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Resumo

Delfino, Marcus Gabriel Souza; Romanel, Celso (orientador).
Aplicabilidade de drenos verticais para mitigar efeitos de liquefacio
dindmica de solos. Rio de Janeiro, 2021. 153p. Dissertacdo de Mestrado —
Departamento de Engenharia Civil e Ambiental, Pontificia Universidade
Catdlica do Rio de Janeiro.

A historia registra ao longo dos séculos muitos casos de colapso de depositos
de solos arenosos, com consideraveis prejuizos econdmicos, perdas de vidas
humanas e danos ao meio ambiente, causados pela liquefagdo dinamica ou por
mobilidade ciclica. Quando um desempenho satisfatorio de estruturas ndo puder ser
garantido sob carregamento sismico, métodos de mitigacdo devem ser empregados
para reduzir o potencial de liquefacdo. Dentre estes, a execucdo de drenos verticais
é solucdo interessante, mas desafiadora, pois drenos verticais podem ser utilizados
caso dissipem suficientemente rapido os excessos de poropressdo e transportem
eficientemente o volume de &gua durante os poucos segundos de duracdo de
terremotos. Uma dificuldade é a avaliacdo do coeficiente de permeabilidade do
depdsito de solo, o que afeta e torna incerta a distancia desejavel entre drenos. Nesta
dissertacdo, analises do desempenho de drenos verticais para mitigacdo de
liquefagdo dindmica sdo realizadas com base em formulagGes matematicas e
modelos numéricos pelo método dos elementos finitos.

Palavras-chave

Drenos Verticais; liquefagdo de solos; analise numérica; comportamento ciclico
de solos.
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Abstract

Delfino, Marcus Gabriel Souza; Romanel, Celso (advisor). Applicability
of wick drains to mitigate effects of dynamic liquefaction in soils. Rio de
Janeiro, 2021. 153p. Dissertacdo de Mestrado — Departamento de Engenharia
Civil e Ambiental, Pontificia Universidade Catolica do Rio de Janeiro.

Throughout centuries there are many recorded cases of collapse of sandy
deposits with considerable economic losses, loss of human life and damage to the
environment caused by the dynamic liquefaction or cyclic mobility. When a
satisfactory performance of structures can’t be guaranteed under seismic loading,
methods of mitigation must be employed in order to reduce the potential of
liquefaction. Among these methods, the execution of prefabricated vertical drains
is an interesting, but challenging, solution, because drains can be used if they
dissipate very quickly the excess of porepressure generated during the small
duration of earthquakes. One of the main challenges is to evaluate the coefficient
of permeability of the deposit which affects and brings uncertainties to the desirable
distance between the drains installed. On this work, analysis of the performance of
vertical drains to mitigate dynamic liquefaction are performed based in
mathematical formulations and numerical models through the Finite Element
Method.

Keywords

Wick drains; soil liquefaction; numerical analysis; cyclic behavior of soils.
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1. Introducéo

1.1. Histérico sobre o fenbmeno

A engenharia sismica é considerada prematura comparada a outros tipos de
engenharia como a estrutural e a geotécnica, sendo datada de 30 a 40 anos atrés.
Kramer (2008) considera que este tipo de engenharia tem aspectos de geologia,
sismologia, engenharias estruturais e geotécnicas, como também analise de riscos,
entre outros.

Com o foco na area geotécnica, durante a duracdo do terremoto, o solo pode
sofrer perda de resisténcia, resultando assim, em recalques, até mesmo diferenciais,
escorregamentos, rupturas de barragens, etc (NRC, 1985). Dentre varios fendbmenos
decorrentes das situagcdes mencionadas, pode ser considerado que o mais complexo,
é o0 da liquefacdo.

Vaérios conceitos foram usados para definicdo de liquefagdo (Seed & Idriss
(1970), NRC (1985), Sladen et al. (1985), Kramer (1996), Idriss & Boulanger
(2008)) e todos tém algo em comum: um fendmeno que acontece unicamente em
solos granulares saturados onde ha uma perda significativa da sua resisténcia ao
cisalhamento, podendo se tornar instavel.

Danos causados por esse fendmeno sdo datados desde 1783, nos terremotos da
Calabria e 1811 durante os terremotos em New Madrid, Missouri (Figura 1)
(Fuller,1912). No entanto, o terremoto causado em Niigata, Japdo e no Alasca,
EUA, e seus respectivos danos, chamou a atencdo da comunidade geotécnica para
0 entdo, inexplorado fendmeno.

O terremoto no Alasca ocorreu no dia 27 de marco de 1964 e durou
aproximadamente 4 minutos e meio. Com uma magnitude de 9,2 na escala Richter
é considerado o maior terremoto ja registrado nos EUA, e o segundo maior do
planeta, perdendo para o ocorrido no Chile, em 1960, com a magnitude igual a 9,5.
Segundo a United States Geological Survey (USGS) (2014), 47 estados do pais
registraram o tremor. O mesmo gerou milhares de tremores secundarios menores
levando a deslizamentos de terra , formacdo de tsunamis resultando em mortes
préximos a Oregon e a Califérnia, entre outras rupturas, causando 129 mortes e um
prejuizo estimado em 2,3 bilhdes de ddlares (ha cotacdo de 2013). A Figura 2
mostra os danos causados pelos tremores.

O terremoto de Niigata, Japao aconteceu no dia 16 de junho do mesmo ano. O
tremor, cuja magnitude foi igual a 7,6 atingiu a cidade de Niigata e outros vilarejos
préximos a costa japonesa. Além do tremor, segundo lida (1984), 15 minutos ap6s
o término do tremor, a cidade Niigata fora atingida pela primeira onda do tsunami
que chegou a ter até 6 metros em certas localidades. As outras ondas foram
atingindo a cidade em 20 e 50 minutos depois, no entanto, a inundacdo do tsunami
causado pelo tremor se alastrou por um més. (Isamu,1964). Houve 36 mortes, 385
feridos, a destruicdo completa de 3534 casas e mais de 10 mil danificadas, como
tambem a destruicdo de varias estruturas construidas para a Olimpiada de Toquio
gue aconteceria em outubro (Rothé, 1969).

Dentre varios casos, duas imagens chocaram a comunidade geotécnica. A
primeira, mostrada na Figura 3 a esquerda, um conjunto de apartamentos tombados,
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e a direita, o colapso da ponte Showa, que havia sido recém-inaugurada. Kawasumi
(1968) considera que o dano causado tenha sido maior do que 1 bilhdo de ddlares.

Em ambos os casos, houve a ocorréncia de liquefagcdo do solo, e como se
observou, o fendmeno é danoso, tanto financeiramente, quanto estruturalmente. No
entanto, engana-se quem pensa que liquefacdo acontece apenas devido a um
carregamento ciclico. Ocorrendo geralmente em barragens de rejeitos, a liquefacéo
estatica, ou seja, causada por um carregamento monot6nico, causa 0S mesmos
danos observados no carregamento ciclico, como, € o exemplo da Barragem de
Fund&o, na cidade de Bento Rodrigues, Brasil.

No dia 05 de novembro de 2015, a Barragem de Funddo no estado de Minas
Gerais, rompeu, liberando quase milhGes de metros cubicos de rejeitos. Segundo
Sanchéz et al. (2018), uma massa de rejeitos viscosa passou com uma alta
velocidade pelo vale de Santarém, erodindo seus fundos e flancos, e carreando
vegetacdo e sedimentos. Trinta minutos apds a ruptura, a comunidade de Bento
Ribeiro, que fica 6 km a jusante da barragem havia sido totalmente atingida,
levando os rejeitos a se depositarem sobre as margens dos rios. Ao todo 19 pessoas
morreram, e houve a destruicdo de 218 estruturas e a danificacdo de mais de 600.
(Carmo et al.,2017).

O impacto ambiental causado pelo rompimento fez com que o incidente se
tornasse uma das maiores tragédias ambientais do pais. Mais de 11 toneladas de
peixes foram mortos nos estados de MG e ES, 680 km de rios e corregos foram
atingidos, 392 km2 da area marinha fora contaminada e a natureza eliminara o
rejeito no oceano em, aproximadamente 100 anos (Meneghetti, 2020). A ruptura
ocorreu, segundo Morgenstern et al. (2016) primeiramente, devido a uma mudanca
ndo permitida no projeto original, e, devido ao mecanismo de extruséo lateral, que
foi desenvolvido conforme a barragem foi alteada, resultando em diminuicdo do
confinamento da areia. A Figura 4 mostra os danos causados pela ruptura.

o e
e v

o '-*'w;l's;ugyayi; ;
. L e

Figura 1 — Consequéncias do terremoto no Alaska, 1964 - Esq.: patio da escola Government Hill
destruida; Dir.: vao da ponte “Million Dollar” derrubada no Rio Copper (USGS, 2014)
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Figura 2 — Danos causados por liquefagéo nos terremotos de Calabria (esq.) e New Madrid
(dir.)

Figura 3 — Danos causados pelo terremoto em Niigata, Japdo em 1964 — Esq.: rupturas das
fundacdes dos edificios na cidade de Niigata; Dir.: ruptura da ponte Showa , recém-inaugurada
(NOAA, 1964)

Figura 4 — Danos causados pelo rompimento da barragem de Fundao, Brasil em 2015 — Esq.:
distrito de Gesteira, MG, totalmente destruido; Dir.: escola em Bento Rodrigues, MG. (TV Globo,
2016)

Kramer (1996) considera que o termo liquefacdo tenha sido usado para definir
uma variedade de fenémenos causados pela geracao de excesso de poropressao. No
entanto, 0 mesmo considera que o fendmeno que resulta da formacéao de excesso de
poropressdo, possa ser dividido em: fluxo por liquefagdo e mobilidade ciclica. NRC
(1985) divide o resultado do fenbmeno em: rupturas de fluxo e rupturas de
deformacéo, mas, se tratam das mesmas rupturas.
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1.2. Avaliagdo da Liquefagdo de Solos

10

Kramer (1996) e Idriss e Boulanger (2008) consideram certas perguntas
essenciais quando se inicia uma obra em um local com possivel solo liquefazivel.

- O solo é suscetivel a liquefagdo?

- Se o solo for suscetivel, liquefacdo sera iniciada?

- Se a liquefacdo for iniciada, ocorrera danos?

- Sobre os danos: quais as consequéncias para estruturas e instalacdes?

- Quais as opcdes para mitigar as consequéncias?

Assim, entende-se que 0s trés pontos chaves da avaliacdo da liquefagéo do solo
sdo: susceptibilidade, iniciacdo e efeitos. Seed et al. (2003) considera 5 elementos
como chaves para a Engenharia de Liquefacdo. Os elementos, sdéo complementos

das questdes idealizadas pelos autores acima citados, e sdo mostradas na Fig.5.

Da Figura 5, o primeiro ponto é a avaliacdo da iniciacdo da liquefacdo, o que
complementa a primeira questdo acima. Entéo, se faz necessario um entendimento
do comportamento dos solos granulares durante os carregamentos, sejam ciclicos
ou monotoénicos, gerando assim, o0 aumento de poropressao, e consequentemente, a

possivel liquefacéo.

1. Avaliacéo da probabilidade
de iniciacdo da liquefacao do solo

2. Avaliacao da resisténcia e
estabilidade pos-liquefagao

3. Avaliacéo das esperadas
deformacgbes e deslocamentos causados
pela liquefagao

4. Avaliagao das consequéncias das
deformacdes e deslocamentos

5. Implementacgéo (e avaliagéo) dos
projetos de mitigacdo, se necessario

Figura 5 — Elementos chaves da Engenharia de Liquefacdo (adaptado de Seed et al.,2003)
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1.3. Susceptibilidade Do Solo a Liquefacéo

Castro (1969) considera que liquefacao € um fenémeno no qual solos granulares
tem uma reducéo substancial da sua resisténcia ao cisalhamento, fazendo com que
a massa de solo flua como um liquido. Como varios outros autores (Seed and Idriss
(1971), Sladen et al. (1985), Ishihara (1995), Kramer (1996), Idriss and Boulanger
(2008), entre outros) citaram, liquefacdo ¢ um fendmeno direcionado totalmente
para solos granulares. No entanto, hd muita discussdo sobre o comportamento de
solos siltosos, argilosos e pedregulhos. H& casos em que houve liquefacdo para
pedregulhos como mostrado em Evans (1987), Harder (1988), Hynes (1988) e
Andrus (1994). Ha certos métodos para mensurar a susceptibilidade do material de
sofrer o fendmeno.

1.3.1. Geologicamente

O estudo geoldgico do local de construcdo é uma etapa essencial pois nela pode-
se observar a susceptibilidade do solo a liquefacdo. No critério definido por Youd
e Perkins (1978), solos mais suscetiveis a liquefacdo sdo aqueles que foram
recentemente depositados, e vao adquirindo resisténcia com o tempo. NRC(1985)
separa a idade dos solos conforme seu periodo onde: solos do Gltimo periodo
Holoceno, 0-1000 anos; antigo periodo Holoceno, 1-10 mil anos; antigo periodo
Pleistoceno: 10-130 mil anos. E, depdsitos mais antigos do que o Pleistoceno sao
considerados ndo suscetiveis a liquefagao.

Outro fato que ¢ interessante considerar ¢ a profundidade do nivel d’agua. Quao
mais profundo o NA, menor a susceptibilidade a liquefacdo. Idriss e Boulanger
(2006) reitera que liquefacéo é considerada apenas para profundidades menores do
qgue 15 metros. No entanto, a liquefacdo a grandes profundidades € passivel de
acontecer, podendo ndo se manifestar na superficie, o que torna a situacdo
alarmante.

1.3.2. Composic¢ao do Material

Tsuchida (1970) montou, através da curva granulométrica, um limite de
dimensdo do grdo para os solos mais potenciais liquefaziveis e com alto potencial
de liquefacdo, como mostra a Figura 6. Seed et al.(2003) considera que a diferenca
do comportamento de pedregulhos para os solos arenosos é dado por dois fatores:
sdo mais permeaveis, dissipando o excesso de poropressdo gerado rapidamente;
devido a massa das particulas, os pedregulhos sdo raramente depositados
“gentilmente”, ndo estando no estado fofo. No entanto, a rapida drenagem ¢
considera indtil caso: a) a camada de pedregulho for cercada de materiais menos
permeéveis; b) drenagem é impedida devido a presenca de finos nos espacos vazios;
c) se a camada possuir uma grande dimensdo, fazendo com que a distancia de
drenagem seja grande.

Para solos coesivos, principalmente siltes e argilas siltosas, um critério proposto
por Wang (1979) e Seed e Idriss (1982) (Figura 7) considera solos liquefaziveis
aqueles que possuem:

- porcentagem de finos menores do que 0,005 mm < 15%;
- limite de liquidez < 35%;
- teor de umidade > 0,9*LL;


DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 1912663/CA


PUC-Rio- CertificagaoDigital N° 1912663/CA

12

Mas, Andrew e Martin (2000) perceberam, através dos dados utilizados pelos
autores, que o critério estava influenciado por convengdes chinesas, mudando o
mesmo para convengdes americanas. O considerado, Critério Chinés Modificado,
considera gue solos liquefaziveis possuem:

- porcentagem de finos menores do que 0,002 mm < 10%;
- limite de liquidez < 32%;

Solos que possuem a porcentagem de finos maiores do que 10% e limite de
liquidez maior do que 32% sdo automaticamente néo suscetiveis a liquefacao. Caso
0 solo seja intermediario entre esses casos, € necessario fazer maiores estudos.

Bray et al.(2001) observou que a porcentagem de finos é bem menos relevante
do que a plasticidade do material, visto que, houve casos de liquefacéo para solos
gue possuiam mais de 10% dos grdos menores que 0,002 mm. Logo, foi sugerido
pelo mesmo outras recomendacdes que levavam em consideracdo o indice de
Plasticidade (IP) do solo como também, o LL e porcentagem de finos (FC),
mostrado na Figura 7.

Os solos foram divididos em trés zonas: A, B e C. Se o solo possui um IP menor
do que 12 e 0 LL menor do que 37, se encontrara na zona A que afirma que o solo
é potencialmente liquefazivel se o teor do umidade foi maior do que 80% do LL. Ja
a zona B, é para solos que possuam o IP até 20 e o LL menor do que 47, sendo
suscetiveis a liquefagdo caso o teor de umidade seja maior do que 85% do LL. A
ultima zona, C, considera os solos ndo suscetiveis a liquefacdo, aqueles com 1P>20
e LL variavel.

[ Silte | Areia [pecregund]

R B, 45

-t

Limites para solos
com maior potencial
de liquefagao

&
(@]

Limites para solos
potencialmente
liquefaziveis

nN
o

Porcentagem de Finos por peso (%)

001 01

Tamanho do grao (mm)

o

Figura 6 — Limites de granulometria para solos com alto potencial de liquefagéo e
potencialmente liquefaziveis (adaptado de Tsuchida, 1970)

LL (%)

L UubLw™m

0 10 20 30:5.0_"50 60 70 8 90 100
TEOR DE UMIDADE NATURAL, W(%) LL - Limite de Liquidez

Figura 7 — Critério Chinés Modificado (adaptado apds Wang ,1979 e Seed e Idriss ,1982)
(esq.); Critério de Bray e Sancio et al., 2002 (adaptado) (dir.)
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1.3.3. Critérios de Estado: Estado Critico e Estado Permanente
(Critical State and Steady State)

O termo de indice de vazios critico se tornou o tema de muita discussao depois
do trabalho de Casagrande (1936). O autor concluiu em ensaios trixiais drenados
de deformacdo controlada que durante deformagdes cisalhantes, a diminui¢do de
volume de uma areia fofa e 0 aumento de volume de uma areia densa tendem para
0 mesmo indice de vazios critico ou densidade critica. Esse estado é considerado
aquele em que uma massa do solo continua se deformando mesmo com tensdes e
indice de vazios constante (Been e Jefferies, 2008). A Figura 8mostra resultados
dos ensaios, onde percebe-se que todos tendem para o mesmo valor de indice de
vazios, o indice de vazios critico, ec, sobre grandes deformacdes.

Casagrande utilizou diferentes tensdes de confinamento, e conseguiu encontrar
uma relacdo entre a tensao e o indice de vazios critico, e a denominou de linha CVR
(Critical Void Ratio). A mesma linha foi definida como o ponto de mudanca de
comportamento, sendo o dilativo encontrado abaixo da linha, e o contrativo acima
da mesma. A Figura 9 mostra a relacdo demonstrada no espacgo ¢’sc -od OU G’ 3c-€.

L
g P A -
=l 3
-g Densos &
@ Densos =
olf o4~~~ &
18 [P g g g
e Fofos Fofos &
. S
Deformagdes Axiais e"'[n deige s VazioseD
(a) (b)
Figura 8 — Indice de Vazios Critico para areias (adaptado de Kramer, 1996)

o | linha CVR A

8 e Fofos

S ; (contrativos)

& Fofo (contrativo) linha CVR

@

QO 5 — Densos

' el dilatant

2 (dilativo) (liiatantes)

@ —>

G'3c log O 3¢

Figura 9 — Linha CVR relacionando a tenséo de confinamento (c’3c) e a tensdo desviadora
(od) (esq.) e indice de vazios () e log de 6’3¢ (adaptado de Kramer, 1996)

O estado permanente foi definido por Poulos (1981) como a deformacdo
constante que a massa de solo experencia com volume, tensdo efetiva normal,
tensdo cisalhante e velocidades constantes. Diferentemente do estado critico, o
estado permanente € obtido em testes triaxiais ndo drenados de tensdo controlada
em areias fofas (Been et al., 1995). Castro (1969) executou ensaios demonstrados
anteriormente com carregamentos estaticos e ciclicos e observou trés tipos de
comportamento no solo, como mostrado na Figura 10.
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O comportamento A, definido por corpos de prova bem fofos, exibiram uma
resisténcia ao cisalhamento de pico para pequenas deformacdes, e logo apds, houve
uma perda significativa de resisténcia rapidamente, tendendo para grandes
deformacgdes. O comportamento B, definido por corpos de prova de areia densas,
mostram uma pequena contragdo e, logo depois, expandiu, mesmo com altas
tensdes confinantes, e consequentemente, altas resisténcias. J& o0 comportamento C,
por sua vez, € caracterizado por um solo cuja densidade é mediana. Percebe-se que
inicialmente, ha um pico de resisténcia para pequenas deformag6es como para solos
do tipo A. No entanto, ap6s uma certa quantidade de deformacdo, houve o inicio de
dilatacéo do corpo de prova, caracterizando um ganho de resisténcia, que € continuo
enquanto h& aumento do carregamento.

O ponto em que o solo deixa de ter o comportamento contrativo e passa a ter o
dilatante foi considerado por Ishirara (1975) como o ponto de transformagéo de
fase. O comportamento definido pela areia do tipo C foi definido por Castro (1969)
como liquefagdo limitada. Como nos ensaios executados por Casagrande (1936),
Castro encontrou uma relacdo entre o indice de vazios e tensdo efetiva confinante,
e essa relacdo se mostrou paralela a linha CVR definida por Casagrande. A juncéo
dos pontos definindo a relacdo definida por Castro é chamada SSL (Steady State
Line, em traducéo literal, linha de estado permanente).

A linha SSL pode ser vista tridimensionalmente como uma curva no espago e-
6’-T 0U NO espago e-p’-q, visualizado na Figura 11le também, pode ser vista em
termos da resisténcia ao cisalhamento do estado permanente, Ssu, tendo em vista
que ha uma proporcionalidade entre o valor e a tensdo confinante efetiva (Kramer,
1996). Quando ambas as linhas, sejam em termos de ’3c¢ ou Ssu, sdo demonstradas
em escalas logaritmica, hd uma igualdade entre as mesmas, como demonstrado pela
Figura 12.

. q A
B B
Dilatagao Ponto de . Dilatacao
c Transformagao Liquefagao
Liquefagao de Fase N Limitada
Limitada A
A Contragéo
Contragao
€, £
Contracao
Au A
\__ta_ C
Liquefagao
Limitada
B * Dilatagao

Figura 10 — Resultado de ensaios triaxiais executados por Castro (1969) (adaptado de Kramer,
1969)
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Figura 11 — Projec¢do da linha SSL tridimensionalmente (adaptado de Kramer, 1996)

[
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ng c '30 |Og Ssu

(@ (b)

Figura 12 — Proporcionalidade entre os valores da tenséo confinante e da resisténcia do estado
permanente (adaptado de Kramer, 1996)

A questdo da equivaléncia da linha CVR e a linha SSL foi objeto de discussao
nos anos 70 e 80 através de diversos pesquisadores (Casagrande,1975;
Poulos,1981;Sladen et al.,1985). Como dito anteriormente, 0 método de obtencao
das linhas é totalmente diverso: para a linha CVR, ensaios triaxiais de deformacao
controlada em areias dilatantes; e, para a linha SSL, ensaios triaxiais de tenséo
controlada em areias contrativas. Poulos (1981) afirmou que a grande diferenca
entre os estados é devido ao movimento no estado permanente que possui uma
velocidade constante. No entanto, Been & Jefferies (2006) considera que o termo
da velocidade pode ser extremamente pequeno, fazendo assim, com que os estados
sejam equivalentes. Assim, é justificavel utilizar como um Unico termo, o estado
critico, para ambos estados criticos e permanente (Been et al.,1991).

Devido & certas deficiéncias na construcéo de aterros, Been e Jefferies (1985)
apresentaram um parametro fisico, definido como o pardmetro de estado, [1. Estado,
que é considerado uma descricao de condicoes fisicas, deve ser definido em termos
do indice de vazios e tensdes, sendo medidos em relagdo a uma condicdo de
referéncia. A escolha dessa condicéo referencial deve levar em consideracdo uma
estrutura cujo comportamento ndo é influenciado pelas condicdes inicias do ensaio
(Been e Jefferies, 1985).

Y
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Essa condicdo referencial encontrada foi o estado definido anteriormente, o
estado critico. O estado é funcdo da densidade relativa, e independente da tenséo,
logo, condices iniciais do ensaio. O parametro é definido como na Eq. 1.1 por
Been e Jefferies (1985) e na Figura 13.

Y =e,—eg (1.1)

, onde e, é o indice de vazios incial e ess, 0 indice de vazios no estado
permanente.

Caso a diferenca seja positiva, ou seja, 0 solo apresente um comportamento
contrativo, 0 mesmo é suscetivel a liquefacdo. Agora, caso, a diferenca seja
negativa, 0 solo apresenta um comportamento expansivo, ndo sendo suscetivel.
Rafael (2009) considera que ha um grande apelo préatico para defini¢do de [1 através
de ensaios in situ, no entanto, a sua precisao é totalmente dependente da localizacéo
da linha SSL. Caso a linha seja encontrada erroneamente, o valor do parametro pode
sofrer grandes alteracdes.

_r Linha do Estado Critico

N\

P ———

indice de Vazios, e, inicial 1

Tens3o Efetiva

Figura 13 — Definicdo do pardmetro de estado, y (Been e Jefferies, 2006)
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2. Comportamento de Solos Saturados Submetidos a
Carregamentos Estaticos e Ciclicos

Robertson (1994) propés um fluxograma para melhor entendimento da
avaliacdo dos solos submetidos a diferentes tipos de carregamento. O tipo de
comportamento que o solo possuir o guiara para diferentes consequéncias, como
mostrado na Figura 14. Apds a caracterizagdo do material, avaliando a sua
susceptibilidade, o0 mesmo pode sofrer um amolecimento com deformacdes (strain
softening) ou endurecimento (strain hardening). As se¢des subsequentes seréo
divididas entre o entendimento experimental de cada comportamento.

Caracterizagao do Material
I

Y ¥
Comportamento Comportamento
"Strain-Softening" "Strain-Hardening"

Y Y

Fluxo por Amolecimento
Liquefagao Ciclico

rr=ywern Magnitude e Duragao
Gat\!ho do Carregamento
Monotdnico/

P Ciclico
Ciclico » T 4
* Reversdo das Nao-Reversao
- -r Tensdes das Tensdes
Tensbes Estaticas > . N
P Cisalhantes Cisalhantes
Resisténcia ao
Cisalhamento Nao
Drenada
] Liquefagao Mobilidade
* [} Ciclica Ciclica
- Deformagbes
Deformagdes Na ¢
Controladas 20 \
Controladas ' A
Grandes Pequenas
Deformagdes Deformagdes
Possivel Falha Progressiva
\ '
| Deformagdes geralmente cessam apos o
= - carregamento ciclico
Deformacdes podem se prolongar ap6s o

mecanismo de "gatilho"

Redistribui¢&o possivel da agua dos poros

Figura 14 — Fluxograma proposto para avaliacdo de liquefag8o (adaptado de Robertson, 1994)

2.1. Comportamento Strain-Softening

Ishihara (1993) realizou uma série de ensaios triaxiais para compreender o
comportamento dos solos sob condi¢des ndo drenadas com carregamento estatico
ou ciclico. O resultado foi interpretado por Idriss e Boulanger (2006). Os resultados
mostrados sdo referentes apenas as condi¢cBes ndo drenadas, onde ndo ha
deformacdes volumetricas e, consequentemente, o indice de vazios permanece
constante. A Figura 15mostra os resultados de um carregamento estatico.

A Figura 15(a) mostra o comportamento de uma areia de densidade relativa
igual a 16%, sendo considerada uma areia fofa. Os corpos de prova testados com
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c’3c de 0,6 e 1,0 atm tem o mesmo comportamento. Iniciam-se contrativas
(aumentando poropressdo), atingem o pico de resisténcia para pequenas
deformacdes, perdendo boa parte da resisténcia pds-pico e para grandes
deformacgdes, comecam a apresentar comportamento dilatante (diminuindo
poropressdo), aumentando a resisténcia e tendendo para seu estado critico. As
amostras testadas com tensdo confinante igual a 0,1 e 0,2 atm apresentaram um
comportamento de expansdo, diminuindo a poropressdao, e aumentando assim, a
resisténcia. Idriss e Boulanger (2006) constatou que independente da tenséo
confinante, todas as amostras tendem para 0 mesmo estado critico.

Na Figura 15(b), cuja densidade é igual a 38%, 0s corpos de prova testadas com
altas tensdes confinantes (c’3c de 30 e 20 atm) apresentaram comportamento
contrativo, com pico de resisténcia, seguido por uma perda menor de resisténcia,
tendendo para o estado critico. J& as tensfes confinantes menores, apresentaram
tendéncias dilativas, tendendo para o estado critico apds um aumento de resisténcia.
O valor da resisténcia no estado critico encontrado para amostra de densidade 38%
é 18 vezes maior do que a resisténcia para a densidade 16%.Nos dois primeiros
corpos de prova, para determinadas tensdes é possivel observar a mudanca de
comportamento do material. Essa mudanga, discutida anteriormente, é denominada
por Ishihara et al. (1975) como transformacéo de fase. Idriss e Boulanger (2006) ao
agruparem os diversos estados de tensdo e indice de vazios conseguiram definir
uma relacdo entre elas denominada de linha de “estado quase-permanente” (QSSL,
“quasi steady-state” line) e a resisténcia equivalente como resisténcia do “estado
guase-permanente”. A Figura 16 mostra ensaios executados por Ishihara (1993)
sendo os pontos P e Q de transformacao de fase.

T ) \ o) FAXS 7ot ZER Jao¢ [ DO [ hox) Smm Ocp jmm 2ot mm Ny e N g

2 D. = 16% "2F p.=16% Ishihara (1993): ]
1 [ Toyoura sand,
1k - s ~ T -
' " Critical ICU-TC
/%= 1.0atm 1 i state 1
~ 08 4 ~o08} & E
[ - 0.6 atm d E L 4
£ [ ] RBiasl 4
& 06 0.2 atm \; 06
o | |
04 ~ 04 = -
L 4 |
0z2p \—0!.)rm - 02p -
L ] |
0 L L 1 1 L i 0 " " == La 1l .
0 5 10 15 20 25 30 0 02 04 06 08 t 12 14 16 18 2
(a) Deformacio Axial, £(%) p’ (atm)
L} > T b4 T v L) ) T b4 T v L 1 v ] T T T v
20k D, =38% o 20} D.=38% <
/—-n'\ « 30 atm Cantical
15 20 atm 7 o 7
E E
S 4= N
o o
5k = -
]
0
(] 5 10 15 20 25 30 35
b Deformacao Axial, (%) p’ (atm)
(b) ¥

Figura 15 — Comportamento de areias de diferentes densidades sob carregamento estatico ndo
drenado (Ishihara, 1993 adaptado por lIdriss e Boulanger, 2006)
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Figura 16 — Comportamento de solos experenciando o ponto de transformacéo de fase
definido por Ishihara et al. (1975) (adaptado de Idriss e Boulanger, 2006)

Para o carregamento ciclico, antes de ir diretamente para o caso ndo drenado, é
necessario entender um conceito do caso drenado. Um corpo de prova sujeito a
ciclos de carregamento com reversao das tensdes cisalhantes causa a contracdo do
solo, independente da densidade. Youd (1972) testou a areia de Ottawa para este
tipo de ensaio, resultando no grafico mostrado na Figura 17.

Do ponto A, com tensdes cisalhantes iniciais, hd um pequeno adensamento,
levando para o ponto B. Com a continuidade do carregamento, h4 uma expanséo de
volume, levando para o ponto C, cujo indice de vazios é maior do que o do inicio
do ensaio. No momento em que ha a reversdo de tensdes cisalhantes, o ponto C é
levado até o ponto D, estando com o menor indice de vazios desde o inicio do
ensaio, onde ao haver carregamento continuo leva para o ponto E, com um aumento
do volume. Esse procedimento é repetido para cada ciclo do carregamento fazendo
com que o solo se torne mais denso a cada ciclo. A magnitude das deformacdes
volumétricas experenciadas dependem da magnitude das tensdes cisalhantes
aplicadas, como também, o numero de ciclos, a densidade relativa, diferenca entre
o0 indice de vazios méximo e minimo, tensdo efetiva confinante e OCR.

