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1. Definigao: Solo: Mecanica dos Solos.

Solos: todos os materiais "terrosos", desagregados, de origem
inorganica ou orgidnica, que ocorrem a superficie da terra. So
lo para a Engenharia Civil € tudo quanto é desintegrado®* ou
facilmente® desintegravel, na crosta terrestre.

%“N.B. Conhecimento tecnolégico parte de qualificagdes adjeti-
vadas que devem, em melhor grau de aproximagdo, ser aubstitué
das por indicagdes quantitativas. Porém, compartimantalfﬁa-
gbes sdo sempre + arbitrarias, portanto acabam merecendo revi

gsoes etc..

Composigdo do solo = sélidos (grdos, particulas) + vazios (in
tersticios, poros).

Vazios ocupados por fases fluidas
(dgua, ar).
Assim, solo compreende proporgoes

s0LI100

diversas das tres fases fisicas:

Solo = Solidos + Agua + Ar.

A Mecanica dos Solos € a ciéncia técnica que estuda o compor-
tamento dos solos como materiais participantes em obras de En
genharia Civil,

2. Importancia: Na@c ha Obra Civil sem fundagido.
Condigbes de subsolo tém que ser aceitas como sdo, geralmente

o elo fraco.

Superestrutura evolue em escolhas etc.,, subsolo em zona urbana
decai para opgdes piores em geral.

Risco de ruina de toda a superestrutura e ndao apenas de par-
te secunddria funcional (ex.: instalagSes elétrica ou hidrduli
ca ete).

i, Interrelagdo: Geologia <§::g.§gtﬁ§s , } Fundagoes e Obras
: i de Terra(Engenha-

Macrosco?lca: de l?grfu Analis?: sia Civil}

de aproximagao. Adjeti- fredom;nantemente SERTRANE B0 Akt
‘-' L] . L]

VoS atualTen?e transfog a escala das ohras| ;. ..o profissio

mados em 1ndices numeri | e de suas componen| nal

SRR & RAnN T Problemas e solu- .
goes complexas,es
, tudadeos em cada
Jfaceta sob metodologia da Mecanica dos Solos ‘e Mecanica das
Rochas, conjugados com todas as demais facetas da Engenharia
Civil, com solugdo optimizada decorrente da integragdo do"sis

tema". Ceotecnia Z 5 a 20% do global.
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Tanto Geologia como Engenharia Civil sdo campos profissionais

de sfntese. Pela conceituagac cientifico-tecnoldgica, nao po-
de ser proveitosa a alimentacdo direta de sintese para sinte-
ge, sem passar por analise-sintese. A chamada Geologia Aplica
da (3 Engenharia Civil) ndo constitui outra coisa do que a
quantificagd3o da Geologia pura (modernamente nenhum campo pro
fissional sobrevive sem quantificacdo) e a restrigao das mil-
tiplas preocupagoes da Geolozia'para apenas aquelas que te-
riam maior interesse para o Engenheiro Civil: indispensavel -
que o gedlogo peque por excesso, pondo a disposigdo do enge=--
nheiro tudo de que dispbe, para que ele escolha o que podera
gser de seu interesse em dada obra e situagao, pois que o "in-
teresse" do Engenheiro é varidvel e dinamico, depende de seu
nivel de "engenhosidade".

Geologia € realmente unico pano de fundo para orientar toda a
programagao da investigagdo de subsolo etc.. Fundagoes de edi-
ficios urbanos foi historicamente o campo pioneiro de evolu-
gdo da Mecanica dos'Solos, dando impressdc de que Geologia +
desnecessaria: realmente s3 quando geologia € constante € que
passamos a raciocinios de "macigos homogeéneos" e critérios
geométricos de distribuigdo de sondagens etc..

Mecdnica dos Solos - estudo do "continuum" deformavel etc..
Note-se que este continuum & composto de descontinuos & esca-
la microscdpica, mas o estudc do comportamento das particulas
componentes etc., & Ciéncia dos Solos. Comportamento a escala
M= f(x, ¥y, 2, t)—®leis da Mecdnica dos Solos (Reologia dos
Solos). Comportamentos investigados a escala explicativa OCa
= f(dx, dy, dz, dt)—s Ciéncia dos Soleos.

Mecanica das Rochas - estudo do descontinuo: planos muito fra
cos etc. = entre blocos de caracteristicas excelentes

ContribuigSes 3 conceituagdo e metodologia dentro da Engenha-
ria Civil.
Além da importancia que a Mecanica dos Solos tem perante  as

obras civis, duvemos reconhecer que historicamente a discipli
na, seus problemas e seus métodos de investigagdo e de avango
dos conhecimentos, contribuiram para a nogaoc da  importancia
de: experimentagao; fator tempo; conceituagao de '"design-as-
-you-build" (Projeto Executivo adaptando-se as realidades da
obra); observagdo de comportamento das obras.
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Estruturas-espinha dorsal matemitica. Hidrologia - contri--

buiu picneiramente com conceituagdo estatistica. Mecanica dos

Solds*progredifé ao maximo atenuando judiciosamente as suas
raizes empiricas e empregando_estatistica e computa;io para
aprimorar "leis" observadas. ¥

Necessario reconhecer que ‘Mecanica dos Solos convencional
originou~-se em solos sedimentares saturados e raciocinios
(implicitos) de médias; também tentativas de correlagCes em-
piricas entre parametros unicos X = f£(Y) - geralmente corre-
lég&es foréadas'a linearidades aritméticas, semilog, ou log-

‘“log. N3o vislumbrou problemas de estatistica, estatistica ~-

de extremos, critérios de rejeigao no controle de construgéo,
faixas de dispersdo e de confianga estatistica na definigdo
das "leis" empiricas.

' Conceituacac de dados, calculos e decisdes na Engenharia Ci-

vil.

Engenharia compreende um ato de decisdo face a incertezas e
nao um ato de certeza. A priori sabemos que perante determi-
nado comportamento ou problema "todos" os parémetroslimaginé
veis interferem de alguma forma ( M= £ (a,b,c,dy... n,..z)
(1) parametros que, em determinado nivel de precisdo das de
cisGes, nao influem significativamente. Note=-se diferenga
fundamental do pesquisador academico que de trabalho em tra-
balho informa sobre "mais um" pardmetro que interfere em de-
terminado comportamento. :

Dados e projetos de 1 hora, 10 horas, 100 horas... 10,000.he
ras de engenheiro e justificativa da evolugado de etapa para
etapa. o :

Ora, se Engenharia € decisdo, convém-nos reconhecer candida-
mente que decisdo & grandemente condicionada por desejo (de

copiar, de ser melhor, de ser mais prudente etc). Portanto
por prudencia o Engenheiro se obriga a analisar, como advoga
do do diabo, todas as hipoteses de contrariar o desejo.

(1) mas a tarefa do engenheiro & de excluir de consideragdo
em cada etapa todos aqueles
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6. Topicos estudados na Mecanlca dos Solos e compreensao de sua

interrelacao.

Mecanica dos Sclos

los
forma e composigao dos grdos informagdes
origem geologica complementa=
arranjo estrutural dos graos res Uteis ao FIXAGAO
etc. conhecimento DO ‘
da natureza "“MATERIAL
de um solo DE FONSTRU
]
gl_lg§gg£5553§g§_g§s condicdes em gue ocorre CAo a5
W@E’ ‘ subsolo a
;Zaigzzncizlgoiompressao prgceisos deléabo- gznsig:rar
ratorio: os s ra
g:gylea(coesao das argi- doxslindlscgtlvelg, g?do pro-
- os ultimos dois atu ema
égd;$§i§§ consisténcia almente suspeitos
compacidade relativa das ou rensgados
areias_
resistencia a penetragao(aondagens processos
de percussaoz , correntes
resistencla a penetragao estatlca de campo,
ensaios de palheta(reszstencla ao correla~-
cisalhamento in situ de argllas cionados
moles e medlas) empirica-
processos geofisicos(sismico, re- mtite ou
sistividade etec. ) + teorica
mente
o
c) Investi%aQSO do _comportamento analitico ] Determinagdo do
o_solofespecificado quanto ac_tipo e comportamento
do "material de

-

Engenharia de
Fu

ndacoee e de

Obras He Terra

ve do d e =

tamanho dos graos(granulometr;a) bases "atuais
comportamento plastlco dos solos\da classifi-
fxnos(leiteB de Consisténcia) cagdo dos so

condicao)quando submetido a agdes exter
nas simples ou unitarias(mantendo cons=
tantes a maioria dos parametros, para
estudar a variagdo de apenas um ou pou
cos):

permeabilidade e capilaridade(dgua
solos)

compressibilidade vclumetrlca,"adenaa--

mento!

resisténcia ao cisalhamento
compactaqaa(dena;flcaqao mecanica)
resistencia a tragao

estabilizagao qulmlca,injegoes ete.
electrosmose(lnfluenc1a de corrente
elétrica direta)

diversos (ex. tratamento té&rmico)

nos

!

construgao" pe-
rante fenomenos
compreendidos, ,
separada ou con
juntamente,
obras diversas

4

——

“ Anilise da Obra, para decompor nas agées unitarias intervenien
tes, e fase de 51ntese, levando em conta o "material da cons~-

trugao“

espec:f;co

mais favoravel em seu conjunto.

e o comportamento mais significativo

ou
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8.

Indices Fisicos do solo sdc definigSes bdsicas da Mecdnica dos

Solos (1l)constituintes de dado volume do solo.Sao fundamentals
para definir as condlgoes em que ocorre dado solo, pois que ob
viamente uma maior proporgao de solidos torna o solo mais com=

pacto, mais resistente, menos compressivel etc..

(L) para expressar as proporgoes de ocorrencia das fases solida,
liquida e gasosa
_ Denominagao| _
Sim= Uni~| relacgac N Determina —
bald dade| entre Definigao ¢ao - Variagao
teor de .
w |umidade peso _de agua
ou umi- determina .
; h |dade na | © |Pesos it de 8611 | 5u(egtufa |0 % w 2 10008
i a_1050¢)
fndice volume de va- _
e de - |volunmes 21038 calculado {0 2 e % 20
vazios volume de &8 :
lidos
perogi- volumne de va-
n dade ~- |volumes Z108 calculado |0 < n < 100%
volume total .
(do s0lo)
grau de volume de ‘
s satura- % volumes agua j
| v cao voltes . e calculado |02 SI'E 100%
S vazios
' |densiaa|peso da agua
[ E“ gznségg tmd lies ou volume da de:egmzna ¥ . .
° agua 9/m3|pesos agua do(a mxt}_ w= Lg/em
{ eg?QCL- do) (i t/m%
0 icos
densida jdensida - '
¢ de dog |m3 ldes :ou ggggsdos 227 |determina
. |solidos peaos i da(fyreq. o Y
d 9em3 esPec:.- ‘slelg.lggs dos admitido) 245 € xl' - A
ficos ? comum Kﬁ =2,65
densida |t/m3 |densida|peso do ‘solo : |
§ |de  do des ou|volume do determina | ¥ _ ¥ g §
| (sq&o 5 g/ |Pesos_ | solo do d sat
{ nedtura especi~
L S; , ficos
i & densida |t/m3
! d |de apa- 1 $
¢ |rente casos partlcu ares de . Chamados arentes
* lgean ds 9/ om3 quando néo representam condigoes fisgcamenfe
l i reais, mas deduzidas por calculo, admitindo
R SREI3s que Vol. Total permanece constante durante'se
i de apa= |¢/p3 |c2mento” ou "saturagao'.
m
I & rente
sat .
i satura-
i da do 9/em3
| solo




—s—

Duas pesagens basicas bastam para a determinagdc da umidade de

um solo: :

Peso do solo (sdlidos + dgua); Peso do mesmo corpo de prova(c.p)

apds seco até constdncia do peso em estufa a 1059C. Note-se o

uso recém-introduzido de estufas de infravermelho para acelerar

secamento. Dificilimo admitir valor provavel ou apropriado da

umidade de um solo, mesmo para pessoa com muita experiéncia: fa
cilimo ensaiar. -

Facilimo também determinar a densidade do solo.

Densidade dos sGlidos frequentemente admitida, porque depende
do “constituinte mineraldgico e grande maioria x, & 2,6§q/cm‘
(ex.t caolinita 2,60; clorita 2,60; quartzo 2,673  talco 2,70;
caleita 2,72; muscovita 2,85).

Excegdes: turfas (organicas) X‘ Z2g/em®; limonita 3,80; argi
las vermelhas de decomposigdo de basaltos X 2,95 g /em® .
Principio de determinagao de XL é simples, mas ensaio precisa
ser muito cuidadoso para alcangar precisdo. Pesagem inicial Pi»

= peso de sdlido + agua.

Aoua Pesagem P, = =56 dgua. Também pesa-se
86 os sdlidos. Ps. Subs-

* L
soLiDos AGUA-

'tituigio de volume Vs de X,, para X, aumentou peso de l'*‘2 para

P, « P, s N8 (X,-X“"),
Relagdes entre indices fisicos. Deduzir mediante esquema com fa

ses separadas.
INDICE DE VAZIOS POROSIDADE

vOoLS. PESQS  VOLS PESOS

VOLUMES . PEsos

: [+]
vaf AR .

v AGU & w' Sw . éTI- 1 s e | =| ¢ Jigd s, nl
W ‘x | 7 r W_amt. ? w

@
S, 045" + ¢ 00 - ® 04
Vv O ad : -4 S c o ©
s soLio08 Vg -8 - ° ol & . \ ol -n)¥s

° 0 " -

° 0
80 o O o

s Vopng | o o %90

Para relagdes partindo de ‘¢ , adotar Vs = 1 para eliminar deno
minador na definigao do e, fazendo o denominador = 1.

Da mesma forma,para relagdes partindo de n , fazer Vt = 1.
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Relagdo importante: g xd (L +w ) emprega a densidade aparen
te seca; e facil deduzir-se: .

g - (P agua + P sdlidos)/ Vol.total NB.: Necessdrios 3 dados
¥ = P s8lidos(l + P agua/P sblidos)/ independentes para cal-
/val. total cular todos os demais.

¥ fa @ +w)

¢. Tipos de solo. Composigdo granulométrica do solo.

As primeiras impressdes sobre a subdivisdo de solos em tipos
ou categorias evidentemente recairam em dicotomias:

(solos pulverulentos (ndo-coesivos) e solos coesivos;
permeaveis e impermedveis;

solos transportados (por diversos agentes naturais) e solos
residuais(provenientes da desintegragao e decomposigdo de
rochas, remanescendo in situ);

solos organicos e inorganicos;

solos plasticos (+ "pastosos") e ndo-pldsticos; ete..

Na tentativa, porém, de unificar e aprimorar o conhecimento
reconheceu-se que a principal componente significativa € o
sGlido ou grdcegwe o principal parametro condicionante - do
comportamento do solo & a dimensdo dos gréos.

(N.B.1 £ importante frizar desde ja que em alguns solos o po-
ro pode ser mais significativo em determinar o comportamento
do que o grao - ex.; o8 loesses e,em menor grau,os solos di-
tos "porosos" e muitos solos residuais; e que a propriedade
de plasticidade, extremamente importante na Mecanica dos So=-
los, mostra que nos solos de graocs "finos" o principal para-
metro condicionante passa a ser nac mais apenas a dimensao
e-sim o tipo mineraldgico).

A nomenclatura leiga jad corresponde a uma subdivisdo basica
em fungdo de dimensdes de graos:

solos grossos, de graos } anégﬁufhos 4 "didm." do
visiveis a olho nu ~ . grio
solos de graos finos, nao } p:;iiiszfa aumenta
visiveis a olho nu porém

perceptiveis ao tato J

solos de graos muito finos, l argilas

que com um tanto de agua
ddo tato saponaceo,pastosoc...)
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Para coordenar e quantificar,foram propostas varias escalas, sen
do que a origindria do M.I.T. passou a ser adotada como Interna-
cional por ser mnemonica e muito bem ajustada & "realidade obser

vacional® do 1e180: . grosso; M = médio; F = fino.

Areia "
Argila 0,0006/ sSilte- 0,02 0,2 0,6
Coloidal F | M G F M G ' 3 r M G Pedreg.
®

0,0002mm 0,002 0,006 0,06 2mm

‘{ APROX. PENETRA
NP 200 *0,074mm )

Internacional - M.I.T.

Lamentavelmente,a despeito de ndc existirem razdes significativas
para se introduzir diversidade de critérios em assunto indiscuti-
velmente um tanto arbitrario, a A.B.N.T. promulgou outra escala:

Argila Silte : Areia

F M G Pedreg.

T

[}

! &
0,0065:¢ , 0,08 “& ORE 2 u4,8mm
> A.BON.T. ‘

Considerando o interesse precipuo em comunicar informagdes inconfun-
diveis, haveria toda conveniéncia em restringir a uma sé padroniza--
gd3o completa, a fim de servir a Unica razdo-de-ser e finalidade das
classificagdes.

A forma de se descrever a composigdo granulométrica de um solo a par

tir da observagdo visual-tdetil depende das proporgdes de graos de
diversas dimensdes que entram na composigdo; por ex.: areia grossa
pouco siltosa; areia fina e média argilosa; silte argiloso ; -areia
fina uniforme; areia fina e grossa bem graduada,com pedregulhos;etc..
Observe-se que as grogorgSes a expressar §§o em peso (aproximadamen=
te).

10. Determinagdo da curva de distribuigdo granulométrica.

Nos solos arenosos (contendo apenas pouca %, ® 5 a 15%,de siltes e

argilas) peneiramento & usado para determinar pesos de grios que fi-

cam retidos em peneiras.diversas de abeﬁturas-de,ﬂdi&metros“ conheci
dos. Tanto diadmetro do grao como diametro da abertura da malha s3o
nominais.
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Em solos cujos graos pulverizam facilmente (e .areias transpor-
tadas antigas, solos residuais etc . ) pode ser necessario evi--
tar secamento e destorroamento, fazer peneiramento "lavado"; tam
bém em argilas em que ocorre histerese de endurecimento e/ou ade
réncia-cimentagao dos graos no secamento, deve-se evitar secamen
to sem primeiro separar parte "ativa" (argilosa) da parte inerte
(arenosa). !

Nos solos silto-argilosos a determin&qio da distribuigao granulo
métrica € feita por sedimentagdo.

Lei de Stokes para velocidade de sedimentagdo de particula de
diametro D de densidade x@, em fluido de densidade 4, e vis-
cosidadﬁ/b :

{s -¥,
18

3 temp. T = 20°C M= 10,1 x 107

2

cm/seg Y = D

. poises

2

/M-(g. seg<lcm2) sy )/L = 10,1 x 1073 poises g 1078 g.seg/cm
(g) . cm?/seg

Assim resulta aproximadamente v & 9000 D%
0 ensaio & feito em principio pelos seguintes passos:

(a) poe-se um peso conhecido Ps de sdlidos em suspensao homogénea
num frasco cilindrico comprido com volume V de suspensdo conheci-
do;

(b) medemse as densidades KQ 1, xe?,xea - Et‘n

Zj
mediante um picndmetro (fazendo-se
corregdes de temperatura etc. ) ,
a intervalos de tempo sucessivos

tys tyy taeeees t, apds inicio da

sedimentagao.

Com os pares de leituras ( ron, tn.) e conhecendo-se Ps e V, s e
Xeu,podamee determinar as porcentagens N de graos de diametros no
minais (de sedimentaga@o) D diversos. Assim obtém-se a curva granu-
lométrica.,

Em geral (especialmente em solos sedimentares) interessa pesqui--
sar a granulometria dos '"gra@os unitarios', potencialmente componen
tes do solo in natura: portanto emprega-se dispersac, defloculan-
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£ S ‘ Pbared P o 5 S “g' [+
A curva e o lugar geometri ' a0l
@ uniforme . >
{eo de pontos que expressam; o - 3 o
v . n s g~ =
para cada diametro(nominal) g ‘cmd“d:’/ U b
de grao, que porcentagens 52 _ (dnunifom; 2
(em_peso) dos gréos de so- o ¥

-] G
tes etc..  Note-se que em solos residuais etc. a idéia
- . ."' '-‘ - - ‘ 5
e a pratica podem ser completamente inaceitaveis se a in-
tengdo € caracterizar a granulometria do solo in natura.

Representagdo grafica da distribuigao ggag*lométrica.

Adota-se o grafico semilog.

lo tém didmetro maior (. % —— difmetro  (flog )
retida ) e menor (% gqué

passa).

0 grafico semilog permite representar a composigdo do solo
em graos de didmetro muito varidveis, sem comprimir as com
ponentes finas a uma condigao mal representada.

Curvas tipicas em 83 quanto mais’ grosseiro o solo, mais pa
ra a direita, e quanto mais uniforme mais vertical a curva.
Para uma definigdo telegrafica da natureza da curva granu-
lomeétrica de um sclo definem-se dcis pontos-chave:

Diametro efetivo: De ;:Dﬁu.(diémetro tal que apenas lO%r

dos graocs‘do soloc tém diametros nominais menores); convém

lembrar que as particulas finas de cada solo sao as que

mais efeito tém sobre o comportamento do solo em aprego =

(por preencherem os vazios entre as particulas maiores etc);
‘assim se justifica o nome "diametro efetivo".

Indice de Desuniformidade: (DU) = PE0/ 0 3

lométrica; em solo absolutamente uniforme DU = 5

quanto maior o indice, mais desuniforme a compesigdo granu

Solos residuais de granito‘chegam?a dar DU = 500.

Plasticidade. Solos Plasticos. Limites e Ifndices de Consis-

tencia.

Nos solos finos (silto-argilosos) a propriedade mais impor-
tante € a’'Plasticidade e esta nao é bgm,cqpréiacionada com
a dimensdo dos grdos. Partanto, apds a dispiﬁ§§§.de solos
finos (siltes e argilas), vdlida em primeiro grau de aproxi

/
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magdo para distinguir dos solos grossos (areias e pedregulhos), €
indispensdvel complementar a descrigdc dos solos finos com indi-
cagoes sobre sua "plasticidade", para aquilatar apropriadamente
o comportamento a esperar do solo.

