


Victor F. B. de Mello

Yictor F. B. De Mello

). OFO :
/ﬁz_, ‘

———

CONTRIBUIGAO AO ESTUDO
DA
RESISTENCIA AO CISALHANMENTO

DOS SOLOS

SX0 PAULO - 1956



Tese apresentada & Congregacgao
da Escola de Engenharia da Universidade Mackenzie
para Concurso a Cdtedra de Mecdnica dos

Solos, Fundagoes e Obras de Terra

Nossos agradecimentos a Diregao da Geotécnica
S.A. que facilitou a realizagao dessa tesej & Dire
toria e ao Departamento de Publicagoes da  Escola
de Engenharia de Sao Carlos, da Universidade de
Sao Paulo, que facilitou a sua impressao; e ao Sr.
Edgard BlHicher que providenciou a impressao dos de

senhos.

ii



INDICE

1 -~ Intr{)dugao & & 4 & 85 & 4 & 0 & 0 5 0 08 &4 SN 000000 80 GE 0N

2 - Capitulo I -: Ensinamentos correntes sdbre a

—
®
A, &= W -

I 6

£, B

I.10

JE e

S

Bl
I.14

1
i 16

resisténcia ao cisalhamento dos

30108 NAO COESiVOS ssvsssconcn
Atrito entre corpos 8611doS ceecseese
Ensaio de cisalhamento direto ..ceeece
Estado duplo de tens0es eeeesscscaass
BEnsaio de compressao triaxial s......
Envoltérias de resisténcia Mohr-Cou -
O 5 eis i ar s rncoiarnh o v oias mib Bat w0 AR A TR e O
Resisténcia ao cisalhamento dos solos
Resisténcia ao cisalhamento das areias
Interpretagao dos resultados de  en-
SHID aaie s sisiesaia b eie e b e s n s RN EAeeE
Comparacao dos tipos correntes de e-
guipamento e ensaio ssscesscccvcssoss
Apreciacgao comparativa dos ensaios de
cisalhamento direto e de compressao
triaxial siseeosvoessocosnsennsoss e
Efeito da velocidade de ensailo cessse
Influéncia das dimensodes do corpo de
DTOVE oo ddne a oo, siniessss cains seosess iva
Influéncia da textura do solo arenoso
Influéneia da tensao (@, e do histéri
co BB LOBEORS s sveiiesiensas e e e ais
Influénecia da presenga A'4gU8 osseeccs

Influénecia da compacidade coceccsscses

133

pag.
pag.
pag.
pag.
pag.

rag.

pag-.

rag.

rag.

pagﬂ

page.

page.

page
page.

pag.
pag.
pag.

= W NN

I

11

14
16

17
18

20
21
22



I.17 - Tipo de rutura, curvas tensao-deforma
gao caracteristicas e critérios de ru
TS e o aialstaine uis F e oras e ba v sea)s R
I.18 - Envoltérias de Mohr nas areiasS co.oee
I.19 - Indice de vazios critico e liquefagao

da&s areias i+t e Mo 0N OO0 G008 0000000 8680 0 8

Capitulo II -: Conceitos bdsicos da resistén
cia ao cisalhamento das argi-

188 svessvoneinesesaaneeiesses

ITI. 1 - Ensaio drenado (1ento): argilas amol
gadas e normalmente adensadas cecoe e

II. 2 - Ensaio adensado-rdpido: argilas satu
radas, amolgadas e normalmente aden-

Sad&s Uoed dd0D 0000009004000 080030000000

IT. 3 - Efeito do pré-adensamento s.ceessoss
II. 4 ~ Resisténcia & compressao simples ...
II. 5 = Ensaios répidod coocecsosesessesssoos
II. 6 -~ Curvas tensao-deformagao; Estruturas

oenathTIEAade e ok v bisos teeiaees s e
II. 7 = Efeitos da wvelocidade de cisalhamen-
T OTatai BiWIn 070586 5 0050 R b /5 AR 0 8.0 08 poacea
IT, 8 - Ensaios com medida da pressao-neutra
ITI, 9 - Critério e teorias de comportamento
INTTIRBOCO (ognwivs pmissoinroansiim R waes
IT.10 - Orientagao do plano de rutura (6 )em
ensaios a volume constante coooccescas
B, Il =t Begddteneda TIn g3t we deme emssiosee

IT.12 - Influéncia do tipo de argila cescooo

fida

rags.
Page.

bag.

pag.

page.
page.
page.
Page.

Page.

pag.
pag.

rage.

pag.

pag.

Pags.

23
26

28

33

36

37
42
46
47

48

50
50

55
P

29
62




II.13 - Explicagoes mecdnico-matemdticas do

comportamento das argilas no cisa -

lhamento &0 00 0C 8 C 0000000008 9 S H 8O 8D

4 - Capitulo III ~-: Consideragoes sdbre ensaios

LIls (1

ILE, 2

. 3

TIT. 4
TIL. 5

EiY.. 6

5 = Resumo

laboratoriais aplicados as

andlises de rutura nos so-

lOB eosveonsscossenssosssessn
Critério geral de ensaio e de ex-
pressao da resisténcia ecscesssssaa
Exemplos de aplicagao dos prineci -
pios gerais de ensaio e andlise ..
Ensaios adensados-rapidos rompidos
mediante a redugaoc de J; cesccceos
Rrisato on SRbth gl 08 “oh e sanat e ses
0 ensaio de cisalhamento direto na
PrATlon ueviein viesaine ke ¢ wes
0 ensaio triaxial com medida da

Pressgo neutraﬁ O o 0 e 090 0 06 00 0 6an a0 00

cOnGluSOES QO G 0D e 0 0a 00 B0 aNo 0 s 0 0

6_Bi‘bliograr1:‘ia O 60 8 0 0 8000 U9 8D DO L 3O 0 s e e s 8 e D

------

rag.

pag.

pag.

Pag.

62

65

66

69

86
87

89

93



| NTRODUGAO

Os conceitos bisicos da resisténcia ao cisalhamento dos solos
sao, atualmente, encarados pela maioria dos interessados na sua

aplicagﬁo como adeguadamente elucidados em elevado grau de apro-

ximacao .
Nao resta davida que, apdés a magistral exposigao d@ste  tema
dada pelo Professor D.W.Taylor no seu livro "Fundamentals of

Soil Mechanics" (69), e em algumas publicacOes posteriores trans
mitindo os resultados de novas investigagoes (70, 71), o+ enge-
nheiro dedicado &s especialidades que déle se utilizam  conclui

estar o assunto praticamente resolvido.

Assim, temos observado o crescimento de laboratdérios que se
limitam & investigagao rotineira das caracteristicas de resistén
cia ao cisalhamento de diversos solos segundo técnicas de praxe
didética descritas em vdArias publicagoes (49, 20): e,estamos pre
senciando a propagag¢aoc de um ambiente de pseudo-ciénecia compla -
cente em que os resultados de tais ensaios de rotina passanm a
ser empregados em andlises dos problemas praticos da engenharia
sem desconfianga das limitagdes de sua aplicabilidade em dada si

tuagaoc.

Somos de opiniao, porém, que ainda existem grandes lacunas a
serem preenchidas, guer no campo da percepgao dos fatdres intrin
secos que controlam tal comportamento gue vem a ser descrito co-
mo se fdra ditado por "leis", quer no campo da aplicagao de tais
leis & solugao dos problemas praticos da engenharia das funda

coes e das obras de terra. Nem um nem outro désses campos permi-
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te que se nutram ilusces quanto & possibilidade de breve ou sumi
riamente alcancar ensinamentos profundos; porém, em ambos as la-
cunas sac tantas e tao grandes que nos permitimos concluir que
contribuigoes capazes de abrir novas pistas de investigacao dei-
xariam de exigir gue se completassem as suas inferéncias antes de

apresentd-las,

Vimos, portantc ao assunto com as seguintes finalidades:-

a) resumir os ensinamentos de que temos conhecimento através das
publicagoes de outros;

b) propor pontos de vista sob os quais encarar os problemas de
investigagao da resisténcia ao cisalhamento dos solos ~pontos
de vista &sses que em certos casos requerem uma revisao dos
métodos de ensaio e de andlise atualmente usados;

¢) resumir os resultados de algumas investigagoes procedidas,quer
com a finalidade de elucidar fatdres de comportamento intrin-
seco, quer visando os problemas pridticos de laboratérios de

ensaio para aplicagao & engenharia.



CAPITULO I

ENSINALUENTOS CORRENTES SOBRE A RESISTENCIA AO

CISALHAMENTO DOS SOLOS NAO COESIVOS

A anilise de gualquer problema de estabilidade e rutura nos
solos depende de um conhecimento adequado da resisténcia com que
determinados elementos de solo no massigo em estudo contribuem
para o equilibrio de fdrgas necessdrio. Dado as situagdes normal
mente encontradas na pratica, o tipo de rutura geralmente anali-
sado compreende deslizamentos de uma parte do massigo em relacao
a outra.

Assim, salve um ou outro caso raro em que se torne necessdrio
investigar a resisténcia & tragdo de uma argila, = determinacgao
da resisténcia do solo resume-se no estudo da sua resistdncia ao

cigalhamento.

I.1l. Atrito entre corpos sélidos

As bases da teoria da resisténcia ao cisalhamento dos solos
prendem-se so0 conceito simples da resisténcia de atrito existen-
te na superficie de contacto entre dois corpos sélidos. A fig. 1
resume esquematicamente &sse conceito da fisica elemsntar. Faze-
mos notar gque a obligllidade de tensdes (dngulo entre a resultan-
te dos esforgos normais e cisalhantes, e a tensao normal ao pla-
no de escorregamento), pode variar livremente até o limite mixi-
mo que € o chamade "8ngulo de atrito"; &sse angulo 8 considerado
uma propriedade dos materiais, sendo essencialmente constante,
fungao das propriedades e caracteristicas exibidas pelos corpos
sélidos ao longo da superficie de contacto, mas independente da
grandeza dos esforgcs. Todos os estados de tensao com obliqiiida-

de inferior ao éngulo de atrito representam condigoes de equili-




2 Ensinamentos Correntes

brio estdtico, enguanto que a obliq#lidade igual a &sse dngulo es

tabelece o deslizamento continuo caracteristico da rutura.

I.2. Bnsaio de cisalhamento direto

0 ensaio de cisalhamento direto (fig° 2) na sua forma absolu-
tamente simples estabelece o deslizamento de u'a metade do corpo
de prova do solo em relagao & outra, determinando assim para ca-
da tensao normal & superficie de deslizamento, um valor do esfér
g0 cortante necessdrio para provocar a deformagao contfnua da ru
tura. O ensaio é executado mantendo-se constante a pressao ver -
tical e aplicando-se & parte inferior do corpo de prova uma de -
formag&o horizontal progressivamente maior, a velocidade constan
te (*); a parte superior do corpo de prova apoia contra um dina-
mdmetro que mede o esférgo transmitido de u'a metade do corpo de
prova para a outra por meio do "atrito interno" ao longo do pla-

no horizontal segundo o qual o corpo se divide na rutura.

Tragando-se uma curva tensao-deformagao para o ensaio (fig.2),
conclui-se que 0 valor mdximo da tens&o cisalhante fornecers me-
diante a interpretagao devida, uma definicao da resisténcia 8.0

cisalhamento do corpo de prova nas condigoes de ensaio impostas.

Empregando-se corpos de prova idénticos de vadrias areias ve -

rificou-se repetidamente que cada série de ensasios procedidos sob

(*) Os equipamentos de ensaio correntes subdividem-se nos tipos
de "tensao controlada' e de “deformagao controlada®. Como es
tes Gltimos sao geralmente muito mais interessantes referi -
mo-nos no grosso do texto ao seu emprégo. Apenas em condigaes
especiais, que adiante considerareinos, apresentam-se os equi
pamentos do primeiro tipo com caracteristicas mais favors -

velis em parte.

!
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pressoes normais diferentes fornece uma constante de proporcio -
nalidade entre a tensao cisalhante méxima e a pressao normal ao
plano de cisalhamento. Essa constatagao experimental sugeriu a
analogia da resisténcia ao cisalhamento dos so0los na sua expres-
sao mais simples para com o atrito entre corpos sélidos, estabe-
lecendo & equagac A = U'tg¢ em que <, é a obligliidade méxima de
tensoes e, naturalmente, vem a ser denominado "&ngulo de atrito

interno®; do solo respectivo.

I.3. Estado duplo de tensoes (*)

Dadas as magnitudes das tensoes principais que atuam s8bre um
elemento de solo, & conhecidas as O?ientagaes dos planos em que
atuam essas tensoes, podemos determinar as tensces normais e ci-
salhantes exercidas s8bre qualquer outro plano de orientagac co-
nhecida. Os valores dessas tensdes fornecem coordenadas (T, d )
cujo lugar geométrico é a circunferéncia de um cfrculo (efrculo
de Mohr).

Na fig. 3 resumimos a demonsiragao désse fato, bem como uma

(*) As andlises das situagoes de rutura nos solos sao geralmen-
te limitadas ao estudo das solicitagoes segundo um plano,
por motivos de simplicidade imprescindfvel. Bsse plano natu-
ralmente serd sempre o que contém as tensOes principais mé-
xima e minima, por néle se encontrarem as obliqiidades de
tensao e tensdes cisalhantes miximas (fig. 3). A influéncia
do valor da temsao prinecipal intermedidria nao é ainda co -
nhecida, embora ji tenham sido procedidas algumas investiga-
¢0es para esclarecé-laj admite-se que essa influéncia sejage

ralmente desprezivel,
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série de observagdes deduzfveis em relagao aos valores das ten -
soes em diversos planos e &s suas orientagoes. Como os cfirculos
de Mohr podem ser usados para representar gualquer estado de ten
soes, representarao também as tensSes que obtém no instante da
rutura. Nesse instante, se o critério de rutura segundo o plano
de obliqfiidade méxima & vdlido, deveremos observar que o &ngulo
entre o plano de rutura e o de aplicagao da tensao principal mé,
xima ﬂi serd (45 + -g—)ﬂg conforme se demonstra no c{rculo de
Mohr da fig. 3.

A constatagao repetida de &ngulos O = 45 +-—§~ (fig. 4) en -
tre o plano de rutura e o da tensao principal mdxima, em ensaios
de compressao triaxial (ver item 157 1) representa, pois; uma com
provagao do critério,acima enunciado,de rutura por obliqliidade

midxima como fundamento da teoria de resisténcia a0 2isalhamento

dos solos.
I.4. Ensaio de compressao triaxial

O ensaio de compressao %riaxial (fig. 4) em sua concepgao bé-
sica estabelece num corpo de prova cilindrico um estado duplo de
tensao (a tensao principal intermedidris & igual & minima), e pro
voca a rutura désse corpe de prova introduzindo um aumento pro -
gressivo na diferenga entre as tensoes principais. O ensaio & re
alizado mantendo a tensao principal mfnima constante enquanto a
miéxima & aumentada, e o instante da rutura & simuiténeamente de-
terminado pelo valor méximo de (Ui - f;) na curva tensao-defor -
magao ou de f;fﬁg ne curva de variagao dessa relagao com a defor
macao .