Com um carregamento ciclico, o esqueleto solido tende a contrair devido aos
ciclos e com o rearranjamento das particulas, as tensdes normais que entdo seriam
transferidas para os graos, devido a impossibilidade de drenagem, sdo transferidas
para 0s poros de &gua, aumento assim, o valor de poropressdo e diminuindo a tensdo
efetiva. A Figura 18 mostra o mecanismo da geracdo de poropressdao. Comegando
no ponto A, hd uma variacdo de volume determinada como Ae, levando o ponto
para B, com a mesma tenséo efetiva, o’vc. No entanto, como ndo é possivel haver
variacdo volumétrica em um solo completamente saturado, ha um ressalto do
volume modificado para o volume inicial que é compensado com um aumento de
poropressdo, levando para o ponto C, cuja tensédo efetiva agora € igual a ¢’ vr.
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Figura 17 — Processo de adensamento devido & um carregamento ciclico (adaptado de Idriss e
Boulanger, 2006)

O carregamento continua até 0 momento em que a poropressao é igual a tensdo
total, fazendo assim, com que a tenséo efetiva seja igual a zero, referindo a condicao
definida como “liquefacao inicial” (Seed e Lee, 1966). O aumento de poropressao
faz com que a trajetoria de tensdo a cada ciclo se aproxime mais da ruptura, e assim
gue a mesma toca a linha, ha o desenvolvimento desenfreado da poropressédo e
deformacdes.

O excesso de poropressao gerado durante o carregamento € normalizado pela
tensdo de confinamento menor (c’sc), obtendo assim, a razdo do excesso de
poropresséo, ru, dado pela Eq.2.1.

Para situacfes em campo, a equacdo do indice ru é modificada para Eq. 2.2,
sendo esta desenvolvida para situagdes 1D, onde as tensdes verticais totais néo
mudam durante o tremor (Beaty e Byrne, 2011).
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u—-uo

ru = (2.2)

0'yo

, onde u é a poropressdo no tempo em que ru é obtido, uo, a poropresséo inicial
e o’vo, a tensao vertical efetiva inicial.

Curva de Compressao
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Cw Ow
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Figura 18 — Mecanismo de geracdo de poropressdo (adaptado de Idriss e Boulanger, 2006)

Beaty e Byrne (2011) afirmam que a definicdo de ru para casos 2D é
problematica devido a mudanca da hipotese inicialmente adotada de tensdes
verticais totais inalteraveis. O maior valor de ru é o de 1,0, correspondente a um
excesso de poropressdo de 100%. Porém, Idriss e Boulanger (2006) reitera que €
possivel valores de ru maiores que o limite acima citado sob carregamentos in situ,
em centrifugas ou modelos numéricos, como 1,5, devido as mudangas permanentes
em tensoes totais para casos 2D.

Beaty e Byrne (2011) desenvolveram uma nova equagao para ru baseada em
suas limitagOes para o caso 2D para o seu modelo constitutivo UBCSand. A
equacdo, dada por Eq 2.3, é dependente das tensdes verticais efetivas iniciais e no
momento do calculo de ru, respectivamente, 6’vo € G'v.

aly

ru=1-— (2.3)

0o

Seed e Harder (1986) afirmam que as equacOes encontradas anteriormente sao
baseadas em testes de laboratorio para condigdes de depdsitos planos, logo, tensdo


DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 1912663/CA


PUC-Rio- CertificagaoDigital N° 1912663/CA

22

cisalhante igual a zero, como mostrado por Tokimatsu e Yoshimi (1983) para solos
arenosos. Para casos de taludes, a tensdo efetiva ndo precisa ser totalmente zerada
para iniciar grandes deformagdes. O termo ru foi dado por Seed e Harder (1986)
como:

Au
ru =
Augim

(2.4)

, onde Au é a poropressdo gerada ciclicamente e Auiim, @ pPOropressao necessaria
para iniciar grandes deformagdes.

Para a ocorréncia da liquefacdo, inicialmente utilizava-se ru igual a 1, quando o
excesso de poropressao € igual a tensdo total, assim, tensdo cisalhante é igual a zero,
sendo este esquema definido como liquefacdo inicial. Através de resultados de
ensaios acerca do tema, varios pesquisadores encontraram varios valores de ru para
inicio de liquefacdo, sendo todos menores que 1. Beaty e Bryne (2001),
encontraram 0,7, Hazirbaba e Rathje(2009) 0,9 e Wu et al.(2004), 0,95.

A curva de tensdo x deformacdo para carregamentos ciclicos e estaticos é
demonstrado por NRC (1985) na Fig.19. O carregamento ciclico causa aumento de
poropressdo e consequentemente, deformacao, atingindo seu pico, depois perdendo
uma parcela significativa de sua resisténcia até atingir a resisténcia no estado
permanente.

Imagine que uma barragem foi construida com o solo testado para liquefacéo.
A tensdo cisalhante mantendo a barragem em equilibrio é dada por tstatic. Caso a
resisténcia ao cisalhamento do solo no estado permanente seja menor ou igual a
Tstatic, acontece o fluxo por liquefagcdo, como demonstrado na Figura 19.

As deformacbes decorrentes no solo irdo ocorrer apenas ao fim do
carregamento. Como mostrado por Robertson (1994), as deformacbes podem ser
subdivididas em: controladas (contained) e ndo controladas (uncontained). O fator
que leva a diferenciacdo da magnitude de deformacdo é a diferenca entre a tensdo
cisalhante estatica e a resisténcia residual. Caso, a diferenca entre elas seja pequena,
ha deformacdes controladas. Contrariamente, caso a diferenca seja grande, hd uma
deformacéo progressiva. Os deslocamentos séo cessados quando a tensédo cisalhante
estatica atinge o equilibrio novamente.

Um exemplo a ser utilizado foi o estudo que Castro (1992) fez ao analisar o
comportamento da ruptura da barragem de Lower San Fernando em 1971. A ruptura
da barragem ocorreu na face de montante, deixando a parte de jusante intacta. Os
tremores, que foram da ordem de 0,5 a 0,55g, fizeram com que 40 segundos ap0os
seu término (Seed, 1979), grande blocos de solo intacto se deslocassem 61 m do pé
da barragem. Entéo, os deslocamentos ocorreram apds a cessagdo dos tremores,
fazendo com que estes foram causados devido a tensdo estatica dos materiais
(Castro, 1992).

De fotos de construcdo do aterro, pdde-se notar que as secdes de montante e
jusante foram alteadas e construidas simetricamente, assumindo assim, que as
caracteristicas do solo sdo iguais. O objetivo de Castro era ensaiar 0 solo da
barragem para definir qual era sua resisténcia ao cisalnamento no estado
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permanente, Sy, que de posse da tensdo estatica, justificasse 0s grandes
deslocamentos.

Ap0s utilizar varios métodos para obtencdo do valor, o valor da tenséo
cisalhante estatica foi estimado entre 850 e 1050 psf, ou seja, 40,7 e 50,28 KN/m2.
Castro (1992) analisa que se Sys fosse proximo a 850 psf, deslocamentos da ordem
de 3 a 4 metros ocorreriam. No entanto, o deslocamento real foi de 61 m, Sys deve
ser bem menor 850 psf. Apds ensaios, os valores estimados por Castro e Keller
(1988), Davis et al. (1988) e Seed et al. (1988) gira em torno de Sys entre 300 e 500
psf. Castro, por sua vez, considera que devido as incertezas nos ensaios, uma
opinido consensual entre os pesquisadores foi de Sus entre 400 e 500 psf, ou seja,
uma diferenca possivel de 350 a 650 psf.

Na Figura 20a hé a trajetéria de tensfes da mesma areia testada para diferentes
tensbes de confinamento. Como definido e observado anteriormente, o estado
permanente independe de tensdo de confinamento, assim, todas tendem para o
mesmo ponto, o que é definido como ponto do estado permanente (steady state
point). Os pontos marcados com x definem, através de Hanzawa et al. (1979) e Vaid
e Chern (1983), o inicio do fluxo por liquefacdo, ou seja, 0 pico da resisténcia de
cada trajetoria.

Vaid e Chern (1985) ao cruzarem uma reta em todos os pontos da trajetoria
perceberam que a mesma formava uma superficie, a qual eles definiram como
superficie do fluxo por liquefacao, FLS (Flow Liquefaction Surface). Como o fluxo
por liquefacdo ocorre apenas em solos fofos, os pontos A e B ndo cruzam com a
FLS, sendo terminada no ponto do estado permamente, como mostrado na Figura
20b.

A FLS é dada como um limite entre estados estaveis e ndo estaveis durante
cisalhamento ndo drenado. Se o estado de tensdes em um elemento atingir a FLS
sob condi¢bes ndo drenadas, seja por carregamento estatico ou monoténico,
ocorrera o fluxo por liquefacdo, e a resisténcia ao cisalhamento sera reduzida para
Sus (Kramer, 1996). Houve uma discussdo proposta por Alarcon-Guzman et al.
(1988) de que a FLS fosse diferente para carregamentos ciclicos.

{ - Cis. Cidlico
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Figura 19 — Respostas de areias saturadas fofas para carregamentos ciclicos e estaticos
(adaptado de Rauch, 1997)

No entanto, Lade (1992) e Kramer (1996) comprovaram que as linhas sdo as
mesmas para ambos os carregamentos, como mostrado na Figura 21.Lade (1994)
explicou a FLS através de dos postulados de estabilidade de Drucker e Hill. Areias
fofas com certa porcentagem de finos e siltes possuem baixas permeabilidades, e
qualquer perturbacdo, mesmo que pequenas, produzem condi¢es néo drenadas
nestes solos, iniciando a instabilidade.
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Figura 20 — Posicdo da FLS para carregamentos estaticos e ciclicos (adaptado de Kramer,
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Figura 21 — Trajetoria de tensdes de ensaios executados em areias e a posicdo da FLS
(Kramer, 1996)

Quando a condicao de instabilidade é atingida, o solo ndo sustenta o atual estado
de tensdes, sendo este presente no topo da superficie de escoamento, como
mostrado na Figura 22a . Apos esse topo, o solo deforma plasticamente sob tensdes
decrescentes. A linha de instabilidade é formada conectando os pontos nos topos
das trajetorias de tensdes efetivas, como mostrado na Fig. 22b, sendo esta linha reta
(Lade, 1994).

Para um material apresentar instabilidade, o estado de tens6es do mesmo deve
estar na ou acima da linha da instabilidade. Sladen (1985) e Lade (1993) consideram
que a linha cruza a origem. No entanto, Lade (1994) mostra que a linha termina no
estado ultimo, definido por Poorooshashb (1989) como o estado permanente e
critico. Areias sdo perfeitamente estaveis acima da linha de instabilidade enquanto
apresentam condic@es drenadas, logo, a linha de instabilidade ndo € um mecanismo
de inicio de instabilidade.

Na Figura 22b, é mostrada uma regido onde ocorre instabilidade temporaria,
localizada na parte de cima da zona de expans&o. E uma regido onde a instabilidade
inicialmente ocorre, mas, condigfes fazem com que ocorra dilatacdo do material
apos a instabilidade inicial, fazendo com que o solo se torne estavel novamente
(Lade, 1994).
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Figura 22 — Localizacdo da Linha de Instabilidade para areias fofas (adaptado de Lade, 1994)

2.2. Comportamento Strain Hardening

O outro comportamento de uma areia se d& quando ela se encontra no estado
denso, e ao aumentar as deformac6es em vez de perder resisténcia, cComo no caso
de areia fofa, vai adquirindo. Como parte da bateria de ensaios realizada por
Ishihara (1993) e discutido por Idriss e Boulanger (2006), uma areia com densidade
relativa igual & 64% foi testada e o comportamento acima mencionado foi
observado na Figura 23.

q (atm)
3

A A A A 1 A 1 A
0 10 20 30 40 50 60
p’ (atm)

(c)

Figura 23 — Comportamento de uma areia densa sob carregamentos monoténicos (adaptado
de Ishihara, 1993)

Comparado com os resultados da Figura 15, percebe-se que ndo ha um pico de
resisténcia, e o solo adquire resisténcia até chegar ao estado critico, independente
de baixas ou altas tensfes de confinamento. Esse comportamento é caracterizado
por Rauch (1997) como amolecimento ciclico. As deformagdes ndo continuam
depois que o carregamento ciclico cessa e pode ser dividido em liquefacéo ciclica
e mobilidade ciclica.

Para carregamentos ciclicos, observa-se o resultado de um ensaio executado por
Boulanger e Truman (1996) na Figura 24. H4 um aumento progressivo de ru até
que o parametro atinge o valor igual a 1,0, definido pelo ponto A. Nota-se no grafico
de ciclos por deformagdes axiais (ea), quanto mais proximo de 1,0 o ru se encontra,
as deformac6es vao aumentando vagarosamente. Quando o ru € praticamente 1,0,
um ciclo antes de A, ha um aumento progressivo da deformacéo, fazendo com que
atinja 2% em menos de dois ciclos.

O aumento progressivo da deformacdo demonstra que o solo atingiu sua
resisténcia de pico, sofrendo assim, um amolecimento do material, com diminuigéo
da sua resisténcia. Idriss e Boulanger (2006) afirma que a aplicagdo do
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carregamento continuo apos A, sendo este uma tensdo cisalhante na direcdo
positiva, tendendo para B, hd um aumento de rigidez, diminuindo o ru. Da Figura
23 é possivel observar que ru é 0,77 para B, e a deformagdo axial continua a
aumentar.

Idriss e Boulanger (2008) citam o comportamento citado como mobilidade
ciclica sendo definida por Castro (1975) e Casagrande (1976). No entanto, como
proposto pelo fluxograma de Robertson (1994), na mobilidade ciclica ndo ha
reversdo das tensdes cisalhantes, demonstrado no ensaio acima.
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Figura 24 — Resultados do ensaio executado na areia do Rio Sacramento (Boulanger e
Truman, 1996)

Casagrande (1976) justifica o uso do termo mobilidade ciclica devido a um uso
errdneo do termo liquefacdo apos o desenvolvimento dos ensaios triaxiais ciclicos.
Em seu artigo, Liquefaction and Cyclic Deformation of Sands: A Critical Review,
Casagrande discute

[...] an informal comitee of several colleagues and
myself tried in 1969 to find another term for the cyclic
response phenomena in laboratory tests. Finally, we agreed
on the term “cyclic mobility” (Casagrande, 1976. p.6)*

Casagrande (1976) divide o termo “liquefacdo” para a resposta de areias fofas
saturadas a aumento de poropressdo. Ja o termo “liquefacdo ciclica” ¢ definido
como a resposta de uma areia densa ao carregamento ciclico em um ensaio triaxial,
ou seja, o termo é unicamente para defini¢bes laboratoriais.

! “um comité informal de colegas e eu tentamos encontrar um outro termo para o fendmeno de
resposta ciclica em ensaios de laboratério. Finalmente, chegamos a um consenso no termo
“mobilidade ciclica”.
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Robertson (1994) considera que “liquefagao ciclica” ocorre in situ em situagdes
em que um carregamento ciclico ndo drenado aplicado é bem maior do que as
tensOes estaticas. Esse carregamento aplicado faz com que haja reversao das tensées
cisalhantes, e cada vez que cruza o eixo, tem 0 momento de tensdo efetiva igual a
zero. Nesse momento, ndo ha tensdo cisalhante, e quando ela € aplicada novamente,
a poropressdo diminui com a expansdo do material, no entanto, hd um
amolecimento do material, resultando em grandes deformacgdes acumuladas, mas
estabilizam quando o carregamento cessa.

“Mobilidade Ciclica” ¢ definida pelo mesmo autor como a situagdo em que o
carregamento aplicado ndo desenvolve reversdo das tensbes cisalhantes, e
consequentemente, ndo ha momentos de tensdo efetiva igual a zero. As
deformacgdes ocorrem durante o carregamento, sendo devido a causas externas.
Rauch (1997) corrobora os termos definidos por Robertson em sua tese,
demonstrando um gréfico de tensdo x deformacdo para mobilidade ciclica,
demonstrado na Figura 25.

Kramer (1996) pois sua vez, ndo comenta sobre liquefacéo ciclica e afirma que
mobilidade ciclica pode ocorrer de trés maneiras, como demonstrado na Figura 26:
a) a diferenca entre a tensdo cisalhante estatica, tswtic € @ tensdo provocada pelo
carregamento ciclico, tcyc € maior do que zero e a soma das duas € menor do que a
resisténcia de cisalhamento no estado permanente, Ssy. Com a diminuicdo da tenséo
efetiva, a baixa rigidez do solo faz com que deformacbes permanentes se
desenvolvam em cada ciclo; b) a diferenca entre Tstatic € Tcyc € Maior que zero, mas
a soma das duas parcelas € maior do que Ssu momentaneamente. Quando a tensdo
cisalhante tocar a FLS, periodos de instabilidade ocorrerdo, aonde deformacdes
permanentes significantes desenvolverao, cessando apos o fim do carregamento; c)
a diferenca entre as tensfes € menor do que zero, ou seja, ha reversao das tensdes
cisalhantes, no entanto, a resisténcia Ssu ndo é excedida.

Been e Jefferies (2006) consideram que liquefacdo ciclica é ocorréncia do
amolecimento do solo para situacdes de areias densas, e ndo, o colapso progressivo
de areias fofas. No entanto, no mesmo capitulo, mais a frente, os autores utilizam a
mesma definicdo incluindo a falta de deformacdes desenfreadas para definirem
mobilidade ciclica, assim, considerando os dois termos como sindénimos.

Percebe-se que houve muitas discussdes sobre ambos o0s termos, e nesta
dissertagdo escolheu-se utilizar os termos definidos por Robertson (1994) e
revalidados por Rauch (1997) de que ha diferenca entre mobilidade e liquefacao
ciclica.

Diferente do fluxo por liquefagdo, ndo ha uma certeza no local de inicio da
mobilidade ciclica. Os deslocamentos e deformacgdes permanentes vado se
acumulando incrementalmente a cada ciclo, aonde a sua grandeza é dependente da
tensdo cisalhante estatica e da duracdo e magnitude do carregamento ciclico. Um
dos tipos de deslocamento frequente em casos de mobilidade ciclica, é o
espraiamento lateral de solos inclinados. (Kramer, 1996).

Os deslocamentos causados pela mobilidade ciclica ndo devem ser
desconsiderados, sendo extremamente perigosos. NRC (1985) afirma que os danos
causados por espraiamentos laterais, embora sejam raramente catastroficos, séo
extremamente perturbantes. Além do mais, mais dano foi causado por espraiamento
lateral do que por outro tipo de deformacdo ou deslocamento induzidos por
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terremotos. Rauch (1997) cita que houveram mais de 250 rupturas de pontes e
aterros durante o terremoto de 1964 no Alasca e, houveram varios apartamentos
danificados no terremoto de San Fernando em 1971, devido aos espraiamentos. A
Figura 27 mostra um diagrama do fenémeno.
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Figura 25 — Respostas de areias saturadas densas para carregamentos ciclicos e estaticos
(adaptado de Rauch, 1997)

(@) (b)

Figura 26 — Diferentes casos para mobilidade ciclica propostos por Kramer (Kramer, 1996)

Abaixo da 4drea em que mostra “Grandes Deformagdes” para liquefacao ciclica,
h& uma ligag&o entre uma caixa escrita “Redistribui¢ao possivel da 4gua dos poros”,
e devido a essa redistribuicdo, o material que até entdo tinha um comportamento
dilatante, tem um comportamento contrativo (Figura 14). Robertson em sua Seed
Lecture (2015) explica que para pequenas profundidades ha um atraso na geragdo
de poropresséao devido as camadas de solo abaixo liquefeitas que fazem com que a
agua flua para essas camadas, mesmo ap6s o terremoto, obtendo o maximo de
poropressdo em até 5 minutos. Esse processo faz com que o material, agora fofo,
possa sofrer fluxo por liquefacdo ap6s ter ocorrido liquefagdo ciclica.
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Figura 27 — Diagrama de espraiamento lateral antes e depois ruptura, onde a se¢do hachurada
corresponde a secdo liquefeita (adaptado de Youd, 1984)
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Dobry et al. (1981) ap6s estudo dos resultados dos ensaios percebeu que havia
aumento de poropressdo depois que um certo valor de deformacdes cisalhantes
ciclicas fosse ultrapassado. O valor é 0 necessario para iniciar o adensamento, sendo
este igual a 0,01% (NRC, 1985). Trinta e seis anos depois, Dobry et al. (2017) apos
verificacdo em ensaios feitos com a velocidade de onda cisalhante (Vs) definiu que
o valor fosse mudado para valores variando de 0,03 a 0,3%. Figura 28 mostra o
resultado obtido por Dobry et al. em 1981 (esq.) e 2017 (dir.).
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Figura 28 — Valores da Deformacéo Cisalhante Limite para aumento de poropressao (Dobry
et al.(1981), esq; Dobry et al.(2017),dir.)

2.3. Depéositos Planos

Todas as situacdes mencionadas acima levam em consideracdo a presenca de
uma estrutura imposta ou uma camada inclinada sobre o solo potencialmente
liquefazivel. No entanto, consequéncias da ocorréncia de liquefacdo ndo sdo apenas
para estes casos. Para os casos de depoésitos planos, onde as tensdes cisalhantes
estaticas sdo resultantes da histdria de carregamento do solo e ndo necessarias para
equilibrio do mesmo, podem chegar a ser nulas devido ao carregamento ciclico.
Segundo NRC (1985), 0 aumento da poropressédo devido ao carregamento, faz com
que trés possiveis mecanismos de ruptura acontecam: vulcées de areia (sand boils),
recalque e movimentos diferenciais.

Supondo uma camada de areia fofa a varios metros de profundidade. Acima
dessa camada, had a presenca de solos mais densos. Assim, a0 aumentar a
poropressdo na camada de areia fofa, ndo ha possibilidade de dissipacdo, fazendo
com que seja formada uma pequena camada de dgua no topo da camada. Como essa
camada esta sob pressdes elevadas, qualquer fissura presente no solo, se torna um
caminho preferencial para dissipacdo da poropressdao. No entanto, ao ocorrer a
dissipacdo, ha o carreamento de particulas da camada, fazendo com que elas se
depositem na superficie, com a aparéncia de um vulcéo. A ocorréncia de vulcdes
de areia danifica pavimentos, gasodutos, entre outros, e é relacionada quase sempre
com espraiamentos laterais (Rauch, 1997). Devido a deposi¢do das particulas,
ocorre a subsidéncia do solo ao redor do vulcdo, como mostrado na Figura 29, junto
com 0S outros mecanismos.

Quando ha a dissipacdo da poropressdo, o rearranjamento das particulas causa
0 adensamento do solo, causando o recalque, podendo danificar pavimentos, entre
outras estruturas, como pontes apoiadas em estacas. NRC (1985) afirma que devido
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a diminuicdo da rigidez do solo causada pelo aumento de poropressdo, movimentos
diferenciais na ordem de centimetros e até metros podem ocorrer na camada durante
o tremor. Esses movimentos, que podem agir verticalmente e até horizontalmente,
devido a ndo-uniformidade, causa danos nas estacas no solo, como também em
tubulacdes e tlneis.

Vulcdo de Areia

/ Subsidiéncia
e %\\ oA S -."'.'f.--,f':‘:-;.??'.‘f- — :

Figura 29 — Mecanismos de Ruptura em Depositos Planos (adaptado de NRC, 1985)

Através desse capitulo se mostrou possivel entender o comportamento dos solos
a variados tipos de carregamento, sejam eles ciclicos ou estaticos, e suas
consequéncias. Rauch (1997), de posse de todos os resultados dos ensaios, montou
a trajetoria de tensdes em um diagrama de estados para os dois comportamentos
principais de solos: contrativo e dilativo, sendo demonstrado na Figura 30.

A trajetoria A, corresponde a um solo incialmente fofo, cujo indice de vazios é
el, tendendo a contrair quando cisalhado estaticamente até cruzar com a linha do
estado critico. Para B, 0 mesmo tipo de ensaio € realizado, no entanto, como o solo
é denso, tende a expandir devido ao carregamento drenado. Do ponto C, a trajetoria
é como do ponto A, no entanto, como o solo foi confinado a maiores pressoes, a
resisténcia residual é maior.

Para os casos D e F, o carregamento agora estatico ndo drenado, causa um
aumento na poropressdo, os tendendo para linha CVR, mas como acontece com C
e A, e, devido a alta tensdo de confinamento, F mostra uma resisténcia residual
maior do que D. E, por sua vez, mostra uma diminuicao da poropressdo, resultante
da expansdo do material, quando cisalhado estaticamente em condi¢es néo
drenadas.

Por ultimo, G e H sdo trajetdrias para ensaios ciclicos (perceba ao notar as setas
tanto para um lado quanto para outro). Como o carregamento € ciclico ndo drenado,
hd o aumento e diminui¢do da poropressdo a cada ciclo, mesmo que ambos
apresentem comportamentos diferentes.

Num ponto acima, mostra a condicdo de areia movediga, caracterizada pela
tensdo efetiva, 6’3 igual a zero. Nesse ponto, o solo ndo possui nenhuma resisténcia,
pois ja ndo ha mais contato entre 0s seus graos, ndo podendo nem mostrar mais o
comportamento de contragdo nem expansao (Rafael, 2009). Portanto, caso um solo
tenha um indice de vazios igual ou maior do que causa areia movedica, apds o
cisalhamento ndo drenado, a resisténcia residual sera nula.

E importante esclarecer que o tnico estado em que o solo ndo tem resisténcia é
0 estado de areia movedica. No estado permanente (critico), por mais baixa que
seja, o solo ainda possui uma resisténcia residual, € no caso de mobilidade ciclica,
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ap6s 0 momento de 6’=0, ha a reversio de tensdes, fazendo com que o solo adquira

resisténcia.
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Figura 30 — Trajetorias de tensdes para determinados ensaios triaxiais (adaptado de Rauch,

1997)
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3. Inicio da Liquefacéo para Carregamento Ciclico

Ap0s a identificacdo da susceptibilidade do solo a liquefacdo, o préximo ponto,
através do fluxograma de Seed et al. (2003), é a avaliacdo do inicio da liquefagéo.
Varios métodos foram desenvolvidos, entre eles 0s mais famosos séo através das
tensbes ciclicas (cyclic stress approach) e deformacgdes ciclicas (cyclic strain
approach). Cada um tem seus pros e contras, € ndo € incomum utilizar mais de um
método para avaliacdo de liquefacdo (Kramer, 1996).

Ap0s os terremotos do Alasca e Niigata em 1964, se mostrou essencial estudar
o efeito da liquefagdo e uma maneira de tentar evitar ou, a0 menos, prever o
fendmeno. Seed e Idriss (1971) desenvolveram o que foi chamado de “método
simplificado” para avaliagdo da resisténcia a liquefacdo dos solos, que serad
discutido nesse item.

O método compara o carregamento induzido pelo terremoto, em termos de
tensdes cisalhantes ciclicas, com a resisténcia do solo, obtida em termos das
mesmas tensdes (Fig. 31) (Kramer, 1996). Todas as equacGes foram desenvolvidas
através de avaliagBes empiricas de observagfes in situ e dados de laboratério é
limitado para avaliacdo em solos de depdsito horizontal, ou camadas inclinadas de
no méaximo 3 graus (Youd et al., 2001).

3.1. Razao de Tenséao Ciclica (CSR)

Imagine uma coluna de solo de profundidade z, se comportando como um corpo
rigido. A méaxima tensdo cisalhante na base da coluna é dependente da sua massa e
a aceleracao horizontal maxima na superficie, sendo calculada pela Eq. 3.1 (Idriss
e Boulanger, 2008). Porém, na realidade, o solo se comporta como um material
deformavel, e a tensdo cisalhante para a mesma aceleracdo € diferente para este
corpo. Um parametro definido como coeficiente de tensbes cisalhantes, rd, é
inserido na Eqg. 3.1, encontrando assim, a maxima tenséo cisalhante em um corpo
deformavel, na Eq. 3.2.

Os valores de rd foram propostos primeiramente por Seed e Idriss (1971), no
entanto, os valores médios foram propostos pelo NCEER (National Center for
Earthquake Engineering Research) (Youd et al., 2001) sendo dependente
unicamente da profundidade do solo (Romanel, 2020). Mas, certas analises
mostraram que o rd é dependente da magnitude do sismo M, além da profundidade
z (Seed e Idriss, 1971; Golesorkhi, 1989; Idriss, 1999; Cetin et al., 2004). Com isso,
Idriss (1999), desenvolvendo o trabalho iniciado por Golsesorkhi (1989)
desenvolveu equacOes dependentes de M. As equacgOes propostas por Youd et al.
(2001) e Idriss (1999) sdo demonstradas abaixo, respectivamente.

(1,0-0,41132%5+0,040522+0,001753z %)

Ta = (1,0-0,417729°5+0,057292z-0,006205z1°+0,00121022) (3'3)
rq = expla(z) + B(z)M], onde (3.4)
a(z) = —1,012 — 1,126 * sen(ﬁ +5,133) (3.5)

B(z) = 0,106 + 0,118sen(f28 +5,142) (3.6)
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Idriss e Boulanger (2008) consideram a Eg. 3.4 a 3.6 matematicamente
aplicaveis para z < 34 m. Mas, 0s mesmos autores garantem que um valor razoavel
de CSR é obtido para z até 20 m, e para profundidades maiores que esta, um estudo
no local deve ser realizado. Outros pesquisadores ap6s Idriss (1999) propuseram
um desenvolvimento na equacdo (Cetin et al., 2004; Kishida, 2008), no entanto, 0s
valores obtidos se mostraram de acordo com os encontrados pela equacéo original.
A Figura 32 mostra um grafico que relaciona o valor de rd com z e magnitude M,
determinado pela Eq. 3.4.
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Figura 31 — Esquematizacdo do método simplificado de Seed e Idriss (1971) (adaptado de
Idriss e Boulanger, 2008)
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Figura 32 — Equac&o de Idriss (1999) graficamente (adaptado de Idriss e Boulanger, 2008)


DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 1912663/CA


PUC-Rio- CertificagaoDigital N° 1912663/CA

34

Como o acelerograma de um terremoto é totalmente irregular, é complicado
escolher qual tensdo maxima serd utilizada. Seed e Idriss (1971) consideram que 0
valor representativo da tensao cisalhante no solo é igual a 65% da tens&o cisalhante
maxima.

Miura et al.(2000) e Yoshida (2014) consideram que ha uma grande
possibilidade de erro ao manter o valor representativo da tensdo cisalhante como
constante. Yoshida (2014) comprovou sua teoria em dois meios: a) comparando 0s
valores da tensdo cisalhante maxima do comportamento real do material com o
obtido através do método linear equivalente e, b) comparando fatores de
amplificacdo calculados pelo método linear equivalente e medidos na baia de
Téquio.

Do primeiro meio, os valores da tensdo calculados pelo método linear
equivalente sdo maiores do que os reais, sendo necessaria um fator de diminuicao.
Ja do segundo, as amplificacBes obtidas pelo método sdo menores do que as
observadas, sendo, neste caso, necessaria um fator diferente. Com isso, se torna
impossivel solucionar ambos os problemas ao mesmo tempo, sendo implementado
no software DYNEQ (Yoshida, 2014), a utilizacdo do valor representativo variavel
(Romanel, 2020).

Em consequéncia da ndo solugéo dos problemas levantados por Yoshida, o fator
de 0,65 continua sendo usado. Assim, CSR, normalizado pela tensdo efetiva vertical
(c’vc) € obtido pela Eq. 3.7.

CSR = 0,65 * max (3.7)

aly

Colocando a Eq. 3.2 e 3.1 naEq 3.7, tém-se

CSR = 0,65 % - % ZMaX 4 g (3.8)
o’ g

v

, onde amax é a aceleracdo maxima horizontal na superficie, ov € ¢’y as tensfes
verticais totais e efetivas, respectivamente. A grande problematica da Eq. 3.8 é
estimar o valor da aceleracdo méaxima.

Romanel (2020) considera que ha trés op¢des, sendo o valor normalizado pro g,
encontrando assim a PGA (peak ground acceleration): a) utilizar correlacdes de
amax através de GMPE (Ground Motion Predict Equations) propostas por Atkinson
e Boore (2006, 2007, 2011) para a determinada regido; b) obter amax através de
analise de amplificacéo sismica do solo realizado por softwares como SHAKE 2000
(Ordofiez, 2012) e DEEPSOIL (Hashash et al., 2016); ¢) como definido por Seed
et al. (2014), utilizar fatores de amplificacdo multiplicando a aceleragdo na base
rochosa para estimar a aceleracdo da superficie.

