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RESUMO  

 

AVALIAÇÃO DO DESLOCAMENTO VERTICAL DE ATERRO SOBRE SOLO 

MOLE EXECUTADO NO PROJETO DE DUPLICAÇÃO DA BR_101/PE 

Layza Verbena de Souza Santos Machado 

Este trabalho analisa o comportamento dos deslocamentos verticais do aterro sobre solo mole 

executado na obra de duplicação da BR-101/PE, através de métodos e modelos propostos na 

bibliografia existente. Este aterro está situado no Lote 6, entre a Divisa dos estados PB/PE e o 

Município de Igarassú/PE, na várzea de Goiana-PE. Fizemos neste trabalho uma comparação 

entre o comportamento real e o previsto, através da avaliação da eficiência e aplicabilidade 

dos métodos. O projeto contemplou a estabilização do solo de fundação através da aplicação 

de geodrenos, com um reforço do aterro feito através da inclusão de geogrelha entre duas 

camadas de colchão drenante com 0,30 m de espessura para cada camada.  

Para a eficiência do monitoramento foram instalados inclinômetros, placas de recalque e 

piezômetros. De uma forma geral, discutimos, no contexto das investigações geotécnicas, 

critérios de projeto e metodologias construtivas, bem como avaliação de desempenho de 

aterros rodoviários construídos em cima de espessas camadas de argila mole.  

O aterro estudado no projeto de duplicação da BR-101/PE previa uma altura de 4,60m. 

Quando comparamos os valores dos recalques calculados, em três situações diferentes, 

considerando essa altura do aterro de 4,60m, uma com os dados fornecidos pelos ensaios de 

laboratório, depois considerando o solo normalmente adensado e por fim fez-se a correção da 

curva edométrica e adotaram-se novos parâmetros, e em todos os casos o recalque foi 

calculado pelo método do adensamento de Terzaghi, notamos que estes valores estão variando 

0,79m a 2,4m 

Porem, o aterro so foi executado até a altura de 2,00m. Então, comparamos também, os 

recalques para o aterro executado com essa altura, e verificamos que estão variando entre 

0,4m e 2,06m, obtidos em cinco situações diferentes, isso se deve, principalmente, ao fato de 

que a adoção dos parâmetros depende da amostra ser de boa qualidade, influenciando 

diretamente nos valores dos recalques.  



 

 

 

 

A primeira situação utilizou-se os parâmetros fornecidos pelos ensaios de laboratório, a 

segunda considerou o solo normalmente adensado, a terceira fez-se a correção da curva 

edométrica e adotaram-se novos parâmetros, a quarta utilizou os novos parâmetros da curva 

edométrica corrigida, e considerou a primeira camada como normalmente adensada, e em 

todos os casos o recalque foi calculado pelo método do adensamento de Terzaghi. Nota-se que 

há uma variação considerável nos valores do recalque, devido à metodologia adotada para a 

determinação dos parâmetros utilizados. 

A quinta situação, utilizou-se as leituras dos instrumentos de controle em campo, e aplicamos 

a método de Asaoka. Notamos que o recalque está variando de 0,35 e 0,45m para o medido 

em campo, e entre 0,45m e 0,55m para o estimado pelo método de Asaoka.   

Portanto, podemos concluir que há uma tendência a estabilização dos recalques no aterro 

executado, baseado nas metodologias aplicadas neste trabalho. 
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ABSTRACT 

  

EVALUATION OF VERTICAL DISPLACEMENT OF LANDFILL ON SOFT SOIL 

PERFOMED ON DUPLICATION PROJECT OF HIGHWAY BR_101/PE  

By Layza Verbena de Souza Santos Machado 

This study analyzes the behavior of the vertical displacements of landfill on soft soil 

implemented at the worksite of the duplication project of highway BR-101/PE, through 

methods and models proposed in the existing bibliography. This landfill is located in Lot 6, 

between the states of Paraíba - PB / Pernambuco - PE and the City of Igarassú / PE in lowland 

of Goiana-PE. 

We made a comparison in this work between the actual and the predicted behavior, by 

evaluating the efficiency and applicability of the methods. The project included the 

stabilization of soil foundation by applying geo drain with a reinforcement of the embankment 

done by including geogrid between two drainage layers with 0.30 m thickness for each layer. 

For efficiency monitoring it was installed inclinometers, settlement plates and piezometers. In 

general, we discussed in the context of geotechnical investigation, project criteria and 

construction methods and performance evaluation of road embankments constructed on top of 

thick layers of soft clay. 

The landfill studied in the duplication project of highway BR-101/PE provided a height of 

4,60m. When comparing the values of the calculated settlements in three different situations, 

considering that the height of landfill is 4,60m, one with the data provided by laboratory 

testing, after considering the soil usually dense and finally made the correction curve 

edometric and adopted to new parameters, and in all cases the settlement was calculated for 

the thickness of Terzaghi method, we note that these values are ranging from 0,79m to 2.4m 

However, the landfill was performed up to 2.00m tall. Then, compare also the settlements to 

the landfill run at this point and we find that are ranging between 0.4 m and 2,06m, obtained 

in five different situations, this is due mainly to the fact that the adoption of the parameters 

depends on the good quality of the sample which directly influences  the values of 

settlements. 



 

 

 

 

In the first case it was used the parameters provided by laboratory tests, the second considered 

the soil usually dense, the third made the edometric curve correction and were adopted new 

parameters, the fourth used the new parameters of the adjusted edometric curve, and regarded 

as the first layer typically condensed, and in all cases the settlement density was calculated by 

the Terzaghi method. Note that there is considerable variation in discharge values, due to the 

methodology used to determine the parameters used. 

On the fifth situation, we used the readings of the instruments of control in the field, and 

applied the Asaoka method. We noted that the settlement is ranging from 0.35 to 0.45m for 

the measured field, and between 0,45m and 0,55m estimated by Asaoka method. 

Therefore, we can conclude that there is a tendency to stabilization of settlements in the 

landfill performed, based on the methodologies applied in this work. 
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Ch - coeficiente de adensamento horizontal ou radial 

Cr - índice de recompressão 

CR- razão de compressão 

CS - índice de descompressão 

CS - índice de inchamento 

CU = SU - resistência não drenada 

Cv - coeficiente de adensamento vertical 

Cα - coeficiente de compressão secundária em termos do índice de vazios 

Cαε - índice de compressão secundária em termos da deformação(%) 

d – distorção angular 

D - espessura da camada de argila 

de - diâmetro de influência do dreno = diâmetro equivalente do cilindro de solo 



 
 

 
 

ds - diâmetro da área amolgada 

dw - diâmetro do dreno vertical de areia ou o equivalente para drenos pré-fabricados 

e0 - índice de vazios inicial 

EU - módulo de Young não drenado do solo. 

EU50% - módulo de elasticidade secante, para 50% da tensão desviatória máxima 

eσ’V0 - índice de vazios para σ’V0 

f – fator de segurança para NC=π+2=5,14 

F(n) - função da razão de espaçamento do dreno n 

FS - fator de segurança 

H = Hat - altura do aterro 

H - espessura da camada de solo mole (Foot e Ladd, 1981) 

Hadm - altura do aterro admissível 

Hat = H – altura do aterro 

HC - altura do aterro crítica 

Hd - distância máxima de drenagem 

Hnc - altura crítica intermediária 

I - fator de influência da tensão com a profundidade, calculado da teoria da elasticidade 

IP - índice de plasticidade 

Iρ - fator de influência (Foot e Ladd, 1981) 

K0 - coeficiente de empuxo no repouso 

K0NC - coeficiente de empuxo no repouso de um solo normalmente adensado 

Kf - coeficiente de empuxo na ruptura 



 
 

 
 

Kh - coeficiente de permeabilidade da região intacta 

Ks - coeficiente de permeabilidade da região amolgada 

l - espaçamento entre os drenos 

L - largura da projeção do talude do aterro 

n - função da razão de espaçamento do dreno 

NC – fator de capacidade de carga de Terzaghi 

OCR - razão de pré-adensamento 

OCRGLOBAL - razão de pré-adensamento global 

p’ - tensão efetiva octaédrica 

q - pressão aplicada ao solo de fundação (Foot e Ladd, 1981) 

re - raio do corpo de prova – drenagem radial 

s - razão de influência da área amolgada 

S - deslocamento vertical ou recalque 

SR - razão de descompressão = CS/(1+e0) 

SU - resistência não drenada da camada de argila 

SU0 - resistência não drenada inicial 

SUamolg - resistência não drenada do solo amolgado 

SUfinal - resistência não drenada final 

SUnat - resistência não drenada do solo natural 

t - tempo de adensamento 

Th - fator tempo para adensamento radial 

Th90 - fator tempo para o caso de drenagem radial e U=90% 



 
 

 
 

tp - tempo de ocorrência da compressão primária para U=95%. 

Tv - fator tempo calculado em função do grau de adensamento médio 

tv - tempo de vida da obra (dias) 

Tv90 - fator tempo para o caso de drenagem vertical e U=90% 

U - grau de adensamento total (primário + secundário) 

Uh - grau de adensamento radial médio 

Uh,v - grau de adensamento médio total com drenagem combinada (radial e vertical) 

uh,v - excesso de pressão na água dos poros 

Up - grau de adensamento primário em relação ao total 

Us - grau de adensamento secundário em relação ao total 

Uv - grau de adensamento vertical médio 

vd - taxa de variação da distorção angular com o tempo 

VH - volume horizontal deslocado 

VV - volume vertical deslocado 

W - umidade natural do solo 

WL - limite de liquidez 

WP – limite de plasticidade 

X - distância do inclinômetro à crista do aterro 

Y - deslocamento horizontal 

Ym = Ymáx - deslocamento horizontal máximo 

Ymáx = Ym - deslocamento horizontal máximo 

Z - profundidade 



 
 

 
 

∆SU - ganho de resistência não drenada 

∆S - acréscimo de deslocamento vertical ou de recalque 

∆t - variação do tempo 

∆u - acréscimo de poro-pressões 

∆V - variação de volume 

∆VH – variação do volume horizontal deslocado 

∆VV – variação do volume vertical deslocado 

∆Ym - acréscimo de deslocamento horizontal 

∆σ’oct – acréscimo de tensão octaédrica efetiva 

∆σ’V - acréscimo de tensão vertical efetiva 

∆σoct – acréscimo de tensão octaédrica 

∆σV - acréscimo de tensão vertical 

∆σZ = ∆σV - acréscimo de tensão vertical 

∆σ - acréscimo de tensão 

α0 - intercepto da reta, método de Orleach 

α1 - inclinação da reta, método de Orleach 

δ - peso específico dos grãos 

δhmáx - deslocamento horizontal máximo no período de construção 

        - acréscimo de deslocamento horizontal no período de construção 

εσ’V0 - qualidade da amostra - deformação específica correspondente a σ’V0 

εσ’V0 - qualidade das amostras 

 εv - deformação vertical 



 
 

 
 

 ε´v - velocidade de deformação específica 

φ - ângulo de atrito interno do solo 

φ’ - ângulo de atrito efetivo do solo 

φ’CIU - ângulo de atrito efetivo obtido no ensaio triaxial CIU 

φinterno = diâmetro interno 

γ - peso específico natural 

γat - peso específico do material do aterro 

λ - constante de proporcionalidade que depende do solo e controla a velocidade da 

compressão secundária 

ν - coeficiente de Poisson 

νu - coeficiente de Poisson para o carregamento não drenado 

θ - parâmetros que regula o tempo que o adensamento secundário se manifesta durante o 

primário 

ρe - recalque inicial ou recalque elástico 

ρp - recalque por adensamento primário 

ρs- recalque por adensamento secundário 

σ’1 – tensão vertical efetiva principal 

σ’3 – tensão vertical efetiva secundária 

σ’H - tensão horizontal efetiva 

σ’P = σ’VM - tensão de pré-adensamento 

σ’V - tensão vertical efetiva 

σ’V0 - tensão vertical efetiva inicial 



 
 

 
 

σ’VF - tensão vertical efetiva final 

σ’VM = σ’P - tensão de pré-adensamento 

σ’VM global - tensão de pré-adensamento global 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

 

SUMÁRIO 

 

CAPÍTULO 1 – INTRODUÇÃO .......................................................................................... 31 

1.1 IMPORTÂNCIA DA PESQUISA...........................................................................................31 

1.2 OBJETIVOS DO TRABALHO.............................................................................................32 

1.3 ESTRUTURA DA DISSERTAÇÃO.......................................................................................33 

 

CAPÍTULO 2 – SOLOS MOLES ......................................................................................... 34 

2.1 COMPOSIÇÃO E NATUREZA DOS SOLOS MOLES..............................................................34 

2.2 FORMAÇÃO GEOLÓGICA.................................................................................................34 

2.3 CARACTERIZAÇÃO DAS ARGILAS MOLES DO RECIFE .....................................................35 

 

CAPÍTULO 3 – ATERROS SOBRE SOLOS MOLES – MÉTODOS CONSTRUTIVOS

 .................................................................................................................................................. 44 

3.1 REMOÇÃO DO SOLO MOLE.............................................................................................45 

3.2 ATERROS DE PONTA.......................................................................................................47 

3.3 ATERROS CONVENCIONAL COM SOBRE CARGA TEMPORÁRIA.......................................49 

3.4 ATERRO CONSTRUÍDOS EM ETAPAS...............................................................................51 

3.5 ATERROS COM BERMAS DE EQUILÍBRIO.........................................................................52 

3.6 ATERROS REFORÇADOS COM GEOSSINTÉTICOS..............................................................53 

3.7 ATERROS LEVES.............................................................................................................55 

3.8 ATERROS ESTAQUEADOS................................................................................................57 

3.9 ATERROS SOBRE DRENOS VERTICAIS............................................................................59 

 

CAPÍTULO 4 – CASO EM ESTUDO – ATERRO SOBRE SOLO MOLE 

EXECUTADO NA DUPLICAÇÃO DA BR_101/PE .......................................................... 61 

4.1 INTRODUÇÃO..................................................................................................................61 

4.2 LOCALIZAÇÃO DA OBRA................................................................................................61 

4.3 HISTÓRICO DA OBRA......................................................................................................63 

4.4 MODIFICAÇÃO DA SOLUÇÃO DO PROJETO........................................................................67 



 

 

 

 

4.4.1  Colunas de Brita................................................................................................67 

4.4.2 Colunas de Areia Confinada por Geossintético................................................69 

4.4.3 Compaction Grouting (Argamassa Injetada.....................................................70 

4.4.4 Colunas de Brita Graduada Tratada com Cimento (BGTC)............................71 

4.4.5 Colunas de Solo-Cimento..................................................................................72 

4.4.6 Execução do Aterro com Material Leve EPS....................................................73 

4.4.7 Comparativo Das Soluções...............................................................................76 

 

CAPÍTULO 5 – CASO EM ESTUDO - CARACTERIZAÇÃO DAS ARGILAS MOLES

 .................................................................................................................................................. 80 

5.1 INTRODUÇÃO..................................................................................................................80 

5.2 ENSAIOS DE CAMPO.......................................................................................................81 

5.2.1 Sondagem SPT - Standard Penetration Test.....................................................81 

5.2.2 Ensaio de Palheta (Vane Test) .........................................................................84 

5.3 ENSAIOS DE LABORATÓRIOS..........................................................................................89 

5.3.1 Ensaio de Caracterização.................................................................................89 

5.3.2 Ensaio de Adensamento.....................................................................................99 

5.3.3 Ensaio Triaxial................................................................................................109 

5.4 PARÂMETROS ADOTADOS A PARTIR DOS ENSAIOS DE LABORATÓRIO...........................112 

5.5 CORREÇÃO DOS PARÂMETROS GEOTÉCNICOS..............................................................115 

 

CAPÍTULO 6 – CASO EM ESTUDO – LEITURA DOS INSTRUMENTOS DE 

CONTROLE DO ATERRO SOBRE SOLO MOLE EXECUTADO NA DUPLICAÇÃO 

DA BR_101/PE ...................................................................................................................... 134 

6.1 INSTRUMENTOS EMPREGADOS.....................................................................................134 

6.2 RESULTADO DA INSTRUMENTAÇÃO..............................................................................135 

 

CAPÍTULO 7 – CASO EM ESTUDO – AVALIAÇÃO DO DESLOCAMENTO 

VERTICAL DO ATERRO SOBRE SOLO MOLE EXECUTADO NO PROJETO DE 

DUPLICAÇÃO DA BR_101/PE ......................................................................................... 140 

7.1 INTRODUÇÃO................................................................................................................140 



 

 

 

 

7.2 DESLOCAMENTOS VERTICAIS.......................................................................................140 

7.2.1 Cálculo do Recalque Primário........................................................................141 

7.2.2 Método de Asaoka...........................................................................................150 

7.3 PORO-PRESSÕES...........................................................................................................156 

7.4 DESLOCAMENTOS HORIZONTAIS..................................................................................157 

7.5 COMPARAÇÃO DOS VALORES DO DESLOCAMENTOS VERTICAIS...................................158 

 

CAPÍTULO 8 – CONCLUSÕES E SUGESTÕES PARA FUTURAS PESQUISA ....... 162 

8.1 CONSIDERAÇÕES FINAIS...............................................................................................162 

8.2 CONCLUSÕES................................................................................................................162 

8.3 SUGESTÕES PARA FUTURAS PESQUISAS .........................................................164 

 

REFERÊNCIAS.................................................................................................................166 

 

ANEXOS................................................................................................................................170 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 
 

CAPÍTULO 1 – INTRODUÇÃO 

 

1.1 Importância da Pesquisa 

 

Para a implantação de uma rodovia, como em qualquer empreendimento, é necessário um 

estudo preliminar das características do subsolo da região, havendo uma tendência natural a 

escolher áreas onde as condições da natureza e do subsolo são mais favoráveis. Com o 

crescimento demográfico, a ocupação de terrenos situados sobre espessas camadas de solos 

moles são cada vez mais comuns. Esses solos são conhecidos por possuírem alta 

compressibilidade e baixa resistência, dificultando com isso a construção de aterros, 

principalmente, os rodoviários. A estabilidade e o recalque são os principais critérios a serem 

atendidos em projetos e construções de aterros sobre solos moles. 

No Brasil, o estudo desses aterros é de fundamental importância, pois ao longo de toda a costa 

do país e nas várzeas dos rios, é fácil encontrar depósitos de argila mole, impondo com isso, 

diversos desafios aos engenheiros geotécnicos. Desafios tais como vencer a ruptura do aterro 

e seu recalque excessivo. 

Nos últimos anos, ocorreram melhorias em diversas técnicas de construção de aterros sobre 

solos moles. A utilização de drenos verticais para acelerar os recalques e o rápido incremento 

de resistência teve um grande impulso prático e econômico. Outras técnicas também bastante 

difundidas são a substituição da camada de solo mole, os aterros reforçados, os 

melhoramentos de solos e o uso de materiais leves, como por exemplo, o isopor. 

Sabe-se que a tarefa do engenheiro geotécnico não se finaliza na fase de projeto, pelo 

contrário, continua durante a execução do aterro e após a sua conclusão, isso se faz através do 

monitoramento e interpretação adequada da instrumentação, visando comparar se os cálculos 

e hipóteses de projeto se verificam na realidade. 

O presente trabalho refere-se ao monitoramento da construção dos aterros da Rodovia BR-

101, no lote 6, entre a Div. PB/PE e Igarassu, mais precisamente localizado na Várzea de 

Goiana, onde foi encontrado bolsões de argila orgânica mole, com espessuras de até 19 m. 

Tais aterros foram construídos em etapas e inicialmente tratados com drenos verticais, 
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posteriormente, houve a necessidade de otimizar esta solução para que a construção e 

estabilização dos aterros fosse mais rápida. 

A empresa Maia Melo Engenharia, foi a responsável pela elaboração do projeto de duplicação 

da BR-101/PE. Com o intuito de fortalecer o elo entre a pesquisa e os casos práticos, a Maia 

Melo nos forneceu os dados da investigação geotécnica, como também do monitoramento 

durante a execução desse projeto, que foi de suma importância para o desenvolvimento deste 

trabalho. Deu total apoio logístico e flexibilidade de horários, incentivando desta forma o 

interesse pela pesquisa e o desenvolvimento profissional. 

Através das investigações geotécnicas de campo (SPT e ensaio de palheta) e de laboratório 

(caracterização, adensamento vertical e triaxial), foram feitas as análises para a previsão do 

comportamento. Foram utilizadas placas de recalque, piezômetros e inclinômetros, para o 

monitoramento do desempenho do projeto durante a execução dos aterros.   

 

1.2 Objetivos do Trabalho 

 

O presente estudo tem como objetivo a análise do comportamento dos deslocamentos 

verticais, dos aterros rodoviários (BR-101/PE), através de métodos e modelos propostos na 

bibliografia existente. 

Com este trabalho comparamos o comportamento real e o previsto, através da avaliação da 

eficiência e aplicabilidade dos métodos.  

De uma forma geral, discutimos, no contexto das investigações geotécnicas, critérios de 

projeto e metodologias construtivas, bem como avaliação de desempenho de aterros 

rodoviários construídos em cima de espessas camadas de argila mole. 
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1.3 Estrutura da Dissertação 

 

A Presente dissertação consiste no estudo e avaliação do comportamento de aterro executado 

na BR-101/PE, construídos por etapa e sobre uma fundação de solos moles tratada com 

drenos verticais. A partir dos dados das investigações geotécnicas, de previsão e controle e 

acompanhamento, foram aplicados métodos e modelos de análise, e os resultados foram 

avaliados e comparados com a previsão de projeto, e valores medidos em campo. 

Capitulo 2 apresenta uma breve descrição da composição e natureza dos solos moles, sua 

formação geológica e a caracterização das argilas moles do Recife. 

O Capitulo 3 faz uma resumo dos métodos construtivos de aterros sobre solos moles. 

O Capitulo 4 é o estudo de caso e apresenta a investigação geotécnica realizada, como 

também discuti os parâmetros adotados no projeto de construção dos aterros sobre solos 

moles executados na obra de duplicação da BR-101/PE, a localização da obra e seu histórico. 

O Capitulo 5 é o estudo de caso e apresenta os parâmetros geotécnicos adotados no projeto 

dos aterro sobre solo mole executado na duplicação da br_101/PE, os ensaios de laboratório e 

de campo realizados, e a adoção de novos parâmetros corrigido pela metodologia proposta por 

Oliveira (2002).  

O Capitulo 6 é o estudo de caso e apresenta os instrumentos instalados no aterro e o 

resultados das leitura desse instrumentos de controle do aterro. 

