondmico e que ocupa area de 31,7 km2,
abrigando aproximadamente 11% dos habitantes dalcap
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3.2 Perfil geoldgico-geotécnico de Belo Horizonte

Segundo Silveet al. (1995) apud Parrizeét al (2004), a area municipal abriga trés

compartimentos geoldgicos:

» Complexo de Formacgdes Superficiais, constituidas@dimentos aluniais, canga e
por depdsitos de vertente, incluindo coluvios, ¢é@pé de natureza torrencial e de
talus;

 Complexo Gnaissico ou Complexo Belo Horizonte, osdeagrupam as rochas
gnaissicas arqueanas, constituem cerca de 70%rdorie municipal. A litologia
predominante € um gnaisse cinzento, com bandangentposicional e feic6es de
migmatizagao;

 Complexo Metassedimentar, constituida pelos Gr@admara, Piracicaba e Itabira,
ocupando 30% do municipio em sua parte sul. O G8gtmara (PPms) constitui de
filitos e xistos muito alterados. O Grupo PiraceafPPmp) € constituido
principalmente de quartzitos ferruginosos altersaddilitos sericiticos e
dolomiticos, com menores proporc¢ées de filitositgsbs e quartizitos puros. O
Grupo lItabira (PPmi) abrange itabiritos, dolomitesfilitos dolomiticos. Estes

grupamentos integram o Supergrupo Minas da litexagaologica oficial.

O perfil geolégico do local de estudo é pertereett Grupo Piracicaba e € composto
por filitos prateados e quartizitos ferruginososkFademacao Cercadinho. Em direcdo a Serra do
Curral, observam-se filitos dolomiticos e dolomitlzs Formacéo Garandela, posicionados na base
da Serra, e os itabiritos pertencentes a Formaaéé,@osicionados no topo desta.

A Formacédo Cercadinho é constituida por quarszédilitos, intercalados em laminas
centimétricas ou até em bandos de um, ou maispmder espessura de quartizito, separado por
leitos mais delgados de filito. Tanto os quartzit@mo os filitos sdo bastante variados em textura,
coloracdo e, naturalmente, em aspectos composisjah@ modo que a Formacdo Cercadinho é
uma das mais heterogéneas entre as unidades cdage(@arvalho, 1999).

Parizzi et al. (2007) acrescenta que 0s maci¢cos dos grupos Sa&batdacicaba
apresentam 0s maiores problemas de instabilidadebl@os que escorregam pelas encostas
formam depdsitos d&lus que repousam na face dos taludes em situacact@bilidade. O relevo
da area é fortemente influenciado pela resisténewstrutura das rochas presentes.

Carvalho (2009) ilustra a disposi¢cao dos complexasios, conforme figuras 3.2 a 3.5.
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Figura 3.2- Plataforma geologica de Belo HorizontéCarvalho,1999)

Figura 3.3 - Plataforma geoldgica de Belo HorizonteSecédo AA (Carvalho,1999)
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Figura 3.4 - Plataforma geoldgica de Belo HorizonteSecéo BB (Carvalho,1999)

1(1:\\“"

Figura 3.5 - Plataforma geolodgica de Belo HorizonteSecao CC (Carvalho,1999)

No apéndice B, sdo apresentados mapas geotéeamigenldgicos que ilustram as

observacdes contidas nesta secao.

3.3 Descricdo técnica da execucao de contencdesretanguldes a céu aberto

A concepcgao de obras de contengdo empregando rdtessmge reacdo em geometrias
nao circulares ndo configura inovacao, visto oatosl de Albieiro e Cintra (1998), White (1962),
Jumikis (1971) e White (1962) sobre a pratica dedes, escavacdes retangulares revestidas etc. A
execucao dessas escavacdes sem revestimento, dpesaa simplicidade, passa a ser novidade,
haja vista que a técnica é praticamente descordhecrid outros estados do pais (Velloso Filho,
2009).

Segundo Velloso Filho (2009), esta técnica suegiuBelo Horizonte entre o fim da
década de 1980 e inicio de 1990, de forma quasentpigva. Empregava-se, no passado, como
elemento de reacéo aos esfor¢os provindos do maaeocontido, o tubuldo, que é uma escavacao
circular com diametro igual ou superior & 60cm. Goem obras de contencdo 0s elementos
constituintes do paramento sdo submetidos a esfogtativamente elevados de flexdo ou flexo-
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compressado, sdo empregadas, em muito casos, araanacao bastante significativas. Neste caso,
varios projetistas foram induzidos a adotarem ngemsnetrias de elementos de reacdo, como a de
tubuldes em falsa-elipse e posteriormente a dasgatdes, com vista as novas potencialidades que
0 aumento de area possibilitaria, como a reducdonmmero de elementos com maiores

espacamentos entre si, justificada pela maior t@@de de absorcdo de esforcos pela peca

estrutural de maior sec¢ao, ilustrado pela figur6s33.7.

L

Didrmetro
(minima = B0cm)
Altura util

L 3
. 4 -

Barras da armadura Barras da armadura

Figura 3.6- Comparacao das sec¢Bes transversais emtubuldes circulares e em falsa-elipse (Vellosollid, 2009)
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Retangulio Tubuldo em falsa-elipse

Figura 3.7 - Comparacéo das sec¢fes transversais entetanguldes e tubuldes em falsa-elipse (VelloBdho,
2009)

Essa técnica de execucédo de contencdes em ba@aogoumente realizada na regido de
Belo Horizonte pelas limitacbes topograficas que isdpostas a alternativas similares (cortina de
estacas), principalmente no que tange a imposiadié de mobilizacdo de equipamento mecanico
para sua realizacdo (bate-estacas, perfuratrizeada etc.). Sua realizacdo € ainda favorecida
geotecnicamente pela presenca de solo coesivatedstica dos perfis de intemperismo maduros

gue compdem a regido. A ocorréncia de lentes amsnogstes contextos € bastante rara,
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possibilitando a realizagdo de escavacdoes a céuoaken grandes profundidades, sem a
necessidade de revestimento ou mecanismos sdfissice estabilizagdo. Outro aspecto favoravel
a realizacdo desta técnica de contencdes é a atmimdi& mao de obra, visto que o profissional que
realiza esta atividade € o mesmo que executa eha@@éu aberto, alternativa de fundacdes muito
empregada na regido metropolitana de Belo Horizonte

A técnica consiste na realizacdo de escavacdmenato retangular (dai a expressao
popular “retanguldo”), de dimensdes geralmenteiqga@dés de 100x60cm e 110x50cm, realizada
previamente ao movimento de terra que configuraréomencdo. Tal metodologia sugere a
execucdo do elemento até a profundidade determipatta dimensionamento, em disposicéo
alternada, visando o menor distarbio possivel acignaSua escavagdo € analoga a de tubulbes a
céu aberto, sendo conduzida por no minimo doiséojost 0 poceiro ou, no jargao de obra,
tubuleiro, encarregado de proceder ao corte dertere o ajudante ou puxador, cujo trabalho é
remover para superficie o material escavado, anxik operacédo de introducao de ferramentas de
corte e de supervisionar a entrada e saida dosgorfais de escavacdo. O processo de escavacao

manual é ilustrado na figura 3.8.

Figura 3.8 - Escavagdo manual de retangulédo (Vellog=ilho, 2009)

7

O ferramental envolvido é ilustrado na figura 89 praticamente o0 mesmo das
operacdes de escavacdo de tubuldes a céu abertlm semposto basicamente por mecanismo
logistico de entrada e saida, o chamado sarilmdaamosquetdo. Em profundidade, séo utilizados
baldes para remocdo do material escavado, cavaoieitzoca de lobo, alavanca, pa, picareta e
enxadas de cabos curtos. Para a retirada da mrmaulada na superficie, podem ser utilizados
carrinhos de méo, enxadas e pas. Ferramentas gosrikres sao adicionadas ao processo em caso
de necessidade como em terrenos coesivos satutadestabilidade garantida onde sao utilizadas

bombas submersas e em perfis de elevada resisténda sdo empregados martelos demolidores,
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elétricos ou a ar comprimido, sendo esta Ultim@énse, observada no empreendimento de estudo.
A utilizagdo de equipamentos de protecdo individ(lalP.l.) é obrigatéria, assim como a
observancia das normas regulamentadoras do Mioistér Trabalho e Emprego que regulam as
atividades em espacos confinados.

Alavanga ou vanga
1 decabolongo

- < - -Sarnhu'-
' .

Yanga de
| cabo curto

Figura 3.9 - Ferramental para execucao de retangué® (Velloso Filho, 2009)

O espacamento entre os elementos € derivado @lmgassa serem contidos, sendo
estes inversamente proporcionais a magnitude desds. A execucdo simultanea de varias
escavacoes, mesmo com 0S espacamentos citados, cagtela, visto o risco de instabilidade das
cavas pela proximidade entre as mesmas. A figut@ 8ustra elementos sendo escavados

simultaneamente.

=
Figura 3.10 - Escavacgfes simultaneas de retangul@®®lloso Filho, 2009)
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A escavacdo, posteriormente a sua finalizacdo deas geometrias e verticalidade
conferidas, sendo vistoriada por profissional caente, previamente a insercdo da armadura e

prosseguimento dos demais servigos, como ilustnaddiguras 3.11 e 3.12.

Figura 3.12 - Detalhe da geometria de escavacéo idwanguldo (Velloso Filho, 2009)

O dimensionamento da armacdo se da a partir damiggas dispostas na norma
regulamentadora NBR 6118 da ABNT, que rege o prajet estruturas de concreto armado, em
observancia aos momentos atuantes gerados peloxenaglwvindo do macico. A instalacdo da
armacdo, ilustrada na figura 3.13, é realizada psdatagem da “gaiola” em superficie, com
eventual insercdo, 0 que pode justificar a necadsidle mobilizacdo de talhas ou até mesmo
guindastes em funcéo da profundidade e/ou pescedmen A alternativa comumente empregada €
a de realizar a montagem da armadura dentro dasestg sendo necesséria a intervengdo do

profissional de armagéo.
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Figura 3.13 - Montagem e transporte da armadura (Vioso Filho, 2009)

Em funcdo da posicdo bem definida da atuacéo sfosces fletores, o detalhamento
das armacbes define como armadura principal aqgeta é responsavel pela absorcdo dos
momentos proporcionados pela atuagcdo do macicerde estando sempre posicionada no bordo
tracionado da peca estrutural. A armadura secuand@rposicionada no bordo contrario a da
armadura principal, sendo juntamente com as armsagde costelas, posicdes de aco
complementares a se¢ao do retanguldo. A figurailidi4a tais observacoes.

Armadura Principal Costela

"
[T Armadura Secundaria
2 e |
e
T q-'\ﬂ-_
Pt
- ~ <
"'-—?_‘ . T
1 o "
A | | // /‘
? o . é é Estribos
1 / / g Armadura Principal
1 | | / /
/ Estribos
a 1
d // Costela_fr
H » »
Costela s noark
a) Crogui esquematico de armadura em perspectiva b} Vista da armadura em planta

Figura 3.14 - Detalhe esquematico da armadura utiados nos retanguldes (Velloso Filho, 2009
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A armadura é instalada, sendo deixadas “esperasd pealizacdo posterior de
vinculagdo com viga de coroamento, como ilustraaligura 3.15.

; T e B [ Viga de Coroamento
Costela : ——l---
Armadura Principal S gl ::
# Viga de Coroamerto HE
Armadura Principal |4
Reiangulﬁn 11 e
i ! | Armadura Secundaria
] :_4
‘ Armadura Secundéria
Costela
a) Esquema em perspectiva de ancoragem das barras b) Perfil esquematico da armadura de
longitudinais na viga de coroamento retanguldes de segdo plena

Figura 3.15 - Detalhes esquematicos de armac¢desrdeanguldes em balanco (Velloso Filho, 2009)

by 7

Posteriormente a instalacdo da armacdo, € inicaadstapa de preenchimento da
escavacao com concreto. Velloso Filho (2009) sugdem¢camento deste insumo a partir de funis
de concretagem e tubos tremonha, em plasticidafitgese para pleno preenchimento da peca.
Sao sugeridos concretos com valores de abatimentmie {slump test”) de no minimo 12cm,
sendo preferiveis concretos auto-adensaveis. Eaaiitddo que até o ano de 2003, utilizava-se
concreto com resisténcia caracteristica minimabdélRa. ApoOs esta data, provavelmente motivada
pela alteragcdo normativa ocorrida naquele ano,opass a utilizar concreto com resisténcia
caracteristica minima de 20 MPa. A figura 3.16tilu® elemento sendo preenchido com concreto
(a) e o aspecto pos-preenchimento (b).

= e

i \q_. Cota de fundo ||
e daviga ]
* de coroarnento !

a) Concretagem utilizando langamento com tromba b) Detalhe da cabega do retanguldo concretado

Figura 3.16 - Processo de concretagem de retangusd@/elloso Filho, 2009)
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Apoés a realizacdo de todos os elementos, hadasakcéo das pecas por meio de uma
viga de compatibilizacdo de deslocamentos e e@gdlx de esforcos, chamada de viga de
coroamento, por sua posicao junto ao topo dosgeldes. Normalmente a viga apresenta a mesma
espessura dos elementos, com seu trecho supaituras variando de 30 a 80cm. As armaduras
principais da viga sdo as laterais, ja que seutivbjgrimario é o de equalizar os esforgos
horizontais induzidos pelo macico no topo dos giiies. Nestas vigas, ndo € incomum a
utilizac@o de barras longitudinais de diametro 2&rmhm; 16,0mm e 20,0mm e estribos de g6,3mm
e 98,0mm.

Figura 3.17 - Detalhe de execucao de viga de coroamio em retanguldes (Velloso Filho, 2009)

A execucdo da concretagem é procedida vertenadoissumo pela parte superior da
forma e adensando-se o0 material através de vibradammual ou lancando concreto com
caracteristicas auto-adensaveis. Apés a conclussisetvicos mencionados e eventual obtencao
das resisténcias caracteristicas de dimensionamant@mocdo da terra € possibilitada. Os
espagcamentos entre os elementos sdo destinadostadagdo de drenos e posteriormente
complementados com paramentos de concreto armaddvenaria armada, sendo chamados de
cortinas complementares. A ilustracdo destes elEmetomplementares pode ser observada na
figura 3.18.
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a) Cortina de concreto armado com farma b vazadas de concreto.

Figura 3.18 - Cortinas complementares (Velloso Fithy 2009)

Demais aspectos executivos e de concepcao deguéies ndo serdo tratados neste
estudo por ndo serem estes detalhes de relevéareia ratado do problema abordado, podendo ser
verificados no trabalho de Velloso Filho (2009).

3.4 Contencao estudada

Como comentado na secdo anterior, a estruturaodierg;do de retanguldes a ser
descrita esta inserida geograficamente na regidur&s8ul da capital mineira, idealizada para
conter macico de terra limitrofe ao Parque das Mbeigas, espaco publico municipal localizado na
Serra do Curral.

O projeto original previa a realizacdo de 28 rgtdes, nomeados de R1 a R28,
dispostos ao longo das divisas do lote, podendagrepados em trés grupos. O primeiro grupo de
elementos aqui denominado “Regido 1", que contotheetanguldes R1 a R12 estavam localizados
a esquerda do alinhamento, possuiam previsdo dadoatie 6,50m; mas apresentavam berma de
equilibrio contida por muro de arrimo a flexdo. €yendo grupo de elementos, aqui denominado
“Regido 2", que continha os retanguldes R13 a R8fva localizado a direita do alinhamento,
possuiam previsdo de balangco de 6,50m; ndo exaspinceém, estrutura de contencfes adicional a
sua frente. A ruptura observada se deu nos elesmeettencentes a esta Ultima regido. Por fim, o
terceiro grupo ou “Regido 3”, composto pelos elawerR26 a R28, eram responsaveis pela
contencdo do trecho lateral direito, que apresaenextensdo de aproximadamente 4,0m a serem
estabilizados. Eram contemplados também trecheseanscontidos por muros de arrimo, que pela

sua irrelevancia para o estudo, ndo serdo menaenad
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A finalidade da estrutura sinistrada era a demaritalude nos fundos de um imovel
residencial de elevado padrao, sendo a consideradéa +21,90m como a de implantagéo nesta
regido. Por motivos executivos, foi utilizada nojpto de contencdes analisado, a cota +21,70m
para calculo da altura do balanco, que totaliz®@m alcancando a cota +28,20m em seu topo. O
sistema estrutural previa ainda um talude a moatdet 45° até a cota +30,00m; onde estava
localizado passeio coincidente com a divisa de dandb empreendimento. O perfil topogréafico
disponivel indica terrapleno ascendente de eleeatnsdo, com inclinacdo média de 30° em seu
trecho mais critico. Seguem ilustracdes a respkitestrutura de contencdo em estudo, com foco
principalmente na regido compreendida pelos elevsdRl13 a R25.

A figura 3.19 ilustra a insercdo topografica, efanta, da estrutura de contencao
estudada na encosta pertencente ao Parque dashdanga

A figura 3.20 apresenta foco maior no alinhameahds retangulées, com énfase na
separacao das regides de estudo.

A figura 3.21 apresenta vista frontal da regiad, ‘Que abriga o alinhamento de
elementos R13 a R25, onde foi verificada rupturgisi@ma de contencéo.

A figura 3.22 apresenta se¢do da contencao imseadencosta até a elevacao de cota
+60,00m.

As figuras 3.23 a 3.25 ilustram maquete gréficaaldencao a partir da compilagéo dos
dados disponiveis.
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Figura 3.19 - Insercao topografica da contencéo
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Figura 3.23 - Visualizacdo da contencéo antes daptura




7 31,88m____

Figura 3.24 - Visualizacdo da contencéo antes daptura
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Figura 3.25 - Visualizacdo da regido "2"




Os elementos de reacado da cortina foram executamossecdo de 110x50cm como

descrito nas figuras anteriores, tendo espacam@mte as pecas variando de 89,5cm a 95cm.