Dos métodos acima citados, ndo ha um mais correto do que outro. O primeiro
método, que usa GMPE, leva em consideracdo equacBes desenvolvidas para
Regides Continentalmente Estaveis, a maioria na California, e como sabemos que
a geologia entre locais ¢ diversa, pode ndo ser compativel para outras regides. Os
valores obtidos através dos softwares SHAKE e DEEPSOIL sédo dependentes
totalmente dos valores de entrada, ou seja, se 0s parametros indicados forem
incorretos, a resposta sera incorreta. E, no ultimo método, a amplificagdo é
dependente do nivel de deformacgdes, magnitude do terremoto, frequéncias, etc.,
fazendo com que o valor final seja incerto (Romanel, 2020).
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A Figura 33 mostra o procedimento simplificado de Seed e Idriss (1971) através
de uma esquematizacdo, com localizacdo dos parametros usados na Eqg. 3.8.

Segundo Youd et al. (2001), a Eq. 3.8 ndo define o préprio local e camada que
se deseja obter, e sim, uma outra camada similar, onde ndo ha geracao de excesso
de poropressdo e ndo ocorre liquefacdo. Entdo, o método negligencia o
amolecimento da camada de solo liquefazivel, que afeta tensdes cisalhantes
sismicas e deformacdes, induzida pelo aumento de poropressao (Dobry e Abdoun,
2017). Comisso, todas as aceleracdes calculadas, tensdes e deformacdes cisalhantes
sdo propriedades sem sentido fisico, sendo demonstrado na Figura 34 como o ponto
C. O ponto A e B propbe valores de CSR, tensbes cisalhantes e aceleracédo
compativeis com os valores atuais desenvolvidos no solo.

Sced-Idriss Simplified Procedure

CSR Calculation
anu\
- -
AT AT AT AT AT I YA Y A A A Y A Y A AT A Y A YA Y A ALY A YL e il U .‘"“.“;34;7;’;
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Figura 33 — Exemplo do método simplificado de Seed e Idriss (1971) (adapatado de Dobry et
al., 2015)

Silver e Seed (1971) fizeram uma bateria de ensaios de cisalhamento direto
(DSS) ciclico, onde o equipamento possuia paredes rigidas e uma dobradica na
base, permitindo assim, 0 movimento da amostra. O carregamento ciclico, dado por
T¢, associado com a deformacdo cisalhante ciclica, yc, produzia adensamento no
topo do material, s, e deformacgdes verticais permanentes, .. Um esquema é
demonstrado do equipamento é demonstrado na Fig. 35.

Ao estudar os resultados, como mostrado na Figura 36a, Silver e Seed
perceberam que o adensamento aumentava com a tensao cisalhante, tc, e diminuia
com a tensdo de confinamento, ov, logo, é dependente de 1. e ov. J& na Figura 36b,
em vez de utilizar tc no eixo, e sim, yc, 0s autores constataram que 0s pontos dos
resultados levam a uma curva, sendo independentes da tensdo de confinamento.
Com esses resultados, Seed et al. (1983) fez o seguinte pronunciamento:

[...] liquefaction is a phenomenon which results from a tendency for
volume change in a sand due to application of cyclic shear strains (Martin
et al.,1975) and volume changes are more uniquely correlated to cyclic
strains than cyclic stresses (Silver and Seed, 1971). [...] the development
of a correlation between the cyclic strain induced by an earthquake and
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field performance might provide an improved basis for liquefaction
assessment (Dobry et al.,1981) (Seed et al., 1983) p.192

Com testes realizados em centrifuga, Abdoun et al. (2013) e Dobry e Abdoun
(2015) conseguiram provar que a razdo de excesso de poropressao, ru, € melhor
correlacionada com deformac6es cisalhantes ciclicas do que o CSR, como mostra
a Figura 37. Como sera demonstrado na se¢do 3.2, muitas correlagcdes atraves de
ensaios in situ foram feitos, dentre estes SPT, CPT e Velocidade da Onda Cisalhante
(Shear Wave Velocity), Vs. Dobry e Abdoun (2017) propuseram uma nova equagéo
para CSR baseado em yc e Vs.

Os pesquisadores se baseiam na hipotese de que os valores de tc, yc € CSR nédo
sdo afetados pela degradagdo tensdo-deformacdo causada pelo aumento da
poropressdo e liquefacdo, entdo, utilizaram os conceitos e expressdes obtidas para
areias secas e saturadas em condicdo drenada. Entre dois desses conceitos, cita-se
uma histerese idealizada para 0 comportamento tensdo-deformacdo de uma areia
submetida a carregamento ciclico, demonstrado na Figura 38a. Da figura, se obtém
o0 médulo de deformacéo cisalhante secante, G, dado pela Eqg. 3.9.

Dado que tc=0,65tmax, a0 juntar a Eq 3.7 e 3.9,

CSR = L¥e (3.10)

aly

Da mesma figura, se encontra o valor do modulo de deformacédo cisalhante
maxima, Gmax, que € o valor do médulo G, quando yc se aproxima de zero. Todos
os parametros ditos anteriormente sdo relacionados através do conceito da “curva

de reduc¢do do médulo” (modulus reduction curve) da areia mostrado na Figura 38b,
encontrando a relacdo de G e Gmax para determinada yc, mostrado na Eq. 3.11.

G

G=( )]/C * Gmax (3.11)

Gmax

Das Eq. 3.11 e 3.10, tém-se

( G Vyc*Gmax*Yc
CSR = Gmax’” (3.12)

ary

De conceitos da teoria da elasticidade, sob hipoteses de que o solo sob pequenas
deformacdes é aproximadamente linear elastico e isotropico, relaciona-se Gmax
com o parametro Vs através da massa especifica do solo, p, logo

2[...] liquefagdo é um fendmeno resultante da tendéncia de mudanca volumétrica em uma areia
devido a aplicagdo de deformacBes cisalhantes ciclicas (Martin et al.,1975), e essas mudancgas
volumeétricas sdo mais corretamente relacionadas com deformagdes ciclicas do que tensdes ciclicas
(Silver e Seed, 1971). [...] o desenvolvimento de uma correlagdo entre deformacdes ciclicas
induzidas por um terremoto e desempenho em campo produzem uma base melhorada para avaliacéo
da liquefacdo (Dobry et al., 1981) (Seed et al., 1983)
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(3.13)

Robertson et al. (1992) e Andrus e Stokoe (2000) normalizaram a velocidade
Vs por meio da tensdo vertical efetiva, c’v.

Vsl = Vs« (%)0’25

(3.14)

Assim, ao juntar as Eq. 3.12 a 3.14, encontra-se a equacao proposta por Dobry
e Abdoun (2017) para valores de CSR. Os autores incluem que a equacdo pode ser
encontrada atraves de valores de CPT, bastando reverter as correlagfes feitas a

(3.15)

partir da Eq 3.13.
— (Gmax)yc*yc 2
[ CSRmxten |
| sontexoies |
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|
o
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Figura 34 — Significado fisico de valores obtidos de CSR (adaptado de Dobry e Abdoun,

2017)
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Figura 35 — Esquematizacdo do equipamento utilizado para o ensaio de cisalhamento direto
ciclico (DSS) realizados por Silver e Seed (1971): antes e durante carregamento (a,b,
resp.)(adaptado de Dobry e Abdoun, 2017)
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Figura 36 — Resultados dos ensaios DSS ciclicos realizados por Silver e Seed (1971)

(adaptado de Silver e Seed, 1971)
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Figura 37 — Correlages entre valores de ru com a) CSR e b) deformagdes ciclicas
cisalhantes, v. (adaptado de Dobry e Abdoun, 2015)

(a) (b)

Figura 38 — Relac¢des Tensdo-Deformacdo para carregamento ciclico em areias: a) histerese

do carregamento; b) curva de reducdo do mddulo (adaptado de Seed e Idriss, 1970)

3.2. Razéo de Resisténcia Ciclica (CRR) para Depdsitos Plan

0s

A resisténcia a liquefagdo de um solo depende de qudo perto o estado inicial do
solo esté do estado de ruptura e na natureza do carregamento necessario para levar
desse estado inicial para o de ruptura, sendo desenvolvidos em duas &reas:

experimental e correlatas com ensaios de campo.

Um método utilizado para avaliar a razdo de resisténcia ciclica (CRR) do

solo

¢ ensaiar amostras ndo perturbadas. No entanto, as tensdes in situ sdo dificilmente
reproduzidas em laboratdrio devido aos métodos de obtencéo das amostras, sendo
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o congelamento do solo (ground freezing) o mais recomendado. Assim, 0s autores
encontraram ao tentar diminuir os danos causados pela amostragem, correlagdes
empiricas com ensaios realizados in situ (Whitman, 1971). Entre os testes mais
utilizados estdo: CPT, SPT e Velocidade da Onda Cisalhante (Vs), cujas vantagens
e desvantagens estéo citadas na Tabela 1.

Tabela 1 - Vantagens e Desvantagens de Dados dos Ensaios de Campo (Romanel, 2020
adaptado de Youd et al., 2001)

Caracteristica Tipo de ensaio
' SPT CPT Vs
Medigoes anteriores em .
: : Abundante Abundante Limitado
zonas liquefeitas
. Parcialmente
Tipo de comportamento ] Drenado,
- N drenado, ) Pequenas
tensao-deformagao ) grandes .
. . . grandes N deformacgoes
mfluenciando o ensaio ~ deformacdes
deformagoes ;
Contrple de .q.uahdade © Pobre a boa Muito boa Boa
repetibilidade
N - Boa para
Detecc¢ao da variabilidade . .p ) ,
.. _ €1sa10S pouco Muito boa Razoével
do deposito de solo
espacados
Tipo de solo nos quais o Exceto Exceto Todos
ensaio € recomendado pedregulho pedregulho
Retirada de amostras de Sim Nio Nio
solo
Ensaio mede indice ou o co .
e Indice Indice Propriedade
propriedade do solo

As correlagcbes foram baseadas em um grupo de dados obtidos, onde levam em
consideracdo a ocorréncia ou nao da liquefagdo em determinados solos. Apds
observacdes na superficie deixando claro se houve a ocorréncia de liquefacao, os
ensaios sdo entdo executados. Porém, ha situacdes em que a camada liquefeita €
muito profunda, ndo causando danos na superficie, fazendo com que haja “falsos
negativos”. (Kramer, 1996)

Os proximos itens tratardo sobre 0s ensaios citados acima, e suas formulacdes
baseadas em métodos deterministicos e probabilisticos. Para fins de projeto, se faz
necessario a utilizacdo de um ou mais métodos, a fim de uma melhor definicdo do
depdsito de solo, obtendo assim, uma avaliacdo de CRR mais correta de um ou mais
métodos, a fim de uma melhor definicdo do depdsito de solo podendo assim,
encontrar o fator de seguranca onde um valor apropriado é entre 1,2 e 1,5 (Kramer,
2008).

CRR

FS = % (3.16)
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3.2.1. Ensaios SPT
Um dos ensaios mais utilizados pela comunidade geotécnica € o Standard

Penetration Test, conhecido também como SPT, e por essa larga utilizacdo se fez
necessario uma correlacdo com CRR. Kramer (1996) confirma que 0s mesmos
fatores que aumentam a resisténcia a liquefacdo, aumentam a resisténcia ao SPT

(densidade, deformacdo sismica anterior, OCR). As primeiras correlacbes foram
publicadas por Kishida (1966), seguida por Seed e Idriss (1971) no Japdo e EUA,

respectivamente.

3.2.1.1. Fo6rmula Deterministica

Com um conjunto de dados, 0 método proposto por Seed e Idriss (1971) leva
em considerac@o o nimero de SPT, com a profundidade do solo e a posi¢éo do nivel
d’agua através de um &baco, com a possibilidade de ocorréncia ou ndo de
liqguefacdo. No entanto, o valor de N se mostrou irreal devido a modificacdes nas
normatizagdes de cada pais. A energia distribuida mostrou-se como sendo 60% da
energia tedrica (Kovacs et al., 1983), fazendo com que Seed et al.(1984) utilizasse
o0 valor de N60 como padrdo. As correlagdes sdo demonstradas como na Figura 39,
com curvas para porcentagem de finos (FC), com a ocorréncia do fenbmeno de

liquefacéo.

06 - I
- T 2

|

Pecort Fnes =35 15 S

|

] = |
o s " ' |
» I
b 4 |
k1 3
i H |
i 1 e i
OA 1 1 |
B H |
|
! I‘ "' }
" I' r’
4 i ’
L s
4
.'
a
Teor deFins 25%
Modfed Ohoase Code Praposat iy corterd «5°%) B
Lapardox o0 .m- B::xb
{ AlLarmes Pun-deercon asto L] ©
Recommended | Joposeie S0 . L ] -]
By Wk [ Ovnese dota N )
0 1 l l
0 0 20 30 40 0
("'b

Figura 39 — Valores de N60 relacionados com a resisténcia do solo (adaptado de Seed et al.,
1984)

Algumas correcOes foram feitas para o valor N60 por Youd et al.(2001), depois
Kramer (2008) e Idriss e Boulanger (2014) com influéncia de porcentagem de finos

(FC) para areia limpa:
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(Nl)socs = (Nl)eo + A(Nl)eo (3-17)
, onde

9,7 15,7
A(N1)go = e83*7c e’ (3.18)
(N1)60 - N*CN*CR*CB *CS*CE (319)

(N21)socs = nimero de golpes SPT normalizados para areia limpa;

FC = porcentagem de finos (%);

(N21)so = nimero de golpes SPT normalizados para corre¢des abaixo:
N= ndmero de golpes SPT;

Cn = normalizagdo de N em relacdo a tenséo vertical efetiva de 1 atm:

m
Cy = P2) < 1,7 com m = 0,784 — 0,0768,/(N1 6ocs €OM (N1)eocs < 46
ol

4

(3.20)

Cr = correcdo do comprimento das hastes:

Tabela 2 — Valores de Cr dependentes do comprimento da haste

Comprimento Cr
da Haste
<3m 0,75
3m-4m 0,80
4m-6m 0,85
6m-10m 0,95
10m-30m 1,00

* O comprimento da haste é soma dos comprimentos acima do terreno até a profundidade do

amostrador (Romanel, 2020);

* Caso 0 comprimento acima do terreno ndo seja conhecido, adotar 1,5 m (Idriss e Boulanger,

2010);

Cs = correcdo do didmetro do furo:

Tabela 3 — Valores de CB em relacéo ao didmetro do furo

Diémetro do Furo Cs
(mm)

65-115 1,00

150 1,05

200 1,15
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Cs = correcdo do amostrador:

Tabela 4 — Valores para corre¢do do estilo do amostrador

Tipo do Amostrador Cs
Padrdo 1,00
Sem Revestimento 1,10-1,30

Ce = correcdo de eficiéncia da energia do martelo:

Tabela 5 — Valores para corre¢do da energia do martelo

Tipo do Martelo Ce
Safety 05-10
Donut 0,7-1,2

Elevacéo 08-14

Automética

(NDeocs | ((NDsocs\>  ((NDeocs\> | ((NDgocs\*
CRRM=7'5ia’v=1atm=eXp[ 14,610 +( 12660 ) _( 23,660 ) +( 25,64;J ) -

Ao decorrer dos anos, se mostrou necessario encontrar a resisténcia para solos
cuja magnitude do carregamento, M, era diferente de 7,5. Para ajustar os valores
para outras magnitudes, Seed e Idriss (1982) introduziram fatores de correcao
chamados de “fatores de escala de magnitude” (magnitude scaling factors,MSF). O
fator, que foi introduzido inicialmente por Seed e Idriss (1982), teve modifica¢bes
de outros autores (Ambraseys, 1988; Idriss, 1995; Arango, 1996; Andrus e Stokoe,
1997; Youd et al., 2001) até chegar na atualizacdo proposta por Idriss e Boulanger
(2014), sendo esta a ultima verséo.

MSF =1 + (MSE, 5, — 1) * [8,64 exp (#) —1,325] (3.22)
_ (N)socs]?
MSFpqx = 1,09 + [£220= " < 22 (3.23)

O outro fator utilizado para normatizacdo do CRR foi da tensdo vertical efetiva
de 1 atm. Com a mesma justificativa utilizada para o fator MSF, Seed e Idriss (1982)
desenvolveu um novo fator, denominado de Ko, fator de correcdo de
sobrecarregamento (overburden correction factor). Muitas das relagdes encontradas
séo derivadas de ensaios de laboratorio como as de Harder e Boulanger (1997),
onde podem ser baseadas em consideragdes tedricas (Hynes e Olsen, 1998) ou
retroanalises de dados de campo ((Cetin et al.(2004), Idriss e Boulanger( 2006)).

ary
K, = min [1 ~ Coxln (p_a) (3.24)
11
1

Co = 18,9-2,55%/(N)gocs =03 (3.25)
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Com isso, a equagcdo de CRR independente de magnitude M, tensdo de
confinamento, c’v, € dependente de tensdo cisalhante estatica inicial, ts, € dada pela
Eqg. 3.26.

CRRyo,, = CRRy=7501,=1 atm * MSF * K, (3.26)

3.2.1.2. Formulacao Probabilistica

Métodos probabilisticos para a inicia¢do da liquefacdo foram desenvolvidos por
varios pesquisadores (Liao et al., 1988; Youd e Noble, 1997; Liao e Lum, 1998;
Toprak et al., 1999; Juang et al., 2002), sendo estes baseados em dados de campo
obtidos por Seed et al. (1984). Mas, Cetin e Seed (2002) afirma que esses estudos
probabilisticos superestimam a variancia do modelo devido a falta de representacéo
correta de incertezas nas observacoes.

Comparac0es entre formulacdes deterministicas e probabilisticas para inicio de
liquefagdo por diferentes pesquisadores sdo complicadas devido a tendéncias em
suas bases de dados e fatores utilizados, como rd, Ks, CN, etc. (Idriss e Boulanger,
2008).

Uma versdo atualizada do método proposto por Idriss e Boulanger (2004, 2008),
foi desenvolvida utilizando a base de dados atualizada e o método da méxima
verossimilhanca que utiliza formas de estado limite e funcdes de probabilidade
citadas por Cetin e Seed (2002). O método atualizado foi apresentado em Idriss e
Boulanger (2010) e consideram as incertezas relacionadas com o valor de CSR,
(N1)eocs € utilizacdo dos ensaios para amostragem.

Romanel (2020) considera as incertezas dependentes de duas grandes fontes:
variabilidade dos equipamentos e procedimentos do ensaio SPT e
representatividade do resultado dos ensaios.

A correlacdo de inicio de liquefacdo dindmica dada por Idriss e Boulanger
(2010) € uma atualizacdo da Eq. 3.21. Ha a presenca de um novo termo, einr) que é
uma distribui¢cdo normal com média de 0,0 e desvio padréo, cinr) de 0,13.

N1 N1 2 N1 3 N1 4
CRRy=7 5,1 aem = exp [T+ () - (F55%) + (555%) - 267 +

gln(R)] .............................................................................................................................. (327)

A Eq. 3.27 pode ser reescrita a0 mudar o termo einr) pelo produto do desvio
padréo oinr) com a inversa da funcdo acumulada de probabilidades da distribuicéo
normal, dada por ®-1. Dado que PL € a probabilidade de liquefacéo,

2 3 4
CRRy=rson=1aim = exp [ =+ (F52) - (F550) + (F555) - 267+

OIR) P THIPLY ettt (3.28)

Assim, a probabilidade a liquefacdo para CSRM=7,5, o’=latm ¢ (N1)eocs €
calculada por
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PL((Nl)GOCS' CSRM=7,50’,,=1 atm) =

2 3
| S (2 (2

4
) —2,67—In (CSR

M=7,50"y=1 atm) ..(3.29)

1n(R)

A equagcdo utilizada para CSR na Eq. 3.29 € diferente da mostrada em 3.8. Deve-
se fazer uma correcdo, com os parametros mostrados no item acima, das Eq. 3.22 a
3.25, como mostra a Eq. 3.30.

(3.30)

o a 1 1
CSRyj—r et _ = 0,65 % L% % xrd ¥ — x —
M=7,50"y=1atm , o'y g MSF K,

A Fig. 40 mostra valores obtidos por equacdes desenvolvidas por Toprak et
al.(1999), Cetin et al.(2004) e Idriss e Boulanger (2010), respectivamente, a, b e c.
Idriss e Boulanger (2010) afirmam que a posicao das curvas de Cetin et al. (2004)
se da devido a um erro de classificacdo em sua base de dados historica, e que assim
que esse ponto for resolvido, diferencas entre os modelos probabilisticos sera
minima.

Da Fig. 40c, é possivel perceber a indicacdo da curva de Idriss e Boulanger
(2004, 2008), sendo esta a formula demonstrada na Eq. 3.21. A diferenca entre a
Eq. 3.21 e 3.27 estd no valor de enr) igual a -0,13, valor este, referente ao desvio
padrdo dado por oinr). L0go, a formulacéo deterministica se encontra ha apenas um
desvio padrdo da esperada curva de resisténcia a liquefagdo, com uma probabilidade
de acontecimento aproximada de 16% (Romanel, 2020).

As Eq. 3.27 e 3.28 utilizam de valores de CSR normalizado e (N1)60cs obtidos
por métodos deterministicos, entdo, a probabilidade expressa nessas equacdes deve
ser tratada como condicional, sendo incorporadas apenas as incertezas do modelo,
ja que as incertezas dos parametros sao bem maiores (ldriss e Boulanger, 2010).
Devido a este problema, se faz necessario uma andlise sismica e a modelagem de
varios perfis de solo, para entender as incertezas relacionadas com CSR e (N1)60cs,
respectivamente (Romanel, 2020).
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Figura 40 — Valores de Probabilidade a Liquefacéo (PL) dados por: a) Toprak et al.(1999); b)
Cetin et al.(2004) e c) Idriss e Boulanger (2010)

3.2.2. Ensaio CPT

A resisténcia de ponta do ensaio CPT também pode ser usada como medida de
resisténcia a liquefacdo, possuindo a vantagem sobre o SPT na deteccdo de
pequenas camadas de solo fofo devido a sua amostragem quase continua (Kramer,
1996; Youd et al., 2001). As correlagbes com CPT foram baseadas em um numero
menor de casos nao tdo bem definidos quanto os usados para as correlacGes de SPT.
A vantagem principal do ensaio, além da amostragem quase continua € a
consisténcia dos resultados, ja que a variabilidade entre equipamentos e operadores
é pequena comparada a do SPT (Seed et al., 2003).

Vaérios autores desenvolveram equacfes baseadas em dados de ocorréncia de
liqguefacdo anteriores. Entre os pesquisadores, tém-se Kayen et al.(1992), Stark e
Olson (1995), Suzuki et al. (1995), Robertson e Wride (1998), NCEER (1998) e a
ultima atualizag&o, dada por Idriss e Boulanger (2014). Como feito para o SPT, as
formulacdes se dividem em deterministica e probabilistica.

3.2.2.1. Formulagéo Deterministica

Baseada em dados como da Figura 41, a equacgdo baseada para resisténcia de
ponta normalizada (gcin) para tenséo vertical efetiva de 100 kPa é dada por

qciy = Cy (ﬁ) (3.31)

pa


DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 1912663/CA


PUC-Rio- CertificagaoDigital N° 1912663/CA

46

m
ev=(22) <17 (3.32)
m = 1,338 — 0,249(q1nes) 2%, onde 21< geines < 254 (3.33)
, com

qgc= resisténcia de ponta medida em campo;

pa= pressao atmosférica, aqui adotada, 100 kPa;

o’vo= tensdo vertical efetiva inicial;

m= fator dependente do tipo de solo, podendo ser 0,5 para areias e 1,0 para
argilas (Youd et al., 2001; Idriss e Boulanger, 2010);

Como mostrado através do Critério Chinés Modificado (Wang, 1979) e outros
métodos, com o0 aumento da porcentagem de finos no solo (FC), hd um aumento na
resisténcia a liquefacdo do solo. Com isso, € necessaria a adogdo de um fator que
leva em consideragéo essa influéncia, dado por Idriss e Boulanger como

Adernes = (11,9 + 225 exp [1,63 — 27 (ﬂ)z] (3.34)

14,6 Fc+2 \Fc+2

Assim, a equagéo para a resisténcia de ponta em uma areia limpa com corregéo
de finos € dada por

Geines = 9ein + Adeines (3-35)

A classificagdo do solo e porcentagem de finos estdo correlacionados com um
termo chamado de indice do tipo do solo, Ic. Esse termo é dependente das
resisténcias de ponta e de atrito lateral normalizadas, Qm e Fr, respectivamente, e
foi definida por Robertson e Wride (1997) como

I, = [(3,47 —log Q)% + (1,22 + log F)?]%5 .(3.36)
Qun = (15222) (22)" (3:37)
E = (q_LG) %100 (3.38)
, onde

fs= resisténcia de atrito lateral medida em campo;

n= expoente dependente do tipo do solo, sendo 0,5 para areias, 1,0 para argilas
e valores intermediarios para siltes e siltes arenosos (Youd et al., 2001; Idriss e
Boulanger, 2014);

Os termos Qn e Fr sdo utilizados em graficos de classificacdo de solo, como o
criado por Robertson (1990), mostrado na Figura 42a. O termo Ic representa a
distancia radial entre qualquer ponto no gréafico e o ponto definido por Q = 2951 e
F=0,06026% (lIdriss e Boulanger, 2014). Como mostrado e citado por Robertson
(2009), cada curva limite entre os tipos de solo é definido com I¢ constante, por
exemplo, entre 0s solos tipo 4 e 5 ha o limite de I¢ igual a 2,60.
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Figura 42 — a) Gréfico de classificacdo do solo baseado em normaliza¢des Qtn e Fr ; b)
mesmo grafico com variacéo do expoente n (Robertson, 1990; Robertson, 2009)

Métodos de célculo do expoente n foram desenvolvidos por Youd et al. (2001)
e atualizados por Zhuang (2002). O procedimento ¢ feito como:

a) com o valor de n=1,0, calcular o valor de I.. Caso o valor do termo for maior
que 2,6, o solo é considerado argiloso, sendo considerado como néo
provavel a liquefacéo;

b) caso o valor de Ic acima for menor que 2,6, o célculo devera ser feito, agora
comn =0,5. Se I:< 1,64, o solo é considerado areia;
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c) Seo lc<2,6¢é considerado ndo-plastico e granular, e entre 1,64< 1:< 2,6, n
deve ser estimado por n = (I.-1,64)*0,3 + 0,5. Com o valor calculado,
encontra-se um novo l¢, fazendo o processo iterativo até que a variagcdo An
< 0,01, podendo classificar o solo segundo o &baco da Fig. 42a.

Como a equacgéo proposta por Zhuang (2012), Robertson (2009) propds uma
equacdo baseada no indice do tipo do solo, I, paran <1 dada abaixo, ilustrada no
dbaco da Figura 42b.

n =0,381(1,) + 0,05 ("p—a) — 0,15 (3.39)

H& uma grande incerteza entre a relacéo de Ic e FC devido a trés grandes fatores.
O primeiro, devido a incerteza da medicdo de FC de amostras. O segundo, sdo
limitacGes do método em prever FC para uma ampla variedade de tipos de solo. E
por ultimo, a entdo desconhecida influéncia da plasticidade dos finos. As bases de
dados sdo dominadas por casos com solos ndo plasticos ou de baixa plasticidade,
no entanto, variagdes na plasticidade podem contribuir significativamente para que
arelagdo entre Ic e FC disperse (Idriss e Boulanger, 2014).

Através de retroanalises com a base de dados, Idriss e Boulanger (2014)
desenvolveram uma equacdo de correcdo do FC dependente do Ic e outro termo,
Crc mostrada na Eq. 3.40. O parametro pode ser ajustado quando ha disponibilidade
dos valores de I e FC (Romanel, 2020). Da equagéo original, onde Eq. 3.40 foi
baseada, ha um desvio padrdo de 0,29, sendo este inserido no valor do parametro
Crc quando ndo ha valores de Ic e FC disponiveis.

FC =80(I; + Cpc) — 137 (3.40)

Como mostrado pela Figura 43, a utilizacdo de CFC =-0,0,-0,29 e 0,29 cobrem
quase 2/3 dos dados, sendo uma boa estimativa. Idriss e Boulanger (2014) afirmam
que os métodos de inicio de liquefacdo baseados em ensaios CPT devem considerar
explicitamente a incerteza nos valores de FC e classificacdo dos solos quando néo
ha amostras nem dados disponiveis, sendo prudente, fazer uma analise para
determinar se certos valores de FC e de parametros de classificacdo dos solos tem
grande influéncia.

Como para a correlagédo do ensaio SPT, a equacdo de CRR normalizada para a
magnitude de terremoto 7,5 e tenséo vertical efetiva, c’v de 1 atm baseada em
graficos como o da Fig. 41 é dada por

dc1Ncs dciNcs 2 dc1Ncs 3 dciNcs 4
CRRy/— .y - = ex +( )—( )+( )—28
M=7,501,=1 atm Pl s 1000 140 137 ’

’ Onde 21 < quNcsS 254
Como descritos no item 3.2.1, correcdes para valores de magnitudes M

diferentes de 7,5, tenséo efetiva vertical diferente de 1 atm e tenséo cisalhante igual
a zero sao feitas através dos fatores MSF e Ko. Para dados do ensaio CPT, sdo
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encontradas através das equacdes abaixo desenvolvidas por Idriss e Boulanger
(2008,2014).

MSF =1+ (MSFyqy — 1) + 8,64 exp (- %) — 1,325 (3.42)
,onde
3
MSFpqx = 1,09 + [122]" < 2. (3.43)
ary
K, = min ll - Con (32) (3.44)
1,1
,onde
! <03 (3.45)

g 37,3-8,27(qc1nes) 2?0 T

Com isso, a equacao de CRR ndo normalizada é dada como a Eq. 3.26.

CRR - CRRM=7,5;0"U=1 atm * MSF * KO' * Ka (346)

Mo'lv(z)

3.5 ¥ 1T Ty Y T

k| © Suzukiet al (1998) °
@ Lig case histories (o)

S

w
o

3 Ie = (FC + 137)/80 - Cp & ,99'
)

N
)]
b .
|

204w -0.29

Soil behavior type index, |,
3
I

Fines content, FC (%)

Figura 43 — Correlacéo entre Ic e FC com a variacdo do +0,29 e -0,29 do parametro CFC
(Idriss e Boulanger, 2014)

3.2.2.2. Formulacéo Probabilistica

Utilizando 0 mesmo método baseado nas fung¢des de maxima verossimilhanga
proposto por Idriss e Boulanger (2010) para correlagdes com SPT, Idriss e
Boulanger (2014) desenvolveram correlagdes probabilisticas utilizando dados do
ensaio CPT. As incertezas do método levam em consideracdo valores de
CSRM=75:5"v=1atm € QciNcs atraves da base de dados de casos e também métodos de
amostragem. Com isso, a equacéo desenvolvida é dada por
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2 3 4
_ dciNcs dciNcs __(9ciNcs dciNcs _
CRRy=75i01,=1 atm = exp( TER ( 1000 ) ( 140 ) + ( 137 )
2,60 + gln(R)) .................................................................................. (3.47)

, onde einr) € a distribuicdo normal de incertezas com média zero e desvio
padrdo, oinwr) de 0,20.

Reescrevendo a Eq.3.47, tem se

2 3 4
CRRy= 5,1 aem = o (U552 + () = (“52) + (S2) — 260+
Uln(R)cD_l(PL)) (3.48)

, onde @1 é a inversa da distribuicio cumulativa normal padrdo e P, a
probabilidade de liquefagéo.

Desenvolvendo a equacdo atraves da probabilidade condicional a liquefacéo,
obtém-se

PL(qclNCSJ CSRM=7,5; o' p=1 atm) =

2 3 4
9ciNes , (9ciNes)™ _ (9ciNes dciNes) _ _ ,
for) PESEE T( 1000) ( 140 ) +( 137 ) 2,60-In(CSRy=75: =1 atm) (3 49)

O1n (R)

A equacdo utilizada acima pode ser chamada de probabilidade condicional
quando os valores de CSRm=75:5°v=1atm € QciNes S0 conhecidos, fazendo com que
sejam consideradas as incertezas do modelo. Para avaliar a probabilidade a
liguefacdo em uma analise de risco de liquefacdo, deve-se considerar além das
incertezas do modelo, as incertezas dos parametros utilizados, sendo essas bem
maiores comparadas com as do modelo, fazendo com que uma analise sismica e
modelagem do depoésito de solo seja feita para dados mais precisos (ldriss e
Boulanger, 2014).