Plast1c1dade na Mecanica dos Solos & propvledade de sofrer defor
magoes muito grandes sem fissurar. S6 & exibida por solos argzlo
608 e,neles, em grau tanto maior quanto mais argilosa (ativa,
gorda) for a argila; portanto, alguma medida de tal propriedade
serve para classificar o tipo de argila (seu grau de "argilosida

de", grau de apresentagdo de comportamentcs tIpicos das argilas).

Mas, mesmo nas argilas a propriedade de plasticidade ndo € exibi
da em qualquer condigdo, mas apenas em teores de umidade corres-

pondentes ac que chamamos de Estado Plastico da argila respecti-~

va.

Torna-se necessario, portanto, de iniecio, definir os Estados de con-

sisténcia em que qualquer argila pode ocorrer. E a comparagdo da
argilosidade de varias argilas, umas com as outras, sera feita pa
ra uma mesma condicdo representativa em cada argila.

Limites de consisténcia (Limites de Atterberg)

Le (%) LP (%) ' LL (%)

estado

s81ido | estado semi-s6lido | estado plastico estado liquido

aumentando a umidade % —*

Com mudangas de sua umidade uma argila muda do estado l1iquido(sem
resisténcia ao cisalhamento) para o plastico (em que exibe Plas-
ticidade), para o semi-sGlido(ja tem aspecto de sdlido mas sofre

contragao, variagdo de volume, no secamento), para o sGlido (ndo

mais contral ao secar). » ‘

As transigOes de propriedades ndo saoc bruscas. Assim, foram defi-

nidos ensaios de laboratdrio,arbitrdrios (Atterberg, Arthur Casa

grande), para padronizar as determinagces dos Limites de Consis--

téncia de cada argila. Cada Limite, de Liquidez, de Plasticidade
e de Contragdo, & um teor de umidade.

A Plasticidade de uma argila & definida em fungdo do chamado In-
dice de Plasticidade IP = LL—LP, que € a gama de variagdo da

umidade através da qual a argila exibe o comportamento plastico.

Ensaio de Casagrande para determinagao do LL% de uma argila. De-

monstragdo sucinta do processo de ensaio e de calculo.
Observe-se como importante o fato de cue o ensaio emprega a argi-

la em estado amassado.
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A despeito de todos os cuidados que se possamtomar (vide ref.
per ex. A. Casagrande "Notes on the design of the 1liquid
limit device" Geotechnique 1958, Vol. 8, p. B4) € evidente
que o ensaio nao se presta a grande precisdo, nem a proprie-
dade por ele medida tem aplicagdo ou significado em nivel de

precisdo. Sugerem-se ensaios em substituigdo (ex.:resist.d pe
netragao de cone).
Em particular, cabe sugerir os ensaios Limite de Liquidex de

"Um Ponto, para evitar gastos indteis.

0 ensaio de Limite de Plasticidade ou Limite Pldstico & " até
mais grosseiro, mas nac tem recebido atengdo para técnicas
substitutivas.

Demonstragao de técnica de ensaio e de calculo,

A determinagdo do Limite de Contracdo tem interesse princi--

palmente sob ponto de vista de evitar fissuramentos no seca-
mento. A contragao de um solo no secamento depende da umida-

de em gue o solc (argiloso)é amassado e depende da argilosi
dade (compressibilidade) do solo; este parametro, portanto,

ndo € constante para cada argila, como propriedade bisica da
argila (osLL e LP, porém, s&o).
Assim, quando se fala em LC de uma argila sem especificar a

umidade de moldagem do_c.p., presume-se que seja moldado no

LL. O ensaio consiste em fazer secar (lentamente para evitar
fissuramento) um c¢.p. da argila; apds o secamento total ( em
estufa a 105°C) faz-se a determinagao do Vol. Total. 0 LC
(que € a umidade% que saturaria este C.p. seco) & facilmente
calculado por exercicio de Indices Fisicos.

Simples identificacao dos solos. Estimativa do comportamento

geotécnico a antecipar.

£ este indiscutivelmente um dos problemas mais fundamentais
da Mecanica dos Solos. Através da identificagdo visual-tdc--
til o Eng. Civil deve sentir qual a natureza e o grau dos
problemas a enfrentar, a fim de orientar as suas solugdes.

Pelo mesmo instrumento o especialista se norteia quanto a e-
tapas sucessivas de pesquisa e solugdo para aprimoramento.

E € num "feed-back" (ciclo de realimentagdo) adequado para
este tipo de instrumento que se concretiza e transmite a ex-
periéncia do especialista quando, apSs ter enfrentado um pro-
blema especial em algum solo, ele for capaz de discernir qual
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o aspecto visual-tdctil que em ocutros solos, analogos ou ndo ,

permitird ou impord que ele preveja a possibilidade de se reen

contrarem problemas semelhantes.

Areias finas Argilas e Holed
Areias e siltosas,sil solos
Propriedades solos tes, 511tes argilosos Turfosos
P 3 arenosos pco. argilo=-
sos(argilas
magras)
Caracteriza- Observa- 1) Tacto 1) Tacto. Cor preta,
gdo gdo.visu 2) Ensaio na Plastici- cinza escu-
al e tac palma_da mao: dade. Pas ro.
to. Di-= dilatdncia e toso. e/ou ' Cheiro,
mensao, mobilidade sapondceo. "Esponjoso"
forma e d'agua inters Quantomais quando fibro-
resmsten ticial. duro pro- so. Amassando
cia do 3)Sedimentar ximo do fica pldstico
grao,uni em tubo de en LP mais e passa
formlda- saio. ativa a ser como
de da 4) Secar. Re- € a argi- argila.
granulo- sistencia apa la. : .
metria. rente (capila 2)Rucolmi > roPriedades
~  mudam rgdi--
ridade). Im-= do L T S
possibilidade co. Lami- andl R i
de alisar su- na metdli fosd glbrl--
perficie. Es~ ca alisa 1
farela com resultan- AR, =~
relativa faci do super=- oigaglca
lidade. ficie lus FLETERER
5) Terrdao se- trosa.
co desagrega 3) Contra
rapida e ca-- ¢ao no se
racteristica- camento.
mente quando Fissuras.
submerso. 4) Terrao
seco mui-
to resis-
tente.
Ndo desa-
grega ;
guando
submerso.

Granulagao - Grossa Fina, ainda Imperceptl Frequentemen-
0,1lmm as era,per- vel ao tac b
retido cegtlveg ao o, te fibrosos
Pen.200 tacto. Sedi (Lamelar)

Aggnaa co?
Plasticidade pouca a
' nenhuma pouca grande grande
Permeablllda > pratica- grande a
de grande media mente muito pouca

nenhuma
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Compressibi~ " _
i;g;ﬁ;é:;rga pouca média grande muito gran
: de
Compressibi~  grande muito N
lidade (vi-- (fofas) a grande a nenhuma grande a
bragoes) nenhuma nenhuma nenhuma
: yiie (compak=-
tas)
w RESiBto dO -, - L.
media media a
solo geco nenhuma (ilude) grande grande
¥/ m : . :
Compacta~-= E_ﬁidadea |,7"<'3‘°€ 9 1/m L3 < (‘d <1, 74/m
Gao otimas o desconheci
\ baixas medias altas do -
#109% %% Wy, X 19% (9% %W,y < 40%
Erodibilida
iiniocaﬁzf% modica acentuada pratica- desconheci
drdulico ente do
. nenhuma
Liquefagao
;;gn:;“l“e | 2:;;’ & ° acentuada nula gg‘m“h“l
Angulo de médico baixo a
atrito alto (depende um  mddico .
tanto da ve (depende baixo
locidade de muito da
carregamen- velocida~-
to) de de car
regamento)
Coesao Nula a
nula nula muito alta baixa
(depende
de Estrutu
ra, prea--
densamento
etc)
Expansivida ey ! :
dgp sivida modica a baixa a
nula nula alta modica
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14, Importancia da forma dos ggéos.(ObservagEo visual etcl)

Quanto & forma dos graos constituintes, existem trés possibi
lidades: : i . st ant

polidos de acordo com o trans

- . ~ * A
Esferoidais (x# y % z) ~~<angulares | porte geologico etc..

L) - o .. l‘““‘ ; Q.‘-(
Lamelares(x&y ; dz) - mica e principais argilo-minerais.

Fibrilares (x ; dy ; dz) - turfas etc..

Nos solos grosseiros, esferoidais, a forma do grdo passa a
ter muita importancia em determinar o arranjo grao-a-grao e
seu comportamento; & forma angular, associada a mineral resis
tente (quartzo), conduz a elevado angulo de atrito, mas em
graos fridveis (minerais fracos ou os resistentes ja parcial
mente decompostos) o imbricamento € anulado por quebra de
areétas, anulando o efeito favoravel.

Solos em que predominam particulas lamelares possuem capaci=-

dade fisica de constituir arranjo estrutural grao-a-grdo mui-
» g » . & 4

to mais oco do que com graos esferoidais ou cuboildes..

Também -automaticamente com o colapso da estrutura estdo su--

jeitos a muito mais variagdo de volume (compressibilidade vo

lumétrica). As argilas sao compostas principalmente de parti

culas lamelares (por motivo de estrutura molecular do mine--

ral); assim, mesmo sem entrar em consideragdes de equilibrios
eletrostaticos de particulas coloidais,jd se depreende que as
argilas ocorrem com porosidades (e Indicesde vazios) muito
maiores do que os das areias. Na areia cada poro € individual
mente visivel enquanto que na argila nem os graos nem os po--
ros sao detectaveis a olho nu: portanto o leigo cré que = a
areia € mais "porosa"; na realidade, através da somatdria de
milhdoes de pequeninissimos poros a argila acaba com a porosi-
dade muito maior do que a da areia.

Em solos organicos vegetais (turfas) predominam frequentemen-
te as particulas fibrilares, que permitem constituir uma estru
tura até mais oca e sujeita a colapso do que no caso de parti
culas lamelares. Ao mesmo tempo os graos fibrilares justifi-~
cam uma permeabilidade para os solos turfosos bem maior do
que a dos solos argilosos, pois que nestes as lamelas funcio-
nam como chicanas, aumentando grandemente a perda de carga pa-
ra o fluxo.
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15, Inferencias decorrentes da classificacdo por origem ggolagica.

Solos residuais tem sido chamados os que sdo produzidos pela
agdo dos intemperismos (fisicos e quimicos) sobre as rochas,
mas com permanencia dos produtos desagregados no mesmo local.

Solos transportados sao os formados pela deposigdo de particu
las que foram transportadas por diversos agentes da natureza:

solos aluvionares ou .sedimentares -agao das aguas;

solos eblicos (loess) - agdo dos ventos;

solos coluvionares (talus) - arraste ou queda, gravidade;
solos glacidrios - arraste e deposigao por geleiras.

Lamentavelmente, como o geGlogo chama de "rochas" também os
solos, o termo "solo residual” esta atualmente associado a
grande variedade de materiais, gerando assim muita confusdo e
malentendidos.

Quando um solo residual alcanga um grau de desintegragac e de
decomposigdo total (maduro) ndo ha, para a Mecanica dos Solos,
nenhuma vantagem em se pretender distingui-lo de um solo trans
portado: ambos se comportam igualmente sob as leis da Mecani-
ca dos Solos convencional (sedimentar). Ademais, todo o mate-
rial € "residual" do que fora ha pouco tempo; por ex., a "ar-
gila porosa" da Av. Paulista é realmente um solo residual da
argila sedimentar da qual foi gerada por lixiviagao etc.,Por
tanto, em perfis de decomposigdoc de rochas in situ proponho
reconhecer, pragmaticamente, apenas trés horizontes significa
tivos: o horizonte superior, maduro, tratado exclusivamente
como solo e classificavel como tal (ex.: argila siltosa, poro-
sa, vermelha); a seguir, o0 horizonte denominado de saprolito,
que € o horizonte de materiais terrosos com evidencias e sig-
nificativa interfereéncia da estrutura da rocha mater (plancs
de didclases e de xistosidades, estrutura grao-a-grao domina~-
da pela mineralogia das componentes originais da rocha etc. );
e finalmente o horizonte subjacente, ja de rocha fraturada e
parcialmente decomposta. No segundo horizonte, de saprolito,
entram em jogo simultaneamente raciocinios e metodologias da
Mecdnica dos Solos e da Mecanica das Rochas; ja no terceiro
horizonte o campc em jogo € o da Mecanica das Rochas.

Também € indispensdvel frizar que a classificagdo de um solo
como saprolito sé tem utilidade quando acompanhada de uma in-
dicagao da rocha-mater; por exemplo: um saprolito granitico
Ou um saprolito basdltico etc..0 saprolito de uma rocha <3
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comportamentos tao absolutamente diferentes dos de saproli-
tos de outras rochas que a classificagao de um solo mera--
mente como saprolito (ndoc qualificado) deixa de ter signifi

cado ou utilidade. -

Em horizontes de saprolitos a primeira inferencia & de que
o "solo" nao ocorre em estratos horizontais ou subhorizon-
tais. Frequentemente o avango da decomposigao segue aproxi-
madamente a topografia, mas as descontinuidades da rocha
(fendas etc) interferem em grau ecentuado. Outra inferen--
cia comum(especialmente em saprolito de rochas igneas) €
da grande heterogeneidade de dimensces e deé composigdoc mi-
neraldgica dos graos do solo. Fundamentalmente,no saproli-
to ocorre a interveniencia de problemas e metodologias da
Mecanica das Rochas, com seus planos de descontinuidade e
mesmo, provavelmente, com as tensGes internas remanescen=-=-

‘tes (localmente) no solo,em nivel muito diferente das ten-

soes internas médias (impostas pelo equilibrio estdtico)de
pressdo de peso de terra.

Atividade ‘Coloidal.

08 limites LL e LP de cada solo expressam a argilosidade
global do solo, no qual participam ndoc so0 as componentes
ativas (os argilo-minerais) mas também a maior ou menor
proporgac dos inertes (siltes e areias) em mistura. Assim,
por exemplo, no subsolo de Santos observa-se que exatamen-
te as mesmas componentes argilosa e arenosa, em proporgces
um tanto varidveis a medida que a sedimentagdo transicionou
de um para o outro, fornecem materiais cujo IP varia en--
tre cerca de 35% e cerca de 90%, com valores corresponden-
tes de LL variando entre cerca de 65% e 130%. Skempton por
tanto visualizou plotar um grafico em que se pudesse sen-
tir a que ponto a componente argilosa ("fragdo argila",i.&,
a % de grdos com diametro < 0,002 mm) & mais ou menos
ativa.

Plotando "fragao argila" contra IP verificou que cada solo
se situa em uma reta enquanto muda a proporgac de inertes
em sua granulometria.
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Definiu Atividade Coleoidal

AC = IP

% < 0,002 mm
e sugeriu gque
Argilas Ativas; AC > 1,25
Argilas Normais: 0,75 =< AC <

< 1,25
Argilas Inativas:AC < 0,75

% 0,002mm

Note-se que uma argila muito ativa, do México, pode dar,em
mistura com aproximadamente 95% de inertes (areia fina de
Santos), 0os mesmos LL, LP e IP que uma argila medianamente
ativa (ex.: a de Santos) com cerca de 50% de inertes. 0s Li
mites de Atterberg, particularmente osLL e IPF, indicam a
Plasticidade aparente que resulta na mistura, engquanto a
A.C. procura definir a potencialidade plastica da componen
te argilosa respectiva.

Infelizmente cabe ressaltar que o indice AC,conforme defi-
nido, estd sujeito a muito erro por ser obtido por uma divi
sa8o em que o denominador pode sofrer grandes variagoes, de~
pendendo de como & executado o ensaio. Isto se observa em
grau acentuado em solos silto-argilosos saproliticos e se-
dimentares antigos,em que a desintegragdo dos gracs finos
e a dispersdo da fragac argila podemvariar intensamente em
fungao de procedimentos laboratoriais, defloculantes etc..

Composigdoc argilo-mineral da argila.

A tecnologia dos argilo-minerais e a quimica coloidal con-
tribuiram significativamente para um entendimento de impor
tantes aspectos do comportamento das argilas. N3o &€ usual
realizar ensaios ou discutir previsdes de parametros
geotécnicos dos solos, em nivel profissional, em torno de
argilo-minerais e quimica coloidal. Mas, sempre que ocorre
algum comportamento um tanto incomum, o entendimento do
comportamento clareia através de tais andlises.

As particulas mais finas de argila sdoc coloidais (lamela--
res) devido a sua estrutura molecular mineraldgica.0s prin
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cipaié argilo-minerais subordinam—se a_ trés tipos mais im-
portantes: montmorilonitas; ilitas; caoclinitas. Todes tem
carga negativa e portanto estdo associados a cdtions adsor-
vidos: a capacidade de troca catilnica, que mede a ativida-
de quimico-~coloidal da argila (me/100 gm, i.é,miliéqufvaleg
tes por 100 gm. da argila) € muito maior na montmorilonita;
e €,em cada argila, tanto maior quanto mais finas as par-
ticulas.

ex.: montmorilonitas &~ 100 me/100 gm; ilitas & 40 me/100gm;

- caolinitas ™ 10 me/100 gm.

Cada particula coloidal também leva uma pelicula de dgua

(chamada - liosfera) firmemente adsorvida a sua superficie;

a espessura desta pelicula depende muito da carga negativa

da particula (molécula de agua & bipolar) e também da afini-
dade do cation adsorvido por agua.

Assim,uma bentonita~Sodioc adsorve muito mais dgua do que
uma bentonita-calcio; uma bentonita-sédio adsorve muito
mais agua do que uma ilita-sédio. N3o se pode adivinhar se
uma bentonita-cadlecio adsorveria mais agua do que uma ilita-
sddic, mas por ensaios constata-se que sim, '

0 comportamento plastico das argilas depende inteiramente

da liosfera e do cation adsorvido. Portanto, o comportamen-
to plastico pode ser grandemente alterado mediante trocas
catidnicas e mediante alteracdes do teor eletrolitico da
dgua intersticial. As variagdes sdo evidentemente muito mais
acentuadas nas argilas de maior capacidade de troca catidni
ca (bentonitas). Os Limites (LL,LP) continuam a medir apro-
aproximadamente tais alteragoes da plasticidade: por exem--
plo, uma montmorilonita-sédio de LL % 500% poderd, por tro-
ca catidnica, dar uma montmorilonita-cadlcio de LL ¥ 220% ;
também uma Bent-Na de LL~ 500% em agua destilada podera

dar uma Bent-Na de LL ™ 350% em &gua salgada (NaCl) concen-

trada.

Classificagao de Casagrande

Originariamente destinada a Aeroportos; compreensivelmente
extengivel a obras de terra. Subdivididos os solos em trés
grandes grupos: solos grosseiros (pedregulhos e areias), SO
los turfosos e solos finos (silto-argilosos); dedica prin-
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cipal atengdo a estes {iltimes. Baseado nos conhecimentos disponi
veis em + 1946, classifica os sclos Finos por grupos no ' Gprafico
de Plasticidade: ; b
8imbelos sdo usados para
? : B, o o8V u designar os grupos

‘\’°°."‘ ” 3o 3 R

‘0100.4 H = high = limite de 1i-
s quidez > 50% (alto)
@ <: LINHATA C = clay E'argilé_(inorgé
: (P2 0,73(1L-20) nica)'”

M = po (silte; em Sueco)

¥ = Kaolin (caolin, argi-
il la magra)

: 507;— BT % i

Assim, segundo Casagrande, uma argila de LL¥60 LP:28 plotafia aci
ma da linha A, portanto na categoria CHj enquanto que u&a:argila
LL=60 LP=35 plotaria abaixo da linha 4 e pertenceria a categoria
MH-KH~0H (&€ fdcil excluir o caso OH por compsracido com o demais
dois). " iR
vE'assim,ppr-diante.- . e ek
Complementarmente , Casagrande fornece wma tabela qualitativa dos
comportamentos a associar com cada grupo: por exemplo, © " grupo
CH é diffeil de compactar, @ constitul uma b&se~muitc-indésaj&~—
vel para estradas e aeroportos {(incha, ndo dpena, perde & maior
parte de sua capacidade de suporte com o aumento de umidade etc,).

N

Pessoalmente nunca encontpei muita aplicabilidade para esta clas
sificaqéo.“que, No entanto, passou a ser divulgada como Classifi-
cagdo Unificada dos solos. A concepedo do grafico ndo & muito fe
liz para distinguir entre 80les, pois IPE LL e portanto s8 se ]
cupemos 459 inferiores de quadrante, Papa terrenocs de - fundagio,
situar numa sG categoria todas as argilas de LL 3 50% {ex.: §.Pau
lo, Santoe, México) € realmente prejudicial & evolugdo de conhe~
cimentos, Ningyéh.consegue adivinhar a que regilo pertence um sgo
le sem fazen 05, ensaios LL. e LP; ora, se possuimos dados LL = &g
LP=26, ndo ha méritp nenhum de compressio de informagdes a ponto
de transmiti~las como meramente CH. Noe tocante as obpas de terra,
56 sabemos que, para dado LL;quanto menor o TP tanto mais epodi--
vel e fissurdavel o 8olo, mas definitivamente nada de descontinuo
ocorre na comparagio de s0los abaixo e acima da ilinha A,

Sugiro, em resumo, usap o grifico de plasticidade para situar a
regifo correspondente a cada solo, tal como mositrads na figura.



19. Sensibilidade das_argilas. Eétrutura.

Sabemos que a resisténcia de uma argila diminui & medida que
aumenta o seu teor de umidade,Descebriu-se porém, também, que
numa argila a resisténcia também muda radicalmente pelo’ amas-
samento ou amolgamento, passando-a do estado indeformado pa-
ra o amolgado. Amolgamenfo € definido como amassamento total

sem mudanca da umidade. Define-se Sensibilidade da argila pe
la relagac das Resisténcias 8 compressdo simples, S = Re indef..

formado tendemos para resist.

Adel, ‘ R¢ amolq.
As curvas tensao-deformacao "
também exibem uma mudanga o«
caracteristica. Com grande E
deformagao cisalhante,o ma- 2
terial ac longo do plano de :
rutura tende para um estado '§ :
amblgado; portanto,ac final ﬁ . :
do ensaio sobre c.p. inde-- ! :

‘

& 2% 8 20%

semelhante &.do c.p. amolga- DEF. ESPECIFICA (%)
do.