Todos os elementos foram preenchidos com conceetesisténcia caracteristica de 15,0 MPa,

comum na época de concepcao e execucdo. No trecinbedlesse (regido “2”), todos os tubulbes

foram armados com vergalhdes metalicos industadtz de resisténcia caracteristica de 500 MPa

nas disposi¢des de barras indicadas no quadro 3.

QUADRO 3: Posicdes de armacdes longitudinais dasigelldes da regido “2”

_ _ Area da
. Quantidade . Comprimento .
Posicdo: | Armadura: Secao: secao de
de barras: das barras:
aco:
N1 Principal 5 @d16mm 12,00m 10,05cm?
N2 Principal 2 @16mm 6,00m 4,02cm?
N3 Principal 2 @20mm 5,00m 6,28cm3
N4 Principal 2 @20mm 4,00m 6,28cm?
NS Principal 3 @20mm 5,00m 9,42cm3
N6 Secundaria 5 @8mm 12,00m 2,51cm?

E importante salientar que as posi¢cbes das armsdonincipais sdo dispostas no

elemento de reacdo em cotas diferentes, estrategnta localizadas em relagdo as maiores

magnitudes de esforcos fletores. As armadurasvieeses da peca, também conhecidas como

estribos tem a finalidade de prover resisténciaférgos cisalhantes advindos de empuxos gerados

pelo macico. Estas posi¢cdes sao apresentadas dmgua

QUADRO 4: Posi¢Oes de armacdes transversais dosgdbes da regiao “2”

. . Comprimento Intervalos de
Posicéo: Secéao: Espacamento: _ .
das barras: instalacéo:
Cota +27,7m a +22,7m
N7 @6,3mm 3,10m 25cm
e +20,7/m a 16,7/m
N9 @8,0mm 3,10m 10cm Cota +22,7/m a +20,/m

A figura 3.26 contempla o detalhamento das arngac¢oe
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Figura 3.26 - Detalhe de armacao dos retangulfes degido “2”




Como pode ser observado, a concentracdo de pssiéeaco, longitudinais e
transversais, nos intervalos de cotas +21,70m a7@20 colabora com a suposicdo de que no
calculo de dimensionamento inicial, os esforcosicagbs naquela regido seriam 0s mais
significativos. Adicionalmente sdo detalhados ngsrés 3.27, 3.28 e 3.29, os demais elementos

constituintes do sistema de contencdes em estigpmrabilizados do projeto original:

—VIGA DE COROAMENTO

SEM ESCALA

CONCRETO

fck > 15,0 MPa

50 50 T2 N13—96.3mm—c/20cm
T—T T—T =190

pa)
44 d
o N12-4012.5mm A 17
v C=CORRIDO X 4" =
< 4
4 4 » d

45

Figura 3.27 - Detalhamento da viga de coroamento

—CORTINA COMPLEMENTAR ENTRE RETANGULOES———

SEM ESCALA

N16-¢5.0mm c/25
C=VAR

RET. VAR . RET. .
RN AN SN AN NN NN NS T T
\\\\\»/W\\\\\
\D'\\ \\
7 R 3
aﬁ m
110 /\/AR\AVEL 110

2525 25185
£10c0 cHel | 14-85.0mm o/20

C=50
fek > 12,0 MPa N15-85.0mm c/20—C=VAR.

Figura 3.28 - Detalhamento da armacé&o da cortina coplementar entre retanguldes

73



—DETALHE=BLOCOS DAS CORTINAS —

ESCALA

SEM

Concreto

i fck>12,0MPa

N16-@5,0mm c/ 25cm

OBS: As dimens&es exatas do
bloco deverdo ser confirmadas

(a cada 20cm) 20 pelo fabricante.

N15-25,0mm

Figura 3.29 - Detalhamento executivo da cortina coptementar entre retangulfes
O sistema de drenagem selecionado consistia tedaiggo de drenos curtos, chamados
barbacas, que consistem em bolsdes de manta geptéehchidos com matéria arenosa (brita e
areia) instalados logo atras de cada cortina camgalear. Como extravasores, foram utilizados
tubos plasticos de PVC de g75mm revestidos comandghnylon, com a finalidade de evitar o

escape de material drenante. Tal sistema tem mdieiéquestionavel, se comparado a sistemas

drenantes que contemplem trincheiras instaladdsregm de todo tardox da contencé&o. A figura

3.30 ilustra o sistema de drenagem instalado.

—DETALHE DOS TUBOS DE DRENAGEM=

ESCALA

SEM

PARAMENTO DA CORTINA

TELA DE NYLON TN
440

TUBO PVC
275mm

MANTA GEOTEXTIL

BOLSA PREENCHIDA .
COM AREIA E BRITA 1 &,

Figura 3.30 - Detalhamento do sistema de drenagermpregado
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3.5 O colapso

As observacdes contidas nesta secdo perfazem pilagio de relatos realizados na
ocasido da ruptura, a partir de vistorias técniemdizadas por varios profissionais, relatérios
independentes e registros pessoais do autor.

A ruptura da contencdo no trecho aqui chamadaegiéa “2” ocorreu na tarde do dia
07 de janeiro de 2003, apos forte precipitacdo,peniodo chuvoso bem determinado, mas de
magnitude pluviométrica anormal como relata PrugleriReis (2008):

Nos anos de 2001 e 2002 ndo ha registros de mig®sstres naturais, além de
alguns desabamentos e deslizamentos, mas nao Yitimas fatais. No entanto, o
ano de 2003 marcou a vida dos moradores da cdpitalo aos desastres causados
pelas chuvas. Somente no més de janeiro chovem@&®5que equivale a 66% da
chuva anual no municipio. Foram registradas maisOdempestades acima de 50
mm durante esse ano. No dia 16 de janeiro regisgo?2l17,5 mm de chuva, ou
seja, 73% da chuva esperada para todo o més. tasieorreram 15 0Obitos e mais
2000 pessoas ficaram desabrigadas em Belo HorigBnidente e Reis, 2008).

O relato acima pode ser visualizado na figura ,3@ide sdo comparadas as taxas

pluviométricas histéricas observadas na capitakimare o primeiro més do ano de 2003:

2000
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1000
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0

B MHM» o A D D Q
) 97 & N O O
W RS R 290 8 9 W)

Taxas de precipitagao (mm)

Figura 3.31 - Taxas pluviométricas do municipio d8elo Horizonte entre 1994 e 2003 (Parizzi et al.0@4)

Segundo Parizziet al. (2004), na data de ocorréncia do sinistro, verifise
precipitacdo diaria de 97,5mm, com taxa de pregjpd acumulada em 04 dias de 168,7mm
conforme medicOes realizadas pelas estacdes platicas da Infraero, CPRM e 5° distrito. Em
relacdo a média anual histérica de 1450mm, dismaitta pela PBH, a precipitacdo ocorrida em
07/01/2003 representou aproximadamente 7% de tbdeacesperada para o ano de 2003 e se
comparada a taxa acumulada em 04 dias, mais de 11%.

As figuras 3.32 a 3.36 ilustram o colapso da astaude contencdes e as respectivas

regioes arbitradas:
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Figura 3.33 - Vista lateral esquerda da ruptura ocoida em 07/01/2013
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Figura 3.35 - Vista lateral direita da ruptura ocorrida em 07/01/2003 com énfase a regido “3” ndo iradtilizada
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Figura 3.36 - Vista da regido "1" da contencédo ndmstabilizada

As vistorias ao local indicaram ruptura de tode®lementos de contencdo na regido de
transicdo entre os comprimentos de balanco e femacota aproximada +21,70m. As superficies
periciadas na ocasido indicaram que as posi¢coasnuE;ao N1 (5 barras de ago 816,00mm) e N2
(2 barras de a¢o 216,00mm) apresentavam estricgfangamento, induzindo a hipétese de que
estas barras se romperam por escoamento. A pobi8a¢@2 barras de aco ©20,00mm) néo
apresentou nenhum alongamento, levando a crer goenprimento de ancoragem de 100cm em
relacdo a cota da ruptura néo foi suficiente paeaag esforcos fossem absorvidos pelas barras. As
demais posicoes N4 e N5, componentes da armadumgipat, ndo foram mencionadas,
provavelmente por estarem posicionadas abaixoatwple ruptura dos retanguldes.

As vistorias ao local da ruptura indicaram exisi&@rde calha de drenagem pluvial do
Parque das Mangabeiras posicionada a aproximadani®mh a montante do alinhamento da
contencdo, que posteriormente se mostrou tambéponsdvel pela coleta pluvial de parte do
bairro Mangabeiras, limitrofe ao empreendimentwigka ao local indicou ainda que esta canaleta
de coleta hidraulica encontrava-se obstruida pfici@lecia em sua manutencéo, configurada pelo
estado da vegetacdo ali encontrada, além da peesEncuptura de talude localizado acima da
calha. A regidao de maior obstrugcdo encontrava-sicipoada a frente da regido “2”, podendo
estabelecer relacédo entre o colapso da estrututeaasbordamento da calha. O registro fotografico
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apresentado a seguir (figuras 3.37 a 3.39) ilustraondicdes desta obra hidraulica na ocasido da

ruptura.

2

. T AT SANPALETR

a) Trecho de jusar

Figura 3.38 - Obstrucdo da calha de drenagem e ctdepluvial — trechos de jusante e montante
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Figura 3.39 - Detalhe da obstrugdo da calha

Em 17/01/2003, dia posterior ao evento climati@smepresentativo daquele periodo,
onde foi verificada taxa de precipitacdo de 217,5segundo Parizat al. (2004), nova ruptura de
talude foi verificada, evidenciando a obstrucédocdbna de drenagem a montante, que ndo fora
corrigida. O segundo evento de colapso exumou @l pesidual do macico e possibilitou a
verificacdo das xistosidades e da alteracdo do.ffiode ser observado nas figuras 3.40 e 3.41 que
o angulo das descontinuidades é contrario ao sedéiduptura verificada.

Naturalmente, esta dltima ruptura configurou sfigierde escorregamento superior a
do primeiro evento, podendo ter sido provocada g&daacado da geometria ocasionada pelo evento
inicial, adicionalmente a saturacdo prolongada ati@da. Desta forma, para analise das
motivacdes provaveis de colapso da estrutura déemgdio que norteiam este trabalho, foi
considerada somente a configuracdo geométricagpekada pelo evento primario.
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FOLIACOES EM DISPOSICAO
DESFAVORAVEL AO
ESCORREGAMENTO

Figura 3.41 - Exumacéo do perfil residual com énfasna posicédo das foliacbes

A figura 3.42 mostra as superficies de rupturatiieadas a partir de levantamentos
planialtimétricos, registros fotograficos e relatiasépoca.
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PERFIL DRIGINAL DA
CONTENCAD

MASSA INSTABILIZADA

DEVIDD A PRIMEIRA 1.I
RUPTURA \
A

+28.2m

A

SUPERFICIE DE

RUPTURA [0 SEGUNDO
EVENTO {17/01,/03)

SUPERFICIE DE

RUPTURA DO PRIMEIRO
EVENTO (07/01/03)

Z0ONA DE RUFTURA DOS

ELEMENTOS DE REAGED

Figura 3.42 - Disposicao das superficies de ruptumm relacao a contencao

Conforme relatos dos profissionais envolvidosedama realizada na época indicou que

a contencdo se mostrava inadequada a absorcasfdogoe provenientes do macigo a ser contido,

sugerindo inclusive que a ruptura se manifestamagealquer tempo da vida util da estrutura,

chamando atencao para os esfor¢cos envolvidos,etiesfle fluxo e as deformacdes proprias da

estrutura de contencdo em balanco. O quadro 5eayee®s valores de esforcos calculados na

época, que segundo a pericia, superaram a capaddabsorcdo por parte da contencao.

QUADRO 5: Esforcos iniciais atuantes em cada retktogsegundo pericia

Valor por metro

Valor por : o
Tipo de esforco: . considerando influéncia
; retanguléo:
de 2,05m:
Momento fletor 320,0 KN x m 156,10 kN x m
Forca cisalhante 105,0 kN 51,0 kN
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3.6 Ensaios disponiveis
Sédo apresentados a seguir 0os ensaios de camptakodatorio empregados na retro-
analise da ruptura estudada neste trabalho:

3.6.1 Sondagens de simples reconhecimento do solo

Para realizacdo dos servicos de dimensionamendoedauturas de fundacdes e
contencdes do empreendimento, foi realizada, imeate, campanha de sondagens de simples
reconhecimento, normatizada a partir da NBR-64®W20ABNT), ou também chamadas de
sondagens a percussao (SPT), Unico ensaio de aganglnente realizado em obras similares na
regiao.

A referida campanha de prospeccdo foi executadatemeno ainda virgem,
anteriormente a terraplenagem, justificando assis sotas de execucédo dispares em relacédo a cota
de implantacdo. A campanha completa contemplaealezacdo de nove furos de sondagem, sendo
destacados, porém, somente os dois mais proximmegi@o “2”, as prospeccdes SP-02 e SP-03,
discriminadas a segquir:
onde Nepr = média do numero de golpes para penetracdo do @uospadrao (energia

nao corrigida)

SP-02 (15/03/2002):

» Referencial de nivel compatibilizado = 12,80m;

= Cota de execugdo compatibilizada do furo = 22,80m;

= Descricdo do material: Observa-se superficialmerdaeada argilo-arenosa
com detritos vegetais de coloracdo marrom escucansisténcia rija até
0,25m de profundidade. Logo apds observa-se canstizarenosa,

micacea, de coloracdo rosa e amarelo escuro e cataga média a elevada
até 3,55m de profundidadeN(,, = 44). Finalmente, observa-se camada
silto-arenosa de coloracdo rosa amarelada, muitgpacta até o limite da
prospecgado a 4,33m de profundidade(; > 50);

= Cota de fundo compatibilizada = 18,47m;

= Nivel freatico ndo observado.

SP-03 (15/03/2002):
» Referencial de nivel compatibilizado = 12,80m;

= Cota de execucdo compatibilizada do furo = 24,24m,;
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= Descricdo do material: Observa-se superficialmerdaeada argilo-arenosa
com detritos vegetais de coloragdo marrom escuransisténcia mole até
0,50m de profundidade. Logo apds observa-se cansitizarenosa,
micacea, de coloracdo rosa escuro e compacidadadaleaté o limite da
prospecgado a 3,25m de profundidade(, > 50);

= Cota de fundo compatibilizada = 20,99m;

= Nivel freatico ndo observado.

Apesar de ndo ser comentado nos boletins de semdagalisados, o material de
paralisacdo das prospeccdes, de caracteristicalsiaiss € chamado popularmente fdgéo, em
referéncia & rocha metamorfica matriz, que aburalaregifo. E importante salientar que as
inspecdes geotécnicas supracitadas foram paraisstdavés do critério de impenetrabilidade do
amostrador padrdo, em cotas de fundo superioresloaselementos estruturais de reacéo,
justificando assim o emprego de martelos demolglgrara sua escavagdo, como consta nos
registros disponibilizados.

Schnaid (2000) observa que do ponto de vista dtcprda engenharia, os valores
médios de penetragdo podem servir de indicacadtatied a previsdo de problemas. Por exemplo,

N¢orSuperiores a 30 golpes indicam, em geral, solasteases e estaveis sem necessidade de

estudos geotécnicos mais sofisticados para a sotigg&asos correntes. Solos cdhy., inferiores

a 5 sdo compressiveis e pouco resistentes, e n@mder a solugdo produzida com base Unica
nestes ensaios, mesmo porque, nesta faixa dedau(@¢), 0s mesmos ndo sao representativos.

A partir destes resultados e em consonancia cocorslacdes disponiveis para 0s
ensaios realizados, foi realizada, na época, a irgeguestimativa de parametros para

desenvolvimento do projeto de contengOes e dimeasiento das pecas estruturais:

v = 20 KN/m3;
@’ = 30°;
c' = 20 kPa.

3.6.2 Ensaios especiais de laboratorio

Os ensaios especiais, cisalhamento direto edrsaxelatados a seguir, foram realizados
posteriormente a ocorréncia do evento de ruptureodana, no intuito de confirmar os parametros
utilizados, buscando endosso ao dimensionamerpoojieto. As amostras foram coletadas em local
imediatamente contiguo a zona de ruptura, atrawesaleta de blocos indeformados, como

identificados no quadro 6:
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QUADRO 6: Identificacdo da coleta de amostras

PI-01 01 1,00 -1,30m| 29,0 a28,7m Cisalhamentalir
PI-01 02 1,00 -1,30m| 29,0 a28,7m Triaxial CIU
PI-01 03 3,00 -3,30m 27,0a26,7m Cisalhamentialir
P1-01 04 3,00 -3,30m| 27,0a26,7m Triaxial CIU
PI-01 05 5,50 -6,00m 24,5a24,0m Cisalhamentidalir
PI-01 06 5,50 -6,00m 24,5a24,0m Triaxial CIU

A localizacdo das inspecdes disponiveis em relagamgiao sinistrada (“2") é

apresentada na figura 3.43.
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Figura 3.43 - Locacédo das inspecfes em relacdo deificie de ruptura
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3.6.2.1 Ensaio de cisalhamento direto

Conforme descri¢ao do laboratorio responsavel igelizacdo dos ensaios, as amostras
foram preparadas para execucao dos ensaios deacisaito direto a partir da talhagem em corpos
de prova com largura, comprimento e altura igual)d46 x 10,16 x 2,00cm, respectivamente.
Apés preparo, as amostras foram inundadas e sulaseti aplicacdo de tensdes normais de
confinamento 4y) de valores 100kPa, 200kPa, 300kPa e 400kPa. Wichd destas tensdes
normais foi arbitrada pelo laboratério, haja vigiee estes valores superam bastante a provavel
condicdo natural do macico. Salienta-se que a metlomducdo de campanha de ensaios
laboratoriais, é aquela que privilegia fidedignateem simulacdo dos condi¢cfes e expectativas a
serem enfrentadas em campo, podendo ter havidoasom @&presentado, alcance de parametros
provavelmente inferiores aos obtidos em experingecwon menores tensées confinantes.