O Capitulo 7 apresenta as análises e avaliações realizadas referente ao comportamento dos 

deslocamentos verticais. Os deslocamentos verticais foram avaliados através de comparativo 

entre diferentes métodos de adoção dos parâmetros.  

Finalmente, no capitulo 8 são apresentadas as conclusões e as sugestões para futuras 

pesquisas. 
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CAPÍTULO 2 – SOLOS MOLES 

 

2.1 Composição e Natureza dos Solos Moles 

 

É denominado solo mole o deposito de solo com presença predominante de partículas siltosas 

ou argilosas, com formação geológica recente, e é encontrado geralmente em estado 

normalmente adensado ou ligeiramente pré-adensado. 

São solos considerados extremamente problemáticos, do ponto de vista geotécnico, por 

possuir características de grande compressibilidade, baixa resistência, pequena 

permeabilidade e baixa consistência, por essa razão esse tipo de solo é objeto de permanentes 

estudos em projeto de engenharia. 

São solos que suas propriedades físicas podem variar, resultando com isso, mudanças de 

comportamento dentro de um mesmo deposito. 

Vários autores definem esse tipo de solo como aquele que possui uma resistência não-drenada 

inferior a 50 Kpa, e apresenta-se, como dito anteriormente, normalmente adensado ou 

ligeiramente pré-adensado. Estudos mostram ainda que estes solos também possuem baixa 

permeabilidade. Alguns solos orgânicos e os organominerais característicos de formação em 

meio aquoso ou úmido, também são considerados moles. 

Por não obedecer a nenhum sistema de classificação tradicional de solos, essas definições não 

servem como base para a classificação detalhada de um depósito, servindo como simples 

delimitador geral da presença de depósitos de baixa resistência e alta compressibilidade. 

 

2.2 Formação Geológica 

 

É a partir da formação geológica do solo que podemos conhecer e compreender melhor 

algumas de suas propriedades, como a granulometria, permeabilidade, homogeneidade e 

resistência, entre outros aspectos, englobando a rocha de onde é originário, os processos que 

levaram a sua formação, o seu transporte e sua deposição. 
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Os solos são formados devido à decomposição das rochas através de alterações causadas por 

diversos intempéries, e que com isso determinarão a mineralogia do solo. 

A partir da alteração química das rochas, os minerais argílicos, formam partículas 

microscópicas que possuem uma forma lamelar com elevada superfície especifica, 

ocasionando uma hiper sensibilidade a água. O comportamento desses depósitos depende 

diretamente da quantidade que ele apresenta dessas partículas e do mineral presente em sua 

formação. Após a decomposição da rocha ocorre o processo de transporte, por ação da água, 

vento ou gravidade, e o processo de deposição. 

A formação dos depósitos de solos moles depende, em sua maioria, do carregamento de 

partículas através das águas de rios, lagoas e marés, que sofreram mudanças de níveis e de 

superfícies ao longo do tempo. O processo mais frequente desse tipo de formação é a 

sedimentação das partículas em suspensão, que são carregadas em conjunto com a água. Isto 

ocorre quando a velocidade do curso d´água se iguala a velocidade de deposição da partícula, 

fazendo com que o curso d´água não consiga manter suspensa algumas dessas partículas. A 

deposição acontece sistematicamente com a queda da velocidade das correntes, reduzindo 

assim o potencial transporte de partículas na água. 

 

2.3 Caracterização das Argilas Moles do Recife 

 

Para que se possa compreender o que é um solo mole ou de baixa consistência, precisa-se 

compreender um pouco sobre a classificação dos solos. Do ponto de vista da engenharia, o 

objetivo da classificação dos solos é de poder estimar o provável comportamento do solo, ou 

pelo menos, o de orientar o programa de investigação necessário para permitir a adequada 

análise de um problema. (PINTO, 1996, IN HACHICH). 

Ainda segundo PINTO (1996, IN HACHICH), existem várias maneiras de se classificar os 

solos, como, por exemplo, sob o aspecto de sua cor e origem, mas sob a perspectiva da 

engenharia civil, os solos são classificados em função das características dos grãos que 

compõem os mesmos. Faz-se a classificação por grupos que apresentam comportamento 

semelhante. 
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O mesmo autor comenta ainda que, para se analisar as características das partículas, levam-se 

em conta dois fatores: tamanho dos grãos (granulometria) e características dos argilo minerais 

(comportamento do solo em presença de água, medido através dos limites de Atterberg). 

Ainda segundo a análise de PINTO (1996, IN HACHICH), os solos podem ser classificados, 

com base na granulometria e nos Limites de Atterberg (O Índice de grupo é a grandeza que 

relaciona a granulometria com os Limites de Atterberg) em: 

- Solos granulares: pedregulhos ou areias; 

- Solos lateríticos; 

- Solos finos: siltes e argilas; 

- Solos residuais e transportados; 

- Aterros e Solos Compactados; 

- Solos orgânicos; 

Dentre estes tipos de solo, considera-se solo mole ou de baixa consistência os solos finos, 

como alguns tipos de argila e siltes argilosos e para que possam ser caracterizados como 

moles, é necessária uma avaliação da sua consistência. 

A consistência de um solo pode ser avaliada pelo NSPT e pelo ensaio de compressão simples. 

Segundo TEIXEIRA (1974), argilas e siltes argilosos são classificados em função do NSPT 

(nº de golpes necessários para penetração no solo dos 30 cm finais do amostrador padrão no 

ensaio SPT – Standard Penetration Test) de acordo com a Tabela 2.1: 

 

Tabela 2.1. Consistência das argilas (TEIXEIRA, 1974).  

NSPT Classificação 

< 2 Muito mole 

2 – 4 Mole 

4 – 8 Média (o) 

8 – 15 Rija (o) 

15 – 30 Muito rija (o) 

> 30 Dura (o) 

36



 

 
 

Assim, concluí-se que em relação ao Índice de Resistência à Penetração (NSPT), solos moles 

são argilas ou siltes argilosos que apresentam NSPT menor ou igual a 4.  

Segundo DAS (1985), a consistência das argilas pode ser definida em função do ensaio de 

compressão simples. O mesmo autor correlaciona a resistência das mesmas com a sua 

consistência, conforme mostra a Tabela 2.2: 

 

Tabela 2.2. Consistência e resistência das argilas em função da compressão simples (DAS, 1985). 

qu (kN / m2) Consistência 

0 a 24 Muito mole 

24 a 48 Mole 

48 a 96 Média (o) 

96 a 192 Rija (o) 

192 a 383 Muito rija (o) 

> 383 Dura (o) 

 

qu – tensão última atuante no solo: dividindo este valor por um determinado coeficiente de 

segurança, obtém-se a tensão admissível no solo ou taxa de trabalho. 

Conforme descrito por Coutinho et al (2005), “A cidade do Recife apresenta uma área plana 

que se formou no período Quaternário com a influencia das águas salinas e doces. Os 

depósitos de argilas moles orgânicas podem ser encontrados em aproximadamente 50% da 

área da planície do Recife, e o nível do solo é próximo do nível do mar, e esses depósitos de 

solos moles, em geral, estão quase totalmente abaixo do nível d´água”. 

Coutinho (2005), com o intuito de dar suporte à comunidade técnica, desenvolveu um Banco 

de Dados dos Solos Moles de Recife, junto com o GEGEP-UFPE (Grupo de Engenharia 

Geotécnica de Encostas e Planícies). Esse Banco de Dados contem informações geotécnicas 

de identificação, caracterização, adensamento e resistência.  

A Figura 2.1 desenvolvida por Coutinho et al. (2000), mostra perfis geotécnicos típicos com 

solos moles da planície do Recife. Coutinho et al. (2000), observou que esses solos possuem 

uma camada superior de aterro/areia, a estratificação dos depósitos de solos moles, e a 

existência de areias argilosas e/ou solos orgânicos. E que em geral, a consistência das argilas é 
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mole, mas camadas com consistência média também ocorrem. Coutinho et al. (2000), também 

percebeu que o nivel d´água normalmente é localizado entre 0 a 2m de profundidade. 

 

 

Figura 2.1. Perfis Geotécnicos típicos; Planície do Recife Coutinho (2005). 

 

Variações significativas no perfil obtido têm sido observadas na planície do Recife em 

pequenas distâncias. Entretanto, parece existir tendência de que, á medida que se desloca do 

litoral para o interior a espessura da camada de argila tende a crescer. Os valores do ensaio de 

SPT obtidos nas sondagens catalogadas apresentam um máximo de 4 e em geral entre 0 e 2 

golpes independente do tipo de perfil Coutinho et al. (2000). 

A Figura 2.2 apresenta a carta de Plasticidade com os resultados de ensaios de laboratório 

para argilas moles / médias e solos orgânicos / tufas do Recife. Resultados do deposito de 

solos moles de Juturnaíba - RJ são também mostrados. Os solos foram divididos em quatro 

grupos: areia, silte, argila orgânica, e tufas / solos orgânicos, usando a ferramenta de criação 

de subgrupo (Coutinho e Lacerda, 1987). Pode-se observar que os resultados das argilas 

moles / médias de Recife estão em torno da linha A, com limite de liquidez variando entre 

23% a 235% e o índice de plasticidades variando entre 5% e 148%. Os resultados dos solos 
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orgânicos de Recife e Juturnaíba estão abaixo da linha A e em torno dos intervalos propostos 

na literatura. O limite de liquidez variando entre 175% a 235% e o índice de plasticidades 

variando entre 40% e 120% (Recife). Os valores de umidade natural encontram-se entre 18% 

e 215% (argilas moles / médias) e entre 180% e 800% (solos orgânicos / tufas) (Coutinho et 

al. 1998a). 

 

 

Figura 2.2. Carta de Plasticidade Coutinho (2005). 

 

Os critério estabelecidos por (Lunne et al. 1997) e (Coutinho 2007), conforme apresentado 

nas Tabelas 2.3 e 2.4, foram considerados para a classificação das argilas quanto a qualidade. 

E especificamente a Tabela 2.4 são dados referentes à Recife.     
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Tabela 2.3. Criterion of sample quality classification (Lunne et al. 1997) 

 
∆e/e0  

ORC 
Muito Boa a 

Excelente 
Boa a Regular Pobre Muito Pobre 

1 - 2 < 0,04 0,04-0,07 0,07-0,14 > 0,14 
2 - 4 < 0,03 0,03-0,05 0,05–0,10 > 0.10 

 

Tabela 2.4. Sample quality classification – Recife soft clays (Coutinho 2007) 

 
∆e/e0  

ORC 
Muito Boa a 

Excelente 
Boa a Regular Pobre  Muito Pobre  

1 – 2,5 < 0,05 0,05-0,08 0,08-0,14 > 0,14 

 

Coutinho et al. (1998a) apresenta correlações estatísticas obtidas para as argilas moles de 

Recife - PE, através das quais podem-se estimar os parâmetros de compressibilidade Cc, Cs e 

e0 a partir da umidade natural do solo. Ele observou uma maior dispersão para o subgrupo de 

solos orgânicos / turfas, o que ele atribuiu ser provavelmente á baixa qualidade de algumas 

amostras. A Figura 2.3 apresenta graficamente essas correções. 

 

Figura 2.3. Correções Estatísticas: (a) Cc x W(%), (b) e0 x W(%) - Coutinho (2005). 
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Coutinho (1998a) desenvolveu correções estatísticas, como mostrado na Tabela 2.5, para e0 x 

W(%), Cc x W(%) e e0, Cs x e0 e W(%). As correções de argila apresentam coeficiente de 

correção mais alto e menores desvios padrões, que as correções para turfas/solos orgânicos. 

Isso pode ocorrer, pelo fato de se ter maior dificuldade de obtenção de amostras de boa 

qualidade, junto com maior variabilidade destes solos.    

O valor da umidade, por ser um parâmetro facilmente obtido no campo através do ensaio de 

SPT, é utilizado para correlação.  

 

Tabela 2.5. Correção Estatística – solos orgânicos e argilas moles / médias – Recife (Coutinho et al. 1998a). 

Solo Correção Equação r² Desvio 

Argilas/Argilas orgânicas 
W ≤ 200 % 

e0 ≤ 4,0 

e0 , vs. W (%) e0 = 0,024 W + 0,1410 0,98 0,14 

cc , vs. W (%) cc = 0,014 W - 0,0940 0,82 0,26 

cc , vs. e0 cc = 0,586 e0 - 0,165 0,84 0,25 

cs , vs. W (%) cs = 0,0019 W + 0,0043 0,80 0,04 

cs , vs. e0 cs = 0,084 e0 - 0,0086 0,81 0,04 

Solos Orgânicos/Turfas 
W ≥ 200 % 

e0 ≥ 4,0 

e0 , vs. W (%) e0 = 0,012 W + 2,230 0,88 0,68 

cc , vs. W (%) cc = 0,0040 W + 1,738 0,52 0,54 

cc , vs. e0 cc = 0,411 e0 + 0,550 0,79 0,45 

cs , vs. W (%) cs = 0,0009 W + 0,1590 0,53 0,12 

cs , vs. e0 cs = 0,055 e0 - 0,0900 0,62 0,10 
 

Coutinho e Ferreira (1988) apresentam os valores de e0, Cc, Cs obtidos nos ensaios 

edométricos para quatro depósitos. Os valores de índice de vazios inicial estão entre 0,5 e 

5,25 (argilas moles / médias) e entre 3,45 e 14,4 (tufas / solos orgânicos). Os índices de 

compressão estão entre 1,0 e 2,8 (argilas moles / médias) e entre 1,4 e 6,8 (tufas / solos 

orgânicos), que é um valor muito alto. Os índices de recompressão estão entre 0,02 e 0,46 

(argilas moles / médias) e entre 0,11 e 0,85 (tufas / solos orgânicos). O coeficiente de 

consolidação vertical (cv) está entre 20 e 70x10-8 m2/s no trecho pré-adensado e entre 0,5 e 

10x10-8 m2/s no trecho normalmente adensado. Conforme apresentado resumidamente na 

Tabela 2.6. 
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Tabela 2.6. Banco de Dados dos Solos Moles de Recife (GEGEP-UFPE). 

 LL(%) IP (%) W( %) e0 Cc Cs 

Argilas Moles/Médias 23-235 5-148 18-215 0,5–5,25 0,1–2,8 0,02–0,46 

Solos Orgânicos 175-235 40-120 180-800 3,45–14,4 1,4–6,8 0,11–0,85 

 

Com o objetivo de comparar a curva edométrica obtida em laboratório, existem alguns 

métodos na literatura, tais como Correção de Schmertmann (1955) e a proposta por Oliveira 

(2002). Schmertmann (1955) propôs uma correção da curva edométrica que levasse em conta 

o amolgamento e obtivesse a curva de campo. 

Para o presente trabalho adotamos a metodologia, proposta por Oliveira (2002), que foi 

desenvolvida numa parceria entre o GEGEP (Grupo de Engenharia Geotécnica de Encostas e 

Planícies/UFPE) e a COPPE-UFRJ, e que propõe a utilização do índice de vazios inicial (e0) 

da amostra natural como um dado de entrada, por se tratar de um valor aproximadamente 

constante para uma dada argila independente do amolgamento. Oliveira (2002) criou então 

um ábaco em que são apresentadas curvas correlacionando a razão índice de vazios 

final/índice de vazios inicial (ef/e0) versus o índice de vazios inicial (e0), para cada uma das 

tensões normalmente utilizadas em laboratório (5, 10, 20, 40, 80, 160, 320, 640 e 1280 kPa).  

A Figura 2.4 apresenta este ábaco. A metodologia de construção da curva estimada consiste 

em identificar o índice de vazios inicial (e0) da amostra cuja curva será construída, entrar no 

ábaco com o índice de vazios inicial e determinar a relação ef/e0 para cada uma das tensões 

normalmente utilizadas no ensaio, calcular o índice de vazios final (ef) para cada estágio de 

carga e por fim construir a curva edométrica estimada. 
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Figura 2.4. Ábaco proposto por Oliveira (2002) para construção da curva edométrica. 
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CAPÍTULO 3 – ATERROS SOBRE SOLOS MOLES – MÉTODOS CONSTRUTIVOS 

 

Aterros sobre solos moles são construídos com vários objetivos, citando-se, por exemplo, 

aterros ferroviários, de barragens e no presente caso, os aterros rodoviários. Estes tipos de 

obra, apesar de extensivamente estudados, ainda causam algumas surpresas aos projetistas, 

tanto no que diz respeito às rupturas como com deslocamentos inesperados.  

Ao planejar a construção de um aterro sobre solos moles, várias são as alternativas para 

solucionar ou minimizar os problemas de recalques e de estabilidade. Em sua maioria, os 

métodos tentam contemplar os dois problemas. Também é muito comum o uso de reforço 

com geossintético, para solos muito moles, associados à maioria das alternativas de 

construção dos aterros. 

Para escolher, de forma mais adequada o método construtivo, deve-se levar em conta questões 

como, características geotécnicas dos depósitos, utilização da área, prazos construtivos e 

custos. Técnicas como aterros convencionais ou sobre drenos verticais podem ser 

inviabilizados porque demandam mais tempo, favorecendo outras como, aterros sobre 

elementos de estacas ou aterros leves, cuja execução é mais rápida, porem têm custos 

elevados.  

A remoção do solo mole é utilizada quando a camada é de espessura relativamente pequena, 

em geral até cerca de 4m, e a distância de transporte não forem grandes, tornando-se 

dispendiosa, e até arriscada, com espessuras maiores.  

O uso de bermas pode ser inviabilizado quando á restrições de espaço, principalmente em vias 

urbanas. A geometria dos aterros e as características geotécnicas são fatores muito variáveis, 

portanto a metodologia construtiva deve ser analisada para cada caso. 

Os solos moles são considerados um dos piores para a engenharia construtiva, pois 

apresentam propriedades muito ruins, como baixa capacidade suporte, alta compressibilidade, 

recalques consideráveis etc. A seguir serão apresentados diversas soluções para a construção 

de aterros sobre solos moles. 
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3.1 Remoção do Solo Mole 

 

Segundo Almeida e Marques (2010) a forma mais utilizada antigamente para evitar as 

questões voltadas aos recalques, deformabilidades e ruptura era a remoção dos solos 

compressíveis. Esta metodologia consiste na retirada total ou parcial da camada de solo de 

baixa resistência ao cisalhamento, com a utilização de dragas ou escavadeiras, e 

imediatamente após a remoção desse solo, a colocação de um material melhor.  

Caputo (1988) afirma que a substituição da camada de argila mole pode ser feita quando a 

profundidade desta não é grande (em geral quando é menor do que 4 m). Já conforme o 

DNIT, a remoção ou substituição do solo compressível só pode ser considerada uma 

possibilidade em casos que a camada de solo compressível é menor ou igual a 4 m. Sendo que 

o comprimento desta não deverá ultrapassar 200 m, e a camada de solo compressível deve ser 

retirada totalmente para evitar possíveis recalques posteriores; mesmo porque, o DNIT não 

aceita a retirada parcial. 

Ricardo e Catalini (2007) explicam que quando a camada ultrapassa a profundidade de 4m, 

explosivos podem auxiliar na remoção do solo compressível; fazendo com que o aterro seja 

executado em uma camada de solo mais resistente. Seu uso consiste na aplicação de cargas de 

explosivos na camada mole, que, com a detonação destas cargas, recebe uma energia 

suficiente para romper sua resistência sendo assim expulsa lateralmente.  

Pode-se, ainda, aplicar uma pequena carga de dinamite nas camadas de solo superficiais e 

explodir estas dinamites (não com o objetivo de expulsar a camada de solo compressível por 

inteiro, mas sim de deixar a camada mais mole ainda e expulsar raízes que podem estar 

contidas nestas regiões superficiais) e lançar um aterro com altura maior do que a de projeto 

(levando-se em consideração os recalques que serão obtidos por esta altura maior). Concluído 

o aterro, executam-se linhas de furo no aterro e na camada mole de modo a instalar explosivos 

nestes furos, sendo necessário que os explosivos fiquem aproximadamente na metade da 

camada mole. Explodindo estas cargas, todo o material de solo compressível deverá ser 

expulso; sendo necessária, através de sondagens, a verificação da total expulsão destes solos 

compressíveis a fim de evitar problemas futuros Ricardo e Catalini (2007).  
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Conforme Almeida e Marques (2010), primeiramente é executado um aterro (chamado aterro 

de conquista) para poder avançar no terreno, visando somente a entrada de equipamentos na 

região de solo a ser retirada; e, logo após a execução deste aterro, a draga começa o processo 

de escavação seguido do preenchimento da cava com o material (que atende as necessidades 

quanto a deformabilidade e resistência necessários) do aterro, como mostrado na Figura 3.1.  

 

 

Figura 3.1. Sequência executiva de substituição de solo mole: (A) e (B) escavação e retirada de solo; (C) e (D) 

preenchimento da cava; (E) solo substituído (situação final). (Almeida e Marques, 2010). 

 

Por conta das camadas iniciais possuírem baixa capacidade de suporte, torna-se necessária a 

retirada destas com o maior cuidado possível usando-se equipamentos leves (Almeida e 

Marques, 2010).  

As principais vantagens deste método são: existe a garantia de que não haverá presença de 

solo compressível sob o aterro (minimizando os recalques e possíveis problemas quanto à 

ruptura do terreno); e trata-se de um método extremamente rápido de ser executado (Almeida 

e Marques, 2010).  
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Contudo, como há movimentação de terra, o custo para a retirada e carregamento do material 

até o bota-fora pode inviabilizar o uso deste método. Além disso, há a preocupação do que 

será feito com o material retirado e/ou onde este será depositado, pois o solo pode sofrer 

escorregamento e/ou ser carregado por águas pluviais causando assoreamento de outros 

locais. 

 

3.2 Aterros de Ponta 

 

Aterro de ponta é uma técnica construtiva onde ocorre o deslocamento de solos compressíveis 

através do peso próprio. Utiliza-se a cota mais elevada de uma ponta de aterro em relação a 

cota do aterro projetado, provocando a expulsão da camada do solo compressível através da 

ruptura do solo de fundação de baixa resistência, deixando em seu lugar o aterro embutido. A 

expulsão do solo compressível é dada por conta da pressão que o lançamento do aterro 

projetado exerce sobre a camada existente Almeida e Marques (2010).  

O método de aterro de ponta é feito expulsando-se o solo compressível com o lançamento do 

material de substituição (através de deslocamento). Deve-se ainda ter em mente que é uma 

necessidade que o material do aterro não seja contaminado pelo solo compressível (à exceção 

do local de contato dos materiais). Caso haja contaminação, o material contaminado tem que 

ser retirado e trocado.  