A Eq. 3.47 se assemelha a Eq. 3.41 exceto pelo valor de einr). Caso o valor do
termo seja igual a - 0,20, as equac6es sdo idénticas. O valor de 0,20, por sua vez, é
0 mesmo valor usado para o desvio padréo, cinr). L0go, a equacdo deterministica
se encontra um desvio padrdo abaixo da curva de inicio de liquefacéo,
correspondendo assim, a uma probabilidade P, de 16%. A Figura 44 mostra um
gréfico relacionando os valores de P. para 15%, 50% e 85%.
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Boulanger, 2014)

3.2.3. Ensaio de Velocidade da Onda Cisalhante (Vs)

3.2.3.1. Formulacéo Deterministica

Uma das outras correlacdes utilizadas sdo através de resultados da velocidade
de ondas cisalhantes medidas in situ, sendo testados primeiramente por Stokoe e
Hoar (1978) e Woods (1978). Com o avanco através dos anos, pesquisadores
chegaram a correlagcdes mais precisas devido a base de dados mais completas, como
visto em Andrus e Stokoe (2000, 2003). O uso de Vs como indice de resisténcia a
liquefagdo € baseado no fato que Vs e CRR sdo influenciados pelo indice de vazios,
tensdes efetivas confinantes, histéria de tensdes e idade geoldgica (Youd et al.,
2001).

Um ponto importante do indice de vazios € a influéncia do pardmetro em
ensaios para resisténcia a liquefacdo. Idriss e Boulanger (2008) através de ensaios
constataram que um aumento de 50% na densidade relativa, Dr, aumenta (N1)so em
um fator de 7,1, qcin, um fator de 3,3 e Vs, um fator de 1,4 (Harden e Drnevich,
1972), sendo assim, 0 ensaio menos sensitivo a esse aumento.

As maiores vantagens de utilizar o método sao citadas por varios pesquisadores
(Dobry et al.,1981; Seed et al.,1983; Stokoe et al., 1988; Tokimatsu e Uchida,
1990). Dentre as mais importantes, cita-se: a) as medi¢Oes sdo possiveis em solos
que os outros ensaios ndo conseguem ser efetuados, como pedregulhos cuja
medicdes de CPT e SPT ndo sdo confiaveis; b) medicbes podem ser efetuadas
através de pequenas amostras em laboratdrio, sendo possivel, comparacdes diretas
com laboratério e comportamento de campo; ¢) Vs € uma propriedade basica do
solo, sendo diretamente relacionada com o modulo de cisalhamento para pequenas
deformac0es, Gmax, Sendo esta relagdo mostrada abaixo.
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Gmax = PVs° (3.50)
, onde p = massa especifica do solo.

Contudo, ao utilizar esse método trés grandes questdes vém a tona: a) medigdes
de ondas sismicas sdo feitas a pequenas deformacdes, enquanto aumento de
poropressdo e ocorréncia de liquefagdo sdo médias a grandes deformacdes; b)
ensaios de Vs ndo fornece amostras para classificacdo de solos e identificagdo de
solos argilosos néo liquefaziveis; c) camadas de solos finas com pequenos valores
de Vs podem ndo ser detectadas se o intervalo de medicéo € alto (Youd et al., 2001).

Seguindo o método simplificado de Seed e Idriss e as correcdes e normalizagdes
utilizadas nos métodos SPT e CPT, Sykora (1987) e Robertson et al. (1992)
normalizaram as medicGes de Vs para uma tensdo vertical efetiva de 1 atm (100
kPa), cuja correlacdo é dada pela Eq. 3.50.

0,25
) (3.51)

Vi = Vi = V5 (22
, onde

Vs1= velocidade da onda cisalhante normalizada para ¢’v = latm;
Vs = velocidade da onda cisalhante medida;

Cy = fator de correcdo para a tensdo de referéncia;

o’v = tensdo vertical efetiva inicial;

Um valor maximo de Cy é 1,4 para pequenas profundidades (Andrus e Stokoe,
2000). Segundo Andrus e Stokoe (2004), a ocorréncia de liquefacdo em campo
depende principalmente, das deformacdes cisalhantes no plano vertical, logo, a
rigidez do solo neste plano é o mais importante.

Através de ensaios de laboratério, Roessler (1979), mostrou que a velocidade
Vs depende das tensdes principais nas dire¢oes de propagacao de onda e movimento
de particulas. Logo, se 0 movimento de particulas e propagacdo de onda se
encontrarem na dire¢do do plano horizontal, apenas a rigidez horizontal seré
definida. Para obter a propagacdo de ondas na direcdo do plano vertical, testes
devem ser conduzidos com a movimentacdo de particulas nessa direcdo (Andrus e
Stokoe, 2004). A utilizacdo da Eq. 3.51 implicitamente assume que Vs é medida em
ambas direcGes de movimento de particulas e propagacao de ondas se reinem nas
direcdes de tensbes principais e que uma dessas direcdes é a vertical (Stokoe et al.,
1985).

A Eq. 3.51 considera a utilizagdo implicita do coeficiente do empuxo no
repouso, Ko, igual a 0,5 para solos suscetiveis a liquefacdo. Caso o valor do
coeficiente seja diferente de 0,5, Andrus e Stokoe (2004), modificaram a Eq. 3.51
para essa consideracao.

o (:_2)0,25 (%:)0,125 (352)

O célculo de CRR foi desenvolvido primeiramente por Kayen et al. (1992) e
Lodge (1994) para locais que liquefizeram ou ndo durante o terremoto de Loma
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Prietaem 1989. Em 1997, Andrus e Stokoe refizeram as curvas para uma nova base
de dados para solos ndo cimentados da época do Holoceno com menos de 5% de
finos. A versao mais atualizada da base de dados, é de Andrus e Stokoe (2000) com
26 terremotos e 70 locais de medi¢cdo a mais do que seu prévio trabalho em 1997
(Youd et al., 2001), com uma comparagdo das curvas mostrada na Fig. 45. O tltimo
desenvolvimento da equacao foi feito em 2004, sendo mostrado abaixo.

g (Fa¥)® L p(— L 1

CRRy=7561,=1 atm = {a( 100 ) +b (V*s1—Ka1Vs1 V*s1)} Kao (3.53)

, com 0,033 £ CRRm=75:c’v=1atm < 0,35

€,

a,b= parametros de ajuste da curva, iguais a 0,022 e 2,8, respectivamente;

V7«1 = velocidade limitante para ocorréncia de liquefagéo;

K1 = fator de correcgdo para altos valores de Vs devido ao envelhecimento do
solo;

Koz = fator de correcdo para influéncia de idade do solo no CRR;

O termo Vs € baseado na hipotese utilizada por Seed et al. (1985) de que nao é
possivel ocorrer liquefacdo para SPT maiores que 30, e Robertson e Wride (1998)
de que n&o ocorre liquefacdo para gc maiores que 160 (Andrus e Stokoe, 2004).
Através de casos em campo, Andrus e Stokoe (2000) conseguiram chegar as
seguintes relac6es levando em consideracao a porcentagem de finos (FC):

V& = 215 m/s para FC <5% (3.54a)
5 =215 —0,5(FC — 5) m/s para5% < FC <35% (3.54b)
V& = 200 m/s para FC > 35% (3.54¢)

Os fatores de corregdo de idade, dados por Ka1 e Koz, S0 utilizados para solos
que séo de outros periodos sem ser do Holoceno. Andrus e Stokoe (2004) afirma
que os dois fatores sdo necessarios devido aos dois mecanismos que influenciam a
posicdo de CRR no gréafico para solos antigos: o primeiro, o envelhecimento de Vs:
e 0 segundo, o efeito desse envelhecimento no valor de CRR.

O primeiro fator, Koz, pode ser estimado através de correlacfes entre valores de
Vs1 e SPT para estimar valores de Vs em um solo do periodo Holoceno para
determinado valor de (N1)eo, dividindo o valor estimado de Vs pelo medido
(Andrus e Stokoe, 2004). O gréfico, mostrado na Figura 46 mostra a relacdo
proposta e curvas para 5 % < FC < 35%. Esse método considera que as medicdes
de SPT néo sdo afetadas pelo efeito de envelhecimento e cimentacdo, assumindo
também, que o nivel de deformacéo induzido durante o SPT e 0 mesmo que causa
liqguefacdo, fato este, incorreto, pois Dobry et al.(1982) e Seed et al. (1983)
consideram que o fenémeno ocorre para deformacgdes médias ap0s varios ciclos de
carregamento.

Arango (2000) revisou uma base de dados de locais afetados pelo tremor de
1886 em Charleston, Carolina do Sul e executou uma bateria de ensaios triaxiais
ciclicos de tensdo controlada cujas amostras sdo provenientes de dois locais, de 2 e
30 milhdes de anos. O tremor de Charleston € interessante ao ser citado pois ha
dados de que solos com mais de 200 mil anos liquefizeram, onde as tensdes ciclicas
impostas sdo 3 vezes maiores do que as propostas pelo grafico de ocorréncia de
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liguefacdo baseado no SPT. Andrus e Stokoe (2004) concluiram que um solo novo,
do periodo Holoceno, tem um ganho de resisténcia no fator de 1,6 a 2,7. Para solos
mais antigos, esse ganho pode ter um fator de 2,6 a 3,0. Com isso 0s autores
chegaram a conclusdo que a resisténcia do solo aumenta com a idade,
desenvolvendo os valores de Koz, mostrados na Tabela 2.

Como visto nos ultimos ensaios discutidos, a equacdo de CRR é normalizada
para um tremor de magnitude 7,5, tensdo vertical efetiva, ¢’v, de 1 atm (100kPa) e
tensdo cisalhante estatica igual a zero. Para valores de M diferente de 7,5 foi
introduzido o termo MSF, Magnitude Scaling Factor. Nos casos de SPT e CPT, a
equacdo utilizada leva em consideracdo medi¢des normalizadas dos seus indices
(N1eocs € gcines, respectivamente). Ja para o caso de Vs, a equacao desenvolvida por
Youd et al. (2001) é mostrada na Eq. 3.55.

MSF = (’:—g)_z’SG (3.55)

, onde Myw=M= magnitude do tremor.

Andrus e Stokoe (2000) propde que juntamente com o fator MSF, deve-se
utilizar o fator rd, definido pelas Eq. 3.3 e 3.4. Os mesmos pesquisadores,
perceberam que para tremores cuja magnitude é entre 7 e 7,5 a diferenca entre o
uso apenas da Eq. 3.55 e da equacdo com a utilizacdo do rd, € bem pequena. No
entanto, para magnitudes menores que 6, a diferenca € bem significante, mas, ndo
h& base de dados para tremores cuja magnitude é menor que 6 e maior que 8
suficiente para resolver essas diferengas.

Outro fator, Ks, € definido pela equagéo abaixo proposta por Youd et al.(2001).

K, = ("""’)f_1 (3.56)

Pa
, onde f = fator de correcao.

O fator f é dependente de condicBes do local incluindo densidade relativa,
historia de tensdes, envelhecimento e OCR. Hynes e Olsen (1999) executaram
ensaios triaxiais de carregamento ciclico para medir seus determinados CRR e Ko,
cujo resultado é demonstrado na Figura 47. Dos resultados se concluiu: a) para
densidades entre 40% e 60%, 0,7 < f < 0,8; b) para densidades entre 60% e 80%,
0,6 <f<0,7.

Assim, a razao de resisténcia ciclica para qualquer magnitude M, tensdo vertical
efetiva e tensdo cisalhante estatica é dada por

CRRM' o'y = CRRM=7,5; olpy=1atm * MSF * KO' (357)
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Figura 46 — Grafico para estimar o valor do fator Ko1 (Andrus e Stokoe, 2004)

Tabela 6 — Valores do fator Ko, estimados (Arango, 2000)

Time (years) Lower-bound Estimate of K,

<10,000 1.0
10,000 1.1
100,000 1.3

1,000,000 1.5
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Figura 47 — Valores propostos por Ko (Youd et al.,2001)

3.2.3.2. Formulacéo Probabilistica

Outro método de determinacdo da resisténcia do solo a liquefacdo é dada pela
formulacdo probabilistica. Juang et al. (2001, 2002) desenvolveu trés métodos
probabilisticos para certa base de dados de Vs. O primeiro modelo era um baseado
em regressdo logistica, o segundo, também de regresséo logistica diferenciando do
primeiro por um termo e o terceiro, baseado nas técnicas de interpretacdo
Bayesianas propostas por Juang (1999) (Andrus e Stokoe, 2004).

Dos métodos acima citados, o que mais se adequou foi o modelo 3, onde a
probabilidade a liquefacdo, P., foram estimadas a partir do valor do fator de
seguranca, Fs, para casos de ocorréncia e ndo ocorréncia de liquefacdo utilizando o
teorema de Bayes. A relacdo entre P e Fs é dada pela Eq. 3.58.

PL=— (3.58)
1+(555)
Para Fsigual a 1, a probabilidade a liquefacdo P, é igual a 0,26, P_ 1,2, Fs, 0,16
e 1,5,0,08. Juang etal. (2002) normalizou as curvas para uma magnitude de 7,5 e
uma porcentagem de finos FC < 5%, mostradas na Figura 48. Das curvas, é
perceptivel que as mesmas convergem para uma velocidade normalizada de 215
m/s, 0 mesmo valor utilizado na Eq. 3.54a. Andrus e Stokoe (2004) justificam esse
comportamento com a tendéncia dos solos densos exibirem comportamento
expansivo para grandes deformagdes, causando assim, diminui¢do da poropresséo.
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3.3. Razdo de Resisténcia Ciclica (CRR) para Depoésitos
Inclinados

As equacOes utilizadas anteriormente sdo desenvolvidas para depositos
horizontais com depositos rasos de solo potencialmente liquefazivel (Kramer,
1996). Para locais com camadas de solo inclinados ou aterros, ha a presenca da
tensdo cisalhante estética que influencia no valor de CRR. Assim, Seed e Idriss
(1982), desenvolveram o fator de correcdo da tensdo cisalhante estatica, Ke, sendo
mais uma vez baseados em resultados de ensaios. No entanto, a acuracia dessas
relac@es é dificil de avaliar pois ndo ha dados de campo ou de laboratério suficientes
para confirmacéo (Idriss e Boulanger, 2006).

a) Ensaio SPT

K, =a+ b *exp (_TER) (3.59)
a = 1267 + 636a? — 634 exp(a) — 632 x exp (—a) (3.59a)
b =exp (—1,11 + 12,3a? + 1,31 * In(a + 0,0001)) (3.59b)
¢ = 0,138 + 0,126a + 2,52a3 (3.59¢)
a = Static < (35 (3.59d)

aly

_ 1 (N1)
—0,6 <¢p = PR CUEEE ey - / <01 (3.59)

3Pa

b) Ensaio CPT

K, =a+bx*exp (_TsR) (3.60)

, onde o0s termos a,b,c e o s&o 0s mesmos utilizados nas equagdes acima
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1

_ 100(1+2K0)0’1;c)
Q ln( 3Pa

—0,6 <& = — (0,478(q.1y)%2%* — 1,063) < 0,1 (3.60a)

c) Ensaio Vs

Diferente das equacBes para outros ensaios, para o ensaio Vs é utilizada o fator
originalmente proposto por Seed et al. (1983) dado pela Eq. 3.61.

a = Tstatic (361)

0/yo

Harder e Boulanger (1977) fizeram varios ensaios triaxiais de carregamento
ciclico sendo assim, os valores acima determinados empiricamente. Apds
discussGes do NCEER em 1997, os autores perceberam que 0s dados mostram uma
perda de convergéncia sendo necessaria um desenvolvimento maior. A equagdo de
CRR ¢ dada como na Eq. 3.62.

CRRM‘ o'y = CRRM=7’5; oly=1atm * MSF * KO' * Ka (362)
d) Fator de Seguranca

O fator de seguranca contra liquefacdo para este caso é definido por Olson
(1986) como a Eq. 3.63, levando em conta que um valor adequado é entre 1,2 e 1,5.

Su

med
TesttTgis tTToutro

FS =

(3.63)

, onde Sy é a resisténcia ao cisalhamento ndo drenada, test, a tensdo de
cislhamento estatica, T7¢%, tensdo cisalhante ciclica média e Toutro, OUtro acréscimo

sis
de tensdo cisalhante. Romanel (2020) admite que os valores de test & /¢4 sdo
encontrados através de analises do equilibrio limite e programas computacionais de
propagacao de ondas 1D, como SHAKE2000 (Ordofiez, 2012). Ha uma outra forma
de obter o valor da tensdo cisalhante ciclica média: através das equacgdes propostas

por Seed e Idriss (1971) dadas abaixo.

0,65(“ 1% )7,
;rilsed — g (364)

MSF

T

Um outro método de encontrar a resisténcia a liquefacéo do talude é encontrada
através da Eq. 3.65, desta vez utilizando a resisténcia ao cisalhamento no solo na
ruptura, Su ruptura, 0 Valor de CRR dado pela Eq. 3.62 e um termo de razdo entre a
tensdo estatica e a tenséo efetiva vertical, mostrada pela Eq. 3.59d.

ruptur
sruptura

% = a+ CRRy, o, (3.65)

0'yo
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4. Estimativa de Deslocamentos e Mitigacao da
Ocorréncia de Liquefacéao

Do fluxograma proposto por Seed et al. (2003) e das questbes propostas por
Kramer (1996) e Idriss e Boulanger (2008), apds a identificacdo da susceptibilidade
do solo a liquefacdo e seu respectivo inicio, deve-se avaliar os deslocamentos
produzidos por tal fenémeno.

Seed et al. (2003) divide os deslocamentos causados pelo fendmeno em grandes
e de pequenos a moderados. Os grandes deslocamentos sdo aqueles que possuem
mais de 1 m, sendo causados geralmente, devido a fluxo por liquefacdo ou
espraiamento lateral onde a tensdo cisalhante estdtica € bem maior do que a
resisténcia ao cisalhamento liquefeita.

4.1. Avaliacdo de Grandes Deslocamentos

Os grandes deslocamentos acontecem devido ao rearranjo da massa de solo a
fim de reestabelecer o equilibrio, ocorrendo apds o tremor, entendendo assim, que
as tensoes ciclicas ndo sdo importantes para causar deslocamentos, embora sejam
importantes para iniciar a geracdo de poropressao.

Ha quatro grandes métodos para estimar os deslocamentos: a) ndo linear,
elementos finitos no dominio do tempo ou anélise de diferengas finitas (Finn et al.,
1986; Beaty et al., 1998); b) métodos empiricos baseados em retroanalises de casos
histéricos (Hamada et al., 1986; Youd et al.,, 2002); c) métodos analiticos
simplificados; e, d) correlacdes com ensaios SPT ou CPT.

Barlett e Youd (1992) afirmam que os deslocamentos causados por liquefacéo
se devem a quatro fatores: i) o grau de perda de resisténcia ao cisalhamento do solo
liquefeito (como mostrado pelo Ig de Bishop (1967)); ii) condi¢des de contorno ao
redor da massa potencialmente liquefazivel; iii) tensdes estaticas atuando na massa
potencialmente liquefazivel; e, iv) tempo em que as tensdes atuantes sdo maiores
do que as resistentes.

O primeiro método é o mais complexo de todos, pois ha uma grande dificuldade
na sua utilizagdo. Se utilizado corretamente, consegue fornecer estimativas
condizentes com a realidade. No entanto, caso parametros de entrada estejam
incorretos, 0os métodos sdo bem sensitivos a pequenas variagdes, podendo causar
assim, estimativas finais incorretas. Cita-se softwares como PLAXIS, QUAKE que
utilizam o método dos elementos finitos e FLAC, que utiliza o método das
diferencas finitas.

Os métodos empiricos sdo baseados em retroanalises de casos de espraiamento
lateral, sendo o mais utilizado o proposto por Barlett e Youd (1995), atualizado por
Youd et al. (2002). O método leva em consideragdo duas hipoteses: face livre, onde
0 espraiamento pode ocorrer ou depdsito inclinado sem face livre, como mostrado
na Figura 49.

O procedimento se mostra efetivo para deslocamentos maiores do que 1,5 m,
embora a variacdo de deslocamentos se encontre com fatores de 0,5 & 2,0. Para
deslocamentos menores que 1,5 m, como mostrado na Figura 50, ha uma grande
dispersdo dos dados, refletindo, assim, a dificuldade em estimar deslocamentos
pequenos (Seed et al., 2003).
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Um dos métodos analiticos mais utilizados é o de método de Newmark (1965),
que estima deslocamentos laterais através da analogia com blocos rigidos. No
entanto, as analises do método consideram que ndo ha variagdo da resisténcia ao
cisalhamento do solo durante um terremoto, 0 que é incoerente com a realidade.
Baziar et al. (1992) e Byrne et al. (1992) propuseram modificacbes ao método,
como por exemplo, utilizar a resisténcia do solo liquefeita (syL1Q) para calculo.

Um bloco se encontra em um plano que possui certo atrito, sujeito a movimentos
horizontais da base. Devido a forca de inércia, o bloco tende a mover na direcdo
oposta a aceleracdo da base, e, quando a soma das forcas estéticas e dinamicas
excederem as forcas resistentes do bloco, 0 mesmo movera junto com a base.
Newmark considerou essa condicdo de equilibrio expressa em termos de uma
aceleracdo de escoamento (ay), ou seja, quando o bloco atinge determinada
aceleracdo, comeca a se mover, demonstrado na Figura 51.

A aceleragdo de escoamento para depésitos inclinados ¢ uma funcdo da
resisténcia ao cisalhamento do solo e do mecanismo ou superficie de ruptura. Com
0 movimento do bloco, a primeira integracdo fornece a velocidade do bloco, e a
segunda, o deslocamento para cada ciclo, onde o valor de ay é ultrapassado. No
entanto, a utilizagdo desse método tem suas adversidades. Rauch (1997) cita dois
problemas: i) a falta de uma superficie de ruptura em um espraiamento lateral
dificulta a obtencdo da aceleracdo de escoamento, ay; ii) espraiamento lateral
continua a ocorrer mesmo apos cessar 0s tremores, situacdo em que a analise de
Newmark desconsidera.

A estimativa de deslocamentos através de correlagbes com medicGes de SPT e
CPT foi proposta por Zhang (2014). O método utiliza os procedimentos para avaliar
potencial de liquefacdo disponiveis para SPT e CPT para estimar a deformacéo
cisalhante ciclica méaxima para solos arenosos. As correlacbes empiricas sao
desenvolvidas para trés casos: depésitos inclinados com face livre, depoésitos
horizontais com face livre e depositos inclinados sem face livre.

Os deslocamentos s&o encontrados integrando as deformagdes maximas com a
profundidade, sendo denominadas do indice de deslocamento horizontal, LD. O
método utilizou casos cujo deslocamentos eram na ordem de 0,1 & 1,92 m, e as
correlagdes mostraram variacdes de 50% a 200% dos calculados para os medidos.
O procedimento se mostrou competente ao obter valores preliminares de
deformacéo, sendo continuamente atualizado conforme a atualizag¢éo dos casos.

Como mostrado pelos métodos, a estimativa dos deslocamentos é uma tarefa
complicada e que ainda necessita de muito estudo. A confiabilidade e eficacia de
qualquer método deve ser julgada unicamente com base em estudos de caso.
Infelizmente, muitos dos métodos existentes sdo aplicados para um pequeno
nimero de casos, ndo generalizando assim o fendmeno, fazendo com que a
confiabilidade se mantenha em cheque (Rauch, 1997).
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4.2. Avaliacdo de Pequenos Deslocamentos

Os deslocamentos pequenos a moderados variam de 0 a 0,75 m, sendo assim,
0s mais importantes para edificios e estruturas. No entanto, por mais importante que
sejam, ndo h& métodos eficazes para estimativa desses deslocamentos.
Diferentemente de grandes deslocamentos, 0s pequenos deslocamentos sdo
afetados principalmente por tensdes ciclicas (Seed et al., 2003).

A alternativa é a utilizacdo dos metodos citados acima para grandes
deformacdes, e utilizar a resposta obtida apenas como uma estimativa preliminar
visto que a variacao entre o resultado do método e o real é bem grande.

Outros deslocamentos possiveis além dos horizontais sdo os deslocamentos
verticais causados pelo adensamento do solo. Scott (1986) desenvolveu um método
analitico para recalque resultante de liquefacéo. O autor propde que o solo liquefeito
seja uma suspensdo de gréos que se acomodam em direcdo a base. Depois que se
iniciaa liquefacdo, é formada uma camada de solo solidificada na base, aumentando
sua espessura com o tempo a uma velocidade constante. No entanto, 0 modelo de
Scott ndo foi comparado com dados de casos historicos, sendo assim, ndo adequado
para uso.

Uma alternativa para estimativa desses deslocamentos, assumindo a hipotese de
compressdo unidirecional, é através dos graficos propostos por Tokimatsu e Seed
(1987) e Ishihara e Yoshimine (1992) estimando deformacgdes volumétricas em
areias limpas correlacionadas com a deformacdo cisalhante méxima. Segundo
Rauch (1997), ambos os métodos mostraram boas estimativas comparados com
dados historicos.

4.3. Mitigagdo da Ocorréncia de Liquefagédo

Caso a estimativa de deslocamento obtida pelo método anterior seja de um valor
muito alto, podendo causar a ruptura da estrutura, certas acdes devem ser tomadas
para mitigar essa ocorréncia. Silver (1985) divide as a¢des de mitigacdo em quatro
grupos: procedimentos operacionais, melhoramento do solo, solugdes estruturais e
solucdes de drenagem, sendo as a¢6es mostradas na Tabela 7.

O primeiro grupo pode ser chamado também de solucBes nédo estruturais. Apds
a andlise de deslocamentos decorrentes da liquefacdo, o engenheiro chefe pode
decidir por mudar o local da obra, abandonar o projeto ou ndo tomar nenhuma acéao
e preferir correr o risco (NRC, 1985).

Para avaliar-se a eficacia de um método de melhoramento de solo, € importante
entender o mecanismo do melhoramento de modo que o controle de qualidade seja
adequado e escolher um método de facil execugdo e ndo oneroso (ldriss e
Boulanger, 2008). Mitchel (2008) separou o melhor método de melhoramento de
solo conforme sua granulometria como mostrado na Figura 52.


DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 1912663/CA


PUC-Rio- CertificagaoDigital N° 1912663/CA

100

80

70

60

50

% passante

40

30

20

Tabela 7 — Métodos de Mitigacao de Liquefacao (adaptado de Seed et al., 2003)

Método de Mitigacao

Procedimento

Procedimentos Operacionais
(Solucbes Néo Estruturais)

Sem agao

Abandonar o projeto

Mudar o local da obra

Melhoramento de Solo

Métodos Vibratorios

Compactagdo Dindmica

Estacas de Compactacéo

Compactacdo por Exploséo

Bulbos de Compactagéo

Permeation Grouting

Jet Grouting

Deep Soil Mixing

Pré-Carregamento

Solugdes Estruturais

Escavacao e descarte de solo
potencialmente liquefazivel

Escavacdo e Recompactagéo

Compactacéo do novo solo

Construcdo de bermas, diques
e outras estruturas de contencao

Instalacéo de estacas
profundas

Instalacdo de fundac@es rasas

Solugdes de Drenagem Drenos
10 1 0.1 0.01 0.001 0.0001
| Areia | Silte | Argils 100
{ \ PRICTELLA TR GHOUTS |
{ B VERATORY FOBES |
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{ FINOVE AND FEFLACY ]
20
LiqueSable Soils Fall
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Tamanho da Particula (mm)

Figura 52 — Métodos de melhoramento do solo conforme granulometria (Mitchel, 2008)
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4.3.1. Melhoramento de Solo

E recomendada a utilizacdo desse método de mitigacdo juntamente com um
programa pos tratamento para verificar que o nivel desejado foi atingido. Um dos
exemplos de programa cita-se o ensaio CPT, por ser um ensaio quase continuo. No
entanto, é importante deixar armazenado dados do ensaio antes do melhoramento.

Em alguns casos, logo ap6s o melhoramento, apesar do aumento da densidade
relativa do solo, ha um acréscimo irrisorio a resisténcia de penetracéo, podendo vir
a diminuir. Mas, com o passar dos meses, por meio dos efeitos de envelhecimento,
a resisténcia comeca a aumentar consideravelmente (Seed et al., 2003).

a) Metodos Vibratorios

A técnica de vibrocompactacdo engloba varios métodos de construgdo em que
uma sonda vibratdria repetitivamente penetra o solo para adensar os solos
potencialmente liquefaziveis (Idriss e Boulanger, 2008). Esse método é eficaz para
profundidades de até 70 m, no entanto, penetracdo em solos densos ou graudos pode
fazer com que a eficicia seja diminuida ao ndo transmitir energia vibratdria
adequada.

Normalmente, a vibrocompactacao é adequada para solos que possuem menos
do que 5% de finos. Por muito tempo pesquisadores utilizaram a justificativa de que
era devido a inabilidade da agua escapar pelos poros. Porém, apés verificagdes
notaram que a porcentagem de finos em que 0 método passa a ser ineficaz condiz
com a porcentagem em que o solo ja ndo é potencialmente liquefazivel, ou seja,
solos potencialmente liquefaziveis sdo 0s Unicos solos que necessitam de
tratamento (Seed et al., 2003). Dos métodos mais utilizados cita-se: vibro-rod,
vibroflotation e vibro-replacement.

Vibro-rod consiste na penetracdo de uma haste com um motor vibratério no
topo causando assim, o adensamento do solo. Vibroflotation por sua vez, possui um
motor no inferior da sonda, fazendo assim, com que a dificuldade de eficacia seja
compensada. Vibro-replacement consiste no preenchimento da cavidade da sonda
com materiais como pedregulho, areia grossa, concreto, entre outros, substituindo
o0 solo potencialmente liquefazivel.

Dos métodos supracitados, todos consistem na instalacdo de colunas de
diferentes materiais. Segundo Seed et al. (2003), como os materiais utilizados
possuem maior modulo de cisalhamento do que o solo, ao acontecer o tremor, as
colunas atraem as tensdes cisalhantes para elas, protegendo assim, o solo das
consequéncias. Ainda ndo h4 uma estimativa da quantidade de tensdes atraidas
pelas colunas, mas, sabe-se das limitacbes do método. A razdo de altura e didmetro
ser maior que 3, faz com que as deformac6es na coluna sejam devido a flexao,
diferente de puro cisalhamento. Com isso, diminui-se a defesa do solo, podendo ser
até negligenciada, sendo um método ineficaz.

Os métodos vibratorios sdo 0s mais efetivos e financeiramente viaveis em varias
situacOes levando em consideracdo a granulometria da Figura 52. Segundo Idriss e
Boulanger (2008), o melhoramento do deposito do solo ao utilizar os métodos é
devido a quatro fatores: i) adensamento do solo; ii) aumentando tensGes laterais in
situ; iii) aumentando a rigidez do solo com colunas rigidas; e, iv) fornecendo
drenagem correta do excesso de poropressdo gerado pelo tremor.
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b) Compactacéo Dinamica

A compactacgdo dinamica consiste no lancamento de um objeto de grande massa
diretamente no solo com o auxilio de um guindaste. Os objetos pesam até 33
toneladas podendo ser langcados de até 30 m, podendo haver casos em que os valores
sdo maiores (Mosely e Kirsch, 2004). Quando o objeto chega ao ch&o produz ondas
dindmicas no solo, fazendo assim, com que o mesmo liquefaca, e com a dissipacéo
do excesso de poropressao gerado pelo carregamento, ocorra o adensamento.

Cita-se como vantagens: i) economicamente vidvel para tratamento de grandes
areas, devido a facil replicacdo dos procedimentos; ii) adensamento de varios tipos
de solo, mesmo os pedregulhos e mais graudos, diferentemente dos métodos
vibratdrios (Idriss e Boulanger, 2008).

Dentre as limitacdes cita-se a profundidade de eficacia e estratigrafia do
dep6sito de solo. Seed et al. (2003) considera que para uma 6tima eficacia do
método a camada liquefazivel deve estar entre 6 e 8 m da superficie, ja Idriss e
Boulanger (2008) garantem que a eficacia € garantida até os 10 m de profundidade.
Com solos menos permeaveis proximos a superficie, ha uma dificuldade da
dissipacéo do excesso de poropressdes gerado. Logo, caso a porcentagem de finos
seja maior ou igual a 20%, a eficacia do método pode ser comprometida (Idriss e
Boulanger,2008).
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Figura 53 — Métodos vibratérios utilizados: a) vibro-rod (FUDO Construction ) b) vibro-
flotation (GeoEngineer ) ¢) Idriss e Boulanger (2008)

c) Estacas de Compactacao

As estacas de compactacdo sdo geralmente empregadas em situacdes onde
outros métodos ndo podem ser utilizados sendo raramente usadas devido ao seu
custo. O método consiste na insercdo ou construcdo de estacas no solo
potencialmente liquefazivel. O melhoramento ocorre por trés mecanismos: i)
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adensamento devido a insercdo da estaca no solo; ii) aumentando tensdes laterais e,
iii) pela presenca de elementos estruturais mais rigidos do que o solo. Um exemplo
do método é mostrado na Figura 54.