Em seguida, apds o estagio de adensamento, o dergwrova foi cisalhado pelo
processo de deformacao controlada, com aplicacaeeldeidade de cisalhamento constante de
0,099 mm/min ou 1,65 x 10m/s. Pinto (1998) sugere valores de velocidaderdem de 1 x 10a
1 x 10° m/s para solos siltosos. Vale ressaltar que ahmate carregamento empregada no ensaio
esta incompativel com o ensaio de cisalhamenttodimee deve ser conduzido de maneira drenada.
Desta forma os parametros obtidos podem ser coadioeem termos de tensoes totais.

Apo6s definir-se a resisténcia maxima de cisalhamémp,,,), 0 corpo continuou a ser
rompido até deformacao horizontal de 15%. Salisetainda que os esfor¢cos foram direcionados
paralelamente ao plano de xistosidade, confornagorelo laboratorista. Conforme explicitado no
quadro 7, foram determinados o0s seguintes paraségoresisténcia do material por parte do

laboratorio, ndo sendo informado se os mesmosgemiam condicdo de pico ou residual:

QUADRO 7: Parametros de resisténcia a partir dal@@nento Direto

Poco de _

: _ Amostra : Vsat

inspecao Profundidade: @ (°): C (kPa):

5 ne: (KN/m3):
ne:

PI-01 01 1,00 — 1,30m 20 27,1 26
PI-01 03 3,00 — 3,30m 20 30,2 26
PI-01 05 5,50 — 6,00m 20 31,7 81
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3.6.2.2 Ensaio triaxial CIU

Conforme relato do laboratorio responsavel pelizacdo do ensaio triaxial de
carregamento axial, adensado isotropicamente, réa@do, denominado triaxial CIU, as amostras
foram preparadas, para execucdo dos ensaios, iadaatalhagem em corpos de prova de secgéo
circular de 23,57cm e 8,00cm de altura. ApGs o gie® a montagem, as amostras foram
submetidas a saturacdo por percolacao duranteAliblicacdo da completa saturacdo do corpo de
prova através do parametBode Skempton néo foi fornecida. A seguir, foi rzadia aplicacdo de
tensbes confinantes{) de valores 50kPa, 100kPa, 150kPa e 200kPa. Delaorgalizacdo do
estagio de adensamento para cada uma destas temsdgso de prova foi solicitado por prensa de
deformacédo controlada com velocidade de deformded®118 mm/min, sem permitir a drenagem
do mesmo. O critério de ruptura adotado foi 0 dgima variacdo da tensdo axial no intervalo de O
a 20% de deformacgdo axial. No quadro 8 encontrardisgoniveis os parametros totais de
resisténcia do material fornecidos pelo laboratério

QUADRO 8: Parametros de resisténcia a partir daxial CIU

Poco de _

: _ Amostra : Vsat

inspecao Profundidade: @ (°): C (kPa):

o n°: (KN/m3):
ne:

PI-01 02 1,00 — 1,30m 20 22,3 63
PI1-01 04 3,00 — 3,30m 20 17,1 68
PI-01 06 5,50 — 6,00m 20 32,2 106

Foram adotados valores médios similares de pgmrcifiso saturado do solo para os
dois ensaios realizados.

E frisada aqui a disparidade entre os parametraicpdos no dimensionamento
original (g = 30° e ¢ = 20 kPa) e os obtidos asastés ensaios de laboratdrio supracitados,
estabelecendo relacdo muito conservadora em redasdesforcos considerados no célculo inicial e
os esforgos reais a partir dos parametros de &asiat verificados. Os resultados dos ensaios de

laboratorio estao disponiveis no apéndice C.
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3.6.2.3 Ensaio de cisalhamento direto revisto

As curvas de tensdo x deslocamento foram reimqas e, de posse dos pares de
tensdo e deformacdo de cada ponto das curvas, ssiameforam organizados em planilhas
eletrdnicas com finalidade de gerar novos graficos possibilidades de aplicacdo de funcgdes

computacionais para obtencéo dos valores de nesigtéqueridos.

Amostra 01:
A figura 3.44 apresenta uma re-interpretacao deadensao x deslocamento, fornecida

pelo ensaio de cisalhamento direto realizado paraastra 01.

250,0
- N
& o
E 150,0 / oC=100kPa
c
£ v oC =200kPa
] T
5 / T oC = 300kPa
o 100,0
19 oC=400kPa
=
2 ——Desl. horizontal inicial

50,0 - == Desl. horizontal final
0,0
0,0 5,0 10,0 15,0

Deslocamento Horizontal (%)

Figura 3.44 - Curvas de tenséo x deslocamento retas para cisalhamento direto - amostra 01

As curvas de deformacéo vertical x deformacéozbatal, complementares a figura
3.44 encontram-se disponiveis no apéndice C.

E notoria a similaridade entre as tensées cistdhanaximas encontradas para o regime
de deslocamento horizontal inicial e final, paraamostra 01, traduzindo a semelhanca de
parametros de resisténcia obtidos para as enmastagresentadas na figura 3.45.
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Tensao Cisalhante {kPa)

300

250
200 ® Envoltériade ruptura para
desl. horizontal inicial
150 B Cnvoltériade ruptura para
desl. horizontal final
100 —— Lincar (Envoltaria de ruptura
para desl, horizontal inicial)
—— Lincar (Envoltaria de ruptura
50 para desl. horizontal final)
0
0 100 200 300 400 500 Goo

Tensao Normal {kPa)

Figura 3.45 - Envoltérias de resisténcia em termade tensdes totais alcancada para ensaio de cisalterto direto

revisto - amostra 01

Amostra 03:

A figura 3.46 apresenta uma reinterpretacdo deactensao x deslocamento, fornecida

pelo ensaio de cisalhamento direto realizado paraastra 03.

Tensoes Cisalhantes {kPa)

300,0
r-—\~_____-_

250,0 7
200,0 /

— \ ——oC 100kPa
150.0 / ™~ —oC 200 kPa

" o 300 kPa
100,0 —oC 400 kPa
/'-\ w—Des|. horizontal inicial
50,0 = Des|, horizontal final
0,0 -
0,0 5,0 10,0 15,0

Deslocamento Horizontal {%)

Figura 3.46 - Curvas de tenséo x deformacao revigtgara cisalhamento direto - amostra 03
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As curvas de deformacéo vertical x deformacéozbatal, complementares a figura

3.46 encontram-se disponiveis no apéndice C.

Novamente, observa-se similaridade entre as tendéalhantes maximas encontradas

para o regime de deslocamento horizontal inicidinal, para a amostra 03, justificando a

semelhanca de parametros de resisténcia obtidasapanvoltorias apresentadas na figura 3.47.
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& Envoltériade ruptura para
desl. horizontal inicial

B Cnvoltériade ruptura para
desl. horizontal final
—— Lincar (Envoltaria de ruptura
para desl, horizontal inicial)

—— Lincar (Envoltaria de ruptura
para desl, horizontal final)

Figura 3.47 - Envoltérias de resisténcia em termade tensdes totais alcancada para ensaio de cisalterto direto

Amostra 05:

revisto - amostra 03

A figura 3.48 apresenta uma reinterpretacao deaciensao x deslocamento, fornecida

pelo ensaio de cisalhamento direto realizado paraastra 05. As curvas de deformacao vertical x

deslocamento horizontal, complementares a refdigg@a encontram-se disponiveis no apéndice

C.
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Figura 3.48 - Curvas de tenséo x deformacéo revisggara cisalhamento direto - amostra 05

Para a amostra 5 nota-se diferenca de resistérteiasdes cisalhantes para regimes de
deslocamento horizontal inicial e final, como ihasio na figura 3.49.

350

300

]

E 250
= // ® Envoltériade ruptura para
£ 00 L 2 desl. horizontal inicial
[}
% / /./ B Envoltériade ruptura para
S 150 n desl. horizontal final
o 0
'g / —— Linear (Envoltdria de ruptura
& 100 para desl. horizontal inicial)
!/. —— Lincar (Envoltaria de ruptura
50 para desl. horizontal final)
¢
¢ 100 200 300 400 500 o000

Tensao Normal {kPa)

Figura 3.49 - Envoltérias de resisténcia em termade tensdes totais alcancada para ensaio de cisalterto direto
revisto - amostra 05
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No quadro 9, a partir da interpretacédo das envaft@e resisténcia obtidas € possivel a
apresentacao dos seguintes pares reinterpretadesigi&ncia, assim como a comparagao com 0S

valores originais advindos dos ensaios de cisalhtrdreto realizados:

QUADRO 9: Parametros de resisténcia em termo d@é&sn
totais a partir da revisdo dos ensaios de cisalhtmukreto realizados

Amostra
" Profundidade: @ (°): c (kPa): Condigéo:
01 1,00 - 1,30m 27,1 26 Original
01 1,00 - 1,30m 23 45 Deslocamento inicial
01 1,00 - 1,30m 26 25 Deslocamento final
03 3,00 — 3,30m 30,2 26 Original
03 3,00 - 3,30m 30 32 Deslocamento inicial
03 3,00 — 3,30m 31 21 Deslocamento final
05 5,50 - 6,00m 31,7 81 Original
05 5,50 — 6,00m 21 119 Deslocamento inicial
05 5,50 — 6,00m 19 37 Deslocamento final

Salienta-se aqui o valor dispare encontrado paeado na amostra 05, para a condi¢céo
de deslocamento inicial, em relacdo aos demaiscmnsBal magnitude pode ser justificada pela

proeminéncia do pico de resisténcia para estasteEanpsao observada nos ensaios 01 e 03.

3.6.2.4 Ensaio triaxial CIU revisto

Como o comportamento do solo residual analisadongstrou extremamente fragil
pelos resultados obtidos nos ensaios triaxiais, tmme decréscimo de resisténcia para baixos
regimes de deformacdo, foi conduzida uma revis&opdoametros indicados pelo laboratério com
intuito de estabelecer pares de resistémcia c para condicdes de pico e residuais, como se
apresenta a seguir.

Amostra 02:
A figura 3.50 apresenta uma reinterpretacdo deactensdo x deformacdo fornecida

pelo ensaio triaxial ClU realizado para a amos&aRara a condicao de pico de resisténcia, visto o
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comportamento bem pronunciado em relacdo a tens@hante maxima, foram utilizados

respectivamente os maiores pontos de cada ensaiead®. Para a condi¢do residual, foram

utilizadas as leituras extremas de deformagao é08b).
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Figura 3.50 - Curvas de tenséo x deformacao revistgara triaxial CIU - amostra 02

A andlise das trajetorias de resisténcia nos estdd pico e residuais, como observado

na figura 3.51, possibilitou a obtencdo dos paréraete resisténcia em termos de tensdes totais.
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Figura 3.51- Envoltorias de trajetérias de tensaoleancadas para ensaio triaxial CIU revisto - amost 02
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As curvas de variacao de poropressao em func@lefdanacao axial, complementares

a figura 3.50 encontram-se disponiveis no apér@ice

Amostra 04:

A figura 3.52 apresenta uma reinterpretacdo deactensdo x deformacdo fornecida
pelo ensaio triaxial ClU realizado para a amostraRara a condicao de pico de resisténcia, visto o
comportamento bem pronunciado em relacdo a tens@bhante maxima, foram utilizados
respectivamente os maiores pontos de cada ensaliead®. Para a condicdo residual, foram

utilizadas as leituras extremas de deformacéao €208b).
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Figura 3.52 - Curvas de tensdo x deformacao revisgara triaxial CIU - amostra 04

As curvas de variacao de poropressao em func@efdanacao axial, complementares
a figura 3.52 encontram-se disponiveis no apér@ice

A andlise das trajetorias de resisténcia nos estdd pico e residuais, como observado
na figura 3.53, possibilitou a obtencéo dos paréyeete resisténcia em termos de tensoes totais.

Amostra 06:
A figura 3.54 apresenta uma reinterpretacdo deactensao x deformacédo fornecida
pelo ensaio triaxial ClU realizado para a amos@aRara a condi¢cao de pico de resisténcia, visto o

comportamento bem pronunciado em relacdo a tens@bhante maxima, foram utilizados
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respectivamente os maiores pontos de cada ensaliaad®. Para a condicdo residual, foram

utilizadas as leituras extremas de deformagao é08b).
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Figura 3.53 — Envoltdrias de trajetérias de tensdalcancadas para ensaio triaxial ClU revisto - amosa 04
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Figura 3.54 - Curvas de tenséo x deformacéo revistgara triaxial CIU - amostra 06
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As curvas de variacao de poropressao em func@lefdanacao axial, complementares
a figura 3.54 encontram-se disponiveis no apérice
A andlise das trajetorias de resisténcia nos estdd pico e residuais, como observado

na figura 3.55, possibilitou a obtencéo dos paréoaete resisténcia em termos de tensdes totais.
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Figura 3.55 — Envoltdrias de trajetorias de tensdalcancadas para ensaio triaxial CIU revisto - amosa 06

Os parametros de resisténcia obtidos com a rpmetacdo dos ensaios triaxiais CIU
realizados estao apresentados no quadro 10, agsimacomparagdo com os valores originais:
QUADRO 10: Parametros de resisténcia em termorg®és totais a partir da revisdo dos ensaios

triaxiais CIU realizados

Amostra
o Profundidade: @ (°): C (kPa): Condicéo:
02 1,00 - 1,30m 22,3 63 Original
02 1,00 — 1,30m 23,8 61,2 Pico
02 1,00 - 1,30m 21,3 21,5 Residua
04 3,00 — 3,30m 17,1 68 Original
04 3,00 - 3,30m 15,5 79,9 Pico
04 3,00 - 3,30m 15,5 29,1 Residua
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06 5,50 — 6,00m 32,2 106 Original

06 5,50 — 6,00m 40,5 93,4 Pico

06 5,50 — 6,00m 26,4 21,2 Residua

E importante ressaltar que todos os ensaios digagIU reavaliados indicaram forte
aumento de resisténcia na condicdo de pico segiedgueda abrupta em regimes de baixa
deformacgédo, com estabilizacdo em patamar residai@cterizando um comportamento fragil.

98



4. RESULTADOS E DISCUSSOES

Neste capitulo serdo apresentados os resultadeseries as retro-analises de
estabilidade de taludes realizadas a partir doanpetros obtidos nos ensaios de campo e de

laboratério disponiveis, assim como as verificag#riturais dos elementos sinistrados.

4.1 Analises de estabilidade

De posse dos parametros de resisténcia disponifogen realizadas andlises de
estabilidade de taludes com o programa computdc&lope/W do pacote GeoStudio 2007, verséo
7.10, ndo utilizado quando da realizacdo do projetdal. Nesta analise, foram inseridos os dados
geomeétricos obtidos através dos levantamentos tafiogs disponiveis para as condicdes prévias a
ocorréncia do colapso da estrutura e posteriof@€@acia da conteng¢do, com eventual determinacéo
da cunha de ruptura.

Todas as analises foram desenvolvidas no intuitareghroduzir fidedignamente as
condicbes de projeto, sendo modelado inclusiveemehto de reacéo sinistrado. Para orientacao
das andlises, foi utilizada uma secéo tipica trenss¥ ao alinhamento da cortina de retanguldes,
com eixo da ruptura passando pelo elemento “RZ3iracomo ilustrado nas figuras 3.19 e 3.22.
Esta secéo foi selecionada por apresentar maiacasgento entre os elementos de reacao da regido

2. O referido retanguldo foi assim representadprograma:

- Reforco: Pile”

- Cotas: +16,70m a +28,20m
- Espacamento: 2,05m

- Esforco cisalhante resistente: 335,3 kN

Em relacdo a representagcdo acima, € necessaentaabjue o espacamento indicado de
2,05m refere-se a influéncia de esforgcos a seresoralblos pela peca estrutural, haja visto que o
elemento possui largura de 1,10m e espacamente egtimnguloes vizinhos de 0,95m cada,
totalizando o valor especificado. Observa-se amaka o valor de esforco cisalhante considerado
refere-se a estimativa estrutural realizada arpddipresenca de armadura transversal na peca
(posicédo N9) em observancia a NBR6118 como é apeese na equacao 4.1:

Aoumi > o,ZxM (4.1)
b, xs, xsem, f

ywk
onde: Asw min= area da secao transversal minima dos estribos;
S = espacamento dos estribos;

ae = inclinacdo dos estribos;
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by, = largura da peca estrututal;
fywi = resisténcia ao escoamento do ago do estribo;

foem = resisténcia média do concreto a tracao;

fom = 03 fck?'® (4.2)

Para intervalo dos estribog)(de 100cm, e consideranfja. como 500 MPa &, como
90°, tem-se:

Aswmin > 012x 013x ka2/3
b, x100x ser90" 500

(4.3)

ASWmn 2 0012>< bw X fck2/3

Aplicando a equagdo 4.3 no elemento estruturalogsipel obterAsy min = 8,03
cmz/metro. O detalhamento do retanguldo previaeahd de ruptura 8,0mm a cada 10cm, o que
totaliza 5,03cm3 de area de aco por metro. Conta-s& de dois ramos de estribos, a area de acgo
instalada na peca na zona de ruptura foi de 10@metro, estando em alinhamento com a
normatizacao vigente.

Para estimativa do esforco cisalhante ultimo, noraitilizadas as expressdes
simplificadas abaixo (Rabettd al, 2010):

7., = \:;Wxx]j (4.4)
onde: Twd = tensao limite de cisalhamento do aco;

d = distancia da armacéo até o bordo comprimido;

Vs = esforgo cisalhante

A, = {—(de _ T°°)} x100xb, (4.5)

3915

onde: Asw= &rea da secdo transversal dos estribos;

7co = tenséo limite de cisalhamento do concreto;

7, = 009x fck*? (4.6)

Aplicando os dados da peca estrutural estudatiéidoo
A, =1006cn?/m

I, = 009x% (15)*° = 055MPa = 0055N/cn?