Na Figura 3.2 e 3.3 encontram-se as etapas da execução de um aterro de ponta, sendo: 1) 

início da execução do aterro por uma das pontas do mesmo; 2) continuação da execução do 

aterro forçando a expulsão do solo compressível por um de suas extremidades; 3) 

confinamento final do solo compressível e expulsão deste por pressão do novo aterre; e, 4) 

aterro executado.   
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Figura 3.2. Dique na periferia e preenchimento (Zayen et al., 2003). 

 

 

Figura 3.3. Seção transversal (Zayen et al., 2003). 

 
Esse método pode ser utilizado na periferia da área de interesse, confinado a área interna, 

permitindo que a aterro seja executado com espessuras maiores. Se após a execução houver 

solo mole remanescente em espessuras maiores que o desejável, deve-se aplicar sobrecarga 

temporária para a eliminação de recalques pós-construtivos. 

Possui como desvantagem a dificuldade de controle de qualidade, pois não há garantia da 

remoção uniforme do material mole, podendo causar recalques diferenciais e risco de 

acidentes. Outra desvantagem é o elevado volume de bota-fora e à dificuldade de sua 

disposição. 

48



 

 
 

Os aterros executados para conquista de áreas de baixíssima capacidade de suporte, com 

camada superficial muito mole ou turfosa e muitas vezes alagadas, são exemplos de aterros de 

ponta. Esses aterros são executados para permitir o acesso de equipamentos para a execução 

de diversos serviços. Em alguns casos, a resistência é tão baixa na camada superior, que 

torna-se necessário a utilização de geotêxtil como reforço construtivo. 

Segundo Almeida e Marques (2010), o aterro de conquista não deve ser executado com muita 

antecedência em nenhuma das metodologias construtivas, uma vez que, com o recalques das 

camadas superiores do depósito argiloso, em poucos meses o aterro pode ficar praticamente 

submerso. 

 

3.3 Aterros Convencional Com Sobre Carga Temporária 

 

O uso de sobrecarga apresenta dois princípios importantes: os recalques têm seu tempo de 

adensamento acelerado devido ao adensamento primário e a compensação dos recalques por 

compressão secundária, isso faz com que se tenha uma diminuição nos recalques após a 

construção. Após o aguardo do tempo especificado em projeto a sobrecarga temporária pode 

ser retirada, já a parte que compete a sobrecarga utilizada para compensar os recalques pode 

ser considerada com parte do corpo do aterro, pois esta sobrecarga atuará constantemente no 

aterro (Almeida e Marques, 2010).   

O aterro convencional (aterro mais rudimentar que é executado sem a utilização de 

dispositivos de controle de estabilidade ou recalque), com sobrecarga temporária tem o intuito 

de aumentar a velocidade dos recalques primários e compensar total ou parcialmente os 

recalques secundários. 

A aplicação de uma sobrecarga temporária tem o objetivo de expulsar a água, iniciando o 

processo de adensamento mais rapidamente e ocorrendo em menor período. Com a expulsão 

da água, as partículas do solo se rearranjam diminuindo os vazios dando maior resistência ao 

solo com o tempo até que este fique estável. O uso de sobrecargas temporárias deve levar em 

consideração a capacidade de resistência do solo de fundação para que o mesmo não rompa 

(Perboni, 2003).  
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O solo compressível é adensado mais rapidamente através da aplicação de um aterro com 

altura maior do que aquela que realmente ficará durante toda a vida da obra. Atingindo-se os 

recalques previstos mais rapidamente, também é alcançada a resistência cisalhante mais 

rapidamente. Por conta do custo, este método possui vantagem sobre os outros (já que este é 

relativamente barato para sua execução).  

Porém há desvantagens: o prazo para estabilização dos recalques muito elevado por conta da 

baixa permeabilidade dos depósitos de solos compressíveis. Assim, deve-se avaliar a evolução 

dos recalques pós-construtivos com o tempo para o planejamento das manutenções periódicas 

necessárias (Almeida e Marques, 2010).  

Outra desvantagem é a geração de grande volume de terraplenagem acarretando a necessidade 

de áreas de empréstimo e bota-fora. Quando a sobrecarga temporária alcançar seu objetivo o 

material pode ser removido e utilizado como aterro em outro local (Barreto, 2008).  

A Figura 3.4 exemplifica o uso de sobrecargas temporárias para aceleração de recalques.   

 

 

 
Figura 3.4. Aceleração de recalques com sobrecarga temporária, Almeida e Marques (2010) 

 

Quando a sobrecarga temporária do aterro é retirada, existe um alívio no solo causando uma 

pequena expansão não perceptível em campo.  
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3.4 Aterro Construídos em Etapas 

 

Como os recalques nos solos são em função da sobrecarga causada pelo aterro (sendo este 

fato ainda mais evidente na presença de solos compressíveis), em alguns casos pode-se 

analisar a possibilidade da redução da altura do aterro e assim diminuir a sobrecarga sobre o 

terreno.  

Contudo, dependendo do projeto, a redução da altura pode não ser uma solução. Assim, em 

determinadas situações diminuir a altura do aterro não será possível. Com a altura não 

podendo ser alterada, e se o aterro não for estável para ser construído em uma única etapa, ele 

será construído em etapas.  

Este método pode ser executado em duas ou três etapas. A primeira etapa do aterro deve 

atingir a altura crítica (no mínimo), pois se, isto não ocorrer, o aterro não possuirá estabilidade 

para as próximas etapas; sendo que nesta etapa parte das poropressões1 são dissipadas e existe 

ganho de resistência deste. Para que seja possível a execução das próximas etapas é necessário 

aguardar que o solo atinja os níveis de resistência estabelecidos em projeto.  

O estudo da estabilidade de aterros efetuados em etapas levam em consideração as tensões 

totais, antes de ser colocada a próxima camada de aterro é feita uma estimativa da resistência 

da camada de fundação da argila (Almeida e Marques, 2010).  

De acordo com os mencionados autores, a estabilidade deve ser verificada para cada camada, 

e para essa avaliação é necessário o acompanhamento do desempenho da obra, por meio de 

instrumentação geotécnica e ensaios de campo para os ajustes necessários ao projeto. Os 

ganhos de resistência não drenada são estimados previamente em projeto e devem ser 

verificados por meio de ensaios de palheta realizados antes da colocação de cada etapa 

construtiva.  

A principal vantagem deste método é o ganho paulatino de resistência do solo compressível 

ao longo do tempo. Contudo, os prazos para estabilização dos recalques, maiores do que em 

outros métodos construtivos (como o de bermas de equilíbrio), e a necessidade de 

monitoramento rigoroso do ganho de resistência, são as principais desvantagens deste método 

construtivo. 
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3.5 Aterros com Bermas de Equilíbrio  

 

Barreto (2008) afirma que as bermas de equilíbrio são utilizadas em situações em que se exige 

minimizar a inclinação de uma obra de terra (como um aterro), fazendo com que o fator de 

segurança (Fs) contra a ruptura aumente, sendo que os projetos de bermas são feitos por 

tentativas e erros, em que se varia a geometria dentro da situação até chegar ao Fs desejado 

(Figura 3.5). Ou seja, esta solução pode ser adotada para aumentar o fator de segurança 

quanto à ruptura, instalando-se reforços, em geral Geossintéticos na base do aterro, quando há 

restrições ao comprimento das bermas, ou para reduzir os volumes de terraplenagem, com o 

objetivo de aumentar o fator de segurança e de distribuir melhor as tensões. 

 

 

Figura 3.5. Esquema das forças atuantes em um aterro com bermas de equilíbrio, Ribeiro (2009).  

 

Bermas de equilíbrio são plataformas laterais de contrapeso, construídas junto ao aterro 

principal e são responsáveis por criar um momento contrário ao de ruptura provocado pela 

carga do aterro. A construção dessas plataformas laterais de contrapeso apresenta bons 

resultados, pois estas são construídas junto ao aterro, criando um momento resistente, que, se 

opondo ao momento de ruptura gerado pela carga do aterro, colabora com a resistência ao 

cisalhamento próprio do solo compressível (Caputo, 1988). 
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 É possível também evitar o deslocamento dos materiais instáveis, durante a execução do 

aterro, utilizando bermas de equilíbrio, visto que elas servem de contrapeso aos empuxos 

resultantes da carga do aterro principal (Almeida e Marques, 2010).  

Sendo assim, conforme Caputo (1988) o cálculo da altura das bermas será feito em função da 

altura crítica do aterro, respeitando a resistência ao cisalhamento do solo da camada de 

fundação. As bermas evitam a formação dos bulbos e o deslocamento do material instável, 

bem como o afundamento do material de boa qualidade do aterro, obtendo-se um processo de 

estabilização rápido e econômico. 

 

3.6 Aterros Reforçados com Geossintéticos 

 

A função dos geossintéticos é melhorar as propriedades mecânicas do solo, permitindo que 

este suporte um esforço cisalhante maior do que seria possível no caso do geossintético não 

ser utilizado. Desta forma, quando o carregamento corresponde ao peso próprio do solo, tal 

como num aterro sobre solo mole, a inclusão do reforço pode permitir a construção de um 

aterro mais íngreme.  

Este método consiste na inclusão na base do aterro de materiais poliméricos, de elevada 

resistência e rigidez (Figura 3.6), aumentando-se o fator de segurança do sistema em termos 

de estabilidade global, durante o processo executivo e nas fases subsequentes de adensamento 

do solo de fundação (Silva e Palmeira, 1998). 

 

 

Figura 3.6. Aterro reforçado com geossintético.  
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Estas inclusões podem ser na forma de geotêxteis ou geogrelhas, que são elementos 

bidimensionais, diferenciados pelos mecanismos de interação solo-reforço. No caso dos 

geotêxteis, a interação resulta basicamente do atrito gerado na interface entre o solo e a 

superfície do reforço. No caso das geogrelhas os mecanismos responsáveis pela condição 

estabilizadora do aterro reforçado são resultantes do atrito e da resistência passiva ou 

ancoragem. A predominância de um ou outro, ou ainda a combinação proporcional de ambos, 

deve-se particularmente à interdependência existente entre a tecnologia da fabricação da 

grelha e da geometria do sistema formado pela grelha e pelo solo. 

Outro fator relevante nas análises do comportamento do solo reforçado com geogrelha é a 

diferenciação dos mecanismos de interação resultantes dos processos de arrancamento do 

reforço da massa de solo e do processo de deslizamento do material compactado ao longo dos 

reforços. A resistência ao arrancamento é quantificada pelo atrito solo-reforço e pelos efeitos 

de ancoragem dos membros transversais (resistência passiva). Para o segundo caso, a 

interação é condicionada por mecanismos de atrito solo-reforço, atrito solo-solo ao longo das 

aberturas da geogrelha e efeitos de ancoragem (Gomes, 1993). 

Deste modo, os modelos potenciais de ruptura incluem a instabilização interna por 

arrancamento e por deslizamento ou escorregamento, a instabilização através da fundação e a 

instabilização global (Figura 3.7). 

 

Figura 3.7. Modelos de ruptura de aterro reforçado sobre solos moles (Gomes, 1993).  
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Com base em estudos feitos sobre aterros reforçados (Almeida, 1996; Silva e Palmeira,1998; 

Fahel et al, 1999; entre outros), constata-se que este método proporciona melhor distribuição 

das tensões aplicadas pelo aterro sobre o solo de fundação, minimização dos recalques 

diferenciais, redução dos deslocamentos horizontais, redução do tempo de execução, aumento 

do fator de segurança do conjunto e o aumento da vida útil da obra. 

 

3.7 Aterros Leves 

 

A magnitude dos recalques primários dos aterros sobre camadas de solos moles é função do 

acréscimo de tensão vertical causado pelo aterro construído sobre camada de solo mole. Logo, 

utilização de materiais leves no corpo do aterro reduz a magnitude desses recalques. 

De acordo com Barreto (2008), quando o aterro tem grande altura e é próximo de produtoras 

de material leve, o uso destes pode ser um dos métodos mais indicados; contudo, este método 

executivo deve ser usado em aterros do tipo classe I (aterros junto a estruturas rígidas).  

Essa técnica tem a vantagem adicional a melhoria das condições de estabilidade desses 

aterros, permitindo a implantação mais rápida da obra, diminuindo ainda os recalques 

diferenciais. 

Na Tabela 3.1 encontram-se os pesos específicos de alguns materiais que introduzem vazios 

nos aterros e são classificados como materiais leves.  

 

Tabela 3.1. Pesos específicos dos materiais para aterros. 

Material Peso específico (kN/m³) 

Poliestireno expandido – EPS (isopor ou similar) 0,15 a 0,30 

Tubos de concreto (diâmetro: 1 m a 1,5 m; 

espessura da parede: 6 cm a 10 cm) 
2 a 4 

Pneus picados 4 a 6 

Argila expandida 5 a 10 

Serragem 8 a 10 
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Entre os mais materiais leves existentes, o EPS tem sido o mais utilizado, pois é o de menor 

peso especifico e combina alta resistência e baixa compressibilidade. O EPS é uma sigla 

internacional do Poliestireno Expandido; já no Brasil, no linguajar mais popular, ele é 

conhecido como isopor.  

O EPS tem como grande vantagem também a sua durabilidade: ainda não é conhecida a idade 

limite para uso do EPS sem que haja alteração de suas propriedades. Apesar disso, dever 

haver o cuidado com a correta aplicação deste, visto que isso garantirá um desempenho 

satisfatório ao longo do tempo. O EPS também não é alimento (substrato) para que os 

microrganismos se desenvolvam, impedindo assim a sua decomposição. Poderá haver 

surgimento de bolor, mas este não altera as características do EPS. 

Como opção à solução com Poliestireno Expandido, a possibilidade do emprego de tubos 

metálicos do tipo Armco ou similar, ou ainda o concreto justaposto para diminuir o peso do 

aterro com vazios em seu interior.  

Existem vários EPS e sua escolha deve levar em conta o uso do aterro e as cargas móveis 

atuantes. A Figura 3.8 apresenta um exemplo de sua utilização, onde o núcleo de EPS é 

circundado de material de aterro com maior peso. Além do aterro, pode-se executar uma 

camada protetora de concreto, com cerca de 10 cm de espessura sobre o aterro leve, para 

redistribuir as tensões sobre o EPS, evitando a fuga desse material, causada principalmente 

pelo tráfego de veículos. O EPS deve ser protegido por uma manta impermeabilizante 

insensível a solventes orgânicos, conforme indicado na Figura 3.8.  

 

Figura 3.8. (A) Seção transversal de um aterro construído com EPS; (B) Detalhe da construção (Lima; Almeida, 

2009). 
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Para evitar a flutuação do EPS em áreas com possibilidades de alagamentos, e 

consequentemente comprometer a integridade do aterro, este deve ser instalado acima do 

nível d’água. Os formatos dos aterros executados com EPS variam de acordo com a sua 

utilização. As dimensões típicas dos blocos são de 4,00 x 1,25 x 1,00 m, podendo encontrar 

dimensões de blocos variadas, de acordo com cada projeto ou até mesmo realizar cortes 

específicos no próprio local da obra. 

Considerando a carga do aterro ao redor e da laje, é aconselhável pré-carregar o solo 

compressível usando-se drenos verticais durante o período de tempo necessário.  

Uma desvantagem deste método é a aplicação em áreas distantes da fábrica, resultando em 

altos custos de transporte, podendo inviabilizar sua utilização. 

 

3.8 Aterros Estaqueados 

 

São aqueles em que parte ou a totalidade do carregamento devido ao aterro é transmitida para 

o solo de fundação mais competente, subjacente ao deposito mole. O objetivo do 

estaqueamento é transferir para um subsolo mais resistente o carregamento o qual o solo 

compressível ficaria sujeito, o que evita recalques. Esses aterros podem ser apoiados sobre 

estacas ou colunas dos mais variados materiais, ver Figura 3.9. A distribuição de tensões do 

aterro para as estacas ou colunas é feita por meio de uma plataforma com capitéis, geogrelhas 

ou lajes. Esse tipo de solução minimiza e pode ate eliminar os recalques, alem de melhorar a 

estabilidade do aterro.  

Já o aterro por columas granulares, alem de produzir menores deslocamentos horizontais e 

verticais do aterro em comparação com um aterro convencional ou sobre drenos, também 

promove a dissipação de poropressões por drenagem radial, acelerando o recalque e 

aumentando a resistência ao cisalhamento. 

O aterro convencional sobre estacas usa o efeito do arqueamento, permitindo que as tensões 

do aterro sejam distribuídas para as estacas. A eficácia do arqueamento aumenta 

proporcionalmente com a altura de aterros distribuindo o carregamento para os capitéis e as 

estacas. Para aumentar o espaçamento das estacas, utiliza-se geogrelhas sobre os capitéis. 
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Fundamentalmente, deve ser avaliado o carregamento horizontal nas estacas, por conta de 

adensamento de aterros vizinhos ao aterro estruturado. Para um desempenho global que seja 

satisfatório, é usualmente recomendado que a espessura do aterro seja igual ou maior do que 

70% do vão entre capitéis. 

 

 

Figura 3.9. Aterro estruturado com estacas, capitéis e geogrelha (Almeida). 

 

Para se conseguir o acesso dos equipamentos para cravação das estacas, em locais onde existe 

a presença de argilas moles sem camada de aterro na superfície, é realizado primeiramente um 

aterro de conquista. A construção de capitéis é a próxima fase do processo; os capitéis podem 

ser feitos acima ou dentro do aterro de conquista, logo após a execução dos capitéis inicia-se a 

instalação do geossintético, sendo este posto acima dos capitéis.  

Tem como vantagem a diminuição do tempo de execução do aterro, pois o seu alteamento 

pode ser feito um uma única etapa, em prazo relativamente curto. 

Por outro lado, em geral, este método acaba por precisar de muitas estacas, elevando assim o 

preço da obra. 

 

58



 

 
 

3.9 Aterros Sobre Drenos Verticais 

 

Em casos nos quais o uso individual de sobrecarga seja prejudicial para o aterro por conta do 

valor de sua altura, ou também quando o solo compressível possui coeficiente de 

adensamento muito baixo; o uso desta torna-se ineficiente. Em tais casos, pode-se avaliar o 

uso de drenos verticais para auxílio na aceleração dos recalques.  

Drenos verticais são dispositivos usados para a estabilização e para acelerar o processo de 

adensamento de solos compressíveis que adensarão por ação de uma sobrecarga. Os drenos 

permitem que água caminhe verticalmente e permitem também um fluxo horizontal radial 

aumentando a velocidade de expulsão da água do solo compressível (Caputo, 1988). 

Os primeiros drenos verticais eram de areia; com o passar dos tempos foram substituídos 

pelos chamados drenos verticais pré-fabricados, estes conhecidos como geodrenos (que 

consiste de um núcleo de PVC com um filtro de geotêxtil ao redor) e drenos fibroquímicos. 

Os geodrenos são plásticos com ranhuras em forma de canaleta envolvido em filtro 

geossintético, conforme detalhe da Figura 3.10. 

 
  

 
Figura 3.10. Aterro sobre drenos verticais (Almeida). 

 

Nos aterros construídos sobre geodrenos, executa-se uma camada drenante inicialmente, que 

tem também a função de aterro de conquista, seguindo da cravação dos drenos e execução do 

corpo do aterro. Para garantir que o dreno ficará fixo, o mesmo deve ser solidarizado à sapata 
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de cravação. Em geral utilizam-se geodrenos associados à sobrecarga temporária. Os 

equipamentos de cravação dos geodrenos apresentam grande produtividade – cerca de 1 a 2 

quilômetros por dia – quando comparados com drenos de areia. 

Os geodrenos apresentam elevadas resistências mecânicas, o que promove sua integridade 

durante a operação de instalação. Com a instalação de drenos verticais, a direção do fluxo de 

água no interior da massa de solo passa de predominantemente vertical para 

predominantemente horizontal. A água coletada por estes elementos são encaminhadas para a 

superfície do terreno natural, para o colchão drenante, com espessura e declividade para o 

lançamento da água na atmosfera. Drenos verticais podem ser instalados no interior do 

colchão para facilitar a saída da água. Ao final da cravação, dependendo da espessura da 

camada drenante, os drenos podem ser cobertos pela camada drenante.  

Em conjunto ao método de drenos verticais, pode-se fazer uso do pré-carregamento por 

vácuo. O pré-carregamento por vácuo consiste no uso em conjunto com as técnicas de 

sobrecarga e de drenos, ou seja, instala-se um sistema de drenos verticais e horizontais e 

aplica-se vácuo nesse sistema, o qual tem o efeito de uma sobrecarga (hidrostática). 

 É comprovado através de resultados de monitoramentos que se tem uma maior aceleração 

dos recalques em aterros construídos sobre drenos em relação aos aterros convencionais. No 

entanto, quando se usa drenos nos aterros o custo aumenta e há uma elevação dos prazos 

construtivos devido à necessidade do uso de sobrecargas e/ou da construção do aterro em 

etapas em conjunto ao uso dos drenos.  

A principal vantagem deste método é o ganho de tempo para que os recalques previstos sejam 

atingidos (sendo menores que em outros métodos sem o uso de geodrenos). 
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CAPÍTULO 4 – ESTUDO DE CASO – ATERRO SOBRE SOLO MOLE EXECUTADO 

NA DUPLICAÇÃO DA BR-101/PE 

 

4.1 Introdução 

 

Para a implantação de uma rodovia, como em qualquer empreendimento, é necessário um 

estudo preliminar das características do subsolo da região, havendo uma tendência natural a 

escolher áreas onde as condições da natureza e do subsolo são mais favoráveis. Com o 

crescimento demográfico, a ocupação de terrenos situados sobre espessas camadas de argilas 

moles são cada vez mais comuns. Para as construções sobre argilas moles, é necessário o 

emprego de estudos e métodos que possam prever o comportamento da obra, e com isso, 

adotar a melhor solução na fase de projeto. E para uma previsão eficiente é necessário a 

associação de critérios de análises adotados e uma adequada determinação dos parâmetros 

geotécnicos do solo.   

Este capítulo apresenta a investigação geotécnica realizada, como também discuti os 

parâmetros adotados no projeto de construção dos aterros sobre solos moles executados na 

obra de duplicação da BR-101/PE. A campanha de investigações geotécnicas consistiu de 

ensaios de campo: SPT-T e palheta, como também a coleta de amostras para execução de 

ensaios de caracterização completa, adensamento vertical e Triaxiais UU, e as análises desses 

elementos permitiram estabelecer os parâmetros de compressibilidade e de resistência ao 

cisalhamento.  