Io.5¢. Envoltérias de resistédncia Mohr-Coulomb

O eritério de resisténcia de Mohr admitiu a existfncia de uma

curva 2= f (@) que & a envoltéria de todos os circulos de Mohr
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representativos dos estados limites de resisténcia do material .
Isto &, nenhum par de valores (T, ) pode situar-se acima dessa
curva no quadrante superior (fig. 5) e, portanto, a curva une to
dos 0s pares de valores (T,0 ) representativos da rutura, ou §é
tangente a todos o8 circulos de Mohr representatives désse esta-
doo.

Como caso particular dessa teoria temes o critério de resis -
téncia de Coulomb gque admitiu inelinagao constante para a envol-
téria de Mohr, levando a uma squagdo do tipe T = (c+ k@) ou,
mais simplesmente, t T=c + N0 , Esse critério que havia sido de-
monstrado aplicdvel aos materiais granulosos ou fridveis, foi ex
perimentado para representar o caso mais genérico nos solos, e
foi considerado aceitdvel. £le atribul ao material uma resistén-
cia squivalente 3 scma de dois t&rmos: um andlogo a uma coesao £
e outro, representativo de um atrito M0 cujo coeficiente &

B 7

A fig. 5 apresenta esquematicamente no grafico de Mohr o an -
damento dos ensaios de cisalhamento direto e de compressao tri -
axial, & busca da envolt‘~ia respectiva. A experiéncia nos solos
geralmente fornece, para tais envoltérias, curvas que nao se su-
jeitam & expressac metemdtica. FPorém, de aclrdo com a gama de va
riagao das tensces na andlise de estabilidade & ser empreendida,
delimita-se o trecho da envoltdria gue tem inter8sse, e &sse tre
cho & representado pela reta A = ¢ +0'tg ¢’ mais adequada. b ex-
praessac da resisténcia ao cisalhamento de um solc na forma sim -
plificada A = g' +0'tg¢d' é justificada pela conveniéncia de sua
aplicacao & estdtisa dos maszigos de solo (e, admitamos, pela in
capacidade da matemdtica de empregar em alguma dessas analises ,
em forma praticdvel, expressoes de resisténcia mais complexas do

que & 1inear)o
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Cumpre ressaltar que os valores ¢', 0'e ¢'n§o representam ab-
solutamente, propriedades e pardmetros intrinsecos do solo, po -
dendo u'a mesma série de ensaios indicar a escolha de diversas g
quagoes Mohr-Coulomb de acSrdo com o intervalo de variagao de
pressdes considerado (fig. 5). Note-se de passagem que a equagao
Mohr-Coulomb pode ser reduzida a dois casos particulares, N = &'
e D= T“ng¢' que sao freqlentemente citados na literatura da me
sfnice dos solos como casos caracteristicos do comportamento "pu

ramente coesivo® (*¥) e "nao coesivo”.
I.6. Resisténcia ao cisalhamento dos solos

Da itens acima ahordados pertencem aos enunciados da resistén
cie dos materiais, sem alguma restrigao que os torne especificos
para o casc d0s solos. Para considerarmos a sua aplicabilidade
aos solos devemos recorrer & experimentagao, secundads pelo ra -

cioeinio tedrico.

Assim, verificou-se gue nos solos entram em j6go diversos fa-
tores que %tornam extremamente complexo o estudo da resisténcia

a0 cisalhamento.
Os principais entre éles sao:

a) a distingao necessdria entre tensOes efetivas e neutras, e o
reconhecimento de que o aumento da resisténcia pelo "atrito
interno" sé pode ser relacionado ao aumento das pressoes efe-

tivas, pois os fluidos nao possuem resisténcia ao cisalhamen-

(#) Bsse caso particular é andlogo ao do critério de resisténcia
de Tresca (ou da mdxima tensao de cisalhamento) que é consi-
derado aplicdvel aos materiais ddcteis: = T = &, ou seja
-0y = 0, onde 0, é uma constante igual & resisténcia a

tragao ou & compressao simples.
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to e, portanto, nao pode haver scréscimo da resisténcia com o
aumento da pressao neutra (pressao dos fluidos intersticiais);

b) a variagﬁc de volume que sofre o corpo de prova ao ser cisa =-
lhado, variagﬁo essa que s6 pode ser equacionada a uma varia-
¢ao do indice de vazios, acarretando, pois, consideragdes and
logas &s da teoria do adensamentos

¢) a velocidade da aplicagao de pressdes normais e cisalhantes,
comparada com a velocidade com que ocorreria a dissipagao das
pressoes neutras de acbrdo com a permeabilidade do corpo de

prova e as suas possibilidades de drenagem.

Assim acontece nos solos (particularmente nos de granulagao
fina e pldsticos), que nao sd uma envoltéria de resisténecia expe
rimentalmente determinada pode dar lugar & escolha de diversas e
quagoes lMohr-Coulomb que a representem em trechos, conforme aci-
ma explicado; mas também, preliminarmente, um mesmo solo pode
dar lugar & escolha de vdrias envoltérias de resisiéncia grande-
mente diferentes; cada uma experimentalmente determinada de acdr

do com técnicae de ensasio ligeiramente diferente.
I.7. Resisténcia ao cisalhamento das areias

Apresentamos nas figuras 6 e T resultados tipicos de ensaios
de cisalhamento direto e de compressao triaxial sdbre amostras
de areie nos estados fofo e compacto. No ensaio de cisalhamento
direto a variagao de volume do corpo de prova é indicada pela va
riacao de sua espessura, medida por meio de um extensdmetro. No
ensaio de compressao triaxial o corpo de prova saturado é ligado
a uma bureta na qual se registram as suas variagOes de volume pe

la oscilagao do nivel d'dgua.

E’caracteristico das areias compactas o comportamento repre -

sentado por um aumento sensivel do volume do corpo de prova du-
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rante o cisalhamento; podemos visualizar ésse fato como associa-
do ao aumento de volume ocasionado quando os grEosg inicialmente
bem entrosados devido ao baixo indice de vazios, passam a rolar
uns por c¢ima dos outros segundo o sentido do cisalhamento. Por
outro lado, considera~se caracteristico das areias féfas o com=-
portamento representado pela diminuigao do volume durante o cisa
lhamento, cabendo a essa observagao uma explicagao inversa & an-

terior.

Verifica~se, outrossim, pelos ensaios, que as curvas tensao -
-deformagac das areias compactas passam por um mdximo relativa -
mente acentuado, enquanto que nas areias fofas as curvas respec-
tivas alcangam o maximo com deformagoes especificas maiores e a
seguir se mantém quase horizontais por longo trecho. Em qualquer
dessas curvas registra=-se, com interésse; tanto o valor méximo
das tensoes respectivas, como, também, ¢ seu valor limite alcan-
¢ado sob grandes deformagoes apds & queda e estabilizacao da cur
va tensao-deformacao; ésses valores sao interpretados em griafi-
cos de Mohr fornecendo os angulos de atrito ¢m’ = ¢ o Diver=-

ax lim
sas investigagoes tém levado & hipbétese de que o valor de é

1im
ums, constante para um determinado solc granuloso; nao dependendo

do estado de compacidade (isto &, do indice de vazios) inicial
porquanto um determinado solo se acomoda progressivamente sob o
cisalhamento a poento de alcangar um estado final comum, nao obs-

tante o estado inicial. (9,68,69).

A técnica de ensaio nas areias geralmente permite qualquer va
riagao de volume; guer Sob & pressao inicialmente aplicada, quer
sob a tensac cisalhante progressivamente maior posteriormente a-
plicada para levar o corpo de prova & rutura. Essa orientagao par
te do principio de gque & permeabilidade de uma areis & suficien-

temente elevada para que, com as velocidades normais de carrega-
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mento aplicdveis as construgoes, a variagao respectiva do volume
de vazios resulte sem demora, mesmo em se tratando de uma areis
submersa e saturada. Todavia, admite-se que as grandes massas de
areias f6fas saturadas, particularmente as de granulometria fi-
na, possam, quando submetidas a esforgos dindmicos ou muito rdpi
dos, alcangar a rutura rapidamente demais para permitir o respeg
tivo escoamento d'agua. Para simular uma rutura sob tais condi-
goes foi desenvolvido o ensaio de compressdo triaxial a  volume
gonstante. Durante &sse ensaio o corpo de prova permanece ligado

& bureta com dgua mas qualquer variagao de volume d'dgua nessa
bureta é evitada por meio de alteragoes respectivas na  pressao
de confinamento Uau Apresentamos na fig. 8 o8 resultados de um
ensaio désse tipo, procedido segundo técnica rotineira de labora
tério, sem refinamentos especiais (consulte-se 4,5). Verifica-se
claramente a concordédncia entre os resultados désse ensaio e os
do ensaio em areia fofa apresentadosna fig. 73 a tendéncia de di
minuigao de volume registrada na fig. 7 é compensada na fig.8 pe

la reducao da pressao de confinamento J}o
I.8. Interpretagao dos resultados de ensaio

0O ensaio de cisalhamento diret¢c tem sido interpretado de uma
forma muito simples que é facilmente justificada em primeiro grau
de aproximagac. Enquanto aumenta a deformacao cisalhante verifi-
ca-se um aumento simultdneo da tensao cisalhante e, automdtica -
mente, da oblig#iidade de tensoes no plano de rutura, uma vez gue
a tensao normal é mantida constante: assim, ao alcangar-se o va-
lor madximo da tensao cisalhante, a respectiva obligliidade de ten
soes define o valor do dngulo de atfito’¢nmxf Quanto ao  valor
d£!¢lim? que compete determinar em casos de cisalhamento de cor-

ros de prova compactos, tem-se admitido alcanga-lo no instante
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em gue a curva de variagﬁo de altura do corpo de prova (fig. 6)

passa por um méximo (68).

No caso de se possuir os resultados de varios ensaios sdbre
corpos de prova idénticos, rompidos sob pressoes diferentes,a de
terminagao da envoltéria de resisténcia tem sido feita admitindo
"a priori", que num solo puramente arenoso essa envoltédria & uma
reta passando pela origem das coordenadas: assim, escolhe-se a
reta D = ﬂ‘tg‘}” de melhor ajuste tendo em conta os erros experi-

mentais implicitos no resultade de cada ensaio.

Os estados de compacidade a gque costumam ser referidos os va-
lores do dngulo de atrito interno sao expressos através do " in-
dice de vazios inicial®;, que é o valor do indice de vazios alcan
¢ado pela areia apds a compressao do corpo de prova sob a pres-
sao normal a vigorar durante o cisalhamento. A fig. 9 (apud Tay-
lor, 69) apresenta os resultados de uma pesquisa minuciosa sdbre
a variagao do dngulo de atrito em fungao do indice de vazios ini
cial e da pressao normal. Adiante voltaremos a considerar é&sses

resultados e sua forma de apresentagao.

No caso do ensaio de compressao triaxial a volume varidvel sob
pressao de confinamento 0iconstante, o aumento de §; até alcan -
gar & rutura scarreta o aumento simultédneo de (; — & ) e da re-
lagao §, /¢, eté os valores miaximos respectivos. A obligqHidade md
xima de esforgos para cada estado duplo de tensoes & dada pela
reta D = ¢ ig Koy bangente ao circulo de Mohr respectivo:portan
to, a tangente A= ¢ tg @ aoc circulo de tensdes de rutura (que ob
tém quando @i/g, oufe §. — ¢, alcangam os valores miximos respec
tivos), determina o angulo de atrito interno, calculado indife -
rentemente a partir de (¢ /¢ ) méx ou de (¢ — ¢o) mdx. No caso
de possuirmos varios ensaios sdbre corpos de prova idénticos rom

pidos sob pressoes diferentes, a determinagao dea envoltéria, ad-
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mitida nao coesiva e linear, faz-se mais convenientemente consi-
derando em cada circulo apenas o ponto que representa o estado
de tensoes do plano de rutura respectivo, e procedendo conforme

acima indicado para o ensaio de cisalhamento direto.

Enfim, no caso do ensaio de compressao triaxial a volume cons
tante, surgem complicagtes para a interpretagao do estado de ru-
tura porquanto, geralmente;, a obliqliidade madxima (determinada no
eirculo de Mohr de ( m/f; ) méx desde que 0, £0), ocorre com de-
formagbes axiais inferiores &s que levam ao (¢ -0, ) méx. Taylor
admite (69) que, salvo imprecisOes experimentais, o estado de
tensGes de obligHlidade ¢ se mantém por longo tempo enguanto a de
formagﬁo cisalhante e © (GTﬂﬁ ) crescem: assim, considera que Po
de ocorrer a condigao de obliqtiidade ¢ sem que haja rutura,pois,
para tal serd também necessdrio que a pressao efetiva no  plano
de rutura incipiente nao aumente com a continuagao da deformagao

cisalhante.
I.9. Comparacao dos tipos correntes de equipamento e ensaio

Os equipamentos de ensaio ao cisalhamento subdividem-se em
duas categorias: os de tensao controlada, e os de deformagao con
trolada. Nos primeiros o operador aplica as tensoes conforme de-
gejar e se limita a registrar as deformaqaea que ocorrem em fun-
gEo destas tensoes: nos segundos o equipamento provoca as defor-
magoes e registram-se as tensoes respectivas. Na prdtica o desen
volvimento dos dois tipos de equipamento surgiu, respectivamente,
da conveniéncia do emprégo de sistemas elementares de alavancas
para a aplicacac das tensGes por incrementos; e, por outro lado,
da facilidade do emprégo de engrenagens e parafuso sem fim liga-
dos a um motor para a aplicacgao de uma deformagﬁo a velocidade

constante. Como na natureza as tensoes aumentam por incrementos
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que geralmente se podem avaliar, enquanto que as deformagoes de-
correm, em fungao das tensdes, de forma desconhecida, existem o-
pinices favoraveis ao equipamento a tensao controlada. Lembra-se,
porém, que é muito dificil reproduzir no laboratério as seqlén-

cias e velocidades de variacao das tensdes da natureza.

Incontestavelmente o equipamento a deformagao controlada,apli
cando a deformacao a velocidade constante, é muito preferivel pa-
re a execugao do ensaio de cisalhamento propriamente dito: ex -
clui-se, assim, o periodo de preparo do corpo de prova sob deter
minadas tensoes, periodo em gque o outro équipamento apresenta van
tagens nitidas. Os pontos individuais na curva tensao-deformagao
sao freqlientemente errdticos gquando determinados pelo. equipamen
to a tensao controlada; outrossim, a determinagao do ponto médxi-
mo da curva tensao-deformagao é imprecisa porque nesta fase do
ensaio a deformagao cisalhante se produz a uma velocidade tenden
do para o infinito; enfim, salvo em casos manipulados com grande
pericia, 8 muito dificil colher qualquer informagao s8bre a cur-
va tensao-deformagac depois do ponto médximo, quando ésse mdximo

é um pouco acentuado (23).