Figura 54 — Técnicas de mitigagdo: a) compactacdo dindmica (Menard Group)?®; b) estacas de
compactacdo (Menard Group)*; ¢) compactagéo por explosio (CivilDigital)®

d) Compactacéo por Exploséo

A técnica de compactagdo por explosdo vem sendo usada desde 1939 (Ivanov,
1983). O método € utilizado para adensar o solo potencialmente liquefazivel.
Segundo Minaev (2018) ha dois métodos de explosdo: simultanea e em sequéncia.
A primeira é a rede de dinamites na area explodindo todos ao mesmo tempo atraves
de um dispositivo, e a segunda, as dinamites sdo explodidas com um atraso entre
eles.

De acordo com Ivanov (1983), o melhor método a ser utilizado é o de explosdes
simultaneas pois promove uma destruicdo maior da estrutura do solo devido ao
aumento da intensidade da acdo dinamica, fazendo assim, com que haja um
aumento da densidade do solo quando adensado.

Seed et al. (2003) afirmam que o método produz um adensamento menos
uniforme do que seria obtido se utilizasse métodos vibratorios, por exemplo. Além
disso, certas questdes ambientais sdo levantadas, considerando a propagacao de
vibrag6es em outros locais, como também barulho excessivo.

e) Bulbos de Compactacao

Também chamado de compaction grouting, 0 método consiste na injecdo de
argamassa de baixa mobilidade a altas pressdes no solo, formando assim, bulbos no
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solo. Com o crescimento gradual dos bulbos no solo, ha o cisalhamento do solo ao
redor, fazendo assim, com o0 que 0 mesmo se movimente até o seu estado critico
sob as tensdes confinantes impostas pela cavidade expansivel (Idriss e Boulanger,
2008).

O melhoramento do solo acontece devido: i) ao adensamento do solo; ii) com a
expansdo dos bulbos de argamassa, ha 0 aumento das tensdes laterais no solo; e, iii)
reforgo da massa de solo. O método é bem efetivo para solos com alta porcentagem
de finos e solos com grandes particulas (Idriss e Boulanger, 2008).

Quanto as desvantagens, cita-se que o metodo ndo é tdo eficaz para
profundidades menores do que 6 m devido a baixa tensdo de confinamento, o que
faz com que durante a injecdo de argamassa, o solo se levante devido a grande
pressdo da injecdo. Outras desvantagens consideram o bulbo: o refor¢o causado
pelos bulbos é bem baixo, pois o bulbo é bem fragil a torcéo e, as tensdes laterais
diminuem com o tempo.

O método foi testado em um local de Séo Francisco, EUA durante o terremoto
de Loma Prieta em 1989. No entanto, as tensdes ciclicas impostas a esse local foram
baixas e de curta duracdo, fazendo assim, com que a eficacia do método para
grandes tensdes e grandes durac¢des continue ndo comprovado (Seed et al., 2003).

Figura 55 — Técnica de Bulbos de Compactacdo (Keller North America)

f) Permeation Grouting

Um outro nome dado para este método é chemical grouting. Esse procedimento
consiste na infiltracdo de argamassa de baixa viscosidade a altas pressoes.
Diferentemente dos bulbos de compactagédo, a argamassa preenche os vazios entre
os graos de solo, transformando solos granulares em uma espécie de arenito. Por
causa disso, ¢ eficaz apenas para solos com baixa porcentagem de finos, um valor
entre 6 e 10% (Seed et al., 2003).

Pode ser utilizado para locais onde o acesso é complicado e o espago limitado.
Como o método dos bulbos, h4d 0 aumento da tenséo lateral do solo. No entanto, ndo
hd certeza do adensamento causado pelo método, pois devido a argamassa
enrijecida ndo ha como executar os ensaios de verificacdo (Seed et al., 2003).
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Figura 56 — Técnica de Permeation Grouting (Keller North America)

g) Jet Grouting

Como nos outros métodos, uma calda de cimento é injetada no solo a altas
pressGes. No entanto, para esse método, a calda € misturada com as particulas do
solo, que foram destruidas devido as estas altas pressdes. Com ajuda de
determinados equipamentos, ha a formacdo de colunas com a mistura de particulas
e cimento, podendo estar sobrepostas. O didametro e profundidade dessa coluna
varia com a densidade do solo e profundidade do solo potencialmente liquefazivel,
sendo assim, uma variavel desconhecida.

Dentre as vantagens do método cita-se sua utilizagdo em areas de dificil acesso
com estruturas ja construidas e, também é possivel alcancar grandes profundidades
com as colunas de solo-cimento. Mas, 0 método é oneroso, sendo anti-econémico
para grandes camadas de solo e a certeza de melhora € incerta devido a dificuldade
de ensaio in situ na coluna endurecida (Seed et al., 2003).
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Figura 57 — Técnica de Jet Grouting (Keller North America)

h) Deep Soil Mixing

Outro método de mistura como Jet Grouting é Deep Soil Mixing, utilizado para
varios tipos de solo, mesmo com altas porcentagens de finos. O método consiste na
mistura de cimento ou argamassa com 0 solo, cuja resisténcia maxima é de 7 MPa
(Idriss e Boulanger, 2008). Brocas rotativas sdo inseridas no solo até determinada
profundidade, sendo entdo misturadas com cimento, e 0 excesso na superficie é
descartado. Com a sobreposicéo de colunas de solo-cimento é possivel criar uma
parede chamada por Idriss e Boulanger de in-ground shear walls.
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Segundo O’Rourke e Goh (1997) um grupo de colunas melhora um depdsito de
solo potencialmente liquefazivel em trés fatores: i) diminuindo as deformacdes
cisalhantes causadas pelas tens@es ciclicas e, consequentemente, a diminuicdo da
geracdo de poropressdo; ii) restringindo o solo, se 0 mesmo vier a liquefazer,
diminuindo sua deformacédo, aumentando a resisténcia do mesmo; e, iii) atuando
como uma barreira, ndo permitindo a movimentacdo de poropressao de outras areas
para o solo potencialmente liquefazivel.

Como ¢é necesséria a inser¢do de brocas diretamente na camada liquefazivel,
solos a dezenas de metros sdo economicamente inviaveis. Seed et al. (2003) cita
um termo chamado de “razao de tratamento”, que ¢ a razao entre o volume de solo
tratado e solo ndo tratado restrito pelas colunas. Caso essa razdo seja baixa, o solo
circundado por essas colunas pode liquefazer, causando recalques diferenciais.
Outro ponto citado por Idriss e Boulanger (2008) é que como 0s materiais de solo-
cimento ndo sdo armados possuem baixa resisténcia a tracdo, desenvolvendo entéo,
um numero elevado de fissuras, reduzindo sua resisténcia e consequentemente, sua
eficacia.

Hamada e Wakamatsu (1996) executaram o método em campo durante o
terremoto de Kobe em 1995. O prédio sob as colunas, apesar de ocorrer liquefacao
e deformacBes excessivas ao seu redor, continuou de pé sem maiores
consequéncias.
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Figura 58 — Técnicas de melhoramento de solo: a) Deep Soil Mixing (Idriss e Boulanger,
2008); b) Pré-Carregamento (NRC, 1985)

i) Pré-Carregamento

Como proposto para o caso de adensamento, o pré-carregamento € colocado sob
0 depdsito de solo, fazendo assim, com que haja o adensamento do solo,
densificando o mesmo e o tornando mais resistente e, para casos de barragens, o
pré-carregamento é dado como uma berma. Shoophpasha e Bagheri (2014) ao
realizarem modelagens numéricas com dados de campo perceberam que a geracao
do excesso de poropressao esta diretamente relacionada as tensfes confinantes.
Logo, com o pré-carregamento, ha um aumento das tensdes confinantes,
diminuindo assim, a geracdo de poropressdo que acarreta a reducdo da rigidez do
solo.

NRC (1985) ao realizarem analises mostraram que baixos carregamentos
produz um baixo melhoramento do solo. O método, ainda, ndo é totalmente eficaz
em regides de alta sismicidade. Certos pesquisadores consideram que a combinagédo
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de métodos pode tornar o melhoramento mais eficaz, como por exemplo, o pré-
carregamento juntamente com a instalacéo de drenos pré-fabricados.

4.3.2. Solugdes Estruturais

a) Escavacdo e descarte de solo potencialmente liquefazivel; Escavacao e
recompactacéo; Compactacéo de novo solo

Segundo Han (2015) um plano de escavacéo de solo bem executado deve seguir
as seguintes etapas:
= - garantir que uma pequena quantidade de solo seja removida;
= - manter estabilidade do buraco;
= - causar a menor perturbagéo ao solo existente e estruturas ao redor;
= - terum local adequado para despejo do solo;
* - remover agua, especialmente dentro do buraco, para o caso de alto
nivel d’4gua;

Quando realizado em local aberto, escavacdo com inclinacdo de 2H:1V a4H:1V
¢ preferivel, sendo dependente da condic¢do do solo, profundidade do nivel d’agua.
No entanto, quando o espaco é limitado, a escavacao é realizada verticalmente, com
suporte interno, como vigas de madeira e estacas prancha.

Apds a escavacdo, dentre as opcdes estdo a recompactacdo ou melhoramento do
solo ou a sua substituicdo por um novo .O material de substituigéo pode ser um solo
ndo liquefazivel (seja por composicao granulométrica ou densidade relativa), solos
bem compactados, pedregulhos bem graduados ou solos combinados com cimento
e/ou outros aditivos (Keepa e Murashev, 2017).

No entanto, ensaios Sdo necessarios para garantir uma eficacia do método: se
um solo granular for utilizado, deve ser conduzido um ensaio de granulometria. J&
para cimento e misturas quimicas, corpos de prova devem ser feitos e testados a
ensaios de compressédo em pelo menos, 7 dias (Han, 2015).

Como vantagens do método, cita-se a utilizacdo de equipamentos e métodos de
facil entendimento, baixo custo e também, sdo utilizadas para qualquer tipo de solo.
Entre as desvantagens: ha uma limitacdo de profundidade de 6m da camada de solo
liquefazivel; caso o solo possua o nivel d’agua elevado, um sistema de drenagem ¢
necessario durante a escavagdo, o que pode vir a causar subsidéncia de estruturas
ao redor (Keepa e Murashev, 2017).

b) Construcdo de Bermas, Diques e outras Estruturas de Contencéo

A construcdo de bermas e diques ja fora mostrado no item 4.3.1 como um pré-
carregamento que causa o adensamento do solo, aumentando assim, sua densidade
relativa, diminuindo a probabilidade de liquefagéo.

As estruturas de contengdo podem ser feitas com solo ou outros materiais,
lembrando que o objetivo principal é garantir a retencédo do solo para qual direcao
liguefacdo é mais provavel de ocorrer. Esses métodos sdo menos efetivos em
reduzir movimentos diferenciais, seja lateral ou vertical, sendo assim um método
néo utilizado geralmente (Seed et al., 2003).

c) Instalacdo de Estacas Profundas
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A construcdo de estacas ou cais é mais adequada para camadas de solo abaixo
da potencialmente liquefazivel. Caso as estacas sejam cravadas, um certo
adensamento no solo é provocado. Juntamente com o adensamento, as estacas de
concreto, devido ao alto modulo de cisalhamento do material, atraem uma
quantidade maior de tensdes ciclicas para si, diminuindo as deformacdes cisalhantes
geradoras de poropressao no solo.

Como desvantagem, a construcao de estacas ou piers ndo evita a ocorréncia de
recalques diferenciais, sendo necessaria, a construcdo de capitéis para garantir a
conectividade das estruturas. Além de ser economicamente inviavel para grandes
profundidades, é necessario garantir que as estacas ndo danifiguem durante a
excitacdo sismica. Ha vérios casos de danos em estacas e piers, desde 0s terremotos
do Alasca em 1964 até o de Kobe em 1995.

Segundo Boulanger et al. (2007), varios pesquisadores (Tokimatsu e Asaka,
1998; Martin et al., 2002; Boulanger et al., 2003; Dobry et al., 2003, entre outros)
tem estudado o desempenho e projeto de estacas em areas de solos potencialmente
liquefaziveis, levando & um maior entendimento dos mecanismos fundamentais,
atualizando assim, antigas metodologias. Dentre os métodos analiticos mais
estudados encontram-se: totalmente ndo linear, no dominio do tempo e totalmente
integrado com analises de solo-estrutura. A utilizacao desses métodos com um certo
conservadorismo, fornece uma 6tima base para projeto, e todas suas ramificacdes
(Seed et al., 2003).

d) Instalacdo de Fundacdes Rasas

A instalacdo de fundac@es rasas rigidas e armadas tem como objetivo resistir a
deslocamentos laterais e verticais, garantindo assim, um melhor desempenho da
estrutura. Bouckovalas (2003) considera que os recalques das fundacGes rasas séo
resultantes da combinacdo dos carregamentos estaticos (peso do solo e também da
prépria fundacdo), degradacdo da resisténcia ao cisalhamento do solo e tensdes
cisalhantes induzidas pelo tremor no solo. Nos métodos empiricos, que consideram
depésitos horizontais, o recalque é devido unicamente, a dissipacdo de
poropressdo. Assim, conforme encontrado por Cetin et al. (2002), os recalques de
fundacdes rasas sob solos liquefeitos sdo maiores do que os do solo, acontecendo
durante o tremor.

Segundo Bray (2010), a construcdo de uma fundacédo rasa pode ter profundidade
abaixo da camada liquefazivel ou acima, caso a camada de solo ndo liquefazivel
tenha uma espessura adequada, de modo que a ruptura ndo atinja a camada
vulneravel. Logo, dependendo da profundidade, o método é inviavel
economicamente. Outro ponto a ser considerado, € a possibilidade de ocorréncia de
recalques diferenciais, podendo causar o tombamento da estrutura (Seed et al.,
2003).

4.3.3. Solugéo de Drenagem: Drenos

Como ja é sabido, durante o terremoto, com o cisalhamento do solo devido as
ondas sismicas, ha geracéo do excesso de poropressdo, degragadando a resisténcia
do solo ao diminuir a tensdo efetiva. A utilizacdo de drenos é certeira para 0s
primeiros segundos pos tremor.
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O sistema de drenos consiste em drenos verticais colocados em uma certa rede,
podendo ter determinadas formas: quadrada, triangular, hexagonal (Krishna e
Madhav, 2009). Por muito tempo, os drenos eram colunas de solos gratdos, o que
facilitava a drenagem. No entanto, conforme citado por Seed et al. (2003) devido a
falta de acurécia em relacéo ao coeficiente de permeabilidade do solo, com uma
variacdo de até duas ordens de magnitude.

Atualmente, utiliza-se um composto geossintético, possuindo um ndcleo interno
polimérico com possivel fluxo de ambos os lados, denominado de PVD
(Prefabricated Vertical Drains) (Abuel-Naga e Bouazza, 2009). Além do nucleo,
um filtro geotéxtil encapa o dreno, fazendo assim, com que ndo aconteca
entupimento do dreno devido a presenca de finos. Seed et al. (2003) afirma que a
instalacdo de drenos via métodos vibratdrios sem a presenca de filtros, faz com que
haja uma mistura de particulas, causando assim, uma diminui¢do na eficacia da
estrutura.

Até pouco tempo, pesquisadores acreditavam que a utilizacdo de drenos para
mitigacdo e sua eficacia era relacionado ao adensamento causado por sua instalagéo
e ndo pela drenagem em si. No entanto, com o tempo e avancos da tecnologia, como
ensaios em centrifuga, foi mostrado que o melhoramento do solo estd mais
relacionado com a drenagem.

A eficacia dos drenos durante o terremoto diminui ao: i) diminuir a
permeabilidade do solo; ii) aumentar a compressibilidade do solo; iii) percorrer
maiores caminhos de drenagem; iv) depdsito possuir camadas de solo mais
espessas; €, V) ter um baixo coeficiente de permeabilidade (ldriss e Boulanger,
2008). Segundo Brennan e Madabhushi (2002), uma relacédo entre o coeficiente de
permeabilidade do dreno e do solo deve ser por volta de 100.

Ha trés casos de utilizacdo de drenos mostrados na Fig. 59. O primeiro, mostra
uma camada de areia, com drenos atuando a fim de levar o excesso de poropressao
para a superficie. Na Fig. 68b, os drenos, atuam com sua permeabilidade horizontal,
ao levar a poropressdo gerada para uma zona ja adensada, diminuindo assim, as
consequéncias. No caso da Fig. 68c, haveria um grande problema para a dissipacao
da poropressao por causa da camada de argila sobrejacente. No entanto, os drenos
expulsam a poropresséo diretamente da camada de areia para superficie.

Até o presente momento, todos os locais com drenos instalados para medir sua
eficacia durante um terremoto real ndo sofreram tremores de altas magnitudes,
sendo assim, um método incerto. Rollins et al. (2004) utilizou explosivos para gerar
liquefacdo em solos e obteve certas conclusdes: i) durante a instalagdo dos drenos,
hd a inducdo de um certo recalque, aumentando a densidade e diminuindo a
compressibilidade; ii) a presenca de drenos aumentou a dissipacdo do excesso de
poropressao, sendo esse aumento ndo relacionado com o adensamento pois foi
observado em areas que nao foram adensadas; e, iii) recalques foram diminuidos.
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Figura 59 — Exemplos de utilizagdo de drenos (Idriss e Boulanger, 2008)
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5. Geracéo e Dissipacao de Poropresséo Através dos Drenos

Como citado no capitulo anterior, durante a instalacdo dos drenos ha certo
adensamento do solo, o que adicionado a possibilidade de dissipacéo dos excessos
de poropresséo através dos drenos, torna-se uma alternativa barata e vantajosa.

Shibata et al. (1996) constatou, através de observacfes em depdsitos no
terremoto de Kobe em 1995, que havia dissipacéo até uma hora ap6s o término do
tremor. A migracao de 4gua de camadas muito profundas pode fazer com que haja
o que ¢ chamado de “liquefacdo secundaria”, onde devido ao aumento de
poropressdo proveniente dos drenos, as camadas superficiais liquefacam (Seed et
al., 1975).

Com isso, se mostrou importante entender o comportamento de geracdo de
poropressdo e sua respectiva, dissipacdo. Os primeiros pesquisadores a falaram
sobre 0 assunto utilizando técnicas de elementos e diferencas finitas foram: Seed et
al. (1975), para condi¢des de drenagem puramente vertical, Seed e Booker (1976),
para drenagem radial e, Booker et al. (1976) para drenagem radial e vertical.

5.1. Equac0bes Basicas

Primeiramente, considera-se que o fluxo da dissipac¢ao ocorra segundo a Lei de
Darcy, dada pela Eq. 5.1, onde o eixo z foi utilizado por Seed e Booker (1976) para
coincidir com a vertical, e 0s eixos x e y, para coincidir com a horizontal.

d (kp dy 9 (kndy\ , @ (kydy) _ 0e

() + (25 Ges) =5 G-

, onde

kv,kn = coeficientes de permeabilidade nas dire¢fes vertical e horizontal,
respectivamente;

U = excesso de poropressao;

yw = peso especifico da agua;

¢ = deformacéo volumétrica;

A equagéo acima pode ser modificada conforme notag&o indicada, sendo entéo,

Wk (v} = 2 (52)
, onde
T
k] = [0 ky, 0] (5.2b)
0 0 k,

Dado um intervalo de tempo dt, ha uma variagcdo na poropressdo dada por du,
enquanto o elemento é sujeito a dN ciclos de tensdes cisalhantes alternantes

~ aug 7 ~
causando um aumento na poropressao —=dN, onde Ug € a poropressao gerada pelas
tensdes cisalhantes alternantes. Assumindo que mudancgas nas tensdes totais sdo
negligenciais e que a mudanca de volume em fungéo do tempo esta relacionada com
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a variagédo do excesso de poropressao resultante de redistribuicdo e geragédo devido
a uma excitacdo sismica (Booker et al., 1976).

0
9: = my, (du — =LdN) (5.3)

ou, em relacéo a dt,

9e _ ("’_” _ aﬁa_’\’)
FP Mys \Gc ~ an ot (54)
, onde

m,, = coeficiente de compressibilidade do solo;
N= numero de ciclos do carregamento ciclico;

Com isso, combinando as Eg. 5.2 e 5.4, obtém-se

O 72 = m, (3222 6

Podendo ser simplificada para

]
W {v2)=m, (5 -v) (5.6)
, onde

a « . .
Y = %‘;—IZ: poropressdo gerada pelas tensdes cisalhantes alternantes;

A resposta da Eqg. 5.6 pode ser encontrada atraves de analises de elementos

finitos. No entanto, para fazer uma correta avaliacdo do valor obtido pelo método,

ou ON ,
deve-se conhecer os valores dos termos —2, —, como também da

aN’ ot
compressibilidade, m,,e permeabilidade, k.

5.1.1. Geragéao de Poropresséao

Para encontrar uma relacdo entre 0 excesso de poropressdo gerado pelo
carregamento ciclico, ug e 0 nimero de ciclos, N, Lee e Albaisa (1974) e Seed et al.
(1975) realizaram uma bateria de ensaios triaxiais ciclicos, como também DeAlba
et al. (1975) para ensaios de cisalhamento direto, cujo resultados sdo mostrados na
Figura 60.

Segundo a formulagéo proposta por Seed et al. (1975), a relagdo entre os dois
termos considera a adicdo de um terceiro termo, denominado Ni, que é o numero de
ciclos que causa a liquefagdo inicial dada certas tensbes. A relacdo, entdo, €
mostrada na Eq. 5.7.

1/2a
ug _ 2 N ) (5.7)

= —arcsin (—
aly T N

, onde
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c’o= tensdo efetiva inicial média sob condicdes triaixais (Lee e Albaisa, 1974)
ou tensdo vertical inicial para condi¢des de cisalhamento direto (DeAlba et al.,
1975);

o= constante empirica dependente do tipo de solo e condigdes de ensaio, sendo
a curva média para varios solos de valor 0,7, como mostrado na Figura 61(Seed et
al., 1975; Sasaki e Taniguchi, 1982)

A relacdo determinada pela Eq. 5.7 é a mesma relagdo encontrada pelas Eq. 2.1

a 2.4 da razéo de poropressao. Logo,

1/2a
= 29— %arc sin (Nﬂ) (5.8)

() 1

Dado que a geracédo de poropressdo com o tempo é determinada por

oug _ E)uga_N

ot N ot (5.9)
Derivando a Eq. 5.7 em funcéo de dN,

a& _ ar, tan(gru) (5 10)
ON a*m*N| senza(gru) '

L 06 o8 LR 02 04 08 o8

Raz3ao de Ciclos, N/IN¢ Raz3o de Ciclos, N/N¢

Figura 60 — Relagdo ente ug e N determinada por a: Lee e Albaisa (1974); b) DeAlba et al.
(1975)
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; L 1
0 0.2 0.4 o6 0.8 1.0
RazZo de Ciclos, N/Ny

Figura 61 — Valores da constante empirica o (Booker et al.,1976)

5.1.2. Namero de Ciclos: equivalente (Neq) € para iniciar liquefacao
(Ni)

a) Neg

O carregamento ciclico induzido por um terremoto é irregular, sendo

necessario, para fins praticos, encontrar um nimero de ciclos uniforme equivalente,
dado por Neq que ocorre durante um tempo tqg, de duracdo do terremoto. Seed et al.

(1975) sugeriu que a derivada do ciclo em funcdo do tempo,‘;—IZ, pode ser
aproximado por

Neq
4 o<t<t

";—N S d (5.11)
£ o (t > ty)

Através da teoria da fadiga de Palmgren — Miner (Palmgren, 1924; Miner,
1945), que relaciona ao dano cumulativo de um material em fungéo da fadiga, Seed
et al. (1975) desenvolveram correlagdes para o valor de Neq. O método assume que
arazdo entre a aceleracao na superficie de solo e a aceleracao de pico € igual a razdo
de CSR em certa profundidade e o valor de CSR maximo na mesma profundidade,
logo 0,65 (Lasley, 2016). A relagéo é dada pela Eq. 5.12.

In(ne,) = —1,405 + 0,547M (5.12)
, onde
M = magnitude do terremoto;
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Liu et al. (2001) adicionou dados aos de Seed, e encontrou uma nova relacao,
que considera outros parametros.

1
{exp[1,53+1,51(M—5,8)] 3
101,5M+16,05

4,9x106

In(n.q) =In + 0,755 + 0,095R | + ¢ (5.13)

, onde

= velocidade da onda cisalhante na fonte sismica (utilizada por Liu et al. como
3,2 km/s);

S= fator em funcéo do local (0 para rochas, 1 para solo);

R= distancia entre o local e a fonte sisimica em km (a distancia mais perto do
plano de ruptura);

e= erro normalmente distribuido com média de 0 e desvio padréo de 0,56.

Green e Terri (2005) detalham que o método utilizado por Seed et al. (1975) e
Liu et al. (2001) tem deficiéncias pois ndo consideram a resposta néo linear do solo
e nem o tremor multidirecional. Os pesquisadores, entdo, propuseram um método
baseado na energia dissipada de um volume de solo sujeito a determinado tremor e
a um movimento senoidal com determinada amplitude e nimero de ciclos.

_ _LwGy

Neq = 2nDy‘r$ef

, onde

>m= energia dissipada em um volume de solo sujeito a um tremor;

Gy= modulo cisalhante degradado a deformacéo cisalhante v;

D,= razdo de amortecimento degragada a deformacéo cisalhante v;

Tref = tens@o cisalhante de referéncia no momento em que a deformagéo
cisalhante atinge v;

(5.14)

Lee (2009) executou analises em seis perfis de solo diferentes, sendo obtidos da
base de dados de WUS (Western United States, regifes tectonicamente ativas) e
CEUS (Central-Eastern United States, regides tectonicamente estaveis). A relacéo
encontrada é dada pela Eq. 6.15.

In(neq) = exp(cy2) + R + cuM,, + c5 + € (5.15)

, onde

z = profundidade da camada em metros;

c1-Cs = coeficiente de regressdo dados em funcao do tipo de solo e da base de
dados (como mostrado na Tabela 6.1);

¢ = termo de erro em fungéo do tipo de solo, mostrado na Tabela 8;

Tabela 8 — Valores para ci- Cs e ¢ de determinado tipo de solo (Lee, 2009)

Motion database c Ch c3 C4 Cs a.

WwUuUS —0.0101  1.664 0.131 0.122 =211 0.0
CEUS —0.0190 1.857 0.136  0.050 —-1.77 0.59
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O tempo equivalente do tremor, dado por tq, pode ser correlacionado com a
magnitude do terremoto, como mostrado na Tabela 9.

Tabela 9 — Valores de td correlacionados com M (Seed et al., 1975)

Magnitude Duration (sec)
5%-06 8
6 14
7 20
7% 40
8 60

b) Ni

O pardmetro N, d& o numero de ciclos necessarios para o inicio da liquefacéo.
Pestana (1997) afirma que € necessario determinar o perfil de tensdes cisalhantes
horizontais ocorrentes devido a certo terremoto. Esse valor pode ser obtido através
de anélises através de softwares como SHAKE (Schnabel et al., 1972) ou um
procedimento simplificado baseado em resultados de andlises proposto por Seed e
Idriss (1971).

Através de resultado ensaios de cisalhamento direto, DeAlba (1975) e Seed et
al. (1975) relacionaram o numero de ciclos, Ni, com o valor de CSR e densidade
relativa do solo, como mostrado na Figura 62. Caso dados experimentais ndo sejam
possiveis, um outro método é usado para estimativas preliminares, mostrado na Fig.
63, onde os valores dentro dos graficos correspondem ao (N1)eo.

Esse método foi desenvolvido utilizando curvas de liquefagdo com magnitudes
7,5 como mostradas na Fig. 39, os valores de MSF calculados por Seed e Idriss
(1982) e Youd e Idriss (1996), dado pela linha cheia e pontilhada na Figura 63,
respectivamente, e 0 nimero de ciclos equivalentes, Neg, encontrados por Seed e
Idriss (1982).

Segundo Seed et al. (1975) a razdo de desenvolvimento de poropressdes sob
condicBes ndo drenadas pode se dar de duas maneiras: i) caso Nj < Neq, @ camada
vai liquefazer antes do tremor cessar, e ru serd igual a 1 depois de Ni*tq segundos
de tremor e, ii) caso Ni > Neg, @ poropressdo aumentara conforme os gréficos da Fig.
69, ndo ocorrendo entéo liquefacéo.

A derivada da poropressdo gerada pelo terremoto em funcgdo do tempo é dada,
considerando a Eq. 5.11, pela Eq. 5.16.

Oug _ 9% ( Negq ) LG (5.16)

ot axm  \Npxtg senm(gru)
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Figura 62 — Relacéo entre CSR, densidade relativa (D) e N, dado por: a) DeAlba (1975); b)
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5.1.3. Coeficiente de Compressibilidade (mv3) e de permeabilidade
(k)

O valor do coeficiente de compressibilidade, mys, pode ser encontrado através
de ensaios de compressao triaxiais ciclicos, como proposto por Lee e Albaisa
(1974). Booker et al. (1976) afirma que para baixos valores de ru, o valor do
coeficiente é constante. No entanto, para valores de ru maiores do que 50%, o
coeficiente myz sofre uma grande influéncia da densidade relativa do solo e da razéo
ru, como mostrado na Figura 64. Seed et al. (1975) encontrou a variacdo da
compressibilidade com esses dois pardmetros através da relagdo dada pela Eq. 5.17.

My; ey

Moge | 14yiiy? (5.17)
, onde

mMvso = coeficiente de compressibilidade para ru=0;

y = A" (5.17a)
A=5(15-D,) (5.17b)
B = 3(272Pr) (5.17¢)

Dr = densidade relativa do solo;

Segundo Pestana (1997), para solos uniformes, € possivel estimar
confiavelmente, o valor do coeficiente de permeabilidade horizontal, ky, atraves de
testes de bombeamento ou ensaios de permeabilidade, ambos in situ. Na falta de
ensaios in situ, ha correlagdes com propriedades do solo, como a férmula de Hazen
para areias uniformes e limpas, dada na Eq. 5.18.

k(m/s) = 155 (D1o(mm))* (5.18)

Muitos depdsitos de solos granulares possuem camadas de siltes ou argilas
intercaladas. Devido a essa particularidade, o coeficiente de permeabilidade
vertical, kv, € menor do que o horizontal, kn. Normalmente, o valor de k, é dado em
funcdo do valor de kn (kn /ky). Alguns pesquisadores japoneses citam que a razéo
tem valores entre 4 e 10. Seed e Booker (1976) consideram que ky =0, e Pestana
(1977) afirma que para depositos uniformes, a influéncia de ky € minima.
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Figura 64 — Relacéo proposta por Seed et al. (1975) para valores de mv3 (adaptado de Seed
etal., 1975)

5.2. Anélise de Dissipacdo em Drenos de Solo Granular

Para analisar o comportamento de drenos de pedregulhos, Seed e Booker (1976)
analisaram a seguinte situacdo: uma rede de drenos verticais, como da Figura 65,
com didmetro 2a e espaco entre drenos de 2b, instalado em um solo granular de
permeabilidade k, tensdo efetiva inicial, o, liquefazendo apds N; ciclos de tensdes
ciclicas uniformes de magnitude jeq. O solo esta sujeito a Neq ciclos de mesma
magnitude por um periodo t¢. A geracdo de poropressdo acontece atraveés da Eq.
6.10 e o material que preenche o dreno é bem mais permeavel que o solo.

Seed e Booker (1976) consideram que a drenagem vertical € nula por causa de
camadas de solos finos intercaladas na prética, logo, a drenagem é puramente radial,
sendo dependente de quatro fatores:

» a/b = configuracdo geométrica dos drenos;
= Ne/Ni = severidade do tremor relacionado as caracteristicas de
liquefacéo do solo;

t - ~ .
——2_ relacionando a duragdo do tremor com propriedades do

Yw Mmyza

Tpa = 2
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= o = constante empirica, normalmente, 0,7;
Para examinar o comportamento dos drenos, Seed e Booker (1976) criaram uma
situagcdo em que a razdo a/b =0,2 e Neq € igual a 2N,. O resultado é mostrado na
Figura 66.