S6 tem sentido falar em Sensibilidade de argilas no estado
Plastico (e mesmo, nas argilas muito sensiveis, Quick Clays,
em estado Liquido).

0 fendmeno que explica perda de resisténcia das argilas do
estado indeformado para o amolgado € denominado de Estrutura
das Argilas,pois a primeira explicag@o (devida a Casagrapde)
foi de um arranjo estrutural especial das particulas de argi
la na natureza. 0s volumes de argila entre graos (de silte
ete ... ) estariam comprimidos a uma umidade menor do que a
média, servindo assim de "ligantes" responsidveis pela resis-
téncia maior; com o amolgamente ‘a argila voltaria a ter sua
resisténcia definida pela umidade média. Hoje jd se sabe que
hd inlOmeras explicagbes, muitas delas de equilibrios eletros
t&sticDS'etc.,. para o fenomeno; por exemplo, as argilas mais

sensiveis conhecidas, da Escandinivia, devem sua sengibilida
de & lixiviagd3o da dgua intersticial, inicialmente ocednica,
por infiltragdaoc de chuvas (mudanca eletrolitica etc...). Per-
manece porém o termo Estrutura para resumir toda a fenomelo-
gia,diferenciande o comportamentc da argila indeformada e a-
molgada.
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Em capitulos ulteriores veremos que a Estrutura - Sensibilji
dade se reflete em trés perametros importantissimos:

a) perda de resisténcia;
b) aumento da compressibilidade volumétrica aparente;
e) redugao significativa da permeabilidade.

Valores representativos de Sensibilidade S%:
Argilas de Sao Paulo 1% S % 2
Argila de Santos 4 € § £ 10
Argilas da Escandindvia S:¥ 100 (mesmo &® )

Correlacoes empiricas

£ 6bvio que, se as classificagGes (granulometria, limites)
tém mérito, deverd ser possivel quantificar, através de cor
relagdes empiricas, as principais inferéncias que o especia
lista extrai delas. Infelizmente o eng. de solos tem avanga
do muito pouco, com muito acanho., Como exemplos citaremos:

1) (Hazen) coef. de permeabilidade k & 100 Dz sendo
k em cm/seg e De em cm (Areias uniformes)
2) (Terzaghi) Indice de compressdo das argilas

Cc 0,009 (LL = 10%)

3) (Skempton) coesdc ¢ das argilas relacionada com a pressao
sob a qual foram adensadas

c/p & 0,115 + 0,00343 IP

0 campo estd bem aberto e, francamente, o mérito real das
classificagGes 88 serd posto 3 prova (e'a seguir gradativa-
mente aprimorado) na medida em que testarmos a viabilidade
de correlagGes empiricas diversas para os parametros de in
teresse.

Em publicagdo mui  pecente.. . (N9 984 do I.P.T.,de autoria

.dos Profs. Sousa Pinto e Massad) constatam-se as seguintes

- correlagGes para os "solos variegados da cidade de Sdo Pau-

1o
AC ™ 0,65

Ce & 0,003 (LL + 26) Mello e Teixeira (1962)
Ce ® 0,0046 (LL = 9) Cozzolino (1961)
CC A 0,0035 (LL + 15) Sousa Pinto e Massad (13872)
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‘P\# g4,4.= 0,20 (4 Argila) & 35,5 - 0,1§ (% finos)
$'%37,2 - 0,21 (LLY ™ 34,5 - 0,33 (LP)
Waau,u - 0,30 (ap)

‘ I .
Melhor correlagdo “PW 34,3 - 0,194 IP - 0,085 (% argila)

c/'p'?é 0,1

Pressbes totais. Pre‘asao (total) de peso de terra e ten-=
soes peostdticas.
Jad se estabelece que a pressdc vertical devida ao peso de

terra em terreno horizontal € dada por % ¥# . sendo essa
pressdo, a qualquer cote, devida & totalidade das contri--

buigdes de peso dos materiais existentes acima, & ela natu
ralmente chamada de pressaoc total. O elemento de solo a
prof. z estd portanto sujeito %_tena'o'eu verticais totais

- _ 2OLa1S

(de compressdo) g * dy. .
G‘; ¥ . {.@

Existem também evidentemente tenses (totais) horizontais

Ty e Ty . Que valores terdo -as pressdes totais hopi-=-
zontais depende principalmente do mddulo de Poisson Y do
material: este médulo depende da compressibilidade volumé-
trica do material ‘e da resisténcia’ (interna) a mudanga de
forma, pela qual o material resiste a tendéncia ao achata-
mento sob tensdo Uz na diregd8c =z (com as  concomitantes

‘expansdes nas diregdes x e y, a despeito das tensdes 0% e

@y .

Num meic elastico isotrdpico temos deformagfio no sentido :

g, = .g_[c;— v(a;*a;)], |

Ora, para um macig¢o infinito 6:' 6-'y e para a condigdo "em
repouso" £ _ , .. G =P (GG 0
¢, ey €
: T, .2
e T, L-V
Costuma=-se designar tensBes(totaislhorizontais ¢ - g, () .

Assim, temos Ko ='—-1—\-)~\)-— .

Naturalmente, quanto maior a resisténcia intrinseca do mate
. - .
rial ‘3 mudanga de forma por achatamento (i.&. resistencia

ao cisalhamento) tanto menor a tensac G-u e menor o Kg .
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No estado liquido Ko = 1 e Vo= 0,5. Nos solos o problema:
da estimativa e da determinagdo dos valores Ko € complexo
e muito importante (empuxos sobre muros de arrimo, valas
escoradas eth:VQ depende do processo de formagao do depd
sito, é variavel durante tal processo e, por causa das
histereses do comportamento, depende do histSrica dos es=
tados de tensao e de deformdgio a que foi sujeito o ele=-~
mento de solo.

. Caso de sﬁperficie de terreno em talude i.

——

-
—— .

1
et Ki“x cag |
'J

x:f ﬂ“l

Considerando.a figura, no plano AB, a profundidade z, as
pressoes sao iguais por se tratar de um semi-espago -infi-
nito. Sendo P o peso do paralelepipedo de solo de altura
z, a resultante R deve portanto ter a mesma linha de agao
do P, isto €, passando pelo centro da base.

Por uniformidade ao longo dos planos verticais, semelhan-
tes, no macigo semi-infinito, as forgas E, e E;, que atuam
nas faces laterais verticais do elemento, sao iguais e
seus pontos de aplicagdo ficam & mesma profundidade* z, “.
Tomando momentos em relagdc ao centro da base, verifica--
mos que, para o equilibrioc estatico, E, e E4 tém que ter
a mesma linha de agdo, paralela ao talude. Logo conclui-’
mos que R = P, ‘

0 peso da coluna de solo, de espessura unitdria, &

..

P = bozx\ = (b cos 1) zx‘.

A pressdo @ serd pois:

Pu

G; = -g— z X‘z cos i .
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Pregsdo neutra e conceito de pressdo efetiva.
Pressdo neutra, u, na Mecinica dos Solos, &, por definigdo,
a pressao (t/m?) da carga piezométrica da lei de Bernoulli.
Das tres componentea de carga hidraulica desta lei (carga
cinética v /23, carga piezométrica 4& e carga altzmetr&
ca 2) a que mais influi (indiretamente) em toda a compreen-
sdo dos comportamentos dos sclos & a piezométrica, chamada
pressdo neutra; a influencia direta no comportamento dos so
los € através da pressdo efetiva; o conceito de -ambas(neu--
tra e efetiva) € muito simplificadamente visualizdvel atra-
vés da seguinte experiéncia. .
L Coloca-se numa proveta
T HA = uma certa quantidade de
_ NA, areia submersa. e obser
W - va-ge com aparelho de
e| " '%ﬂgga —==0=  precisio a posigdo de
%o & 595 ’L\_ algum (ns) grao (s) sa-.
L 3%0g% liente (8). -

Se aumentarmos a altura de é'gua do NA, para o NA, sem per--
turbarmos a areia pelo despejo d'dgua, verifica-se que a

areia permanece inalterada, com a mesma espessura, mesmo ig
dice de vazigs etc., apesar do acréscimo de pressao (h,- hl)'

L]

G a =u AV+G'T A.

1 1

Divi_dindo:
i 0; &

Como A,,’X-A, e podendo-se

escrever G;,:G-;, Ai/A’ o 0:\- U+ (re

Como ‘a areia ndo sofreu deformagdes, concluimos, em vista da
obrigatoriedade da relagao tensao-deformagao, que nao houve
desenvolvimento de pressoés entre os grios (tensces inter--
granulares) A pressao aplicada (h, - h )& foi sentida
apenas na agua intersticial, conforme se verifica pelo pie~
zometro ligado a proveta.
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Se, em contraposigao,colocarmos sobre a superficie da areia
o mesmo acréscimo de pressao (NA2 - NAl) me através de um
peso sblido (ex. placa metalica), observamos que a areia ce
de, recaica, comprime. Este acréscimo de pressao transmi-
tiu-se portanto ao arcabougo sélido da areia, provocando ne-
la as deformagoes prev1smvels.

Concluimos portanto pela diferenciagdo, dentro da_mesma pres

sdo total aplicada, entre dois tipos de pressaoc: uma que é€
igual a pressdo na dgua intersticial e.que ndo se transmite
efetivamente ao arcabougo sdlido grao-a-grao. e a outra que
produz modificag&es neste arcabougo, se transmite grao-a-
grao, comprimindo e deformando o seu arranjo. A primeira €

naturalmente chamada pressao neutra: n3o tem efeito  sobre
08 graos ou o seu arfanjo; atua em todos os sentidos com
igual valor (Pascal); o unico efeito que poderia ter € o de
comprimir volumetricamente os graos, mas estes sdo tidos co
mo essencialmente "incompressiveis" perante a ordem de gran
deza de tensSes‘qué entram em jogo na Mecanica dos Solos. A
segunda €, em contraposigdo, a pressdo que tem efeito, a

pressdo efetiva, que & um tipo de pressao intérgranular:atg
ando grao-a-grio. ‘ ' |

A Mecanica dos Solos anterlor a Terzaghi havia tentado for-
mular leis de comportamento (tensdo-deformagac etc) tentan-
do correlaciorar basicamente com a pressdo total: os dados
porém n3o se encaixavam em relacdes satisfatorias, causa-e~
feito. A grande descoberta e formuiagéo de Terzaghi, do con

ceito de pressao efetiva, permitiu enquadrar satisfatoria--
mente todos os comportamentos,; revolucionando mesmo outros
setores da Engenharia Civil (ex. concreto etc.). Provou-se
que era necessario excluir da pressao total uma parcela cor
respondente a pressao neutra, para alcangar um valor de pres
sdo que realmente tinha efeito causal sobre os comportamen-
tos em estudo. |

Definicdo de pressac efetiva. NocOes sobre a distinc@o en-

tre pressao efetiva e pressdo_ intergranular.

A pressdo intergranular serd uma fungdoc da diferenga  entre
a pressao total e pressac neutra. Dificil serd a determina-~
gao Qa pressao realmente atuante nos contatos "intergranu
lares", porquanto nac se conhecem as areas desses contatos.
A equagao fisicamente real para o calculo da pressdo inter-
granular seria uma equagao estatica de equivalencia de for-
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neutras, intergranulares e totais: _

. A

A FUWrA ¥ G: Ay <

1

. Todavia, nada & sabido, quanto & drea de contato A_, embora
se possa concluir, por comparagaa com. situégSes idéélizadas,
tais como esferas 1guals dlspostas em estado de maxlma poro
 sidade, gue ' a drea de contacto Ai & em geral muito infe-
‘rior 3 3rea total A . A porcentagem de” superflcle de contac
to 1ntergranular, nos solos'ﬁ; granulares, € da ordem de
1!. Terzaghi mostrou que, mesmo para as argllas, a drea do

o

i
£

contacto &€ realmente pequena. A determlnagao da pressac 1n~
tergranular na pratlca da Mecanlca dos Solos seria de inte-
resse pr1nc1pa1mente academlco, ou quando se examiha aspec-
tos locais da quebra de graos nos contactos etc..' AP

:  Ma pratica ‘da Mecanlca dos Solos define-se entdo uma Eres-
 ?”'-ao efetiva, de tipo 1ntergranular, pela segulnte relagao »

que sera sempre e nlgldamente obedecida como lei:

press3o efetiva = pressdo total - press3ao neutra

ou
=g, o

Logo, a "lei descritiva" acima permite calcular a pressao
q’ que influi no arcabougo sdlido do solo, sem todav1a ter
a pretensao de representar as pressces realmente .atuantes
~ nos pontos de contato das particulas sélidas, e queA seriam
1 necessarlas ao estudo das propriedades 1ntr1nsecas das par-
~ tfculas. Vé-se que a pressdo efetiva G“ de deflnlgaongsta

sempre diretamente relacionada com a pressao 1ntergranular

;-

= B

Estados em que ocorrem as areias. Compacidade relativa.

0 estado de compacidade
de uma areia € represénté
do pela concentragao ' de
graocs num dado volume. A

Figura esquematiza : os
dois.ggtaQQS extremos de
disﬁosigéd dos graos(su--
) j : _postos 1dealmente como es .
Distribuigao . - Distribuigao feras) As porosidades(n)

o . ; ; s ki gy »
cubica : boedr
Eegearur.ca desses estados extremos
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(cObico-estado de mdximo de vazios e romboédrico - estado
de minimo de vazios) séo, para uma granulometria absoluta--
mente uniforme :

n.s 47,6% (fofo) e 2 0,90 ;
n.% 25,9% (denso) e= 0,35 .

Da mesma forma, conforme a disposigao natural dos grdos de
um solo‘érenoso, podemos alcangar os estados de compacidade
‘miximo e minimo caracterfistico do solo respectivo. Essa va-
riacdo geralmente estd compreendida entre n = 20% e n= 50%,
os solos mais finos dandc maior n. '
Evidentemente, para saber o estado de compacidade em que o-
corre uma areia, n2o basta saber os respectivos Indices n
ou ., mas & necessdrio situar os valores numéricos com rela
gdo & escala de variagao entre o maximo e o minimo do solo.
£ como dar uma temperatura como 50° sem se definir se sdo
% ou *°F, "+

Portanto definiu-se a Compacidade Relativa das areias:

CR = @ m%x - f‘ ~ sendo que 0 < CR<1
@ max-e min

A idéia parece Sébvia mas sG tem servido com certa confianga
dentro de um mesme solo arencso: nada se pode dizer sobre

eventuais semelhangas de comportamentos de dois ou mais so-
los. arencsos no mesmo valor de CR. As dificuldades estac -
sendo muito discutidas modernamente pois o assunto da cempa
cidade das areias perante problemas de liquefagao por sig=-

mos etc, esta em estudo intenso. Verifica-se que:

a) hd falta de padronizagdoc e muita imprecisaoc nas determi-
nagdes de @ mox. e @ min ;

b) € dificil extrair amostras indeformadas de areia para a
determinagdo de @ (Indice de vazios natural);

c) o pior tem sido o fato de que a subordinagdoc hipot&tica
das areias em categorias de compacidade (fofa, pouco compac
ta, medianamente compacta, compacta e muito compacta) foi
arbitraria e erradamente admitida em muitas publicagdes etc

como associdvel a uma subdivisdo, geralmente linear, da ga-
ma de variag@o da CR em 5 degraus. Assim, por ex.,o estado
fofo corresponderia a 0 < CR < 0,2.

Ndo existe documentagdo experimental para tais subdivisces
adjetivadas; nem elas teriam sentidoj; nem, se sentido tives
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sem, elas seriam lineares (fendomenos geralmente sao do"tipo
de exaustdo", exponenciais).

Adiante veremos que na pratica hd uma forte preferéncia por
classificacdo da compacidade das areias através dos ensaios
padronizédos de resisténcia 3 penetracdo percutida em son-

dagens, e que mesmo neste particular a tendéncia anterior
de subdivisdo por grupos adjetivados esta comprovada como
sendo errada e nociva (ver Sondagens, SPT etc. .). Por ou-
tro lado, veremos (ver Resist. ao cisalhamento) que realmen-
te a principal distingdo de compacidades dentro de wuma a-
reia & em apenas duas categorias: as compactas e as fofas,
separadas pelo Iindice de vazios critico, que distingue as a-
reias que poderdo entrar em liquefagao no cisalhamento (as
fofas) das que ndo o poderdo de forma nenhuma por. expandi--
rem no cisalhamento. ‘

Permanece © interesse de CR dentro de cada depdsito de areia

essencialmente semelhante.
L]

Consisténcia das argilas. Indicagdes providas pelo  Indice

de Consistencia.

Convencionou=-se classificar a consistencia das argilas de

acordo com a sua Resisténcia a Compressdo Simples, Rc(t/mz),

segundo uma tabela mnemonica sugerida por Terzaghi-Peck.

Muito mole Re < 2,5't/m2 Asgim, sempre

Mole . 2,56€ Rc ¢ 5§ ' que a adjeti

Média 5 « Rc < 10 vagdo for em

Rija 10 <« Rec <€ 20 pregada,deve-

Muito rija 20 < Rc € 40 -se presupor

Dura Re > 40 t/m? : que ensaios
de

compressdo simples sobre amostras de tipo indeformado, extrai
das em shelby de 2" de diametro (ver amostragem indeformada,
Sondagens), dariam uma resisténcia enquadrada dentro dos limi
tes descritos. |

Existem observagdes tipicas de campo (ex:iddnk%u@@ﬁocom o de-
do ete., facilidade de escavagdo a pa e picareta etc., ) e
mesmo o emprego de penetrometro dé bolso para permitir aqui
latar a consistencia das argilas. ‘ ' .
Relembrando a importancia da Estrutura e Sensibilidade,é &b~

vié que-o ensaio ou a observagac deve ser sobre corpo de pro
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va "indeformado", ou haverd necessidade de  fazer ajustes
mentais. ° _

Lembrando que a resisténcia da argila depende muito da umi-
dade, ‘uma idéia corrente hd 30 arnos (e que persiste a des--
peito de criticas) foi a de se classificar a cénsisténcia
da argila'atravéé do

Indice de Con31stenc1a Ic's-q%%_iiyp 58

que 81tuar1a a umldade natural ¥ da arglla na escala de va-
riagdo mais sxgnlflcatlva para a Mecanlca dos Solos, conven

cional, sedimentar, que € entre o LL e o LP. O conceito €
-semelhante ao da compa01dade relatlva CR.

S8 em determinado dep051to de argila, de Sensmbllldade uni-
forme (e preferlvelmente baixa) € que 0 IC pode ter alguma
utilidade. Na discussdo de uma argila em comparagdoc com ou-
tras, a consisténcia (resisténcia) & fungdo de no minimo 2
(dois) parametros extremamente importantes, W ,S), e portan-
to o IC perde qualquer sentido e sd pode .ser nocivo. Também

nunca se documentou (nem se poderia) a justificativa para

qualquer das tabelas, constantes de publicagdes dlversas,
pelas quais os estados adjetivados de consistencia das argi

las -(muito mole a dura) seriam associados a determinados de

graus de variagdo do IC. (ex.:muito mole seria 0 « IC<0,2?).
J& mencionamos que existem argilas moles, muito sensfﬁeis,
com w » LL e portanto com IC negativo. ‘

Agua ‘nos solos. Capilaridade.

Capilaridade € a propriedade pela qual a dgua aleanga, em

. tubos de pequeno diametro de material hidrofilico (vidro,

quartzo etc.etc), uma cota superior a do "nivel fredtico".

Ascengdo capilar depende diretamente da propriedade de ten
sdo superficial: no contato entre dgua e uma superficie
limpa de vidro a atragao hidrofilica estabelece logo o me=~

‘nisco cdncavo para cima. e em caso de grande atragdo o _me-

nisco tende a -ser uma semi-esfera, as forgas T de tensao

~superficial sendo verticais, tangentes a parede.

Devido & tensdo superficial ‘a coluna d'dgua sobe a uma al-
tura h_ (altura capilar) que € facilmente estabelecida pe-
lo equilibrio da coluna. Em caso genérico a superficie -do

1iquido encontra o tubo capilar segundo o &ngulo o,
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‘' R? he x,‘,, 2 R Te cosad
2 Tc cos &

Y R

P Para 8gua pura em contacto ‘com

N.A ' a :
[ F“#j ' vidro

bem limpo &= 0 .'.. he = 2 Te

F 23

+ s ho =

A Sgua'da‘coluna estd sujeita a uma tensao de tragdo (u negati-
vo, pois adotamos por convengdo u = o para o nivel fredtico,i.€,
p;essio atmosférica). A mesma conclusao pode ser demonstrada -
por comparagdo das pressdes dentro e fora do "baldo" distendido
a que corresponde a membrana do menisco.

Ora, como primeira conclusdc importante vemos gque nos solos na
"zona capilar" (acima do N.A. até o he) a pressdo neutra € nega
tiva. Segundo, vé-se que a tensdo capilar &€ inversamente propor
cional ao didmetro do tubo capilar e portanto serda muitc maior

nas argilas do qQue nos siltes e areias.

Conclui-se também que devido & tragdoc na Agua as paredes do tu-
bo capilar estdc sujeitas a compressdo.

De outra forma, pode-se dizer que,como <G; = G; - ugquando um
solo estd sujeito a tensdo capilar a pressdo efetiva aumenta.

E esta pressdo efetiva de capilaridade que provoca a contragdo
no secamento (argilas) e provoca a impressao de coesac ("coesio
ficticia") nas areias Umidas (tanto maior quanto mais fina a a-
reia). A resistencia ao cisalhamento da areia € s = G; tg'p
(ver capitulo sobre resisténcia) e portanto & nula 3 superffcie
do terreno onde Te = ¢ se estiver seco ou submerso. Porém, se
a areia tiver umidade capilar, (e 3 superficie passa a ter va-
lor significativo. |
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27. Movimento d'dgua através dos solos

Sempre que. entre doies elementos de um solo hd diferenga de
cargas totais hidrdulicas da Agua intersticial h& um fluxo
da dgua do ponto de maior carga para o de menor carga. A
carga total disponivel & dada pela lei de Bernoulli, que
corresponde 3 soma das cargas cinética, piezométrica e al-
timétrica: '

[} J— - u-.-z .