Bishop (5) observa que o ensaio a tensao controlads fornecere
sultados de resisténcia um pouco inferiores aos do equipamento a
deformagao controlada: ensaiando uma areia uniforme de granula-
¢ao da ordem de O,5mm obteve uma diferenga de cérca de 12 no &n-
gulo de atrito em t6da a gama de variagao da porosidade. Conver-
se (19) por seu lado salienta que nos ensaios a tensao controla-
da o emprégo de diferentes métodos de carregamento pode levar a
diferengas aprecidveis no valor de determinado (variagao entre
30 e 352 foram registradas)o Referimo-nos por fim aos resultados
apresentados por Habib (52) que realizou investigacgbes especifi-

camente visando comparar os dois equipamentos de ensaio. As cur-
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vas tensEo-deform&gao constantes da fig. 10 (apud Habib 32) fo-
ram obtidas em cisalhamento diretoc de uma areia relativamente u-
niforme de granulagao da ordem de O,3mm; os carregamentos do e-
quipamento a tensao controlada foram dados em incrementos de car
ca de 1% da pressao normal (*). Habibd indica que o &ngulo de a-
trito determinado a partir das tensoes de rutura do ensaio a ten
sao controlada geralmente se aissmelha ao valor ¢1im do ensaio a
velocidade constante de deformagao. Assim, para obter uma certa
concorddncia de resultados em relagao ao @, éle utiliza a ex-
trapolagao da curva tensao-deformacgao (indicada em linha traceja
da na fig. 10) argumentando que, & medida que o cisalhamento se
processa e & areia préxima ao plano de rutura sofre alteragﬁead&
porosidade, a curva realmente observada se val afastando da cur-
va intrinseca que corresponde & porosidade inicial. Tais argumen
tagoes nao sao muito convincentes; os resultados em gque se ba-
seiam servem principalmente para confirmar as desvantagens do e-

quipamento a tensao controlada.

Cumpre mencionar gque pelo método mais corrente do ensaio a
tensao controlada cada novo incremento de tensao cisalhante é a-
plicado apés a estabilizagao das deformagdes sob a tensao ante -
rior. Esse processo de ensaio apresenta a grande dificuldade da
decisao quanto ao término da deformagao sob cada incremento de
tensao, particularmente gquando, sob tensoes préximas da de rutu-
ra, as deformagoes se tornam praticamente incessantes. Outro pro
cesso de ensaio, capaz de formecer curvas tensao-deformagaoc mui-

to mais regulares compreende a aplicagao dos incrementos de ten-

(*) Habib opina gque a cadéncia do carregamento nao deverd influ-
ir no resultado, e indica mesmo gque tal fato tem sido confir

mado experimentalmente.
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sao a intervalos constantes de tempo. Se 08 incrementos de ten-
sao forem suficientemente pequenos, a curva tensao-deformagao a-
té o ponto mdximo poderd ser tao bem definida como no ensaio a

deformagao controlada.

I.10. Apreciagﬁo comparativa dos ensaiocs de cisalhamento direto

e de compressao triaxial

Varios autores tém procurado analisar comparativamente os en-
saios de cisalhamento direto e de compressao triaxial. Uma opini
a0 muito divulgada é de que o equipamento de cisalhamento direto
produz uma rutura progressiva pela impossibilidade de introduzir
simultaneamente ao longo de tdda a superficie de rutura do corpo
de prova uma.condigao uniforme de deformagao cisalhante (fig.ll);
assim a tensao cisalhante midxima desenvolvida pelo corpo de pro-
va serd um tanto inferior ao valor real (8). Outrossim, pondera-
~-se que no ensaio de cisalhamento direto os resultados tendem pa
ra as condigoes médias, pois que a superficie de rutura & prede-
terminada (23)9 Tem-se raciocinado também que neste ensaio os e-
feitos de descontinuidades perimetrais que sao importantes deve-
rao levar a uma variagao dos resultados com o tamanho do corpo
de prova em vista da relagao de perimetro: drea (77). Enfim, ine
vitdvelmente recaem sdbre &sse ensaic as criticas de que as vari
agoes de volume durante o cisalhamento sao precidriamente indica-
das (68) e que s deformagau horizontal nao representa a deforma-

¢ao cisalhante, nem tal deformagac pode ser determinada (77).

Por outro lado tem-se geralmente dado grande preferéncia aoen
saio de compressao triaxial que tedricamente se apresenta como
muito mais favordvel & andlise das variagoes de %tensOes e defor-
magoes, no corpo de prova, Inexplicdvelmente as descontinuidades

do topo ¢ da base, bem como o efeito da membrana de borracha,
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tém sido totalmente desprezados na maior parte das investigagﬁesg
admitindo-se geralmente que o corpo de prova esteja uniformemente
solicitado sob as tensGes T, e J} e que as variagoes volumétricas
sejam fielmente registradas pelas observagOes na bureta. Notamos,
porém, que existem indicagoes recentes de que as variagoes volu -
métricas observadas no ensaio triaxial n8o representam as condi -
goes préximo ao plano de rutura (75)s ensaios especiglmente con =
duzidos pars investigar a uniformidade de comportamento dg corpo
de prova demonstraram que, independentemente da densidade inicial
0 volume das parcelas situadas nas duas extremidades diminuiu con
tinuamente com o aumento da deformagao axial, enquanto que no tre
cho central se registrou simult&neamente um aumento continuo do
volume. Outrossim; jd tem sido estudada, em parte, a influéncia da
membrana de borracha s8bre a resisténcia de corpos de prova, ob -
servando-se que membranas comuns de espessura da ordem de 0;2mm
introduzem um aumento de cérca de 0,5 t/mz na resisténcia: eésse

aumento independe da resisténcia do corpo de prova e da pressao

confinante, mas varia com a deformag@o axial de rutura (41).

Cumpre assinalar a favor do cisalhamento direto a facilidade
de montagem e ensaio: também merece particular atengao a vantagem
que representa a possibilidade de se investigar a rTesisténcia ao
cisalhamentc de um corpo de prova segundo determinado plano de in
terésse (exa plano de xistosidade remanescente em solo residual ,

superficie de espélho "slickenside"...).

No campo experimental assinalamos duas investigagoes s8bre a -
reias visando a correlaggo entre um e outro equipamento de ensaio
(54, 67). Ensaiando uma areia fina uniforme, Nash conclui que am-
bos os equipamentos indicam o mesmo ¢ quando a porosidade inieci -
al (isto é, apds a compressio sob a tensdo normal ou de confina -

mento ) é de 42%; para porosidades inferiores o cisalhamento dire-
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to forneceu resultados até 10% superiores, e, para porosidades ma
jores, até 5% inferiores. Taylor por seu lado ensaiando quatro a-
reias diferentes nao observa nenhuma diferencga sistemdtica e con-
slue que a concordédncia investigada é satisfatdéria para fins pra-
ticos (discrepancias da ordem de 4% em média ). Cumpre anotar gue
a observacao de Nash estaria em desacirdo com a idéia da diminui-
gao da resisténcia mdxima por rutura progressiva no Icisalhamento
direto, porguanto tal fenfmeno naturalmente se faria sentir mais

pronunciadamente no estado compacto.
I.11. Efeito da velocidade de ensaio

As opinides s8bre o assunto divergem em fungao de dados experi
mentais aos quais se tem pretendido emprestar significado maior
do que as precisces respectivas justificam. Para fins préaticos de
vemos considerar desprezivel o efeito da velocidade de carregamen
to sbbre a resisténcia ao cisalhamento dos solos arenosos. Confir
mam essa conclusao os ensaios de Habib (32) sdbre areias e sil -
tes, com variagao de velocidades na proporgao 1:200, e os de Holtz
-Gibbs (43) sébre areia e pedregulho com variagao de velocidades
na proporgao de 1:20. Casagrande-Shannon (10) indicam que possi -
velmente o ensaio dinimico apresente um aumento da resisténcia a
té 15% sdbre o valor do ensaio estdtico, embora a falta de unifor
midade dos resultados obtidos nao permita afirmar nada. Bishop(})
cita que com uma velocidade de cisalhamento ( deformagao contro-
lada} muito rdpida as areias e pedregulhos ensaiados indicaram um
valor de ¢ meis baixo. Por outro lado Rowe (57) informa ter obti-
do um &ngulo de 1.5¢ maior do que o normal com carregamentos ré-
pidos, e &ngulos de 2 a 32 menores com carregamentos lentos (in -

crementos de deformagao aplicados cada 24 horas).
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I. 12. Influénecia das dimensoes do corpo de prova

A maioria das investigagoes em relagao a influéncia que exer=-
cem as dimensoes do corpo de prova sdbre os resultados do ensaio
respectivo tem visado o ensaio de cisalhamento direto, pesquisan
do quer as dimensOes da caixa quer a espessura do corpo de prova.
Dentro da gama de variacgao comum, as dimensOes nao parecem influ
ir no valor de @ (32). Bishop (3) observou que quando a dimen -
830 da caixa tende a ser relativamente pequena os resultados de
resisténcis nio sé se espalham muito em relagao aos valores ob -
tidos através de corpos de prova grandes, mas também aparentamum
valor médio ligeiramente (0,52) inferior; tal efeito, porém con-

tinua sendo interpretadoc como desprezivel.

Por seu lado a espessura do corpo de prova tem demonstrado e
xercer influéncia indiscutivel, as maiores espessuras levandoao
dngulo de atrito menor (9, 19, 57); a gama de variagao de espes
sura investigada vai de 0,1 a 0,75 da dimensao da caixa. Bishop
ﬁ64 discussao) observa que com espessuras inferiores a um quar-
to do comprimento nao é possivel obter-se uma medida finica, e
reproduzivel, da resisténcia. O espagamento entre as caixas tam
bém causa diferengas até 42, os espagamentos maiores sendo res-

ponsiveis pelos &ngulos de atrito menores (19).

Admite-se em geral que no ensaio triaxial as dimensces d o

corpo de prova nao influam no resultado, salvo em fungaodas te-
orias estatisticas de semelhanga que estabelecem que, em todos
os casos, aumentar as dimensOes tem como cecnsequénciz diminuir
duma forma considerdvel as dispersOes; outrossim, que na teoria
de rutura frdgil & medida que as dimensoes aumentam os valores
médios diminuem:; na teoria de rutura dGctil os valores do corpo

de prova de dimensdoes maiores podem ser apenas ligeiramente in-
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feriores, ou, em casos, mesmo superiores aos do corpo de prova
menor; e na teoria de rutura por deformagao, os valores médios
se mantém invaridveis para as variagOes da escala. (Consulte-se
"O Dimensionamento de Estruturas’,de J. Ferry Borges, Laboraté-
rio Nacional de Engenharia Civil, Lisboa 1954). Apenas se temob
servado que quando as dimensdes do corpo de prova sao pequenas
para a granulagac do solo ensaiado, surge um certo aumento n a

resisténcia (43).
I.13. Influéncia da textura do solo arenoso

Opinides gqualitativas muitc generalizadas indicam que o An -
gulo de atrito dos solos arenosos aumenta com o didmetrodo grao
e com a sua angularidade; e diminue com a uniformidade da gra -
nulagao (69); isso se explica em fungao do entrosamento graoc a
grao que é talvez o principal fator afetando a resisténcia ao

cisalhamento dos solos arenosos (ver pardgrafo I. 17)-

Encontram-se vArias pesquisas dedicadas ao problema da influ
éncia da textura stbre o comportamento do sclo ao cisalhamento.
A granulagao do solo é descrita em termos de algum tamanho d e
grao arbitrariamente escolhido (predominam o didmetro efetivo,
e o difmetro midximo} e da uniformidade respectiva (coeficient e
de nao-uniformidade)s outrossim tem-se considerado a forma e an
gularidade dos graos. Ora, a dificuldade de interpretagao gene-
ralizada decorre do fato de que mudangas da textura do solo se
acompanham de variagoes na compacidade. Nesse particular os pon
tos de vista dos pesquisadores seguem trés orientagdoes distin -
tas, nao podendo ser comparados e reconciliados por falta de da
dos experimentais suplementares; de um lado as conclusOes sao a

presentadas em fungac das compacidades relativas (*) de molda -

¥ Cmax ~ €
€max - Emin

(*jCompacidade Relativa C.R.
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gem dos corpos de prova, de outro, em fungao da porosidade ini-
cial (isto é, de infcio do cisalhamento), e ‘ainda por Gltimo, em
fungao de um processo de colocagao, ou esférgo de compactagao,

constante.

Sob a mesma compacidade relativa: Burmister (8) emprega o en-

saio de cisalhamento direto para demonstrar que os solos de gra-
nulagao mais grossa dao valores de @ mais altos em téda a  gama
de variagao da compacidade relativa; as diferengas sao mais pro-
nunciadas no estado f6fo do que no compacto. Holtz-Gibbs (43) u-
tilizando ensaios triaxiais sObre corpos de prova moldados a
C.Re = 0,7 observam que aumentando a proporgao de pedregulho: a-
reia numa mistura; o ¢ aumenta um pouco até o ponto em que o ex-
cesso de pedregulho comega a prejudicar a gradagao textural. Ob-
servam, também, um pequeno aumento de ¢ com o aumento da dimen-
sao mixima de grao, - (resultado que é confirmado pelos ensaios
de Kjellman-Jakobson (48)) -y particularmente quando a gradagﬁo
corresponder a um numero maior de particulas de tamanho maximo.
Registram, por fim, que graos angulares fornecem Angulo de atri-
to maior do que os graos esferoidais. Em relagao a ésse ltimo
resultado devemos observar que Kjellman-Jakobson (48) aparente -
mente obtiveram resultados contridrios, mas supoem que a justifi-
cativa se encontre no fato de que o macadame, cujo ¢ foi menor
do que o de pedregulho de dimensoes iguais, alcangou o limite de

deformagao do equipamento sem apresentar queda de resisténcia.

Sob a mesma porosidade inicial: Watson (77) observou que a

obligllidade midxima de tensdes no estado de rutura aumenta com a
angularidade dos graos. Chen (18) confirma &sse resultado e a-
crescenta que ésse angulo de atrito também aumenta com o coefici
ente de nao-uniformidade. Bishop (3), todavia, cobre uma varia-

¢ao muito maior de didmetro de grao e discorda désses resultados,
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demonstrando gue dois solos arenosos uniformes de didmetro da

ordem de 0,5 e 30mm dao o mesmo gréfico de @ em fungao da porosi
dade (observamos gque no trabalho nacoestd esclarecido se a porosi-
dade é computada antes ou depois da aplicagao da tensao normal):
demonstra, outrossim, que solos arenosos mais desuniformes e de
melhor gradagao fornecem maiores &ngulos de atrito, mas isso por
facilmente alcangarem porosidades menores e, nao obstante, & mes
ma porosidade o seu &ngulo de atrito é menor do que o de areias

uniformes.

Sob o mesmo processo de moldagem e esfdrco de compactacao:

Hennes (42) demonstra que o angulo de atrito aumenta sensivel
mente com o didmetro do grao (fig. 12): os resultados constantes
dessa figura indicam simultédneamente gque no caso de granulagao
uniforme a angularidade do grao tem pouca infiuéncia  sdbre o
¢Eéxn Ao investigar a influéncia da gradagac Hennes decidiu ex-

primir essa varidvel através da equagac de Talbots

P = 100 (a/D)"

em que P = % de péso de material possuindo didmetro inferior
a d
d = diametro de grao

D = didmetro maximo de grao numa amostra

n = nimero. Solo uniforme corresponde a n = od
Seus ensaios levaram a concluir que para um dado didmetro miaximo
de grao, quanto mais uniforme o solo, maior o &ngulo de atrito
(fig. 13%)s indicaram, também, gque graos angularss apresentam es-

tabilidade ligeiramente superior a dos esferoidais.