Para o0 caso em que o solo tem permeabilidade nula (Twe=0), 0 valor de ru sera
igual a uma unidade, quando t/td for igual a 0,5, ou seja, a condicéo de liquefacao
inicial comecard na metade de duracdo do tremor, e como nao h& dissipacdo de
poropressdo, continuara assim. Com o aumento da permeabilidade, casos de Tpd=
1,0 e Tha= 1,25, 0 aumento de poropressao ocorre até o término do tremor, podendo
haver liquefacéo no solo. No entanto, apds o término, ocorre a rapida dissipacédo de
poropresséo. Solos de alta permeabilidade, Tnhg = 2,0 e Tog = 5,0, 0 aumento de
poropressdo € quase igual a sua dissipacdo, garantindo assim, um nivelamento da
curva.

® © e @ © ® © Pianta
e © © © © © o ©
J_ Drano Granutar
L 8 Hael o :
) 5’: = & Meh'z % '23
B B “é % N g By

(b)

Figura 65 — Analise de drenos de pedregulhos proposta por Seed e Booker (1976, adaptado)
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Figura 66 — Relag&o entre rumax e tempo para: a8)Neq=2N) e, b) Neg=5N; (Seed e Booker,
1976

Aumentando a razdo entre o0 nimero de ciclos equivalente e 0 nimero de ciclos
para causar liquefacdo para 5, percebe-se que as poropressdes sdo geradas
rapidamente, comparadas & Neg/Ni igual a 2, e sua dissipacdo ocorra mais
abruptamente, como mostrado na Fig.75b. Outra efeito notado por Seed e Booker

40
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(1976) foi de variagéo da relagédo a/b, com valores de Tpa= 1,0 € Neg = 2N;, como
mostrado na Figura 67.

Para a/b =0, ou seja, sem presenca de drenos, liquefagdo ocorre em t/td = 0,5,
continuando apds o término do tremor. Com o aumento da relacédo, ha a diminuicéao
do valor maximo de ru, chegando até 0,40, onde a geracdo e dissipacdo de
poropressdo sdo quase niveladas. Um ponto interessante a se citar no grafico é a
grande variagdo dos valores de ru para a/b > 0,2. Os autores criaram gréficos para
varios valores de Neg/ Nie a/b para estimar os valores de ru como mostrados na
Figura 68.

0.8 -

0.6] -

(t)

0.4 -

0.2 -

Figura 67 — Relagéo entre ru e tempo t com: a) razdo a/b e, b) coeficiente de permeabilidade
do dreno, kf (Seed e Booker, 1976)

1.0,

T _td
v30'

08

02—

/b

Figura 68 — Relag&o entre ru e varia¢do de a/b para: a) Neg/ Ni = 1; b) Neg/ Ni =2 €, €) Neg/ N
=4 (Seed e Booker, 1976)

Outro efeito a ser considerado é a permeabilidade do material de preenchimento
do dreno. Para os célculos, fora admitida a hipotese de que os drenos eram
infinitamente permeaveis. No entanto, sabe-se que na realidade essa afirmacéo néo
é valida. A fim de simplificar a analise, Seed e Booker (1976) consideraram que a
drenagem radial ocorre também dentro do dreno que possui um tubo infinitamente
permeavel no centro, e as caracteristicas de liquefagdo do dreno séo iguais as do
solo.

Se esse tubo nédo fosse considerado, as poropressdes geradas durante o tremor
no sistema dreno-solo se redistribuiriam devido suas propriedades dessemelhantes,
dissipando para um valor final diferente de zero. Como mostrado na Fig 67b, um
valor de k¢ / k acima de 50 garante uma 6tima efic&cia do dreno, logo, para a maioria
das areias, pedregulhos médios a finos séo 6timos materiais de preenchimento para
drenos.
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O efeito de drenagem vertical também foi considerado. Os autores supuseram
uma situacdo em que um deposito de areia de 6 m, cujo kn = 3ky, estava sob uma
camada impermeével e subjacente a uma camada permeével de 15 m. Os drenos
possuiam 0,2 m de didmetro (a) e um espacamento efetivo de 2 m. Duas analises
foram executadas: i) drenagem puramente radial e tensdo vertical efetiva no
depdsito igual a tensdo no meio da camada, e ii) drenagem vertical e horizontal com
tenséo vertical efetiva variante. O resultado das anélises € mostrado na Figura 69.
Do gréfico, percebe-se que os valores obtidos sdo praticamente 0os mesmos, no
entanto, Seed e Booker (1976) presumem que para casos em que a drenagem
vertical possua um efeito significante, a seguinte relacdo possa ser usada:

U = TUrggial * Cvertical (5.20)
, onde

I'Uradial = Maior valor de ru para drenagem puramente radial no meio da camada;
Cv = grau de adensamento para drenagem puramente vertical da camada;

0.6 [ ! 1 | I
— Computed for radial drainage only
O Computed for both radial and
0.5}~ vertical drainage —]
0.4~ -
Tnax(t?
0.3+ ]
0.2 -
(o] = -
(o] 1 | 1L | |
49 10 20 40 100 200
t/ty

Figura 69 — Efeito da drenagem vertical e radial para valores de ru (Seed e Booker, 1976)

Seed e Booker consideravam que o dreno tinha permeabilidade infinita. No
entanto, Onoue (1988) discordava dessa hipdtese e realizou experimentos para
comprovar que os drenos verticais tém permeabilidade finita. O autor utilizou um
modelo como esquematizado na Fig. 70, onde utilizou um tubo de ago de 1200 mm
de didmetro, que representa o diametro efetivo do dreno, com um dreno de diametro
variavel entre 300 e 500 mm, com e sem filtro para impedir entupimento do mesmo.

O resultado dos ensaios mostra que os valores obtidos por Seed e Booker séo
da faixa, de no maximo, um décimo dos valores encontrados por ele. Com isso, 0
autor sugeriu que a resisténcia do dreno ao fluxo vertical (well resistance) ndo
devesse ser desconsiderada, mesmo quando o coeficiente de permeabilidade do
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dreno, kar, for 400 vezes maior do que o coeficiente de permeabilidade horizontal
do solo.

Outro ponto interessante observado no resultado dos ensaios desenvolvidos por
Onoue (op.cit.) foi relacionado ao coeficiente de permeabilidade do dreno, Kqr, apos
0 tremor. Houve uma redugao de 40% no valor de kgr mesmo com a utilizagdo de
filtro para impedir o entupimento do dreno, e quando este ndo fora usado, a reducao
pos tremor chegou a 60%.

De forma a inserir a resisténcia do dreno, Lw, agora dada como de suma
importancia, Onoue (op.cit.) desenvolveu equacdes axissimétricas baseadas na
condigdo de contorno mostrada na Figura 70. O coeficiente de permeabilidade
vertical, kv, quanto o horizontal, kn, sdo considerados iguais a ks quando o fluxo
horizontal tende ao dreno e o vertical para a superficie. J& quando o fluxo vertical
é ignorado, o valor de ky é igual a zero.

Quando ocorre a drenagem vertical, o valor de ru varia com um termo chamado
de indice de esbeltez, I. O indice é a razéo entre a altura do dreno, H, e seu didmetro,
dw. Onoue considera que dw varia entre 0,4 e 0,5 m e H entre 5 e 15 m, logo |, seria
entre 10 e 37,5. O fator tempo, Tyy, definido anteriormente pela Eq. 5.19, é
modificado para as Eq. 5.21 para fluxo vertical, e Eg. 5.22 para fluxo horizontal.

_ ks _ta
Td:k— VE’V o (5.21)
T, =——4 5.22
a yw‘mvdw2 ( )
de .
dw
g ML
[ |
cer:nleével ‘ r[q ;
2‘ 3% A7
7 PR & i A 2
Aoz [ |
A v |
h e m AT Kv ‘)
Azl 2ol
/ ! . -~ '/
4 o . Y 7
Vv
;; N
] el o
é'sf=°,- < A
y /
7N

/.///////;’/J/ 7777
Impermeavel

Figura 70 — CondicGes de contorno impostas por Onoue (1988, adaptado)
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Para valores de Neq / Nyigual & 1, quanto maior o valor de tq, maior a diferenca
entre os resultados analiticos em analises que consideram e ndo consideram a
drenagem vertical. No entanto, o pesquisador percebeu que para valores de Neq/ Ni
> 2, ndo ha diferenca entre o valor de ru encontrado para ambas analises.

A relagéo entre a/b, denominada por Onoue como rs, e Lw, determinado pela Eq.
5.22, ¢ mostrada na Figura 71 para Neq / Ni = 1 para o caso de drenagem puramente
radial (71a) e drenagem radial e vertical (71b). Para Neq / NI = 2, 3 e 4, a relacdo é
mostrada pela Figura 72, respectivamente, para ambos os tipos de drenagem, visto
que os resultados ndo apresentam diferenca.

L, =32k (H)* (5.22)
W T n2k, \d,, '
T° Kw \Gw
veeTg=2 o Tg=10 ©-Ta= 50 veeTg=2 0 Ta=10 ©-Ta= 50
xooTe=5 6:-Ta=25 e-Tg=100 v--Ta=200 0 x:Ta=5 a-Ta=25 e Tg=100 v Ty=200
0.6 7 Y., y/8 7 .6 3 P
e A2 @ 77 TR /A7
0.5 = 1 A7 /,,‘ VALY % A4 0.5 A s
~ 0 Zdl 1Y e / . TIF " > A
2 v 1t A iy 2 } 2
S A A I ‘ /
T 04 T 7 A % g }?U-b e
~ ) T - v N\ Y4 2
= === Fathl AN 0.3
2 —1" —/‘,’ ! 774 R 4 :;‘ :
s LT . )
= 1 P < 0.2¢
= - j=4
& 0.1 = : a0.1
n(=Ne/Np)= 1, | ™ 8 T (=Ne/No) = 1, [To=00
0.1 0.2 0.5 1 2 5 32“:( 20 {1] 0.10.2 0.5 | 2 5 0 20 50
Coofficient of well resistance, L (=73 {* (52 Hyz) Coefficient of well resistance, Lw(—ﬁi%( (Hyey
Figura 71 — Relag&o entre rs e Lw em funcéo de Ty para Neo/Ni = 1(Onoue, 1988)
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Figura 72 — Relacdo entre rs e Ly, em funcdo de Tq para Neg/N; = 2,3 e 4 (Onoue, 1988)

Murali Krishna e Madhav (2008) incorporaram os efeitos de adensamento do
solo, estudando anteriormente por Murali Krishna et al. (2006), e dilatagdo dos
drenos granulares, estudado por Madhav e Alecar (2000) para geracdo de
poropressdo. As equacdes do método foram constituidas com base em estacas de
solo granular compactado (rammed granular piles).

O efeito de adensamento e reforgo do solo causa modificagcbes nas suas
propriedades, como modulo de deformagéo e coeficiente de permeabilidade, sendo
estas modificagOes ndo uniformes ao redor do dreno. Conforme Ohbayashi et al.
(1999), o efeito do adensamento € dependente da porcentagem de finos e é
negligenciado a partir de 2 m do centro do dreno. Dada a Figura 73, Murali Krishna
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et al. (2006) desenvolveram expressdes para 0 k e mv3 do solo dependentes do
efeito de adensamento, podendo a variacdo ser linear ou exponencial.

() = (222222) (r — @) + kg (5.23a)
kn(r) = kna exp (5= 1n (22)) (5.23b)
My (r) = (ML) (r — @) + myq (5.242)
My3 (1) = Myq €Xp (% In (Z—‘;)) (5.24b)

, onde
r = distdncia do centro do dreno;

O efeito de dilatancia € explicado como a tendéncia de solos granulares densos
expandirem para grandes deformacg6es. Com essa expanséo, a poropressao diminui,
podendo se tornar até negativa, e consequentemente, ha 0 aumento da tensao efetiva
do solo e sua resisténcia. O efeito da dilatdncia em drenos granulares fora
investigado por Poorooshasbh e Madhav (1985) e Van Inpe e Madhav (1992). Os
autores chegaram a conclusdo que a tendéncia a dilatacdo da estaca € impedida pelas
tens@es confinantes do solo. Com isso, tanto a estaca, quanto o solo enrijecem com
0 aumento de tensdes aplicadas.

.
»

Kn(r)

Kgp= 0

Linear

Exponential

NN
N

L

Ol-——— e e e e e e e e = ——

9

Figura 73 — Variacéo do coeficiente k com distancia r do centro da estaca (Murali Krishna et
al., 2006)

Dada as mesmas equacdes propostas por Seed e Booker (1976) para geracdo de
poropressdo e drenagem puramente radial, Murali Krishna e Madhav (2008)
modificaram as equacdes para incluir o efeito do adensamento na dissipagdo da
poropresséo. As propriedades do solo, k e mys, antes consideradas constantes, sao
dependentes do valor de r como mostrado nas Eq. 5.23 e 5.24.

Para drenagem puramente radial, a Eq. 5.5 se torna a Eq. 5.25, e a modificacao
proposta por Murali Krishna e Madhav (2008) transforma-a na Eq. 5.26.

kp (1 ou 62u) __du  OugaN

=Ju_ g ON 2
Ywmy \r 0r 012 ot 0N ot (5 5)
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k() oh a’n
+ k(1) o=t

r or

dk(r)oh _ S de
ar or 1+edt

(5.26)

Através de relagdes tensdo—deformacdo para solos completamente saturados
(S=1),

—Z=m,(3-%) (5.27)

1+e 0t ot ot

Reescrevendo a Eq. 5.26, dada as condig¢des da Eq. 5.27, obtém-se

o) (10u0t) 1 okou _ (%u _ao
YwMy(T) (r or 6r2) + Ywmy(r) or or (6t at) (5.28)

Dada que a taxa de variagdo das tensfes totais € a mesma da geracdo de
poropressdo pelo carregamento ciclico como mostrado na Eq. 5.9, Eq. 5.28 €
reescrita como

a0 (100" | 1_okou _ (0u_ oty on)
YwMy(r) \1 0r 072 +ywm,,(r) ar or  \ot ON ot (5'29)

Murali Krishna e Madhav (2008) afirmam que a Eq. 5.29 é uma forma mais
generalizada que considera ndo-homogeneidade. Utilizando uma forma
adimensional, ao inserir termos como W (u/c’s), 0 mesmo ru, de Seed e Booker
(1976) e Wy (ug/ o),

knp() (la_Wf’zW) 1 dk(mow _ (a_W _ %B_N) (5.30)
Ywmy(r) \r or 8r2 Yywmy(r) or or \at 8N ot '

Outros termos adimensionais sdo inseridos pelos pesquisadores: i) R= (r/b);
IRk = (Knry 1 kngiy); 1iD)Rmvry = (Myy 1 mygiy) €, IV)T = (t/ta), com Kngy € Mg,
coeficiente de permeabilidade e compressibilidade do solo intacto. Com isso, a Eq.
5.30 assume a sua forma final, dada pela Eq. 5.31.

ba Rmw(R) (R R 6R2> Rmy(R) OR OR <6T aN Neq) (5.31)
, onde
k it 1
Toa = (ﬁm_d)b_z (5.31a)
owy _ 1 tn(Gn) 6310
ON a*m*N] Senza(gru) .

O efeito de dilatacdo é inserido na condi¢do de contorno para solucdo do
problema como um termo dc, sendo este dependente do grau de dilatancia do solo
granular e o grau de adensamento atingido durante a instalagéo da estaca.

Bouckovalas e Papadimitriou (2009) atualizaram as equacdes propostas por
Seed e Booker (1976) para efeitos na estrutura do solo. A Eq. 5.10 se transforma na
Eq. 6.32 com a adigéo de dois termos, F1 e F».
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6ug _ o,
W —_ a*n*Nl F1F2 (532)
, onde
_ 1
F, = e (5.32a)
(%)
Fp=—0u (5.32b)

As Eq.5.32a e 5.32b séo plotadas na Figura 74a separadamente. Das curvas,
nota-se: F1 decresce rapidamente para valores de N/N; < 0,3, mantendo uma taxa de
diminuicdo constante depois disto; F2, mantém um aumento constante para valores
de 0 <N/N; <0,6, e para N, > 0,6. 0 aumento se d& rapidamente. Juntando as duas
curvas, obtém-se a Figura 74b, da Eq. 5.23. Compreende-se que a resposta para as
primeiras etapas de carregamento é controlada por F1, enquanto para as ultimas
etapas, F2 controla.

Nas primeiras etapas de carregamento, a areia apresenta um comportamento
onde a cada carregamento ciclico subsequente induz um menor excesso de
poropressdo gerado, também chamado de efeito “shake-down”, como mostrado na
Figura 75. O mecanismo por tras desse comportamento é a evolucdo gradual da
estrutura da areia tendendo a um estado mais estavel, continuando pelo tempo t e
namero de ciclos, N, desde que as tensdes ciclicas ndo cruzem a linha de
transformacéo de fase (phase transformation line) (Bouckovalas e Papadimitriou,
2009). Com isso, a Eqg. 5.32a é modificada considerando que N = t/T, sendo T, 0
periodo predominante do tremor, que é o periodo correspondente ao valor maximo
da amplitude espectral (Kramer, 1996).

F=—>" (5.32¢)

B
™ <

B 0o
I~

F., F,
N w
N
~
w

F, F, -1 ? FixF,
_ _:‘>—:‘__
1 _ = L | 1 1
0 0.2 0.4 06 0.8 1 0 0.2 0.4 06 0.8 1
N/N,

Figura 74 — Valores dos efeitos de F; e F, separadamente (a) e na Eqg. 6.23 (b) (Bouckovalas
e Papadimitriou, 2009)

Para o fator F2, o comportamento “shake-down’ nao é adequado, pois o aumento
de poropressdo € maior a cada ciclo, como mostrado na Figura 75b. Segundo
Bouckovalas e Papadimitrou (2009), isso se da pois com a diminuicao continua das
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tensbes confinantes, hd um aumento das deformaces cisalhantes ciclicas, que €
sabido serem um dos mecanismos diretos de geracdo de poropressdo. Com isso, a
formulacédo de F. continua a mesma utilizada por Seed e Booker (1976), levando a
equacao de geracdo de poropressédo atualizada dada na Eg. 5.33.

1

F, =—F— (5.32d)
cos (Eru)
g - o - 5.33
W o axmxNy 1—% - ( ' )
(T_Nl) cos (Eru)
- | | |' I3 Monterey No. 0 Sand - z --------------------
g l| L AAAa Dre60%, 0'5*100 kPa f_
ol AT e nal 12 S
7 "°1ﬁf-%jtf-ﬂ:%>&.f%* ,_f-\;-x.}_kﬁﬂlif-&/-x;\x.u; R[N
Ll L = A
03 6.3
0 A A A '| A A A A F. A ﬂ n ] 02 ‘
pautll A W ﬂ}Mﬂ L AANAAL & ol L
{fg:- V llll "( U |U| IJ V ||' \j \Il l”‘ U '“‘ J'J \V} \',' ||\ i: o1
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Figura 75 — Resultados de ensaios triaxais com: a) deformacéo cisalhante constante (Ostadan
et al., 1996) e, b) tensdo ciclica constante (adaptado de The Earth Technology Corp., 1992)

Supondo condicdo de drenagem puramente radial, os autores comparam 0s
valores obtidos da Eqg. 5.33 com os valores originais obtidos por Seed e Booker
(1976) , sendo as comparagdes mostradas na Fig. 76.

Na Figura 76a, observa-se que para a mitigacao eficaz de liquefacédo, ou seja,
ru < 1, os valores revisados mostram um pico, e depois decrescem suavemente,
diferentemente dos valores de Seed e Booker que crescem assintoticamente. A area
hachurada mostra a diferenca entre os dois métodos. Ja a Figura 76b relaciona o
namero de ciclos com ru e a razdo a/b. A Figura 76¢ mostra a eficacia da equacéo
atualizada em termo do indice de area de reposicdo, as. Assumindo 0 arranjo
triangular, como mostrado na Fig. 59, as= 0,91(a/b)? e rumax =0,40, constata-se que
os valores de as, tanto por Seed e Booker (1976) quanto por Bouckovalas e
Papadimitrou (2009) se mostram fortemente dependentes de Tad € Neq / Ni.

A intensidade do tremor néo afeta os valores do excesso de poropressao para
Neq / N1 > 2. Entdo, para aplicagdes praticas, para rumax< 0,50, utiliza-se apenas dois
graficos como os da Figura 76b: um para Neq/ Ni =1 € Neq / N > 2. Para a utilizacéo
desses graficos, mostrados na Fig. 86, o fator tempo Tag € modificado segundo a
Eq.5.25, onde C e um fator dependente da razéo de Neq / N, ou seja, C=1 para Neq /
Ni =1, C=2 para Neq / N| =2, etc.

Tad = Ck_h f

Yw Myza?

(5.34)
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SEED & BOOKER (1977) REVISED
1 N
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Figura 76 — Comparaces de resultados obtidos por Seed e Booker (1976) com resultados de
Bouckovalas e Papadimitrou (2009) (Bouckovalas e Papadimitrou ,2009)
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Figura 77 — Valores de rumax em funcéo de a/b e Neq / Ni (Bouckovalas e Papadimitrou, 2009)

Murali Krishna e Madhav (2018) compararam os resultados obtidos pelas
equac0es propostas por Seed e Booker (1976), Bouckovalas e Papadmitriou (2009)
e Murali Krishna e Madhav (2006) para dissipacado de poropressdo, mostrado na
Figura 78.

Pelos valores, é possivel observar que o efeito do adensamento da estaca
granular (Murali Krishna e Madhav, 2006) fez com que houvesse um aumento de
30% dos valores de rumax € 0 efeito da estrutura do solo (Bouckovalas e
Papadmitriou, 2009) diminuiu em 32% usando os valores obtidos seguindo a
equacéo de Seed e Booker (1976). A juncédo dos dois efeitos, por sua vez, garante
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uma reducdo de 17%, sendo assim, recomendado a combinacdo de varios efeitos e
mecanismos nas andlises e projetos de estacas granulares (Murali Krishna e
Madhav, 2018).

1 v T

"~ Seed e Booker (1976) Tpg = 1.0
0.9+ Murali Krishna e Madhav (2006)* ab =025 1
Bouckovalas e Papadimitriou (2009) : Ria = Rpg =08
08k Jungédo dos dois anteriores [ Ry =R =10 |
; ‘ N_/N=20
eq” 3 !
0.7+ ' ’
1.
06 I p £ wi \ -
7 "
"; 1
E 05+ - vy 4
= \
0.4+
0.3 \ i
0.2} o~ i “\' -
0.1F . 4
0 ' > i3 -
- 0 1
0.04 10 1 10 10

Tt

Figura 78 — Comparacédo dos métodos de dissipacao (adaptado de Murali Krishna e Madhav,
2018)

5.3. Analise de Dissipacdo em Prefabricated Vertical Drains
(PVD)

Uma das alternativas a drenos feitos de solos granulares sdo os drenos
geocompositos pré fabricados para mitigacdo de liquefacdo. Os PVD tem um
didmetro varidvel entre 75 e 150 mm. Os PVD sdo instalados através de mandris
vibratérios, como mostrado na Figura 79a. As barbatanas servem para transferir a
vibracdo para o solo causando entdo, o adensamento do solo ao redor do dreno.
Como nos casos de colunas granulares, utiliza-se tecido como filtro para impedir
entupimento devido ao movimento dos finos, sendo um exemplo mostrado na
Figura 79b.

Dreno Pré-
Fabricado

— = PVD

Zona Radial de Influéncia

Instalagdo

Figura 79 — PVD: a) instalacdo (adaptado de Pestana et al., 1997); b) esquema de instalacdo e
PVD com filtro (adaptado de Howell et al., 2012)
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Segundo Meservy (2017), os drenos sdo instalados seguindo um modelo
triangular, como mostrado na Figura 79b, garantindo um menor caminho de
drenagem. Esse método de instalagdo cria colunas cilindricas de solo com drenos
ao centro, cujo diametro, de é dado pela Eq. 5.34. O espagamento, s, utilizado
geralmente, entre drenos é de 1-2 m, dependente da permeabilidade do solo.
Embora sejam parecidos com os drenos verticais fibroguimicos (wick drains), a
capacidade de fluxo dos PVD ¢é bem maior (2,8 x 10~ m®/s para wick drains e 0,093
m3/s para PVD), sendo dez vezes maior a capacidade de fluxo de um dreno granular
de 1 m de didmetro.

d, = 1,053 *s (5.34)

Pestana (1997) desenvolveu um programa de elementos finitos chamado de
FEQDrain para calcular a geragéo e dissipacdo de poropressao no solo, com e sem
a utilizacao de PVD. Além disso, o programa ainda calcula o recalque do depdsito
de solo resultante da dissipacdo. O cddigo considera uma configuracdo como a
mostrada na Figura 80, com as camadas de solo, uma camada do reservatorio e um
dreno totalmente penetrante.

Com o aumento da poropressdo devido o carregamento ciclico, ha o aumento
do nivel d’agua, e consequentemente, 0 aumento do excesso de poropressao estatica
no dreno. O reservatorio acima do lencol freatico original fornece uma capacidade
de armazenamento maior, diminuindo o aumento do nivel d’agua e a contrapressao
no dreno.

Na superficie, duas opcGes de condicao de contorno séo avaliadas: i) drenagem
total, ou seja, excesso de poropressao na superficie € igual a zero em todo o tempo
e, ii) drenagem impedida, indicando que o excesso de poropressdo na superficie
aumente até o valor da sobrecarga de superficie, Ags. Para valores acima deste, se
torna uma condicdo de drenagem livre, no entanto, caso volte a ser menor que Ags,
a drenagem passa a ser nula.

Quanto aos drenos, quatro casos sdo estudados: i) sem tratamento do solo:
drenagem puramente vertical (Seed et al., 1975) e ocorrendo somente na superficie;
11) “drenos perfeitos”: desconsiderando resisténcia proposta por Onoue (1988); iii)
drenos granulares: performance com materiais com k constante, podendo ser até
anisotropico e, iv) PVD: drenos geocompositos pré-fabricados, envoltos ou ndo de
filtro, com uma capacidade de dissipacdo ndo linear dependente do gradiente
hidraulico.

A perda de carga quando a agua penetra o dreno € dada por

_ U Corr v?
M=% L (5.35)

, onde

Vorf = velocidade de dissipacdo radial em r = ry;

Corf = coeficiente descrevendo a perda de carga na entrada em termos da carga
de energia cinética;

aorf = razdo da &rea do orificio e area da superficie lateral dos drenos instalados;

v = permissividade do geotéxtil (filtro);

g = coeficiente gravitacional.
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Figura 80 — CondicGes de contorno para analise de drenos verticais (adaptado de Pestana,
1997)

O gradiente hidraulico na direcdo vertical dentro do dreno segue a equagao
modificada de Manning. Assim, para profundidade z e tempo t, o gradiente
hidraulico para casos em que 0 nivel d’agua esta abaixo do reservatorio, Z <Zres, €

2] =) (5.362)
, onde
Qd(z,t) = vazdo vertical dentro do dentro na profundidade z e tempo t;
c1, C2 = coeficientes relacionados com a capacidade de dissipagéo do dreno, dado
pelos fabricantes.
CaSO, Z > Zres,

2 = cg(Qulz, ) (5.36b)
zlz,t
, onde
c3, €4 = coeficientes relacionados com a capacidade de dissipagdo do dreno, dado
pelos fabricantes.
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O volume de agua dissipado através do dreno durante um tempo dt é dado pela
Eq. 5.37 e € utilizado para atualizar a localiza¢do do nivel d’agua dentro do dreno
ou reservatério. No entanto, uma grande incerteza é sobre o grau de saturacdo do
solo acima do nivel d’4gua. Areias médias a finas podem estar totalmente saturadas
até um metro acima do NA, como mostrado por Lambe e Whitman (1969). J4, areias
grossas, ndo, devido seus baixos valores de saturacdo. Pestana (1997) utiliza a
formulacéo considerando saturagéo total do solo, ou seja, tanto o solo abaixo quanto
acima do NA, estdo totalmente saturados, o que corresponde com a hipétese usada
para projetos de que o NA esta na superficie.

t+At

AV = ft Qd(Zd' t)dt (537)

O codigo subdivide o dreno em dois elementos: um interno, representando o
fluxo no geocompdsito e um externo, representando o fluxo entre o filtro e a
extremidade do dreno. Como mostrado na Figura 81, a dire¢do do fluxo no elemento
externo € puramente radial, enquanto no interno, puramente vertical. O fluxo no
elemento externo é dado pela Eq. 5.38.

niucleo interno

nucleo externo

Figura 81 — Elemento interno e externo do dreno e seu fluxo (adaptado de Pestana, 1997)

Ah

Twlin (1w /70)

o, = kheq () * Asurf * (5.38)

, onde

kneq = coeficiente de permeabilidade horizontal equivalente do elemento exterior
no tempo t;

Asurf = &rea da superficie do elemento axissimétrico de altura dl dada pela Eq.
5.384;

Ah = perda de carga no elemento exterior resultante da perda de energia devido
a entrada no orificio e infiltragdo através do filtro, dada pela Eq. 5.38b.

Agyry = 211, dl (5.38a)
AR = Q| Corr 407 (5.38b)

2
Asurf*lp azorf 29*Asurf

A equacdo pode ser aproximada em termos da média do excesso de poropressao,
Au,
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d 2*1[)*—
= = Y (5.39)
surf 1+j1+ 2C0rf a2, AR
g*a%orf Yw

Caso o elemento nédo possua filtro, ou seja, y=oc, a Eqg. 5.39 se torna

*q? T
a0 _ /zg ~orf =2 (5.39)
Asurs Corf Yw
Da Eq. 5.38, o coeficiente de permeabilidade vertical equivalente, kneg, NO
tempo t — t+A4t, pode ser obtido por

r TwIn(w /7o)
Kneq(t) = Airfr ‘(‘é)/r (5.40)
Yw

Substituindo a Eq. 5.39 na Eq. 5.40, obtém-se

Kneq(£) = —2 L Twnlu/To) (5.408)

Para o elemento interior, o fluxo € dado por

Qa(t) = kyeq(t) x T+ 1,22 (5.41)

, onde

dh

—=01%Qq" (5.41a)

k = a7 5.41b
veq(t) = 24—0 (5.410)

sendo Q , o fluxo vertical médio para o elemento interior do tempo t para t+t.

Um processo iterativo é necessario para resolver a Eqg. 5.41b e 5.40a, obtendo-
se convergéncia entre 2 e 3 iteracdes. Através da solucdo desse problema, percebe-
se que kveq € bem maior que do solo circundante, o que pode tender & valores
erroneos. Com isso, 0 cddigo do FEQDrain (Pestana, 1997) calcula o excesso de
poropressao analiticamente pelas Eq.5.36a e Eq. 5.36b, as aplicando como uma
condicéo de contorno transiente no elemento interior.

No entanto, o uso de drenos verticais ndo é adequado para determinadas
situagdes, como por exemplo, abaixo de estruturas. O trabalho de drenagem é
executado ao redor da estrutura a fim de protegé-la, deixando o solo abaixo sem
melhoramento. Allocuhe et al. (2000) sugere que uma solucdo para esta situagdo é
a instalacao de drenos sub-horizontais feitos de tubos microperfurados diretamente
abaixo das estruturas.
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Fasano et al. (2019) afirma que a utilizacdo de drenos horizontais é promissora
e ndo apresenta problemas de instalacdo, desde que estejam em baixas
profundidades (até 10 m) e possuam didmetros de até 30 cm. Como feito para
drenos verticais, 0s drenos horizontais sdo empregados em um padréo
quadrangular, sendo postos em varias camadas.

Devido a localizacdo dos drenos, o adensamento radial ocorre no plano vertical
(antes, horizontal) e pode ser influenciado pela presenca de uma superficie de
drenagem livre horizontal ou até mesmo uma camada distante. A hipotese de
Bouckovalas et al.(2009) de um nimero infinito de drenos para drenagem vertical
é irreal para drenos horizontais, pois, no maximo, duas ou trés camadas de drenos
horizontais séo instaladas in situ (Fasano et al., 2009).

A utilizacdo de drenos horizontais ndo possuia evidéncia experimental da sua
eficacia, com também métodos de projeto, até o artigo de Fasano et al. (2009), onde
resultados obtidos numericamente foram validados através de ensaios em centrifuga
assim, desenvolvendo um método de projeto.