100



b, =11Cm

d =47cm

A resolucao da equacao 4.5 em relacdo aos dainhog, dornecer,q equivalente a 0,091
kN/cm2. Desenvolvendo a equacdo 4.6, obtém-selnferde, o valor de/s como 335,3 kN.
Ressalta-se, adicionalmente, que este valor padxsapolado para 163,56 kN por faixa de metro,
se levado em consideracao o espacamento de 2,08tadgulédo.

As pesquisas conduzidas objetivaram a obtencdatalede seguranca igual ou inferior
a 1,0; configurando que, para o cenario reproduzicimputacionalmente, haveria atuacdo de
esforgos instabilizadores em maior magnitude gder@s estabilizadores, justificando assim a
ruptura.

As analises foram dirigidas em dois critérios therdade de pesquisa da superficie
critica. O critério inicial foi denominado de “cumhivre” e ndo estabelece formato pré-determinado
da superficie de ruptura, permitindo ao prograniara pesquisa da geometria critica, ou com
menor fator de seguranca. O segundo critério, detamta “cunha especificada”, fixa a superficie
de ruptura em geometria coincidente a observadacarmopo e obtida pelos levantamentos
topograficos, obrigando o programa a realizar aedlbaseadas naquela geometria de superficie.

Foram utilizadas as metodologias tradicionais medgidas por Fellenius, Bishop,
Janbu e Morgenstern-Price, citadas no capitulaiantgdisponivel em Gerschovich (2012).

As pesquisas por superficies de ruptura e arramhgogstabilidade foram realizadas
contemplando opg¢des de convergéncia que consideegtbommenos 2000 interagBes de superficies
para cada andlise otimizada, com divisdo das duosrfem 30 fatias com espessura minima de
0,10m. Observa-se ainda que todas as analises fooaciuzidas a partir da consideracdo de
existéncia de trinca de tracdo plenamente preeacunh agua, visto as caracteristicas coesivas do
material, possibilidade de deformacdo da cortinaretanguldes e obviamente, pelo periodo
chuvoso o qual aconteceu a ruptura da contencéa.oP&élculo das forcas entre fatias, necessario
para o método rigoroso de Morgernstern-Price, mis@lerada funcdo de meia sendide como €
sugerido pelo programa utilizado.

Finalmente, salienta-se que fungfes relativaseaepca da linha freatica ndo foram
habilitadas devido a ndo verificacdo desta durantebra, seja pela afericdo dos boletins de
sondagem disponiveis ou durante as escavacoesetiogyuloes. Visto que nenhum relato de
surgéncia freética foi verificado ao longo de téeleantamento de dados considerando as elevadas

precipitacdes registradas no periodo, tal posdéuk torna-se improvavel.
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4.1.1 Parametros iniciais de projeto (baseadodig S
No quadro 11 sdo apresentados os valores de datlereseguranca obtidos para os
parametros iniciais de projeto: y =20 kN/m3;
@ = 30
c = 20 kPa;

QUADRO 11: Valores de fatores de seguranca pa@npetros de projeto

Método Critério de cunha livre | Critério de cunha especificada
Fellenius 1,306 6,265
Bishop 1,452 6,128
Janbu 1,282 -
Morgenstern-Price 1,332 -
Valor médio: 1,34 6,20

Observa-se a nao convergéncia dos valores deegaibe seguranca relativos aos
meétodos de Janbu e Morgenstern-Price para o oritiicunha especificada, indicando valores
“infinitos”, que configuram a hip6tese de que estetodos ndo apresentam superficie de ruptura

analoga a requerida.

4.1.2 Modelagem das camadas a partir da coletardastras
Para as modelagens a seguir, visto a existéncraaie de um par de parametros de
resisténcia disponiveis para cada situacao, asiggmnde camadas obedeceu ao seguinte critério de
divisdo, baseado nas médias de profundidade decértde blocos indeformados:
» Camada superior representada pelas amostras 0l-ep8&undidade de 0,00 a
2,30m em relacdo a cota de extracao (~+30,0m);
* Camada intermediaria representada pelas amostra$03- profundidade de 2,31
a 4,65m em relacdo a cota de extracao (~+30,0m);
» Camada inferior representada pelas amostras 05-e @6fundidade a partir de

4,66m em relacdo a cota de extracao (~+30,0m).
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A orientacdo na disposicdo das camadas em retax&@stante do macico foi norteada
pela geometria da encosta em relacao ao perfilttdenperismo, como pode ser verificado na figura
4.1.

PERFIL MATURAL D& ENCOSTA

B

Figura 4.1 - Disposicdo de amostras indeformadasmeodelagem de camadas

4.1.3 Parametros obtidos do ensaio de cisalhancéneto
Abaixo sdo apresentados os valores de paramedroessisténcia empregados nas retro-

analises desenvolvidas.

4.1.3.1 Parametros iniciais:

A partir da consideracdo dos parametros obtidoforeecidos pelo laboratorio
contratado para realizacdo dos ensaios, as redfisesm foram desenvolvidas utilizando os

seguintes valores:

Amostra 01; vy = 20 KN/m3;
g=271°%
c= 26 kPa;
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Amostra 03: v = 20 kKN/m3;
@ = 30,2°
c = 26 kPa;
Amostra 05: v = 20 kKN/m3;
g =31,7%
c = 81 kPa;
No quadro 12 estdo apresentados os fatores deaseguobtidos nas retro-analises

conduzidas utilizando os parametros supracitadiigjas nos ensaios de cisalhamento direto.

QUADRO 12: Valores de fatores de seguranca pagnpetros de cisalhamento direto iniciais

Método Critério de cunha livre | Critério de cunha especificadal
Fellenius 2,089 27,882
Bishop 2,240 6,322
Janbu 2,017 -
Morgenstern-Price 2,132 -
Valor médio: 2,12 17,10

4.1.3.2 Parametros revistos para condi¢éo de deskto horizontal inicial
Sao0 apresentados a seguir os parametros de memstébtidos a partir da
reinterpretacdo das curvas de tensao x deslocapsamido utilizados nas retro-analises, os valores
revistos para a condi¢cao de deslocamento horizoniczl:
Amostra 01: v = 20 KN/m3;
@ = 23%,
c = 45 kPa;
Amostra 03: vy = 20 KN/m3;
g = 30°,
c =32 kPa;
Amostra 05: vy = 20 KN/m3;
@ =21,
c =119 kPa;
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No quadro 13 sdo apresentados os fatores de meguodbtidos nas retro-analises
conduzidas utilizando os parametros supracitadosjas nos ensaios de cisalhamento direto na
condi¢ao de deslocamento horizontal inicial da araos

QUADRO 13: Valores de fatores de seguranca pagnpetros de cisalhamento direto revistos na

condi¢ao de deformacéo horizontal inicial

Método Critério de cunha livre | Critério de cunha especificadal
Fellenius 1,851 11,98
Bishop 1,961 9,908
Janbu 1,765 -
Morgenstern-Price 1,871 -
Valor médio: 1,86 10,9

4.1.3.3 Parametros revistos para a condicdo deadesento horizontal final

Sao0 apresentados a seguir os parametros de memstébtidos a partir da
reinterpretacdo das curvas de tensdo x deslocamesnido utilizados para as retro-analises, 0s

valores revistos para a condicdo de deslocamemizohtal final

Amostra 01: v = 20 kKN/m3;
g = 26°,
c = 25 kPa;
Amostra 03: v = 20 kKN/m3;
@ = 319,
c =21 kPa;
Amostra 05: v = 20 kN/ms3;
2 =19°
c = 37 kPa;

No quadro 14 sdo apresentados os fatores de seguodbtidos nas retro-analises
conduzidas utilizando parametros supracitados,dobtinos ensaios de cisalhamento direto na
condi¢céo de deslocamento horizontal final da araostr
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QUADRO 14: Valores de fatores de seguranca pagnpetros de cisalhamento direto revistos na

condicao de deformacéo horizontal final

Método Critério de cunha livre | Critério de cunha especificada
Fellenius 1,032 6,451
Bishop 1,156 6,253
Janbu 0,958 -
Morgenstern-Price 1,014 -
Valor médio: 1,04 6,352

Como apresentado no quadro acima, observa-secaldanvalor de fator de seguranca
gue remete a ocorréncia de ruptura do sistema mterggbes (0,958 para o Método de Jambu). A

avaliacao da analise atraves destes parametrodiseufida posteriormente.

4.1.4 Parametros obtidos nos ensaios triaxiais CIU
Sao apresentados a seguir os valores de parardetresisténcia empregados nas retro-

andalises realizadas.

4.1.4.1 Parametros iniciais:

A partir da consideracdo dos parametros obtidoforeecidos pelo laboratorio
contratado para realizacdo dos ensaios, as redfis@esm foram desenvolvidas utilizando os

seguintes valores:

Amostra 02: v = 20 kKN/m3;
g =22,3°%
c = 63 kPa;
Amostra 04: v = 20 kKN/m3;
g =17,1°
c = 68 kPa;
Amostra 06: vy = 20 kN/m3;
@ = 32,29
c = 106 kPa;
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No quadro 15 sdo apresentados os fatores de meguodbtidos nas retro-analises

conduzidas utilizando os parametros supracitadugjas nos ensaios triaxial CIU.

QUADRO 15: Valores de fatores de seguranca pa@npetros do ensaio triaxial CIU originais

Método Critério de cunha livre | Critério de cunha especificada
Fellenius 2,269 15,837
Bishop 2,469 12,462
Janbu 2,206 -
Morgenstern-Price 2,315 -
Valor médio: 2,315 14,14

4.1.4.2 Parametros revistos de pico
Sao apresentados a seguir os parametros de memstébtidos a partir da
reinterpretacdo das curvas de tensdo x deformae@ido utilizados nas retro-analises, os valores

revistos para a condicao de pico de resisténcia:

Amostra 02: v = 20 kKN/m3;
g = 23,8%
c=61,2 kPa;

Amostra 04: v = 20 kKN/m3;
g = 15,59
c=79,9 kPa;

Amostra 06: vy = 20 KN/m3;
@ = 40,5°%

c = 93,4 kPa;

No quadro 16 sdo apresentados os fatores de seguodbtidos nas retro-analises
conduzidas utilizando os parametros supracitaddgjas nos ensaios triaxiais CIU na condicao de

pico de resisténcia.
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QUADRO 16: Valores de fatores de seguranca paénpetros de ensaios triaxiais CIU revistos na

condicéo de pico

Método Critério de cunha livre | Critério de cunha especificada
Fellenius 2,619 16,22
Bishop 2,827 12,27
Janbu 2,499 -
Morgenstern-
_ 2,629 -
Price
Valor médio: 2,64 14,25

4.1.4.3 Parametros revistos residuais
Sao apresentados a seguir os parametros de memstébtidos a partir da
reinterpretacdo das curvas de tensao x deslocapsamido utilizados nas retro-analises, os valores

revistos para a condicao de resisténcia residual:

Amostra 02: v = 20 kN/m3;
g = 21,3°
c=21,5kPa;

Amostra 04: v = 20 kKN/m3;
@ = 15,5°,
c= 29,1 kPa;

Amostra 06: v = 20 kKN/m3;
@ = 26,4%
c=21,2 kPa;

No quadro 17 sdo apresentados os fatores de seguoatidos para as retro-anélises
conduzidas utilizando os parametros supracitadosgdas nos ensaios triaxiais na condicdo de

resisténcia residual.
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QUADRO 17: Valores de fatores de seguranca pa@npetros de ensaios triaxiais CIU revistos na

condigé&o residual

Fellenius 1,169 6,264
Bishop 1,292 5,362
Janbu 1,140 -

Morgenstern-Price 1,188 -

Para balizamento dos valores médios de fatoresegeranca obtidos na retro-analise,
sao fornecidos na tabela 7 os critérios de fatdeeseguranca sugeridos pela normatizacéo vigente
NBR 11682/2009 (ABNT) para obras de estabilidad&atlales.

TABELA 7 — Valores de fatores de seguran¢a minimo
(adaptado da NBR 11682/2009)

Alto Médio Baixo

Alto 1,5 15 1,4
Médio 1,5 1,4 1,3
Baixo 14 1,3 1,2

Nas simulagbes computacionais realizadas foranongraclos fatores de seguranca
variando de 0,958 a 2,827 para o critério de cuhh®” e de 27,882 a 5,362 para o critério de
cunha “especificada”, que é por onde houve a raptucial do talude e da estrutura de contencao.

Apesar da indicacéo de ruptura traduzida pelo fdécseguranca 0,958 encontrado para
0 primeiro critério, observa-se que, das andlisazadas, somente o método de Janbu indicou tal

valor para as pesquisas realizadas, utilizandargras revistos da condic¢ao residual advindos dos
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ensaios de cisalhamento direto. O métodos de helenMorgenstern-Price apresentaram valores
1,032 e 1,014; respectivamente; indicando eminéd@aruptura também para 0os mesmos
parametros. E importante frisar que as superfotéasiptura obtidas para o critério de cunha “livre”

apresentaram geometria de superficie de rupturameaimente extensas e profundas, se iniciando
na “crista” da encosta modelada, em cota de eleva¢f0,00m, ou seja muito diferente da cunha
de ruptura observada nos levantamentos de campo.

E ressaltado ainda que os parametros obtidos camtegretacio do ensaio de
cisalhamento direto foram obtidos “forcando” a stipe de ruptura a coincidir com o plano de
xistosidade do material, como foi relatado nostéelads do laboratorio. Tal procedimento esta em
desacordo com o registro fotografico ilustrado igarf 3.41, que apresenta exumacao do perfil
resistente e posicionamento contrario a superéiei@scorregamento modelada, reforcando que a
utilizacdo desse conjunto de parametros pode iestareta.

A magnitude dos valores de fatores de segurangagoeritério de cunha especificada,
gue foi observada em campo, sugere que a ocorrdaci®lapso através desta superficie com os
mecanismos geradores de instabilidade consideldasparametros de resisténcia empregados é
muito improvavel. As geometrias das superficiesgpeadas e resultados das andlises estédo

disponibilizados no anexo D.

4.1.5 Analise hipotética da ruptura

A partir da verificacdo de impossibilidade de wiptda contencéo atravées da superficie
de deslizamento obtida com o levantamento plamiéttico realizado na época, justificada pelos
valores de fatores de seguranca encontrados pargpesguisas contemplando a “cunha
especificada”, foi conduzida uma reavaliacdo dangdoa da ruptura, permitindo que novas
geometrias da superficie de ruptura fossem pestpss®esta forma, procedeu-se a permitir rotinas
computacionais que testassem zonas de analisem@®xao local indicado pelo levantamento
topografico. Tal artificio busca exaurir a possilzile de que o cadastramento da superficie de
ruptura possa ter apresentado anomalia por contaadelevantamento ou até mesmo alteracéo
desta geometria por parte de novos escorregamaat@ncosta ou acumulo de material trazido
pelas chuvas etc., visto que fortes precipitac@esreram na ocasido do colapso. A flexibilizag&o
da geometria da ruptura foi conduzida permitinde qusuperficie de deslizamento pudesse se
iniciar no intervalo entre o trecho imediatamentaantante da contencao e a regido de lancamento
da canaleta de drenagem da crista, além de corgempbossibilidade de abertura de trinca de

trac@o devido as caracteristicas da contencaaeatkrial local.
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Visando contemplar ainda em consequéncia ao peri@do chuvoso, atuacao de fluxo
de agua existente e ndo observado, foram insanasetro-analises, a razdo de poro-pressaas
seguintes disposi¢cdes de camadas, conforme figlra 4

- Camada superficial de solo : r,=0,20;
- Camada intermediaria de solor, = 0,10;
- Camada final de solo: r, = 0,05;

Adicionalmente, visto a existéncia de obstrucdcaialeta de drenagem existente, a
montante da regido “2”, onde o colapso fora vedir, estabeleceu-se a hipotese de que o volume
transbordado poderia ter sido conduzido até o ttpa@ontencdo. A sobrecarga provocada pelo
acumulo de agua atras da cortina, possibilitada @eilsténcia de muro divisorio naquela posicgéo,
se mostraria como fator adicional a instabilidade ebtrutura. Foi considerado um volume
represado equivalente a 1,00m de agua, equivaesuibrecarga de 10 kN/m2 a montante da divisa.
Sobre este valor hipotético de sobrecarga, valeentan que se tivesse ocorrido fluxo de material
proveniente de corrida de detritos talus um carregamento de maior magnitude poderia ser
justificado.

Finalmente, foi acrescentada ainda a resultatiteada referente ao peso préprio deste
muro, no valor de 5,6 kN/m, a partir da considerad@ que esta estrutura era realizada em
alvenaria de blocos de concreto, possuindo alioraxanada de 2,00m e com espessura da parede
de 0,20m.

Para esta andlise hipotética, considerou-se qupatznares de resisténcia de pico
foram vencidos e o material foi governado por p&tans residuais, visto a plastificagcdo do macico
comprovada pelo colapso. Desta forma, foram condszinovas andlises empregando-se
parametros residuais obtidos nos ensaios triaXidlis que se mostraram mais confiaveis em
relacdo aos parametros residuais obtidos dos emdaicisalhamento direto, como ja comentado.