 

4.2 Localização da Obra 

 

O Projeto de duplicação da Rodovia BR-101, lote 6, tem seu inicio na Divisa PB/PE e 

Igarassú, atravessa a várzea de Goiana entre as estacas 3230 a 3490 com 5200,00m, e 

encerrando no entroncamento com a PE-035 que dá acesso para a Ilha de Itamaracá, 

totalizando uma extensão de aproximadamente 42 km (ver Figura 4.1). 
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A várzea de Goiana possui quatro segmentos com características geotécnicas do subsolo bem 

distintas. O primeiro entre as estacas 3230 a 3320, o segundo entre as estacas 3320 a 3365, o 

terceiro entre as estacas 3365 a 3438 e o quarto entre as estacas 3438 a 3490. 

Desses quatro segmentos apenas o terceiro não necessitou de solução especial para 

melhoramento do subsolo. Portanto, 3860,0 m (cerca de 74%) da extensão de aterro da várzea 

de Goiana, tiveram a necessidade de adotar solução especial para as fundações dos aterros.  

O aterro considerado neste estudo está situado na várzea de Goiana-PE entre as estacas 3320 e 

3365, conforme indicado na Figura 4.1. 

O município de Goiana destaca-se pela intensa atividade açucareira. Atualmente está em 

implantação um importante polo industrial. 

 

 

Figura 4.1. Mapa Localização da BR-101/PE  

 

Várzea de 
Goiana/PE 

Km 6,0 
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4.3 Histórico da Obra 

 

Para avaliar a necessidade de execução de reforço no aterro em estudo, foram realizadas 

análises de estabilidade em condições de operação da rodovia, considerando-se a execução 

total do aterro e as sobrecargas provenientes da ação do tráfego nas faixas de rolamento e 

acostamento. Tal análise está representada na figura 4.2. 

Verificou-se, através das análises de estabilidade, que o aterro apresentava fatores de 

segurança inferiores a 1,0 em condições de operação da rodovia (ver Figura 4.2). 

 

 

Figura 4.2. Análise de estabilidade – Situação Final (FS = 0,765) 

 

Por este motivo fez-se necessária a intervenção, neste trecho, para a execução de reforço e 

melhoria das condições de estabilidade de modo que os fatores de segurança obtidos atendam 

aos valores mínimos recomendados pela norma e pela literatura. 

De modo a atender a necessidade de estabilizar a fundação, em solo mole, do aterro em 

questão, optou-se, inicialmente, em adotar a solução em geodreno. Tal solução é bastante 

utilizada na região metropolitana do recife e com resultados dentro das expectativas dos 
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projetos executados e monitorados. A Figura 4.3 mostra uma seção típica de um aterro 

executado com drenos Verticais.  

 

 

Figura 4.3. Seção típica de um aterro com drenos Verticais.  

 

A solução escolhida, na época do projeto, foi aterro construído em etapas com sobrecarga 

temporária. Para acelerar os recalques no tempo satisfatório para a construção da obra, foi 

também adotado o sistema de geodreno.  

O aterro em questão foi projetado com uma altura de 4,60m, para ser executado com drenos 

verticais de diâmetros 0,07m, em malha triangular, com espaçamento de 1,60m, ver Figuras 

4.4, 4.5 e 4.6.  
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Figura 4.4. Seção Tipo do Aterro. 

 

 

Figura 4.5. Detalhe do dreno de alívio. 
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Figura 4.6. Esquema de Locação dos Geodrenos. 

 

Em sua base foi previsto a utilização de geogrelha Fortrac ou similar, tipo 200/30, colocada 

no meio do colchão drenante, com a finalidade de redistribuir melhor as pressões geradas 

pelos carregamentos que solicitarão o aterro, melhorando assim a estabilidade do maciço. 

Outro aspecto importante é que a geogrelha assimila ao máximo os esforços horizontais 

desenvolvidos nos encontros originados pelo solo mole, quando ele esta carregado com o 

aterro de projeto, de sobrecarga e em estado de consolidação, transmitindo-os diretamente 

para as camadas mais inferiores minimizando com isso esses esforços horizontais. 

O método construtivo para a execução deste aterro compreendeu inicialmente pela marcação 

dos off-sets, procedeu com a escavação dos drenos de alivio nos pés dos taludes extremos e 

preenchidos de acordo com o detalhe mostrado na Figura 4.5, foi feito o espalhamento de uma 

camada drenante de areia com 0,50m de espessura e em seguida a cravação dos geodrenos em 

malha triangular de acordo com o esquema da Figura 4.6. Em cima colocou-se a geogrelha na 

largura da camada drenante, e espalhou-se o restante da camada drenante com 0,50m, 

cobrindo toda a largura e extensão da geogrelha. Foram instalados instrumentos de controle, 

18 Placas de Recalque, 11 Piezômetros e 07 Inclinômetros, para monitoramento e controle na 

fase de execução. 
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Devido a fatores relacionados a execução da duplicação da BR-101/PE, como por exemplo, a 

necessidade de que os aterros estivesses estáveis com uma maior brevidade, para que a obra 

pudesse ser finalizada, foi necessário que a solução inicial em geodrenos fosse modificada. 

Para a modificação da solução anteriormente apresentada, para uma alternativa que melhor 

atendesse os novos prazos estabelecidos para a execução da obra, fez-se um estudo de 

alternativas a fim de escolher a mais adequada.  

 

4.4 Modificação da Solução do Projeto  

 

O aterro em drenos verticais foi projetado com uma altura máxima de 4,60m. Após ser, o 

aterro, executado até a altura de 2,00m, houve a necessidade de alterar a solução para uma 

alternativa que melhor atendesse o cronograma da obra. A partir desta altura a execução foi 

interrompida e um novo estudo de soluções foi realizado, passando o aterro a ter a solução 

modificada para EPS e sua altura máxima final ficando em 5,00m.  

Além da alternativa escolhida, foram consideradas soluções como Colunas de Brita, Colunas 

de Areia Confinada por Geossintético, Compaction Grouting ou Argamassa Injetada, Colunas 

de Brita Graduada Tratada com Cimento (BGTC) e Colunas de Solo-Cimento. A seguir 

apresentamos essas alternativas estudadas. 

 

4.4.1 Colunas de Brita 

 

A técnica de utilização de colunas de material granular é utilizada quando se pretende 

aumentar a capacidade de carga do solo mole de fundação e reduzir a magnitude dos 

recalques. A introdução destas colunas em um depósito mole é responsável por um acréscimo 

de estabilidade nos aterros, uma vez que as superfícies de ruptura passam a interceptar estas 

estruturas que apresentam características geomecânicas superiores às do solo de fundação, 

além de proporcionar maior drenagem das pressões neutras durante a fase de execução da 

obra. A redução do índice de vazios causado pela inclusão das colunas de material granular, 
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associada à dissipação da poropressão, promove um aumento gradativo da resistência não 

drenada do solo de fundação. 

Foram consideradas colunas com diâmetro de 80 cm, preenchidas com brita, espaçadas de 

1,70 m entre eixos em malha triangular.  

A análise de estabilidade do aterro sobre colunas granulares é em geral realizada a partir de 

parâmetros de resistência ponderados do solo na região reforçada pelas colunas, calculados 

em função dos parâmetros de resistência da argila mole e da coluna e considerando o efeito de 

arqueamento. Foi utilizado o método de Priebe (1978) que combinado as teorias de 

elasticidade e de empuxo de Rankine, chegou-se aos valores ponderados de 17,94o de ângulo 

de atrito médio e 30,89 kPa de coesão média. 

A análise de estabilidade efetuada para esta alternativa apresentou um fator de segurança de 

1,47. 

A Figura 4.7 mostra a execução de uma Coluna de Brita. 

 

 

Figura 4.7. Execução de uma Coluna de Brita (Fonte: Site da Brasfond Fundações Especiais). 
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4.4.2 Colunas de Areia Confinada por Geossintético 

 

Da mesma forma que o caso anterior, analisou-se como solução a alternativa de executar 

colunas preenchidas com areia. Por se tratar de material granular, o pré-dimensionamento é 

similar ao método anterior. Esta técnica pode apresentar um desempenho melhor quando 

utiliza-se material geossintético confinando as colunas. 

Foram consideradas colunas com diâmetro de 78 cm, preenchidas com areia, espaçadas de 

2,10 m entre eixos em malha triangular. 

O maior espaçamento apresentado por esta solução, em relação a anterior, se deve ao 

acréscimo de resistência devido à presença do Geossintético envolvendo a coluna. 

Os parâmetros melhorados do solo obtidos pelo método de Priebe (1978), combinando as 

teorias de elasticidade e de empuxo de Rankine, chegou-se aos valores de 12,46o de ângulo de 

atrito médio e 29,93 kPa de coesão média. 

A análise de estabilidade efetuada para esta alternativa apresentou um fator de segurança de 

1,51. Considerando a utilização de um Geossintético com resistência á tração longitudinal de 

100kN/m e resistência a tração transversal de 200kN/m. 

A Figura 4.8 mostra a execução de uma Coluna de Areia Confinada por Geossintético. 

 

69



 

 
 

 

Figura 4.8. Execução de uma Coluna de Areia Confinada por Geossintético (Fonte: Site da Stabtecno)  

 

4.4.3 Compaction Grouting (Argamassa Injetada) 

 

Argamassa Injetada é uma técnica na qual se injeta argamassa sob pressão no solo mole, 

formando-se bulbos homogêneos de grout que, sequencialmente executados, formam colunas 

de maiores parâmetros de resistência. 

A argamassa deve ter características específicas, como baixa viscosidade e baixo slump 

(inferior a cinco) para que seja garantida a homogeneidade do tratamento e a formação de 

colunas. 

Foram consideradas colunas com diâmetro de 60 cm, preenchidas com cimento e areia, 

espaçadas de 1,60m entre eixos em malha triangular. 

Para as colunas de compaction grouting, ou seja, Argamassa Injetada, foram considerados os 

parâmetros de coesão de 75kPa e ângulo de atrito de 400, com resistência à compressão 

simples de no mínimo 1,0 Mpa.  

A coesão e o ângulo de atrito do solo reforçado foram estimados por meio de uma ponderação 

entre os parâmetros do solo e da coluna de compaction grouting, de acordo com a área de 
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influência de cada coluna no solo adjacente, obtendo-se 9,07o de ângulo de atrito médio e 

52,83 kPa de coesão média. 

A análise de estabilidade efetuada para esta alternativa apresentou um fator de segurança de 

1,56. 

A Figura 4.9 mostra a execução de uma Compaction Grouting (Argamassa Injetada). 

 

 

 

Figura 4.9. Execução de uma Compaction Grouting ou Argamassa Injetada (Fonte: Site da Menard Bachy)  

 

4.4.4 Colunas de Brita Graduada Tratada com Cimento (BGTC) 

 

Brita graduada tratada com cimento é o produto resultante da mistura, de pedra britada, 

cimento Portland, água e, eventualmente, aditivos, em proporções determinadas 

experimentalmente. 
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Foram consideradas colunas de BGTC com 50 cm de diâmetro e espaçamento de 1,60m sob o 

talude do aterro, tornando esta solução mais econômica. 

Os parâmetros do solo reforçado foram estimados por meio de uma ponderação entre os 

parâmetros do solo e da coluna de BGTC de acordo com a área de influência de cada coluna 

no solo adjacente, obtendo-se os valores conforme a Tabela 4.1. 

A análise de estabilidade efetuada para esta alternativa apresentou um fator de segurança de 

1,52. 

 

Tabela 4.1. Espaçamento entre colunas e parâmetros do solo melhorado. 

  Sob Talude Sob Plataforma 

Espaçamento 1,6 1,9 
Coesão (kPa) 70,87 53,8 

Ang. Atrito (o) 4,43 3,14 

 

Para esta solução foi considerado o ganho de resistência da camada mole devido ao 

adensamento promovido durante a execução das colunas. Portanto será necessário aguardar a 

dissipação das pressões neutras após a execução das colunas para a execução do aterro. 

Também será necessária a confirmação do ganho de resistência através de campanhas de 

ensaios antes e depois da execução das soluções. 

Para o dimensionamento desta solução foram considerados parâmetros melhorados 

ponderados entre a camada mole e as colunas executadas. Foi considerado, coesão 400kPa e 

ângulo de atrito 450, com resistência à compressão simples de no mínimo 5,0Mpa. 

 

4.4.5 Colunas de Solo-Cimento 

 

A execução de colunas de solo-cimento consiste em uma técnica de melhoria de solos 

realizada diretamente no interior do terreno sem escavação prévia, misturando um aglutinante 

(calda de cimento) com as partículas de solo em profundidade, dando origem a um material de 
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melhores características mecânicas do que o inicial e de menor permeabilidade, ou seja, 

transformando o maciço de baixa propriedades em maciços tratado, com resistência, 

deformabilidade e permeabilidade adequada. 

Foram consideradas colunas de solo-cimento com 80cm de diâmetro e espaçamento de 1,60m 

sob o talude do aterro, onde as forças cisalhantes são maiores, e espaçamento de 2,0m sob a 

plataforma do aterro, tornando esta solução mais econômica. 

Para as colunas de solo-cimento foi considerado, coesão 200kPa e ângulo de atrito 370, com 

resistência à compressão simples de no mínimo 2,0Mpa. 

 A coesão e o ângulo de atrito do solo reforçado foram estimados por meio de uma 

ponderação entre os parâmetros do solo e da coluna de solo-cimento, de acordo com a área de 

influência de cada coluna no solo adjacente, obtendo-se os valores conforme a tabela 4.2. 

 

Tabela 4.2. Espaçamento entre colunas e parâmetros do solo melhorado. 

  Sob Talude Sob Plataforma 

Espaçamento 1,6 2,0 
Coesão (kPa) 62,36 47,83 

Ang. Atrito (o) 8,39 5,37 

 

A análise de estabilidade efetuada para esta alternativa apresentou um fator de segurança de 

1,49. 

 

4.4.6 Execução do Aterro com Material Leve EPS 

 

Os aterros executados com materiais leves são utilizados para aliviar as tensões verticais 

geradas pelo aterro sobre os depósitos de solos moles, reduzindo dessa maneira os recalques e 

os empuxos. 

Diversos materiais podem ser utilizados com o intuito de aliviar o peso próprio de um maciço 

compactado, entre estes podem ser citados: EPS, resíduos de pneus picados, tubos de 
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concreto, argila expandida, serragem, cinza volante entre outros. A sigla EPS é derivada do 

inglês “Expanded PolyStyrene”, ou seja, poliestireno expandido, entretanto este material 

também é conhecido como isopor. 

O isopor consiste em um material com peso específico baixo, sendo comum encontrar valores 

variando entre 0,10kN/m3 e 0,30kN/m3, entretanto a resistência e a compressibilidade 

semelhante às dos aterros compactados (SANDRONI, 2006). Ainda de acordo com 

SANDRONI (2006), estudos recentes que incluíram a exumação de aterros estradais com até 

20 anos de operação, comprovaram que o EPS mantém suas características mecânicas em 

longo prazo. 

A dimensão dos blocos produzidos é em função do tamanho da máquina de moldagem da 

fábrica, sendo um valor típico 4,0x1,25x1,0m. Entretanto, estes blocos podem ser facilmente 

cortados manualmente na obra em dimensões menores simplesmente utilizando-se fio de aço. 

A Figura 4.10 mostra um exemplo de utilização do EPS. 

 

 

Figura 4.10. (A) Seção transversal de um aterro construído com EPS; (B) Detalhe da construção (Lima; Almeida, 

2009). 

 

Para o estudo da alternativa de utilização de EPS, foi considerado material com peso 

específico de 0,25kN/m3, considerando o peso específico do solo melhorado de 16kN/m3, o 
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que é recomendado pelo meio técnico para obras de aterros de estradas, e dimensões de 

4,0x1,25x1,0m, ver Figura 4.11. 

 

Figura 4.11. Seção Tipo da solução de Aterro Leve com EPS 

 

Foram verificadas as tensões atuantes na camada de solo mole na situação atual e após a 

execução do aterro leve, e os resultados mostraram que após a execução do aterro leve, as 

tensões atuantes serão aproximadamente iguais, o que representa que o aterro não apresentará 

instabilidade. Tais resultados estão apresentados nas Tabelas 4.3 e 4.4. 

 

Tabela 4.3. Situação Atual. 

  Área (m2) Peso- Esp.(KN/m3) Peso (kN) 

Aterro Executado 14,91 18 268,38 

 

Tabela 4.4. Situação Com EPS 

  Área (m2) Peso- Esp.(KN/m3) Peso (kN) 

Aterro Compactado 1,2 18 21,4 
Pavimento 10,6 20 212,6 

Laje Levemente Armada 1,3 22 28,6 

Blocos EPS 16,2 0,25 4,1 
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Como o peso específico do EPS é inferior ao da água e, como o nível do lençol freático na 

região pode ser muito elevado, faz-se necessário a verificação da flutuação do aterro. Para tal 

foi realizado o comparativo entre o peso do material acima da camada de EPS e a força de 

empuxo gerada pelo aumento do nível do lençol freático até a cota máxima num tempo de 

retorno de 100 anos. 

O EPS, como qualquer outro material, também apresenta desvantagens, podendo ser 

facilmente contornadas, se o aterro for executado seguindo os procedimentos construtivos 

adequados. 

Alguns aspectos devem ser analisados para a utilização do EPS, tais como, ruptura por 

cisalhamento e flutuabilidade. Praticas como amarração dos blocos, durante a construção, a 

utilização de grampos entre blocos e o confinamento do conjunto de blocos, podem impedir, 

ou no mínimo, reduzir a ruptura por cisalhamento. Medidas tais como, construção de camada 

de material convencional sobre o EPS, rebaixamento do lençol freático e atirantamento do 

conjunto de blocos, tem como objetivo evitar a flutuação. 

Os resultados da Tabela 4.5, mostram que o aterro não apresentará problemas de flutuação 

(cota 2,85m), pois apresentou um fator de segurança 1,9kPa. 

 

Tabela 4.5. Verificação da Flutuação. 

  Área (m2) Peso- Esp.(KN/m3) Peso (kN) 

EPS abaixo do NA 6,6 18 118,1 
Pavimento 9,8 20 196,2 

Laje Levemente  1,1 22 23,1 

 

4.4.7 Comparativo Das Soluções 

 

A Tabela 4.6 demonstra um comparativo entre as principais vantagens e limitações para cada 

solução apresentada anteriormente. 

 

76



 

 
 

Tabela 4.6. Comparativo entre as vantagens e limitações. 

SOLUÇÃO VANTAGEM  LIMITAÇÕES 

Coluna de brita 

Ganho de resistência não drenada 

do solo mole após a dissipação da 

poropressão; 

Variabilidade do diâmetro das colunas; 

Colunas permeáveis; Estabilidade a longo prazo, de difícil previsão; 

Facilidade executiva; Disponibilidade de material na região; 

 
Amolgamento da camada mole durante a 

 
Carência de experiência no meio técnico 

Coluna de areia 

confinada por 

geossintético 

Colunas permeáveis; Diâmetro da coluna limitado pela geometria do 

geossintético; 

Facilidade executiva; Falta de experiência no meio técnico, quanto 

ao comportamento da estrutura; 
Ganho de resistência não drenada 

do solo mole após a dissipação da 

Amolgamento da camada mole durante a 

execução; 
Confinamento da coluna com a 

utilização do geossintético. 

Carência de experiência no meio técnico 

nacional. 

Argamassa 

injetada 

Facilidade executiva; Carência de experiência no meio técnico 

Melhoria do solo de fundação; Amolgamento da camada mole durante a 

execução; 
Ganho de resistência não drenada 

do solo mole após a dissipação da  

Técnica não destrutiva.  

Coluna de 

BGTC 

Material com elevada resistência; Disponibilidade de material; 

Facilidade executiva; Mão-de-obra especializada; 
Ganho de resistência não drenada 

do solo mole após a dissipação da 

poropressão; 

Carência de experiência no meio técnico 

nacional. 

 
Amolgamento da camada mole durante a 

 
Menor quantidade de empresas aptas. 

Colunas de 

Solo-cimento 

Disponibilidade de material; Grande consumo de cimento; 
Maior quant. de empresas aptas a 

exec. o serviço; 
Mão-de-obra especializada; 

Melhoria das caract. geomecânicas 

do solo mole.  
Aterros leves 

executados com 

EPS 

Redução signif. das tensões 

geradas pelo aterro; 

Necessidade de remoção de parte do aterro 

existente; 
Menor prazo de execução; Disponibilidade de material na região; 
Mão de obra convencional. Carência de experiência no meio técnico 
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As Tabelas 4.7 e 4.8 apresentam comparativo do espaçamento e diâmetro das colunas, e 

geométrico e geotécnico das soluções, respectivamente. 

 

Tabela 4.7. Comparativo Espaçamento x Diâmetro. 

Solução Espaçamento Triangular (m) Ø coluna (m) 

Colunas de areia 1,70 0,80 
Colunas de brita 2,10 0,78 

Argamassa injetada 1,60 0,60 

Solo cimento 1,60             á 2,00   0,80 

BGTC 1,60             á 1,90 0,50 

 

Tabela 4.8. Comparativo geométrico e geotécnico das soluções. 

Solução N0 de colunas por metro Ac/Ae 

Colunas de areia 5,50 14% 
Colunas de brita 8,15 25% 

Argamassa injetada 9,38 29% 

Solo cimento 7,07 19% 

BGTC 7,86 7% 

 

Visando dar suporte a tomada de decisão na escolha da solução técnica e economicamente 

viável, elaborou-se uma previsão dos custos de implantação de cada uma das alternativas 

estudadas.  

A Tabela 4.9 apresenta um comparativo dos custos por metro de seção de alternativa 

estudada. 

As soluções de colunas de areia confinadas com Geossintético, colunas de solo-cimento e a 

argamassa injetada apresentaram custos elevados, superando 75% do custo de execução de 

obra, além do diâmetro da coluna limitado pela geometria do geossintético, grande consumo 

de cimento e carência de experiência no meio técnico nacional, tornando estas soluções 

inviáveis. 
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Tabela 4.9. Comparativo dos custos por metro de seção. 

Solução Custo (R$) 

Colunas de areia  R$       33.153,07  
Colunas de brita  R$       28.815,54  

Argamassa injetada  R$       39.280,88  

Solo cimento  R$       39.492,38  

BGTC  R$       28.089,56  

EPS  R$       27.960,34  

 

A execução de aterro com EPS apresentou menor custo de implantação, porém é uma técnica 

carente de experiência. Esta técnica apresenta, também, o menor tempo para execução.  

As alternativas de colunas de BGTC e coluna de brita apresentaram custos competitivos e 

apresentam a vantagem de tratar e melhorar as condições do solo mole, através do 

adensamento imposto pela redução do índice de vazios durante a execução, porém, possui 

estabilização em um prazo longo, de difícil previsão, e dependem da disponibilidade de 

material na região. 

Dentre as alternativas estudadas, foi escolhida a alternativa com a utilização do EPS. 