Nos solos a carga cinética vglzg representa um valor abso-
lutamente desprezivel perante as outras cargas, de vez que
a velocidade d'agua Voo velocidade de percolagdo. através
dos intersticios,é muito pequena.

Uma conclusdo importante que deriva do fato de ser '"nula"

a carga cinética nos solos & que a totalidade de carga dis-

ponivel para o fluxo .|diferenga de carga (u118§ + hy) -
(up/ ¥y « + Dy | :

é sempre dissipada no atravessar o solo: as cargas altimé-

tricas sao sempre relativas e assim o valor de h, &€ conve-
nientemente considerado como o nivel de referéncia  zero;
e sabemos que no contacto com a atmosfera (na saida da 1i
nha de fluxo) a pressdo neutra u, & também zero.

28. Permeabilidade. .Coeficiente de permeabilidade da lei de
Darcy. Velocidade de descarga.

#

Denomina-se permeabilidade a propriedade dos soloslque in-

dica a maior ou menor facilidade que os solos oferecem &

passagem da agua através dos seus vazios.

No aparelho esquematizado na figura abaixo a vazdo d'adgua

Q que percola através do solo & dada pela lei de Darcy,que
.. foi estabelecida experimentalmente para o fluxo lamelar,

vdlido na grande maioria dos casos de fluxo através dos so

los.

Q =kiA,

onde Q = cm3/seg ou vol/tempo ;

k - "constante" para cada corpo de prova,denominada coefi-
ciente de permeabilidade;

i - gradiente hidraulico;



_ h ~ perda de carga h
L= e - dilstancia percorrida L

A - 3drea da secgao transversal total do corpo de prova.

==L;:2uma
"_ ‘ i o 7'".0‘
! PIEZOMETRICOS Da lei de Darcy tem-se:
,“ -
_ .%_ = v =k-+«1i,
uf oo = |
w 3
SAIDA
o 'Agua
' S X e
R, )
. J -1.' agt
: .
2] &, o

onde v & denominada velocidade de descarga d'dgua. Logo, o
coeficiente de permeabilidade tem dimensdes de uma velocida-
de (geralmente expressa em cm/seg) e representa a velo&idade
de descarga de um fluxo d'dgua sob um gradiente  hidrdilico
'umri'rio.

“tifa escala aproximada dos coeficientes de permeab;l;dade dos
solos, em primeiro grau de aproxlmagao,e'

-8 : -8 : o . k (cm/s)

10 10 16" 6* 1 100

A B L L
- - L

4 i + M - -
L L] S T L v

ARZIAS FINAS

ARGILAS + .“-'o.‘. £ A’.l + AREIA + PEDREGULNHO
LOSAS, BILTES
ARGILOSOS

+ >

-

Para efeito de comparagao, um concreto bem dosado e vibrado,
sem fissuras,tem coeficiente de permeabilidade da ordem de
10-12cm/se3, ndo diferindo muito de uma argila muito pldsti-
ca (bentonita ou montmorilonita).

28. Permeametros.

A determinagdo do coeficiente de permeabilidade dos solos em
laboratdrio & feita principalmente através de: permedmetro
de carga constante nos solos mais permedveis ou nos casos em
que se podemobter vazOes mensuraveis (por pesagem); permeame
tro de carga varidvel nos solos de permeabilidade muito bai-
xa. Neste segundo caso usa-se uma coluna d'agua de segdo mui
to menor do que a do corpo de prova e determina-se a queda
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do nivel d'dgua da coluna a intervalos sucessivos de tempo.
A dedugdo da formula € direta, por integragao, apos ter-se
equacionado o volume d'dgua percolado em tempo dt com o vo
lume representado, na coluna d'agua,pela queda de nivel dh.

Em ambas as "férmulas" convém examinar as conveniéncias de
adogdo de dimensoes apropriadas,a fim de favorecer a rapi-
dez e precisdao da obtengac das observagdes laboratoriais
para os calculos de coeficiente de permeabilidade.

Cabe mencionar que o coeficiente de permeabilidade também
€ determinado (muito menos frequentemente) por ensaios de
capilaridade-permeabilidade e, com muita frequéncia, no
ensaio de adensamento,onde se determinaem estigios sucessi
vos de compressdo do corpo de prova ,'a variagado do coefi-

ciente de permeabilidade com o indice de vazios.

Pressao de percolagao.

Onde existe Sgua‘em movimento exigte perda de carga. e, ¢on
comitantemente, a transferencia de uma forga no semtido  da
percolagao, fungao do atrito viscoso entre o liquido em mo-
vimento e as partxculas.

Essa pgessao de percolacao & uma pressao efetiva (embora de
vida a diferenga de carga hidraulica—e assim t3lyez devida

‘a présgdes neutras)i & important{ssima porqué atua em gual-

quey direcao, conforme a;ggrcolagao, enquanto ‘que a pressao

efetiva de peso de terra & vertical. -—.-—j:js--
——

Para estabelecer facilmente a magnitude dec pressao de perco-
lagio podemos utilizaro casc
de fluxo ascencional (ex.per
medmetro).

No ponto B,a prof. Q‘ , H

-

determina-se,por um
lTado,a pressdo efetiva i _—

através de @ = (@, -v fal Lnivdd
[ ] 4 - | L 1
)

--—.,—-. ’pﬂ
’
’—_.vq— -__-‘q

do diagrama a direita,

. 7 BeHeL
pois que a perda de carga

é linear através do cor- 9

po de prova.
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ém, por outro lado, sabemos que a pressdo efetiva no mes
20 ponto € igual a pressdo efetiva de submersio,como pres-
g *, menos a pressdo efetiva de percolag_&_g””t;ué_' atuou no
ame de solo acima do ponto B, como pressaoc. 4 .

' Assim, equacionando as duas formas de cilcular e " démons-’
gr-se que a pressdo de percolagao = 2 K'w. RSN

- Forga de percola.gao que atua no vol. 'de solo ( 02 x A) sera
L .0w (¥2 A): forga de percol agdo & portanto dada por fy
2;- unidade de volume do solo no qual atua a perda de carga

padlente . i (Obs' z-ﬂmdﬂ = @_g»,,g___? OH’R’)

! Fenomeno de areia movediqa.

a2 movediga € areia que nio oferece suporte a corpos 86~
- 1ldidos (pesados). Veremos em fundagces etc, que ¢ ‘

X eq:acidade de suporte = f (resisténcia ao cisalhamento . do
= solo). |

'. Ora, nas areias s = dv tg? :

ﬁrtanto, ndo existe capacidade de suporte quando 0- e = 0,
- pois . '

 Assim, em areias, quando um fluxo ascencional provoca uma Pres

i ‘830 de percolagao 2 que anula a pressaoc efet:‘.va. de submersao
‘. teremos a condigdo de areia movediga.

\

.~ Para maior facilidade, o equilfbrio estdtico pode ser calcu-
'B~ lado (na Fig. supra) para o fundo ‘do corpo de prova, pois se
a pressao efetiva no fundo é nula ela sd pode ser nula ta.m-
E - béa no interior do solo, em pontos acima.

5

A [‘.ﬁ (H+h+L)-nlfly-L Z{‘sat] =0
&(L+H)-K\sat1‘= | i '
HEY¥u-L (Xsat - ) =0
: o il et o & _ %u
| g vk

- 0 gradiente H/L quando a areia chega ao estado de mcwediga

¢ Ge = 0) & chamado &radiente cri'.t:.co, vemos que O . seu, va~-
- lor € dado por:

@— = 1. Para areias comuns,em que‘x\sat ~ 2 t/m, te--
e e mos

iecerit®™ 1
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Qualquer solo de equacdo de rasistincia o = AG.'e- tg"P po-
de dar condigdes movedigas: independe da granulometria,
apenas sendo mais dificil provocar "pedragulho movedigo"
por causa da vazao maior a prover (q = k i A; iA sendo o
mesmo, a vazao aumenta com a permeabilidade).

Em solos coesivos cuja equacaoc de resisténcia seja s = c +
+ Te tg-‘P,mesmo quando 02 = 0 ainda teremos a capacida-
de de suporte em fungao da coes&o c.

Fluxo lamelar. Velocicade de percolagdc. Curva de distri-

buigdc de vazios.

A Lei de Darcy sé € valida para fluxo laminar, em que a
velocidade é proporcional aoc gradiente. Sabemos,por exem=
plo,que a perda de carga em tubulagses hidrdulicas € dada

comec Ah = —g— V?IZg

Fn et %‘- = imwtv? para o casec de fluxo turbulento. De acor
do com Reynolds, o fluxo laminar s0 ocorre para velocida=--
des inferiores a Vg (aprox.)sendo Vg a velocidade de perco

lagac que corresponde ac n? de Reynolds da ordem de 2000 =
Ve D . 8w
Mg
0 fluxo laminar nos solos @ constatado garantidamente em
solos de particulas infericres a cerca de 0,5 mm. #

Nas areias grossas, pedregulhos e particularmente nos en-

rvocamentos o fluxe & turbulento. Wilkins (Austrdalia, 1956)

comprovou que em pedras de formas ¢ tamanhos diversos V=04
.{0,54 japroximadamente Vse{i 0,5.

Para tais cdlculos & necessirio conhecer a velocidade de
percolagdo, que & Obviamente dictinta da velocidade de des-
carga da lei de Darcy, embora ligade a ela pela equagdc de
continuidade. A velocidade de percolagdo varia de dx em dx
ao longo do trajeto. V A = Vp. Av. |

Tem sido admitido automaticamente que Av = nizcendo n a po
roéidade; parece-me porém que,come a porosidade &€ definida
em fungao de volumes Vv = nV, deveriamos maie corretamenta
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- admitir

2/3 2/3

Ac®# n""%, A,resultando assim Vp = V/n®'",

b

Un aspecto muito promissor para estes e cutros estudos
afins, € a determinagdc da curva de distribuicdo de dia-
metros de vazios (Araken Silveira e equipe, EESC). Desen-
volveram-se programas de computagdo para determinagaoc pro-
babilistica da distribuigdo do vazio tangente (vazio for-
mado pelo circulo tangente) e de vazio equivalente (vazio
formado pelo circule com drea equivalente & drea contida
entre as esferas tangentes); tudo para os casos:

Compacto Fofo

® &

(combinagdo de trés graos)

‘ (trés esferas com centro em um
plano, e a quarta com centro no citado plano, ou cons-
tituindo uma projegdo, no referido plano, de uma esfera
que tenha o mesmo efeito, com relagdo a este plano, da
esfera verdadeira).

Em recente trabalho, por exemplo, Thales Peixoto Jr. mos
tra que muito melhor do que uma correlagdo tipo Hazen,
para k em fungdo de didmetros de graos, ex. K = 100 Dez,
funcionam correlagdes de k em fungdo de Hlo,em "que 310

€ o didmetro de vazios eggivalentg,tal que apenas  10%
dos vazios terdo diametro menor.
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33. Filtros de protecéao.

34,

Bertram-Tévzaghi estabeleceran especificagdes para um ma-
terial servir de "filtro", isto €, dar grande facilidade

a salda d'dgua, porém sem permitir o carreamento das par-
ticulas sdlidas: ~

Por um lado queremos qQue o material de filtro, seja Dbem
mais permedvel do que o material a ser protegide. Portan-
to, Dy (filtro) 2 £ D¢ (fundag@o). A permeabilidade do
filtro serd aseim da ordem de 25 vezes a  permeabilidade

2.

da fundag@o (ex. Hazen ke«De ﬁcﬁnlsz).

Por outro lado, para evitar fuga de material. & preciso
conter os gﬁ&bs grossos da fundagdc (os grdos grossos da
fundagdo contém os respectivos grdos finos, por autofil--
traq&o);empivicamente viu-ge que Dls(filtro) < 4 Dgg (fun
dagao). - '

Tais critérios empiricos poderdo ser grandemente melhora-
dos através de estudos das curvas de distribuigdo de va-
zios de filtro,para comparar com a curva de distribuigado
de grdos da fundagdo, verificando assim se hd impossibili
dade geométrica de deslocamento. (Araken Silveira).

£ importante verificar se a curva de distribuigdo de gréos
de cada solo & continua, para ser auto-filtrante.

Fatores que influem no coeficiente de permeabilidade.

0 principal fator € o tipo de solo (solos plasticos muito
menos permedveis do que os arenosos), estando porém conti-
do neste fator o proprio fator de didmetro de grdo. Obser
va-se que uma relagdo k-n&Dez nao foge muito de fornecer
um primeiro grau de aproximag@o de k em qualquer solo;

ex.: admitindo para argila De £< 0,002 mm A 0,0002mm =2 x
X 10'5cm,por formula de Hazen de aveias uniformes terid--
mos ;

2

< & 100 De A 4 x lO‘uscm/seg.
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Outro fator importante, em cada solo, € o indice de vazios

(compacidade ou consisténcia): nas areias tem sido estabe-

lecido tedOrico-empiricamente kwee, -e3 g_gcez .
T7 e

3
em argilas e = f (log k) tem side repetidamente observado.

Influéncia do arranjo das particulas e da estrutura das ar
gilas; k ind.%» k amolgado; '

k horiz. 3 k vert, (tanto em sedimertos como em aterros
compactados).

35. Requisitos minimos & serem providos por sondagem:

a) determinagdo dos tipos de solo correspondentes a cada
profundidade ao longo de toda a perfuragdo;

b) determinagdc das condicdes de compacidade ou consistén-
cia em que ocorrem;

c) determinagdo da espessura das camadas. e da orientagao
dos planos que as separam;

d) informagdes sobre o lengol fredtico, bem como.sobre len
¢6is artesianos ou empoleirados. N

Retirada de amostras com granulometria inadulterada; crava
gao de amostrador pafa indicacdes da vesisténcia & penetra
gdo; processo de perfuragdo e de revestimento do furo bem
programado para observar a condigdo de ocorrencia de agua.
Minimo admissivel como gondagem € a de "simples reconheci-
mento "; técnica conjugada perfuracdo - amostragem robusta~-
-avaliacdo da resisténcia. .

Processos diversos de auscultagdo do subsolo servem - para
finalidades parciais,permitinde baratear conjunto global
de investigagdo, mas nunca podem atender sem correlaciona-
mento com a sondagem mIinima.’

Ex.: geoffsica (resistividade, sismica, gravimétrica, magné
tica,..): fures a trade; furos por lavagem; cravagdo de
barramina.
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36. Sondagem de reconhecimento: Standard Penetration Test SPT.

"‘,perfuragio
Absolutamente distintas as componentes
: T amostragem

' Perfuragaoc - trado cavadeira; trado espiral; lavagem. Tubo
de revestimento basicamente para manter furo aberto. Impor
tante para interpretar agua do subsolo sera registrar co-
tas em que estavavfundo do revestimento enquanto eram amos
tradas as amostras de cada trecho da sondagem. Lavagem pa-
ra rapidez de perfuragdo sd lfcita abaixo do N.A..Importan
te evitar fluxo ascencional no furo, especialmente em a-
reias (ex.: retirada enérgica da composigdo . de hastes cria
sucgao). '

De metrc em metro, cravagac do amostrador padrac Terzaghi-
~Peck para registro do n? de golpes,de energia aplicada pa-
drEo,nécessErios para provocar penetpagaoc de 30cm do amos-
' trador, apos penetragac inicial de 1lS5cm. (SPT).

Interpretagao do SPT,

Tem sido rotineiramente admitido, senm qualqu;r base real
de teoria ou de demonstragac experimental, que em fungdo do
valor SPT se podemclassificar os solos diretamente segundo
tabelas de compacidadese de consisténcias.

0 que se demonstra € que:

-

(a) mesmo que a energia aplicada pelo impacto seja constan-
te, por causa do aumento do comprimento e peso das hastes a
energia transmitida ao amostrador em penetracaoc indiscuti=--
velmente varia com a profundidade. Assim, por exemplo,5 gol
pes a 6m de profundidade ndo podemsignificar a mesma coisa
que 5 golpes a 20m de profundidade. ‘ |

Portanto, nenhuma tabela ‘teria sentido . pois a condigdo de
um solo de 3 < SPT< 6 a 6 m de profundidade nao seria se-
melhante & do mesmo solo a 20 m de profundidade. Além do
mais, o nimero de golpes SPT registrado ao longo do  perfil
constitui uma caracterizagdo numérica muito melhor do  que
qualquer adjetivagdo.
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(b) SPT fornece diretamente uma indicagdo da resistencia
ao cisalhamentoc do solo (equagdc de trabalho).Assim, nas
argilas em que s = ¢ (¢ = coesdo) teriamos uma indicagio
de ¢ = f (SPT). Acontece porém que as paredes espessas
do amostrador aﬁolgam (parcialmente) a argila:assim, ég;
terfere significativamente a sensibilidade S da argila.
Por exemplo,3 golpes SPT na argila pouco sensivel de S&o

Paulo significa uma argila mole, mas na argila muito sen
sivel de Santos pode correlacionar-se com uma consistén=
cia "rija" ( 1l0& Rc < 20 :/m2).

Enquanto isso, nas areias puras, em que 5 = Gél. tg‘f, ob-
viamente SPT = f ( GZ,‘?). Portanto, numa areia absoluta-
mente uniforme de ‘P constante deveria haver um aumento
de SPT com Te (portanto com Z). Ensaios do U.S. Bureau
of Reclamation (1952 a 1956) demonstraram positivamente

o efeito de Ue no SPT. Ainda persiste,porém,a pratica
errada, estabelecida anteriormente, de ignorar o efeito
duplo de Z (na energia transmitida. e no o).

Nos solos genéricos,s = & + G: tg%ﬁ haveria necessidade
de dois amostradores para, através de duas equagdes si-
multaneas, tentar extrair as duas incdgnitas (¢, ¥ ).

Resumo: a situagdc atual € lamentavelmente errada. Verda
deiros especialistas extraem conclusdes satisfatdrias "a
sentimento" em fungdo de experiéncia. Todas as_ prescri--
cOoes ou receitas publicadas sdo conceitualmente erradas.
e experimentalmente infundadas. Unica saida realistica
sera estabelecer eorrela;§garestatiaticas locais para ca
da solo. Para 19 grau de aproximagdo o nimero de dados
necessarios ndo & grande (™ 15 a 20).

Programagdo

Deve realmente ser orientada por critérioc geoldgico. Ad-
mitindo geologia sedimentar sem descontinuidade, parte-se
para o critéric geométrico. A atual Norma Brasileira se--
gue exclusivamente o critério geométrico.

0 nimero de sondagens e as profundidades = que elas deve
rdo alcangar deverdo ser tais que resolvgm técnica e eco-
nomicamente o problemqﬁggptécniqo em estudo.Distingao en-
tre edificios, pontes, barragens, e estradas, canais, ga-
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lerias. Exame iterativo durante a propria execugdo das
sondagens.

Resumo das indicagoes atuais da Norma Brasileira,

Nimero de sondagens. Minimo de 3 (trés pontos para esta-
belecer plancs). Para estruturas de pequeno porte, acei-
ta 2.

A seguir, de acordo com area carregada: .

200 €A<1200 m2 : 1 sondagem adicional a cada 200 m?

. 1200<A <2400 m® : 1 sondagem adicional a cada 400 m’

A> 2400 m¢ : a eritério.

Realmente implicita a experiéncia inicial de S&o Paulo e
Rio de Janeiro, sugerindo evitar distancias médias entre
sondagens maiores do que 15 a 20 m. Depende de variabili
dade geoldgica (ex.:casos da R. Libero Badard, Praga 14
Bis).

Disposicdo em planta. Bem éobrir a area carregada, evi--

tando extrapolagoes no tragado da secgdo do subsolo.

Profundidade minima,. O conceito que rege,em 1? grau de
decisao,é o do bulbo de A
pressdo, que subentende
o volume do solo (semi-
-espago infinito) que re
cebe acréscimo de pres-
sdo igual ou superior a
10% da pressdo aplicada
a superficie.

Normas de varias cidades do munde mandam Z f 1,5 b3b =
= largura (menor.dimensdo) da area carregada.

Norma Brasileira (+ 1953) evoluiu um tanto, reconhecendo
que indiscutivelmente € necessario investigar mais fundo
para um ediffcio mais pesado do que para um edificio le-
ve. Assim,recomenda Z 1( C'b e indica:

»

p (t/m?) <10 10 ~ 15 . 15 = 20 20
¢ 1,0 I 2,0 a eritério
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Realmente veremos que a largura da area carregada tam-
bém deve influir significativamente no C, para que che-
guemos a um mesmo valor relativu de Ap/¢ Ce)inicial.

Processo iterativo de decisio quanto a profundidade a
sondar impde excegdes diversas, algumas classicamente -
importantes; ‘

ex.l (1) no caso de fundagoes profundas, em que cota se.
supSe aplicada a pressio p, para dai medir a profundida
de 27 '
(2) 16 caso de‘camadas de argila sujeitas a compressdo
(adensamento), necessidade de atravessar a camada = para
conhecer a sua espessura.

Nogdes sobre amostragem indeformada.

Amostras "indeformadas" em sondagem, didm. > 3"
Amostras de tipo indeformado, diam. a4 2".

Cravagdo do amostrador por esforgo estatico.
Amostrador de parsde fina (Shelby), com Relag@o de Areas

(Area Ratio) % 10% = Ae - Ai

(boa amostra: AR -3 5%)%
Ai .

bomp. de amostra
penetragao do amostrador

Porcentagem de recuperagac =
= (o0 +

Em amostrador sem pistdc, necessario ajustar a toleran-
cia do corte na entrada (inecide elearance) para equili-

brar atrito lataral com tendéncia a nxpanaao por alIv;o
de pressao.

MWD*{“’ tolerancia‘Di-Dii g4 1%
Comumente recomenda-ge Di
Ty
Verificagdo do grau de "indeformagZo" da amostra:
(a) cortando e secando parciaimente para diferenciar ao-
res.de lentes de argila e de silte e areia (ex.: argilas
varviticas) H g
(b) exame das curvas tensido-deformag@o,de ensaios de re-
sisténcia, e de curvas e vs. log. p, de ensaios de aden-

samento.
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39. Ensaio de penetragdo estatica EPE.