No quadro 18 sdo apresentados os fatores de seguadtidos para retro-analises
realizadas a partir dos parametros obtidos nosiensaaxiais CIU, revistos para a condicéo
residual em cenario hipotético de colapso.
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QUADRO 18: Valores de fatores de seguranca coreidercenario hipotético

Método Cunha modificada
Fellenius 1,294
Bishop 1,239
Janbu 1,060
Morgenstern-Price 1,245
Valor médio: 1,210

Os valores encontrados, ainda que nao configuradsemalmente a ruptura, se
mostraram muito inferiores aos inicialmente enaaids para a cunha pesquisada, sugerindo que as
hipéteses de sobrecarga devido ao acumulo pluwatie® detritos, a montante da estrutura, a
possibilidade de fluxo paralelo a superficie e wanmmonfiguracdo de superficie de ruptura (proxima
a geometria inicial) empregada mostram-se pertaserts superficies de deslizamento encontradas

séo ilustradas nas figuras 4.2 a 4.5 com os ragpedatores de seguranca verificados
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Figura 4.2 - Representacéo gréafica da cunha de rupta hipotética alcancada para o0 método de Fellenius
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Figura 4.3 - Representacédo grafica da cunha de rupta hipotética alcancada para o método de Bishop
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Figura 4.4 - Representacéo gréafica da cunha de rupta hipotética alcancada para o método de Janbu
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Figura 4.5 - Representacéo grafica da cunha de rupta hipotética alcancada para o método de Morgenste-Price
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Foram realizadas, ainda, analises utilizando graroa computacional XStabl, versao
5.2, desenvolvido pela “Interactive Software Designue apesar das limitacdes graficas (interface
em MS-DOS) e de processamento (numero limitado mdises de superficies de ruptura,
impossibilidade de modelagem de contencdes etd9 daa data de lancamento, 1996, oferece
condi¢cbes de efetuar analises pelos métodos de®Bistie Janbu, com a adicdo da indicacéo do
empuxo gerado pela cunha de ruptura potencial naéecia da ruptura (FS=1), o que o torna
interessante ao estudo. Foi utilizada a sobrecargeontante de 10 kN/m2, como praticada nas
analises imediatamente anteriores. As demais cenagides ndo foram inseridas devido a limitacao
de processamento computacional do programa.

As andlises de estabilidade pelos método de JaudleuBishop, apresentaram fatores de
seguranca equivalentes a 0,699 e a 0,577, respeeite. Porém, dadas as limitacdes do
programa, nao foi possivel a insercdo de modeladgerrortina de retangulées, fazendo com que
estes resultados sejam apenas ilustrativos a angdisn a contemplacdo de nenhum reforgo
estrutural. E interessante observar que, mesmo asgy@ometria especificada da superficie de
ruptura, as superficies obtidas com o progama XStabassemelha muito aguela obtida nos

levantamentos, como pode ser observado nas figlgas4.7.

100 _ 10 most critical surfaces, MINIMUM JANBU FOS = .699
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Figura 4.6 - Representacao grafica da cunha de rupta hipotética alcancada para o método de Janbu agptir
do XStabl
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125 _ 10 most critical surfaces, MINIMUM BISHOP FOS = .577

100

~N
(6}
|

Y—AXIS (meters)
g
|

25

T T T T T T T T T T T T T T 1
0 25 50 75 100 125 150 175 200
X—=AXIS (meters)

Figura 4.7 - Representacao grafica da cunha de rupta hipotética alcancada para o método de Bishopgartir
do XStabl

A partir da apresentacédo das figuras 4.8 e 4.68e48e observar que os valores de
empuxos maximos obtidos para os métodos de Jamishep, totalizam 133 kN/m e 217 kN/m,

respectivamente.

125 Maximum Reinf. Force (JANBU, FOS = 1.00) = 133. kN
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Figura 4.8 - Representacao grafica da cunha de rupta hipotética e seu empuxo maximo por Janbu atraxgdo
XStabl
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125 Maximum Reinf. Force (BISHOP, FOS = 1.00) = 217. kN
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Figura 4.9 - Representacédo grafica da cunha de rupta hipotética e seu empuxo maximo por Bishop atras do
XStabl

Salienta-se que o valor de empuxo encontrado @arg&todo de Bishop (217 kN/m)
suplanta o esfor¢o cisalhante limite da secdo denagczona de ruptura de 163,56 kKN/m, o que
colabora com a possibilidade de que esforcos adigpoderiam ser agentes instabilizadores ao
perfil de estudo.

Na figura 4.10, estd mostrada a comparacao esgea@netrias de superficie de ruptura
encontradas a partir dos métodos acima mencionados.
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Figura 4.10 - Comparacgéao entre as superficies deptura obtidas
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4.2 Retro-andlise estrutural

O estudo do comportamento de sistemas de conter@gdoomento da ruptura deve
contemplar ndo somente a avaliagdo dos aspectasiorhdos a encosta estabilizada como
discutido anteriormente, mas também considerar memionamento estrutural das pecas,
considerando a verificacdo dos esforcos maximoansta nos elementos para a situacdo de
colapso. Neste contexto, foi desenvolvido estudpadir da informacdo obtida por relatérios
técnicos e periciais da se¢ao na zona de ruptarque houve escoamento da armagéo representada
pelas posicbes N1 (5 barras de aco @16,0mm) e Nfarfas de aco ©16,0mm), ndo havendo
indicios de danos nas demais posi¢coes N3, N4 eNd5figura 4.11 e 4.12, sdo detalhadas as
posicbes de dimensionamento das armacdes com enfoguzona de ruptura e nas barras
longitudinais rompidas por escoamento (posicoeseNll2 em vermelho) e nas demais, néo
solicitadas (posicoes N3, N4 e N5 em azul).

E interessante ressaltar que o plano de ruptuificado em campo néo solicitou as
posicbes N4 e N5 apresentadas, por se manifestaptna qual ndo haveria instalacdo destas. A
posicdo N3, por sua vez, apresentou “escorregafndatsecdo de concreto em relacdo a zona de
ruptura, motivado, talvez, pelo comprimento de amgem insatisfatorio (50@). Utilizando como
referéncia os valores apresentados por Sussek#8B)1o comprimento minimo de ancoragem
deveria ser de 165cm para barras tracionadas deng2in zona de ma aderéncia e para fck=15
MPa. Entende-se, por extrapolacdo, que a cota dioreada para instalacdo de barras de aco para
absorcdo do momento maximo estaria em menor priofade em relagdo a zona de ruptura, esta

motivada pelos aspectos citados anteriormente.

N1 e N2 (7¢16mm) N3, N4 e N5 (7820mm)

NE (588mm)

Figura 4.11 - Secéo dos retangules pertencentegegido "2" com enfoque na zona de ruptura
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Figura 4.12 - Disposicdo das posi¢des da armacacrretanguldes com enfoque na zona de ruptura

Desta forma, foram realizadas retro-analises disaastimar os esforcos fletores
maximos atuantes no momento do colapso, a partiodsideracdo de absorcdo de tracdo somente
pelas barras representadas pelas posi¢cdes N1 edN@eguintes condi¢cbes de analise:

- Resisténcia caracteristica do concrétk) & 1,5 kN/cm?;

- Resisténcia caracteristica ao escoamento dfydge 50 kN/cmz;

- Largura da secad) = 110cm,;

- Distancia da armacao até o bordo comprimije=(45,4cm;

- Area de aco solicitad&$) = 14,07 cm2.

122



Salienta-se que, por se tratar da estimativa denentos na ruptura, os valores
praticados ndo foram ponderados a partir de fatbeeseguranca de célculo, sendo utilizadas as
resisténcias caracteristicas dos materiais.

Para tal, foram utilizadas as seguintes hipotdsescas dispostas na NBR 6118
(ABNT) e Rabelcet al. (2010):

* O concreto nao trabalha a tragao;

* As secOes transversais conservam-se planas atptaaryas deformacdes sao

proporcionais a linha neutra);

» A distribuicdo das tensdes no concreto se faz aondiagrama parabola retangulo,
podendo ser substituido por um diagrama retangidar altura igual a 0,8 da
distancia a linha neutra, visto que as diferen@sedultados obtidos com esses
dois diagramas sdo pequenas e aceitaveis, semsitecks de coeficiente de
correcdo adicional;

* A tensdo maxima nas fibras mais comprimidas é iddyzara 0,85 da resisténcia
de célculo do concretdcfl);

* O encurtamento méximo do concreto a esforcos depessdo € de 3,5%.. O
alongamento maximo do aco a esforcos de traca&e 10

* O estado limite ultimo é caracterizado quando &idiscdo das deformacdes na

secao transversal pertencer a um dos dominiosdizdina figura 4.13:

Alongamento Encurtamento

Figura 4.13 - Dominios de deformacao de sec¢des dmcreto em estado limite Ultimo (adaptado de NBR
6118/2007)
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As rupturas de secfes de concreto podem ser rdatiaor alongamento excessivo da

armacao £yu=10%c), sendo representadas pelos seguintes dondei@gptura convencional por

deformacéo plastica excessiva:
* reta “a” tragcdo uniforme;
e dominio “1”: tracdo ndo uniforme, sem compressao;
* dominio “2": flexdo simples ou composta sem ruptaraompressado do concreto
(££<3,5% e com o0 maximo alongamento permitido).
As rupturas podem se dar ainda, por encurtameat@eta, alcancando limite do
concreto de 3,5%o, descrito pelos seguintes domdeaseformacao:

e dominio “3”: flexdo simples (secdo sub-armada) @angosta com ruptura a

compressao do concreto e com escoamento do%z@'{i);

dominio “4”: flexdo simples (secdo super-armada)composta com ruptura a

compressao do concreto e aco tracionado sem esoafe< eyd);

dominio “4a”: flexdo composta com armaduras comiolasy

dominio “5” compressdo ndo uniforme, sem tracao;

* reta b: compresséao uniforme.

Das hipodteses elencadas acima, as que melhorésgiaad aos registros periciais na
zona de ruptura dos elementos de contencdo, sé@® agpturas convencionais apresentadas pelos
dominios “2” e “3".

A figura 4.14 apresenta diagrama de deformacOesfacos atuantes em uma segao

tipica de concreto armado.

Figura 4.14 - Diagrama de deformacdes e esforcogiéatado de RABELO et al., 2010)
Analisando o diagrama da figura 4.14 € possivatancéo das seguintes equacoes de

equilibrio:
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™M =0 - M, = Reex(d —%)+Rsc><(d—d’) (4.7)

ZH =0 - Rst= Rcc+ Rsc (4.8)

onde: Mg = momento atuante;
Rcc= resultante de compressao no concreto;
Rsc= resultante de compresséo na armadura,
Rst= resultante de trac&o no aco;
d’ = distancia do bordo comprimido ao eixo da armadomprimida;

Descrevendo as reagfes a partir da figura 4.lehebke:

Rcc= (085xfcd) xb, xy (4.9
Rsc= Asxosd (4.10)
Rst= Asx fyd (4.11)

Respeitando as consideracdes de que os fatoresgdeanca ndo seriam ponderados e
reafirmado a hipotese de que as deformacdes daep@gagovernadas pelos dominios “2” ou “3”,

as reacOes assumem as seguintes formas:

Rcc= fckxb, xy (4.12)
Rsc= Asx fyk (4.13)
Rst= Asx fyk (4.14)

Como a linha neutrx) apresenta relacéo direta entre os esfor¢cos dpresséio em um
bordo da peg¢a com os esforcos de tragdo solicitadobordo contrario, € possivel escrever a
seguinte expressao:

Asx fyk

= (4.15)
08xb, x fck

1407cm2 x 50kN / m2
X= = 533%m
08x%x110cmx 1,5kN / m2

A partir da consideracdo dg/u=10%. e &£<3,5% para a secdo tipica de ruptura, a
posicdo da linha neutra para os dominios “2” e(333) esta limitada ao seguinte valor:

X53 < d- X53
& &yu

(4.16)

X33 < d- X33
0,0035 0,0010

X53 < d- Xo3
0,0035 0,0010
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X,, < 0259xd
X,3 < 0259x 454cm
X3 <1176cm

Como o valor encontrado da posicao da linha neaguavale a 5,33cm, € reafirmada a
consideracdo de que o problema de deformacdo €noplado pelos dominios “2” e “3”. A

definicho do dominio é possibilitada pela insergde novos dados na equacdo 4.16:

X - -
X  d-x  53%m_454-53%M 000133
& &gu & 0,0010

A partir da verificacdo do diagrama de deformaeéoontrado na figura 4.15, com
destaque asc<3,5%0, 0 dominio de deformacédo é obtido, sendoipelsafirmar, pelo método
descrito acima, que o elemento de reacao foi roonpid deformacéo plastica excessiva do ago, em

concordancia com os registros periciais.

- - s el
NT e N2 (79¢16mm)

Eyd=1(
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LINHA NEUTRA
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C\] ECcuU pndnd Y
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Figura 4.15 - Diagrama de deformacé&o encontrado
Os valores de reacOes atuantes séo indicadosiia: seg
Rcc=15kN/m?x110cmx 08% 533cm = 70356kN
Rsc= 251cm2x50kN / crm? = 1255kN
Rst= 1407cmx 50kN / crm? = 703,6kN
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A figura 4.16 apresenta esquema de esfor¢cos atiaatzona de ruptura.

N1 e N2 (7¢18mm)
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Figura 4.16 - Esquema de esfor¢os na zona de ruptur

O momento fletor dltimoM,) pode ser entéo calculado:
M, = 70356kN x (454 -[04x 53%m]) +1255kN x (454 - 4,2) = 356122KNxm

Considerando que os elementos de reacéo (retasgRif3 a R25) assumiam na regiao

“2”, um valor de influéncia de 2,05m, € calculado wvalor de esforco fletor ultimo de&r37kN x m

por metro, no sistema de contencdes no ato dareuplal valor sera utilizado, no préximo item
qgquando da modelagem numérica do sistema de cometgnp@ra comparacdo aos valores de
momentos fletores atuantes considerando a an&@itendao-deformacao.

4.3 Anélise numérica

A partir da década de 1990, com advento tecnaddgec popularizacdo dos
computadores, as analises de estabilidade e ddgemoto de estruturas de contencéo deixaram
de ser relegadas a dimensionamentos realizadogsesezhente pelo Método de Equilibrio Limite
(MEL), podendo se lancar médo de métodos de calaulais elaborados, como por exemplo, o
Método dos Elementos Finitos (MEF). Assim, com oiaglos métodos numericos, implementados
em sistemas computacionais, o projeto de estrutigaontencdo passou a ter o complemento de
analises mais elaboradas e que contemplam as el@adsa, 0 comportamento mecéanico do solo e
da estrutura, a interacdo solo-estrutura e o psocésnsdo deformacdo (Mendes, 2010). As
potencialidades mais empregadas neste trabalhdersptam as Gltimas duas andlises citadas,
visando a modelagem do elemento de contencdo eoseportamento durante o carregamento da

cortina.
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Apesar das vantagens elucidadas acima, o métodta & pouco difundido para
dimensionamento de pecas de contencao e fundaigdesz por necessitar de conhecimentos
computacionais especificos sobre a sistematizag® rdodelagens, e, principalmente pela
obrigatoriedade de se prover, entre outros, parameate comportamento tensdo-deformacéo-
resisténcia que possam reproduzir fidedignamenpeagliaridades de cada macico estudado. Isto
se deve, talvez, pela insisténcia em se realizatugvamente, sondagens a percussao (SPT) em
detrimento a contemplacdo de outros ensaios de cangis elaborados, que possam fornecer
correlagdes mais confiaveis além, é claro, da ptrackcdo em se realizar ensaios de laboratorios
especiais para realizacao de obras geotécnicasdaghitude.

Para realizacdo das andlises foi utilizado o narmg computacional
Sigma/W do pacote GeoStudio 2007, versao 7.10,dmgmonivel quando do dimensionamento
original da contencéo, que utiliza o MEF como métodimérico, realizando analises planas e
axissimétricas de tensdo-deformacdo em estrutugasotb, sendo possivel também, modelar
elementos estruturais. A discretizagdo numéricané® em estudo foi realizada por elementos

infinitesimais isoparamétricos triangulares e qaadulares, como ilustrado na figura 4.17.
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Figura 4.17 - Modelagem numérica do perfil de integsse
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4.3.1 Modelo de comportamento do maci¢co adotado

Para realizagdo das andlises de tenséo e defarnfacdm realizadas estimativas de
parametros de elasticidade, a partir dos ensdeddis CIU disponiveis, sendo utilizado modelo
constitutivo linear-elastico para caracterizar smportamento dos materiais. Ressalta-se que este
modelo ndo estd completamente alinhado com o cdampento do macico analisado,
principalmente pelo claro indicio de plastificagd® encosta, que a ruptura ocorrida configurou.
Desta forma, o modelo que melhor talvez se ades@aasituacdo proporcionada pelo colapso seria
algum modelo elasto-plastico, de dificil reprodugdela impossibilidade de se obter mais
parametros para realizacdo desta analise, vistaliaponibilidade de ensaios de carregamentos
drenados. No entanto, tendo em vista a definicadindibe estrutural do elemento de reacéo,
conforme verificado na secg&o anterior, deseja-t@belecer relagdo entre os valores a serem
alcancados com a analise numérica e 0s carregasnam®mos suportados pelo sistema de

contencao, podendo ser extrapolado desta formanpartamento da estrutura sinistrada.

4.3.2 Estimativa de parametros

A andlise de problemas de tensédo-deformacao & gartnodelo linear-elastico requer
basicamente a insercdo de parametros de defordwd®licomo modulo de elasticidade), (
coeficiente de Poissom)( além do peso especifico do matenain@ condicdo da analise.

O mobdulo de elasticidade foi obtido através dalismélos ensaios triaxiais CIU
revistos, sendo realizadas estimativas atravésaloses médios iniciais tangentes de cada amostra.
Vale ressaltar que as amostras de referéncia fptamamente saturadas para a realizacdo dos
ensaios e 0s modulos derivados destes, apresentandloém esta consideracdo bastante
conservadora, haja visto que o maci¢co nao aprasemonenhuma das campanhas de prospeccao,

afloramento freatico ou indicacéo de saturacad-téstial.