Tal solução foi adotada, pois, conforme mostrado anteriormente, ocorre uma redução 

significativa das tensões geradas pelo aterro, possui menor custo e prazo de execução e utiliza 

mão-de-obra convencional para a execução.   

 

 

 

 

 

79



 

 
 

CAPÍTULO 5 – ESTUDO DE CASO – PARÂMETROS GEOTÉCNICOS ADOTADOS 

NO PROJETO DO ATERRO SOBRE SOLO MOLE EXECUTADO NA 

DUPLICAÇÃO DA BR-101/PE 

 

5.1 Introdução 

 

O reconhecimento das condições do subsolo constitui pré-requisito para projetos geotécnicos 

seguros e econômicos, os quais são normalmente executados com base em ensaios de 

laboratório e/ou campo. As investigações devem permitir uma definição da estratigrafia do 

subsolo e uma estimativa das propriedades geomecânicas dos materiais envolvidos.  

Os ensaios têm grande importância para obtenção dos parâmetros que representem as 

características de tensão x deformação x resistência, além de indicar os fatores que 

influenciam no comportamento do material. 

Além da realização de ensaios de laboratório e/ou campo, é relevante a utilização de 

instrumentação de campo, que permita a observação do comportamento do solo “in situ”. Esta 

estabelece uma ligação entre as hipóteses de projeto e os mecanismos de comportamento da 

obra. 

A investigação geotécnica deve identificar a extensão e a profundidade das camadas de solos 

moles, o nível do lençol freático, e entre outras coisas, caracterizar e classificar o depósito de 

solo mole. Estas informações permitem uma estimativa preliminar dos recalques e da 

estabilidade do aterro, para permitir o desenvolvimento das soluções de projeto adequadas a 

cada caso. 

Para a determinação dos parâmetros geotécnicos, do aterro em estudo, foi considerado os 

resultados das sondagens a percussão, ensaios de palheta, ensaios de caracterização, ensaios 

de adensamento vertical e ensaios triaxial, que indicaram a ocorrência de bolsões de argila 

orgânica mole, com espessura maior que 4 m. 
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5.2 Ensaios De Campo 

 

5.2.1 Sondagem SPT - Standard Penetration Test 

 

O projeto de duplicação da BR-101/PE estudou e apresentou soluções para os aterros de 

acesso as novas pontes. Foram realizadas 29 sondagens a percussão e mista, para o estudo 

desses aterros sobre solos moles. De posse dessas sondagens desenhou-se o perfil geológico 

de toda a várzea de Goiânia, permitindo que se definissem as áreas de bolsões de argilas 

orgânicas e suas espessuras. Desta forma, a várzea foi dividida em 5 aterros, são eles: 

• Aterro 1 – Est. 3290 á Est. 3320; 

• Aterro 2 – Est; 3320 á Est. 3345; 

• Aterro 3 – Est. 3350 á Est. 3365; 

• Aterro 4 – Est. 3440 á Est. 3470; e  

• Aterro 5 – Est. 3470 á Est. 3490. 

Salientamos que para o estudo do monitoramento e instrumentação, capitulo 6 esta 

dissertação, utilizamos o aterro 3. As figuras 5.1 á 5.5 mostra os perfis geotécnico de cada um 

dos aterros. 

Conforme descrito em diversos estudos, os solos podem ser classificados em função do NSPT 

(n0 de golpes necessários para penetração no solo dos 30 cm finais do amostrador padrão) no 

ensaio SPT – Standard Penetration Test. 

A Norma NBR 6484/2001 demonstra a classificação das argilas, indicando que os solos moles 

são argilas e siltes argilosos que apresentam NSPT menor ou igual a 4. 

A Figura 5.2 apresenta o perfil geotécnico considerado para o aterro com altura média de 

4,60m. O perfil mostra as camadas distribuídas, 0 até 2,90m (Argila Siltosa Média, Amarela 

Escura), 2,90 até 3,60m (Areia Média e Fina Pouco Compacta, Cinza), 3,60m até 18,85m 

(Argila Orgânica, Muito Mole, e Fina, Medianamente Compacta, Cinza Escuro).  

Para a camada de Argila Orgânica o NSPT, indicado no perfil geotécnico, como mostra na 

Figura 5.3, é menor que 2, classificando a argila como muito mole. 
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Figura 5.1. Perfil Geotécnico do aterro em estudo (Aterro 1) 

 

 

 

Figura 5.2. Perfil Geotécnico do aterro em estudo (Aterro 2). 
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Figura 5.3. Perfil Geotécnico do aterro em estudo (Aterro 3). 

 

 

Figura 5.4. Perfil Geotécnico do aterro em estudo (Aterro 4). 
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Figura 5.5. Perfil Geotécnico do aterro em estudo (Aterro 5). 

 

5.2.2  Ensaio de Palheta (Vane Test) 

 

O ensaio consiste na cravação estática de palheta de aço, com secção transversal em formato 

de cruz, de dimensões padronizadas, inserida até a posição desejada para a execução do teste.  

A ponteira é cravada, utiliza o sistema duplo de hastes, visa eliminar qualquer atrito da haste 

da palheta de teste com o solo e elimina interferências nas medidas de resistência. 

O torque máximo permite a obtenção do valor de resistência não drenada do terreno, nas 

condições de solo natural indeformado. 

Através dos ensaios de palheta (Vane Test), podem-se obter os seguintes resultados, gráfico 

de torque em função da rotação, resistência não drenada nas condições naturais (Su), 

resistência não drenada nas condições amolgadas e sensibilidade da estrutura da argila. 

Os parâmetros de resistência de projeto, para a camada de solo mole, foram baseados em uma 

média aritmética dos ensaios de palheta realizados no local, em duas campanhas de 
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investigações distintas. A primeira campanha foi realizada na fase de projeto e a segunda logo 

após o início da execução das obras, ou seja, antes da mudança da solução de projeto. 

Foram obtidos resultados em diferentes profundidades, e após a correção dos valores proposta 

por Bjerrun e desprezando-se os resultados incoerentes, foi possível estimar a resistência não 

drenada média da camada de solo mole.  

A Tabela 5.1 apresenta os resultados encontrados nos ensaios de palheta, e a Figura 5.6 é a 

representação gráfica dos resultados desses ensaios. 

 

Tabela 5.1. Resultado dos ensaios palheta  

Furo Prof. (m) Resistência Su (kpa) Resistência Sur (kpa) 

SP 12 

3,15 24,89 3,64 
7,15 28,37 4,04 
9,15 7,11 4,69 
11,15 36,70 4,85 
13,15 30,23 13,50 
15,15 7,19 4,36 

SP 20 

2,09 2,75 1,29 
3,09 10,99 4,60 
4,09 31,52 1,78 
5,09 5,58 6,71 
6,09 25,95 4,04 
7,09 17,78 16,60 

SP 22 

1,22 116,47 18,75 
3,22 23,60 6,30 
5,50 16,65 4,53 
7,50 11,80 4,77 
9,50 15,44 2,34 
11,50 13,66 3,56 

 

Os ensaios foram realizados em 03 (três) locações diferentes, SP- 20, SP-22 e SP-12, e esses 

furos podem ser identificados nas figuras 5.1 a 5.5 apresentadas anteriormente. Os resultados 

obtidos nos ensaios foram dispostos em um gráfico de Su x Profundidade, conforme mostrado 

na Figura 5.6, a primeira fase da campanha em vermelho e a segunda em azul. 
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Bjerrum (1973) propôs um fator de correção para a resistência não drenada determinada no 

ensaio de palheta. O autor confere a dois fatores a necessidade desta correção: a anisotropia 

da resistência e o tempo de carregamento até a ruptura. Entretanto, a utilização do fator, de 

acordo com Sandroni (1993), deve se limitar a áreas onde não há ocorrência de material 

turfoso. Os valores dos ensaios de palheta, sem a correção de Bjerrum (1973),

Coutinho (2000), tendem a fornecer valores conservativos.

Para o projeto dos aterros, adotou

0,90, o valor de Su adotado é 20,2 kPa. Este valor de resistência indica que é um solo de

consistência muito mole, pois é menor que 

 

Figura 5.6. Gráfico Resistência Su x Profundidade.

 

A análise do gráfico permitiu a adoção da resistência não drenada Su = 22kPa, como 

parâmetro médio da camada de solo mole.

 

Bjerrum (1973) propôs um fator de correção para a resistência não drenada determinada no 

ensaio de palheta. O autor confere a dois fatores a necessidade desta correção: a anisotropia 

resistência e o tempo de carregamento até a ruptura. Entretanto, a utilização do fator, de 

acordo com Sandroni (1993), deve se limitar a áreas onde não há ocorrência de material 

turfoso. Os valores dos ensaios de palheta, sem a correção de Bjerrum (1973),

Coutinho (2000), tendem a fornecer valores conservativos. 

Para o projeto dos aterros, adotou-se o fator de correção (Bjerrun) em função do IP = 35%, de 

0,90, o valor de Su adotado é 20,2 kPa. Este valor de resistência indica que é um solo de

stência muito mole, pois é menor que 25 kPa.   

. Gráfico Resistência Su x Profundidade. 

A análise do gráfico permitiu a adoção da resistência não drenada Su = 22kPa, como 

parâmetro médio da camada de solo mole. 

Bjerrum (1973) propôs um fator de correção para a resistência não drenada determinada no 

ensaio de palheta. O autor confere a dois fatores a necessidade desta correção: a anisotropia 

resistência e o tempo de carregamento até a ruptura. Entretanto, a utilização do fator, de 

acordo com Sandroni (1993), deve se limitar a áreas onde não há ocorrência de material 

turfoso. Os valores dos ensaios de palheta, sem a correção de Bjerrum (1973), segundo 

se o fator de correção (Bjerrun) em função do IP = 35%, de 

0,90, o valor de Su adotado é 20,2 kPa. Este valor de resistência indica que é um solo de 

 

A análise do gráfico permitiu a adoção da resistência não drenada Su = 22kPa, como 
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Resultados de Su obtidos através do ensaio de palheta de campo para outras argilas moles 

brasileiras, juntamente com os resultados de argilas do Recife, podem ser vistas na tabela 5.2. 

Esta Tabela resume também características de umidade natural e índice de plasticidade destes 

solos. 

  

Tabela 5.2. Valores de Supalheta, IP e umidade natural para argilas / solos orgânicos brasileiros (Coutinho et al., 

2000). 

Local Faixa 

Su (kPa) 

IP 

(%) 

W 

(%) 
Referência 

Recife-PE (várzea de Goiana)  2 - 37 19 - 35 59 - 127 MACHADO 2013  

Recife-PE (Clube Intern.)  34 - 56 33 - 70 45 - 100 OLIVEIRA 2000  

Recife-PE (SESI-Ibura)  14 - 37 53 - 96 80 - 150 OLIVEIRA e COUTINHO 

2000  
Juturnaíba-RJ (aterro experimental)  6 - 36 27 - 100 46 - 153 COUTINHO 1986b  

Juturnaíba-RJ (Barragem - Trechos 

II e V.)  
10 - 30 27 - 100 46 - 153 COUTINHO et al. 1988c  

Juturnaíba-RJ (Barragem - Trechos 

III-2.)  
5 - 25 27 - 100 46 - 153 COUTINHO et al. 1988c  

Sarapuí-RJ  7 - 22 30 - 110 100 - 170 ORTIGÃO e COLLET 1986  

Porto Alegre-RJ  10 - 32 40 - 80 50 - 130 SOARES 1997  

Barra da Tijuca-RJ  6 - 30 120 - 250 100 - 500 LACERDA e ALMEIDA 

1995  

Itaipu-RJ  8 - 26 60 - 200 100 - 475 SANDRONI et al. 1984  

Santos-SP  10 - 60 15 - 90 90 - 140 MASSAD 1988  

Sergipe  12 - 25 20 - 70 40 - 60 SANDRONI et al. 1997  

Enseada Cabritos-BA  9 - 17 50 65 - 110 BAPTISTA E SAYÃO 1998  

João Pessoa-PB  13 - 40 - 35 - 150 CONCEIÇÃO 1997 

(SOARES 1997)  
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A sensibilidade das argilas é uma característica de grande importância, pois indica que, se a 

argila vier a sofrer uma ruptura, sua resistência após esta ocorrência é bem menor. Segundo 

PINTO (2000), a sensibilidade pode ser atribuída ao arranjo estrutural das partículas, 

estabelecido durante o processo de sedimentação, arranjo este que pode evoluir ao longo do 

tempo pela interrelação química das partículas ou pela remoção de sais existentes na água em 

que o solo se formou pela percolação de águas límpidas. 

A sensibilidade da argila (St) é definida pela razão entre a resistência do solo em estado 

indeformado (Su) pela resistência do solo amolgado (Sur).  A Tabela 5.3 mostra os 

parâmetros de sensibilidade das argilas. 

 

Tabela 5.3. Parâmetros de sensibilidade as Argilas 

Tipo de Solo St (Sensibilidade) 

Argilas Insensíveis 1 

Argilas de Baixa Sensibilidade 1 - 2 

Argilas de Média Sensibilidade 2 - 4 

Argilas Sensíveis 4 - 8 

Argilas com Extra Sensibilidade > 8 

Argilas com Excepcional Sensibilidade (quink-clays) > 16 
 

Segundo Skempton e Northey (1952), observa-se que a sensibilidade desta argila 

predominantemente na faixa de 4 - 8, ou seja, sensível.  

Coutinho et al e (2000) e Oliveira (2000) comenta que as argilas do Recife apresenta-se como 

uma das mais sensíveis dentre as argilas estudadas no Brasil, apresentando St variando de 4,5 

a 15,8.  A Tabela 5.4 apresenta as sensibilidades das argilas mole brasileiras. 
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Tabela 5.4. Sensibilidade das argilas moles Brasileiras (Coutinho et al, 2000; Oliveira, 2000) 

Local Média Variação Referência 

Recife (Várzea de Goiânia) 4,7 2,1 - 17,7 Machado (2013) 

Recife-PE (clube Intern.) 
Cam. 1 6,4 4,5 - 11,8 Oliveira (2000) 

Cam. 2 13 9,2 - 15,8 Oliveira (2000) 

Recife-PE (SESI-Ibura) 
Cam. 1 6,1 4,7 - 8,2 Oliveira (2000) 

Cam. 2 10,9 7,8 - 14,4 Oliveira (2000) 

Aracajú, SE 5 2 - 8 Ortigão (1988) 
João Pessoa, PB - 1 - 3 Conceição (1977) 

Jurtunaíba, RJ (aterro Experimental) 10 1 - 19 Coutinho et al. (1986) 
Jurtunaíba, RJ (Barragem - trecho II, V e 
III-2)  - 4,8 Coutinho et al. (1986) 

Santa Cruz, RJ 3,4 - Aragão (1975) 

Sarapuí, RJ 4,4 2 - 8 Ortigão e Collet (1986) 

Sepetiba, RJ 4 - Machado (1988) 
Barra da Tijuca, RJ 5 - Lacerda e Almeida (1995) 

Ilha dos Amores - Baixada Santista, SP - 2,3 - 5,4 Árabe (1986) 
Santos, SP - 4 - 5 Massad (1988) 

Cubatão, SP - 4 - 8 Teixeira (1988) 

Florianópolis, SC 3 1 - 7 Maccarini et al (1988) 
Porto Alegre, RS 4,5 2 - 8 Soares (1997) 

Rio Grande, RS 2,5 - A apartir de Lacerda e Almeida 
(1995) 

 

5.3 Ensaios De Laboratórios 

 

5.3.1  Ensaio de Caracterização 

 

De modo geral, uma das classificações mais utilizadas é a que classifica o solo segundo o a 

sua textura, a partir da curva granulométrica obtida em laboratório. Para tal, são determinadas 

as percentagens de cada fração. A fração predominante dará nome ao solo, que será 

adjetivado pela fração imediatamente abaixo, em termos percentuais. Se duas 

frações não predominantes se equivalem em temos percentuais, o nome do solo continua 

sendo o da fração predominante, adjetivado pelas duas outras. 
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Conforme dados do peneiramento, representados na Tabela 5.4, o solo foi classificado como 

Argila Siltosa. 

A Tabela 5.5 apresenta os resultados dos ensaios de granulometria para os furos executados 

nas diversas profundidades. 

 

Tabela 5.5. Resultado dos ensaios de granulometria 

Furo Prof.  

(m) 

Ped. 

(%) 

Areia 

Grossa 

(%) 

Areia 

Média 

(%) 

Areia  

Fina 

(%) 

Silte 

(%) 

Argila 

(%) 

SP - 11 9,00 0 0 0 4 32 64 

SP - 12 
6,00 0 0 0 8 26 66 
10,00 0 0 2 28 24 46 

14,00 0 0 0 5 26 69 

SP - 15 3,00 0 0 0 10 22 68 

SP – 20 

 

3,00 0 0 0 6 15 79 
6,00 0 0 0 6 22 72 

SP - 22 
2,00 0 0 0 10 28 62 
6,00 0 0 0 2 20 78 

11,00 0 0 0 6 20 74 

 

Nas Figuras apresentadas a seguir, estão representadas as curvas granulométricas, para cada 

Furo, em cada profundidade ensaiada. Na Figura 5.7 representa o Furo SP-11, a Figura 5.8 o 

furo SP-12, na Figura 5.9 o SP-15, na Figura 5.10 o SP-20 e por fim, a Figura 5.11 o SP-22. 

Na Figura 5.8 estão representadas as curvas granulométricas para cada profundidade ensaiada. 

Em azul a profundidade de 6,0m, em vermelho 10,0m e verde 14,0m. 

Na Figura 5.10 estão representadas as curvas granulométricas para cada profundidade 

ensaiada. Em azul a profundidade de 3,0m, em vermelho 6,0m. 

Na Figura 5.11 estão representadas as curvas granulométricas para cada profundidade 

ensaiada. Em azul a profundidade de 2,0m, em vermelho 6,0m e verde 11,0m.  
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Figura 5.7. Ensaio de granulometria

Figura 5.8. Ensaio de granulometria para o furo SP

verde 14,0m.  

 

. Ensaio de granulometria para o furo SP-11, Prof de 9,00 m.  

 

Figura 5.8. Ensaio de granulometria para o furo SP-12, em azul a profundidade de 6,0m, em vermelho 10,0m e 

 

 

m azul a profundidade de 6,0m, em vermelho 10,0m e 
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Figura 5.9. Ensaio de granulometria

 

Figura 5.10. Ensaio de granulometria para o

 

 

. Ensaio de granulometria para o furo SP-15, na prof. de 3,00m.  

Figura 5.10. Ensaio de granulometria para o furo SP-20, em azul a profundidade de 3,0m, em vermelho 6,0m

 

 

m azul a profundidade de 3,0m, em vermelho 6,0m. 
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Figura 5.11. Ensaio de granulometria para o furo SP

verde 11,0m.  

 

Outro sistema de classificação bastante utilizado é o Sistema Unific

Solos (SUCS). Nele é utilizado a Carta de Plasticidade. Conforme esta metodologia o solo é 

classificado como Argila possuindo matéria orgânica muito mole.

Os ensaios que determinam os teores de umidade relativos à mudança de estado

os limites de Atterberg. A diferença entre o limite de liquidez e o limite de plasticidade resulta 

no índice de plasticidade. A plasticidade é um estado de consistência, que depende da 

quantidade de água presente no solo e que pode ser defin

tem de se deixar moldar. 

A Tabela 5.6 apresenta os resultados obtidos dos ensaios físicos.

De acordo com a norma ABNT/NBR 6502/80, a consistência das argilas segundo a umidade é 

expressa pelo índice de consistência, que é 

natural e o índice de plasticidade, ou seja, o índice de consistência coloca a consistência do 

solo em função do teor de umidade em que ele se encontra, calculada pela Equação 1.

 

Figura 5.11. Ensaio de granulometria para o furo SP-22, em azul a profundidade de 2,0m, em vermelho 6,0m e 

Outro sistema de classificação bastante utilizado é o Sistema Unificado de Classificação dos 

Solos (SUCS). Nele é utilizado a Carta de Plasticidade. Conforme esta metodologia o solo é 

classificado como Argila possuindo matéria orgânica muito mole. 

Os ensaios que determinam os teores de umidade relativos à mudança de estado

os limites de Atterberg. A diferença entre o limite de liquidez e o limite de plasticidade resulta 

no índice de plasticidade. A plasticidade é um estado de consistência, que depende da 

quantidade de água presente no solo e que pode ser definida como a propriedade que o solo 

apresenta os resultados obtidos dos ensaios físicos. 

De acordo com a norma ABNT/NBR 6502/80, a consistência das argilas segundo a umidade é 

expressa pelo índice de consistência, que é a diferença do limite de liquidez para umidade 

natural e o índice de plasticidade, ou seja, o índice de consistência coloca a consistência do 

solo em função do teor de umidade em que ele se encontra, calculada pela Equação 1.

 

m azul a profundidade de 2,0m, em vermelho 6,0m e 

ado de Classificação dos 

Solos (SUCS). Nele é utilizado a Carta de Plasticidade. Conforme esta metodologia o solo é 

Os ensaios que determinam os teores de umidade relativos à mudança de estado dos solos são 

os limites de Atterberg. A diferença entre o limite de liquidez e o limite de plasticidade resulta 

no índice de plasticidade. A plasticidade é um estado de consistência, que depende da 

ida como a propriedade que o solo 

De acordo com a norma ABNT/NBR 6502/80, a consistência das argilas segundo a umidade é 

a diferença do limite de liquidez para umidade 

natural e o índice de plasticidade, ou seja, o índice de consistência coloca a consistência do 

solo em função do teor de umidade em que ele se encontra, calculada pela Equação 1. 
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Tabela 5.6. Resultado dos ensaios físicos 

Furo Prof.  

(m) 

LL 

(%) 

LP 

(%) 

IP 

(%) 

(%) pass. Na 

#200 

(%) Menor 

que 

2µ SP - 11 9,00 65 30 35 99 56 

SP - 12 
6,00 64 34 30 98 50 
10,00 41 21 20 76 38 

14,00 69 36 33 99 60 

SP - 15 3,00 58 39 19 95 58 

SP – 20 

 

3,00 60 36 24 98 70 
6,00 68 41 27 97 60 

SP - 22 
2,00 64 39 25 99 47 
6,00 65 39 26 98 59 

11,00 71 41 30 99 60 

 

Os resultados dos ensaios físicos indicam que o limite de liquidez esta variando de 41% a 

71% e o índice de Plasticidade entre 19% a 35%. A carta de Plasticidade, ver Figura 2.2 do 

capítulo 2, indica que o solo está dentro dos parâmetros para argilas moles / medias de Recife.   