Um ano apds o desenvolvimento e lancamento do FEQDrain, a Sociedade
Geotécnica Japonesa (JGS) publicou certas recomendagdes para 0 uso de drenos
pré-fabricados (PVD) e gréaficos de utilizacdo quanto a espagamento entre drenos.
As recomendagdes incluem a utilizagdo da resisténcia do dreno, Lw, mesmo néo
sendo necessario, ja que o coeficiente de permeabilidade de PVD’s sdo maiores que
os drenos de brita em, mais ou menos, 100 vezes.

Os gréaficos foram determinados baseados em um fator tempo, Tq1, adimensional
que utiliza o fator tempo, Tq, aqui chamado por Tqo, determinado por Onoue (1988)
dado pela Eq. 5.22 e a resisténcia do dreno, Lw, dada pela Eq. 5.23. O fator tempo,
Ta1, pode ser encontrado através da Eq. 5.42, onde m, F(n) e n sdo um fator de
correcdo, parametro adimensional e indice adimensional relacionado a eficécia do
dreno, respectivamente. O valor de m pode ser encontrado tanto pela Eq. 5.42b
quanto pelo gréfico da Fig. 82.

le = deO (5426.)
_ F(n)+0,8Ly
m = (5.42b)
2 2_
F(n) = ——1In(n) - Banl (5.42¢)
n=2e=2 (5.42d)
Dy, 2a

Com as equagOes acima, fora possivel a montagem do grafico como
anteriormente desenvolvido por Seed e Booker (1976) relacionando a razdo de
poropressdo, ry, com outros parametros sendo o resultado mostrado na Figura 82.
A JCS recomenda que o espagamento dos drenos seja tal que o valor de ry maximo
seja igual a 0,3. A recomendacdo vem dos graficos obtidos quando hd um aumento
considerdvel na inclinacdo das curvas quando ry € maior que 0,3, ou seja, para
qualquer pequena mudanca nas dimensdes do dreno, seja em a ou b, ha uma grande
variagao do ry.
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Figura 82 — Fator de Corre¢do m & partir da relacdo b/a e o fator tempo Td1 (no gréfico, L)

(Japanese Geotechnical Society, 1998)
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6. Modelagem Numérica

Como dito anteriormente, até o exato momento, a eficacia dos PVD’s ndo foi
provada, pois em nenhum local que foram instalados houve um carregamento
ciclico tamanho que causasse a possibilidade de liquefacdo. O que auxilia 0s
engenheiros geotécnicos e projetistas é a utilizacdo de softwares que conseguem
prever esse tipo de comportamento, como por exemplo, o FEQDrain (Pestana,
1997), citado no capitulo anterior, PLAXIS 2D (Bentley Systems, 1987), GeoSlope
(Seequent Limited, 1977), dentre outros.

Os modelos utilizados nesses softwares sdo baseados na teoria dos Elementos
Finitos (Finite Element Method) e tentam simular o comportamento de solos na
vida real, no entanto, devido a certas particularidades, essa simulacdo ndo é
completamente acurada, podendo haver uma certa quantidade de erros. Por isso,
este método deve ser usado como um estudo preliminar, sendo necessario ento,
uma bateria de ensaios para uma posi¢cdo mais confiavel sobre 0 comportamento
desse solo sob diferentes carregamentos.

6.1. Método dos Elementos Finitos

O método dos elementos finitos ou finite element method (FEM) é um método
utilizado para desenvolver equacdes diferenciais provenientes de certa modelagem
numeérica tendo uma gama de areas em que pode ser usado como analise estrutural,
transferéncia de calor, transporte de massa e de fluido, engenharia geotécnica, etc.

Segundo Potts e Zdravkovic (1999), ao projetar certa estrutura geotécnica, a
estabilidade deve ser considerada. Primeiramente, a estrutura e o sistema de apoio
deve estar estavel como um inteiro, sem possibilidade de ruptura devido a acdes
rotacionais, verticais ou transacionais. E, por ultimo, estabilidade como um todo
deve ser observada, por exemplo, carregamentos seguros para evitar ruptura por
cisalhamento.

Dentre as obras da Engenharia Geotécnica, cita-se como exemplos
frequentemente usados para analise numérica: estabilidade de taludes, construcdo
de barragens, provas de carga de fundacgdes rasas e profundas, muros de arrimo e
estabilidade de solo reforgado.

Antes de iniciar o processo de modelagem em elementos finitos, certas
informacBes sdo necessarias. Primeiramente, a geometria do problema e as
solicitacGes de carregamento devem ser investigadas. Além desses pontos, certa
investigacdo geotécnica deve ser executada para obter-se a estratigrafia do solo,
como também suas propriedades, sendo possivel, encontrar parametros de
resisténcia. Potts e Zdravkovic (1999) consideram que uma solucdo teorica de FEM
deve satisfazer quatro pontos: equilibrio, compatibilidade, modelo constitutivo do
material e condic¢des de contorno (forca e deslocamento).

O equilibrio em um elemento de solo é dado através das equacgdes de
Timoshenko e Goodier (1951) e, mostrado na Figura 83, onde i simboliza as
tensdes normais no plano i, tij, as tensdes cisalhantes do eixo i no plano j e y, 0 peso
proprio do elemento.

6& ] Tyx + 0Tzx

™ 3y 5, +y=0 (6.1)
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O0Txy | 00y  0Tzy
5 T 3y 5= 0 (6.2)
afxz afyz 60‘Z

ox oy 0z 0 (6.3)

Figura 83 — Tensdes em um determinado ponto de solo (Potts e Zdravkovic, 1999)

A compatibilidade pode ser conferida através da definicédo fisica e matematica.
A compatibilidade fisica pode ser observada na Figura 84. A placa originalmente é
formada por 9 elementos menores (Figura 84a). Submetendo essa placa a
deformacdes, a compatibilidade fisica é alcangcada quando todos os elementos se
deformam, de forma que ndo haja sobreposicdo de material ou formacao de buracos
(Figura 84c). No caso da Figura 84b, a compatibilidade ndo é atingida devido a
formacdes de vaos entre os elementos, o que indica que houve ruptura do material.

Figura 84 — Compatibilidade Fisica: a) elemento original; b) incompatibilidade fisica; c)
compatibilidade fisica. (Potts e Zdravkovic,1999)

A compatibilidade matematica, por sua vez, é baseada no modelo mostrado na
figura acima, atraves de equacdes desenvolvidas por Timoshenko e Goodier (1951)
onde as deformagdes devem se manter em equilibrio nas direcOes x, y e z.

g =2 (6.4)
& =—2 (65)
g =-22 (6.6)
Yoy = — 5 o 6.7)
Vo=~ (6.8)
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Vxz = T3z ox (6-9)

Das condicgdes de equilibrio e compatibilidade, nota-se que ha 9 equacGes ao
todo (3 de equilibrio e 6 de compatibilidade matematica), e destas, ha 15 incdgnitas
(6 tensdes, 6 deformacdes e 3 deslocamentos). Para encontrar todas as incognitas é
necessario desenvolver mais 6 equacfes, ficando assim, 15 equacbes e 15
incognitas.

Essas 6 novas equagdes conseguem ser encontradas através do comportamento
constitutivo do material, D, relacionando as equacBes de equilibrio e
compatibilidade. O comportamento do material € dado em forma de uma matriz 6x6
e pode ser expressa em termos de tensdes totais ou efetivas, respectivamente Eq.
6.10. e 6.11.

Ao = [D]Ae (6.10)
Ac' = [Df]Ae (6.11)

Para material linear elastico, a matriz [D] é calculada em funcdo do mddulo de
elasticidade E, e o coeficiente de Poisson, v. No entanto, como € sabido, o solo tem
um comportamento ndo linear, utilizando entdo, a matriz [Ds], que relaciona a
mudanca em poropressdo com as deformacdes volumétricas, para comportamento
n&o drenado.

As condicbes de contorno sdo definidas atraves do tipo da geometria. Para a
condicdo de plane strain (deformacdo plana), € assumida que o eixo z, cuja
dimensdo é bem maior, comparada ao eixo x ey, tem deformacdo nula. Essa
condicdo € utilizada para analise de muros de arrimo, estabilidade de taludes, e
fundac@es continuas, como mostrado na Figura 85a.

Outra condicédo € a axissimetria, cuja propriedade é a simetria através de um
eixo rotacional. A essa condicdo, calcula-se problemas como de uma fundagéo
circular ou estacas individuais, como visto na Figura 85b. Para esta condicdo, as
coordenadas utilizadas s&o na diregéo radial, r, vertical, z e, circunferencial, 6, que
devido a simetria, o deslocamento é nulo.

Figura 85 — Condic6es de contorno: a) deformacédo plana (plane strain); b) axissimetria
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Com essa base das equagdes de equilibrio, compatibilidade, comportamento do
material e das simplificacbes das condi¢bes de contorno, uma visao sobre 0 método
dos elementos finitos é mostrada abaixo.

Segundo Potts e Zdravkovic (1999), o método é dividido em seis etapas:

a) discretizacdo do elemento;

b) definicdo da variavel principal;
c) equacdes do elemento;

d) equacdes globais;

e) condigOes de contorno;

f) solucédo das equagdes globais;

Na discretizacdo do elemento, da geometria do problema sob investigacéo, ha a
divisdo em pequenas regides, sendo estas denominadas, elementos finitos. Cada
elemento possui n6s nos vértices ou dentro do elemento. Na segunda etapa, deve-
se decidir qual é a variavel principal e definir as equacdes a partir desta, que para o
caso da engenharia geotécnica, sdo os deslocamentos.

As equacdes do elemento podem ser calculadas através da Eq. 6.12, onde Kg é
a matriz de rigidez do elemento, Ade, é 0 vetor de incremento nodal e ARE, o vetor
de forcas nodais incremental do elemento. Ao juntar as equacdes de cada elemento,
forma-se as equagdes globais, Eq.6.13, onde Kg € a matriz de rigidez global, Adg, é
o vetor de incremento nodal & nivel global e ARG, 0 vetor de forcas nodais
incremental global.

[Ke]{Adg} = {ARg} (6.12)
[Kc{Ade} = {ARg} (6.13)

Com as condicbes de contorno do modelo geométrico, de carregamentos e
deslocamentos, modifica-se as equacdes globais, sendo as mesmas resolvidas para
encontrar os deslocamentos, Adg. Dos valores de deslocamento obtidos, calcula-se
as tensdes e deformacoes.

O método dos elementos finitos foi desenvolvido em softwares que facilitam o
processo de calculo das equacdes geradas. Dentre um dos softwares utilizados, cita-
se 0 Plaxis 2D (Bentley, 1987), que foi utilizado neste trabalho. O Plaxis € um dos
programas mais utilizados pelos engenheiros geotécnicos devido a sua agilidade no
calculo das equagdes desenvolvidas.

6.2. Analise no software FEQ DRAIN (Pestana, 1997)

Para entender a geracdo de poropressdo na camada de areia e sua respectiva
dissipacdo, é necessaria uma base de dados confidvel sobre esse solo. Marinucci
(2010) desenvolveu sua tese em fungéo da geracao de poropressao em areias atraves
de ensaios em centrifuga. Antes de iniciar seus ensaios em centrifuga, o pesquisador
utilizou o software como base para encontrar um espacamento chave para sua
modelagem. Considerando o grau de confiabilidade dos dados utilizados pelo
pesquisador, utilizamos as mesmas propriedades para os solos neste trabalho, sendo
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estes descritos na Tabela 10 e um esquema do perfil de solo € mostrado na Figura
86, com o NA localizado em z=4,0m.

NA

Figura 86 — Esquema do Perfil de Solo utilizado para modelagem (adaptado de Pestana,
1997)

Tabela 10 — Propriedades da Argila e Areia retirados de Marinucci (2010)

Solo Propriedades Valor
ky (M/s) 1x107
ky (m/s) 1x107

my (M2/kN) 4x10°6
Argila v (KN/m3) 18
N 1000
D, 0,9
ks (M/s) 1x10°%
ky (m/s) 1x103
my (M2/kN) 4x10°
Areia v (KN/m3) 18
i 15
D, 04
ta (S) 40
rw (M) 0,0275
Fout (M) 0,565
C1 (s%/m®) 0,3676
Constantes
C2 2
Cort 1
orf (m/m) 0,01319
Permit (1/sec) 8,3x107?

Da Tabela 10, é possivel observar certas propriedades do solo, como coeficiente
de permeabilidade (k), tanto na direcdo vertical, quanto horizontal, coeficiente de
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compressibilidade (my), densidade relativa (Dr), peso especifico (y) e 0 nimero de
ciclos para causar liquefagdo (Ni) descrito no item 6.1.2. A aba “Constantes” refere-
se a propriedades do terremoto (tq), relacionado com sua magnitude (Tabela IX),
dimensGes do dreno (rw), suas propriedades (C1, C2, Cor, Orf) e propriedade do
filtro (Permit).

O software FEQ Drain é desenvolvido em linguagem Fortran, sendo necessaria
a estruturacdo do arquivo de entrada em formato. inp, como mostrado na Figura
87a. Apos a elaboracdo deste arquivo, deve-se abrir 0 executavel, mostrado na
Figura 87b, criar um nome para o arquivo de saida e esperar o término dos calculos.

Para iniciar a elaboracdo do arquivo de entrada, certos parametros devem ser
definidos. Apds as propriedades do solo, entra-se com os parametros relacionados
ao terremoto e os de integragcdo. Como o carregamento induzido pelo terremoto é
um carregamento irregular, € necessario encontrar um ndmero de ciclos
equivalente, Neg.

_| TEST4 - Bloco de Notas — O X

Arquivo Editar Formatar Exibir Ajuda
‘LIQUEFACTION RISK EVALUATION - Use of Composite Drains

2,11,62.4,7.,0,1,0 Inlayers,nrinc,gammaw,depwat,effob,isurf,iexcess
9,9.,1d-9,1d-9,2.d-6,103.5,10000.,0.7,0.7 11linc,thick, kx,ky,mv,gammat,nl,dr, theta
10,30.,2.5d-4,5.0d-5,2.d-6,105.,15.,0.5,0.7 11linc,thick, kx,ky,mv,gammat,nl,dr,theta
25.,50,2,150. Ing,td,numstep,fintim
1000,0.05,10. litertime,timestep,prnres
100,1.,20. litertime,timestep,prnres
2,2,4,7 liopt, jopt, kopt,noprint
©0.1966,2.1766,0.1214 'rw,rout,aread
©.3676,2.,1,0.01319,0.0833 lcl,c2,corf,orf,permit
4.46,4.,0.,1. larear,depres,c3,c4
end leflag
Ln 1, Col 1 100%  Windows (CRLF) UTF-8
B | C\Users\Marcus\Desktop\feqdrain\example1\Feqdrain2 1.exe — ] X

FEQDRAIN
ANALYSIS OF PORE PRESSURE GENERATION AND DISSIPATION
DURING EARTHQUAKE LOADING FOR A SOIL PROFILE TREATED
WITH VERTICAL DRAINS
Version 2.1 December 1997

INPUT FILE NAME > testl.inp

OUTPUT FILE NAME (8 chars max, no extension, default=feqdrain)> testl

File already exists, overwrite (y/n)?

Figura 87 — Software FEQ Drain: a) elaboracéo do arquivo de entrada; b) arquivo executével

Segundo Pestana (1997), o tempo final de célculo deve ser maior ou igual a duas
vezes a duracdo do terremoto. Como tg é igual a 40 segundos, escolheu-se fintim
(tempo final) como 120 segundos. A propriedade numstep especifica em quantas
etapas esses 120 segundos serdo calculados, sendo para este caso, dividido em duas
etapas: a primeira etapa de calculo dura o tempo do terremoto, 40s; a segunda, 80
segundos, totalizando 120 segundos.
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Itertime conta o numero de interagdes feitas durante cada numstep. Por
exemplo, para o caso de 40 s, se quisesse fazer 1000 interacdes, cada interacao seria
feita em 0,04s, que vem a ser o timestep. Os resultados s&o mostrados de x em x
segundos, sendo estes definidos por prnres.

Os proximos parametros especificam propriedades do dreno e da modelagem
de célculo. lopt especifica um caso de deformacéo plana (1) ou axissimétrico (2),
jopt, coeficiente de compressibilidade constante (1) ou varavel (2). Kopt, para o tipo
de dreno utilizado: sem dreno (1); dreno de brita, desconsiderando sua resisténcia
(2); dreno de brita considerando seu coeficiente de permeabilidade (3) e, dreno
geocomposito (4). Noprint considera 0s arquivos que serdo gerados da anélise.

A linha seguinte: rw, rou, areaq, especifica o raio do dreno, o seu raio efetivo e
a area efetiva de armazenamento do dreno, respectivamente. Pestana (1997)
especifica dois tipos de instalacdo comum de drenos: triangular e quadrangular,
mostradas na Figura 88, sendo o didmetro efetivo do dreno encontrado através das
Eqg. 8.1 e 8.2, funcdo do espacamento entre eles, s.

derr = 1,053s para padrdo triangular...............cocooeeiiiiiiciiic, (6.14)
derr = 1,135 para padrdo quadrangular..............c.cooeeeiiiiiciiiiccnn, (6.15)

As propriedades pertinentes ao dreno séo inseridas na linha seguinte, onde c1 e
c2, constante do material para resisténcia vertical no dreno, corf, constante para
perda de carga através das perfuracdes. Orf, area de aberturas por unidade de
comprimento em um dreno e permit, permissibilidade do tecido do filtro que encapa
o dreno.

Por Gltimo, arear, depres, c3 e ¢4, sdo referentes a propriedades do reservatério:
area, profundidade e suas constantes de resisténcia vertical, respectivamente. No
entanto, para esta analise ndo sera utilizado nenhum tipo de reservatorio.

Para a andlise, o terremoto utilizado foi o0 mesmo para a modelagem no Plaxis,
sendo este de magnitude 6,9 na escala Richter, segundo Vilhar et al. (2019).
Utilizando como base a equacéo de Seed et al. (1975) , descrita na Eqg. 5.12, um
terremoto de magnitude 6,9 corresponde & um namero de ciclos equivalente igual a
9, com uma duracao tq igual a 40 segundos. Da Eq. 5.12,

In(ne,) = —1,405 + 0,547 % (6,9) - N,; = 8,6 (6.16)
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Arredonda-se o valor do nimero de ciclos, Neg, como 9 O raio do dreno, rw, foi
obtido através das propriedades dos fabricantes dos PVD’s e através das equagdes
propostas por Hansbo (1979) , Atkinson e Eldred (1981), Fellenius e Castonguay
(1985) e Long e Covo (1994) . Sabendo que o comprimento, w, de um PVD ¢ igual
a 100 mm e sua espessura, t, € 5 mm, os valores do didmetro sdo mostrados abaixo,
respectivamente.

_ 2x(w+t)

Hansbo (1979) - d,, = — = 0,066 m (6.17)
Atkinson e Eldred (1981) - d,, = -~ = 0,0525 m (6.18)
Fellenius e Castonguay (1985) - d,, = \/@ = 0,025m (6.19)
Longe Covo (1994)-d,, = 0,5w + 0,7t = 0,0535m (6.20)

Utilizando os valores encontrados nas Eq. 6.18 e 6.20, arbitrou-se o dw como
0,05m. Assim, rw, € igual a 0,0275m e o didmetro efetivo pode ser encontrado
através das Eg. 6.14 e 6.15, dependendo da instalacdo dos drenos e do seu
espacamento. Para as analises, escolheu-se entdo um espacamento, s, de 1 m e uma
instalagdo quadrangular, logo, rou é igual a 0,565 m e a area do dreno, areaq, &
encontrada atraves de mry? Duas analises com deformacéo plana (plane strain)
foram executadas: a primeira, com a instalagdo de PVD’s e a segunda, sem a
instalacdo de drenos. O arquivo de entrada da primeira analise € mostrado na Figura
89.

| exabc - Bloco de Notas - O

Arquivo Editar Formatar Exibir Ajuda

‘LIQUEFACTION RISK EVALUATION - PVD Drains Ititle

2,10,9.81,1,0,1,0 Inlayers,nrinc,gammaw,depwat,effob,isurf,iexcess
10,1,1d-7,1d-7,4d-6,18,10000,08.9,08.7 11linc,thick, kx,ky,mv,gammat,nl,dr,theta
1e,4,1d-3,1d-3,4d-5,18,15,0.4,0.7 1linc,thick,kx,ky,mv,gammat,nl,dr,theta
9.,40,2,120 Ing,td,numstep,fintim

1000,0.04,1. litertime,timestep,prnres

100,0.8,10. litertime,timestep,prnres

1,2,4,7 liopt, jopt, kopt,noprint
0.927,0.565,0.002248 !'rw, rout,aread
0.3676,2.,1,0.01319,0.0833 lcl,c2,corf,orf,permit

0,0,0,0 larear,depres,c3,c4

end leflag

Ln 1, Col 1 100%  Windows (CRLF) UTF-8

Figura 89 — Arquivo final de entrada.inp

6.3. Anéalise no software PLAXIS 2D ®

A outra andlise executada para observar 0 comportamento de drenos € atraves
do software de elementos finitos Plaxis 2D. O Plaxis é um programa amplamente
utilizado pela comunidade geotécnica devido a acuracia dos seus resultados e a
facilidade de uso. O mesmo perfil de solo mostrado na Figura 86 foi utilizado, com
uma camada de argila sobrejacente a uma camada de areia e NA de 4,0m.

ApoOs a definicdo da geometria do modelo, deve-se encontrar o modelo
constitutivo que melhor representa o comportamento do solo. Cada modelo tem um
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conjunto de equagOes e pardmetros necessarios para calculo. Dentre 0os modelos
disponiveis, encontra-se Mohr-Coulomb, Hardening Soil Model (HSM), Cam-
Clay,e para avaliar liquefacdo de solos, UBC3DSand, NorSand e PM4Sand.
Segundo Montgomery e Abbaszadeh (2017) que analisaram a resposta dos dois
modelos para a ocorréncia de liquefacdo em barragens, mesmo que haja diferenca
entre formulacéo e calibracdo de cada modelo, os resultados mostraram valores
praticamente similares.

Na modelagem do FEQDrain ndo é especificado o modelo constitutivo utilizado
para o solo, logo, devido a simplicidade do cddigo, utilizou-se para modelagem no
Plaxis, 0 modelo Mohr-Coulomb. As propriedades dos materiais sdo mostrados na
Tabela 11.

Tabela 11 — Propriedade dos Materiais segundo Vilhar et al. (2018)

Solo Parémetro Valor
Drainage Type Undrained (A)
Yunsat (kN/m?’) 18
Vsat (kN/m3) 19
a 0
B 0,000095
Eso™ (KN/m?) 9000
Eoed™ (KN/m?) 9000
Eu" (KN/m?) 27000
m 1
C'ref (KN/m?) 30
Argila ¢’ 26°
Modelo Hardening Soil v 0
Small Yo7 0,0007
Go'™ (KN/m2) 60000
Vur 0,2
kx (m/seq) 5,5x107
ky (m/seg) 5,5x107
Pret (KN/m2) 100
Ko 0,5616
Cinc 0
Yref 0
Rt 0,9
Tension Cut-Off True
ot (KN/m?) 0
OCR 2
Drainage Type Drained
Yunsat (KN/m3) 22
Camada Rochosa vsar (KN/m3) 22
Modelo Linear Elastic E’ (kN/m®) 8x10°
v’ 0,2
Drainage Type Undrained (A)
Yunsat (KN/m3) 18
vsat (KN/m3) 19
a 0
B 0,00035
E’ (kPa) 13000
v’ 0,3
G (kPa) 5000
Areia Eoea (kPa) 17500
c' (kPa) 0
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Mohr-Coulomb ¢ 30
kx (Mm/seq) 1x10°3
ky (m/seq) 1x10°3

Ko 0,5

Outro ponto que deve ser levado em consideracdo no modelo constitutivo sob
solicitacfes dindmicas € o amortecimento do material. Como visto anteriormente,
apos a definicdo da geometria do modelo, encontra-se 0 modelo constitutivo
correspondente. No entanto, o modelo ndo consegue recriar fielmente o
comportamento do solo sob carregamentos ciclicos. Collantes (2015) cita que entre
os efeitos ndo recriados por modelos constitutivos a dissipacédo de energia, variacao
de volume e degradacéo da rigidez. Com isso, a variagédo de volume ndo computada
e amortecimento do material devem ser introduzidos através dos amortecimentos
de Rayleigh e histeréticos.

O amortecimento de Rayleigh, segundo Collantes (2015) é utilizado em analises
dindmicas de estruturas e corpos para amortecer modos naturais de vibracdo. A
formulacdo do amortecimento é dada pela Eq. 6.21, enquanto a razdo de
amortecimento, segundo Bathe e Wilson (1976) é dada pela Eq. 6.22 para qualquer
frequéncia angular do sistema.

[C] = ar[M] + Br[K] (6.21)
, onde

[C]= matriz de amortecimento;

or = constante de amortecimento proporcional a [M];

[M] = matriz de massa;

Br = constante de amortecimento proporcional a [K]

[K] = matriz de rigidez;

ag + Prw? = 2w& (6.22)
, onde

o = frequéncia angular;

& = razdo de amortecimento;

Na Figura 90, é mostrada a variacdo da razdo de amortecimento (&) em funcéo
da frequéncia angular, . Da figura, percebe-se que ha uma curva pelo componente
de massa (o), pelo componente de rigidez (B) e a sobreposi¢do de ambas. Um ponto
gue se observa é que a influéncia do componente de massa é maior para baixas
frequéncias do sistema, enquanto para maiores frequéncias, o componente de
rigidez assume a influéncia.

Pela figura, 0 momento em que a curva de amortecimento € composta por partes
semelhantes dos componentes de massa e rigidez é chamado de frequéncia minima
ou critica, dado pela Eg. 6.23. Os valores da razdo de amortecimento minimo e sua
frequéncia angular é dada pela Eq 6.24 e 6.25, respectivamente.
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Figura 90 — Influéncia dos componentes de massa e rigidez em fung¢éo da razdo de

amortecimento (Plaxis, 2010)

As equacOes 6.24 e 6.25 podem ser reescritas como:

A = $minWmin

fmin
p=mm

Wmin

(6.26)
(6.27)

No Plaxis, os valores de amortecimento s&o inseridos como 0s parametros o e
B, sendo propriedades dos materiais. Os valores tipicos de amortecimento critico

sdo mostrados na Tabela 12, proposta por varios autores.

Tabela 12 — Valores de amortecimento critico na literatura (Richart et al., 1970 apud

Bustamante, 2010)

Tipo de Solo Razdo de amortecimento Referéncia
critico
Pedregulho e areia seca 0,03 -0,07 Weissmann e Hart (1961)
Avreia seca e saturada 0,01-0,03 Hall e Richardt (1963)
Avreia seca 0,03 Whitman (1963)
Areia seca e saturada 0,03 0,06 Barkan (1962)
Pedregulho
Argila 0,02 - 0,05 Barkan (1962)
Avreia siltosa 0,03-0,10 Stevens (1965)
Avreia seca 0,01-0,03 Hardin (1965)

O amortecimento histerético independe da frequéncia o, do modelo constitutivo
do material, e ndo afeta o tempo de calculo no esquema de integragéo explicita.
Segundo Collantes (2015), o amortecimento histerético € o tipo de amortecimento
que melhor representa 0 comportamento de solos sob carregamento ciclico. Este
modo de amortecimento possui esse nome devido a lagos de histerese que séo
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formados no gréfico de tensdo-deformacdo de solos sob carregamento ciclico entre
os ciclos de carregamento e descarregamento.

Os valores de amortecimento histerético podem ser encontrados atraves de
softwares como SHAKE (1972) e suas atualiza¢bes: SHAKE91, SHAKE2000, etc.,
onde andlises da resposta de perfis de solo séo feitos utilizando como base 0 modelo
constitutivo linear equivalente. Como dados de entrada, usa-se o perfil do depdsito
de solo, a velocidade de onda, Vs, modulo de cisalhamento maximo, Gmax € 0 peso
esecifico de cada camada, como também, o acelerograma do terremoto na camada
rochosa, as curvas de reducdo do moédulo de cisalhamento G e a razdo de
amortecimento, &, com a deformagéo cisalhante.

Shear stress, T

\
\
\
\
\
\
\
B Shear strain, ¥’

Figura 91 — Gréfico de tensdo — deformacdo para solos sob carregamento ciclico (Das, 2011)

As curvas de variacdo do médulo de cisalhamento e da razdo de amortecimento
podem ser encontrados, segundo Collantes (2015) através de ensaios de laboratério
ou ensaios de campo, sendo que os Ultimos produzem resultados mais confiaveis
gue os ensaios de laboratdrio. Como ensaios de laboratério e de campo sdo onerosos
e demandam tempo, uma das alternativas para obter essas curvas € através de dados
publicados anteriormente sendo fun¢do do tipo de solo, como por exemplo, o de
Vucetic e Dobry (1991), mostrado na Figura 92.

Outra alternativa, mostrada na Figura 91, é considerar que a inclina¢do do laco
histerético sendo este proporcional a rigidez do solo considerando o médulo de
cisalhamento secante, e que a abertura do lago de histerese corresponde a energia
que é dissipada em cada ciclo de carregamento e descarregamento considerando,
neste caso, a razdo de amortecimento. A esses parametros da-se o nome de lineares
equivalentes, sendo estes atualizados em funcdo dos valores de deformacéo
cisalhante submetidos ao solo.

O valor do amortecimento histerético pode ser encontrado através das
formulacdes simplificadas e completas, sendo demonstradas por Matasovic e
Ordofiez (2011) abaixo. Na formulacgdo simplificada, a constante de amortecimento
proporcional & matriz de massa M, ar, € dada como zero, enquanto a constante
proporcional a R, é dada pela Eq. 6.28.
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Br= (6.28)
, onde

& = razdo de amortecimento, sendo usado para aplicacdes praticas, valores entre
0,1 e 5%;

T= periodo fundamental do depdsito de solo, dado por T = V4H .............. (6.29)

H= espessura da camada de solo;
Vs.avg = velocidade de onda cisalhante média do depdsito de solo.

J& na formulagdo completa, os valores dos parametros sdo dados por:

4 n
= (7) [im (6.0
__dr
Pr = i (6.31)
, onde

n=numero inteiro impar, utilizando 5 como “melhor escolha”.

Das propriedades do solo retirados de Marinucci na Tabela 1X, encontra-se,
através de correlacbes empiricas, o valor da velocidade de onda da camada de solo.
Como mostrado na — Correlagdo empirica do peso especifico e o nimero de golpes
para solos granulares (Godoy, 1972), ha uma relacdo entre o peso especifico e 0
namero de golpes, N, para cada consisténcia do solo arenoso.

~\~-~T‘\ - ‘ ‘ 25 | — .
08 |- > —
_ 20
IS
06 — — o
G IP = 200 c OCR=1-8
G max 50100 \ E 15 — -
0.4 — 30 \ — 8
15 \ 5
OCR—-1-5 0 \ £ oL
0.2 — | 8
&
~__ d5 |
0.0 | I | ~ T ®
0.0001 0.001 0.01 0.1 1 10 »
+

0.0001 0.001 0.01 0.1 1

Deformagao cisalhante ciclica (%)

Deformacéo cisalhante ciclica (%)

Figura 92 — Curvas de variacdo: do médulo de cisalhamento (esq.) e de razéo de
amortecimento (dir.) para diferentes valores de IP (Vucetic e Dobry, 1991)

Tabela 13 — Correlagdo empirica do peso especifico e o nimero de golpes para solos
granulares (Godoy, 1972)

Peso especifico
N (golpes) Consisténcia (KN/m®)
Areia seca | Umida | Saturada

<35 Fofa

5-8 Pouco compacta B 1S 2
9-18 Medianamente compacta 17 19 20
19 - 40 gompacta 18 20 71

> 40 Muito compacta
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Dado que o peso especifico total, yt, € de 18 kN/m3, logo, considerando a areia
Umida, e de consisténcia pouco compacta, o valor de golpes Nspt, estaria entre a
média de 5 a 8 golpes. J& para a camada de argila, a correlacdo é mostrada na Tabela
X111, também desenvolvida por Godoy (1972). Com 0 y: de 18 kKN/m3, considera-se
a argila de consisténcia media, com um namero de golpes entre 6 e 10.