Amostra 02 (profundidade de 1,00 a 1,30m):

A figura 4.18 apresenta o trecho inicial de caregnto do ensaio triaxial CIU para

amostra 02.
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Figura 4.18 - Grafico de carregamento de ensaio axkial CIU realizado para amostra 02

No quadro 19 sao apresentados os valores de mddwdtasticidade considerados para
modelagem da camada superficial de solo.
QUADRO 19: Valores de médulos de elasticidade asciangentes realizados para o ensaio

triaxial CIU na amostra 02

Médulo de elasticidade (kPa)
oC=50 kPa 16555
cC=100 kPa 20950
0C=150 kPa 20563
cC=200 kPa 19031

E médio 19275

Amostra 04 (profundidade de 3,00 a 3,30m):

A figura 4.19 apresenta o trecho inicial de caregnto do ensaio triaxial CIU para
amostra 04, de onde foi estimado o mddulo de eldatle inicial tangente para a camada

intermediaria.
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Figura 4.19 - Gréfico de carregamento de ensaio axkial CIU realizado para amostra 04

No quadro 20 sdo apresentados os valores de mddwdtasticidade considerados para

modelagem da camada intermediaria de solo.

QUADRO 20: Valores de médulos de elasticidade asciangentes realizados para o ensaio

triaxial CIU na amostra 04

Modulo de elasticidade (kPa)
oC=50 kPa 17527
0C=100 kPa 18943
oC=150 kPa 21776
0C=200 kPa 27559

E médio 21451

Amostra 06 (profundidade de 5,50 a 6,00m):
A figura 4.20 apresenta o trecho inicial de caregnto do ensaio triaxial CIU para
amostra 06, de onde foi estimado o modulo de eldatle inicial tangente para a camada

intermediaria.
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Figura 4.20 - Gréfico de carregamento de ensaio #akial CIU realizado para amostra 06

No quadro 21 sdo apresentados os valores de mddwdtasticidade considerados para
modelagem da camada intermediaria de solo.
QUADRO 21 Valores de modulos de elasticidade irsdi@ngentes realizados para o ensaio triaxial

CIU na amostra 06

Médulo de elasticidade (kPa)
oC=50 kPa 25492
cC=100 kPa 22939
cC=150 kPa 38247
cC=200 kPa 48554

E médio 33808

O quadro 22 apresenta os modulos de elasticidedais tangentes utilizados na retro-
analise de comportamento.
QUADRO 22: Md4dulos de elasticidade utilizados nadliaes

Amostra Maodulo de elasticidade inicial médio
02 19275 kPa
04 21451 kPa
06 33808 kPa
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Os valores obtidos dos modulos de elasticidad®aisi apresentam valores adequados

as referéncias tipicas sugeridos pela bibliografimo apresentado por Bowles (1996) e citado em
Silva (2006), conforme tabela 8.

TABELA 8 — Valores tipicos de Modulo de Elasticiéa@&ILVA, 2006)

Tipo de solo Maodulo de Elasticidade
Argila muito mole 2-15MPa
Argila mole 5-25 MPa
Argila média 15 - 50 MPa
Argila dura 50 — 100 MPa
Argila arenosa 25— 250 MPa
Areia siltosa 5-20 MPa
Areia fofa 10 - 25 MPa
Areia compacta 50 — 81 MPa
Areia fofa e pedregulhos 50 — 150 MPa
Areia compacta e pedregulhos 100 — 200 MPa
Silte 2 —-20 MPa

Finalmente, para obtencédo dos valores referenteeficiente de Poissow)( visto
gue o0 ensaios ndo drenados disponiveis ndo oferguessibilidade de obtencdo devido a
inexisténcia de variacdo de volume durante o camegto, foram realizadas diversas analises

variando seu valor, a partir das referéncias obteha Silva (2006), sendo apresentadas na tabela 9.

TABELA 9 — Valores tipicos de coeficiente de Pois$8ILVA, 2006)

Tipo de solo N
Argila saturada 0,40 - 0,50
Argila parcialmente saturada 0,10-10,30
Argila arenosa 0,20 -10,30
Silte 0,30-0,45
Areia comum 0,30-10,40

Dilascio (2004) em seu trabalho sobre comportamenotnérico de maci¢cos rochosos
de filito indicou como 0,25 o valor de coeficienle Poisson a partir de suas analises. Craig (2004)

sugere utilizacdo de valores variando entre 0,2®@ para argilas muito sobre-adensadas. Partindo
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do limite dev=0,25 e variando os valores até0,45, com incrementos de 0,05; foram realizadas

andlises para avaliacdo do comportamento do sislernantencdes estudado.

4.3.3 Modelagem da estrutura de contencdes
Assim como realizado para a analise computacignoal objetiva a verificacdo dos

condicionantes de estabilidade da encosta, foraandelvidas analises no intuito de reproduzir as
condi¢cbes de projeto, sendo modelado inclusivemehto de reacéo (retangulédo) sinistrado. Para
as analises, foi novamente utilizada sec¢do tipreastersal ao alinhamento da cortina de
retanguldes, com eixo da ruptura passando peloealemiR23”, assim como ilustrado nas figuras
3.18 e 3.20. Esta secéao foi selecionada por apegseraior espacamento entre os elementos de
reacao da regiao 2. O referido retanguldo foi mamtteho programa como elemento de viga com as

seguintes caracteristicas:

- Elemento de analise: Structural beam”

- Cotas: +16,70m a +28,20m
- Espacamento: 2,05m

- Modulo de elasticidade: 21.700.000 kPa

- Area da secéo transversal: 0,2619 m?/ m

- Momento de inércia: 0,011458 fm

Em relacdo a representacao acima, € necessaeistaabjue o espacamento indicado de
2,05m refere-se a influéncia de esforcos a seresorablos pela peca estrutural, haja visto que o
elemento possui largura de 1,10m e espacamente egtinguloes vizinhos de 0,95m cada,
totalizando o valor sugerido.

Tendo em vista 0 objetivo de determinar o estaditd ultimo, foi utilizado Modulo de
Elasticidade Tangente Inicial do concrefg)(para a modelagem da peca, conforme equagéo 4.17,

recomendada pela NBR6118/2007 (ABNT) para anatisesomportamento global da estrutura:

E, =5600x ./ fck (4.17)

4.3.4 Resultado das andlises de tensao x deformacao

Apo6s processamento dos diversos cenarios desaditom, foram obtidos os seguintes
resultados de andlise, que comparados entre siitpernma avaliacdo da sensibilidade do
comportamento da estrutura de contencdes repradeid relacdo a variacdo do coeficiente de
Poisson:
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4.3.4.1 Deslocamento horizontal:

Sao apresentados os resultados de deslocameitoritar da cortina de retanguldes,
podendo ser observada tendéncia a menor deslocampera valores menores de coeficiente de
Poisson. Ainda assim, estima-se um deslocamentimpdede pelo menos 4cm em relacdo a posicao
originalmente projetada (representada pelo eixatasissas com valor igual a 0).

A figura 4.21 apresenta o deslocamento comparadce eas analises numéricas

realizadas para os diversos coeficientes de Poisson

29
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\ 27
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X X ] 4 e

X \ i s o
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v lg —=v 040
_?3 X : ‘ 18 v 045
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Deslocamentos (m)

Figura 4.21 - Grafico de deslocamentos horizontas partir de analise numérica

Os graficos de comportamento produzidos pelasis@sahumeéricas apresentam o0s
resultados de cada um dos 13 nés modelados e tisp@s longo do elemento de reacdo com
relacdo a cotas de projeto, sendo +28,20m a cottopmte do retanguldo, +21,70m a cota de
implantagéo da obra e +16,70m a cota de fundotdagslo.

Para favorecimento da ilustracdo e melhor intéagée® dos vetores de deformacéao, foi
empregada escala de magnitude 5, ou seja, a malhdefdrmacédo apresenta 5 vezes mais
deslocamentos que a escala natural.

As figuras 4.22 a 4.26 ilustram a representacafiogr da malha de deformacédo do

perfil de estudo sob a analise numérica executada.
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Figura 4.22 - Malha de deformagé&o do perfil de estlo para coeficiente de Poisson equivalente a 0,25

Em destaque nas figuras que contemplam as mathdsfdrmacéo do perfil de estudo,
encontra-se o deslocamento dos nds que represargatrutura de contencao.

E importante frisar que o deslocamento dos ndsreefes a regido modelada
representada pelo retanguldo apresenta os mesinossvdos apresentados pelo grafico contido na
figura 4.21, ou seja, as deformacgbes obtidas pamadelo comv =0,25; que simularia 0 macico
mais préximo da condicdo rochosa; apresenta medestscamentos dos nds da cortina em relacao
a encosta. Salienta-se ainda que, mesmo consider@smdnenores valores de deslocamento
verificados para = 0,25; a conten¢do ja apresentaria mobilizacaestedos plasticos ativos visto
gue a relacédo entre o deslocamento de topo e atuntencao ja suplantaria o valor de 0,4%

sugerido por Ranzini e Negro Jr. (1998), como cdatknno capitulo 2 deste trabalho.
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4.3.4.2 TensOes horizontais ativas:

Sao apresentados na figura 4.27, os resultadoparados entre as analises realizadas
para os diagramas de pressdes horizontais atieaslposmais uma vez, verificada tendéncia a

apresentacao de maiores valores para modelos caremsaoeficientes de Poisson.
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Figura 4.27 - Diagrama de tensdes totais horizontaativas

E interessante ressaltar que todos os valoreseapiegn tensdes negativas decrescentes
a partir da cota de topo da contencdo, sendo estas (eixo das ordenadas igual a 0), na cota
aproximada +26,80m. Tal constatacdo indica exigiéne trinca de tracdo em todos os modelos

com profundidade aproximada de 1,40m.

4.3.4.3 Esforcos cisalhantes na contencao:

Sao apresentados na figura 4.28, os resultadodosbhas analises realizadas em
relacdo a previsdo de esforcos cisalhantes apBcadocontencéo, alcancando carregamentos de

magnitude variando de 100kN para modelo eor0,25 até 230 kN para modelo com 0,45.
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Figura 4.28 - Gréfico de esforgos cisalhantes atutes na contengao

E importante frisar que os maiores esforcos, iaddpnte dos modelos adotados, tem
cota de aplicacédo proxima a zona de ruptura vadéic(cota aproximada a +21,70m), sugerindo a
validade da andlise realizada. Em relacdo a mafmitieste, € salientado que as retro-analises
estruturais realizadas para a secao resistenteletoer®o de contencdo na zona de ruptura
apresentam limite estrutural de 163,56 kN paraca,pguanto a esforcos cisalhantes, valor este que
€ suplantado pela previsdo de comportamento gadenpar valores modelados de= 0,40 ev =
0,45.

4.3.4.4 Momentos fletores atuantes:

Finalmente, sdo apresentados na figura 4.29, twegareferentes as analises de
momentos fletores atuantes no retanguldao, a pdosr modelos mencionados. Novamente é
observada tendéncia a proporcionalidade entre tuagnde esforcos e valores de coeficientes de

Poisson, salientando ainda mais a relacdo engaiksho e os coeficientes de empuxos.
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Figura 4.29 - Diagrama de momentos fletores atuarge

E interessante ressaltar que, como verificadorianteente, valores de coeficientes de
Poisson superiores a 0,35 apresentam magnitudsfaees que superam a capacidade Ultima da
contencéo, a partir da retro-analise estruturdizeeta. Nesta verificacdo, observam-se valores de
momentos fletores em magnitude superior aos 178X k suportados pela peca para 0,40 ev

= 0,45; se analisado intervalo proximo a zona géura verificada.
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5. CONCLUSOES:

Do exposto acima, € possivel que sejam alcang@slasguintes conclusfes a respeito

do objetivo primario proposto neste trabalho:

A partir da interpretacdo dos resultados de ensagmienta-se 0 peculiar
comportamento do solo residual fledo presente na encosta estudada, apresentando
abrupta queda de resisténcia em regimes de balgardegado (1 a 2%). Naturalmente,
foi observado em todas as analises, forte decrésdenfator de seguranca para as
analises conduzidas a partir de parametros desvae@nsaios na condicao residual ou
para grandes deslocamentos, em comparacdo aos sgmré@metros obtidos na
condicao de pico de resisténcia;

Baseado em registros pluviométricos obtidos pam@peca do colapso, é possivel
afirmar a ocorréncia de precipitagdes em regimemah® a expectativa, mesmo se
considerado o periodo chuvoso, bem marcado naoregia

A partir dos resultados obtidos nas modelagenstlatera de contencao, empregando-
se teorias tradicionais de equilibrio limite e itadas pelas geometrias de cunhas de
ruptura apresentadas nos anexos, percebe-se @mitzagao de formatos de superficie
de ruptura semelhantes a apresentada para o calapsstrutura. Adiciona-se ainda a
ndo observacdo, em nenhuma das andlises realizdelastores de seguranca que
indicassem eminéncia de ruptura, exceto pelos mmedementados pelos parametros
derivados no ensaio de cisalhamento direto reviateondicao residual (FZ8,958),
que devido a orientacdo de ruptura a partir dosgglade xistosidade, em
desconformidade as verificagcbes de campo, foraprelesdos;

Todas as retro-analises de estabilidade conduzidasiderando a especificacdo da
superficie de ruptura, obtida a partir de levantaoge topograficos realizados na
ocasido da estrutura, indicaram fatores de segarranpressionantemente elevados
(5,362< F.S.< 27,882), sugerindo a ndo probabilidade de ocoiaéie colapso através
da superficie de escorregamento modelada com osanisgws geradores de
instabilidade inseridos ou a indicacao de que aayoderia ter formatacdo geométrica
distinta em relacdo ao modelo;

A partir de registros fotograficos da época, relagdtécnicos e visita do autor ao sitio

de ocorréncia do sinistro na ocasiao do eventoeroba-se existéncia de canaleta de
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drenagem de crista a montante, completamente assorgue poderia ter contribuido
para a instabilizacdo da estrutura de contencgao;

As andlises realizadas considerando os parametissdesfavoraveis (ensaios triaxiais
CIU revistos na condicdo residual), a possiveltériga de sobrecarga a montante da
estrutura de contencéo, devida ao acumulo de &uada da canaleta de drenagem e
acumulada na parte anterior do muro divisorio eris, forneceram fatores de
seguranca reduzidos, com valores proximos a imiaéda ruptura (F.S.=1,060) em
geometria da cunha com superficie similar a vexifecem campo;

As retro-analises de estabilidade, conduzidas petmgrama Xstabl a partir de
parametros revistos na condi¢do residual e comigi@dia sobrecarga gerada pelo
acumulo de agua ou detritos, indicaram previsavallares de empuxo superiores aos
suportados pela estrutura de contencdo, atravemdee da secdo do elemento de
reagdo na zona de ruptura verificada,

A analise estrutural das sec¢des dos elementosad@aesinistrados indicou aplicacéo de
esforcos em cota distinta & previsdo do projete,dpyido ao limitado comprimento de
ancoragem de algumas posi¢cdes de armacgdao, torpegaaestrutural inapta a suportar
0os carregamentos gerados pelo macico sobrecarregaldo acimulo de agua a
montante da contencao;

A hipotese ventilada na época da ruptura pelasipsriealizadas, de que a contencao
se mostraria inapta a suportar os carregamentosjsaluer situacdo foi descartada
pelas retro-andlises realizadas e pelos valoresdke suportados pela peca estrutural;
Todas as modelagens numéricas realizadas a parpadmetros de deformabilidade
conservadores, derivados dos ensaios triaxiaisréistos, indicaram deformacgdes da
cortina de retanguldes em valores suficientes ativar o estado plastico ativo, sendo
reproduzido o cenario satisfatorio a manifestagd@stados de resisténcia residual do
macico;

A partir da analise dos resultados fornecidos psdalelagem numérica em relacdo a
previsdo de esforcos cisalhantes e momentos fetoee contencédo, observam-se
magnitude destes que suplantam a resisténcia daeg&gtural no estado limite altimo,
considerando a secdo de ruptura, para modelos tdizam coeficientes de Poisson
superiores a 0,40;

A provavel motivacdo da ruptura da estrutura deterg@o deveu-se ao efeito

combinado da sobrecarga gerada pelo acumulo de (&gpeovavelmente detritos) a
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montante da estrutura e do comportamento anémalmatico em regimes de baixa
deformacéo, proporcionado pela flexibilidade daic& de contengles, que permitiu a
ativacdo do estado de equilibrio plastico ativeweosta arrimada.

Em relacédo aos objetivos secundarios desta paspode-se afirmar que:

* A técnica de execucdo de contencdes em retangelddigna de consideracdo em
projetos de contencéo, assim como outras dispanigeelenco de solugbes adotadas na
regido metropolitana de Belo Horizonte/MG. A filiaode execucdo de retanguldes
torna-se ainda mais interessante em locais dell diftesso, se comparada a outras
alternativas que necessitam de mobilizacdo de amgptos mecanizados. Como fator
impeditivo, podem ser mencionados perfis geotésnisaturados, que devido a
modalidade de escavacgdo a céu aberto, tornamdiéideexecucdo com implicacdes a
seguranca do operario de escavacao;

* A utilizacdo de ferramentas computacionais, quenjtam a analise de tensdo e
deformacfes em estruturas de contencdo, se mastrancimeras potencialidades na
previsdo de comportamento destas, sobretudo ers derangenharia de grau elevado
de responsabilidade. Faz-se necessario menciomaragesar de apresentar modelos
constitutivos que podem representar o comportamdatestruturas de contencgao, o
fomento de informagbes, como parametros de defalinede, torna sua utilizacédo
sujeita a ressalvas quando analisado o universendaios geralmente disponiveis,

guase que limitado a sondagens a percussao e g@guspecao.