Melhora imenso a determinagdoc da resisténcia a penetragao,
porém com grave prejuizo de ndo amostrar: sG pode ser usa-
do complementarmente, admitinde o conhecimento da segao do
subsolo. 0 ensaio permite determinar separadamente a re-
sistencia de ponta Rp (de penetragdc de um cone) e a resis
téncia de atrito; em equipamentos antigos 80 se media o
Atrito total ac longo das hastes, mas hd + 12 anos se de-
monstrou que este resultado tem pouco interesse, enquanto
que O que realmente interessa é a medida do Atrito  Local
AL junto & popta.

Na primeira posigaoc (1). ’ ¥
) 3
r'S

desce o conjunto (junto)
para se chegar a cota em
que se pretende fazer se
paradamente ‘as medidas
de Rp e de Al.

~Na posigao (2), empurran
do a haste interna I a
ponta avanga uma distan-
cia (a), medindo-se Rp
(kg/cmz); ao final do
percurso (a) engata a po
sig@0c E. Continuando a
empurrar por uma distan-
cia adicional (b), duran
te o percurso (b) mede-se
(RP + AL). Finalmente em-
purra-se a haste externa
H até voltar a posigdo
tipo (1).
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Observagdes quanto ao N.A..

£ indispensavel parar a perfuragdo. ao chegar a detectar a
presenga de agua livre, para obter indicagdes minimas sobre
o estado de pressdoc da agua (N.A. etc) bem como sobre a .per
meabilidade do terreno.

0 "tenpo‘de recuperagdo"” do lengol freatico num furo depen-
de do coeficiente de permeabilidade, didm. do furo etc.. As
firmas de sondagem devem indicar a que profundidade foi le-
vado o revestimento em etapas sucessivas de perfuragdo. e
nas diversas ocasides de registro do nivel d'adgua.Quando se
pretende fazer observagGes sobre a pressao da agua a mais
de uma profundidade. & indispensdvel embutir o fundo de re-
vestimento em camada de argila para isolar efeitos superio-
res. Para isolar o caminho fortemente preferencial de fluxo
ao longo da parede externa do tubo, no minimo convém jogar
argila proximo do LP no funde do furc e cravar o revestimen
to para embutir neste tampao artificial,

Adiante veremos (rede de percolagaoc) que a ocorréncia de va
rios niveis d'dgua num furo 3 medida que aprofunda (furo es
tando revestido até profundidades correspondentes)revela re
de geohidroldgica de condigdes hidrodindmicas.

TensCes transmitidas a elementos de sole no terreno
por cargas externas aplicadas (devidas a obras etc.).

Propagacdo das Tensdes nos Solos

Se aplicarmos uma pressdo uniformemente distribuida numa
drea limitada, na superficie de um terreno de dimensdes
mais extensas do que aquelas da area carregada, podemos a
grosso modo visualizar a propagagac das tensdes através-do
terreno supondo-o subdividido em indmeras lamelas,conférme
esquematizado na figura abaixo. '
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A lamela BB recebe na sua superficie superior a pressao
aplicada; sofre uma deformagdo em area um tanto maior
do que a de carregamento. e, pela deformagdo sofrida,
aplica uma certa pressdo na superficie da lamela CC. A
lamela CC recebe, portanto, uma pressao inferior & pres
sdo aplicada na superficie superior da lamela BB e, por
sua vez, repete o processo de transmissaoc de uma pres-
sdo menor, distribuida em &rea maior, & lamela DD. Assim
se propagam as pressdes através do terreno de apoio,
sendo a carga total aplicada. distribuida em cada plano
horizontal em area progressivamente maior com a profun=-
didade. '

As tensdes transmitidas a elementos de solo situados no
interior do terreno de fundaglio sdo calculadas a partir
de formulas deduzidas por intermédioc da teoria da elas-
ticidade.

0s postulados principais implicitos nessa teoria abran-
gem o conceito de comportamento eldstico e as hipoteses
de um material.homogéneo de extensdo infinita (constitu
indo um semi-espago infinito). '

ConsideragSes sobre as HipSteses da Teoria da Elastici-
dade.

" Analisemos separadamente cada uma das trés hipStese aci
ma:

a) o conceito de elasticidade abrange unicamente a pro-
porcionalidade entre as tensdes e deformagdes consequen
tes. Como consequéncia,tem-se o principio da superposi- .
g¢do de forgas e tensdes.
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Dizia Terzaghi("Theoretical Soil Mechanics', 1946) que quan-
do o coeficiente'de seguranga com relagao B_rutura‘fosse &
3. poderiam ser aceitas as hipOteses da Lei de Hooke nos so
los. Na verdade,estﬁdos mais recentes mostram que a lineari
dade tensao—deformagao chega,na maioria dos solos, até cs:u

1,5 . e,mesmo para calculos de A p em curva tensao-deforma
gdo, sabemos que toda curva pode ser assemelhada & somatorla
- de pequenas retas; portanto, quando Ap/pl Ae_: pequeno,; nao
"hd erro significativo em 86 empregar cdlculos baseados na
~teoria'de-elasticidadé._' | v ;
" b) a Hipétese de homogeneidade implisix .g\\horia da elas~-
ticidade foge da realidade em muitos casos 8 nao porgue
o subsolo seja constituido por camadas nitidamente distin-
tas (argilas, areias, siltes etc.).A principal consideragao
" a ser feita em relagdo & heterogeneidade refere-se & forma
‘da_curva tensdo-deformagdo e ac mddulo de  deformabilidade
correspondente. Assim, uma afgila de consisténcia rija e
uma areia compacta,possuindo a mesma resisténcia ao cisalha
“mento, poderac constituir solos essencialmente semelhantes,
porquanto ambos os solos sd3c quase "eldsticos" até proximo
do ponto de rutura, que & alcangado, quando 08§ solos s3o in
deformados, com baixa deformagdc especifica (da ordem de 1
a 3%).

A principal objegd@c que se levanta a hipStese de homogenei-
dade € que nos solos arenosos constituindo um subsolo homo-
géngo (por classificagdc e compacidade) a resisténcia 8 = (e.
.tg‘f aumenta, linearmente com a profundidade. 0 mesmo acon=-
tece nas argilas normalmente adensadas. Em ambos os casos

hd assim uma tendéncia inescapavel de que o E aumente line-
armente com a profundidade. Apenas nas argilas fortemente
preadensadas, em que seria licito admitir s ™ ¢ (coesdo) &
constante com profundidade (depende muito do trecho de ten--
sCes em que estamos, como veremos nos assuntos de adensamen-
to e de resisténcia ao cisalhamento), &€ que teria sido lici-
to admitir o E ™ constante. J& existem estudos para verifi--
car tal efeito; ex.; Gibson "Some results concerning displa-

cgments and stresses in a non-homogeneous elastic half-space’
Gectechnique 1967, n? 1, p.58.
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¢) a teoria requer que o terreno seja homogéneo em extensa
drea e até em grande profundidade. Esta condigdo pode ser
considerada vdlida no caso de terreno de conformagdo essen
cialmente uniforme por distSnciés da ordem de algumas vezes
a dimensdo menor da area carregada. Casos especiais ja fo-
ram e continuam sendo desenvolvidos para situagdes em que
um substrato ou outra déscontinuidade rigida € matematica-
mente introduzida com condigdes acs limites de deformabili
dade nula etc. (ex.: Poulos,"Stresses and displacementes in
an elastic layer underlain by a rough rigid base", Geotech-
nigue lQGZ,Nr 45 p.378).

Principais casos disponiveis para calculos.

(1) Boussinesn carga puntiforme & superficie, macmgo hOmo
geéneo e isotrdpico & :

: 3
. ap z
G; 2% Fs

' 5/

G . _3P - ] 2.

z= 2 [+ (T2
247 2

(2) Westergaard, caso andlogo em subsolo com gnisbtropia
idealizada ndo admitindo distensd@o no sentido horizontal
(procurando representar argilas varviticas):

- =8/2
Q=L [1v+-z r/2)%}
2 g -

Em ambos os casos temos

G;E f{;gf ,(—%—)zl,que da

diagramas em forma de sino.

Fdcil compreender que o material tipo Westergaard atenua

as pressdes transmitidas diretamente sob a carga, aumentan
do-as em compensag@o para os bordos. (A uma distancia T/z
1,5 as duas d3o aproximadamente o mesmo valor).

(3) Mindlin, carga puntiforme em'macigo tipo Boussinesq,

carga aplicada a certa profundidade no interior do macigo
(estacas). Trés casos considerados (Geddes, Geotechnique
Sept. 18664vol XVI n® 34p. 221) incluem (a) carga P aplica
da a uma profundidade D,(b) atritoc lateral uniforme acumu-
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lando na prof. D o valor total de carga,(c) atrito lateral
variando linearmente com profundidade. e acumulando o mes=
mo total P. :

0s resultados dependem do coeficiente de Poisson. De um mo
do geral as tensdes sob a carga sdoc significativamente re-
duzidas em comparagaoc com o caso Boussinesq (havendo em
cbntraposigio a compensagido de tensGes um tanto maiores a
maiores distancias radiais, como no macigoc Westergaard).
As % de "estimativa em excesso" sac aproximadamente como
figurado ac lado, considerando a tensac vertical diretamen
te sob a carga,em comparagao

com o caso Boussinesq.

200,
W
0
. S
M =0yl
ey
© a3
de 8or 0,8
“o A
3,0 2,0 © 30
Z/D

(4) Pressdo uniforme sobre &rea retangular de Lados mz e
nz. Integragao de Newmark, macigo Boussinesq.

0, = Ipssendo I = £ (m,n). In

tegragdo 85 conseguida para pon

tos abaixo de um canto da area

carregada. e I lim. (para m=n=
- =grande) = 0,25,

Necessidade de compor area desejada em funcdo de somatd-
rias de dreas, todas com canto na vertical acima do pon-
to de interesse.

(5) Integragac semelhante, por Westergaard, para o macigo
tipo Westergaard (varvitico idealizado).

(6) Integrag@o de Love para pressio sob o centro de area
circular uniformemente carregada, macigo Boussinesq,
G -

1
1l = - 3/2 p = Ip
- (1 + (R/zT2 ]




al

E fdeil célcular os valores de R/Z para os quais teremos
I=0,1;0,2; 0,3; O0,4; e assim por diante. ' :

Assim a drea anular situada entre dois desses ‘valores
(exemplo; entre R/Z de I = 0,4 e o R/Z do I = 0,3) con-~~
tribuirad com exatamente o AI = 0,4 - 0,3 = 0,1. Portan-
to, se dividirmos essa adrea anular por 100 raios, obtere

mos 100 "quadradinho’s“, efrevlos cada um dos quais

raios

:contribui com uma influfneia de 0,001. Assim ééjfesumg a
elaboragdc dos "dbacos de guadradinhos" para cdlculo das

pressdes transmitidas por dreas irregulares ou varias sa
patas etc..-. '

(7) Casos especiais.

-

De tempos em tempos aparecem publicagdes apresentande no
vas dedugodes matemiticae,.para casos diversos, e parti--
vcularmente:para apreciag@o das magnitudes dos erros asso
ciados a hipdtcses ideais anteriores.

Por exemplo: '

(a) Paulos (Geotechnique
1967, Vol. XVII, Nr. 4,
p. 378) mostra que-quan-
do ocorre uma base rigi-
da a uma profundidade h,.
as tensodes Q;Jabaixo da

carga de Boussinesq au-
mentam significativamen=-
te (dependendo um tanto
de Q Y : ,0 PRt el v i

(b) Gibson(Geotechnique to0% 120% d40%  166%
1967, Vol. XVII,nr 1, 58) prova que no casc de um acigo
em que a deformabilidade descrece linearmente com a'pro-
fundidade (tipico de macigos normalmente adensados, are-

nosos. etc...) as tensdes transmitidas sdo muito semelhan
tes as calculadas classicamente para o macigo homogéneo-
elastico de Boussinesq. (N.B. os recalques calculados di
ferem grandemente).
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(c) Leonards-Baladi (Soil Mechanics Lecture Series "Foun
dation Engineering" Northwestern Univ, 1968, p. 4l1) pro--
vam que considerando sapata corrida a prof. H equivalente
a meia largura, as tensdes

o o~ M H
transmitidas sac bem meno=- A -
res do que as calculadas . & .U.“J
admitindo placa superficial TN Yo%
macigo Boussinesq. ) ' 4 58
Porcentagens de A p 6 5
comparado com a 8 8
aproximagdoc tipo d0 35

Boussinesg

44, 'Observacoes comprovando calculos de tensdes transmitidas.

Sob placas pequenas (ex. base e sub-base de estradas etc.)
existem inUmeras observagoes por células medidoras de pres
sOes demonstrando validez do "bulbo de pressao"(Boussinesq),

Lamentavelmente isto condicionou engenheiros de fundagdes

a julgar o caso comprovado para subsolo espesso, ‘edleulos
de recalques etc... Honestamente temos que reconhecer que
ndo existe nenhuma comprovagao direta que permita decidir
da maior ou menor aplicabilidade de uma ou outra hipdtese
ete. (ex. Westergaard vs. Boussinesq, base rigida profunda
ou macigo semi~infinito ete...).Observagdes de sobre-pres-
sSes neutras (ver capitulo Adensamento) ndo constituem com
provacgac direta; e mesmo essas nic teém sido conduzidas,
até o presente, com piezdmetros que exéluam erros devidos
a efeito de tempo de captagdo da pressdo etc... A tendan--
cia € admitir macigo Boussinesq, mas sem confirmégao nem
conviegdo.

45. RelagCes tensdo-deformagcio nos solos: comparacdo com ag dos
materiais de construcido; comparacac entre argilas e areias.

Em primeiro grau de aproximagdo, cabe frizar:

Nos solos: (1) deformagdes volumétricas,além das cisalhan--
tes, com proporgdes varidveis de acordo com os estados de
tensdo, tempo etc., _

(7) elasticidade & geralmente hipGtese, vdlida quando os & .
880 pequenos em relagdo ao py, e pf + A p estd bastante
aqueém da rutura; e quando n3o se considera ciclo carga-des
carga (com tempo suficiente para estabelecer as deformagdes).
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(3) pressao admissivel garante nao s o C.S. em relagaoc a
rutura, mas também contra deformagdes excessivas para a
superestrutura (item 1).

(4) a propria pressdo de rutura ndoc & constante para um
determinado solo, independente do tamanho da sapata etc..

(5) dimensdo "tempo" importante tanto em relagdoc ao tempo
de aplicagac das cargas como em relagao ao tempo de de--
senvolvimento de seus efeitos.

(6) Areias "puras™ resisténcia ac cisalhamento proporc. a
prof.; deformagdes volumétricas pouco significativas; de-
formagoes e tensdes cisalhantes mais importantes; deforma-
goes essencialmente instantaneas; vibragdes e cargas dina-
micas importantes.

(7) Argilas "puras": resisténcia aoc cisalhamento admitida
constante, independente da prof.; deformagoes volumétricas
muito importantes (frequentemente); deformagdes volumétri-
cas demoradas (em argila saturada); vibragles e cargas di-
ndmicas pouco influem.

NogGes sobre reologia. (Cf. "Uma SIntese da reologia", S,
Chamecki, Anais do II Congressc Brasileiro de Mecanica dos
Solos 1958, Recife-Campina Grande, Vol. I p. 139).

Reologia € a tecnologia do estudo de relagdes tensdo-(De--
formagao-fluxo) =- tempo, dos materiais. Teve origem por
causa dos materiais industriais (que variam de condigdo e
de propriedades em fases consecutivas), e ganhou aceitacao
importante em tais materiais em que um modelo "figico" per
mitia formular a matematica correspondente: assim,por exem
plo, o comportamento observado de um dado material & asse-
melhado ao efeito integrado de uma série de elementos meca
nicamente muito simples, molas, amortecedores, roldanas ete.,
mas sem que se postule no material "componentes" analogas.

A relag@o entre o tensor de extensdo (deformagdoc) e o ten=-
sor de tensao constitudi a equagdo reoldgica de estado:

RCNEN , fIpll )= 0
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(a) Corpo de Euclides, “6" = 0, corpo infinitamente rigido.
£ muito frequente ndo nos apefcebérmos que nossas teoriza-
goes estao e:wadas desta hlpotese reologlca muito. pouco ve
"rossimil. O corpo nao sofre deformagdes volumetrlcas "fr fl=0
e ndo sofre deformagSes distorcionais ﬂ&z,ﬂ- G & Tt

[

(b) Liquido de Pascal, incompressivel e sem resisténcia &
deformagdo distorcional,tem equagdes "5,,” =0, e Noll -

(c) Corpo de Hooke “5” = °'~ ] P" 5 "Z" = 2Gﬂ55".

(d) Liquido de Newton (viscoso). Do conceito de corpo rigi
do evoluiu-se para o de corpo de Hooke, introduzindo a hipd
tese de proporcionalidade entre as tensdes e as deforma--
goes'analogamem:e evolu;.u-ae do conceito do liquido de Pas
cal para o de Newton, introduzindo a hipoOtese de proporcio=-
nalidade entre as tensdes e as extensdes volumétricas, e
a da existéncia de viscosidade ||pll = &l e

el = 2 " ﬂéz I ‘ . f-eonsi_‘;ant'e:
P .

o' -, t

(e) Corpo de Kelvin (pseudo-sS&lido)

4 p = congtante
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E assim por diante (Cérpc de St. Venant, de Bingham, de
Schwedoff, de Schoefield e Scott Blair, etc...).

Na mecanica dos solos a teoria de adensamento (Terzaghi)
empregou modelo reoldgico. Pessoalmente acho que com es-
tatistica e computacdo desaparecem necessidadesde postu-

lar corpos ideais (com suas matematicas) para simular o

solo. Curvas tensao-deformacao elasticas, elasto-plasti-
cas (com endurecimento de deformagao, e ao inverso etc.)
830 observadas e ajustadas sem mais precisar da formula-

¢80 de modelos reoldgicos.

Recalques por compressac volumétrica: .

S6 se reduz o volume dos vazios. No caso de ndo’ haver
variagdo de segdo estabelecemoe; por "regra de trés":

Se (1 + e) representa a es-

T ' }}e pessura H,m (da camada com=-
e : pressivel),
T [Rww< wew .. A e representa Le H,
{ : _ l+e
J : que sera o recalque A H, m.

.

.Aﬂz.’_A_e_.,H

- B R
No casc genérico em que ocorrer também o "achatamento",
mudanga de segdo de A para A,:

% ) nz
iy
My Wy
AH=H-Hg 2
M Ay AL de { PR
Py (Az Ay 1ve :

: - AL, A Be
AH‘H’{‘{ T;* Az +e]
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As mesmas formulas valem (a) para expansao (inchamento);'
(b) para assentamentos, subsidénciag: etc., i.e, para
recalques por motivos diversos, quaisquer que sejam o8
agentes prowocadores do Ae: 0 casc mais frequente, de
Ae = £ (A p),suscitou o desenvolvimento do ensaio_edo
métrico de Terzaghi.

~48. Ensaio de adensamento (edométrico).

0 ensaio edométrico (de compressdo confinada, de adensa-
mento) foi desenvolvido basicamente sob a éoncepg&o de um
ensaio em modelo para o prototipo da compressdo de  uma
camada argilosa profunda entre duas camadas de areia. A
intengdo basica & estabelecer a relagdo Ae=f (Ap)
de modo a permitir o cdlculo de recalques A H por motivo
de acréscimos de pressdo’ A p, visto que os demais para-
metros, e, H,sao conhecidos. |

Uma das hipSteses basicas da teoria de Terzaghi, valida
para camadas profundas, & da compressdo_unidimensional ,
vertical (sem alteragao transversal, horizontal): este o

motivo pelo qual a "compressdo confinada " € vrealizada
com amostra contida lateralmente por robusto anel metdli
co. Outra hipotese, de escoamento d'agua unidimensional,
vertical, dita a colocagaoc da amostra de solo entre pe-
dras porosas. .,

Sdo dois os conjuntos de dados extraidos do ensaio edomé
trico ; primeiro, uma série de dados de compressces A H
(tranéformiveis em valores /A e) para valores correspon-
dentes de A p, valendo sob cada pressdo a compresgao
A H final, de equilibrio; segundo, sob cada pressao apli
cada, constante, obtém-se a curva de variagao de recal--
_que com o tempo, permitindo estudar o fendomeno de adensa-

mento (tempo-recalque).

Aplicada a pressdo py (pequena) observam-se as compres-
sdes do c.p: ao final de tempos 5 segs.,15 segs(l/4 min.)
1, 2 1/%, 4, 6 1/4, 9, 12 1/4, 16 mins, e assim por dian-
te. A partir de um tempo da ordem de uma hora ( realmente
quando ¢ grafico de compressGes contra V??ji deixou de
ser linear) as leituras passam'a ser feitas a intervalos

de tempo dobrando, dande pontos igualmente espagados em
grificq log t. Quando os recalques '"estabilizam", conhece
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mos o AHy correspondente i pressdo p, .

A seguir aplica-se a pressao py © 2 p, observa-se a no-
va curva tempo-recalque da mesma forma, obtendo finalmente
l\}%.

E assim por diante, para pressdes p, = 2p, , P, = 2 P etc..

A "altura'reduziéa" do corpo de prova, correspondente a fa
se solida "incompressivel", & Hr = H/fL + €¢ypara cada AH po
demos calcular o Ae = AH/Hr, obtendo a curva MAe = f
( Ap) oue = £ (p).

Representacac e interpretacdo da curva e = f (p).