Tabela 14 — Correlagdes entre o peso especifico e nimero de golpes para solos coesivos
(Goday, 1972)

N (golpes) | Consisténcia Pes&f;';ﬁg)ﬁco
s2 Muito mole 3
3-5 Mole 15
6-10 Média 17
11-19 Rija T
220 Dura 7

Com base nas correlacGes acima, usa-se entdo, 0 Nspt na camada de areia como
8 e para a camada de argila como 10. Dikmen (2009) fez uma investigagao entre a
correlacdo da velocidade de onda cisalhante, Vs, e 0 nimero de golpes SPT para
solos arenosos, siltosos e coesivos. Com base em ensaios e correlagdes anteriores,
0 pesquisador chegou as equacfes demonstradas nas equacdes abaixo.

V, = 73N %33 para solos arenosos (6.30)
V. = 44N°*8 para solos argilosos (6.31)

Assim, a velocidade de onda para o solo arenoso é dado por 144,99 m/s e para
o0 solo argiloso, 132,87 m/s. Com os valores de Vs, calcula-se entéo, os valores dos
parametros de Rayleigh para dado de entrada no Plaxis, considerando como razéo
de amortecimento, &, 1%. Encontra-se o periodo fundamental, sabendo que a altura
da camada de areia é de 4 m, usando a Eq. 6.29.

4H _ 4xa4
Vsavg 144,99

T = =0,1103 s (6.32)

Assim, os parametros de Rayleigh da camada de areia,
agr =0 (6.33)

_ (1%)+%0,1103

Br = 22 = 0,00035 (6.34)

Para a camada de argila, sabe-se que sua espessura € de 1m, logo, o periodo é
encontrado pela Eq. 6.35 e os parametros de Rayleigh encontrados na Eq. 6.36 e
6.37.

4H  4x1
Vsavg 132,87

ap =0 (6.36)

T =

=0,0301s (6.35)

(1%)+0,0301

Br = == 0,0000958 (6.37)
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O carregamento dindmico é inserido no modelo através de um deslocamento
prescrito em x e fixo em y na aba Structures. O carregamento escolhido foi de um
terremoto exemplo do Plaxis cujo PGA € igual & 0,3, duragdo de 40s e acelerograma
estd mostrado na Figura 93. Segundo Vilhar et al. (2017), o carregamento
corresponde a um terremoto de magnitude aproximada de 6,9 na Escala Richter.

2,00
1,00
0,00
-1,00 -

-2,00 4

Dynamic multiplier (acceleration)

-3‘00 l T T T T
0,00 10,0 200 30,0 40,0
Time [s]

Figura 93 — Acelerograma do terremoto utilizado

A malha foi gerada com o tamanho médio como mostrado na Fig. 94a e a
qualidade da mesma é mostrada na Fig. 94b, onde observa-se que a qualidade varia
de 1,0 (melhor possivel) até 0,5357.

085
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om0
0es
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020
v 015
. 0,10
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Figura 94 — Malha da andlise: a)gerada em condi¢des médias; b)qualidade da malha

»=<

X

A aba de Flow Conditions mostra o nivel d’agua na analise, € como visto na
Figura 86, se encontra um metro abaixo da superficie. Na aba Staged Construction
é onde se informa ao programa as etapas de calculo. Duas analises foram realizadas
utilizando o modo Dynamic with Consolidation: com drenos e sem drenos.

Quanto aos contornos laterais, o Plaxis da a possibilidade de uso de tied degrees
of freedom, viscous boundary e free field. Segundo Laera e Brinkgreve (2015), para
analisar o comportamento de um solo a liquefacdo, a melhor condicéo € a free field.
Oblak (2015) mostra que o contorno free field consiste na adi¢cdo de uma coluna
extra proxima do contorno vertical, como mostrado na Figura 95, através de
amortecedores viscosos para simular um espaco aberto com o minimo de reflexo
de ondas. Segundo Collantes (2015), a resposta do dep6sito de solo as solicitacdes
dindmicas se da ao longo dos contornos laterais.
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Figura 95 — Esquema de um elemento free field nos contornos laterais

Durante o carregamento dinamico, as tensfes normais e cisalhantes sao
calculadas separadamente e aplicadas no dominio principal como tensdes
equivalentes, sendo estas equacGes mostradas na Eg. 6.38 e 6.39.

sum  suff

ot = oy (5= 27+ of (©:28)
m ff

,l.m == —pVs (—6:;1_ - &5715 ) + TO (639)

, onde

p= massa especifica do solo;

Vp = velocidade de onda de compresséo;

Vs = velocidade de onda de cisalhamento;

a2= tensdo normal em condic&o estatica;

7%= tenséo cisalhante em condicgdo estatica;

u™, v = deslocamentos normais no dominio principal;

u', v = deslocamentos normais (tangenciais) no contorno free-field:;

A fim de utilizar os contornos free field nas laterais do modelo, é necessaria a
utilizacdo da condigéo de compliant base na base do modelo. Como visto na Fig.
95, a condicdo de compliant base é baseado nos mesmos principios dos contornos
free field, onde ha elementos livres adicionados ao dominio principal e conectados
através de pequenos elementos nas dire¢Ges normais e cisalhantes.

Segundo Laera e Brinkgreve (2015), o movimento do elemento devido as
solicitacBes dindmicas é calculado automaticamente pelo Plaxis. Para o célculo das
tensdes cisalhantes, usa-se a Eq. 6.40.

T = 2pCyVslypwara (6.40)
, onde
C»= coeficiente de relaxamento (segundo Tabela 15);

Uupward = Velocidade da particula no movimento de propagacao ascendente;
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O coeficiente de relaxamento, C», é fixado pelo Plaxis em 1,0. No entanto,
White W. et al (1977), o valor do coeficiente é dependente do coeficiente de
Poisson, v, como mostrado na Tabela 15 abaixo.

Tabela 15 — Valores de C, dependentes do coeficiente de Poisson, v (White et al., 1977 apud
Bustamante, 2010)

Coeficiente Coeficiente
de Poisson c2 de Poisson c2
v v
0 0.769 0,25 0,744
0,05 0.761 0.3 0,742
0,1 0.756 0,35 0,74
0,15 0.751 0.4 0,746
0,2 0,747 0.45 0,773

Para modelar a compliant base corretamente, o Plaxis permite a adi¢do de um
deslocamento prescrito e neste adicionar os dados em termos de aceleracéo,
velocidade ou deslocamentos. A separagédo entre o dominio principal e o elemento
free field na base é feito através de uma interface, elemento inserido pelo usuario.

6.4. Resultado das Analises

As analises para ambos programas sdo divididas em dois grupos: em x=0,565m
e x=1,60m. O primeiro valor corresponde ao ponto mais proximo do dreno e o
segundo corresponde ao ponto mais afastado do dreno considerando a area efetiva
do mesmo definida pela Eq. 6.18 e 6.20. Para cada analise, ha dois graficos: o
excesso de poropressdo gerado pelo sismo ([Ju) e o do parametro ru em funcéo da
altura da camada.

6.4.1. Resultados no FEQ Drain

Da anélise sem drenos, observa-se um valor de excesso de poropressdo, na Fig.
96, praticamente constante, de mais ou menos 17 kPa, sendo este valor alcancado
ao fim do sismo. O pardmetro ru diminui com o0 aumento da espessura da camada:
inicialmente, 0,9559 para y=1m e para y=5m, 0,3348.

Na analise com drenos, por sua vez, ha uma dissipacdo do excesso de
poropressao de praticamente 11 kPa, diminuindo para aproximadamente 6 kPa. O
ru no topo da camada de areia é igual a 0,3313, enquanto na base é igual a 0,1175.
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Au xy(m) @ x=0,565 m - FEQDrain
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Figura 96 — Valores de Au em funcéo da espessura da camada de areia no FEQDrain

ru x y(m) @ x=0,565 m- FEQDrain
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Figura 97 — Valores do pardmetro ru em funcéo da espessura da camada de areia no
FEQDrain

Para o ponto proximo da periferia do didmetro efetivo, observa-se que os
valores de excesso de poropressao e de ru sao 0s mesmos obtidos préximo do dreno
para ambas as analises. A justificativa para esses valores estd no codigo utilizado
pelo FEQDrain. Quando ndo se utiliza drenos, ndo é possivel inserir dimensdes
horizontais da modelagem, considerando-se entdo, um deposito com 1m de
comprimento, logo, os resultados sdo para X, aproximadamente, 1,6m. J& na analise
com drenos, observa-se que o método de mitigacdo foi eficiente por toda a area
efetiva, mantendo um valor constante, tanto préximo do dreno, quanto na periferia
da area efetiva.
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Au x y(m) @ x=1,60m - FEQDrain
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Figura 98 — Valores de Au em funcéo da espessura da camada de areia no FEQDrain

ru x y(m) @ x=1,60 m- FEQDrain
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Figura 99 — Valores do pardmetro ru em funcéo da espessura da camada de areia no
FEQDrain

6.4.2. Resultados no Plaxis

No Plaxis, os resultados sdo mostrados na Figura 100 e Figura 101. Para a
analise sem drenos, ha um leve aumento do excesso de poropressdo com a
profundidade, no entanto, um decréscimo de 4,5 para 5 m. Inicia-se com 4,529 kPa
em y=1m, atingindo 5,93 kPa em y=4,5m, e finalizando em y=5m com Au = 5,32
kPa.
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Au x y (m) @ x=0,565m - Plaxis
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Figura 100 — Valores de Au em funcdo da espessura da camada de areia no Plaxis

ruxy (m) @ x=0,565 m - Plaxis
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Figura 101 — Valores do parametro ru em funcéo da espessura da camada de areia no Plaxis

E na mesma anélise, o parametro ru inicia-se com 0,25 em y=1m decrescendo
até o valor de 0,1 em y=5m. Para a analise com drenos, o valor de poropressao
inicial em y=1m é igual a 0,004 kPa atingindo o seu valor madximo em y=5m com
Au= 0,885 kPa. Observa-se pelo grafico da Figura 100 que ha uma dissipacao de
poropressdo atraves dos drenos, o que causou a diminuigdo dos valores. Quanto ao
pardmetro ru, o valor inicial em y=1m é praticamente nulo atingindo o valor
maximo em y=5m igual a 0,01.
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Au xy (m) @ x=1,60m - Plaxis
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Figura 102 — Valores de Au em funcdo da espessura da camada de areia no Plaxis

ruxy (m) @ x=1,60m - Plaxis
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Figura 103 — Valores do parametro ru em funcéo da espessura da camada de areia no Plaxis

Na periferia do diametro efetivo, o excesso de poropressao para a analise sem
drenos em y=1m é igual a 4,751 kPa, atingindo o seu maximo em y=4,5 m com Du
= 24,81 kPa e com Du = 18,69 kPa em y=5m. O valor de ru é 0,261 em y=1m,
alancando 0,5023 em y=4,5m e 0,3476 em y=5m. Na anélise com drenos, Du é
igual a 1,633 kPa em y=1m, 23,553 em y=4,5m e 17,123 em y=5m. Ja o ru € igual
a 0,09, 0,4765 e 0,3185 para y=1, 4,5 e 5m, respectivamente.
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6.4.3. Comparativo dos Resultados

Au xy (m)s/PVD @ x=0,565 m - Plaxis x FEQDrain
20
18
16
14
12

10
—8&— Plaxis

Au (kPa)

o N B OO

—@— FEQDrain

——o—o .—M

y (m)
Figura 104 — Comparacdo dos valores de Au em fungdo da espessura da camada de areia

Auxy (m)c/PVD @ x=0,565 m - Plaxis x FEQDrain
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Figura 105 — Comparacdo dos valores de Au em fungdo da espessura da camada de areia

Ao comparar os valores de Au das duas analises observa-se que 0s maiores
valores sdo resultantes das andlises realizadas no FEQDrain. Proximo ao dreno
inserido no meio da camada (x=0,565m), h4 uma diferenca de praticamente 14 kPa
na analise sem drenos, enquanto na analise com drenos, a diferenca é de
aproximadamente 6 kPa.
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ruxy (m)s/PVD @ x=0,565m - Plaxis x FEQDrain
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Figura 106 — Comparacdo dos valores do pardmetro ru em funcéo da espessura da camada de
areia

ruxy (m) ¢/PVD @x=0,565m - Plaxis x FEQDrain
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Figura 107 — Comparacdo dos valores do pardmetro ru em funcdo da espessura da camada de
areia

Consequentemente, o valor de ru é maior para as analises FEQDrain do que
para o Plaxis. A variacdo para a analise sem drenos é de rumax igual a 0,95 em y=1m
no FEQDrain e 0,2516 na mesma cota da camada de areia. J& para a analise com
drenos, rumax € igual a 0,3313 em y=1m no FEQDrain, enquanto no Plaxis, o valor
maximo é atingido em y=5m, sendo igual a 0,0164.
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Auxy(m)s/PVD @ x=1,60m - Plaxis x FEQDrain
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Figura 108 — Comparacdo dos valores de Au em fungdo da espessura da camada de areia
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Figura 109 — Comparacdo dos valores de Au em fungéo da espessura da camada de areia

Na periferia do diametro efetivo do dreno, os valores do excesso de poropresséo,
Au, sdo maiores nas analises do Plaxis a partir de y= 4m do que nas analises do
FEQDrain. Na analise sem drenos, quando y=1m, hd uma diferenca de Au igual a
13 kPa, com os valores de FEQDrain maiores do que do Plaxis. Os valores sdo
iguais em y=4,2m e Au = 16,984 kPa, e a partir desde ponto os valores do Plaxis
sdo maiores que do FEQDrain, até atingirem praticamente 0 mesmo valor em y=5m
(18,69 para Plaxis, 16,99 para FEQDrain).

Ja na anéalise com drenos, a diferenca de Au em y=1m € de aproximadamente 5
kPa, com os valores de FEQDrain maiores do que do Plaxis. Quando y &,
aproximadamente, 3,75m, Au para ambas analises atingem o mesmo valor (5,99


DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 1912663/CA


PUC-Rio- CertificagaoDigital N° 1912663/CA

124

kPa), havendo entdo, um acréscimo dos valores do Plaxis e a constancia dos valores
obtidos no FEQDrain, atingindo uma diferenca de Au de 13 kPa em y=5m.

ruxy (m) s/PVD @x=1,60m - Plaxis x FEQDrain

1,2
1
0,8
=06 —8— Plaxis
0,4 A’ FEQDrain
0,2
0
0 1 2 3 4 5
y (m)

Figura 110 — Comparacdo dos valores do pardmetro ru em funcéo da espessura da camada de
areia

ruxy (m) ¢/PVD @x=1,60m - Plaxis x FEQDrain
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Figura 111 — Comparacdo dos valores do pardmetro ru em funcdo da espessura da camada de
areia

Nas Figura 110 e Figura 111, hd uma comparacao dos valores de ru para ambas
as andlises. Seguindo o padréo observado na Figura 108, na analise sem drenos, 0s
valores do FEQDrain sdo inicialmente maiores do que do Plaxis, invertendo a
situacdo para 'y maior do que 4,2m. Em y=1m, ru é igual a 0,9559 para o FEQDrain,
sendo este o valor maximo por toda a camada. Ja para o Plaxis, na mesma cota, 0
valor de ru é igual a 0,261. No entanto, o valor maximo é encontrado em y=4,5m,
sendo igual a 0,5023. Para analises com dreno (Figura 111), o valor maximo de ru
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para a analise no FEQDrain novamente é encontrado em y=1m (0,3315) e no Plaxis
em y=4,5m (0,4768).

6.4.4. Comentéarios das Analises

O primeiro ponto a ser observado € de que os valores de excesso de poropressao
encontrados tanto para o ponto proximo do dreno quanto para o ponto na periferia
do didametro efetivo sdo os mesmos. A justificativa, como dito anteriormente, esta
na implementacéo do codigo do FEQDrain. Ao inserir a op¢do da ndo utilizagéo de
drenos (kopt = 1), ndo € possivel inserir dados de dimensdes do depdsito de solo,
sendo considerado entdo, um depdsito de comprimento igual a 1m, onde o dreno se
encontra na extremidade esquerda, em x=0m, como observado na Fig. 80.

No entanto, dos resultados da analise é possivel observar que ha a dissipacdo do
excesso de poropressao gerado pelo sismo através do dreno, fazendo com que o ru
atingido logo abaixo da camada de argila (y=1m) diminua de, aproximadamente,
0,9, ocorrendo liquefacéo, para 0,33, logo, mitigando a ocorréncia desse fendbmeno.
A grande diferenca de permeabilidade dos dois materiais pode fazer com que ocorra
a presenca de water films que sdo finas camadas de agua, desestabilizando o
material e causando a ocorréncia da liquefacéo.

Os resultados observados na analise do Plaxis ndo seguem a mesma
uniformidade observada nos resultados do FEQDrain. E observado, como
anteriormente, que ha a dissipacdo de poropressdo gerado através do dreno para
ambos 0s pontos: x=0,565m e x=1,60m. Como suposto, a dissipacdo pelos drenos
é maior proximo deles do que na periferia do didmetro efetivo. Proximo ao valor
do diametro efetivo, x=1,60m, os valores de poropressdo gerados sdo praticamente
0S Mesmos.

6.5. Anéalise de uma barragem no Plaxis 2D

Uma barragem sujeita a carregamento ciclico foi utilizada como exemplo para
observar a dissipacdo de poropressdo gerada. Para este trabalho, na modelagem
desenvolvida utilizou-se 0 modelo PM4Sand. O modelo simula o comportamento
das areias sob solicitacdes dindmicas, com a geragdo de poropresséo, liquefacéo e
comportamento do solo po6s-liquefacao.

Segundo Vilhar et al.(2018), o modelo é melhor comparado a outros que
trabalham com liquefacdo devido ao pequeno nimero de pardmetros a serem
calibrados, sendo estes relacionados com ensaios de investigacdo geotécnica: Dr,
SPT, CPT e Vs. O modelo foi desenvolvido por Boulanger e Ziotopolou e teve sua
primeira versdo lancada em 2010, onde a verséo atual € a 3.1 de 2017. E definido
em termos de tensGes efetivas e em condig¢Oes de contorno de deformacéo plana.
Para este modelo, a liquefacdo € definida em termos de ru, seguindo a equagéo
abaixo.

ru=1-2- (6.41)

Opo

Os contornos laterais utilizados sdo os mesmos citados acima para o0 outro
carregamento: free-field para a solicitacdo dindmica e viscous para a solicitacéo
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estatica. Os drenos foram modelados conforme mostrado no item 6.2 utilizando um
espacamento s de 1m. Os dados utilizados sdo mostrados na Tabela 16.

Tabela 16 — Propriedades Utilizadas para Analise

Solo Parémetro Valor
Drainage Type Undrained (B)
Yunsat (KN/m3) 16
Vsat (kN/ms) 18
a 0
Core B 0
'\(":gﬂfc')?n'\é"’hr' E’ (kN/m?) 1500
Vur 0,35
G (kPa) 555,6
Eoed (kPa) 2407
kx (m/dia) 0,1E-3
kx (m/dia) 0,1E-3
SUref (KN/m2) 5
Drainage Type Drained
Yunsat (kN/m?’) 22
ysat (KN/m?3) 22
a 0
Fill 8 0
Modelo Mohr- E’ (kN/m?) 20,003
Coulomb
Vur 0,33
G (kPa) 7519
Eoed (kPa) 29,63E3
¢’ 31
kx (m/dia) 1,0
kx (m/dia) 1,0
¢ ref (KN/m?) 5
Drainage Type Undrained (A)
Yunsat (KN/m3) 18
vsat (KN/m?3) 19
o 0,096
Areia p 0.79E-3
Dr0 0,55
PM4Sand G0 677
G (kPa) 5000
hpO 0,4
eméax 0,8
Emin 0,5
nb 0,5
nd 0,1
Vi 0,33
) 33
kx (m/dia) 0,6
kx (m/dia) 0,6

O modelo utilizado é mostrado na Figura 112 (cima), enquanto a qualidade da
malha € mostrada na Figura 112 (baixo), com valores variando entre 1,0 e 0,4 na
base dos drenos. A camada de areia possuia 30 m de espessura e 260 m de largura,

enguanto a barragem possuia 30 m de altura.
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Figura 112 — Modelo utilizado: a) definido no Plaxis; b) qualidade da malha

O terremoto utilizado foi o terremoto de Chi-Chi ocorrido em Taiwan em 19909.
O terremoto tinha a magnitude de 7,2 e os dados utilizados foi da estacdo TCU045,
distante 77,5 km do epicentro. Inicialmente, utilizou-se as aceleragfes originais
obtidas pelo acelerograma, mostrado na Figura 113, mas devido aos baixos valores
de poropressao desenvolvidas, usou-se um fator de escala de 8, aumentando em 8
vezes o valor das aceleracfes, como mostrado na Figura 113.

As analises foram divididas em trés etapas: a primeira etapa consistia na fase
inicial para medicGes das tensdes iniciais provenientes do solo e dos valores de
poropressdo. A analise seguinte era do carregamento ciclico com drenos utilizando
o0 método Dynamic with Consolidation de calculo. J& a terceira analise, iniciada
logo apos a fase incial, era do carregamento ciclico sem a utilizacdo de drenos.

0
0,5 0 10 20 !o 40 50 eb(s)

The Chi-Chi Earthquake TCU 045 The Chi-Chi Earthquake TCU 045 (8x)

Figura 113 — Acelerograma do terremoto de Chi-Chi
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6.5.1. Resultado da Analise Executada com Drenos

A Figura 114a mostra a malha deformada que para o caso da analise com drenos
foi um deslocamento maximo de 0,1574 m ocorrido no elemento 484 no n6 41. Ja
na Figura 114b, é possivel observar onde os deslocamentos sdo maximos na direcéo
y, cujo valor maximo é de -0,1457m na crista da barragem.

-150,00 -125,00 -100,00 -75,00 -50,00 -25,00 0,00 25,00 50,00 75,00 100,00 125,00 150,00 103 m]
40,00

30,00
20,00

10,00

0,00
-10,00
-20,00
-30,00
-40,00
-50,00
60,00

-70,00

-80,00
-90,00

-100,00

_NEREREE

110,00
120,00
-130,00
-140,00

-150,00

Figura 114 — Resultado da analise dinamica: a) melhor deformada; b) valor maximo de
deformacéo emy (uy)

O excesso de poropressao maximo gerado durante o carregamento é observado
na Figura 115. Na figura observa-se que 0 maximo de poropressdo de -120kPa fora
desenvolvido préximo dos contornos do modelo, tanto na base quanto lateralmente,
exceto pela area onde os drenos estdo instalados.

-150,00 -125,00 -100,00 -75,00 -50,00 -25,00 0,00 25,00 50,00 75,00 100,00 125,00 150,00
Lon b b b s b s bevc ] b s b b ] b b bbb ] b o] b b i

Figura 115 — Excesso de poropressdo gerado durante o carregamento
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Como o modelo PM4Sand é um modelo desenvolvido para observar o
comportamento de areias sob carregamento ciclico, 0 parametro ru é um parametro
de estado do modelo. Assim, na Figura 116 € possivel observar o maximo valor de
ru ocorrido por todo carregamento, onde 0 maximo observado foi de 0,91.

-150,00 -125,00 -100,00 -75,00 -50,00 -25,00 0,00 25,00 50,00 75,00 100,00 125,00 150,00 03]
[NTETARTRTE YRR CRRTE FRRNN ARRTN ANNTN SR RTRUNRTE FRRRNSNRTE AUNTH ENRTA CRRNA FRRRN SRNTUARNTA CNRURANTNE ARURE ARNT SNRNA NTNE FRURE FRARNE ARURN AUT! 950,00
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—— 300,00

250,00
200,00
150,00
100,00
50,00
0,00

Figura 116 — Maximo valor de ru gerado durante o carregamento
Outro ponto observado foi o da velocidade na direcdo x através da barragem.

Nota-se que o centro da barragem e da camada de areia sdo 0s pontos com maiores
velocidades, sendo ali 0 méaximo valor de 7,751e-3 m/s alcancado.

Figura 117 — Velocidade na dire¢do x durante a analise

6.5.2. Resultado da Anélise Executada sem Drenos

Para o0 caso sem drenos, a malha deformada é mostrada na Figura 118, cujo
deslocamento méximo é de 0,1611m. O deslocamento maximo na diregdo de y
observado é de -0,1497m, sendo no mesmo local do que da analise com drenos. O
maximo de poropressdo gerado durante o carregamento foi de -120,8 kPa como
mostra a Figura 119, atingindo entdo o ru méax de 0,9115 como mostrado na Figura
120. A velocidade na dire¢do x do modelo € observada na Figura 121, onde o
maximo valor de aproximadamente 9e-3 m/s


DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 1912663/CA


PUC-Rio- CertificagaoDigital N° 1912663/CA

130

§ X |
TRERERE )

-125,00 -100,00 75,00 -50,00 -25,00 0,00 25,00 50,00 75,00 100,00 125,00
o b b b s b e b b b b b b b e b b b b b b L

Figura 118 — Resultado da anélise dinamica: a) melhor deformada; b) valor maximo de
deformacéo em y (uy)
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Figura 119 — Excesso de poropressdo gerado durante o carregamento
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Figura 120 — Maximo valor de ru gerado durante o carregamento
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Figura 121 — Velocidade na dire¢do x durante a anélise

6.5.3. Comparacgao dos Valores e Comentérios

Para observar a geracao e dissipacao através dos drenos, pontos em x=3m para
diferentes profundidades foram escolhidos. Para y=-0,71m, mostrado na Figura
122, h& a geracgdo de poropressdo de -10 kPa proximo de 25s para a anélise sem
drenos, enquanto na analise com drenos o valor no mesmo tempo t é de,
aproximadamente, -7,5 kPa. Nota-se, também, um alto valor de poropressdo
positiva gerada apés os 30s de carregamento, alcancando quase 20kPa quando t se
aproxima de 45s.

No ponto onde y=-8,571m (Figura 123), a poropressdo maxima é gerada quando
t esta proximo de 35s alcancando, aproximadamente, 22,5 kPa para a analise sem
drenos. Na analise com drenos, o valor de poropressao decresce para quase 8 kPa,
havendo entdo uma eficiéncia do dreno ao dissipar 14,5 kPa da poropresséo gerada.
Para este ponto ainda é observada a poropressao positiva, atingindo dessa vez o
valor maximo de 7,5 kPa.

O valor de poropressao positiva diminui para menos que 5 kPa no ponto de y=-
17,857m. Neste ponto, a poropressdo minima € igual a -35 kPa quando t é
aproximadamente 30s na analise sem drenos. Para a anélise sem drenos, no mesmo
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tempo t, o valor de poropresséo € de, aproximadamente, -20 kPa, havendo mais uma
vez eficacia do sistema de drenos, dissipando -15 kPa da poropressao gerada.

x=3m, y=-0,71m
—e— Analise com drenos
—+— Andlise sem drenos.

0,00 10,0 20,0 30,0 40,0 50,0 60,0

Dynamic time [s]

Figura 122 — Poropressdo gerada em x=3m e y=-0,71m

x=3m; y=-8,571m
—e— Andlise com drenos
—&— Andlise sem drenos

0,00 itaab o,

-20,0-

04 10,0 20,0 300 40,0 50,0 60,0

Dynamic tme f5]

Figura 123 — Poropressio gerada em x=3m e y=-8,571 m

Como os drenos foram instalados até a profundidade de 20m, a proxima analise
onde y=-25,075m foi feita para confirmar se haveria alguma diferenca nos valores
de poropressdo atingidos. Como imaginado, por ndo estar proximo aos drenos
instalados, os valores de poropressdo para ambas analises foram aproximadamente
iguais, como mostrado na Figura 125.

Valores iguais foram observados em ambas analises também para o ponto onde
x=121,51m e y=-11,293m, mostrado na Figura 126, corroborando o fato de que na
modelagem sem a presenca de drenos, as poropressdes desenvolveriam igualmente.
A variagéo de poropressao através da camada em x=3m é observada nas Figura 127
para a analise com drenos e 128 para a analise sem drenos.
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Figura 124 — Poropressdo gerada em x=3m e y=-17,857 m

0 x=3m; y=-25,075m

—e— Andlise com drenos

o p —+— Andlise sem drenos
0,00 "

Pasouss FNIE]

-40,0
0

Figura 125 — Poropressdo gerada em x=3m e y=-25,075m

Como observado pelas figuras anteriores, mesmo com o aumento de escala do
terremoto utilizado, as poropressdes geradas foram baixas para poder gerar
liguefacdo no solo. No entanto, foi observado através dessas anélises, que o dreno
funciona como um elemento dissipador da poropressdao gerada durante esse
carregamento ciclico, dissipando no maximo até 141,68e-6 m3/dia/m.
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x=121,51m; y=-11,283m
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Figura 126 — Poropressdo gerada em x=121,51 m e y=-11,293 m
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Figura 127 — Poropressdo gerada por toda a camada em x=3m para a analise com drenos
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Figura 128 — Poropressao gerada por toda a camada em x=3m para a analise sem drenos
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7. Concluséo e Recomendacgéo para Trabalhos Futuros

7.1. Conclusdes

Liquefacéo € um problema que vem ocorrendo com frequéncia e estudado desde
1964 com os acontecimentos do terremoto do Alaska, EUA e Niigata, Japéao.
Pesquisas extensas foram feitas a fim de entender o comportamento dos solos a esse
aumento de poropressao e quais tipos de solos seriam os mais afetados por esse
fendmeno.

De posse dos resultados, se tornou necessario buscar a¢ées que pudessem evitar
aocorréncia desse fendmeno tao prejudicial a estruturas e, consequentemente, vidas
humanas. Dentre as varias opcOes de mitigagdo, encontra-se a utilizacdo de drenos.
Os drenos tem como fungdo principal diminuir o caminho necessario para a
poropressao gerada pelo carregamento poder dissipar.

Inicialmente, utilizava-se drenos de brita compactadas e ndo se sabia se a
melhoria ocorrida na camada de solo era devido a utilizacdo de drenos ou a
compactagdo prévia antes da instalagdo. Uma alternativa para drenos de brita s&o
0s drenos geocompdsitos, chamados também de PVDs (Prefabricated Vertical
Drains), que possuem um coeficiente de permeabilidade aproximadamente 100
vezes maior do que os drenos de brita.

Até o exato momento, locais onde PVDs foram instalados ndo sofreu um
carregamento ciclico tamanho que pudesse demonstrar sua eficacia. Dado isso,
certos métodos de célculo foram desenvolvidos a fim de entender a geracdo de
poropressdo nessa camada de solo e sua dissipacdo através dos drenos.

Este trabalho buscou entender como ocorre o fendmeno de liquefacao:
primeiramente, através da susceptibilidade dos solos, depois como 0 mesmo é
iniciado, através da relacdo entre a razdo de tensdo ciclica (CSR) e razdo de
resisténcia ciclica (CRR). Subsequentemente, houve um entendimento sobre
liquefacdo estatica e a estimativa de deslocamentos ocorridos durante a liquefacao.
Mesmo sendo excluidos no inicio dos estudos, pesquisadores mostraram que ocorre
aumento de poropressdo nesses perfis.

Utilizando dois softwares: FEQ Drain, desenvolvido por Pestana (1997) e
PLAXIS, desenvolvido pela Bentley (1987), buscou-se entender como funciona a
geracdo de poropressdo em solos e com eles sdo dissipados através dos drenos. No
primeiro programa, uma andlise de uma coluna de solo, correspondente a area
efetiva do dreno foi executada, repetindo a mesma modelagem para o Plaxis. Na
segunda modelagem desenvolvida, uma barragem de 30 m de altura sobrejacente
uma camada de areia de 30m era sujeita a um carregamento ciclico proveniente do
acelerograma do terremoto de Chi Chi em 1999. Para ambas as modelagens fora
observado que a utilizagdo de drenos € um 6timo método para diminuicdo da
poropressao gerada durante o cisalhamento do material.

7.2. Recomendacéo para Trabalhos Futuros

Como sugestdo para trabalhos futuros, recomenda-se uma atualizagdo nos
trabalhos desenvolvidos por Marinucci (2010) e Meservy (2017), onde uma
modelagem inicial em um software é elaborada e uma modelagem em centrifuga é
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utilizada para corroborar os resultados. Uma outra sugestdo que também envolve a
modelagem em centrifugas, seria a elaboracao de um codigo mais atualizado, visto
que FEQ Drain foi desenvolvido em 1997, e com uma base de dados de solos maior,
para ter uma compreensdo maior na geracao e dissipacao das poropressoes.
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