I.14. Influéncia da tensao 0, e do histérico das tensoes

Bishop-Eldin (4) investigaram a resisténcia de uma areia fina

e
o
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e media sob diversas condigoes de solicitagao quer no preparo do
corpo de prova, quer no processo de carregamento destinado a le-
vd-lo & rutura. Plotando os resultados de ¢ contra as respecti -
vas porosidades iniciais verificaram que todos os pontos caem ao
longo de uma s6 curva: assim se conclui que nas areias o histéri

co das tensoes nao influi no &ngulo de atrito.

Habib (31,33,35) estudou o problema da tensao principal inter
medidria e concluiu que, embora nas argilas a infludncias de a,
aparentemente seja muito peguena, nas areias as variaqﬁes respec
tivas do angulo de atrito provavelmente deixam de ser desprezi -
veis (fig. 14). Os pontos extremos désse griafico estho em desa -
cérdo com os resultados de Bishop-Eldin (4) porquanto éles nao
observaram nenhuma diferenga entre os ensaios triaxiais de com-
pressao axial ou circunferencial. O assunto carece de investiga~

goes mais amplas e intensas.
I.15. Influéncia da presenga d'sgua

A maioria dos especialistas tem aceite o preceito experimen -
tal de que o &ngulo de atrito de uma areia é idéntico no estado
séco ou submersoc (69). Inicialmente supunha-se que a dgua tives-
se influéncia lubrificadora; posteriormente verificou-se por mei
o de ensaios procedidos sem refinamentos especiais que o dngulo
de atrito Qbsé“co = §!5swt.frnna:-:‘nc'sora Assim chegou~se & conclusao, cor-
reta em alto grau de aproximacaoc, de que a resisténcia ao cisa -
lhamento de um solo arenoso nao depende do atrito de deslizamen-
to de uma superficie sdbre a outra (ver pardgrafo I.17.). Tsche-
botarioff (73) todavia procedeu ensaios para determinar o coefi-
ciente de atrito por deslizamento de certos minerais hidrofili -
cos e hidrofébicos, demonstrando que a presenga de humidade ou §

gua afeta os resultados sensivelmente; por exemplo, para o atri

-
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to quartzo-quartzo (hidrofilico) o estado absolutamente séco (em
estufa) forneceu um dngulo de atrito de 5% enquanto que os esta-

dos umido (sﬁco ao ar) e submerso forneceram um angulo de 24°9.

Reconhecemos, assim, a necessidade de ter em conta que o esta
do séco a0 ar, ou séco em estufa mas ensaiado exposto ao ar, nao
elimina os filmes de dgua adsorvida. Portanto, nao podemos acei-
tar como precisas as indicagOes das pesguisas (32,54) que nao ti
veram 8sse fator em conta e concluiram pela igualdade do &ngulo
séco e submerso., Bighop-Eldin g4) ensaiaram ume areis nos esta~
dos perfeitamente séco e submerso e observarai que 0 angulo de &
trito era maior no estado séco do que no submerso: a  diferenga
entre os dois variou de cérca de 14% no estado compacto e 6% mno

estado fofo.
I.,16. Influéncia da compacidade

A compacidade do s0lo arenoso 5 indubitavelmente um dos prin-
cipais fatfres que determinam o valor dc anguio de atrito respegc
tivo. O seu efeito tem sido expresso aproximadamente pela equa-
gio tg-¢ = KA; (33) em que K seria uma constante reunindo as de-
mais variaveis de cada solo; valores de'K que registramos como
plausiveis oscilam principalmente entre 0.3 & 0,75 &, consoante
os resultados experimentais de Bishop (3} podemes conciuir que 0

K sumenta com a uniformidade do solo (fig. 16},

A infludncia de compacidade tem sido pesquisada quer em fun-
¢ao da compacidade relativa (8.43); quer em relagao & porosidade
inicial (3, 4, 18, 54, 69). Em relagac a compacidade relativa
Burmister {8} observa que pava um solo quase uniforme o grafico
é essencialmente linear (fig. 15), enquanto gue para solos muito

desuniformes a linearidade sd se mantém afé uma compacidade rela
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tiva de cérca de 0,7, e depois o aumento de ¢ com a C.R. se tor-

na mais rapido.

0s resultados dos ensaios apresentados em fungao da porosida-

de inicial acham-se agrupados na fig. 16.

I.17. Tipo de rutura, curvas tensao-deformagao caracteristicas,e

critérios de rutura.

A aparéncia dos corpos de prova compactos e fofos ao fim do
cisalhamento & reconhecida como absolutamente caracteristica (fig
17)0 Verificamos, pois, que somente os corpos de prova compactos
permitem observar, e eventualmente medir, a orientagao do plano
de rutura. Note-se que, contrdrio & opiniao corrente, o plano de
rutura freqlientemente (quase via de regra) nao coincide com o
plano de mdxima obliqHlidade, isto &, plano de (45 + $/2)e (68).

De qualquer forma cabe observar que a orientagao € = 45 + ¢/2 e

extremamente dificil de verificar-se por motivo das deformagoes

do corpo de prova (55)a

Ao considerarmos as curvas tipicas tensao-deformagao e o cri-
tério de rutura respectivo temos que distinguir entre os ensaios
a volume wvariidvel e a volume constante. Quanto aos ensaios a vo-
lume varidvel, que sao os comuns (fig. 6,7), jé& ficou dito acima
(pardgrafos 1.7 e 1.8) que as curvas tensao-deformagao do estado
compacto e féfo sac absolutamente caracteristicas; servindo mes-
mo para indicar a densidade do sclo arenoso e para destringar os
estados de compacidade respectivos (4, 8, 69). Cabe, apenas, no-
tar que corpos de prova de brita e macadame apresentam curvas ten
sEo«deformagEo que alcangam os respectivos valores mdximos com
deformagoes muito superiores (da ordem de trés vézes) &s necessi

rias para romper corpos de prova de graos esferoidais em condi-
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goes andlogas: essa observacao, associada a constatagao do apare
cimento de alguma quantia de material fino (pé de pedra) apés os
ensalilos respectivos (42, 48), leva & conclusao de que graos capa
zes de sofrer certo esmagamento darao maiores deformagtes de ru-

tura .

Para explicar o sensivel acréscimo de resisténcia ao cisalha-
mento que decorre de um aumento da compacidade do corpo de prova
tem-se recorrido a consideragoes s8bre o trabalho dispendido em
provocar o0s acréscimos de volume que o corpo de prova compacto so
fre ao ser cisalhado (69)n Calculos dessa natureza Jjustificam sa
tisfatoriamente a diferenga entre o ¢hax e o ¢11m nas areias com
pactas. Como a energia assim dispendida independe do estado de
secura da areia, conclui-se que mesmo que as propriedades de a-
trito dos minerais em aprégo variassem em fungao dos filmes de &
gua adsorvida, nao seria de esperar que os angulos de atrito¢max
sofressem variagﬁesg na mesma prOporqaog do estado séco para o]
submerso (ver pardgrafo I.15). Cumpre salientar, cutrossim, que
a parcela de resisténcia ao cisalhamento gque seria atribuida ex-
clusivamente ao atrito nao pode ser explicada em fungao do atri-
to por deslizamento, porquanto o movimento predominante sera 0

rolamento dos graos uns sdbre os outros.

Tais especulagoes nao tém merecido muita atengao; sob ponto de .
vista pratico & de pouca utilidade ou interésse subdividir as
parcelas de contribuigdo & resisténcia total desde que as mesmas
parcelas, sempre inseparaveis, ocorrem nas mesmes proporgoes no

ensaio de laboratério e na natureza.

Os problemas quante aocs critérios de rutura tornam-se comple-
x08 quando se considera os ensaios a volume constante. Tais en-

saios eramanteriormente procedidos (68, 69) sem preocupacgao es-
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pecial pela saturaqﬁo absoluta do corpo de prova pois gue a pres

‘80 neutra era permanentemente mantida nula enquanto o volume do
gorpo de prova era mantido constante por meio de manipulagOes da
pressio confinante, Investigagoes recentes (4, 54) abordaram o
mesme problema por-meic de mzadidas da pressao neutra em corpos
de prova perfeitamente saturados, tomando precaugoes especiais pa
ra garantia contra a cavitagao da dgua intersticial sob pressodes

neutras negativas.

Observa~se de imicio gque (UT/E;)EBR ocorre com peguena defor-
magio axial (5 s 8%) enquanto que ( 0~ 0 )max continua se desen
volvendo até deformagdes muito maiores (15 a 20%). Outrossim,tem

-se observado que nas areias perfeitamente saturadas a aplicagao

de uma pressao confinante U; sem drenagem do corpo de prova pro-

duz uma preasao neutra de igual magnitude, de forma que, nao ha-
vendo drenagem nao haverd aumento da pressaoc efetiva; e assim a
resisténcia permanece constante para uma mesma porosidade inde -

pendentemente da pressao confinante.

Fash (54) observa que calculando ¢’ = sen” ;E;g’
i 3

dos valores que vigoram gquando ﬂﬂf; é waximo, obtém-se os valo-

a partir

res do angulo de atrito 1}‘?, sproximadamente iguais aos qus sao de
terminados a partir de ensaios a volume variével,¢h&x§ por outro
lado, se o dngulo de atrito fér calculado a partir de valores de
7, e 0, quando ( 0;~-0; ) alcanga o seu valor méximo, resulta um
valor de atrito ¢z algung graus inferior ao ¢£ax determinado em
ensaics a voiume varidvel. Témo-nos obrigados a apontar que a
comparagao feita por Nash nao é sustentdvel porquanto as porosi-
dades de todos os ensaios foram referidas aoc estado do inicio do
cisalhamento, e, enquanto que num ensaic a porosidade sofre va-

riagao,; no outro o seu valor permanece constante.

Bishop-Eldin (4} obtém resultados experimentais bastante seme
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lhantes aos de Nash; mas analisam-nos de forma diferente, aparen
temente mais apropriada porquanto no ensaio em que a porcsidade
varia, a influéncia dessa variagao é tida em conta, de certa for
ma (*)a Eles calcularam um valor de ‘ﬁ;ax fazendo & corregao dos
valores de (0, -0, ) pelo trabalho dispendido. no ensaio a volume
variavel, em provocar os aumentos de volume do corpo de prova co
tra a pressao confinante; e demonstram que nas diversas porosida
des iniciais de ensaio ¢, € essencialmente igual a ¢:nax enquan-
to que ¢gé cérca de dois graus inferior (fign 18},

Bsses trabalhos nao visaram a fixacao de critérios de rutura
para os ensaios a volume constante, mas, em fungao das conclu~
soes acima resumidas, julgamos dever concluir que os pesquisado-
res citados favorecem a aceitagao da rutura no instante em que
ﬁﬁﬁ alcanga o seu valor maximo (admitido que 5: nao chegue a

Zero ).

I.18. Envoltdrias de Mohr nas areias

Varios pesquisadores (9H 43, 57) +tém assinalado que a envoltd

(*#) Nao julgamos que a compensacac feita pels variagao da porosi
dade seja suficiente ou correta: primeiro, porgue as wvaria -
coes de volume do corpo de prove podem nao refletir fielimen-
te as variagoes de porosidade préximoc & superficie de rutura
(ftem I.10)s segundo, porque um aumentc de volume teria por
influéncia naoc apenas a superpcsigao da erergia dispendida,
mes também, em contrapartida, a perda de uma parcela da esta

bilidade associada & porosidade menor
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ria de Mohr nas areias é ligeiramente curva, a obliqltiidade mdxi-

ma de tensoes tendendo a diminuir um pouco & medida que aumentam
as tensoes normais. Os lnicos que parecem discordar dessa obser-
vagao sao Bishop (3) e Eldin (4), mas é necessdrio notar que as
pressoes pesquisadas por &les abrangeram menor gama de variagao.
Chen (18) preferiu considerar que as envoltdrias em aprégo eram

linhas retas interceptando o eixo de T ligeiramente acima da ori
gem.

Watson (78) definiu trés dngulos de atrito diferentes para a
envoltdéria curva (figo 19); ésses adngulos sao essencialmente i-
guais na prética, mas convém assinalar a sua existéncia porque né
les estao implicitos conceitos ligeiramente diferentes. O me sSmo
autor opinou que a envoltéria curva indica a existéncia de peque-
na anisotropia devida a efeitos de orientagao e entrosamento dos
graos; assim concluiu que a curvatura seria mixima numa areia an-
gular compacta, e minima numa areia esferoidal fo6fa; e anunciou
ter obtido dados experimentais confirmando essa hipdtese (TT, 78)

que Rutledge também parece confirmar em ensaios s8bre pedregulho

compacto e £86fo (58).

Os dados experimeﬁtais de Taylor (69) reproduzidos na fig. 9
também indicam claramente que a envoltdria de Mohr & ligeiramente
curva. Ensaidmos ajustar pardbolas do grau m da forma T = AT" aos
valores de resisténcia T determinados para indices de vazios de
0,575 0,60; e 0,63, Obtivemos pelos minimos quadrados as equagoes
T-= 0,683f0989%f3096256ﬁ’926; e T= 0,559399986 respectivamente.
Esses resultados demonstram claramente que a curvatura da envoltg
ria (indicada pelo expoente m) diminui: a medida que o indice de
vazios aumenta: no estado pouco compacto (€ = 0,63) a equagao jé

é quase linear.
Por Gltimo temos a lembrar que Jja4 tem sido plenamente confirma
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do gque uma areia perfeitamente saturada nao aumenta de resistén-
cia sob preasﬁes_confinantes progressivamente maiores salvo quan
do se permite a drenagem e redugao do indice de vazios correspon
dente ao "adensamento" sob as pressoes respectivas (4, 5, 54). A
areia perfeitamente saturada terd pois um &ngulo de atrito dfm 0
em ensaios rapidos (nao ﬂrenados)9 fornecendo nessas ccndig%es u
ma envoltéria aparente puramente coesiva A = ¢ da mesma formaque

as argilas saturadas.
I.19, Indice de vazios critico e liguefagao das areias

Quando uma areia féfa é cisalhada, verifica-se uma diminuigao
de volume. Ora, se a areia estiver perfeitamente saturada, essa
compressac, que tem de ser alcangada através de uma redugao idén
tica do volume de vazios, s0 sera possivel & medida que a 4gua
intersticial escape. Se nao houver tempo ou oportunidade para
tal escoamento, a 4gua intersticial ficara submetida a uma pres-
sao neutra, cuja influéncia basica é diminuir a pressao efetiva
do massigo. A pressao total permanecendo constante, poderd acon-
tecer que a pressao efetiva caia a zero, eliminando assim t6da a
resisténcia ao cisalhamento da areia: em tal estado dir-se-ia ter

essa areia sofrido a ligquefacao. Admite-se que tal fenfmenoc seja

responsavel por aigumas ruturas de masgigos arenosos saturados
("flow slide") quando sujeitos a certas agCes dinfdmicas de inci-
déncia relativamente répida em relagao ao tempo de escoamento ne
cessirio para a dissipacao da pressao neutra respsctiva. Natural
mente compreende-se que a liquefagao nac precisa szer total para

que 0 massigo inclinado sofra a rutura por esc¢oamento.