Costuma-se apresentar em
grafico e = £ (log p) , e'*
sendo caracteristica nas
argilas indeformadas a
curva com um trecho ini-
cial essencialmente "re-
to subhorizontal" AB,
seguido de uma transi--
¢80 brusca para um"tre-
cho reto muito mais in-
clinado" CD, e sendo ti
piéa‘a histerese no in-
chamento devido a des=-=
carga. ‘

Sdo dois os parametros dominantes que se definem em fyn-
gao desta curva tIpica: a pressaoc de preadensamento pa,
e o Indice de Gompressio Cei. '

Verificou-se que deter- e ?
minada argila submetida
a ciclos de compressido-
descompressdc sucessiva
mente maiores volta a
definir essencialmente

a mesma reta inclinada
no trecho de pressdes
maiores do que as ma-

retas com
mesma
itnclinasao

ximas anteriormente
sofridas. Chama-se a
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reta de compresaigévirggm, cuja cquagio define o. indice de

cOmpressac ;. ﬂb aév = Cﬁ {log py = log Pyl
Assim,Cqg =‘Ac eorrnaponun “ a~uxmeimle-1ogarftmico'de'di—

ferenga-despir 55 fOSHAY 0 ABTEor s e
(,ex. p, = 10 & bl";-.‘ id&'],e,;"pz/p = 1?_’_. ' b

Verificou-se tambem ‘que a compressibilidade’ cy € essencial
mente fungao da argilosidade da® arg;la e Terzaghi propos
aproximadamantg cgﬁ_ 2909 (LL - 10%). = "o S

0 mais interessante & que a hisisrése de comportamento com
pressdo-descompresecas faz com que as argilas erquivem em
sua memdoria a "prea&ao de' preadansamento®, isto €, a ziea-
sdo mixima sob & qual estiversm anteriormente adenaadaa.
Nas curvas Acina, Casagrande verificou que a argila so ‘re-
toma sua reta caracteristica (053 apoa ultrapgssnda a pres
sdc maxima sob a qual eateve anteriormante udenaada,Aantes
de iniciar o ciclo de descarga-rocarga‘ Ademais, Caaagran-_

.de verificou que em cada curva de reconpressdo que ultra--
passa a pressfo caxims antericr, a2 posigdo desta pressio
pode ser determinada ¢ fungSo de uma constﬂugao gr&fica $

© ponto P, € dado n2 curvi 2 "’*Ts
pela interdegdo du bissetriz gt Qe bt
com a reta virgem; da mesma ; ‘ fto v, Ra—bissetriz
fom o ponto P na curva 3._ ' curvatvra ‘tangente
> & £ {raio wmin) | '
a rata
: 2ol ¥ virgem
S Te ahas e e st .
T leg @

-Rasulta*portanto“que eu gualquer 'ﬁrQQ'tipica de adensa--
mento de uma argila ‘ndeformada uodnmoa ‘determinar, pela
construgdo grafica, um valior da pa, que deverﬁ ser inter—
pretado como a presafo miaximea & qual & amostra de arsila
esteve anteriormente adensada om sua histSria. :

50. Argila normalmenta'adenéada : adeniada, sub-adensaca.

Munidos da informagao de pa da. argila.em fungZo da curva
e vs. log p, e do valor de pe {(pressdo efetiva de peso
de terra) correspondente i cotﬁ da amostra, devemos pas-
sar a interpretar & histdria de pressdes gravada na argi .
la, e seu consgquente comportamenteo perante novos carre-
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gamentos. Temos trés hipSteses:'pa = pe; pa > pe; pa < pe.

Quando pa = pe chama-se argila normalmente'adensadg; o ci-
clo de descarga-recarga registrado pela amostra foi devido
& amostragem: elementos de solo gémeos da amostra ndo es-
tao sujeitos a tal'cicio,_achando-se no terrenc sob a préo-
pria pressdc pe (que & = pa). Portanto, sob qualquer acrés
cimo de pressdo A p o recalque é pronunciado, dando-se ac
1ongd da reta de compressdo virgem. Este recalque &€ calcu-
ladoporAH=_'A¢ H ede=%logw-

l + e

Quando pa > pe

significa que a‘argila é
preadensada. Toda argila
tem uma pressaoc de prea-
densamento, mas toda ar-
gila ndo & preadensada: ;
85 o € aquela que tiver \ : g p —_
" pa > pe.

Interpreta-se obviamente que na Natureza a argila j@ esteve
adeneada sob uma pressdo maior, da qual uma parcela (pa-pe)
foi descarregada (por exemplo, por erosido etc). 0 restante
do descarregamento € de anpstragem..PorEm, um elemento de
solo representado pela amostra terd um comportamento de com
pressao segundo a curva ABC: isto &, para acréscimos de pres
sdo que ndo cheguem a pa a compressibilidade & muito’baixa,
correspohdente'a inclinagdo "subhorizontal” do trecho de ve
compreadao. Argilas preadensadas ddo recalques muito meno-
res até a pressido de preadensamento do que sob valores A p

que ultrapassem pa.

Varios sac os fatores naturais que provocaram'preadensnmen—
tos; ex.. geleiras, ressecamento.
Note-se que o Indice de expansao Ce
(equivalente inverso ao Cg)

ndoc € tdoc linear quanto. o de
compressac: no trecho inicial '

da descarga Ce % (10 a 30%)Cy.

0 trecho final ‘depende muito de
argilo-minerais hidrofflicos e

de inertes. :
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Finalmente, quando pa € pe, a argila é sub-adensada. Signi
fica que ainda ndo completon seu adensamento (ndo estabili
zou) sob o prdprio peso de terra. Esta sujeita a um certo
andamento de recalques sem necessitar acréscimo de p.

Esta situagdo sé pode 6correr em fungao de fenomeno doqtem
po de adenaamcnto, que € denorado, conforme serda discutido
adiante. ‘

51, Influéncia do amolgamento etc..

0 amolgamento destrdi a c‘ ‘.tndefovma.da.
"estrutura" em equili-- S5
7 . parc:al.mmtc
brio da amostra indefor amol.g
mada. e reinicia proces .
P AN
so de recalque mesmo . : tota.{msnte N\
sem requerer A p. , “““"‘9“"‘" \\\\\
Uma argila amolgada ndo ‘\

tem "{ndice de compres=
sao" maior do que o da . >

" respectiva argila inde- i A
formada, mas d&, no total, recalques maiores. 0 "fndice de
compressao" de uma aﬁgila € tanto menor quanto menor a umi
dade de moldagem.

Schmertmann propds um método de estimar a verdadeira curva
e ve log p de argila indeformada (ndc amostreada) através
do emprego de amostras edométricas de alturas sucessivamen
te maiores, e comparando as posigdes correspondentes a um
amolgamento gradativamente menor (as mesmas espessuras de
peliculas amolgadasde corte superior e inferior Pepresen-
tam menor proporgdo amolgada em amostra mais espessa).
Leonards. e, posteriormente, Bjerrum salientaram o efeito de
"longo tempo" (compressdo secundaria) na criagdo de um e-
feito de preadensamento (quasi-consolidation effect) mesmo
em argilas "modernas" normalmente adensadas.

Discussdo da pressao de preadensamento das argilas de Sio
Paulo e de Santos e importanéga perante recalques.




AB = compressdo

52.
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?

. Secundaria,

e

T

Solos expansivos.Colapso de solos loessicos, argilas rosas.

Geralmente argilas mais hidrof{licas, fortemente "preadensa-
das" e retidas em estado comprimido por tensdes capilares de
ressecamento. Costuma-se determinar sob que pressdoc (no edo-
metro) o corpo de prova pdra de inchar: edificios, fundagdes
etc. sdo projetados para aplicar pressdes minimas maiores.

Solos "porosos" (em geral sob Grau de Compactagio =z 80%)par

. ticularmente em zonas mais

53.

secas, estao sujeitos a co= :
lapso de estrutura e recal- e T
ques bruscos quandé submeti
dos a encharcamento (infil-
tragac, submersio). Depende v ve
muito da pressdo. Nossas ar " por colapso.
gilas porosas "de lixivia-- a“n:::;::“'::"';:
g@o" acostumadas a chuva o :
(sob Ap = 0) nao sofrem a
subsidéncia por encharcamen Pogp
to sem A p (como &€ com

loess etc.).

Analogia reoldgico-mecanica do adensamento de solos satura-
dos.
(Teoria do adensamento de Terzaghi).

No casc de suios saturados, a compressao volumétrica (dos in
tersticios) requer, naturalmente, a expulsidc do volume cor--
respondente de agua intersticial: essa expulsdc se d& paula-
tinamente pois o escoamento da agua intersticial obedece as
leis da permeabilidade, requerendoc um gradiente hidraulico
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(piezométrico, no caso), HA pois quatro fatores intimamen-
te interligados: as pressces efetivas absorvidas pele arcs

bougo §0lide do solo, as pressSes neutras, o fluxo d'dgua
intersticial e a variag@o do volume de vazios corre;pon-—
dente ao volume d'agua expelido. A andlise dessa interliga
gdo e de sua variagdo com o tempo constitui a teoria mate-
matica do adensamento.

Terzaghi visualizou um modelo reoldgico-mecnico muito sim
ples, com molas (Hooke) e pistdes estanques com torneiras,
separando compartimentos saturados.

: &:0"
splat) ol 4~ ¥
r‘u' AP/“,
14
ta0”

Vemos que a sobrgpressio.hidroétitica u=f (z,.t).éendo
que o tempo t da dissipagdc de u depende da permeabi-
lidade.

Generalizando par; casos de solos insaturados, Skempton e
Bishop definiram o parametro B tal que sobrepressao A u=
= B«Ap (sendo A p ATy . A0, . A, Assim, num
solo saturado B = l,porém em &

solos insaturados B <1 du
por causa da compressi-
bilidade do ar intersti -

n.saiumwno
cial.. mpressdo &

db de ar.
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A evolugao do fenémeno do adensamento é bem representade

por: Fase 1: aplicagdo de 4p
sem drenagern
£ ? . e Fuo 2: Ap mantido
T : ' constante ;drena -
. Fase @ gem permitida.
Ap fase .
@ ) variagdo do acréscimo  de presplo total
. . . 4.t
UL?-
® varuagdo da scbrepressio nevtra

Kl g t
’IA’1 k ; f .
. ®.variagio do acrescimo de pressic ejej_wa
- ' g
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AV l | @ variagio de volume (.c.nrva. tempo - recalque)

sS4, Tebria'matem;tica‘de adensamont;fde Teriagﬂi

A teoria de adensamento de Terzaghi admitiu'

(1) solo homogéneo; ‘

(2) saturado;

(3) agua intersticial e particulas sélidas incompressf-
veis;

(¥) compressdo unidimensional;

(5) escoamento d'adgua unidimensional;

(6) validez da lei de Darcy;

(7) valores constantes para certas caracterfsticas do so-
lo que realmente variam com a pressaoc)

» (8) teorias ap;icadas a elementos sac aplicaveis,por inte

gragao,a toda a massa do 80l0;

(8) linearidade da relagdo entre Ae e Ap.

Considerando um elemento de sclo de altura dz & profundida-
de z, por um lado calcula-se a variagao do volume d'dgua in
tersticial pelos fluxos d'agua que entram por uma face e



saem pela ocutra; por outro lado,ess& variagdc de volume é
dada pela equagdo basica de compreasibilidadé: equacionam-
-se as duas expressdes, obtendo-se uma equagdo diferencial
que a seguir € resolvida por séries. B

Sobrepressac hidrostatica

- WL :
pontb l=u; ponto 2 = u + %%%
dzt o '
Gradientes hidrdulicos
£9 ponto 1 i, -?1—- :3—3- 3

w ‘
2
P°m:o2 i s—é‘; % %—-fdz]

Pela lei de Darcy, os volumes de dgua qQue passam pelas fa-
ces I e IT da &rea unitdria sdo:

i?_;"?auxdt
i
?k; {,ajn %—:J% dz} at dYII - avy = le_ [%—:% dz] dt

A variagdo de volume de vazios serd:

dYI =

> 9

aVyy

Aav = iig dz ;,pela hipdtese (Terzaghi) de que de = - adp =
l*e ‘ = adu .
‘ ; (onde o= coaf. da wuprssibilidude) .
Aav 2_39—‘5.-. dz . (b), Assim, igualando-se (&) e (b) temos :

2 2
1;(.1+'e;) .;2 o ?jsl_:_ O - Q%u s ’a“ (c¢) Equagdo fun
gw

4 i t  damental do aden
- samento .

0s limites de integragao para uma camada de espessura 2H
sao:
Z=zo,u=0;%Z=20 ;uzo0;t=o0,uz4lrp

Integrada,a equagdo diferencial fornece u = £(z,t)
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u = _'.43:_ i[ fA.-.P;. sen h.J. dz][un n;:!] e ® H
; Pay

Na soiuqio matemidtica aparecem duas "simplificagdes tipo-
graficas" definindo os parametros fundamentais que condi-
cionam o comportamento tempo-recalgue:

0 coeficiente de adenaamehto Cv = k(1 + e) - admitido

a“vw
constante em cada incremento ,A p, reune as caracteristi-
cas do solo (e.k.al que afetam a velocidade de adensamen-

to;

0 fator tempo T _ .‘l!_;_,que foi uma forma de adimensio~--
H4"™-

nalizar o tempo t, tendo em conta a espessura Hd (= die--
tdncia mdxima que uma gota d'Agua tem que percorrer para
chegar a face de drenagem) e o proprio coeficiente Cv.

Por fim, para a’ Fimensional:.zagao total da equagao u = f
(t), definiu-se 7{J = porcentagem de adensamento = recal--
que parcial ﬁ' sofrido no tempo t / recalque total (final)
AH. : :

 Assim, obtém-se uma solugdo de U = £(T).

As solugdes de U = £ (T) dependem da hipStese de A p em
fung@oc de Z. Para o caso mais comumente referido, de va-
riaqao linear A p em fungdo de A Z, a solugdo U = £ (T)
é expressa com grande aproxi.magao pelas equagoea empiri--
cas:

¢’

1) para U € 60%, T = Msu U2 (U = decimal);

2) para U > 60%, T =-0,933 log (1-U) - 0,085, preferindo-
-se porém recorrer a valores tabelados.

U 0,6 0,7 08" 0,9 0,95 0,98 0,99

T 0,287 0,“03 0,567 o,s48 - 1,129 1,500 1,781

Note-se qQque para U = 100% T = 00,
55, Rotina de caminhamento de calculos de recalque.

(1) Primeiro calcula-se o recalque total (final) AH = %f; He.

Na reta de compressaoc virgem Ae = Cc log pe + &p
pe
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(2) A seguir, para qualquer valor de f calcula-se qual a por-
centagem de adensamento U = f/ A H. Preferivelmente calculam-
-se quais os valores de f para valores "redondos", tabelados,
de U. '

(3) Pela fSrmula T = M/u U (U € 60%) ou pela tabela(U> 60%)
determinam-se o0s valores correspondentes de T. '

(4) A cada valor de T corresponde um valor de tempo t, .yisto

2

que T = 23% , desde que admitamos o Hd (conclufde em fungao

das sondagens) e conhegamos o valor de Cv. Falta determinar este
coeficiente: & extraido das curvas P = f (t) do ensaio edome--
trico. £ uma "caracterfstica" do solo.

_Interpretagdo de curvas ( P ,t) para extrair Cv.

k (1 + e)
a ¥
ente Cv através dos diversos pariametros componentes.

0 Cv & calculado interpretaridoccurvas § = £ (t), por analogia’
direta com as curvas tedricas U = f (T)

Método de Taylor emprega
a fase inicial em que
U s Kﬂl“/ﬁ.‘) J’F;detem_i_

na um trecho linear de
Us=f (q/E% ou de

fzf(ﬂ?—).

Asgim se encontra o 1’t90
e, como T90 = 0,848, Cv =

Apesar da relagédo Cv = ynunca se determina o coefici~-

+t

.

157 acrescidos

fao—

: 2 .
= 0,848 Hd .cmzlseg- f‘

g0

e lccundd‘rla_

. Ao mesmo tempo se detectam as divergencias entre a realidade

experimental e a teoria de Terzaghi, representadas por uma
"compressdo inicial". e "compressdo secundaria"(a da teoria
de Terzaghi € chamada "compressdo primaria").
Este método & obviamente o preferivel para o engenheiro pois
permite interpretar em tempo habil, em antecipagdo, os anda-
mentos de recalques de obras (como relagdes protdtipo-modelo).
0 _método de Casagrande emprega a curva _P,= f (log t), per-
mitindo uma melhor visualizagdo da chamada "compressao se-
cunddria" ou "compressidc secular de Buisman", que dd reta
P vs. 103 t; procura determinar o tgpr de 50% de compres-.

sao primaria, e assim o Cv = 0,197 Hd2/t50 om /seg. A meu

.do Pao (anu'.rla) |
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ver ¢ muito menos aplicavel a proble _—— »

mas praticos porquanto depende, para

sua definigao, de um trecho final da ,
compressac (apos cessada a compres- prrimsris

sao primaria da teorla de Terzaghl), e ~—c3ecundaria
segundo a "reta semllog" observada, Py P inear o/eog ¥

-chamada de 'compressao secular de Bulsman'. 0 efelto de compres-
sao secundaria, atribuldo a rearranjos de graos e primitivamente
considerado como produzido "apos cessada a dissipagao da sobre
pressao neutra', aparentemente so se registra em ensaios edomé-
tricos ‘e nao em ensalos de adensamento trlaxlal (Geotechni que
1960, p. 36). Obviamente a diferenciagao entre as duas compres-
soes nao é flsicamente absoluta pois os '""rearranjos de graocs' em

fungdo de novas pressoes efetlvas comegam a ocorrer desde o Inf-
cio do adensamento,

Outros métodos. Existem outros métodos de determinagdo de
Cv a partir do domportamento tempo-recalque, principalmen-
te apoiando-se na parte central da curva (minimo de influ-
éncias "espirias" de compressdo inicial e de compressdo se
cundaria), e passando a empregar o adensamento triaxial
isotrdpico ao invés do adensamento edométrico. Constituem
refinamentos frequentemente pouco justificdveis porquanto

o principal condicionamento nos calculos de recalques de--
corre de lentes de areia etc..

57. Casos diversos U = f (T) para a teoria Terzaghi.

A solugdo "rigorosa', usando série de Pourier, acima indica-
da para A p linear com prof.,
vale para os casos: ==

oy Y o} . L1
LAY ' tal :
[ ‘!'R:‘\ 'y \.".‘ \n."'"-m.:‘
e

Existem também solugbes para
grande nimero de outros ca-
808, que sdo mais adapté--
veis a condigdes reais dos
A p calculades para obras,
ou mesmo de A p adicional
aplicado sobre uma isSero- =N
na de & u remanescente de adensamento ainda incompleto
(como, por exemplo, para o caso de uma const?uqio apoiada

oy T N A ey
L X _3'.1""- MW

sobre aterro, quande o recalque de camada profunda de ar-
gila por motivo do aterro ainda nado dissipou totalmente a




isdcrona tipicamente "parabélica"). Apenas a titulo de exem-
plo, que ajuda a compreenséoc da fenomenologia,seguem-se al--
guns casos: '

wd ~. -
atet 1%y . ‘l‘.,‘
o L -'N &

Chamemos de caso (a) o caso

‘ anterior, rotineiro., ™ =

— Yy sendide T Evidentemente deve haver uma
H’ certa "demora" no adensamento

em comparagdo com O caso (a),
@ pois visivelmente se asseme-—

. lha as condigdes de isScronas
TS de fases mais adiantadas do

Evidentemente o caso (c) deve
drenar mais rdpido do que o
(a) e muito mais rapido do que
o (d).

0s casos tipo (b), em .sendis-
‘ _ de. ou em pardbola,sdo quase
® @ idénticos. | ;

Para ordem de grandeza de comparagdes tabelamos:

U% 2,5 10 20 30 40 60 80

T(a) =~ 0,01 0,031 0,071 0,13 0,29 0,57

T(b) 0,01 ~ 0,043 0,09 0,145 0,21 0,37 . 0,64

T(c) -~ - 0,009 0,022 0,047 0,15 0,40

T(d) 0,014 ~ 0,08 0,1 0,15 0,22 0,38 0,66

As diferengas obviamente 86 sdo significativas no comego.

58, Problemas intervenientes importantes. (de segunda ordem).

(1) Amolgamento. O amolgamento por um lado aumenta significati-
vamente os recalques (A H) mas isto principalmente porque,des=--
truindo a estrutura de equilibrio ja alcancado sob a pressac
efetiva antericr (pe ou pa), reinicia recalques sem gualquer ne-

cessidade de & p . Considerando puramente as inclinagJes das
"retas"e vs. log p indeformada e amolgada, vemos que a primeira
€ nitidamente mais Ingreme; portantoc, em terminologia mais apre

priada o Indice de compressao,C. , da amostra amolgada nao &




@
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maior do que o da amostra indeformada.

0 amolgamento também afeta muito, e muito prejudicialmente, ©
fator tempo-recalque: reduzindo grandemente a permeabilidade
(frequeﬂtemenfe a 1/100) retarda muito os recalques.
(Observar a grave critica quanto a "drenos de areia" executa-
dos como "estacas de deslocamento", amolgando o terreno circun
dante ao dreno).

Pressdo lateral no eddmetro. Habil (ICOSOMEF 1953, Zurich,Vol.
I p. 32) demonstra que nas argilas moles, pldsticas, a pres--
sdo lateral no ensaio edométrico corresponde aproximadamente
a pressdo vertical; nestes casos,portanto,o ensaio que se for
mulou para representar a condigac de f%deformagdo lateral = o"
realmente passa a funcionar como semelhante a um ensaio de
compressdo triaxial sob pressdo hidrostdtica 6'1 = G'é = 'Gra.

Medidas de recalque. Influéncia do tempo de carregamento.
Efeito de drenagem tridimensional.

Considerando a grande variabilidade de condigdes em fungao de
hipoteses sobre lentes de areias (drenantes) etc., sabe-se que
cdlculos "tedricos" tempo-recalque slio os que dentro da Meci-
nica dos Solos estdo sujﬁiton & maior gama de variagdes.Se os
recalques "finais" A H merecem apreciagdo e eventual preocupa
¢80, € indispensadvel medir recglques para desde cedo na vida
da_estrutura prognosticar melhor as corregdes da estimativa
tedrica em comparagdo com a realidade: precisdes de leituras

86 se justificam em compatibilidade com as anteciggdas e com

o_problema em acompanhamento!

Tempo de carregamento. As curvas tempo-recalque calculadas em
fungdo de carregamento instantidneo precisam ser ajustadas pa-
ra o caso de carregamento lento (admitido linear).