 

IP

 W)- (LL
  = IC             (1) 

 

Tabela 5.7. Índice de Consistência - ABNT/NBR 6502/80 

Muito Moles  IC < 0 
Moles  0 < IC < 0,50 

Médias  0,50 < IC < 0,75 

Rijas  0,75 < IC < 1,00 

Duras  IC > 1,00 

 

Para o solo em estudo, o valor do índice de consistência é < 0, indicando que o solo tem 

consistência muito mole, com base na Tabela 5.8.  
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Tabela 5.8. Resultado do Índice de Consistência 

Furo 
LL  wi IP IC 

(%) (%) (%)   

SP - 11 65 62,46 35 0,07 

SP - 12 

64 102,41 30 -1,28 

41 63,74 20 -1,14 

69 64,8 33 0,13 

SP - 15 58 59,21 19 -0,06 

SP - 20 
60 59,83 24 0,01 

68 126,6 27 -2,17 

SP - 22 

64 99,89 25 -1,44 

65 120,39 26 -2,13 

71 126,33 30 -1,84 
 

Pode-se observar que os resultados das argilas moles / médias de Recife estão em torno da 

linha A, com limite de liquidez variando entre 23% a 235% e o índice de plasticidades 

variando entre 5% e 148%.  

Nota-se que para a Várzea de Goiânia, o limite de liquidez esta variando entre 41% a 71% e o 

índice de plasticidades variando entre 19% e 35%. Os valores de umidade natural encontram-

se entre 59% e 126%.  

Portanto os dados referente a várzea de Goiânia (Recife), estão abaixo da linha A e em torno 

dos intervalos propostos na literatura, se enquadrando em argilas moles / médias, segundo 

Coutinho et al. 1998a. 

A Figura 5.12 apresenta a carta de Plasticidade com os resultados de ensaios de laboratório 

para argilas moles / médias e solos orgânicos / tufas do Recife. Os solos foram divididos em 

quatro grupos: areia, silte, argila orgânica, e tufas / solos orgânicos, usando a ferramenta de 

criação de subgrupo (Coutinho e Lacerda, 1998). 
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Tabela 5.9. Parâmetros dos ensaios de adensamentos da Várzea de Goiana. 

Furo Prof.  

(m) 

wi 

(%) 
е0 

ƞ 

(%) 

ɤh 

(g/cm2) 

SP - 11 9,00 62,46 1,618 62 1,638 

SP - 12 
6,00 102,41 2,662 73 1,454 
10,00 63,74 1,614 62 1,573 

14,00 64,8 1,643 62 1,571 

SP - 15 3,00 59,21 1,491 60 1,598 

SP – 20 

 

3,00 59,83 1,570 61 1,629 
6,00 126,60 3,180 76 1,355 

SP - 22 
2,00 99,89 2,598 72 1,439 
6,00 120,39 2,985 75 1,383 

11,00 126,33 3,264 76 1,396 
 

Tabela 5.10. Parâmetros dos ensaios de adensamentos da Várzea de Goiana, continuação. 

Furo Prof.  

(m) 

τ’0 

(kPa) 

CR 

(%) 
CC CS 

SP - 11 9,00 17 19 0,51 0,200 

SP - 12 
6,00 11 22 0,80 0,160 
10,00 16 19 0,50 0,120 

14,00 25 19 0,51 0,190 

SP - 15 3,00 56 21 0,52 0,110 

SP – 20 

 

3,00 62 19 0,48 0,120 
6,00 15 23 0,96 0,200 

SP - 22 
2,00 12 22 0,80 0,140 
6,00 6 21 0,82 0,160 

11,00 7 20 0,84 0,140 
 

Nas Tabelas 5.9 e 5.10 estão apresentados os valores obtidos dos ensaios de laboratório para 

as argilas da Várzea de Goiana, região onde está localizado o aterro em estudo. Para o cálculo 

da estimativa de recalque, só consideramos os dados do furo SP-12, pois são referentes ao 

aterro estudado. 
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Para a classificação da amostra quanto à qualidade, adotamos os critérios das Tabelas 2.3 e 

2.4. E adotamos a Tabela 2.4 para classificar a amostra quanto à qualidade, que corresponde a 

experiência em Recife. 

Para o valor de OCR > 1, e aplicando a metodologia proposta nas Tabelas 2.3 e 2.4, 

identificamos os valores de ∆e/e0 > que 0,14. Portanto classificamos a amostra sendo como 

muito pobre para os dois critérios de classificação. 

A Figura 5.13 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-11, na profundidade de 9,00 m. 

A Figura 5.14 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-12, na profundidade de 6,00 m. 

A Figura 5.15 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-12, na profundidade de 9,00 m. 

A Figura 5.16 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-12, na profundidade de 14,00 m. 

A Figura 5.17 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-15, na profundidade de 3,00 m. 

A Figura 5.18 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-20, na profundidade de 3,00 m. 

A Figura 5.19 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-20, na profundidade de 6,00 m. 

A Figura 5.20 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-22, na profundidade de 2,00 m. 

A Figura 5.21 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-22, na profundidade de 6,00 m. 

A Figura 5.22 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da 

Tensão Vertical do furo SP-22, na profundidade de 11,00 m. 
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Figura 5.13. Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-11, na profundidade de 

9,00 m. 

 

 

Figura 5.14 Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-12, na profundidade de 

6,00 m. 
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Figura 5.15 Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-12, na profundidade de 

9,00 m. 

 

 

Figura 5.16 Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-12, na profundidade de 

14,00 m. 
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Figura 5.17 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-

15, na profundidade de 3,00 m. 

 

 

Figura 5.18 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-

20, na profundidade de 3,00 m. 
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Figura 5.19 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-

20, na profundidade de 6,00 m. 

 

 

Figura 5.20 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-

22, na profundidade de 2,00 m. 
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Figura 5.21 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-

22, na profundidade de 6,00 m. 

 

 

Figura 5.22 apresentam os gráficos das Curvas índice de vazios versus Logaritmo da Tensão Vertical do furo SP-

22, na profundidade de 11,00 m. 
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Figura 5.23. Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical, SP – 

11, prof. de 9,00 m. 

 

 

Figura 5.24. Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical, SP-

12, prof. de 6,00 m. 
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Figura 5.25. Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical,SP-

12, prof. de 10,00 m. 

 

 

Figura 5.26 Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical,SP-

12, prof. de 14,00 m. 
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Figura 5.27 Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical,SP-

15, prof. de 3,00 m. 

 

 

Figura 5.28 Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical,SP-

20, prof. de 3,00 m. 
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Figura 5.29 Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical,SP-

20, prof. de 6,00 m. 

 

 

Figura 5.30 Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical,SP-

22, prof. de 2,00 m. 
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Figura 5.31 Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical,SP-

22, prof. de 6,00 m 

 

 

Figura 5.32 Curva de variação do coeficiente de adensamento vertical versus Logaritmo da tensão Vertical,SP-

22, prof. de 11,00 m 
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Lembramos que para efeito do cálculo do recalque e monitoramento da instrumentação, só 

utilizamos os dados do furo SP - 12, nas 3 (três) profundidades. 

A tensão de pré – adensamento é definida como a tensão correspondente ao maior 

carregamento que o solo esteve submetido na sua vida geológica. Conforme apresentado nas 

Figuras 5.14, 5.15 a 5.16, e utilizando o método de Pacheco Silva e seguindo a norma NBR 

12007/1990, a índice de pré – adensamento OCR > 1, com isso determina que o solo estudado 

é pré-adensado.   

A Figura 5.24, mostra o resultado do Coeficiente de adensamento vertical (Cv) versus tensão 

vertical obtida em ensaios edométricos no furo SP-12 na profundidade de 6,00m. Pode-se 

notar que o coeficiente de adensamento vertical está entre 4 e 8x10-4 cm2/s no trecho pré-

adensado e em torno de 2x10-4 cm2/s no trecho normalmente adensado. 

Já a Figuras 5.25, mostra o resultado do Coeficiente de adensamento vertical (Cv) versus 

tensão vertical obtida em ensaios edométricos na profundidade de 10,00m. Pode-se notar que 

o coeficiente de adensamento vertical está entre 15 e 35x10-4 cm2/s no trecho pré-adensado e 

em torno de 5x10-4 cm2/s no trecho normalmente adensado. 

E a Figuras 5.26, mostra o resultado do Coeficiente de adensamento vertical (Cv) versus 

tensão vertical obtida em ensaios edométricos na profundidade de 14,00m. Pode-se notar que 

o coeficiente de adensamento vertical está entre 8 e 17x10-4 cm2/s no trecho pré-adensado e 

em torno de 5x10-4 cm2/s no trecho normalmente adensado. 

Observamos um comportamento típico com o decréscimo de Cv em torno da tensão de pré-

adensamento. 

 

5.3.3  Ensaio Triaxial 

 

A teoria de Mohr afirma que ocorre a ruptura dos materiais quando a tensão de cisalhamento, 

função da tensão normal, em um determinado plano iguala-se ou supera a resistência ao 

cisalhamento do material. Ao romper vários corpos de prova de um mesmo solo, sob 

condições distintas, teremos vários círculos de Mohr representativos das tensões nos corpos 
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de prova. Pelo menos um ponto de cada círculo representará as tensões no plano de ruptura.  

A reta que passa por esses pontos constituirá a envoltória de resistência do solo. 

Pode-se dizer, então, que a resistência do solo depende de parâmetros como a coesão e o 

atrito. A Tabela 5.11 apresenta o resumo dos resultados dos ensaios triaxial. 

 

Tabela 5.11. Resultado dos ensaios triaxial 

Furo Prof. (m) Su (kPa) 

SP-11 9 21,00 

SP-12 
6 3,00 

10 9,00 

14 5,00 

SP-15 3 19,00 

SP_20 3 12,00 

6 7,00 

SP-22 
2 5,00 

6 5,00 

11 4,00 

 

Com o objetivo de contribui para o conhecimento das propriedades geotécnicas dos depósitos 

de argila mole do Município de Goiana. Os ensaios SPT, palheta e adensamento, foram 

utilizados para caracterizar o solo e obter os parâmetros de compressibilidade, resistência, 

histórias de tensões e coeficientes de adensamento. Pode-se dizer que: 

O ensaio SPT nos mostra um perfil geotécnico com solo mole, podendo ser observado uma 

camada de argila siltosa, a existência da camada de areia média a fina, e a camada de argila 

orgânica. O nível d´água esta localizado a 1,78m. O NSPT da camada de argila orgânica esta 

variando de < 2 a 4 golpes, indicando que o solo tem consistência muito mole. 

Os ensaios de caracterização (granulometria e limites), adensamento e triaxial, foram 

realizados em cinco furos, porém para os cálculos de estimativa de recalque, só utilizamos o 

furo 12 em três profundidades diferentes, 6m, 10m e 14m. 
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Os ensaios físicos mostraram o LL variando entre 41% e 71% (argila mole/média), e o IP 

entre 19% e 35% (argila mole/média). 

O ensaio de adensamento mostrou, de uma forma geral, que a umidade natural do solo variou 

entre 59,21% e 126,60%, o índice de vazios inicial entre 1,491 e 3,265 (argila mole/média), o 

índice de compressão entre 0,48 e 0,96 (argila mole/média), o índice de expansão entre 0,11 e 

0,20 (argila mole/média), e a resistência não-drenada variou entre 7,11 e 36,7 kPa. 

Verificamos que os resultados dos ensaios apresentados para as argilas da Várzea de Goiana, 

estão enquadrados nos valores das argilas do Recife, conforme a Tabela 2.6 apresentada no 

Capitulo 2. 

O ensaio de palheta mostrou um valor de resistência < 25 kPa, o que indica que é um solo de 

consistência muito mole.   

Com os resultados apresentados podemos classificar o solo como possuindo uma camada 

mole de aproximadamente 19 m de extensão. 

Para o desenvolvimento do projeto desse aterro, adotaram-se, para a camada de solo mole, os 

parâmetros apresentados na Tabela 5.12, e para a camada de aterro, os parâmetros 

apresentados na Tabela 5.13. 

 

Tabela 5.12. Parâmetros para a Camada de Solo Mole. 

Su 

(kPa) 

Esp. Mole 

(m) 

ɤnat 

(0-4,6m) ( kN/m3) 

ɤnat 

(4,6-19,0m) ( kN/m3) 

Ângulo 

Atrito 

20,2 19 16 14,5 10o-150 

 

Tabela 5.13. Parâmetros para a Camada de Aterro. 

Coesão 

(kPa) 
Esp. Aterro (m) ɤAterro 

( kN/m3) 

Ângulo 

Atrito 

10 4,60 20 30o  
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5.4 Parâmetros adotados a Partir dos Ensaios de Laboratório 

 

De posse dos resultados apresentados anteriormente e da seção transversal geotécnica do 

aterro sem sobrecarga e a camada de solo mole sem geodrenos, obtive-se um fator de 

segurança inferior a 1,50, o que indica necessidade de utilização de um processo para acelerar 

os recalques durante a construção do aterro, para que o solo mole tenha sua resistência 

aumentada. 

Foi então adotada inicialmente a solução com geodrenos espaçados a 1,60m, e considerando 

60 dias para a construção, o valor da resistência passou para Su=25,2 kPa, obtendo um fator 

de segurança adequado de FS=1,50.  

Executando-se ainda, uma sobrecarga de 2,0m de altura e uma densidade de 17 kN/m3, num 

período de 80 dias após a construção do aterro, temos o valor da resistência de Su=33,4 kPa, e 

para a solução de aterro com utilização de geodreno com sobrecarga, encontramos o FS=1,46, 

portanto o aterro pode ser executado de acordo com o método executivo de aterro com 

geodreno e sobrecarga. 

Após o aterro ser executado até uma altura de 2,00m, a solução com geodreno e sobrecarga 

foi modificada, pois o cronograma da obra foi alterado diminuído o tempo destinado a 

execução desse aterro. Diante disso, optou-se em executar o aterro com material leve tipo 

EPS. Resaltamos que todos os parâmetros apresentados e discutidos são referentes aos 2,00m 

de aterro construído com a solução de geodreno. 

Os parâmetros apresentados e discutidos anteriormente indicaram que, o solo estudado, possui 

bolsões de argila orgânica mole, com espessura de aproximadamente 19 m, possuindo baixa 

resistência e alta compressibilidade, necessitando de uma solução especial para o 

melhoramento dessa resistência.   

 O NSPT da camada de argila orgânica e o índice de consistência indicaram que o solo tem 

consistência muito mole. 

Quanto a sensibilidade desta argila, ela está predominantemente na faixa de 4 - 8, ou seja, 

sensível. 
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Tabela 5.14. Resumo dos Resultados do índice de vazios, índice de compressão e índice de recompressão. 

Furo 
Prof.  
(m) 

curva 
wi 
(%) 

e0 CC CS 

SP - 11 9,00 m Laboratório 62,46 1,6180 0,510 0,200 

SP - 12 

6,00 m Laboratório 102,41 2,6620 0,800 0,160 

10,00 m Laboratório 63,74 1,6140 0,500 0,120 

14,00 m Laboratório 64,8 1,6430 0,510 0,190 

SP - 15 3,00 m Laboratório 59,21 1,4910 0,520 0,110 

SP - 20 
3,00 m Laboratório 59,83 1,5700 0,480 0,120 

6,00 m Laboratório 126,6 3,1800 0,960 0,200 

SP - 22 

2,00 m Laboratório 99,89 2,5980 0,800 0,140 

6,00 m Laboratório 120,39 2,9850 0,820 0,160 

11,00 m Laboratório 126,33 3,2640 0,840 0,160 

 

A Figura 5.33 apresenta graficamente os valores do índice de vazios, índice de compressão e 

índice de recompressão, dos resultados obtidos a partir dos ensaios de laboratório.  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.33. Gráfico índice de vazios x profundidade, índice de compressão x profundidade e índice de 

recompressão x profundidade. 

 

Os ensaios físicos mostraram o IP variando entre 19% e 35% indicando que o solo é 

altamente plástico.  
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Apresentando sinais de amolgamento, o solo foi classificado como muito pobre e o OCR 

indicou que o solo estudado é pré-adensado.   

O índice de compressão (Cc) está entre 0,48 e 0,96, o Índice de recompressão (Cs) está entre 

0,11 e 0,20 indicando o solo é classificado como argila mole á média, como mostra a Figura 

5.33. 

 

Tabela 5.15. Valores de Supalheta, IP e umidade natural para argilas / solos orgânicos brasileiros (Coutinho et al., 

2000). 

Local 
Faixa 

Su (kPa) 
IP 

(%) 
W 
(%) 

Referência 

Recife-PE (várzea de Goiana) 2 - 37 19 - 35 59 - 127 MACHADO 2013 

Recife-PE (Clube Intern.) 34 - 56 33 - 70 45 - 100 OLIVEIRA 2000 

Recife-PE (SESI-Ibura) 14 - 37 53 - 96 80 - 150 OLIVEIRA e COUTINHO 2000 

Juturnaíba-RJ (aterro experimental) 6 - 36 27 - 100 46 - 153 COUTINHO 1986b 

Juturnaíba-RJ (Barragem - Trechos II 
e V.) 

10 - 30 27 - 100 46 - 153 COUTINHO et al. 1988c 

Juturnaíba-RJ (Barragem - Trechos 
III-2.) 

5 - 25 27 - 100 46 - 153 COUTINHO et al. 1988c 

Sarapuí-RJ 7 - 22 30 - 110 100 - 170 ORTIGÃO e COLLET 1986 

Porto Alegre-RJ 10 - 32 40 - 80 50 - 130 SOARES 1997 

Barra da Tijuca-RJ 6 - 30 120 - 250 100 - 500 LACERDA e ALMEIDA 1995 

Itaipu-RJ 8 - 26 60 - 200 100 - 475 SANDRONI et al. 1984 

Santos-SP 10 - 60 15 - 90 90 - 140 MASSAD 1988 

Sergipe 12 - 25 20 - 70 40 - 60 SANDRONI et al. 1997 

Enseada Cabritos-BA 9 - 17 50 65 - 110 BAPTISTA E SAYÃO 1998 

João Pessoa-PB 
13 - 40 - 35 - 150 

CONCEIÇÃO 1997 a partir de 
SOARES 1997 

 

De um modo geral, os resultados dos parâmetros geotécnicos, encontrados por meio dos 

ensaios realizados, mostraram-se em concordância com outras argilas moles estudadas em 

Pernambuco. 
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5.5 Correção dos Parâmetros Geotécnicos 

 

Com o objetivo de comparar a curva edométrica obtida em laboratório, existem alguns 

métodos na literatura, tais como Correção de Schmertmann (1955) e a proposta por Oliveira 

(2002). Schmertmann (1955) propôs uma correção da curva edométrica que levasse em conta 

o amolgamento e obtivesse a curva de campo. 

Para o presente trabalho adotamos a metodologia, proposta por Oliveira (2002), que foi 

desenvolvida numa parceria entre o GEGEP (Grupo de Engenharia Geotécnica de Encostas e 

Planícies/UFPE) e a COPPE-UFRJ, e que propõe a utilização do índice de vazios inicial (e0) 

da amostra natural como um dado de entrada, por se tratar de um valor aproximadamente 

constante para uma dada argila independente do amolgamento. Oliveira (2002) criou então 

um ábaco em que são apresentadas curvas correlacionando a razão índice de vazios 

final/índice de vazios inicial (ef/e0) versus o índice de vazios inicial (e0), para cada uma das 

tensões normalmente utilizadas em laboratório (5, 10, 20, 40, 80, 160, 320, 640 e 1280 kPa).  

A Figura 5.34 apresenta este ábaco. A metodologia de construção da curva estimada consiste 

em identificar o índice de vazios inicial (e0) da amostra cuja curva será construída, entrar no 

ábaco com o índice de vazios inicial e determinar a relação ef/e0 para cada uma das tensões 

normalmente utilizadas no ensaio, calcular o índice de vazios final (ef) para cada estágio de 

carga e por fim construir a curva edométrica estimada, ver Figura 5.35. 

A Figura 5.35 representa as curvas corrigidas construídas através do ábaco proposto por 

Oliveira (2002), para diferentes índices de vazios iniciais e profundidades. Os diferentes furos 

e profundidades estão separados por cores. Para o SP-11 (prof. 9,00m) curva azul escuro, SP-

12 (prof. 6,00m vermelha, SP-12 (prof. 10,0m) curva verde claro, SP-12 (prof. 14,0m) curva 

roxa, SP-15 (prof. 3,00m) curva azul claro, SP-20 (prof. 3,00m) curva laranja, SP-20 (prof. 

6,00m) curva azul, SP-22 (prof. 2,00m) curva rosa, SP-22 (prof. 6,00m) curva verde escuro e 

por fim, SP-22 (prof. 11,00m) curva lilás.  

Para uma melhor visualização, as Figuras 5,36 a 5.45, mostram as curvas endométricas de 

laboratório (azul) e a corrigida pelo ábaco (vermelha), para os furos SP-11, SP-12, SP-15, SP-

20 e SP-22, em profundidades diferentes.  
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Figura 5.34. Ábaco proposto por Oliveira (2002) para construção da curva edométrica. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.35. Curva edométrica corrigida através do ábaco. 
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Figura 5.36. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-11 prof. de 9,00 m. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.37. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-12 prof. de 6,00 m. 
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Figura 5.38. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-12 prof. de 10,00 m. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.39. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-12 prof. de 14,00 m. 
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Figura 5.40. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-15 prof. de 3,00 m. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.41. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-20 prof. de 3,00 m. 
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Figura 5.16. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, prof. de 14,00 m. 

Figura 5.42. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-20 prof. de 6,00 m. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.43. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-22 prof. de 2,00 m. 
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Figura 5.44. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-22 prof. de 6,00 m. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.45. Curva edométrica de projeto e Curva edométrica corrigida, SP-22 prof. de 11,00 m. 
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Pode-se notar das Figuras 5,36 a 5,45 que as curvas construídas a partir do ábaco proposto 

representam amostras de melhor qualidade, o que influencia diretamente nos parâmetros a 

serem adotados em projeto.  

 

 

Figura 5.46. Perfil Geotécnico adotado no projeto, aterro com altura de 4,60m. 

 

Para efeito do cálculo do recalque, adotamos os dados do furo SP-12, nas três (03) 

profundidades. Determinamos a tensão efetiva in situ, considerando o aterro com altura de 

4,60m de acordo com o projeto, para as profundidades de 6,00m, 10,00m e 14,00m conforme 

cálculo apresentado a seguir: 
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Profundidade de 6,00 metros. 

Onde: 

γa=17KN/m3; γb=17KN/m3; γc=14,54KN/m3; γf=10KN/m3 

ha=1,78m ; hb=1,12m; hc=0,70m; hd=4,40m. 