A possibilidade de ocorréncia de um tal fentmsno de liquefa =
gao preocupou muito os especialistas gque enfrentaram a constru-

gao de uma barragem com areia fina (‘Characteristics of cohesion-
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less soils affecting the stability of slopes and earth fills". A
Casagrande, Journal Boston Soc. Civ. Engrs. Jan. 1936). E, como
o cdlculo do tempo de dissipagao da pressao neutra era um pouco
problemético, e a possibilidade de incidéncia de solicitagbes re
lativamente rdpidas um pouco imprevisivel, resolveu-se o proble-
ma através do raciocinio de que tal fendmeno sé se poderia veri-

ficar nas areias sujeitas & compressao durante o cisalhamento.

Tendo em vista que as areias compactas expandem quando cisa =
lhadas e as féfas comprimem nas mesmas circunsténcias, concluiu-
sea ser evidente que existiréd um estado intermedidrio de indice &
vazios que alcangara a rutura sem acréscimo nem decréscimo de vo

lume. Implicito nesse conceito estd a primeira definigao do indi

ce de vazios critico que serviria de delimitagao das compacida -
des em que uma determinada areia pode ser aceite como garantida
contra a liquefacao. Com os avangos da técnica surgiram varias de
finigoes e métodos de determinagao dos fndices de vazios criti -

cos, todos ligeiramente diferentes entre si.

Indice de vazios critico de Casagrande.Define-se como o indi-

ce de vazios de moldagem (do corpo de prova) tal que a variagao
de volume entre o inicio do cisalhamento e o ponto de rutura re-
sulte nula: emprega ensaios triaxiais a volume varidvel sob pres
sao confinante constante (69). Casagrande preocupou-se com o in
dice de vazios de moldagem (isto &, antes da aplicagac da pres -
sa0 confinante) porque tinha em mente o problema da construgaode
uma barragem de areia fina, em que competia controlar a compaci-

dade de colocagao da areia.

Indice de vazios critico de Fidler ("constant Eé"); altera a
definicao anterior para basear-se no indice de vazios inicial (s

to é, apés aplicacgao de E') em vez do indice de vazics de molda-

5
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gem (69). Tendo em mente a compressao que sofre a areia sob @
pressao confinante concluimos que ésse fndice de vazios critico
é sempre um pouco menor do que o de Casagrande. Esse fndice de
vazios critico se afigura mais apropriado em casos de estabili-

dade de um terrapleno ja4 existente.

Indices de vazios criticos de Taylor ("constant volume" e "e-

qual strength"). Raciocinando que o problema da liquefacao esta-
va obrigatoriamente associado ao cisalhamento a volume constante,
Taylor procurou definir como critico ¢ indice de vazios tal que
a imposigao désse tipo de cisalhamento naoc redundasse em perda de

- P .
resistencia.

Ponderando gue a resisténcia de uma areia é diretamente pro-

porcional & tensao confinante Ugg Taylor definiu o indice de va-

zios critico a volume constante como o indice de vazios inicial

tal que a pressaoc confinante 0, no instante da rutura seja igual
& pressao @, de infcio de cisalhamento. A fig. 21 indica como se
determina &sse indice de vazios critico a partir de uma série de
ensaios a volume constante realizadossob a mesma pressac confi-
nante e sbbre corpos de prova moldados com porosidades iniciais
diferentes (69).

Por outro ladoy, Taylor analisou também a possibilidade de es-
tabelecer, diretamente a partir dos dados de resisténcia de en-

saios a volume constante,uma definigao do indice de vazios criti

co de igual resisténcia. Uma série de ensaiocs a volume constante
forneceria dados para o tragado da curva B da fig. 22 (apud Tayl
or, 68), enquanto que uma série de ensaios correspondentes a vo-
lume varidvel fornece os elementos para tragado da curva A no mes
mo grafico. A intersegao dessas duas curvas determina o indicede

vazios critico desejado: com porosidades maiores a areia em apré

e
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¢o daria, scb a tensao aproximadamente 2 kg/cmz, ume. resisténcia
(Ei - Eé)max menor no ensaio a volume constante do que no ensaio
a volume varidvel. Taylor observou, também, que o grdfico de
(1) - 65)/0;

em fungao da deformagao no ensaio a volume constante & quase i -
déntico ao mesmo grifico do ensaio a volume varidvel; outrossim,
que &sse grifico é aproximadamente independente do valor de W;@)
para uma mesma porosidade inicial. Assim decorre que os pontos
para a curva A podem freqllentemente ser calculados a partir dos

ensaios a volume constante usados para a curva B.

As diversas definigoes de indices criticos acima enumeradas
fornecem valores ligeiramente diferentes: em todos os casos o va
lor critico diminue com o aumento da presszo confinante de ensa-
io. Tendo em conta a aprecidvel redugac de volume que o0s corpos
de prova em estados relativamente f0fos sofrem logo no infcio do
cisalhamento; concluimos gque elementos de solo partindo de esta -
dos de tensao Wi/fz > 1 indicarao indices criticos maiores: essa
conclusao, de muita relevdncia para o estudo de depésitos natu -
rais pois que as pressoces horizontais em repouso sao apenas da
ordem de metade das verticais, é apoiada por dados experimentais
(P4, 69). Outrossim, se o cisalhamento fér conduzido com redu -
gao de 0, o €

& critico
fim, como o fendmeno natural ao qual essas investigagoes labora-

deverd ser maior do que no ensaio comum. En

toriais pretendem se prender & totalmente desconhecido, o campo
para a introdugao de tais definigOes continua aberto. Notamos,

por exemplo, a sugestao de Geuze (24) de que um Eb mais a-

ritico
propriado seria fornecido por ensaios triaxiais em que as ten -

(%) perfeitamente compreensivel uma vez que qungo varia com a

pressao nas areias (ver item I. 18)

AL
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soes normais ao plano de rutura fdssem mantidas constantes; &sse
Gcritico deverd resultar sensivelmente diferente dos demais,pois
que as curvas de variagao volumétrica nesse tipo de ensaio fo -
ram muito diferentes das do ensaio comum em que J% é mantido cms

tante. (*)

Taylor (69) aponta que, se o fendmeno natural da liquefagao
f8r provocado por agoes dindmicas, que eventualmente incluiriam
movimentos bruscos entre os graos incapazes de serem reproduzi -
dos no ensaio estdtico de laboratério, nao é justo atribuir mui-

to valor a nenhum dos € acima referidos. Outra davida que

critico o
ressaltamos decorre do fato que as variagoes do corpo de prova
ensaiado & compressao triaxial nao refletem adeguadamente as va-
riaqﬁea respectivas préximo ac plano de rutura. Por fim, devemos
reconhecer que para o8 solos que no seu estado natural sao per -
feitamente saturados ¢ ensaio a volume constante fornece indica-
gSes decididamente a favor da seguranca poOis gque um pequenc con-
tetido gasoso nos intersticios altera aprecidvelmente a propor -
¢ao entre as compressibilidades do liquido intersticial e do ar
cabougo sélido da areia; por exemplo, Bishop-Eldin (5) demons -
tram que areilas pouco 2 medianamente compactas possuindo um teor
gasoso de 1 a 2% (G = 98 a 99%) alcangarao, sob pressoes até 1,5
a 2 kg/cm29 um &ngulo de atrito aparente em ensaio rdpido da or-
dem de 80% do &ngulo de atrito verdadeiro, em vez do valor ¢'= 0

que obtém nas areias perfeitamente saturadas.

(#) Observamos com interésse o fato que, para facilidade de ensa

io, obviando a problemas de pressao neutra ou de variagao de

0, para evitd-la, Geuze ensaiou corpos de prova sécos (24). y



z
z
L i
T~

I

N = forca constante

T - Ntgy ndo hs deslisamento % T = cresce de zero até o valor
ue faz deslisar o bloco (o0& TKT!)

T'= Ntg g ha deslisamento o¢= sngulo de obliquidade (04X< @)
@ = angulo de ob“quidade mdxima =
% Haverd apenas a acomodac3o - &ngulo de atrito
melgstica ” sob o esforgo transversal
respectivo.

Fig. | - ATRITO ENTRE CORPOS SOLIDOS



forca de corte ou

cisalthante

NTE T (Rg/cm?)

TENSAD CISALHA

10

"~
——

a) esquemd

de caixa para ensaio

de cisalhamento

direto

| .

N
L

- {(*bs/c"")

UCo ARENOSA
PAULO)

53

é B 10

DEFORMACAO ESPECIFICA Add (o)

b) curva tipica tensdo-deformagGo no
ensaio de cisathamento direto

FEg.Q - ENSAID DE CISALHAMENTO DIRETO

forca normal
amostra de solo,

pedras porosas ou placas denfadas

:v-f"ﬂ
3 p]ano de cisalhamento

" parte mdvel do anel

A rutura define-se pelo
valor de B que n3o
precisa ser excedido
para que 0 corpo de
prova sofra deformacdo
cisalhante continua.



—

Plano principal
meEDr Pﬂ {
e

g | b ingi
e £] [L—an principal
Fan?ﬂ.ﬁglpmp.rl = | Plano ringipal |
2 m;rur 1
/ 8 /
W |
= 1B
i 2
SO i
L ©
— —g

- projetande-se lodas as farcas normal e
paralelamente & diregio bb tem-se

e Tcon?@+ Gymen?8: 0y4 (G, -0} cos® 0 - 1
T (0-0y)een Boos @ =3 (0-Tyleen 28

- para obfencdo do polo P:- pelo ponto do circulo de
Mohr representative de (0, T) conhecidas, traga-ze
uma paoralela ao plano de aplicagio dessas Pensdes.

= no cass Farl’::‘.ular da figura, conhecida 3 fensdo
principal @ (ou 93 } por € {ou B ) traga-ze EP (ou
BP) paralels ao plano de aplicagho de @ (ou 0 )

- em coordenadas cartesianas o lugar geoméfrico

de T=f(0) €um eirculo

TENSOES EM UM PONTO - & resultante de (T ) no plano bl tem infensidade
_(EsTADO DUPLD ) dada portlnf'ﬁ"z-l- B2 e tem chbliquidade o dada por
R “_*54_
T

C/RCULO DE MOHR PARA AS
TENSOES EM UM PONTO (ESTADO DUPLD)

l |
= iy
T meas nz'_(a.- Ts)
tem-ge

0" = (0, + )

CASQ PARTICULAR - TENSAQ CISALHANTE MAXIMA

o T 1+ gen olm . . 20,0y
e W " T-seman e T
_ -0 T = WO -GV T
seN G Tats = T+ 05

CASO PARTICULAR-TENSBES NO FLANO DE MAXIMA OBLIQUIDADE (ANGULO O MAXIMO)

AR B
=

¢ Gy Tpa O,
U-S

CiRCULOS DE MOHR PARA O ESTADQ TRIPLO DE TENS’O‘ES

Fig.3-ESTADO DE TENSGES EM UM PONTO
E CIRCULOS DE MOHR




Fixo * Da._._u.uuq_

Dinamometro

| Pressdo (T3)

Camara de
zz77 Lucite
ﬁi.rri Pedra porosa
|

—————— Amoslra

Membrana de
borracha

Pedra porosa

Extensémetro

™~ Prato subindo

Fig. 4 - ESQUEMA DO

DimensGes da Amostra Hi,D;

Deformacdo especifica 6=4H
( Axial) P H;i

L

Area do c.p apds uma deformacdo AH

Resisténcia a compress4o : -

ar

Illlubpﬂ

_n_t_...ulun &
c

APARELHO DE COMPRESSAOQO
TRIAXIAL



qQ T [
)
CRITERIO DE RESISTENCIA DE MOHR CRITERIO DE RESISTENCIA DE COULOMB
w2 -f(0) A “F‘ C**':‘T @ (0
9 o j,P.F' maiar
| (T3}7 080 )s
"=—P.F menor
F’Iarlw principal maigr @) ESTADO DE TEMSOES IMICIAL
Plana pl?lpa‘lkmann_r { Palo P, na clrculs de Mohr)
- ;Plano de rutura
LS N, (@)
— Ay
'5,.!4 \E{BI
o = = \ b) EsTADG DF mm&( o
g Ngr—— s % \ INTER Fole P; no circulo
1% s e \ Lt de’ Mohr )
4] [ P, L\ T 7
(), T (i)t (m)r N M=ty
Plang de ruburs . . )

PR menor

N, B.- Julgamos qus muito rdpidsmente se verifique uma rolacio das plancs de b
air

0y e (. Assim desde logo o circulos de Mohr [anfes ds rutura) foram ba-
geados na hipdtese de que a obliquidade mdxima se dd no plan horizontal,

PP maior
@i

€) E5TADO O TENMSOES
HA RUTURA

ANDAMENTD DO ENSAID DE CISALMAMENTO DIRETO (T CONSTANTE)
E CIRCULOS DE MOHR CORRESPONDENTES

Plano de rutura

/-
_-JI—\T'“_ | lfcr. I ,r'.l
; /
\ | 7~ Plano de rutura
- | -
4]
/ B o -
/ @ | 7 (1) (0, 0 L
M“ﬁ-mfﬁ-nc'ml r\—PI:nu principal menor
#
i
AMDAMENTO DO ENSAIO DE COMPRESSAO TRIAXIAL [Ty CONSTANTE]
E C/IRCULDS DE MOHR GORRESPONDENTES
T
213
T T
' }
5 :
Solo puramenle coesivo
(Critério de Tresca)
Enveltdra kA
Resl d= f ()
= e gt e == e — =\, =
0¢Gclm 4=c"+07lgd -Gt g = “
, Mchr—Coulomh<B(u.( On 4«C +T'tgg [
C 0 T :
I Solo nBo coesivo
o] T Gn 3

ENVOLTORIA REAL DOS SOLOS £ ENVOLTORIAS
DE MOHR-COULOMEB SIMPLIFICADAS

CASOS PARTICULARES DA
EQUAGAD DE MOHR-COULOME

ng.s - CRITERIOS DE RESISTENCIA E ENVOLTORIAS.