Apds o tempo %, admite-se que vale a curva como se tivesse
partido de carregamento instanténeo no meioc do periode _ de
construgao. |

Durante o periodo de construgic admite-se,a qualquer tempo t,
um recalque proporcional ao carregamento t/tg,empregando. uma
construgao grafica simples de Taylor-Gilboy.'

Adensamento tridimensional.
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(a) 0 ensaio de compressio

$carga ' triaxial estd sendo usado
: \ ..@) Ppara ensaios de adensamen-

A —=®  to sem imposigd@o da cons--
Comtrm;lo' tancia de arca, e permitin
oo Aol < g5 gentrol tensGes €7

c Bc ate tempo t. o controlar as tensdes

CO Liga com origem. (yeptical) e d';.z 0'3 (la-
Pio D, na vertical

por t  dal o recalque terais), com a grande van-

‘ ' gem de nao se preciur man
ter condigoes isotrdpicas
de tensdes. Sabe-se que as
~ retas e.x log p obtidas
sob pressces (l';/ 0‘; > 1

sdo paralelas & reta de ensaio edométrico (e por enquanto 83 ig
to se sabe). |

Quanto & relagdo U = £ (T) j& foram deduzidos os valores(Gibson,
Bishop~Henkel) aplicaveis.

(b) Em terrenos naturais a' condig@o de drenagem é tridimensional,
acelerando significativamente os recalques, especialmente sob os
bordos da area carregada, A forma em gino do diagrama de A p em
cada cota mostra que ha um gradiente de press@c do centro para
o8 bordos; ademais,veios e lentes de areia contribuem fortemente
(kpy>> k).

Note-se que mesmo uma lente (fechada) de areia tem influéncia.

0_que constitud cmda'drenantoz

Admitindo camada compressivel de espessura Hec,com permeabilidade
k .apoiada sobre superficie impermedvel e capeada por camada in-
conpnuivcl (ex. aveia compacta) de espessura Ha,com permeabili
dade k,, Hamilton Gray demonstrou que a relac;io Uwvs. log T de=~
pende da relagdo R = Ha' (‘x»'/H& o » Que aleanga valor infinito

nas equagdes de Terzaghi-Frdhlich. Para R 100 (e mesmo para
R 3710) jd se chega muito proximo da condigdo "infinitamente dre
nante".



60. Resisténcia dos Solos.

Nos fendmenos de "rutura" (deformagdo incessante e exagerada -
‘sem necessidade de aumento das tensdes solicitantes) nos so-
los predomina a rutura por eisalhamento.Em certo nimero de
casos (solos argilosos, coesivos, em taludes muito Ingremes)
ocorrem também situagdes de rutura por tragdo, que tém susci
tado estudos mais recentemente. Ao falar de resisténcia . de
um solo subentende-se a resistencia ao cisalhamento.

61. Conceito inicial do atrito entre corpos sélidos,

Mookl Coeficiente de atrito (da fisica
v &

s RS elementar) € expresso como a tan-

| // > gente de um angulo, angulo de o-

bliquidade (angulo entre a resul-

t,_,_,. tante e a normal ao plano de es--

corregamento). ,
Enquanto obliquidade o \P, onde

\P- tg'lﬂ,temos equilibric esta-
tico, a obliquidade ©& sendo ex--
clusivamente fixada pelas grande-
zas das forgas.

TENSAD)

DEFORMAGAD - : . .
? LP = valor limite, propriedade

dos materiais nas superficies em contato. 0s conceitos de
atrito estatico e atrito dindmico da fIsica elementar repre-
sentam uma idealizagdo rigido-pldstica,um tanto forgada, da
verdadeira curva tensdo-deformagao. '

Sabemos pela fisica que Emt =j*6‘= Gﬁtg‘? (‘P essencial-~
mente independente da Area e da magnitude de (" ). Representa
um critério de rutura por obliquidade mixima.

62. Ensaio de cisalhmnio direto em 19 grau de agroximagio.

Idealizado para reproduzir a situagdo cléssica do atrito en=-
»tpe corpos sdlidos, porem forgando um escorregamento (cisalha
mento) entre duas metades do corpo de prova (&ngulo de atrito
interno).

0 ensaio & executado sob (rconstante; aumenta-se ’B (medindo
deformagGes) até a rutura;ensaioc a tensdo-controlada (geralmen
te ndo permite conhecer comportamento tensdo-deformagdo apds o
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o picol; ou aumenta-se a deformagao
T gradativamente (medindo o't ) até a
rutura - ensaio a deformagdo-contro-

-

Plotando em grafico de Mohr, a tra-
jetdria de tensdes & vertical e- a
obliquidade ¢ a cada instante & da-
da por retas ‘partindo da origem.

3 Fazendo-se varios ensaios sobre cor-

pos de prova identicos, sob diferen-
tes T(ex. pontos 1, 2, 3), obteve-se,
em solos simples (ex. areias, argi-
las normalmente adensadas. etc.), ume
primeira comprovagac da viabiljdade
do critério de rutura por obliquida-
de maxima,pois comprova-se experimen
talmente a reta de angulo . |

 deformagdo

63. Estado duplo de tensdes.

(a) Observa-se que,na Mecanica dos Solos,em.l9 grau de aproxima-
gdo esta comprovado que a tensdo principal intermedidria  pouco

y influb: as obliquidades miximas
estdo contidas no eircule de
Mohy de QI e G; .
—ay

(b) Demonstmqao simples do cfrculo de Mohr.

Desejamos determinar graficamente os estados de tensao cZ Ten
qualquer plano no espago. Admitamos conhecidos os planos em que
atuam as tensdes principais (" L ¢ 0

Por equilfbrio de forgas normais

ac plano: TL=¢Lcos 900‘
.L sen’®

rEoy ¢ (O ~03 ) cos’ &
Por equilibrio das forgas tangen-
ciais ao plano: 'G s (G“l - ¢.3).
.sen © cos @

Variando © de 0° a 360° veprifi--
camos que o lugar geométrico de
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todos os estados de tensdo ( T,% ) da uma circunferéncia de cen
Ty 0 pre

tro (___1_;_9,'0) e raio = (lblr-qba

2

(c) Orientagdo do circulo de Mohr no espago. Definigdo de Polo.

Para estabelecermos no mesmo diagrama ndo s5 a magnitude dos

esforgos mas também a ori.entag’io dos planos em que atuam esses

esforgos (quaisquer) & necessario situar o Polo.

Admitamos conhecidos o
% par de valores ( 0, ¢ )
t : il f%“ ] ‘num plano qualquer de

e 14 -

) m inclinagao IB (no espago).
- Locando o ponto C corres
\A. , ¢ =
g pondente aos valores(T,%)

- e tragando uma reta para-

lela ao plano, a interse-

gdo com o circulo nos da
o polo P,

Como coroldrio (consequén
cia), se quisermos conhe-
‘ cer as tensdes (T'2%) en
qualquer outro plano de inclinagao K‘ basta tragar,pelo Polo P,
. uma paralela ao plano; a intersegao D noe dard as tensdes deseja-
das.

Provar as mesmas condigoes para o casc particular de conheclmento
de plancs das tenses (7 e 6‘“

(dMljumas das mais importantes propriedades, facilmente demonatradas,
no circule de Mohr. :
Plano de 'O mix ndo coincide com
4 r ' o plano de obliquidade maxima. 0
primeiro ocorre no plano de 45°
com relagdo aos planos de fi e
G';, enquanto que o %%mdx ocorre
no plano de 45 + Omsx,
=

Assim,uma das comprovagdes da V&

Y g (
il 2 lidez do critério de obliquidade

mixima,a0 invés do critério de tensdio cisalhante.maxima,para rutu
Pa virAd da medida do angulo entre o plano de rutura e o plano de

.
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64. Ensaio de compressac triaxial.

Visualizado como reproduzindo condigdes de es=-
tudo supra, de estado duplo de tensdes.
Geralmente @':,; mantido cons
tante e (Q"l— Q‘s') aumenta=-
do.
Trajetdrias de tensdes du-
rante o desenrolar do en-
6\ saio conhecidas em todos
le o8 planos,a todos os ins--

[y

e

tantes.

Fazendoc séries de ensaios sobre corpos de prova idénticos de
solos simples (areias, argilas normalmente adensadas. etc.),
comprovou-se por duas vias a validez do criterio de rutura:

o angulo do plano de rutura

€ (45 + Y /2) e os diversos ‘5?
eirculos tangenciam a reta
de inclinagao

—
65. Critério Mohr-Coulomb de ruptura. : ¢

Em enunciado simplificado: "Uma série de amostras idénticas ,

ensaiadas em condigdes semelhantes mas sob pressdes diferentes,
estabelece a Envoltdoria de Resisténcia: nadoc existem estado: de
tensdo (T3% ) definidos por pontos acima da enveltdria“(Monhr);
"Qualquer que seja a curva real defininde a mvolidria, ,usamos
a reta média do intervalo, por necessidade ou conveniéncia de
simplificagdc dos calculos .

estaticos (Coulomb)". - r

Solos genéricos s = € + (rtg\?'
Soles nac coesivos & = Q'tg"P-
Solos puramente coesivos s=¢
(estes originaram a suposi--
gdo da validez do critério

de Gmdx como critério de re '

sistencia). T

T de interesse

)
|
|
|




66. Comportamento das areias.

E importante registrar o comportamento tensao-deformagdo @
também o comportamento de variagdes volumétricas devidas ao
cigalhgmento.

- < ao
Comparagao de areias com=- jvana

pactas e fofas.

Note-se que britas (graos
sujeitos a quebra) nao
dao o pico em grau com-

paravel com os pedregu-

lhos e seixos rolados :

(jad limados, nicleo re- ;

sistente remanescente). ' H T def.
i

Quebra de graos (medida ?
por comparagao de granu

b Compacta

&
lometrias antes e
. Trabalho depende do
dv/4n expandindo con- A" ;
~ ’ . a49° ~
tra a pressao [, , -
constante (no Cis.Di~- Yeom -~ ol
reto). 1 ©
dﬁe 1325
L T ppta P Umies Sompacts 350
r

67. Indice de vazios critico das areias. Liguefagao de areias
esforgos cisalhantes.

A areia fofa comprime ao cisalhar. e a areia compacta expande
ac cisalhar. A diferenga-do comportamento & explicada geome~--
trlcamente (corpo reoldgico de Euclidea) pela necessidade de
N graos rolarem por cima dos e

outros quando bem imbricados &‘:"‘ &
(compacto) e forgados a des-
locar'aegundo © plano de ei-
salhamento.

compacto fofe

Segundo Taylor-Bishop e ocutros o aumento da resisténcia de pi-
CO” em comparagdc com a resistencia limite (de A V/ A def.= 0)

pode ser equiparado exatamente ao trabalho necessario para ex-



«75=

pandir o corpo de prova contra a pressac ¢ (di.‘!.atincia) pela
equagao de trabalho; da mesma forma,a resisténcia a menos no
caso da areia fofa decorre do trabalho realizado em compressao
devida ao cisalhamento.

Existirdo obviamente Indices de vazios iniciais tais que na fa
se de rutura o A V/ A def. do corpo de prova sera nulo; também
Iindices de vazios iniciais tais que A. V volta a zero no instan-
te da rutura; estes ultimos sdo chamados de Indicesde vazios

criticos, sendo que cada areia tem virios & cr{it., dependendo,
do 0. Quanto maior o £~ , maior a tendéncia a comprimir sob
T, portanto maior tem que ser a tendencia compensatdria do Aw

devida ao cisalhamento, portanto menor‘pespectivo € crit..

Casagrande, Fidler e Taylor definiram cada um o seu € crit.,
de modo ligeiramente diferente. As diferengas téem interesse

que consideraremos de segunda A
ordem. Em tese,para cada @
fazemos alguns ensaios sob
€inic, diferentes e plotamos B9, 0

G;:E!q/cm;
+

ehzﬁ.ao.

08 respectivos valores de
Avmt: assim achamos para

Gv 5 Kg/em*
A Vrut =0 o ecrit.. —e

inie:
0 indicé de vazios critico da areia tem interesse principal--
mente sob o ponto de vista de constituir uma indicaga@o de 19
grau de aproximagdo de gquando ndo pode ocorrer a liquefagdo

da areia por esforco cisalhanteisﬁbito. Numa areia fina (pou-
co permeavel), fofa (grande A V de compressdo no cisalhamento),
saturada, em grande wolume (grande distancia de drenagem Hd),
um esforgo cisalhante sibito causa uma sobrepressao neutra que
pode levar a Go=0 e assim levar ao estado de liquefagdo s =0g:

_.tgP == 0. Nic se sabe bem quando é que ocorre liquefagidc (as-

68

sunto muito pesquisado modernamente. por causa de terremotos
etc), mas o Indice de vazios critico permite definir quando n&o
ocorrera liguefacao: areias mais compactas do que o € crit. sob
(" respectivo 86 aumentam de volume ao cisalhar, n@c podendoc so
frer liquefagao,

Principais parametros que influem no *-P das areias.
' 7

Principal fator & imbricamento e resisténcia dos graos. Para o
imbricamento influi a curva de distribuigdo granulométrica e a
forma dos gra@os: uma curva "bem-graduada', dando um %3 baixo e




68.

-

maior nﬁmero de contatos gr@o a grdo, reduz as tensdes in-
tergranulares em comparagac com as de esmagamento. e da
maiores ‘P . Contrario & impressdc visual-intuitiva, com
mesma distribuigdo granulométrica e compacidade relativa,
o solo de graos maiores nio da o Y maior: em geral até,
em fungao do maior n? de contactosre da maior resisténcia
de graos de um dado mineral quanto menor o seu tamanho, PC
de ocorrer de o solo mais fino dar o maior"P . Acontece
porém que na Natureza é mais corrente as areias mais finas

serem encontradas em estados mais fofos. e as areias abso-
Jlutamente analogas, mais grossas, ocorrerem mais compactas:
assim tem sido associado um q) maior ds areias mais gros--
sas, cabendo lembrar que isto € associado a uma compacida-
de geralmente maior.

Comportamento nas argilas (saturadas): importancia da_ so-
brepressdo _neutra e fases de "preparo" e de "rutura'do c¢.p..

Fendomeno de sobrepressdo neutra nas areias finas fofas, sa
turadas, requereu condigdes especiais de dificuldade de
drenagem (dissipagdo).

"As argilas sd3o muito mais compressiveis e impermedveis;em
fungdo de seus gracs e de sua "estrutura" sofrem AV comp.
em grahde proporgdo e na grande maioria de casos. Portanto,
nas argilas a preocupagac pela sobrepressdc neutra e tempo
de dissipagac passa a ser obrigatoria sempre. Nas areias
naoc cabe distinguir, em cada c.p., a fase de "preparo do c.p"
da fase de "rutura": isto €, a fase em que o c.p. € primei
ro colocado sob as solicitagdes que imperam no elemento dx.
dy. dz.do terreno antes de ocorrer o incremento de solici~
tagaoc que se teme levaria & rutura ('"preparo"), da fase
em que se medem as resisténcias enquanto se aumentam as so
licitagOes que levariam a rutura ("rutura"). Nas argilas,
porém, & indispensdvel assim subdividir os carregamentos ,
visualizando bem a obra e a participagdo do elemento de
solo na analise da "estatica do corpo sSlido isolado". Ja
vimos, pela teoria do adensamento, quanto tempo (anos) leva
para dissipar pressdes neutras em argila: assim um tempo
tipico de construgdo de uma obra pode ndo permitir dissipa
¢3o das sobrepressdes neutras etc..
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Assim, distingue-se entre ensaios:

(a) drenados, i.&, adensados (preparoc com tbtal dissipagédo de
pressao neutra) e drenados ou lentos (rompidos tdo lentamente
que se garante total dlssipagao de sobrepressoes neutras devi
das ao proprio cisalhamento);

(b) adensados-rapidos, i.&, adensados na fase de preparo, mas
rompidos por carregamento a volume constante, sem permitir du

rante o cisalhamento qualquer dissipagdo da sobrepressdo neu-
tra despertada;

L

(e) rapidos, i.é, rdpidos-rdpidos; sem qualquer dissipagdo de
sobrepressdo neutra,quer na fase de "preparo" (de aplicagéao
das tensCes que imperam antes do incremento que levaria a
rutura), quer na fase de 'rutura".

A resisténcia ao cisalhamento das argilas tem que ser defini
da distintamente para cada tipo de obra (carregamento etc) e
para cada condigdo admitida de analise de estabilidade.

@9. Argilas normalmente adensadas, ensaios drenados. .

Observa-se um comportamento s = (e . tg\P sem qualquer- inter
cepto de resistéencia sob T, = o (coes@o). Skempton (ICOSOM}:P
Rotterdam, 1948) mostra que o' (dngulo de atrito interno ‘efe-
tivo), que chega a & 30° nas 39”?
argilas de baixa plasticida

de, tende a cair com o IP , ‘P
chegando a poucos graus

(#® 50) nas montmorilonitas.

argilas diversas
ensaiadas ‘

£
5° e _.’19
207 : , . ,300%
Ensaios adensados-rdpidos, argila
normalmente adensada.

[ A;e'pndigio de obra mais corrente € a de elementos de solo aden
.adol sob uma pressdc inicial (ex. peso de terra) e sujeitos a
- :olic:.tagao "papida", sem tempo para a dissipagdo da sobre
"eSS530 neutra: isto &, uma condigao de "preparo" adensada. e
de "rutura" "rapida", nao-drenada, a volume constante.

: g;‘fieo de Mohr rotineiramente tragado para este caso é um

pafico errado, de tensdes normais "hibridas pois a tensao de
- to € efetiva e,embora o didmetro do eirculo de Mohr
=03 = (T} - u) - (q's - ulsglaigual com pressces totais
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ou efetivas, colocar . © eirculo como se o (T3), . de adensa-
mento permanecesse constante mostra estar-se admitindo n3o te
rem ocorrido sobrepressces neutras de cisalhamento. De verda-
de o (@) =@"3) se ajusta para valor menor, de acordo com (=}
valor de u, de forma a respeitar essencialmente a equagao in-
trinseca de resisténcia,que é s = e tg Y (sempre em fungao
de pressdes efetivas).

%

-

<L \Pa
_,—"f = ensaio Llento
\Sob © mesmo

N cw'c:»'tf de Mohr

\ “hibrido*

- 1 i
T (%), T
Ja sabemos gque durante o cisalhamento ..a volume:. constante,ou
rapido, as argilas desenvolven sobrepressces neutras (fencme-
no.gomparavel, e em grau muito maior, ac da liquefagao das
areias fofas, item 67). Se medirmos o valor de u (técnicas ho
je correntes) temcs meios de plotar o circulo de Mohr de pres
sces efetivas, pois o 'f'a = a"3 inicial de adensamento (efeti-
vo) - u. Eycom este valor de d=3,teremos um circulo de Monhr
tangente a envoltdria efetiva, s = T tg‘P . Vé-se assim cla
ramente pela figura. que,pelo fato de plotarmos o circu}o -
- ©; a partir do ponto ( @), , por desconhecimente do valor

eirculo de preesfis 5 sl
efetivas corresp

dente ao ensat

de u, obtemos uma "envoltdria aparente"” menos inclinada do
que a envoltdria efetiva.

Determinou-se experimentalmente que: (1) realizando varios en
saios sob pressces ( ¢b)a diferentes, resulta uma reta; isto
€, comprova-se que o u desenvolvido no cisalhamento da argila
norfmlalmente adensada € diretamente propopcional ao ( 63)3;

(2) a envoltoria efetiva alcangada nos ensaios adensados-ra--
pidos com medidas de pressdes neutras € essencialmente idénti

ca &8 que se determina (sobre corpos de prova analogos) median
te o8 ensaios drenados ou lentos. De verdade aparece um pe-
quenissimo "efeito de preadensamento", que adiante se discute,

pelo fato de que a pressac efetiva do corpo de prova no planc



rutura e no instante de rutura se situa geralmente um tanto
abaixo da pressio inicial de adensamento; assim,a envclt&ria
efetiva determinada pelos ensaios adensados-rapidos com me-
didas de u tende a ser um pouco mais inclinada, dando um \P
ligeiramente maior do que o q’ do ensaio drenado, § = Gfﬁ .

tg Y .

Vé-se assim facilmente, pela figura, que quanto maior o u
desenvolvide pelo ¢.p. no cisalhamento, tanto menor sera o

‘Pc < ‘P . Na argila de Boston, inicialmente a mais inves
tigada, resultava tfa ~ %— "P » motivo pelo qual & ainda ho
je muito corrente admitir-se \-P ™ e L \P, indiscriminada e
erradamente para todas as argilas.

0 grafico de Mohr "hibrido" acima figurado e discutido tem .
interesse sob o ponto de vista didatico por figurar clara-
mente a fung@o do u. Assim, € muito comum, por exemplo, re
correr-se a ensaios adensados-rapidos com medida de u ao
invés de ensaios drenados (morosos, comercialmente - menos
interessantes) para determinagdo da envoltdéria efetiva.Por
outro lado, € importante discutir a aplicacdo de envoltd=--
rias nas_andlises de estabilidade de obras diversas. 0 com
portamento real de um solo sempre € definido em fungdo de
pressces efetivas; porém, nas obras nds conhecemos pres--
sces totais (peec de terra, cargas aplicadas etc); portan-
to, para aplicar a envoltdria efetiva em andlises de estabi
lidade temos que (a) poder avaliar por antecipagao quais
vao ser os valores de u que ocorrerdao em diferentes elemen
tos de solo dx. dy. dz. no terrenc da obra, (b) medir (pie-
zometros) o desenvolvimento das pressdes neutras na obra,
para confirmar ou rever as estimativas anteriores e a esta

bilidade consequente.

Salvo em obras grandes e carregamentos simples, n3o & via-
vel tal procedimento baseado em andlises atraves de pres-
sces efetivas.