 

σ`v0 = (ha × γa) + hb ×	(γa − γf) + hc ×	(γb − γf) + hd ×	(γc − γf) 

σ`v0= (1,78m x 17KN/m3) + 1,12m x (17KN/m3-10KN/m3) + 0,7m x (17KN/m3- 10KN/m3) + 

4,40m x (14,54KN/m3 - 10KN/m3) 

σ`v0= 30,26KN/m2 + 7,84KN/m2 + 4,90KN/m2 + 19,976KN/m2 

σ`v0= 62,98KN/m2 

 

O fator de influência I foi determinado conforme o ábaco de Osterberg (Poulos; Davis, 1974), 

para que possamos calcular a tensão devido a carga do aterro, σat, considerando a altura do 

aterro de hat = 4,60m e o peso especifico γat = 20KN/m3. 

 

z = 8,00m; a/z = 7/8 = 0,875; b/z = 7,75/8 = 0,968 

σat = 2 x (I x hat x γat )= 2 x 0,391 x 4,60m x 20KN/m3  

σat = 71,94KN/m2 

 

Profundidade de 10,00 metros. 

Onde: 

γa=17KN/m3; γb=17KN/m3; γc=14,54KN/m3; γd=15,73KN/m3; γf=10KN/m3 
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ha=1,78m; hb=1,12m; hc=0,70m; hd=4,40m; he=4,00 m 

 

σ`v0 = (ha × γa) + hb ×	(γa − γf) + hc ×	(γb − γf) + hd ×	(γc − γf) + he ×	(γd − γf) 

σ`v0= (1,78m x 17KN/m3) + 1,12m x (17KN/m3-10KN/m3) + 0,7m x (17KN/m3- 10KN/m3) + 

4,40m x (14,54KN/m3 - 10KN/m3) + 4,00m x (15,73KN/m3 - 10KN/m3) 

σ`v0= 30,26KN/m2 + 7,84KN/m2 + 4,90KN/m2 + 19,976KN/m2 + 22,92KN/m2 

σ`v0= 85,89KN/m2 

 

O fator de influência I foi determinado conforme o ábaco de Osterberg (Poulos; Davis, 1974), 

para que possamos calcular a tensão devido a carga do aterro, σat, considerando a altura do 

aterro de hat = 4,60m e o peso especifico γat = 20KN/m3. 

 

z = 12,00m; a/z = 7/12 = 0,583; b/z = 7,75/12 = 0,645 

σat = 2 x (I x hat x γat )= 2 x 0,38 x 4,60m x 20KN/m3  

σat = 69,92KN/m2 

 

Profundidade de 14,00 metros. 

Onde: 

γa=17KN/m3; γb=17KN/m3; γc=14,54KN/m3; γd=15,73KN/m3; γe=15,71KN/m3; γf=10KN/m3 

ha=1,78m; hb=1,12m; hc=0,70m; hd=4,40m; he=4,00 m; hf=4,425 m 

 

σ`v0 = (ha × γa) + hb ×	(γa − γf) + hc ×	(γb − γf) + hd ×	(γc − γf) + he ×	(γd − γf) + hf ×	(γe − γf) 
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σ`v0= (1,78m x 17KN/m3) + 1,12m x (17KN/m3-10KN/m3) + 0,7m x (17KN/m3- 10KN/m3) + 

4,40m x (14,54KN/m3 - 10KN/m3) + 4,00m x (15,73KN/m3 - 10KN/m3) + 4,425m x 

(15,71KN/m3 - 10KN/m3) 

σ`v0= 30,26KN/m2 + 7,84KN/m2 + 4,90KN/m2 + 19,976KN/m2 + 22,92KN/m2 + 25,27KN/m2 

σ`v0= 111,16KN/m2 

 

O fator de influência I foi determinado conforme o ábaco de Osterberg (Poulos; Davis, 1974), 

para que possamos calcular a tensão devido a carga do aterro, σat, considerando a altura do 

aterro de hat = 4,60m e o peso especifico γat = 20KN/m3. 

 

z = 16,425m; a/z = 7/16,425 = 0,426; b/z = 7,75/16,425 = 0,472 

σat = 2 x (I x hat x γat )= 2 x 0,32 x 4,60m x 20KN/m3  

σat = 58,88KN/m2 

 

Determinamos a tensão efetiva in situ, considerando o aterro com altura de 2,00m, aterro 

executado em campo, para as profundidades de 6,00m, 10,00m e 14,00m conforme calculo 

apresentado a seguir: 
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Figura 5.47. Perfil Geotécnico Construído, aterro com altura de 2,00m. 

 

Profundidade de 6,00 metros. 

Onde: 

γa=17KN/m3; γb=17KN/m3; γc=14,54KN/m3; γf=10KN/m3 

ha=1,78m ; hb=1,12m; hc=0,70m; hd=4,40m. 

 

σ`v0 = (ha × γa) + hb ×	(γa − γf) + hc ×	(γb − γf) + hd ×	(γc − γf) 

σ`v0= (1,78m x 17KN/m3) + 1,12m x (17KN/m3-10KN/m3) + 0,7m x (17KN/m3- 10KN/m3) + 

4,40m x (14,54KN/m3 - 10KN/m3) 
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σ`v0= 30,26KN/m2 + 7,84KN/m2 + 4,90KN/m2 + 19,976KN/m2 

σ`v0= 62,98KN/m2 

 

O fator de influência I foi determinado conforme o ábaco de Osterberg (Poulos; Davis, 1974), 

para que possamos calcular a tensão devido a carga do aterro, σat, considerando a altura do 

aterro de hat = 2,00m e o peso especifico γat = 20KN/m3. 

 

z = 8,00m; a/z = 3,043/8 = 0,380; b/z = 11,705/8 = 1,46 

σat = 2 x (I x hat x γat )= 2 x 0,451 x 2,00m x 20KN/m3  

σat = 36,08KN/m2 

 

Profundidade de 10,00 metros. 

Onde: 

γa=17KN/m3; γb=17KN/m3; γc=14,54KN/m3; γd=15,73KN/m3; γf=10KN/m3 

ha=1,78m; hb=1,12m; hc=0,70m; hd=4,40m; he=4,00 m 

 

σ`v0 = (ha × γa) + hb ×	(γa − γf) + hc ×	(γb − γf) + hd ×	(γc − γf) + he ×	(γd − γf) 

σ`v0= (1,78m x 17KN/m3) + 1,12m x (17KN/m3-10KN/m3) + 0,7m x (17KN/m3- 10KN/m3) + 

4,40m x (14,54KN/m3 - 10KN/m3) + 4,00m x (15,73KN/m3 - 10KN/m3) 

σ`v0= 30,26KN/m2 + 7,84KN/m2 + 4,90KN/m2 + 19,976KN/m2 + 22,92KN/m2 

σ`v0= 85,89KN/m2 
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O fator de influência I foi determinado conforme o ábaco de Osterberg (Poulos; Davis, 1974), 

para que possamos calcular a tensão devido a carga do aterro, σat, considerando a altura do 

aterro de hat = 2,00m e o peso especifico γat = 20KN/m3. 

 

z = 12,00m; a/z = 3,043/12 = 0,250; b/z = 11,705/12 = 0,975 

σat = 2 x (I x hat x γat )= 2 x 0,41 x 2,00m x 20KN/m3  

σat = 32,80KN/m2 

 

Profundidade de 14,00 metros. 

Onde: 

γa=17KN/m3; γb=17KN/m3; γc=14,54KN/m3; γd=15,73KN/m3; γe=15,71KN/m3; γf=10KN/m3 

ha=1,78m; hb=1,12m; hc=0,70m; hd=4,40m; he=4,00 m; hf=4,425 m 

 

σ`v0 = (ha × γa) + hb ×	(γa − γf) + hc ×	(γb − γf) + hd ×	(γc − γf) + he ×	(γd − γf) + hf ×	(γe − γf) 

σ`v0= (1,78m x 17KN/m3) + 1,12m x (17KN/m3-10KN/m3) + 0,7m x (17KN/m3- 10KN/m3) + 

4,40m x (14,54KN/m3 - 10KN/m3) + 4,00m x (15,73KN/m3 - 10KN/m3) + 4,425m x 

(15,71KN/m3 - 10KN/m3) 

σ`v0= 30,26KN/m2 + 7,84KN/m2 + 4,90KN/m2 + 19,976KN/m2 + 22,92KN/m2 + 25,27KN/m2 

σ`v0= 111,16KN/m2 

 

O fator de influência I foi determinado conforme o ábaco de Osterberg (Poulos; Davis, 1974), 

para que possamos calcular a tensão devido a carga do aterro, σat, considerando a altura do 

aterro de hat = 2,00m e o peso especifico γat = 20KN/m3. 
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z = 16,425m; a/z = 3,043/16,425 = 0,180; b/z = 11,705/16,425 = 0,710 

at = 2 x (I x hat x at )= 2 x 0,36 x 2,00m x 20KN/m3  

at = 28,80KN/m2 

 

Para a determinação dos parâmetros de compressibilidade da curva corrigida, adotamos a 

correção estatística, Tabela 5.16, obtida para as argilas moles de Recife-PE, apresentada por 

Coutinho et al. (1998a), através dos quais estimamos parâmetros tais como Cc e Cs  a partir da 

umidade natural do solo W (%).   

 

Tabela 5.16. Correção Estatística – solos orgânicos e argilas moles / médias – Recife (Coutinho et al. 1998a). 

Solo Correção Equação r² Desvio 

Argilas/Argilas orgânicas 
W ≤ 200 % 

e0 ≤ 4,0 

e0 , vs. W (%) e0 = 0,024 W + 0,1410 0,98 0,14 

cc , vs. W (%) cc = 0,014 W - 0,0940 0,82 0,26 

cc , vs. e0 cc = 0,586 e0 - 0,165 0,84 0,25 

cs , vs. W (%) cs = 0,0019 W + 0,0043 0,80 0,04 

cs , vs. e0 cs = 0,084 e0 - 0,0086 0,81 0,04 

Solos Orgânicos/Turfas 
W ≥ 200 % 

e0 ≥ 4,0 

e0 , vs. W (%) e0 = 0,012 W + 2,230 0,88 0,68 

cc , vs. W (%) cc = 0,0040 W + 1,738 0,52 0,54 

cc , vs. e0 cc = 0,411 e0 + 0,550 0,79 0,45 

cs , vs. W (%) cs = 0,0009 W + 0,1590 0,53 0,12 

cs , vs. e0 cs = 0,055 e0 - 0,0900 0,62 0,10 
 

A Tabela 5.17 apresenta os parâmetros geotécnicos obtidos das curvas edométricas de 

laboratório e corrigidas pelo ábaco proposto por Oliveira (2002), como também as correções 

estatísticas obtidas através da Tabela 5.16. As Figuras 5.48 e 5.49 apresenta, graficamente, 

esses resultados dessas correções. Vale ressaltar que a tensão de pré-adensamento foi 

determinada através do método de Pacheco Silva.  
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Tabela 5.17. Parâmetros geotécnicos obtidos das curvas edométricas de laboratório e corrigida pelo ábaco 

proposto por Oliveira (2002). 

Furo 
Prof.  
(m) 

curva 
wi 
(%) 

σ'v0 
Kpa 

σ'vm 

Kpa 

σ'vf 

kn/m2 OCR e0 CC CS 
CR 
(%) 

CV 

cm2/s  

SP - 11 
9,00 
m 

Laboratório 
62,46 - 

17,00 
- - 

1,618 0,51 0,20 19 
- 

Corrigida 159,2 1,640 0,78 0,13 30 

SP - 12 

6,00 
m 

Laboratório 
102,41 62,90 

11,00 134,84 
1,00 

2,662 0,80 0,16 22 2,00x10-4  

Corrigida 62,90 98,98 2,599 1,39 0,22 38 3,00x10-4  

10,00 
m 

Laboratório 
63,74 85,80 

16,00 155,72 
1,86 

1,614 0,50 0,12 19 5,00x10-4  

Corrigida 160,00 118,60 1,671 0,78 0,13 30 3,00x10-4  

14,00 
m 

Laboratório 
64,80 111,16 

25,00 170,04 
1,89 

1,643 0,51 0,19 19 5,00x10-4  

Corrigida 210,00 139,96 1,696 0,80 0,13 30 2,00x10-4  

SP - 15 
3,00 
m 

Laboratório 
59,21 - 

56,00 
- - 

1,491 0,52 0,11 21 
- 

Corrigida 172,6 1,562 0,71 0,12 28 

SP - 20 

3,00 
m 

Laboratório 
59,83 - 

62,00 
- - 

1,570 0,48 0,12 19 
- 

Corrigida 182,70 1,577 0,76 0,12 29 

6,00 
m 

Laboratório 
126,60 - 

15,00 
- - 

3,180 0,96 0,20 23 
- 

Corrigida 55,70 3,179 1,70 0,26 41 

SP - 22 

2,00 
m 

Laboratório 
99,89 - 

12,00 
- - 

2,598 0,80 0,14 22 
- 

Corrigida 78,50 2,538 1,36 0,21 38 

6,00 
m 

Laboratório 
120,39 - 

6,00 
- - 

2,985 0,82 0,16 21 
- 

Corrigida 72,60 3,030 1,58 0,24 40 

11,00 
m 

Laboratório 
126,33 - 

7,00 
- - 

3,264 0,84 0,16 20 
- 

Corrigida 49,80 3,173 1,75 0,27 41 

*Para a estimativa do recalque, adotamos os dados relativos ao SP-12 para o aterro executado, 

e consideramos duas hipóteses de cálculo. A primeira com o valor de σ'vm real de 50,1 Kpa, e 

a segunda, consideramos como normalmente adensado, isso para a primeira camada na profundidade 

de 6,00 m.  

 

Considerando a curva edométrica corrigida, o OCR indicou que o solo estudado é pré-

adensado. O índice de compressão (Cc) está entre 0,4 e 1,5, indicando (argilas moles/médias), 

o Índice de recompressão (Cs) está variando entre 0,1 e 0,3 indicando que o solo é classificado 

como argila mole á média. O coeficiente de adensamento vertical (Cv) está entre 2,00x10-4 e 

3,00x10-4 em torno da tensão de pré-adensamento. 

Observa-se que é de fundamental importância que a amostra seja de boa qualidade, pois 

influência diretamente na adoção dos parâmetros geotécnicos. 
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Figura 5.48. Correções Estatísticas: (a) Cc x W(%) (Coutinho, 2005). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.49. Correções Estatísticas: (b) e0 x W(%), (Coutinho, 2005). 
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A Figura 5.50 apresenta os parâmetros de compressibilidade e0, cc e cs, nas profundidades 

estudadas. Os pontos marcados em azul foram os resultados dos ensaios de laboratório e os 

pontos em vermelho obtidos da curva edométrica corrigida. Pode-se verificar que o índice de 

compressão (cc) e o índice de recompressão (cs), apresentam valores maiores para a curva 

corrigida. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5.50. Parâmetros de Compressibilidade das curvas edométricas. 

 

As Figura 5.51 e Figura 5.52, apresentam graficamente, os resultados do índice de vazios vs 

do teor de umidade e índice de Compressão vs teor de umidade. Esses valores foram 

corrigidos através da correção estatística de Coutinho 2005. As Equações obtidas através dos 

gráficos, confirma que essas amostras estão enquadradas nos parâmetros de compressibilidade 

das argilas de Recife. Essas equações são as seguintes: 

Para e0 : 

e0 = 0,254 W (%)           (2) 

R2 = 0,996            (3) 

 

    Laboratório              Corrigida 
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Para cc : 

e0 = 0,0133 W (%)           (4) 

R2 = 0,9849            (5) 

 

 

Figura 5.51. Correções Estatísticas: (b) e0 x W(%). 

 

 

Figura 5.52. Correções Estatísticas: (b) cc x W(%). 
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CAPÍTULO 6 – CASO EM ESTUDO – LEITURA DOS INSTRUMENTOS DE 

CONTROLE DO ATERRO SOBRE SOLO MOLE EXECUTADO NA DUPLICAÇÃO 

DA BR_101/PE 

 

6.1 Instrumentos Empregados 

 

Para o bom desempenho de aterros sobre solo mole é necessário um monitoramento, em todas 

as fases de sua construção, com a instalação de instrumentos de controle para acompanhar o 

desempenho da camada mole e do maciço, controlando a dissipação das poro-pressões, a 

evolução dos recalques, os deslocamentos horizontais e prevenindo-se de algum problema que 

venha afetar a estabilidade do aterro.  

Para a obtenção dos dados do aterro localizado entre as estacas 3320 e 3365, foram instalados 

os seguintes grupos de instrumentos: de medição de deslocamentos e de medição de poro-

pressões. 

Entre os instrumentos para a medição de deslocamentos têm-se os inclinômetros, para a 

medição dos deslocamentos horizontais, e as placas de recalque, para a medição dos 

deslocamentos verticais. E para a medição de poro-pressões, têm-se os piezômetros 

pneumáticos. No aterro em estudo, foram instalados os seguintes instrumentos de controle: 

Inclinômetros = 07 unidades; 

Piezômetros Pneumáticos = 11 unidades; 

Placas de Recalque = 18 unidades. 

Salientamos que estamos considerando as leituras dos instrumentos indicados na Figura 6.1, 

que é referente à estaca 3330, pois demonstraram possuir dados mais confiáveis. Os outros 

instrumentos estavam danificados e não possuem leituras. 

A localização de cada um dos instrumentos está apresentado na Figura 6.1.  
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Figura 6.1. Localização dos Instrumentos de Medição. 

 

6.2 Resultado da Instrumentação 

 

São apresentados os resultados de cada um dos instrumentos geotécnicos empregados, sempre 

em forma de gráfico, procurando resumir as informações. Serão apresentados os resultados 

relativos às placas de recalque, e piezômetros, o gráfico do inclinômetro estará apresentado no 

anexo.  

As placas de recalque foram posicionadas no aterro de forma a medir os deslocamentos 

verticais passiveis de ocorrerem.  

A Figura 6.3 apresenta a evolução dos recalques com o tempo, verificados por meio das 

placas de recalque instaladas. O recalque máximo ocorrido para a placa PR-27 foi de 0,42 m 

para um período total de 700 dias. Para a outra placa de recalque o valor foi de 0,39m.  

Os piezômetros apresentam as poro-pressões medidas em uma vertical no centro do aterro. As 

poro-pressões foram medidas em 3 profundidades conforme mostra a Figura 6.1. 

A Figura 6.4 apresenta a evolução das poro-pressões com o tempo e a Figura 6.2 o incremento 
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de carga do aterro com o tempo. 

Na Tabela 6.1 são apresentados os valores médios de pressão, desvio padrão e coeficiente de 

variação dos piezômetros pneumáticos do aterro. 

 

Tabela 6.1. Valores Calculados para os Piezômetros. 

  PZ-09 PZ-10 PZ-11 
Média (kgf/cm²) 0,54 0,97 1,43 
Desvio Padrão (kgf/cm²) 0,04 0,03 0,02 
Coef. Variação 8% 3% 2% 
 

Conforme apresentado na Tabela 6.1, os valores médios de pressões ficou entre 0,54 kgf/cm² 

e 1,43 kgf/cm², os valores do desvio padrão variou entre 0,02 e 0,04, e o coeficiente de 

variação entre 2% e 8%.   

A Figura 6.5 apresenta o perfil de deslocamentos horizontais correspondente ao Inclinômetro 

6. Foram medidos os deslocamentos horizontais através da instalação de 7 inclinômetros. 

Infelizmente 6 destes inclinômetros (IN-01, IN-02, IN-03, IN-04, IN-05 e IN-07) não foram 

considerados, pois esses equipamentos encontraram-se danificados, o que comprometeu a sua 

interpretação. Pode-se notar que os deslocamento horizontal máximo (Ymáx) é igual a 10 

mm, ocorrendo a 13,5 metros de profundidade. 

Foi calculada a relação entre o deslocamento horizontal máximo (Ymáx) e o deslocamento 

vertical (S), para comparar com a proposta de Tavenas et al. (1979). Para Ymáx = 10 mm e  S 

= 420 mm, o valor encontrado foi 0,024. Este valor não está entre os valores propostos por 

Tavenas et al. (1979), nem para o período de construção, nem para o período de adensamento 

(fase drenada) que são apresentados na Tabela 6.2. Este fato se deve provavelmente à falta de 

mais leituras no período. 

 

Tabela 6.2 Valores de Ymáx/S propostos por Tavenas et al. (1979) 

Durante a Construção Durante Adensamento 

0,08 a 0,46 0,04 a 0,22 
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Figura 6.2. Cota do Aterro Executado. 

 

 

Figura 6.3. Deslocamentos Verticais da Placas de Recalque PR - 26 e PR - 27. 
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Figura 6.4. Poro-Pressões dos Piezômetros PZ-09, PZ-10 e PZ-11. 

 

 

Figura 6.5. Inclinômetro IN-06. 
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Através dos gráficos apresentados é possível verificar que os deslocamentos verticais não 

variaram no final das leituras. O mesmo comportamento pode ser observado nos valores das 

pressões piezométricas e dos deslocamentos horizontais. Isso ocorreu pelo fato de não ter 

havido incremento de carga devido ao alteamento do aterro, dessa forma há uma tendência 

natural a estabilização dos recalques e das poro-pressões com o tempo.  
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CAPÍTULO 7 – CASO EM ESTUDO – AVALIAÇÃO DO DESLOCAMENTO 

VERTICAL DO ATERRO SOBRE SOLO MOLE EXECUTADO NO PROJETO DE 

DUPLICAÇÃO DA BR_101/PE 

 

7.1 Introdução 

 

Os deslocamentos verticais de aterros em solos altamente compressíveis apresentam-se como 

uma das principais preocupações do engenheiro projetista. A busca de métodos que 

representem os deslocamentos verticais com confiabilidade, está sempre presente nas 

discussões da comunidade geotécnica. 

Os principais objetivos das análises de deslocamentos em solos moles estão associados a 

determinação do recalque total (Sc) e a estimativa dos coeficientes de adensamento (ch e cv). 

A obra em estudo trata-se de um aterro construído sobre uma camada de argila mole. 

Objetivando acelerar os recalques, foram instalados drenos verticais (geodrenos, em 

distribuição triangular, espaçados em 1,6 m), na camada de argila mole.  

No presente capítulo estão apresentadas análises de deslocamentos verticais utilizando a teoria 

de adensamento de Terzaghi e o método de previsão de recalques de Asaoka (1978), 

modificado por Magnan e Deroy (1980). Os valores previstos serão comparados com os 

deslocamentos verticais medidos em campo.  