EQUACOES DE MOHR-COULOMB



\

Relagdo das lensBerg

Ba

B T

Exg:

g _
A .11 _ —_ | ._
o,
= a0 .-\.‘l}fyrlf-.r..h._ _. —_ B k=
07 |— | | : [
el e
) : \ v | <
- [ L
08 e el | B S TR oA — _"n.w 20 [P R ) e = lanwam
f : ; > ok B S B
a4t SR (TS S S— L5 : - B 2 | R i
\\.\\. .m I @8
\ = ADETA EAA m.m
03 B0 FETADD COMPAGTO (Es 0.54) o4 |
\ \\\, J.H ‘\ E5TADD FOFO (E= 072) 8
AREIA FINA | © = 3.0 8 1
* * ESTADO COMPACTO (&= 0.50) | 94 plazse R _mm b A T
ESTADO FOFO (&= 07) _ _ mm G, = Uy Cinicisl) [
it U = 25 kg /om? ; | L - e il
4 [ iz 3 R =
x Defermacio especificn (axial) & (o) —] W _
i [ 2 3 L 4 5 [ T E 8 = ! _ T el
Deformagdo especifica {harizontal ) (%) Z v\\\\ _
o5 - = al e ol [ |
naf _| M a < L Iz [ o 4
. _ _ E | Deformagio especifica § (o)
03 i : .m.m 2t
= 25 _ﬁ |
. o, | . a
e \ B _ _ Fig.B - ENSAIO DE COMPRESSAO TRIAXIAL
81— o = A VOLUME CONSTANTE
2) e _ _
el / H —t
0 N SE 2 L L _
It 8
o

Variscdo da espessura (mm)

Compressia

Fig.6- RESULTADOS TIPICOS DE ENSAIOS
DE CISALHAMENTO DIRETO

Fig. 7 - RESULTADOS TIPICOS CE ENSAIOS
DE COMPRESSAD TRIAXIAL




55

N\
7 =P :
5 /... /_.r l
N VN ]
X ! h lim = 26,7°
fﬁ /,. s // /., ; =
32 /. // /. - /.OMn.
m / // / < o_&v A |
€ 3 ./ N\ // & Do -
qm /r/ //7 E/w.wr! //
E NN NN N
< ,. QY AN /./ L
PN TN N Y ~
IM 29 ! e _/rJ....I. : / >
g | X2 //J/ .
o N .{...,,!!_ c
28 TRl .,r.f.....r........f B,
T ]
" =i T~ T~
27 lr..!....r.
26

054 056 058 080 062 064 066 068
Iindice de vazios inicial

Fig. 8 - VARIACAO DO ANGULO DE ATRITO INTERNQ EM
FUNCAOD DO iNDICE DE VAZIOS INICIAL E DA PRESSAQ
NORMAL (APUD TAYLOR 69) OBTIDA POR ENSAIQS

DE CISALHAMENTO DIRETO



Tensoes cisalhantes - B ( kg /cm? )

— (0= 3 kg/em? |

T=2 kg/cm?

0= 1 kg/ocm?

ENSAIOS COM DEFORMACAQ
CONTROLADA

Velocidade de deformacdo 1,5 mm.
l |

0 1

T~ 2,06 kg /cm?

———————

T s -
I
il

p—————

S g e T e B

——
R

ENSAIOS COM TENSOES
CONTROLADAS
l- Incrementos de G= 001 @
| |
) 1 2 3 4 5 6
Deformagcdo (mm)

Fig.10 - CURVAS TENSAO-DEFORMACAQO DE
AREIAS EM ENSAIOS COM CONTROLE
DE DEFORMAGCAQO E DE TENSOES ,
RESPECTIVAMENTE

(APUD HABIB ~32)



o
i

I
i wridiley

ESTADO INICIAL ESTADO APOS A DEFORMAGAO

Fig it - DEFORMACOES DE TIPO CISALHANTE NO
ENSAIQ DE CISALHAMENTO DIRETO

:”\nguio de atrito interno

4 1
538 39 47 45 I 5 .
3
‘ /
Pedregulho | —— E
esfergidal } 2
o
w3 ! 12.7 Ig
o | ©
-8 o2
-y . 5 3
g2 ® Pedra britada —7L_/ =
_I.n-J | O
E Ma3 i | { 668 =
: : 35 @
g T I i
He 4 469 fm
a / .[3
Ne & 3.32 ¢
N.8 - 2.36
N6 , | i 119
Me 50 M — Pg%
Malllp7 o4 03 1.0 L1 12 13

Tangente do dnqulo de atrito interno (@ max)

Fig.12 - VARIACAO DO ANGULO DE ATRITO
INTERNO COM O DIAMETRO DOS
GRAOS DE AGREGADOS UNIFORMES

(APUD HENNES -42 )




ﬁ(ngulo de atrito interno

39!- 4-20 450 48 500
5 T 19,0
+ N
) s /“10.3 '0.7 F _,_|2“"
=] = - "
JF Lon | ) i
4+ n=0,5 I/ e
1 _
Mo. 3 / - 660
] f P
0 N.. 4 o
b~ 4 - 2,33 18
',_:',-,N._ad__ 1 / s N ‘5.,
2,16
3 N..84 / 3 g
=] 1 5
5 e °
E E
@ - 1,19 X%
1] o ; R
E N.- lE | E
o
% | 2
£ &
g E
by E
& S
Nu. 5 - 0,29
H.. IOO‘ ’*“0.15
08 08 1.0 L1 1.2

Tangente do dngulo de atrito interno (@ max)
Gradacdo n referida 3 equacdo de Talbol (ver 1.13)

) b A TD

Fio. 13 - VARIACAO DO ANGULO DE ATRI

s INTERNO COM A GRADACAO E O
DIAMETRO DOS GRAOS (APUD HENNES-42)

R ———

e e e -

—



40
m _._‘-““-'-“--..
_ﬂl'
S 75
=h ﬂr; € [rg < 0,
< 20 !
0 0,5
Compressao Tercao Estricpao
A = Go - T3
U1 -G3

Fig. 14 - VARIACAO DE @ EM FUNCAO DA

POSICAO RELATIVA DA TENSAQ
PRINCIPAL MEDIANA (G,)

(APUD HABIB - 35)

Angulo de atrito inferno

-~

A5

Lrg

Log

wiid

| - Arevor de granviaedo voriodly com
= [fovcas pedrequitos fimog
@ 2 - Arewr granufapdo vorids
3 -Arero grossa
@ 4 - Areia fina pouco sifosa
5 - Areir oe oﬂgracnu.-’m:&u variaos
corr Foguihor finos
&= Arery de ﬂqram.rﬁa;&a varricralor
pouce silfose

| _

Q70

057

25°

|
10 0 30 4 S50 & 70 80 90
Compacidade relativa (26)

Fig.iE-VAﬁmcin DO ANGULD DE ATRITO INTERNO
COM A COMPACIDADE RELATIVA
{APUD BURMISTER - 8 )

046
100

lo de atrito interno

5n5u

Tangen{'e do



I-n

....,.. 1 Twlz | ﬁ,m _ﬂ - M =K - g

I S ] |
‘K=0.3 .,.,./ K=04 / K=05 /./ m._n_w\ ;,7 _..\.n:mz (18}

ﬁngulu de atritg interno (g@*) -

o

1
BISHOP-ELDIM (4 ]—
|

o EE TR .J.,,.
_ ASH (54T

1

%

| : /ﬁ X, Lavion (69) ™
| | _ Y _

el

i) 6 7’ pri 29 30 X 1z iz 54 35 k] 7 iq 59 40 4l 42 43 ha 45 4G 47

Pargsidade inicial n (9% )

Fig.16 - VARIACAD DO ANGULO DE ATRITO
COM A POROSIDADE INICIAL

iy e




05 Uy G \ 05
T, A q,

CORPO DE PROVA CORPO DE PROVA
COMPACTO FOFO

Fig 17-TiPOS DE RUTURA



de atrito

Angulo

8 \\
5 S SR O P T
‘\\\L
———
34 |- | ‘“'_":"_-nb_______.
2 5 RS
3039 38 39 40 451 42 43 44 a5 a5

porosidade inicial (%% )

Fig. 18 - RELACAO ENTRE O ANGULO DE
ATRITO E A P_CIROSIDADE‘INICIAL,
SEGUNDO VARIOS CRITERIOS
DE RUTURA

(APUD BISHOP = ELDIN - 4 )

Envoltoria tangente ao circulo
- A no pon}o A

1 = Linha @ tangente a0
\ circulo em “A

’ \ - Linha g"idem em B (linha
% \ de obliquidade maxima

. "1 para o circulo)

c T

Fig. {9-ANGULOS DE ATRITO PARA
ENVOLTORIA CURVA

( Apud Wwatson -78)



™

Indice de vazios inicial

0,907

085
LY
075
o.70!
0.65 _ o\
H o
| AN
HOTA - AB SFTAS
060 | INDICAN OF IHT{IGES
i DE VAZIOS CRITICOS
55
il -2 -1 0 + 1 +2 +3 +4
Contragao Expans Jo

AV (em3) no ponfo de (.g_'] i
3

FIS. 20 - INDICE VAZIOS CRITICOS -
“CONSTANT U3 ” SEGUNDO FIDLER
(APUD TAYLOR-69)



84
o~
& \
i ) Ensaios com
&~ 03 inicial =42 kg/cm?
o i
- |
g 56
]
s
i h, !
4.2 ! s L S SR
% I NOTA - AS SETAS
(=] ' J INDICAM OF IN-
e DICES DE VAZIOS
c CRITICOS
o
Q.28
8 o
C
o)
L= i,4 |— Ensaios com
O3 inicial = 1.1 kg/
g 050 055 0.60 065 070

Indice de vazios

Fig. 2] - INDICES DE VAZIOS CRITICO
" CONSTANT VOLUME"
(APUD TAYLOR - 69)

- 80 : . |_ 12.6

E v, Curva B -ensaioc a

- volume conshante,

E. Sihenity fov

©

i@ £ 10 va 9.8
@

b = ¢
Sk '20 1= curva A - ensaio” ) B &
6 E normal T3 =2.1 Izg,’cm?\ ~
2~ 100 /£ 70 8
'mbm -“HZ\ \

E{-.I_,' 80 :‘-""'"1.-..— l\ 56
P i

7 t L

‘0 60 42

o 074 076 078 080 082 084 086

Indice de vazios iniciais

Fig. 22 - DETERMINAGAO DO INDICE DE

. VAZ10S CRITICO
Equal Strength
( apud Taylor - €8 )



S

CAPITULO II

CONCEITOS BASICOS DA RESISTENCIA
AO CISALHAMENTO DAS ARGILAS

Enguanto que o cisalhamento das areias veio sendo estudado mui
to satisfatdriamente em fungao de um comportamento fisico relati
vamente simples, no caso das argilas, o mesmo nao pdde ser feito
com facilidade ou sucesso nem remotamente compardveis. Em primei
ro lugar devemos assinalar que uma grande diversidade de materi-
ais se acha agrupada dentro dessa classificagao de tipo de solo,
caracterizado principalmente pela propriedade de plasticidade,

que possui dentro de certos limites de variagao do seu teor de u

. midade natural: assim encontramos argilas cujos limites de liqui

' dez variam desde 30% até 500%, e devemos prever comportamentos
I
sensivelmente diferentes para materiais situados nao muito préxi

:mos um do outro nessa escala dos limites de Atterberg, extrema -

| mente relevantes em aferir a afinidade do solo pela dgua. Em se-

' gundo lugar, a simplicidade fisica dos fendmenos do atrito nas

areias desaparece quando surge; nos solos constituidos por parti
culas muito finas, a contribuigao suplementar da coesao, atribui
da a atragOes de natureza coloidal ainda pouco esclarecidas; nas
areias as tensoes de natureza coloidal inter-particulas sao to-
talmente despreziveis, enquanto que nas argilas a sua importédn-
cia aumenta muito, podendo até concluir-se que nas mais altamen~
te coloidais e hidrofilicas a resisténcia passa a dever-se exclu

sivamente a essa coesao intrinseca. Por fim, um fator que difi -

/culta grandemente o enquadramento do comportamento dos solos ar-

gilosos dentro de um raciocinio fisico e simples, é o0 fendmeno
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de estrutura cujas manifestagOes quali~ e quantitativas s8o so-

bejamente conhecidas mas ainda pouco compreendidas, sendo aparen
temente decorrentes de fendmenos coloidais. Nao pretendendo con-
giderar no presente trabalho os diversos fatdres eventualmente
Fesponsiveis pela diferenca de comportamento exibida pela mesms
argilﬁ no estadd indeformado e amolgado, limitamo-nos a definir
"estrutura® como o conjunto de fendmenos que assim diferenciam o
comportamento nos estados respectivos: somos apenas obrigados a
assinalar que a referida diferenca de comportamento se exibe de
forma caracteristica e pronunciada durante o cisalhamento (%) in
validando a aplicagao de explicagOes meramente fisicas & resis-

téncia ao cisalhamento das argilas sensiveis.

Todavia, podemos atualmente afirmar que as leis do comporta-
mento das argilas durante o cisalhamento sao conhecidas. Elas o
sao em fungao de um quadro bem racional de regularidades de pro-
cedimento e de reagao,descritas na forma de equagdes e griaficos;
embora €sse quadro nao esteja completo, observa-se que 0s conhe-
cimentos sdbre a resisténcia ao cisalhamento das argilas ja es-
tao a tal ponto adiantados no &mbito das leis descritivas aplica
das na préatica, gque a alaboragﬁo das leis quantitativas intrinse
cas de cardter explicativo nao tardard. Assim j& se encontram es
tudos interessantes sGbre aspectos fisico-quimicos do comporta -
mento de algumas argilas; bem como andlises fisico-matemiticas de

alguns dos fendmenos anteriormente abordados de forma experimen-~

(*) Observe-se que a medida quantitative do fenémeno da estrutu-
ra é atualmente a Sensibilidade 83

Resisténcia & compressao simples indeformada
g =

Resisténcia & compressao simples amolgada
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al. Tais estudos que constituem promissores suplementos & racio
nalizacao empirica atualmente utilizada como teoria da resistén-
cia ao cisalhamento das argilas, serac abordados, concomitante-

mente com a apresentagao do tema na forma costumeira e prética.

Excluidos os fatores acima enumerados que tornam complexo 0
‘comportamento das argilas em muitos casos, verifica-se que a re-
gisténeia 2o cisalhamento désses solos pode ser abordada como u-
'ma extensao dos conceitos bdsicos que foram expostos em relagao
a0 cisalhamento das areias. Circunsténcias facilmente explicadas

tornam mais comum nas argilas o tipo de cisalhamento andlogo ao

ensaio a volume constante das areias f6fas; enquanto que nas a-

reias o caso corrente é de cisalhamento a volume varidvel e ape-
nas em situagOes raras se aplicariam as condigbes do ensaio ante
rior. A tendéncia de variagao de volume e da consegliente criagao
de pressaes neutraé no cisalhamento a volume constante das arei-
as féfas saturadas registra-se com maior intensidade nas argilas
pldsticas saturadas, que sao naturalmente mais compressiveis do
que as areias f6fas e muito mais impermedveis do que as mesmas.
Assim nas argilas a baixa permeabilidade faz com que ¢ cisalha =
mento comum se proceda sem variagao de volume, isto &, sem dissi
pagao da sobrepressao neutra que se desenvolve devido &s tendén-

cias de compressao durante o cisalhamento.