5.1 Sugestdes para pesquisas futuras

No espaco reservado para abordagem das limitagdesntradas no decorrer do
desenvolvimento deste, sdo apresentadas poteadesidpara trabalhos futuros. Estas limitacdes
tornaram o trabalho menos completo, podendo hawes sucesso em analises posteriores de
comportamento de contencdes, que contemplem adioiente:

» Realizacdo de ensaios de caracterizacdo do mamngantuito de permitir correlacdes
com parametros de resisténcia ndo-saturados dermangossibilitar a verificacdo da
variacao de fatores de seguranca ao longo dafesteliméticas da regiao;

» Conhecimento dos métodos de remocdo e moldagenmdstras indeformadas, nao
registradas nos documentos disponiveis, assim cmsnoritérios estabelecidos para
utilizacdo das tensdes de confinamento, que pdswwe tiveram influéncia negativa

na indicacao dos parametros reais de resistémgaleformabilidade;
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Realizacdo de ensaios de laboratdrio com carregandesnado de forma a possibilitar
a indicacao clara dos coeficientes de Poisson dasriais estudados, melhorando a
performance das modelagens numéricas, além de tpeomemprego de modelos
constitutivos elasto-plasticos;

Instalacdo de sensores no tardoz da contencéonealigdo direta das pressoes ativas e
passivas atuantes, possibilitando a calibracéo oldeto de anélise de comportamento
destas estruturas quanto a predicao de tensdeadsasi

Realizacdo de leituras inclinométricas e posicengisando a verificacdo dos
deslocamentos do elemento de contencao, possibilita calibracdo do modelo de

analise de comportamento destas estruturas quanévidao de deformacdes.
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Plano Municipal de Saneamento de Belo Horizonte

PMS 2008 - 2011
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Objeto: Mapa Geoldgico

Municipio: Belo Horizonte, MG

Fonte: PRODABEL (2007)

Autores: Convénio PBH/UFMG (1995)

Escala original: 1/25.000
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Mapa Geotécnico: Critério Litogenético

Municipio: Belo Horizonte, MG

Data: Agosto de 2007
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Mapa Geotécnico: Zonas Litologicamente Homogéneas

Municipio: Belo Horizonte, MG

Data: Agosto de 2007
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Projegiio: UTM

M.C.: 45°W

Fontes: SILVA et al. (1995) e PRODABEL (2007)
Metodologia: SILVA et al. (1995)
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Zonas Litologicamente Homogéneas:

CG1 - Zona de exposigio de rocha gndissica sd

CG2 - Exposi¢do natural de macico gndissico alter. a decomposto; contorno irregular do topo da vocha sa

CG3 - Zona de gndisse recoberto por espesso manto de i dologi te bem d.

noolvido

IPEESIIO P
CM1 - Zona de afloramento da formagdo Caué na escarpa final da Serra do Curral

CM2 - Zona de afloramento da formagao Gandarela

CM3 - Zona de afloramento da formagio Cercadinho

CM4 - Zona de afloramento do grupo Sabard e das formagoes Fecho do Funil, Tabodes e Barreiro
CS1 - Zona de Ocorréncia de formagio aluviais

CS2 - Zona de Ocorréncia de formagdo altiwio-coluviais espessas

CS3 - Zona de ocorréncia de depdsitos de vertente heterométricos

CS4 - Depésitos tecnogénicos
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APENDICE C

C.1 Ensaios de laboratorio originais e de campo réaados
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STANDARD PENETRATION TEST
PERFIL INDIVIDUAL

" N° DE GOLPES / 30 cn

a0TA T FUROD:  gp.pd HRELAT:

INDICE s Eg - me e e 30 Cm IMICIALS
B . A w 25 | cora: pata: - 15/03/2002 30 em FINAIS
as| 28 69
28| 63 roncu 2R CLASSIFICAGAQ DO MATERIAL 0 20 30 40

T {
4 | 4 Argila arenosa, com detritos vegetais, | | W“‘“
Tlmola, COr marfom escuro, l ‘ ! gt =i -
a0 | 56 : [ - | A
| Silte com arela fina, micaceo, muito - ' Loy i
78 | 18115 compacto, cor variada (rosa escurd), ‘ ; | l ; |
- ' ! | '
L
| g LIMITE DO FURO : I
105 , E
|
J_ L]
100 | ‘
! .
i ]
i
|
A
| {
85
f :
.
i
-
| |
] | I
T
FROFUNDIDADE DO NIVEL D'AGUA ENSAIO DE PENETRAGAO LAVAGEM POR TEMPO
Revestimento B2/ 2 a partir de metros
|::1Iis:;1 = LAVADO  3m 27/02/2002 Amostrador Qge)l::;?n";ozl 38 | duragao (min) penelragiio (cm)
NFE vm 01/03/2002 Peso 65 kg - Altura de Queda 75 om
CLIENTE: PROCESSO DE PERFURACAO
TC - Trado Cavadeira -~
OBRA TE -~ Trado Espiral DES. CONF..
CA - Circulagho de Agua e
' | ENG*RESP.; | FOLHA:




STANDARD PENETRATION TEST
PERFIL INDIVIDUAL

INDICE | comn e FURO: SR.O1A | WRELET N° DE GOLPES / 30 cm
mackel 25 | B 3 | 88 poor—r-rA———— """ ~ - 30 em INIGIAIS
E&% %g (e pava:  15/03/2002 s B0 C70 FINAIS
= ¢
g3 | 97 e CLASSIFICACAO DO MATERIAL 10 20 30 40
17 19 Argila arenosa, com detritos vegetais, ’ | s *l"."'::-h |
L | fija, cor marrom escuro. | | ™
35 | 37 ‘ h.,"\
Silte com areia fina, micaceo, de | || » \ ™
At | 45M28 compaoto a muito compacto, cor i ' :
variada (rosa escuro). ! ‘v
43 | 48R5 " | A
* Silto cam areia fina, micadcee, muilo \ it
45 |5125) 105 compacto, cof variada (amarelo [ '
@ascuro), ] \
48 | 58120 i
e, i
. Q I
[
‘ I B 1
]
§ to
100 I
r 3
i 1
85 f
1
|
PROFUNDIDADE DO NIVEL D'AGUA ENSAIO DE PENETRACAO LAVAGEM POR TEMPO
Revestimento @ 21/2" a pertir de | metros
Inicial = LAVADO  era 11/03/2002 Amostrador @ intemo 1 3/8° el s
Final = @ externo 2° cduragdo (min) penetragio (cm)
NFE sm 12/03/2002 Paso 85 kg - Altura de Queda 75 om '
CLIENTE: PROCESSO DE PERFURAGAOQ
TC - Trado Cavadeira
OBRA TE - Trado Espifal DES.: CONF.:
CA - Circulagao de Agua
ENG® RESP.: FOLHA:

\




STANDAR

D F’ENETRATION TEST

PERFIL INDIVIDUAL

'NDICE |~’-‘0ra L] r_ﬁ FURO: e ——
——— RBLA - - 4 SR
= g 2ohm g 5 £ 5 g N®DE GOLPES / 30 oy
ﬁ 8 b g E. [asv] K D * demannna ] T Tt e e INICIAIS
(%‘ 3 gg Fosn A0 g‘:‘i': i ‘gg o 15/032002 ——— mc:: FINAIS
0o =R CLASSIFICAGAO Do MATER(AL
8 19 . g e 5
l 110 [ TC 0,20 ’ F_k.rgila arenosa, com detritos vegetais,
S - | 4, cor marrom escuro,
% | 35 ey —
CA 3 Silte com areia fina, micaceo, de
o : : (;} [ Compacto & muito compacto, cor
8 et 245 vatiada (amarelo €scUro),
LIMITE DO FURO [
|
| ’ |
]
|
100
-
\
A
95 4 ]
PROFUNDIDADE DO NiVEL D'AGUA ENSAIO DE PENETRAGAQ LAVAGEM POR TEMPO
Revestimento @2 1/2" aparirde | metros
Inicial = LAVADO  em 28/02/2002 S -~ duraga ominy ] penetiac (e
NGl & nep em 01/33/2002 Peso 65 kg - Altura de Queda 75 em
CLIENTE: PROCESSQ DE PERFURAGAD
TC - Trado Cavadeira
TE - Trado Espiral DES. CONE.:
WRRA CA - Circulagdio de Agua : -
ENG® RESP




STANDARD PENETRATION TEST
PERFIL INDIVIDUAL

INDICE  |eora iw | YRGS SP_OZA | MeRELAT: N° DE GOLPES /30 em
rucio 33 | B3| o o 3 il S | R Rt 30 em INICIAIS
NET a0 o §§ P% % E% sy oRTE. 1103002 ~ 30 cm FINAIS
= A1
e | 5
?;, 5| 5 rouche & E 28 CLASSIFICAGAO DO MATERIAL 10 20 30 40
13 18 T 1 0.5 Argila arenosa, com T ‘:\ ]
110 f 0.0 detritos vegetals, rija, cor | i \_;-.\
I MAITOMm escuro. b
31 | 34 Tt N
‘ - \ \\
! —— { Silte com areia fina, micaceo, | \ N
36 | 41/25 medianameante compacto, cor | S |
; [ variada (rosa escuro). \ '
CA wl 4 m : | | "
A e Silte com areia fina, micdceo, de F 1‘ .
! s compacto a muite compacte, cor ! Y
48 |G4/18 -— — —L—L 4.33 variada (amarelo escuro). i
105 i'
| |
Silte com areia fina, micdceo, muito '| i
compacto, cor variada (rosa k) |
amarelado). [ l |
i LIMITE DO FUROQ |
100 1 ’
| e
]
|
}
f
n
o5 \ |
i
l; .
A 1 _
ENE |
PROFUNDIDADE DO HIVEL D'AGUA ENSAIOQ DE PENETRAGAO LAVAGEM POR TEMPO
Revestimento B2 212" a partir de metros
I;;c;::l = LAVADO  1m 1200312002 Amostrador mﬁ;‘:::;';";" &L duragdo (min) | penetragdio (cm)
NFE nm 13/03/2002 Peso 85 kg - Altura de Queda 75 ens
CLIENTE: PROCESS0 DE PERFURAGAQ
TC - Trado Cavadeira
OBRA TE - Trada Espiral DES:

CA - Cireulagdo de Agua

CONF.;

ENG® RESP
Lok

FOLHA:




STANDARD PENETRATION TEST
PERFIL INDIVIDUAL

INDICE | cora tn o3 FURD. §P_3 | teRELAY: N° DE GOLPES [ 30 cm
nELAGAD EE -4 - > —— A . - 30 cm INICIAIS
F @ % @ i gf: g% % %g cOTA: pata:  45/03/2002 30 oo FINAIS
2 gel ] il x
L o R 33 £ CLASSIFICAGAO DO MATERIAL 10 20 30 40
4 5 e 050 — Argila arenosa, com detitos vegetais, ‘| [ -"":-';_-:--.._______
TG | | mola, cor marrom escuro. i el i e ."‘"‘-*-
r 110 [ it 9 e
43 68 TE: ' \
] Silte com areia fina, micaceo, muito | 9
46 70 ¢ compacto, cor variada (rosa escuro). !" 1
(971 i 1 '|
7225 | 42110 T = |
|
|
105 [ ’
[ |
" |
1 |
!
f
100 - i
!
4 i
|
o
t
95 b
PROFUNDIDADE DO MIVEL D'AGUA ENSAIO DE PENETRAGAO LAVAGEM POR TEMPO
Revestimento @2 1/2" a partir de metros
'2::‘;’ : LAVADO  em 01/03/2002 hOGHmdar ”m?::;u 21 W8 - ‘duragzo (min) | penetraggio (om)
NFE em 04/03/2002 Peso 65 kg - Altura de Queda 75 cm y
CLIENTE: PROCESSO DE PERFURAGAO
TC - Trado Cavadeira
OBRA TE - Trado Espiral DES. | CONF..
CA - Circulagio de Agua
ENG® RESP.: FOLHA:

L




INDICE cota B T
= '118 .:l::: Ez{ %2 zl
Zal| 2 21| 33 %
gg 7 8 | vosse| BN IR
oo na
19 | 22
110
20 | 32
3 | 37
40 | 44
42 |48r25
50 | 5417
105
100
95

FURO: SP-03A | 'wRELAT.

N° DC GOLPES /130 em

e = e ed e o = 30 om INICIALS
cofa: DRTA 16/03/2002 30 e FINALS
CLASSIFICAGAO DO MATERIAL 10 20 30 40

Argila arenosa, com detritos vegetais,
dura, cor matrom escuro.

Silte com areta fina, micaceo, de
compacto a muito compacto, cor
varada (rosa escuro / roxo).

LAVAGEM POR TEMPO

PROFUNDIDADE DO IVEL D'AGUA ENSAIO DE PENETRAGAO
Revestimento @2 12" a partir de metros
Inicial = LAVADO  3m 13/03/2002 Amostrador  @interno 13/8" duracio (min) penetragio (¢m)
Final = \ce 14/0372002 @ extemo 2" bl
F nm 120 Peso 65 kg - Altura de Queda 75 cm
CLIENTE: PROCESSO DE PERFURAGAC
TC - Trado Cavadeira
OBRA TE - Trado Espiral DES.: CONF.:
CA - Circulagio de Agua —
ENG° RESP.: FOLHA:




ENSAIO DE CISALHAMENTO DIRETO
Réllpido (inundado)

CLIENTE
OBRA
REGISTRO 286 AMOSTRA (1 FURD PI-01 PROFUNDIDACE 1,00- 1,30  |PATA 28/04/03
2.50 T 1
T A=t
2.00 e S
/ et
- - g bz p g gy e ) = S e L B haa B i e el e e
1.50:|——f——1-- 2 e - S — e e
]

Tensao de Cisalhamento (kgf/cm?)

/] - - - - I T T . o - — — o e P el
L
0.50 -?%-—-
/1
0 00 - -- ey b
! . - — —_— | et = .__j
| o} =]
"--F—
-0.% |—4—t—1+—1—t—7 =
E = /___.——-"'"‘ |
.E. 0.00 | e e 1 B e oy o e B =t s - —
P -
0 ] g ==
|~ - o p— =
© 0.50 - e sy = - —|--'—~—1—*-—-—---—
> T —
|g _—-‘—J——._..-..__.,_____.______ = __.:___.---——-1——'—'——' -:_:"—:
o — = 1 - S ) e ther e s ) vt Mot B
E 1.00 i il .
™~
S - T e 19 L -
Q T~
O 1.50 = = T e e
B e e v b= L 4 |
= i ] = | = t—
2.00 - 1o -1
| | | X

0 1.00 2 0o 3 00 a4 00 5 00 6.00 7.00 8.00 900 10.00 11,00 12.00 13.00 114 00 15.00

Deformagao Horizontal (%)

5 29
IEEEERR | nmE
C= 0,26 kgflem? " nN g i ]
~ 450 - @7 =
E w . L ke, I _..I___ — = ADTON [T, et =
""u- l - —
£ 1 ' | ”
g __L“,,J _T _____ B ) = s gst = B Bt oSl ol =
S 3.00 |-t = | S S R el b MY S PN G 7o i SR S B ! P e
e A
E — 1 — i / - b |
— ] e ul
P T L - 2 S S 5
8 1.50 [—1— T R P - e 1 1 S e macc - —t—ft—1 —
YRR S
= 11 +1 e | e e e = ] . | o i
0.75 e e =1
A
l |
0 0 7% 1.[50 225 300 3.79 450 525 6.00 6,75 7.5 8.25 9.00 9,75 10.50 11.25
Tensdo Normal (kgf/em?)
0. N ni " e S
CP N2 gt fome) %] (%) tgf{rvl - () Lagenda OBSERVAGHES
Amostra Indeformada (BLOCO)
06 | 1,00 | 20,6 | 26,0 | 1,723 | 0,69 | 96,0 -—
09 | 2,00 [ 19,56 | 26,6 | 1,732 | 0,68 | 92,1 — 6= 2,736 glem!
07 | 3.00 | 19,2 [ 26,0 [1.721| 069 | 88.9 | ———=—-_ =
08 4,00 19.3 26,1 1,743 0,57 92,9 el Paralelo ao Plano de Xistosidade

DPERADOR CALCULISTA APROVADO




ENSAIO DE CISALHAMENTO DIRETO
Rapido (inundado)

CLIENTE
OBRA
REGISTRO 288 AMOSTRA (g3 FURO PI-01 PROFUND I DADE 3,00-3,30 DATA 02/05/03
3.00 i i
T LI i
=2 —
5 - e
]
o 2. e — e e wy
€ e
o = — o gt ——{—
E T
m 1 e
£
a B N (0 O i i i ==
Q
0 1.
2
=] - - 4
L}
e
g 0. i I
b=
0, 00-FE—4=rrt— — _i —te s .
| | 1
-E 0. 50 [—4— =1 | —t -
E =] — T o (L
: — = = = |
3 1.00 l_____: - --\-\"’xq__.-..___ . | ~ —= = ] -
£ -~ I~
o T = [ P ——— ,
> ‘\“\ h\""h-...,__ |
8 1.50 | — S~ ——— e R _—
e L~ |
E [ T _\"“\'—H_‘;‘ b ] | i Bl
6 2.00f—f—d—t- - “-%— |- .- '
}J— R —— _---__"“_'—-—t-—....._.,
(a] At = SO e ‘1- b b M e
i el 1 ]
2.50 — | = 1
- -
0 1.00 2.00 3 00 4 00 5.00 &.00 7.00 B8.00 900 10.00 131.00 12.00 13.00 14.00 15.00
Deformagdo Horizontal (%)
5 25 7
T T 1T 1T 1 7T 1111111 r r
C = 0,26 kgflem? T ' - -~
__ 4.50 | . - - ==
E g 30, ) 0 A | i 8 4 i o I S
© 375 I -t - {
< ! 7
- U O P : i
§ 3.0 | I ' - P
I g
£ ' : | g
g | ) BES T O e e _ )
] |
@8 225 S ot S S e~ o i Z —1-
o | l - ! |
o -+ i ~¥ —— i e B o —
) P
.g 1.50 - I ‘;r} - e — S -
g el 1O BT S S, [P S B
SN O O O O ) ;
0.75 s Jusbus ‘ s pun | F . _ - =
’/ 1
)“: — b — - =il
| L}
4] 075 1.50 2.25 3 00 375 4.50 5.29 6.00 6 75 7.90 8.25 g.00 9.7 10.50 11.25
Tensdo Normal (kgf/em?)
g h. h - e. S [
CPN® fegrzeme) (%) () tng:n-l - (x) Lagenoa PESE v:ans e —
01 | 1,00 | 19,3 | 25,9 | 1,690 | 0,63 | 84,2 [ ——-— e e
02 2,00 19,7 25,5 1,703 0,62 87,7 —
- . - e e & = 2,768 glem*
03 | 300 | 19.8 | 244 |1.686| 064 | 857 | ————- o
04 4'00 22'4 25.9 1,555 0.87 92,8 P Paralelo ao Plano de Xistosidade
ORERADOH CALCULISTA APROVADO