 

7.2 Deslocamentos Verticais  

 

A teoria de adensamento de Terzaghi propõe para o cálculo do recalque final em função dos 

parâmetros de compressibilidade (índice de compressão cc, e índice de recompressão cs), 

tensões iniciais (σ´v0) e finais (σ´vf), e história de tensões do depósito (σ´vm). 

O método de Asaoka modificado por Magnan e Deroy (1980), é um método simples e prático, 

baseado em monitoramento de recalque no campo. 
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7.2.1 Cálculo do Recalque Primário 

 

O estudo teórico do adensamento permite obter uma avaliação da dissipação das 

sobrepressões hidrostáticas (exceto a pressão neutra gerada pelo carregamento) e, 

consequentemente, da variação de volume ao longo do tempo, a que um elemento de solo 

estará sujeito dentro de uma camada compressível.  

O recalque devido ao adensamento primário Sc é devido a dissipação de poro pressão, que em 

consequência, produz aumento na tensão efetiva.  

Para o cálculo do recalque, foram feitas três alternativas, utilizamos os parâmetros obtidos 

através dos ensaios de laboratório, consideramos o solo como sendo normalmente adensado e 

corrigimos a curva edométrica para obtenção de novos parâmetros. Isso levando em 

consideração a previsão do projeto de construir um aterro com 4,60m de altura (Figura7.1) e a 

construção do aterro com 2,00m de altura (figura 7.2). 

 

 

Figura 7.1. Perfil Geotécnico adotado no projeto, aterro com altura de 4,60m 
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Cálculo do recalque para o aterro com 4,60 (parâmetros de laboratório) 

a) Profundidade de 3,60 m 

 

b) Profundidade de 6,00 m 

 

c) Profundidade de 10,00 m 

 

d) Profundidade de 14,00 m 
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Cálculo do recalque para o aterro com 4,60 (parâmetros de laboratório, considerando o 

solo normalmente adensado)    

a) Profundidade de 3,60 m 

 

b) Profundidade de 6,00 m 

 

c) Profundidade de 10,00 m 

 

d) Profundidade de 14,00 m 
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Cálculo do recalque para o aterro com 4,60 (parâmetros Corrigidos)  

a) Profundidade de 3,60 m 

 

b) Profundidade de 6,00 m 

 

c) Profundidade de 10,00 m 

 

d) Profundidade de 14,00 m 
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A Tabela 7.1 mostra o resumo dos dados obtidos para o aterro previsto com altura de 4,60m. 

  

Tabela 7.1 Resumo dos Recalques para o Aterro com 4,60m. 

Parâmetros Adotados Recalque (m) 
Curva de Laboratório 2,433 

Curva de Laboratório (normalmente adensado) 0,889 

Curva de Laboratório Corrigida (Oliveira2002) 0,792 

Previsão de Projeto 1,430 

 

 

 

Figura 7.2. Perfil Geotécnico Construído, aterro com altura de 2,00m. 
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Cálculo do recalque para o aterro com 2,00 (parâmetros de laboratório)    

a) Profundidade de 3,60 m 

 

b) Profundidade de 6,00 m 

 

c) Profundidade de 10,00 m 

 

d) Profundidade de 14,00 m 
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Cálculo do recalque para o aterro com 2,00 (parâmetros de laboratório, considerando o 

solo normalmente adensado)   

a) Profundidade de 3,60 m 

 

 

b) Profundidade de 6,00 m 

 

 

c) Profundidade de 10,00 m 

 

 

 

d) Profundidade de 14,00 m 
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Cálculo do recalque para o aterro com 2,00 (parâmetros Corrigidos)    

a) Profundidade de 3,60 m 

 

 

 

b) Profundidade de 6,00 m 

 

 

 

c) Profundidade de 10,00 m 

 

d) Profundidade de 14,00 m 
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Cálculo do recalque para o aterro com 2,00 (parâmetros Corrigidos, considerando o solo 

normalmente adensado)  

a) Profundidade de 3,60 m 

 

b) Profundidade de 6,00 m 

 

c) Profundidade de 10,00 m 

 

d) Profundidade de 14,00 m 
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A Tabela 7.1 mostra o resumo dos dados obtidos para o aterro executado com altura de 

2,00m. 

 

Tabela 7.2 Resumo dos Recalques para o Aterro com 2,00m. 

Parâmetros Adotados Recalque (m) 
Curva de Laboratório 2,068 

Curva de Laboratório (normalmente adensado) 0,482 

Curva de Laboratório Corrigida (Oliveira 2002) 0,663 

Curva de Laboratório Corrigida (normalmente adensada)  0,524 

Asaoka 0,555 

 

 

7.2.2 Método de Asaoka 

 

Asaoka (1978) propôs um método de simples aplicação para a interpretação dos resultados de 

medidas de recalque com o tempo, para a obtenção de coeficiente de adensamento vertical e 

previsões dos recalques finais. 

Os procedimentos para a utilização do método de Asaoka (1978), deve-se traçar a curva s x t e 

definir o valor de Δt constante, então busca-se os valores de s espaçados igualmente de Δt e 

coloca-se no gráfico si x si-1. Ajusta-se uma reta por meio dos pontos, obtém-se a inclinação β 

e calcula-se Ch por meio das equações. Para o valor de Cv foi considerado 1,5 do valor de Ch. 

Recomenda-se adotar intervalos de tempo Δt entre 60 e 90 dias, e são necessários, no mínimo, 

três intervalos para a estimativa de recalques e a estimativa de Ch, ou seja, somente após esse 

período pode-se obter resultados que conduzam a resultados mais confiáveis.  

Para o presente estudo, adotamos para Δt os valores de 60 e 90 dias.   

A Figura 7.3 apresenta o gráfico, pela metodologia de Asaoka (1978) da placa de recalque 

PR-26, para 60 dias (lado esquerdo) e 90 dias (lado direito).   
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Figura 7.3. Método de Asaoka, PR-26. 

 

A Figura 7.4 apresenta o gráfico, pela metodologia de Asaoka (1978) da placa de recalque 

PR-27, para 60 dias (lado esquerdo) e 90 dias (lado direito).   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 7.4. Método de Asaoka, PR-27 para 60 dias ( lado esquerdo) para 90 dias (lado direito). 
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Cálculo da estimativa de Ch para a Placa de Recalque PR-26 (Δt = 60 dias) 

 

Onde: 

�� = 168	��	;	�� = 7	��	 

� = ��
��

				 ; 			� = 24,00 

�� = 	����� − 0,75 = ���24� − 0,75		; 	��	 = 2,4281 

β = ���� 0,18
0.20		 ; 	β = 0,733	rad		 

Δt = 60	$	86400	; 	Δt = 5,184	$	10%	&'(	 

 

 

)* =	−��
8 	$	��+	$ ln	�β�

Δt  

)* =	−2,4281
8 	$	168+��+	$ ln	�0,733�

5,184	$	10%	&'( 

)* = 5,14	$	10./	��+/& 

 

)1 = )*	 ÷ 1,5	; 	)*	 = 	5,14	$	10./	��+/& ÷ 1,5	 

)1 = 3,43	$	10./	��+/&	 
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Cálculo da estimativa de Ch para a Placa de Recalque PR-26 (Δt = 90 dias) 

 

Onde: 

�� = 168	��	;	�� = 7	��	 

� = ��
��

				 ; 			� = 24,00 

�� = 	����� − 0,75 = ���24� − 0,75		; 	��	 = 2,4281 

β = ���� 0,16
0.20		 ; 	β = 0,675	rad		 

Δt = 90	$	86400	; 	Δt = 7,776	$	10%	&'(	 

 

 

)* =	−��
8 	$	��+	$ ln	�β�

Δt  

)* =	−2,4281
8 	$	168+��+	$ ln	�0,675�

7,776	$	10%	&'( 

)* = 4,33	$	10./	��+/& 

 

 

)1 = )*	 ÷ 1,5	; 	)*	 = 	4,33	$	10./	��+/& ÷ 1,5	 

)1 = 2,89	$	10./	��+/&	 
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Cálculo da estimativa de Ch para a Placa de Recalque PR-27 (Δt = 60 dias) 

 

Onde: 

�� = 168	��	;	�� = 7	��	 

� = ��
��

				 ; 			� = 24,00 

�� = 	����� − 0,75 = ���24� − 0,75		; 	��	 = 2,4281 

β = ���� 0,17
0.20		 ; 	β = 0,705	rad		 

Δt = 60	$	86400	; 	Δt = 5,184	$	10%	&'(	 

 

 

)* =	−��
8 	$	��+	$ ln	�β�

Δt  

)* =	−2,4281
8 	$	168+��+	$ ln	�0,705�

5,184	$	10%	&'( 

)* = 5,79	$	10./	��+/& 

 

 

)1 = )*	 ÷ 1,5	; 	)*	 = 	5,79	$	10./	��+/& ÷ 1,5	 

)1 = 3,86	$	10./	��+/&	 
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Cálculo da estimativa de Ch para a Placa de Recalque PR-27 (Δt = 90 dias) 

 

Onde: 

�� = 168	��	;	�� = 7	��	 

� = ��
��

				 ; 			� = 24,00 

�� = 	����� − 0,75 = ���24� − 0,75		; 	��	 = 2,4281 

β = ���� 0,16
0.20		 ; 	β = 0,643	rad		 

Δt = 90	$	86400	; 	Δt = 7,776	$	10%	&'(	 

 

 

)* =	−��
8 	$	��+	$ ln	�β�

Δt  

)* =	−2,4281
8 	$	168+��+	$ ln	�0,643�

7,776	$	10%	&'( 

)* = 4,86	$	10./	��+/& 

 

 

)1 = )*	 ÷ 1,5	; 	)*	 = 	4,86	$	10./	��+/& ÷ 1,5	 

)1 = 3,24	$	10./	��+/&	 
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A Tabela 7.3 mostra não houve variação dos valores do coeficiente de adensamento vertical 

para os parâmetros adotados a curva edométrica corrigida para os estimado pelo método de 

Asaoka. Já o coeficiente de adensamento vertical adotado a partir dos parâmetros de 

laboratório, mostrou uma variação bem maior que as outras. 

 

Tabela 7.3 Resumo dos valores do Coeficientes de Adensamento Vertical. 

  CV (cm2/s) 

Curva de Laboratório 2,00x10-4  a  5,00x10-4 

Curva Edométrica Corrigida 2,00x10-4  a  3,00x10-4 

Método de Asaoka 2,00x10-4  a  3,00x10-4 

 

 

7.3 Poro-Pressões 

 

Os dados de poro-pressões podem ser interpretados conforme proposto por Orleah (1983), 

descritos por Ferreira (1991). Os valores de cv e ch são calculados por: 

 

)1 =	−4ℎ+56
7+ 		 ; 	)* =	����+56

8 		 

 

Onde α1 pode ser obtido por meio do traçado do gráfico ln(Δu) versus t. Como a equação para 

o cálculo de ch, foi desenvolvida para a drenagem puramente radial, o piezômetro a ser 

analisado deve ser cuidadosamente escolhido e, no caso de camada duplamente drenante, 

deve-se dar preferência a piezômetros localizados no meio da camada. Mais a análise da poro-

pressões não faz parte deste trabalho, ficando para uma oportunidade. 

 

156



 

 
 

7.4 Deslocamentos Horizontais 

 

A avaliação da estabilidade de um aterro sobre solos moles pode ser realizada 

qualitativamente com base em resultados das leituras dos inclinômetros. A partir dessas 

leituras é possível calcular as distorções ao longo do tubo inclinométrico. A distorção d é o 

arco tangente da reta que liga dois pontos consecutivos da curva de deslocamentos horizontais 

contra a profundidade, e calculada por: 

 

�	 = 	�8��(	$	 9:*6 − :*+
;6 − ;+ <		 

 

Onde: δh1 e δh2 são os deslocamentos horizontais nas profundidades z1 e z2. Cabe ressaltar 

que, com a ocorrência do processo de adensamento, a profundidade desses valores pode 

alterar-se com o tempo. 

As velocidades de distorções podem então ser calculadas para uma determinada profundidade, 

conforme: 

 

 >? 	= 	@A
@B �% �D�⁄ � 

 

 Almeida, Oliveira e Spotti (2000) recomendam que para a vd > 1,5% por dia, é aconselhável 

cautela, como a interrupção do carregamento, e para vd entre 0,5% e 1,5% por dia, atenções 

especiais são requeridas, uma vez que o processo de plastificação pode estar ocorrendo. 

Assim, o aumento do número de leituras na semana e/ou a instalação de mais uma vertical na 

mesma linha de talude são medidas aconselháveis. E para vd < 0,5% por dia, não há, a 

princípio, grandes preocupações, merecendo apenas a continuidade no acompanhamento, até 

que se verifique a estabilização. Mais a análise dos deslocamentos verticais não faz parte 

deste trabalho, ficando para uma oportunidade. 
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7.5 Comparação dos valores dos Deslocamentos Verticais 

 

Para o aterro executado com 2,00 metros de altura, verificamos como mostra a Figura 7.5 que 

os recalques estão variando entre 0,3m e 1,8m, isso deve-se, principalmente, ao fato de que a 

adoção dos parâmetros depende da amostra ser de boa qualidade, influenciando diretamente 

nos valores dos recalques.  

A Figura 7.5 compara os valores dos recalques obtidos em três situações diferentes. Uma com 

os dados fornecidos pelos ensaios de laboratório, depois considerando o solo normalmente 

adensado e por fim fez-se a correção da curva edométrica e adotou-se novos parâmetros, e em 

todos os casos o recalque foi calculado pelo método do adensamento de Terzaghi. Nota-se que 

há uma variação considerável nos valores do recalque, devido à metodologia adotada para a 

determinação dos parâmetros utilizados.  

 

 

Figura 7.5. Comparação dos Recalques para o Aterro Executado com 2,00m. 
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A Figura 7.6 compara os recalques medidos em campo pelas placas de recalque e os previstos 

pelo método de Asaoka. Nota-se que os recalque estão variando de 0,45m a 0,55m para os 

medidos em campo, e entre 0,35m e 0,45m para os estimado pelo método de Asaoka.  

Ficando os valores em concordância.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 7.6. Comparação dos Recalques Medido versus Metodologia de Asaoka. 

 

Considerando a altura do aterro prevista no projeto de duplicação da BR-101/PE, que era de 

4,60 m, fizemos a previsão dos recalques se este aterro fosse ser construído.  

A Figura 7.7 compara os valores dos recalques, para o aterro previsto em projeto, obtidos em 

três situações diferentes. Uma com os dados fornecidos pelos ensaios de laboratório, depois 

considerando o solo normalmente adensado e por fim fez-se a correção da curva edométrica e 

adotou-se novos parâmetros, e em todos os casos o recalque foi calculado pelo método do 

adensamento de Terzaghi. Nota-se que considerando o solo normalmente adensado e fazendo-

PR - 26 PR - 27 

PR - 26 PR - 27 
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se a correção da curva edométrica, os valores do recalque ficaram bem próximos variando de 

0,66m a 0,67m. Já o recalque estimado a partir dos ensaios de laboratório, sem a utilização de 

nenhum critério, pode levar a um recalque pouco confiável. 

 

 

 

Figura 7.7. Comparação dos Recalques para o Aterro Executado com 4,60m. 

 

A Figura 7.8 compara os valores dos recalques para o aterro de 4,60m previsto em projeto, em 

duas situações diferentes. A primeira com a utilização dos parâmetros a partir da curva 

corrigida, e o previsto em projeto. 

Podemos ver que o recalque esta variando entre 0,6m e 1,43m, isso ocorreu pela utilização de 

metodologias diferentes. Para o recalque estimado no projeto foi considerado o perfil com 

duas camadas (0 a 4,60m e 4,60 a 18,45), o solo como sendo normalmente adensado, os 

parâmetros adotados a partir dos ensaios de laboratório, e calculado pela teoria de Terzaghi.  

Já para o outro valor do recalque, foram consideradas todas as camadas do perfil (0,0 a 2,90m, 

argila siltosa media, 2,90m a 3,60m, areia média e fina, 3,60 a 18,8, argila muito mole), os 
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parâmetros adotados a partir da curva edométrica corrigida pelo método proposto por 

Oliveira(2002), e calculado também pela teoria de Terzaghi.    

 

 

Figura 7.8. Comparação dos Recalques para a Curva Corrigida versus o Estimado no Projeto. 

 

Podemos perceber que amostras de boa ou má qualidade, influenciam os valores do recalque, 

e que devemos tomar todo o cuidado na hora de determinar os parâmetros a serem adotados.  
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CAPÍTULO 8 – CONCLUSÕES E SUGESTÕES PARA FUTURAS PESQUISAS 

 

8.1 Considerações Finais 

 

O presente trabalho teve como enfoque principal a análise do comportamento de aterro 

executado na duplicação da BR-101/PE. A partir do resultado das leituras da instrumentação 

geotécnica (piezômetros pneumáticos, placas de recalque inclinômetros), e dos ensaios de 

campo e laboratório, foi possível avaliar os diversos fatores relacionados ao comportamento 

do solo, destacando-se as análises dos deslocamentos verticais. As analises foram realizadas 

através da aplicação de métodos e modelos divulgados na bibliografia apresentada neste 

trabalho, e da comparação entre essas metodologias. 

A seguir serão apresentadas as principais conclusões obtidas, relacionadas ao comportamento 

de aterro executado na duplicação da BR-101/PE, através da avaliação das medidas dos 

deslocamentos verticais. 

 

8.2 Conclusões 

 

Quando comparamos os valores dos recalques calculados em três situações diferentes, 

considerando a altura do aterro com 4,60m, conforme previsto no projeto de duplicação da            

BR-101/PE, uma com os dados fornecidos pelos ensaios de laboratório, depois considerando 

o solo normalmente adensado e por fim fez-se a correção da curva edométrica e adotou-se 

novos parâmetros, e em todos os casos o recalque foi calculado pelo método do adensamento 

de Terzaghi, notamos que estes valores estão variando 0,79m a 2,4m 

Percebe-se também que, os dos valores dos recalques considerando o solo normalmente 

adensado, pratica muito comum, e fazendo-se a correção da curva edométrica, esses valores 

ficaram bem próximos, variando de 0,79m a 0,88m. Já o recalque estimado a partir dos 

ensaios de laboratório, sem a utilização de critério de correção para tornar a amostra de boa 

qualidade, obteve um valor de 2,4m. Conforme mostrado na Tabela 8.1.   
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A falta de critério na determinação dos parâmetros a serem utilizados, pode levar a um valor 

de recalque pouco confiável. 

 

Tabela 8.1 Resumo dos Recalques para o Aterro com 4,60m. 

Parâmetros Adotados Recalque (m) 
Curva de Laboratório 2,433 

Curva de Laboratório (normalmente adensado) 0,889 

Curva de Laboratório Corrigida (Oliveira 2002) 0,792 

Previsão de Projeto 1,430 

 

O recalque estimado em projeto ficou na ordem de 1,4m, esta variação foi devido à diferença 

na metodologia adotada para o seu cálculo.  O projeto considerou o perfil com duas camadas 

(0 a 4,60m e 4,60 a 18,45), o solo como sendo normalmente adensado, os parâmetros 

adotados a partir dos ensaios de laboratório, e calculado pela teoria de Terzaghi. Para os 

recalques calculados, a partir dos parâmetros obtidos das curvas edométricas corrigidas pelo 

método proposto por Oliveira (2002), consideramos todas as camadas do perfil (0,0 a 2,90m, 

argila siltosa media, 2,90m a 3,60m, areia média e fina, 3,60 a 18,8, argila muito mole).   

Podemos perceber que amostras de boa ou má qualidade, influenciam os valores do recalque, 

e que devemos tomar todo o cuidado na hora de determinar os parâmetros a serem adotados.  

Comparamos também, os recalques para o aterro executado com 2,00 metros de altura, e 

verificamos que estão variando entre 0,4m e 2,06m, obtidos em cinco situações diferentes, 

isso se deve, principalmente, ao fato de que a adoção dos parâmetros depende da amostra ser 

de boa qualidade, influenciando diretamente nos valores dos recalques.  

A primeira situação utilizou-se os parâmetros fornecidos pelos ensaios de laboratório, a 

segunda considerou o solo normalmente adensado, a terceira fez-se a correção da curva 

edométrica e adotou-se novos parâmetros, a quarta utilizou os novos parâmetros da curva 

edométrica corrigida, e considerou a primeira camada como normalmente adensada, e em 

todos os casos o recalque foi calculado pelo método do adensamento de Terzaghi. Nota-se que 
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há uma variação considerável nos valores do recalque, devido à metodologia adotada para a 

determinação dos parâmetros utilizados. 

A quinta situação, utilizou-se as leituras dos instrumentos de controle em campo, e aplicamos 

a método de Asaoka.  

Nota-se que o recalque está variando de 0,35 e 0,45m para o medido em campo, conforme 

figura 6.3 e entre 0,45m e 0,55m para o estimado pelo método de Asaoka.   

Nas bibliografias sobre o assunto, a pesquisadores que defendem que o recalque secundário só 

ocorre quando termina o primário, e outros que dizem que esses recalques podem ocorrer 

simultaneamente. Para o estudo em questão, o recalque primário previsto pelos parâmetros 

corrigidos está um pouco menor que o medido em campo, e uma possibilidade de explicação 

é a ocorrência do recalque secundário simultaneamente ao recalque primário. 

 

Tabela 8.2 Resumo dos Recalques para o Aterro com 2,00m. 

Parâmetros Adotados Recalque (m) 
Curva de Laboratório 2,068 

Curva de Laboratório (normalmente adensado) 0,482 

Curva de Laboratório Corrigida (Oliveira 2002) 0,663 

Curva de Laboratório Corrigida (normalmente adensada)  0,523 

Asaoka 0,450 - 0,555 

 

Conclui-se então que há uma tendência a estabilização dos recalques no aterro executado, 

baseado nas metodologias aplicadas neste trabalho. 

 

8.3 Sugestões para Futuras Pesquisas 

 

Com base nas análises e observações realizadas no presente trabalho, recomenda-se, tendo em 

vista o desenvolvimento do assunto, um aprofundamento dos seguintes tópicos de pesquisa. 
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TENSÃO DE PRÉ-ADENSAMENTO: Devido à importância da razão de pré-adensamento 

na estimativa dos recalques e a influência que o amolgamento exerce sobre esta, recomenda-

se a análise de outras correções para o efeito do amolgamento na tensão de pré-adensamento. 

DESLOCAMENTOS HORIZONTAIS: Análise e agregação de experiência que venha a 

consolidar os diversos métodos de análise de controle de estabilidade.  

PORO-PRESSÕES: Análise dos diversos métodos para medir a pressão da água dos poros da 

massa de solo.  
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