Julgamos 1til relembrar as condigdes que levam 08 corpos de
prova a comprimir durante o cisalhamento. Primeiro, os ensaios de
laboratério geralmente empregados introduzem sempre um aumento
da média das tensoes normais aplicadas, conforme se depreende do
grafico de Mohr. A seguir, observa-se que o cisalhamento sempre
propicia as tendéncias de rearranjo dos graos no sentido de mi-
nimizar os volumes de vazios. Esse fendmeno que foi muito simples

mente constatado nas areias, sé pode ser confirmado nas argilas
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em situagOes extremas, como por exemplo a criagao de planos de
espélho (slickenside) em argilas médias e rijas; infere-se, po-
rém, que circunstdncias semelhantes existam em grau mais atenua-
do nos casos normais de cisalhamento em qualguer solo. Por fim,
no caso das argilas indeformadas, n2o resta divida que a deforma
¢ao cisalhante provoca unm amoligamento parcial; conforme se depre
ende do comportamenioc dae argilas no adensamento, o amolgamento
se reflete numa destruigac parcial do equilibrio atingido no a-
densamento e portanto sempre acarreta o reinficio da compressao

mesmo seum qualguer aumento das tensdes aplicadas.
II.1. Ensaio drenado (lento): argilas amolgadas e normalmente a-
densadas.
Se os ensaios forem procedidos com as necessirias precaugoes
(*) pare garantir a dissipag@o quase total das pressoes neutras

oriundas do préprio cisalhamento, de tal forms que as pressoes

normais que atuam nos diversos planos no momento da rutura sejam

(*) Cumpre facilitar ao miximo a drenagem do corpo de prova, e,

outrossim, realizar o ensaio com a necessdria lentidao em

fungeo do coeficiente de adensamento e das disténcias de per
colacio de cada ensaio (28). O ensaio de cisalhamento direto
apresenta vantagens nitidas s8bre o de compressao triaxial
pela rapidez comparativa de drenagem. No ensaio triaxial tem
-8e recorrido ao emprégo de tiras verticais de papel de fil-
tro interpostas entre o corpo de prova e a membrana para ace
lerar o adensamento cérca de dez vé&zes mediante a contribui-
¢ao da drenagem radial. A duragao normal dos emsaios "len-

tos" é superior a dois dias.
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pressoes efetivas, observa-se que os resultados respeotivos quan
do levados ao grafico de Mohr fornecem uma envoltéria linear pag
sando pela origem das coordenadas. Essa observagao é vdlida ape-
nas quando se trata de argilas normalmente adensadas,isto é,quan
do se estipulam ensaios sob pressoes superiores a qualquer pres-
gao de preadensamento. Nessas circunstancias a argila aparenta
um comportamento perfeitamente semelhante ao das areiasj e inclu-
sive, note-se de passagem, que o grosso da pesquisa até hoje pro-
cedida sébre o assunto fez uso da argila azul de Boston, com a

qual foi constatado um &ngulo de 309 para a inclinagado dessa en-

voltéria.

Permanece portanto a equagﬁo h:tﬁf%¢ como a expressao funda
mental da resisténecia ao cisalhamento das argilas. O &ngulo ¢ é

denominado dngulo de atrito interno da argila.

I1.2, Ensaio adensado-rapido: argilas saturadas, amolgadas e nor-

malmente adensadas

Um ensaio muito mais comum do que o anterior compreende aden-
sar o corpo de prova sob uma pressao inicial, e a seguir rompé-lo
sem mais variacao de volume: nessas condigbes surge uma  pressao
neutra na Agua intersticial durante o cisalhamento, conforme foi
esclarecido acima. Admite-se que essa condigao de rutura a volume
constante denominada "rdpida® represente muito mais apropriadamen
te a8 circunsténcias, comuns na natureza, em que as solicitacgoes
e deformagﬁes consequentes, se produzem muito radpidamente em com-
paragao com o tempo necessdrio para a dissipagao da pressao neu-
tra criada pelo préprio cisalhamento. Outrossim, &sse tipo de en-
saio apresenta vantagens préticas indiscutiveis em comparacgac com
0o ensaio drenado que & excessivamente demorado para se prestar &

rotina dos laboratdrios de aplicacgao,
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Se executarmos uma séric de enssaios répidos de cisalhamentodi
reto (*) s8bre corpos de prova idénticos de argilas amolgada satu
rada, adensadcs sob pressces diferentes, observamos que as resis
téncias respectivas sao proporcionais 3 pressao de adensamento.
Assim, se &sses resultados de (A, 0, ) forem plotados em gréfico
de Mohr, obtemos a e¢nvoltdzia aperente A=o,, Tgds em que §, &

chamado o dngulo de atrito aparente. (fig. 23%)

Esse &dngulo de atrito aparente, que define a resisténeias a0
cisalhamento do solo argiloso em fungao da pressao de adensamen-
to, € menor do que o &ngulo de atrito interno, conforme ss prova
fécilmente por referéncia & fig. 23, desde que seja admitido o
aparec.imento da pressao neutra durante o cisalhamento & volume
constante. No instante de rutura, a pressao efetiva normal aepig
no de rutura serd Gy-M4 , sendo L o valor da pressao neutra nes

se lunstanter assim teriamos, em primeiro grau de aproximacgao(¥**)

(*] Cumpre observar que o ensaio de cisalhamento direto nio é a-
dequado para a realizagao dos ensaios nao-drenados, porquan
to os caminhos de percolagao sao extremamente curtos nos seus
corpos de prova, e ¢s meios de controlar a drenagem, visivel
mente precdrios.

(**)Casagrande-Wilson (17) indicam ter comprovado que nao & vdli
do equacionar a resisténcia do ensaio adensado-rdpido ao pro
duto da pressao efetiva ( Giu-& ) e da tangente do dngulo de
atrito interno, porque o fato da pressao efetiva final ser
inferior & inicial (de adensamento), corresponde & introdu -
¢ao de um ligeiro efeito de preadensamento (ver item II.3).
Embora essa conclusao parega 1légica, nao temos certeza que
ela tenha sido realmente comprovada, porquanto a degpeito de

terem os autores ensaiado no estado indeformado duas argilas
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a igualdade J:a(u"u_-u,)tﬂa = 0, tta Jea_ , que requer que ¢a. se-
ja menor do que<Pu Observamos de passagem que, muito freqllente -
mente, tem sido comnstatado um *:,_s::. 954 .

Por sua vez, se forem procedidos ensaios de compressao tria -
xial para a obtengao da envoltdria aparente A=0_, t;ﬂ,dlao_, depa-
ra-se com uma pequens dificuldade, pelo fato que a resisténciaao
cisalhamento nao & fornecida diretamente no ensaio triaxial. Ob-
gerva-se, pelo circulo de Mohr, que A= o,B(G]-—a;)n_ Q’%‘JF ,8en
do (@, — @), o difmetro désse circulo na rutura (*) e ¢ o &ngulo
de atrito interno: assim, se © §ngulc-¢ puder ser avaliado ou de
terminado separadamente, compete determinar a envoltéria aparen-
te, plotando em relagao a cada valor de Toa ? © respectivo valor
de A calculado.

Cumpre observar quse tem sido muito comum, na pratica da maio-
ria dos laboratérios de aplicagao, desvirtuar a envoltéria apa -
rente, somando indjscriminadamente o circulo de liohr de pressoes
totais, & pressao efetiva tnicial ( Guq): A envoltéris que re -
sulta serd, naturalmente, reta também, no caso em aprego {argila

saturada normslmente adensada), e serd automdticamente mais pes-

de alta sensibilidade, nao fizeram mengao de haverem especi-
almente considerado as peguenas diferengas que, provavelmen-
te, terao existido nas curvas tensao-deformac¢ac dos diferen-

tes ensaios, bem comc nos respectivos critérios de rutura.

(*) Observe-se que no ensaio adensado-répido comum, somos obriga
dos a aceitar como instante de rutura o ponto em que ocorre
(a - G;)max por nao termcs contiécimento das pressdes efeti-
vas, necessdrias para fixar a rutura pelo critério de
( Eﬂ/{ﬁg )max" 0 difmetro do circulo de Mohr de pressoes to-
tais ( a - 03) e de pressdes efetivas ( F, - 63 ) é a todo
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simista do que a envoltéria aparente (Fig. 24). Tem sido praxe

tracar essa envoltdria mista tangente aos circulos de Mohrs os

pontos de tangénecis nao poésuem qualquer significado tedrico,nem
0 possuem, por seu lado, o préprioc grafico de Mohr e a envolté -
ria respectiva. Por outro lado, porém;, a idéia de se unir os pon
tos de cada circulo que definem as tensoes no plano de ruturares
pectivo (plano® ), também & desprovida de qualquer sentido, sim-
plesmente porgue a prépria concepgao déste grifico de Mohr & te-
dricamente falha: outrossim, se e quando f8sse admitida a apli-
cabilidade prédtica (ver item III.1) d8ste grifico de Mohr, difi-
cilmente se justificaria o conceito da envoltéria secanté em vesz
da envoltdéria que, segundo o principio genérico da delimitagao

dos sctados de tensao alcangédveis, torna implicita a tangéncia ,
em tcdo e qualquer casc. Situamos na fig. 24, para a comparagao

devids,, as vArias alternativas de envoltérias mencionadas.

Taylor (69) explica a diferenca entre o easaio adensado-rédpi-
do ¢ o enzaio lento, por meio de um gréfico que reproduzimos na
fig. 25. Bsse grdfico é elaborado a partir de observacges expe -
rimentais, algumas tao repetidamente comprovadas, que atuslmente
constituem elementos bdsicos da prdépria teor = do comportamento

de solos argilosos: a primeira é da linearidade da variagaoc doin

instante idénticoj todavia, normalmente o valor ( Eﬁ/ﬁz )max

nao0 ocorre no mesmo instante (i.e. com a mesma deformacao

que ( ay - 0, )m&xo
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dice de vazios & em fungao do logarfitmo da pressao de adensamen-
to ﬂm (*) no trecho normalmente adensado; a segunda & do parale
lismo da reta o —logAdcom a reta E - log Joa 3 © & terceira é
da constdncia da relagao (T‘“_/G'm (**) numa dada argila ( {fmé a
pressac efetiva @1 no instante da rutura: sé pode ser determina
da em ensaios com medidas de presszo neutra, ... (var {tem II.8)

Usando ésses conhecimentos e as equagoes

A= g‘lmu]fp =T, Dﬁ@+m¢)== (?mi‘zégﬁu—m¢)=@m_@m)oﬁ con b
obtidas através do circulo de Mohr (fig.3), situamos na fig. 25

t8das as retas assinaladas.

Nessa figura observa-se que u'a amostra inicialmente adensada
ao ponto A terd uma resisténcia em ensaio a volume constante (S
= constante) dada pelo ponto B; uma resisténcia no ensaio lento
de cisalhamento direto ( ﬁl é mantida constante) dada pelo ponto
C(; e uma resisténcia no ensaio lento de compressao triaxial (ﬁ;
é mentida constante) dada pelo ponto D, O valor da pressao neu -
tra no instante da rutura serd indicado pela distédncia gue sepa-
ra no grifico de Mohr o circulo das tensoes efetivas do circulo

de tensoes mistas, que tangencia a envoltéria mista.

(*) Fazemos notar que, segundo Habib, (“Evaluation des contraintes
transversales pendant la consolidation", Proc. 3rd. Int.Confi
Soil Mech. Found. Engng. Switzerland 1953, Vol.I, p. 32) a
curva E,#logqhi do adensamento lateralmente confinado po

de ser considerada idéntica a do adensamento triaxial.

(**)As designac¢oes referidas por meio de subscritos correspondem,
a primeira, ao plano em que atua a tensao normal e, a segun-

da, ao instante consideradeo: ex. (= pressaoc efetiva nopla
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0 emprégo désse grdfico para a interpretacac dos fenSmenos do
cisalhamento a vclume constante representa decididamente uma sim
plificacao admissivel apenac em primeiro griu de aproximacgao. Ad
nite-se que a envoltéria verdadeira pode ser obtida quer por me-
io de ensaios lentos guer através de ensaios adensados-rédpidos
com medida da pressao neutra: desprezam-se os efeitos da perda de
estrutura devido ac amolgamento que o prdéprio cisalhamento auto-
maticamente introduz; despreza-se simultaneamente o eventual e -
Ffeite do préadensamento no ensaio adensado-rdpido, conforme aci-
ma citado, bem como as diferengas dos critérios de rutura usados

nos deois tipos de ensaio.
II.3. Efeito do préadensamento

Se procedermos um ensaio lento, de cisalhamento direto ou de
comprecsao triaxial, sdbre u'a amostra de argila préadensada (i.
@, que havia anteriormente sidoc adensada sob i.ma pressao supe -
rior & pressao de ensaio), observamos que a resisténcia ao cisa-
lhamento é sensivelmente maior do que a da envoltéria A = E'tg @
da argila normalmente adensada (fig. 26). Hsse aumento de resis-
t8ncia no ftrecho do préadensamento, gque é responsivel pela intro
dugao do parfmetro da coesao ¢ nas envoltérias Mohr-Coulomb dos
solos argilosos, deve-se 4 histerese sempre observada no fendme-

no de compressibilidade volumétrica das argilas. Assim, sempre ,

no d= rutura, no instante da rutura.

Em muitas d4-3 argilas ensaiadas o valor de Eﬁm/th observado
fica préximo da unidade: o griafico tragado corresponde a um

valor de 1,2,
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constatamos, salvo eventuais casos raros (*), que uma argila pré
adensada possue fndice de vazios inferior 2o da mesma argila nor
malmente adensada. Qualquer que sejam as tend&ncias de variagao

‘do volume provenientes do préprio cisalhamento, uma argila préa-
densada cujo cisalhamento & iniciado sob a pressdo oo (no pontoE
"ou F da fig. 25), nunca alcangard um indice de vazios g tao ele-
vado quanto o respectivo € ao qual é levada a mesma argila quan
do submetida ao mesmo género de solicitagoes partindo do estado
normalmente adensado sob a mesma pressdo o (ponto A). Em alguns
©aso0s, quando a pressao de adensamento ou inchamento é muito in-
ferior & de préadensamento, a argila pode expandir durante o ci~-
~ salhamento: é@sse comportamento seria andlogo ao de uma areia com
- pacta cisalhada sob baixa pressao normal (¥%). Na maioria das
yezes, porém, particularmente nas argilas indeformadas com certa
‘gensibilidade, o cisalhamento gera novas compressoes a despeit o

do préadensamento.

f*) Os casos raros a que aludimos nac tém sido constatados, mas
podem ser imaginados, se a argila foér puramente coloidal e
altamente hidrofilica (ex.: bentonita-sédio coloidal). Nes -
ses casos o inchamento poderd restituir a argila ao indice de
vazios do estado normalmente adensado: devemos lembrar queco
mo o inchamento parece se processar linearmente com o loga =
rftmo do tempo, & necessdrio ter em conta a parcela de incha

mento nao completado num tempo finito de ensaio.

(**)Ohserve-se, porém, que como nas argilas as tendeéncias de com
pressao sao geralmente predominantes, ¢ inchamento sé come-
¢a & ocorrer com pressoes de adensamento inferiores a cérca
de 8% da de préadensamento (Dados de ensaios s8bre argila a-

zul de Boston no estado indefermado)n
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Quer num quer noutro casc, & nrgila préadensada sempre alcan-
ca o estado de rutura em ensai¢ lento ccm um Indice de vazios in
ferior ao da argila normalmente adensadas e cisalhada: essa redu-
cao de € ou aumentc de densidade acarreta o respectivo aumento

de A (%).