Assim, um raciocinio pratico muito mais corrente € o se--
guinte: a andlise de estabilidade serd feita em fungdo de
pressces totais. e a resistéencia ao cisalhamento do solo

serd definida como se fosse uma "coesdo", uma resisténcia
in situ disponivel em cada elemento de solo em fungdc do
adensamento da fase de "preparo', visto que sob as novas
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solicitagSes que levariam a rutura ndo se permite qualquer aco-
modagdo de drenagem (dissipag@o das sobrepressdes neutras); as
sim, o principio € de que "ndc me preocupo em saber gual sera o

A u despertado no elemento de solo na andlise de estabilidade,
pois admito que um A u semelhante foi despertado no c.p. do en-
saio e, ipeo facto, afetou (para baixo) a resisténcia ao cisalha-

mento", Perante tal raciocinio prdtico decorrem dois aspectos

importantes: (1) Interessa visualizar bem os estados de tensao

a que ficam sujeitos elementos dx. dy. dz. de solo no macigo,

tanto na fase de "preparo" comc na fase de"rutura", para fazer

ensaios estritamente representativos de tais estados de tensao.

Via de regra, portanto, o c.p. seria adensado anisotropicamente

sob cr'l/ Ts > 1l,na fase de preparo, e subsequentemente rompido

a volume constante. Note-se porém que € corrente empregar-se o

préprio ensaio rotineiro adensado-rdpido de adensamento isotrd-

pico, quer por ignorancia, quer porque representa automaticamen-
te o extremo mais desfavoravel (com o mdximo de desenvolvimento

de A u devido ao cisalhamento). (2) SG tem sentido, perante tal

raciocinio, plotar-se a %4

equagao de resisténcia

cr.amc‘(a"1 =y) rut em
fungdo do (T)a. A e-
quagdo resulta automati
camente "mais resisten-
te" do que a do gréfico
hibrido mencionade.

¢ﬁ:¢k

‘tangente
(o . -~ ‘hibrida"

Em toda a analise da es
tabilidade abrarngendo .
argilas cisalhadas a volume constante e indispensivel examinar
cuidadosamente a compatibilidade do processo de analise estati-

(63), f i

ca com o processo de ensaio e de expressao da resistéencia.

72. Ensaios lentos eradensados—rigidcs em argilas preadensadas.

- R i . »
Ja se viu que as argilas normalmente adensadas nao indicam qual-

quer valor de coesao, aparentemente contrariando uma propriedade
sempre associada as argilas. Tanto em ensaios drenados como nos
adensados-rapidos a coesdo 85 se evidencia quando se ensaiamar-
gilas preadensadas, isto €, quando as pressdes do ensaio sio in-
feriores a pressdoc sob a qual a argila esteve preadensada.
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A forma mais fdcil de visualizar o assunto & através da obser-
vagdo experimental de Rutledge
de que em cada argila a resis-
téncia ao cisalhamento s & fun
damentalmente definida em fun=- )

ey

pnrahlc 4 reta
e de e'f(éog p/

gdo do Indice de vazios & no ( Sdayaiimentil
plano de rutura, no instante

de rutura. Observa-se em geral

Que a reta e vs. log s & pa-

ralela & reta e vs. log p da 7

argila em aprego.

Assim, em fungdo da histerese das curvas de adensamento das ar-

_gilas € facil visualizar-se que no trecho preadensado, com & me
nor do que na reta virgem, a argila da uma resiateneia maior do
que na reta virgem, dando assim a coesao.

Chama-se atengdo para o fato de que a diferenqa entre o ensaio
adensado-rapido e o ensaio lento & devida & sobrepressdo neutra
u que o cisalhamento desperta.‘Agsim, sempre que o ¢.p. tende a
reduzir de volume no cisalhamento. o ensaio adensado-rapido da
resisténcia menor do que o lento. Porém, quando a Overconsolida
tion Ratio OCR (Relagdo de Preadensamento, pa/( ¢‘)a, em compa-
ragdo com a pressido de adensamento do ensaio) & muito elevada
(5 7 a 12) observa-se que a argila fortemente preadensada ten-
de a inchar no cisalhamento: em tal situagdo a sobrepressdo neu
tra passa a ser negativa. e,obviamente,o ensaio drenado (drena-
| gem de sucgdo e inchamento,no caso) passa a dar resultades pio-
res de resisténcia do que o ensaio a volume constante.

. fogp

f

OCR = Pl
*fa 03)a

-adensados - rapidos

s el
Pa i
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73. EInsaios rnp’dos. Lnsaio du cotpxzu,no simples.

Ja vimos (adensamento) gque toda amostra indeformada de argi-
la tem sua pressao de preadensamento: una amostra indeforma--
da (extraida sem alteracdo de indice de vazios)prescrva apro
ximadamente seu indice de vazios "in situ" em fungao de ten-
sées capilarcs.

Ensaios rapidos sao ensaios em que tanto na fase de preparo
como na de rutura o c.p. € mantido sem possibilidade de dre-
nagem (volume constante). Assim, se a argila &€ saturada, ndo
ocorre qualquer variagio de e ¢ portanto a resisténcia €
constante, independente do @,

0_ensaio de Compressac Simples

(executado sob @, = o) & um en
saio rdpido, da mesma série

dos demais, e permite estabele
. - C""Ezg O para 5:‘00%
cer de forma muito barata uma

/fﬂup
estimativa de la. ordem de e

‘ : } “‘?*"
grandeza da cocsdo ¢ in situ. /;wf ;>K§H—~\\\\

Se a argila e ligeiramente in
& & ; - I&-"R —

saturada (ou des-satura um pou

co sob as tensoes capilares da‘amostragem indeformada etc),

ou se a argila € um pouco arenosa, o ensaio sob G’a equiva-
lente a pressio total de peso de terra na profundidade da

amosira permite melhorar um pouce (aumenta) a estimativa

da resistencia in situ, em comparagdo com a do ensaic de Com-
pressido Simples.

Naturalmente, emn solos insa- 1 :
; S« -—r| = 6 Z 00
turados a "drenagem internal] l00% —v| ‘e
A
. . T
permitida pelo colapso do ar ,’},ffﬂﬁﬁ'
intersticial, dissipa as :
pressoes neutras e permite
E N - - . 2 L
a redugao do 1ndice de  va-
zios, moswo, s€i que  haja

drenagem do c,.p. "para fora".
" ; - T

Assim, os ensaios rapidos de

solos insaturados dicvenvoltdrias inclinadas e o ds/d@” po-

de mesmo ser equivalente ao de ensaios lentos,se o A u for

nulo. A medida que o ¢.p. satura, sob pressoes @3 mais
clevadas, a envoltoria passa a assintota horizontal.
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0 ensaio rapido compreende a situag&o'de carregamento mais
pessimista visualizdvel, dificilmente reproduzivel em obra,
porém muito usada come confirmagdo de um limite inferior
de coeficiente de seguranga. Admitiria que inicialmente as
pressces (de preparo) sobre o elemento de solo dx. dy. dz.
fossem aumentadas isotropicamente até um valor elevado"ins
tantaneamente" e a seguir comegasse o carregamento cisa--
lhante até a rutura, também "instantdneo".

Tensao-deformagdo. Resisténcia de pico, resisténcia limite,
resisténcia residual. Trajetdria de tensdes., Variagdes do
desenvolvimento de parametros (c,P) em funcido de deforma-

soes.
Na curva tensao-deformagaoc tipica tensdo

de uma argila indeformada ja re-- T o
conhecemos a importancia de duas
resisténcias distintas: a do pico.
e a "limite"(Yultimate" de Taylor,
1948) condicionada pela deformagao
maxima de &~ 20% dos equipamentos
comuns .

'li.mi, te’

def-
o8

“b- - -

Skempton e Bishop estenderam as pesquisas referentes aoc com
portamento apds "longa deformagdo", quando as particulas de
argila se alinham ao plano de escorregamento (superficie es

‘pelho) e se alcanga a resisténcia "residual". 0 angulo de

atrito correspondente i resisténcia residual chega a ser da
ordem de 8 a 10° em argila com angulo de "pico" superior a
‘200,

Bishop mostra que em todas as analises rigido-pldsticas da
estabilidade de macigos interessa muito o Indice de Rigidez

= % pico - Blim (ouBveg) [orn causa do fendmeno de rutu
® pico
ra progressiva, que invalida a adogdc de valores de pico quan

de o IB:v 30% .

Para uma apreciagdo criteriosa do comportamento do solo, pa
ra escolha de parametros de resisténcia, interessa muito tra

gar a trajetéria de tensdes-deformagdes no plano de rutura.

Ig
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Perante andlises de estabilidade ¢ completamente diferenfe a

atitude quantc & escolha
de "parametros de calcu-
lo" e de "coeficiente de
seguranga minimo aceita-
vel"num caso de curva ti
B, esta Ul-
tima sendo compreensivel
mente muito mais favora-
vel.

po A ou tipo

Finalmente, em muitos ca

T4

sos pode ter interesse especial a comparagao de como variam

as participagoes tipo (c,l?) em diversas pressdes, de acordo

com a deformagdo cisa-
lhante.

Em geral, sob pressoes
mais elevadas a curva
tensdo-deformagao ate
nua o pico (friavel)

inieial, passando a
uma indiéagao mais

"plastica" (patamar).

Ensaios especiais.

7.6.1 Adensamento anisotropico, ensaio adensado-rapido.

/(l-sen \P ) ou tg

A maioria das situagdes de obras realmente correspon--
de: ao caso de preparo sob adensamento anisotrdpico. e,
em condigdo critica (admitindo uma solicitagdo final ra
pida e um escorregamento rapido), uma "rutura" a volu-
me constante,

Recomenda-se pois tais ensaios como mais realisticos.Na
pratica antiga os FS de andlises de estabilidade
concomitantemente calculados para o adensado-rapido iso
tropico e para o lento, sabendo-se portanto que Fsa.rf:
FS real <-FSl,visto que a condigao de adensamento

real &€ 1< 1/0"3<(0'1/ G"-s ) rut,que & (1 + senuf')/,
2eus + P12y,

eram



7.6.2 Ensaios triaxiais rompidos com redugdo de @-,.

Para caso de taludes de corte € mais realistica a ru-
tura por alivio de tensdo lateral do que por aumento
de tensdo vertical. Em solos em que ocorre um grande
u de cisalhamento a diferenca pode ser significativa,
sendo obviamente maior a resisténcia (menor o ulno en
saio de rutura por redugdo de L

7.5.3 Ensaio de deformagdo plana.

Para representar condi- _i__' H
goes em que as deforma- iy e
goes e eventual rutura 55@ F;\. w0 L .
ocorrem em um plano, co=- ""\_‘_‘_‘_‘,‘_‘_“&:‘_ -
me no caso de taludes . -
extensos etc..

0s ensaios em areias
tem indicado valores .
de lf sistematicamente
maiores (entre 4© para
compacta. e cerca de
0,52 para areia fofa)
do que os valores de QP,
na mesma porosidade, pela compressio triaxial.

76. Bases da programagdc de ensaios de solos.

(1) Primeiro identifica-se o tipo de material e, naturalmen-
te, € indispensavel conhecer . os Indices figicos, para  bem
programar os ensaios; como, porém, cada um dos corpos de pro-
va de ensaios mais importantes (adensamento, cisalhamento
etc...) fornece valores de indices fisicos,sd se fazem de ini
cio umas poucas determinagdes de tais indices, para orientagéo
preliminar.

(2) 0 primeiro paradmetro geotécnico "intrinseco" importante a
determinar, para poder interpretar corretamente,é a_pressao de
preadensamento pa. Distingue argilas normalmente adensadas das

preadensadas etc... Portanto, para bem orientar um programs
de ensaios (em solos argilesos) convém iniciar com ensaioc de
adensamento.

(3) 0 outro parametro geotécnico "intrinseco" que convém de--

terminar loge de inicio € o angulo de atrito drenado, que de-
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ve ser determinado sob tensoces ( §° de cisalhamento direto ou
T3 triaxial) as mais altas disponiveis pelo equipamento: de
preferéencia superior a 1,5 p,, para distanciar dos efeitos
tanto do propric preadensamento a longo prazo como de traumas
.de amostragem etc.. ’

(4) Finalmente passa-se & realizagdo dos ensaios diversos de
acordo com o problema em foco (fungdo tambem do tipo de solo
etc.,conforme ja caracterizado em primeiro grau de aproximagéo),
Relembrar porém que,embora um problema especifico possa susci
tar interesse em apenas um ou outro parametro geotécnico mais
condicionante, convém sempre realizar o suficiente de um"con-
junto geral de ensaios" para bem delinear a "personalidade mul

ti-facetada do solo".

(5) O prinecipio fundamental (Taylor. e varios subsequentes)de
toda a programagao de ensaios para fins profissionais é:

(a) a visualizagao da sequencia de estados de tensao a
que ficardo sujeitos elementos dx. dy. dz.de solc no maci
SOi

(b)delimitag@o da trajetdria de tensdes, separando o tan-
to quanto possivel entre o que possa e deva ser considera
do como fase de "preparo" (adensamento) do c.p. e fase de
golicitagoes complementares que se tema levem a "rutura".

(6) Até agora na grande maioria de casos (coeficiente de segu
ranga FS 3> 1,5) vale, em bom grau de aproximagao, a estimati-
va de tensdes em fungdo da teoria de elasticidade. Modernamen
te reverifica-se e/ou revé-se em fungdo de andlises por ele--
mentos finitos etc. (incluindo ja comportamentos reoldgicos
elasto-plasticos etc. ).

(7) Através de pesquisa laboratorial-académica investigamos a
interveniéncia de variagSes paramétricas, para entender o com
portamento fisico do solo e selecionar, para investigagdo la-
boratorial-profissional ,apenas os fatores mais condicicnantes,
bem como em que diregdo resultam mais desfavordveis. Indispen
savel minimizar o nimero de avenidas de investigagao a percor
rer. O engenheiro procura ser fiel & "realidade admitida"; po
rém, em caso de divida. ou perante as faixas naturais de dis-
persac, sempre pende para o lado seguro, ensaiando em condi-
gOes mais desfavoraveis. (Ex.:em solo com S Z 100%, ensaia

corpos de prova submetidos & saturagdo até S 2 100%, quando

a obra admite a possibilidade de saturagdo. e a resisténcia
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tende a cair com a saturagao).

(8) Convém‘;embrar que modernamente,quando se dispde de progra-
mas de computagdo para andlise de determinado problema, frequen
temente resulta bem mais econdmico realizar "ensaios de computa
j gao numérica', para aquilatar a importancia de determinadas varia
" ¢Ges paramétricas, do que partir diretamente para a determina--
gdo laboratorial do parametro geotécnico visualizado como condi
cionante. (Ex.: Perante dado problema deseja-se conhecer o valor
1 de E do solo: estima-se que seu valor possa variar 100 € E <
% £1000 kg/cmz; antes de partir para determinagdes laboratoriais ,
j pode-se inserir no programa de computagdoc valores E = 100, 300,
E 600, 1000 e,com isso,verificar qual seria a importancia do co-
; nhecimento de E sobre a solugdo; frequentemente resulta que

o
? parametro se demonstra condicinante de segundo grau...).

’ (9) Os dois grafices bdsicos em que se acompanha a trajetdria de

tensdes~deformagdes dos solos sdc os graficos de compressibili-
dade (ex.edométrico) e o grafico de Mohr.

A escala semi-log do edométrico foi Util para acentuar diferen-
gas sob pressoes menores e maiores, favorecendo detectar o prea
densamento. Mas para outras finalidades, para superposigdes com
grafico de Mohr etc, & preferivel reverter ao grafico aritméti-
co. Uma variagdo do indice de vazios g devido Encompressibilidg

de corresponde basicamente a uma mudanga do _material durante a
propria trajetoria de tensdes.

0 plano de interesse fundamental no grdfico de Mohr € o de obli-
quidade maxima (investiga o fendmeno de rutura, no plano mais su
 §eito a tal problema de "descontinuidade"). Porém, para

poder
eonjugar os estudos de cisalhamentos com os estudos de deformabi

" lidades (volumétricas etc), que estdo mais associadas a comporta-
mento médio tem sido preferido trabalhar com as tensdes no

no de Bnmdx, ndo por ser o plano de '© max, mas porque neste
no temos 9 = 0,5 (Q"l - 0"3 ) e 8= 0,5 @, - 05) .0

s condigdes médias de tensdes, tanto normais como  cisalhantes,

> razoavelmente representadas . Note-se que sob o ponto de
de fenomenos de rutura as tensces nc plano de °“mdx ndo di-
muito das do planc de maxima obliquidade.

assim

principais problemas com que se defronta, num grau de pre
mais aprimorado, decorrem do fato de que (a) a amostra in-



-88~-

deformada n3c serve realmente para determinagdo direta do comporta
mento do elemento dx. dy. dz.por ela representado; (b) ndo € real-
mente vdlida a hipdtese de que a trajetoria de tensGes e deforma--
gOes de um corpo de prova partindo de 0"’1/ 0"3 > 1 reproduza (apenas
com deslocamento de eixo) o trecho "restante" da trajetoria andlo-
ga que teria comegado de 7/ T3 = 1.

'Na Mecanica dos Solos ( € 1955) admitia-se que a amostra indeforma
da valia para determinagaoc direta do comportamento do  respectivo
elemento de solo. Atualmente prefere-se usar a amostra indeformada
como "modelo analdgico", trabalhando com 3 ou mais c.p. submetidos
a tensdes diferentes > 50% acima das tensdes em que a amostra te-
ria sofrido traumas: com os 3 ou mais ensaios determina-se a equa-
g3o de variagao do parametro com 07 e assim, extrapolando para
tras, conclui-se qual sera o comportamento a atribuir a amostra in
deformada em seu campo de tensGes naturais. Tal procedimento infe-
lizmente esbarra com dificuldades nas argilas preadensadas quandc
. Pa N30 € muito maior do que o p,. Ocorrem também problemas devi-
dos ao fato de que o tempo de compressao secundaria constitui fa--
tor significativo, afetando parametros geotécnicos, e no laboratd--
rio nunca se:reproduzem tals tempos senao modesta e inadequadamente.

Profissionalmente raciocina-se que perante a maioria dos problemas
(salve perante as consequencias desfavordveis da prapria compressi
bilidade) os tempos menores de compressdo secunddria do  programe
laboratorial seriam mais plausiveis perante o tempo de interesse
da obra. e estariam do lado prudente.

Também admitia-se (ex-Taylor) que as trajetdrias A e B de dois cor
pos de prova identicos figurados nos esquemas anexos sefiam'super-
postas. Atualmente (ex. Bishop e outros, >> 1953) ja se demonstrou
' que o comportamento sera diferente: porém, como muito frequentemen-
mente o comportamento do caso B, "preparado anisotropicamente'" ,pas-
sa a ser um tanto melhor do que o do caso A, que parte da condigao
isotrdpica, na grande maioria dos problemas de rotina continua a
> ser empregado o ensaio isotrdpico como solugdc a favor da seguranca
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77. Ensaios especiais in situ,

Diversos sao os ensaios especiais in situ a que se recorre em
condigGes especiais. A idéia basica decorre do interesse em
evitar "traumas de amostragem" e, frequentemente, em poder
ensaiar volumes maiores e mais representativos de comportamen
tos médios significativos, evitando dividas decorrentes da he
terogeneidade e dispersao etc..
Acontece, porém, que por um lado € indispensavel bem progra--
mar tais ensaios em fungdo de etapas anteriores de definigdo
dos problemas etc; por outroc lado, ndc se deve esquecer que
também estes ensaios provocam seus "traumas" no terrend’ cir--
cundante a ser ensaiado. e nac raramente a investigagdoc e a
interpretagdo de tais traumas & até mais diffcil do que as da
amostragem etc...; e, em particular,; todo © processo de
rogramacdo e de interpretagdo de qualquer ensaio- in
situ depende da_ teorizagdo (hipSteses, férmulas. etc...) de—cg‘.
mo se comporta o solo circundante ao aparelho, como parte in-
tegrante do "macigo terreoso infinito".
Para uma discuspao apropriada de tais ensaios in situ depen-
demos, portanto,de ensinamentos que serado discutidos nas disci
plinas de Obras de Terra. e de Fundagdes. Por exemplo, a in--
terpretagac pormenorizada do ensaio de penetragao estdtica
EPE correlaciona-se ao comportamento de estacas; a determina-
gdo de deformabilidade e/dumédulo de elasticidade E,pelo carre
gamento de placa apoiada sobre o terreno, esta associada a
problemas discutidos em Fundagdes (placas rasas e profundas);
os ensaios de permeabilidade in situ dependem de estudos da
percolagdo de agua em macigos terrcsos, conforme estudos que




serao pormenorizados em Obras de Terra,
Em resumo podemos assinalar os seguintes ensaios principais:
(a) Determinagdc da resisténcia ao cisalhamento in situ.

A pouca profundidade. Ensaios de cisalhamento direto in situ sdo
muito empregados.

A maiores profundidades. Em argilas moles a médias, o ensaio de |
palheta & muito usado. Em solos diversos tem-se tentado aplicar
interpretagdes do ensaio EPE.

(b) Determinagao de deformabilidade (E).

A pouca profundidade. £ muito comum realizar - = ensaios de carre-
gamento de placas (circulares) rigidas (ou ds vézes flexiveis), in
terpretando-se as deformagSes com referéncia a formulas da teoria
da elasticidade.

A maiores profundidades. Estd sendo muito divulgado o ensaio pres
siométrico, que também dd indicagdes sobre o coeficiente Ko. e so-
bre as condigGes de plastificagdo (rutura).

Resumidamente, compreende a execugdo de um furo no qual & inserido
um cilindro infldvel, que se ajusta &s paredes em dado trecho ver-
tical; a seguir injeta-se &gua dentro deste cilindro e medem-se
as variagoes volumétricas etc. com o aumento da pressdo.

(e) DeterminagGes da permeabilidade in situ.

Em perfuragdes apropriadamente prbgramadas e executadas injeta-se
dgua sob pressdo, registrando-se as perdas d'dgua em fungdo da
pressdc aplicada e do tempo. ;

Em contraposigdo, frequentemente & mais apropriado empregar o fu-
ro como "pogo', retirando-se dgua e verificando a vazdo contribui-
da pelo terreno circundante em fungdo do desnivel de agua (lengol
fredtico externo rebaixado pela coluna d'dgua esgotada dentro do
pogo) e do tempo. Obviamente os resultados dependem fortemente das
gondigdes de percolagdoc d'dgua que se admite ocorrerem ao redor
do furo.

--