ENSAIO DE CISALHAMENTO DIRETO
Rapido (inundado)

CLIENTE
DBRA
REGISTRO 290 AMOSTRA Qop FURO PI-01 PROFUNDIDADE 5,50-6,00 DATA 21!05f03|
6.75 - T
6.00 { —t—— -+
[ i [
_ 528 —— et et — e e B et ROl e
~
E . = S it
o
B 4.50 1 i I - -
= |
o = = i
E
© 3.75 - -
E
jd i - I o e
n | / ek S
@ 300f- | . e : = —{= — - g -
Q / N
3 g G U = o o e e e ~F g -——; e
8 2.25|— = = — o —
m ,/ }-—.
2 ";'/ . W - - Y { .._..;___r_‘“_"".r-:—:- P I . ‘ |
o 77 B s S e gl N s 0N
{.50.]— //; . - i [N = — ___-____._—"'F'*'—r—-—
/4 e " = |
_l__//"//‘ = et - o
W7 B L S S R — ==
0.7% __j/ m— — —— ™ = = -
E = = S e = i ) =
E 0.00 - — S L I
\ = =/ s = Ll
E 0.00 |- - S s i - - oo <
_..--'"‘""_ ) = N S S
2 et A
Bors)od L _ " - — — '
P S e e 7 e el i RN S [ S A ] i 1 g e oy - — -
£ ! r ] | ]
E 0 1.00 2.00 3.00 400 5.00 6.00 700 B8.00 9.00 10.00 11.00 42.00 43.00 14.00 15 00
Deformagdo Horizontal (%)
525 T T
[TTT11 o I
C = 0,81 kgtlem? A1
<as [ 31,7 ° ¥ v i .
M S
ga 75 |—t— =1 —t= — —
o = T S i f ) 1 T = =
g P L
@ 3.00- = v —- a1 [
5 - l
e e e e R e = = oy e B - T T
] A
@2 225 a T — 1= e
O /;/ | ‘
S 3 i L T i | 1T i Tl |
E’ L~ !
,: 1.50 “—/;;f 1 et e _
E § l/ L ] e L T s |
[l ~ -
0.75 = ! —1 Bar e Sl e o
l ‘ i . j_ foe [_. == j.. ’ —t o }
] | l ! . 1 i
0 0.7 1.5 2.25 300 3.75 4% 525 600 6.7% 7.5 8.25 9.00 9.75 10.50 11,25
Tenséo Normal (kgf/em?)
F o hy n Y B S, avaclOEs
CP N hegtzeme) (%) ix) | (g/cm2) - (x) Legenda oeeR v:" e e
t
14| 1,00 | 17,6 | 26,1 | 1,780 | 0,68 | 86,4 — - — SRR N ISR
o8 2,00 16,0 23,4 | 1,819 | 0,54 83,0
—— o i - - - d = 2,804 glem*
15 3,00 18,1 26,3 (1,797 | 0,56 04 | ————-=-
__10 _4“‘00_ __19_3 24 7 1 7'93- 0,567 97.1 e | Paralelo ao Plano de Xistosidade
OPERADOR CALCULISTA, APROVADOD




ENSAIO TRIAXIAL

Ux e, Boy X €

h: 1:126

CLIENTE
QHRA
REGISTRO 286 aMOSTRA Q2 FURO PI-01 PROFUNDIDADE 9, 00-1,30 DATA 27/06/03|
1207 .
.\||:]i;|!!l | 1| -
] ‘|
1.00 ‘?. |i T T
- LI | | | =
E Y‘TIN EAE ! |
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° 11/
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E Y i
Q
@ Al |
b T [ e pu—
7] i | N s
< * = — A= — — —_— — ‘m;.—ﬂ-—.-—-—'——_
| i = e ———
\ ] -’—.""
Y~ ] /L-*,
A\
3 -
L ! ) i ) ) ) i =
1
L L]
! |
.
=] [=] [=] o o o o (=] (=] (=] o D
m T n © ~ @ o o fu « © o
=4 - = N
Deformacdo Especifica Axial (%)
0 (o1 he “ (-3 Si
CPNE legsseme) (%) (%) lg?ém'*l - (%) kegends DeSERwALTER
06 0,60 | 20,8 23.0 | 1,702 | 0,81 93.1 e Amostra Indeformada (BLOCO)
07 | 1,00 | 20,1 | 22,6 | 1,697 | 0,62 | 89,4 R
08 1,60 | 20,0 | 22,7 |1,712 | 0,60 90,8 ———
20 2,00 19,8 22,6 1,716 | 0,60 90,5 Fm— e
OPERADOR CALCUL1fiA APROVADO ESCALA v: 1:20

v: 1:60




ENSAIO TRIAXIAL
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ANEXO D

D.1 Apresentacao grafica das superficies de rupturpesquisadas
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' PERFIL DE ESTUDO
— Parametros baseados no ensaio triaxial CIU
. Método: Bishop
| | | | | | | | | |
10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90

Distancia

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 63 kPa

Phi: 22.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 68 kPa

Phi: 171 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 106 kPa

Phi: 32.2 °

Phi-B: 0 °
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' PERFIL DE ESTUDO
— Parametros baseados no ensaio triaxial CIU
. Método: Fellenius
| | | | | | | | | |
10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90

Distancia

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 63 kPa

Phi: 22.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 68 kPa

Phi: 171 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 106 kPa

Phi: 32.2 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO

Parametros baseados no ensaio triaxial CIU

Método: Morgenstern-Price

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 63 kPa

Phi: 22.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 68 kPa

Phi: 171 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 106 kPa

Phi: 32.2 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados no ensaio triaxial CIU

Método: Janbu

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 63 kPa

Phi: 22.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 68 kPa

Phi: 171 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 106 kPa

Phi: 32.2 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados no ensaio triaxial CIU

Método: Bishop

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 63 kPa

Phi: 22.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 68 kPa

Phi: 171 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 106 kPa

Phi: 32.2 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados no ensaio triaxial CIU

Método: Fellenius

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 63 kPa

Phi: 22.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 68 kPa

Phi: 171 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 106 kPa

Phi: 32.2 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio triaxial
"Cunha especificada"

Método: Bishop

12.271
®

20
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Distancia

60

70

80

90

Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 61.2 kPa

Phi: 23.8 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 79.9 kPa

Phi: 15.5 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 93.4 kPa

Phi: 40.5 °

Phi-B: 0 °

100
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio triaxial
"Cunha especificada"

Método: Fellenius

16.225
®
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Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 61.2 kPa

Phi: 23.8 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 79.9 kPa

Phi: 15.5 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 93.4 kPa

Phi: 40.5 °

Phi-B: 0 °

100



2.827
®

PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio triaxial CIU
6s—  "Cunha livre"

Método: Bishop
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5 | | | \ \ \ \ \ \ |

Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 61.2 kPa

Phi: 23.8 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 79.9 kPa

Phi: 15.5 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 93.4 kPa

Phi: 40.5 °

Phi-B: 0 °

-10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Distancia

100



2.619

PERFIL DE ESTUDO o

Parametros revistos baseados no ensaio triaxial CIU
6s—  "Cunha livre"

Método: Fellenius
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Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 61.2 kPa

Phi: 23.8 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 79.9 kPa

Phi: 15.5 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 93.4 kPa

Phi: 40.5 °

Phi-B: 0 °

-10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Distancia
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®

PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio triaxial CIU
6s—  "Cunha livre"

Método: Janbu
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Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 61.2 kPa

Phi: 23.8 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 79.9 kPa

Phi: 15.5 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 93.4 kPa

Phi: 40.5 °

Phi-B: 0 °

-10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Distancia
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PERFIL DE ESTUDO

2.629

Parametros revistos baseados no ensaio triaxial CIU

"Cunha livre"

Método: Morgenstern-Price

Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m?3

Cohesion: 61.2 kPa

Phi: 23.8 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m?3

Cohesion: 79.9 kPa

Phi: 15.5 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 KN/m3

Cohesion: 93.4 kPa

Phi: 40.5 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO o
Parametros revistos baseados no ensaio cisalhamento direto

"Cunha especificada"
Método: Fellenius

0 10 20 30 40 50 60 70 80
Distancia

ﬁ%é@ﬁggéngef/gyéf%émostra 1a1,30m)

Model: Mohr-Coulomb
Unit Weight: 20 kN/m3
Cohesion: 25 kPa

Phi: 26 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 21 kPa

Phi: 31 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m3

Cohesion: 37 kPa

Phi: 19 °

Phi-B: 0 °

100
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65 —
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55 —
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6.253

PERFIL DE ESTUDO o
Parametros revistos baseados no ensaio cisalhamento direto

"Cunha especificada"
Método: Bishop

0 10 20 30 40 50 60 70 80
Distancia

ﬁ%é@ﬁggéngef/gyéf%émostra 1a1,30m)

Model: Mohr-Coulomb
Unit Weight: 20 kN/m3
Cohesion: 25 kPa

Phi: 26 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 21 kPa

Phi: 31 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m3

Cohesion: 37 kPa

Phi: 19 °

Phi-B: 0 °

100
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio cisalhamento direto

"Cunha livre"

Método: Morgenstern-Price

Parédmetros residuaris:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 25 kPa

Phi: 26 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 21 kPa

Phi: 31 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 37 kPa

Phi: 19 °

Phi-B: 0 °
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Elevacéao
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio cisalhamento direto

"Cunha livre"
Método: Janbu

Parédmetros residuaris:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 25 kPa

Phi: 26 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 21 kPa

Phi: 31 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 37 kPa

Phi: 19 °

Phi-B: 0 °
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Elevacéao
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio cisalhamento direto

"Cunha livre"
Método: Bishop

Parédmetros residuaris:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 25 kPa

Phi: 26 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 21 kPa

Phi: 31 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 37 kPa

Phi: 19 °

Phi-B: 0 °
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70

65

60

55

50

45

40

35

30

25

20

15

10

1.032

PERFIL DE ESTUDO ®

Parametros revistos baseados no ensaio cisalhamento direto

"Cunha livre"

Método: Fellenius

Parédmetros residuaris:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 25 kPa

Phi: 26 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 21 kPa

Phi: 31 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 37 kPa

Phi: 19 °

Phi-B: 0 °
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Elevacao
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio triaxial
"Cunha especificada”

Método: Fellenius

11.981
®

40 50
Distancia

60

70

80

90

Pardmetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 45 kPa

Phi: 23 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 32 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m3

Cohesion: 119 kPa

Phi: 21 °

Phi-B: 0 °

100



Elevacao
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio triaxial
"Cunha especificada"

Método: Bishop

40 50
Distancia

60

70

80
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Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 45 kPa

Phi: 23 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 32 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m3

Cohesion: 119 kPa

Phi: 21 °

Phi-B: 0 °

100
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PERFIL DE ESTUDO o

Parametros revistos baseados no ensaio de cisalhamento direto
"Cunha livre"
Método: Janbu

Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 45 kPa

Phi: 23 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 32 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 119 kPa

Phi: 21 °

Phi-B: 0 °
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Elevacéao

70

65

60

55

50

45

40

35

30

25

20

15

10

PERFIL DE ESTUDO o

Parametros revistos baseados no ensaio de cisalhamento direto
"Cunha livre"
Método: Morgenstern-Price

Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 45 kPa

Phi: 23 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 32 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 119 kPa

Phi: 21 °

Phi-B: 0 °

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Distancia

100



Elevacéao
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PERFIL DE ESTUDO o

Parametros revistos baseados no ensaio de cisalhamento direto
"Cunha livre"
Método: Fellenius

Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 45 kPa

Phi: 23 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 32 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 119 kPa

Phi: 21 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros revistos baseados no ensaio de cisalhamento direto

"Cunha livre"
Método: Bishop

Parémetros de pico:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 45 kPa

Phi: 23 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 32 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 119 kPa

Phi: 21 °

Phi-B: 0 °
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100



5.362

PERFIL DE ESTUDO ®
Parametros revistos baseados no ensaio triaxial

& — "Cunha especificada"
Método: Bishop

55 —
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30 — v
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10 —

Elevacao

5 | | | | | | | | | |

-10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Distancia

ﬁ%é@ﬁggéngef/gyéf%émostra 1a1,30m)

Model: Mohr-Coulomb
Unit Weight: 20 kN/m3
Cohesion: 21.5 kPa
Phi:21.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 29.1 kPa

Phi: 15.5 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m3

Cohesion: 21.2 kPa

Phi: 26.4 °

Phi-B: 0 °

100



6.264

PERFIL DE ESTUDO o
Parametros revistos baseados no ensaio triaxial

& — "Cunha especificada"
Método: Fellenius
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Elevacao
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-10 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Distancia

ﬁ%é@ﬁggéngef/gyéf%émostra 1a1,30m)

Model: Mohr-Coulomb
Unit Weight: 20 kN/m3
Cohesion: 21.5 kPa
Phi:21.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m3

Cohesion: 29.1 kPa

Phi: 15.5 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m3

Cohesion: 21.2 kPa

Phi: 26.4 °

Phi-B: 0 °

100
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PERFIL DE ESTUDO

Parametros revistos baseados no ensaio triaxial CIU

"Cunha livre"

Método: Morgenstern-Price

Parédmetros residuaris:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 21.5 kPa

Phi: 21.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 29.1 kPa

Phi: 155 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 21.2 kPa

Phi: 26.4 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO

Parametros revistos baseados no ensaio triaxial CIU

"Cunha livre"
Método: Janbu

Parédmetros residuaris:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 21.5 kPa

Phi: 21.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 29.1 kPa

Phi: 155 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 21.2 kPa

Phi: 26.4 °

Phi-B: 0 °
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Elevacéao
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PERFIL DE ESTUDO

1.292

Parametros revistos baseados no ensaio triaxial CIU

"Cunha livre"
Método: Bishop

Parédmetros residuaris:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 21.5 kPa

Phi: 21.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 29.1 kPa

Phi: 155 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 21.2 kPa

Phi: 26.4 °

Phi-B: 0 °
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Elevacéao
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PERFIL DE ESTUDO

Parametros revistos baseados no ensaio triaxial CIU

"Cunha livre"

Método: Fellenius

Parédmetros residuaris:

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 21.5 kPa

Phi: 21.3 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 29.1 kPa

Phi: 155 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 21.2 kPa

Phi: 26.4 °

Phi-B: 0 °
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Elevacéao
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados em SPT
Método: Bishop (

Name: Silte areno-argiloso
Model: Mohr-Coulomb
Unit Weight: 20 kN/m3
Cohesion: 20 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados em SPT
Método: Fellenius |

Name: Silte areno-argiloso
Model: Mohr-Coulomb
Unit Weight: 20 kN/m3
Cohesion: 20 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °
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1.282
®

PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados em SPT
Método: Janbu 4

Name: Silte Areno-argilosc
Model: Mohr-Coulomb
Unit Weight: 20 kN/m3
Cohesion: 20 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °
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1.452
®

PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados em SPT
Método: Bishop q

Name: Silte Areno-argilosc
Model: Mohr-Coulomb
Unit Weight: 20 kN/m3
Cohesion: 20 kPa

Phi: 30 °

Phi-B: 0 °

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Distancia
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PERFIL DE ESTUDO
65 — Parametros baseados em SPT
60 — Método: Fellenius
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1.332
70 — ®

PERFIL DE ESTUDO
s — Parametros baseados em SPT
60 —  Método: Morgenstern-Price
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados no ensaio de cisalhamento direto

Método: Bishop

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 30 kPa

Phi: 28.4 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 31.5 kPa

Phi: 32 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 90 kPa

Phi: 31.7 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados no ensaio de cisalhamento direto

Método: Fellenius

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 30 kPa

Phi: 28.4 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 31.5 kPa

Phi: 32 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 kN/m?3

Cohesion: 90 kPa

Phi: 31.7 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados no ensaio de cisalhamento direto

Método: Janbu

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 30 kPa

Phi: 28.4 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m?3

Cohesion: 31.5 kPa

Phi: 32 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 KN/m3

Cohesion: 90 kPa

Phi:31.7 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados no ensaio de cisalhamento direto

Método: Bishop

2.240

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 30 kPa

Phi: 28.4 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m?3

Cohesion: 31.5 kPa

Phi: 32 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 KN/m3

Cohesion: 90 kPa

Phi:31.7 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados no ensaio de cisalhamento direto

Método: Fellenius

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 30 kPa

Phi: 28.4 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m?3

Cohesion: 31.5 kPa

Phi: 32 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 KN/m3

Cohesion: 90 kPa

Phi:31.7 °

Phi-B: 0 °
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PERFIL DE ESTUDO
Parametros baseados no ensaio de cisalhamento direto
Método: Morgenstern-Price

Name: Silte areno-argiloso (amostra 1 a 1,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 KN/m3

Cohesion: 30 kPa

Phi: 28.4 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 3 a 3,30m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 20 kN/m?3

Cohesion: 31.5 kPa

Phi: 32 °

Phi-B: 0 °

Name: Silte areno-argiloso (amostra 5,5 a 6,0m)
Model: Mohr-Coulomb

Unit Weight: 21.7 KN/m3

Cohesion: 90 kPa

Phi:31.7 °

Phi-B: 0 °

20

30

40 50
Distancia

60

70

80

90

100