0 efeito do pnréadensamento se faz sentir de mesma forma e in-
clusive com intensidade relativamente maior, no caso da envoltd-
ria dos ensaics adensados~rdpidos (fig. 26). Se admitirmos  que
sob pressoes de adensamento da ordem de um décimo da de préaden-
samento (a = 0,1b na fig. 26) a argile nao tem tend&ncia de va -
riar de volume durante o cisalhamento, resulta automaticamente
que sob essa pressao de ensaio nao se registrarso pressoes neu -
tras no ensaio rapido, e os dois tiros de ensaio darao a mesma e
sisténcia. Sob pressoes de adensamento inferiores a um décimo da
de préa . nsamentoy, a tenisncia de inchar criard pressges neutras
negativas nc¢ corpo de prova submetido ac ensaio adensado-rapido,
de forma que a resisténcia nesse enszio poderd resultar um tanto

maior do que a do ensaio lenito raespectivo.

(*) Adiante veremos ({item IIQ,?‘)9 que a resisténcia de uma argila
pode ser decomposta em tr8s fatdres intinsecos; um, de coe -
sao intrinseca funcao exclusivamente do indice de vazios; o
segundo, de atrito intrinseco, proporcional & pressao efeti=-
va no plano e instante de rutura, gque seri igual nas duas a-
mostras comparadas; e o terceiro, de trabalho dispendido nas
variacoes volumétricas, que & desprezivel no instante de ru-
tura. Portanto a argila com £ inferior terd uma coesao in-

trinseca maior, e automdticamente uma resisténcia A maior,




Efeito do preadensamento 45

As perguntas e controvérsias em tdrno do efeito do préadensa-
mento dirigem-se geralmente i fixagao dos limites superior e in-
ferior do trecho em que se faz sentir. Sao discussoOes de cara -
ter académico em tdrno de guantidades de pequena ordem de grande
z8. Todavia, podemos opinar no assunto com certa segurancga em
face dos infimeros ensaios que possuimos fornecendo indicacbes in

sofismavelmente consistentes.

Primeiro, no trecho superior, observamos que o efeito do pré-
adensamento se faz sentir até pressOes ligeiramente superiore s
( A 10%) & de préadensamento. Por exemplo, uma argila préaden
sada sob a pressao de 5 kg/cmz, inchada sob qualquer préssﬁo in-
ferior, e postericrmente ensaiada apés re-adensamento sob a mes=-
ma pressao de 5 kg/cmz, indicara uma resisténcia ligeiramente su
perior & da envoltéria normalmente adensada; ésse efeito sé desa
parece com pressﬁes de ensaioc superiores a 5,5 kg/cm2 aproxima -
demente. A influéncia é particularmente pronunciada em fungao do

efeito da compressao secunddria e, portanto, do tempo de atuagio

da presszo de préadensamento (*). Outros efeitos coloidais de
tixotropia poderao também interferir, mas é dificil destringa -

los da influéncia da compressao secunddria.

Segundo, no trecho inferior, observamos que argilas submeti -
das ao inchamento sob pressao nula (terrao imerso em dgua) ten -
dem a perder téda a sua resisténcia, dado o tempo suficiente. As
argilas coloidais altamente hidrofilicas absorvem Agua até perde
rem t8da a sua resisténcia de coesao (excluidos os efeitos secun
ddrios de tixotroPia); as demais argilas geralmente possuem sufi
ciente matéria inerte de granulometria dos siltes, para desagre-

garem completamente como um siltito.

(*) Amostras de argila azul de Boston cujo adensaméﬁﬁé}em ci-
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II.4. Resisténcia & compressac simples

Temos contatado que as argilas préadensadas possuem uma parce-
la de resizténc.a responsiavel pele coeszo ds envoltdéria Mohr-Cou
lomb., Concluimos pois que tais argilas apresentarao uma certa re
sisténnia mesmo guando nao estiverem submetidas a pressao exter-
nt. A primeira evidéncia d&ste fato é gue um corpo de prova ci -
1fndrice (altura #~ 2,5 x didmetro) da argila préadensada per-
menesce de pé resistindo aocs esforgos do p&€so préprioc sem apoio

de uma pressao lateral de confinamento. Em termos quantitativos

outrosaim, o iato se evidencia da resisténcia 3 compressaoc sim -
vles que 6 a pressao axial com que um tal corpo de prove precisa

ger carregado para romper.

0 ensaio de compressao simples corresponde assim a um ensaio
triaxial rd4pido procedido com pressaoc de confinamento atmosféri-
ca { 03 = 0); naturalmente dispensa-se a uembrana de borracha e
a cimara triaxial (fig. 27). Como a pressao externa é nula, ocir
culo de Mohr de pressoes totais nesse caso parte da origem das
coordenadas (fig. 27)9 e o seu didmetro é dado pela pressao axi-
al méixima (Ga)max ne curva tensgawdeformagﬁou Essa pressgo maxi-

ma é chamada a resisténcia & compressao simples R, o

Qualguer gue seja a inclinagao, inevitiavelmente branda, da en
voltSria da argila em aprégo, verificamos gue o valor da coesaog

obtida comc a ordenada dessa envoltdéria no eixo das tensoes cisa

salhamento direto terminava em menos de uma hora deram resis-
téncias da ordem de 20% maiores quando adensadas durante 24 ho

ras dc que guando adensadas durante uma hora.
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lhantes, oscilard entre 40 e 50% do valor de R_. Assim tem sido
muito comum considerar-se que a coegao de uma argila & aproxima-

damente 0,5 Rca

Adiante consideraremos mais pormenorizadamente a aplicagao
pratica e interpretagao désse ensaio que, por motivo de sua ex -

trema simplicidade, & muitissimo usado.
II., 5. Ensaios rédpidos

Se a uma argila saturada aplicarmos prescsoes externas sem per
mitirmos qualquer drenagem da dgua intersticial e consequente va
riagao do volume de vazios, sabemos que t8da a pressaoc aplicada
& absorvida na forma de uma pressao neutra de magnitude idéntica.
Desta forma, nao tendo permitido qualquer aumento de pressao efe
tiva no corpo de prova, obteremos nc cisalhamento exatamente a
mesma resisténcia, gqualquer gue seja a pressEo externa aplicada.
Msse tipo de ensaio sé é viavel no aparélho triaxial; podemos a-
firmar, pois, que o difmetro do circulo de Mohr (resisténecia 2
compressao triaxial) gue & fungao do indice de vazios e da pres-

sso0 efetiva no planc de rutura permanece constante.

Se tragarmos os circulos de pmohr de pressoes mixtas (*) obte-
mos inevitavelmente uma envoltéria horizontal "puramente coesi -
va'"; ¢ = O, A=c (fig. 28). O valor da coesao < dessa envoltd -
ria depende do indice de vazios alcangado préviamente pela argi-

1z e corresponde tedricamente (**) 3 metade da resisténecia A com

(*#) A pressao aplicada é uma pressio total, mas uma certa pressao
efetiva existe de antemdao em fungao do préadensamento, ou se
ja, necessariamente responsdvel em parte pela resisténcia me
dida.

%%)Devemos notar, porém, gque em muitas argilas siltosas e pouco
’ 1 &
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pressao simples respectiva.

Se a argila nio £6r =aturade porém, a aplicagido de pressoes
externas iniroduz inevitavelin:nie um certc aumento da pressao e-
fetiva sem qualquer drenagem do corpe de prova. 0 1luido inters-
ticial n30 sende incompressivel, he srd uma redugao do indice de
vazics da amostra enguanto o volume de ar ou gés sofre diminui-
¢ho por compressao segunde s lei de Boyle e por dissolugao segun
do a lei de Henry: essa redugac do indice de vazios corresponde
a um aumento de pressao efetiva., Assim resulta um acrésciro da

resisténcia, com a consegiente inclinagao ds envoltéria rédpida

(fig. 22). Devemos observar gue & medida que a pressao externa
vai sendo aumentads, o solo pode chegar a alcangar o @2stado de
saturagio, apés o que, a envoltéria rdpida passa a ser horizon-

tal.

II. 6. Curvas tensao-deformasgao; Estruturas Sensibilidade

As curvas tensao-deformacao do ensaio adensado-rapido,rapido,

arenosas adensadas sob pressoes da ordem de 1 a 2 kg/cmz a
registéncia & compresszo simples sofre uma pequéena queda

(10 -~ 15%) em comparagao com a resisténcia dos ensaios triaxi
ais rdpidos da mesma familis. Essa perda é geralmente atribui
de ans efeitos da cavitagdo produzidos pela pressao neutra ne
gativa, permitindo um pequeno aumento do indice de vazios,sem
absorgac de dgua, mas pela criagao de pequenas bOlhas de va-
por d'dgua e de ar extraido de solugao. No caso de argilas a-
densadas sob pressoes muito mais elevadas, a diferenga entre
o ensaio de compressao simples e o ensaio triaxial rdpido sob
pressao confinante igual & de adensamento poderd ser um tanto

mais pronunciada.
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ou de compressao simples 86 podem ser tragadas em fungao da ten-
sao ( T, -0, ), e assim o critério de rutura pelo qual sao in
terpretadas é o de ( I = 0 )max° Essas curvas sao perfeita -
mente caracteristicas dependendo do estado de amolgamento da ar-
gila: amostras indeformadas de boa qualidade dao uma curva que
passa por um mdximo com cérca de 29 de deformagao especificaj; a-
mostras da mesma argila apés amolgada nao 86 apresentam uma per-
da aprecidvel da resisténcia, medida pela Sensibilidade, mas tam
bém alcancam o valor respectivo de tensao mixima com deformagoes
da ordem de 15 a 20% (fig. 29). Essa constatagao tem sido  para
nés tao consistente (*) que temos com muito sucesso usado o gra-
fico adimensional, tragado em fungao de ( 0y~ 05 )/( ¢, ~ G, )max
ou'r/t max COmO método nao-destrutivo para investigar o estado

de indeformagao das amostras.

Quanto aos ensaios lentos, tem sido geralmente indicado ( ex.
Taylor,69) que as respectivas curvas tenan-deformagEo das argi-
las indeformadas e amolgadas continuam a manter os mesmos térmos
de comparagao entre si como nos ensaios rapidos acima citados.

Julgamos importante assinalar que em nossos ensaios que abrange-

(#) Excluimos dessas consideragOes as argilas um tanto arenosas
e as muito recentes e moles com as quais nao temos observado
o comportamento tensao-deformag¢ao considerado caracteristico
das argilas indeformadas: a falta de outra comprovagac inde-
pendente somos levados a supor que nesses casos as amostras
extraidas com todos os melhores cuidados normalmente exerci-
dos nao cheguem a representar o estado adequadamente indefor

mado.
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ram argilas indeformadas de sensibilidade entre 3 e 10 (argila a
zlil de Boston, argila de Santow, ¢ argila amarela plastica de
Sao Paulo) nunca tivemos ocasiio de observar em ensaios lentos
curvas tensao-deformag¢ac semelhantesd curva I da Tfig. 29. Ao con
trdrio, as curvas dos ensalos lentos se assemelham de uma forma
absolutamente notdvel &s da amostvrz amolgada, em ensaio rapido.

Extremanente interessante reputamos tumbém a observagao de que o
adensamento atribui a_argila amolgada um pequeno efeito de es-
truture evidenciado nao sé stravés da diferenga de resisténcia

entre © ensaio adensado~rédpido e o ensaioc posterior gdbre a mes-
ma argila re-amolgads, mas também através da curva tensao-defor-
magao que se situa intermedidria entre a da amostra indeformada

e a da amostra amolgads. Apresentamos na fig. 30 os resultados de
uma pesquisa realizada sObre amostras indeformadas de argila de
Santos com a finalidade de comprovar essas observagoes que de u-
me forma menos sistemdtica haviamos c¢olhido de diversos ensaios

de rotina.
II1.7. Efeitos da velocidade de cisalhamento

Fol estudado em diversas argilas o efeito da velocidade de ci
salhamento s8bre a resisténcia medida em enszios de um mesmo ti-
po, compressac simples ou adensados-ripidos (69,11)5 Em todas as
argilas ensaiadas observou-se um aumento nitido da resisténcia

com a velocidade de ensaio (fig.31).
I1.8. Ensaios com medida da pressaoc neutra.

O melhor ensaio atualmente disponivel para a investigacdo da
resisténcia ao cisalhamento dos solos argilosos em téda a sua
complexidade é 0 ensaio em que o cisalhamento se processe rapida

mente ¢ a pressao neutra originada na dgua intersticial é conti-
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nusmente medida. Esse ensaio em geral é procedido como ensaio a-
densado-rdpido; nas argilas saturadas, particularmente, o adensa
mento se faz necessiario para que exista no infcio do ensaio wuma
certa pressao efetiva (isto é, a pressao neutra seja inferior &
pressao da cldmara). O ensaio tem a vantagem de representar, apa-
rentemente a realidade do cisalhamento a volume constante da na-
tureza, fornecendo :simultaneamente os meios de interpretd-la em
fungao das leis intrinsecas do cisalhamento que estao ligadas as
pressoes efetivas. E um ensaio relativamente dificil e caro de

montar e realizar, porém obvia a morosidade do ensaio lento.

O principio em gque se baseia a medida da pressao neutra com -
preende meramente o estabelecimento de uma via de eventual drena
gem da dgua intersticial cuja pressac se pretende medir: na ex -
tremidade externa dessa via perfeitamente estanque, rigida e sa-
turada de Agua deareada, a drenagem do corpo de prova ou a inje=-
cao d'dgua para o mesmo é evitada pela manutehgﬁo da coluna d'a-
gua numa posigac absolutamente constante,mediante a aplicacao de
uma pressao de ar comprimido conforme necessirio (Fig. 32). As -
sim a coluna d'dgua incompressivel contida no dreno hipotétic o
serve apenas de meio transmissor (a volume constante) da pressao
intersticial para um ponto externo; resulta pois que a pressao de
ar aplicada para contrabalangar as tendéncias de variagao de vo-

lume serve de medida da pressao neutra respectiva (*). Em alguns

(*) Estao sendo usadas também em alguns laboratérios células de

tipo especial, Goldbeck, Carlson, Mayhak etc.
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-

laboratérios uma agulha pérosa tem sido inserida no meio do cor-
po de provaj em outros, o equipamento de medida da pressao é li-
gado dirstamente &s pedras porosas do t0po e da base do proveteis
to é, 3s vias normais de drenagem do corpo de prova durante o a-
densamento. Adiznte discutirenmos o mérito dos processos respec-

tivose.

0 ensaio de compressio triaxial é procedido sesundo a rotina

34 descrita, apenas acrescentsndo-se as medidas da pressao neu -
tra. Apresentamos na fig. 32 os graficos das observagoes experi-
mentais e dos respectivos parédmetros calculados que decorrem de
um tal ensaio: no caso trata-se de u'a amostra indeformada de ar
gila azul de Bostbn, normalmente adensada. 0 grafico @ marca ©
desenvolvimento de vdrias tensOes com a deformagac axial. A ten-
sdo T, corresponde & %tens3o cisalhante no plano de mdxima ob-
ligllidade instanténea, enquanto que Eﬁ & a tensio normal no pla
no respectivo. No gréfico b  estBo representadas as relagoes

f]":/@, ,»';,/Tt e fa/Ta em fungdc da deformagao axial: cumpre frisar
apenas gue de acdrdo com Taylor (70) a resisténcia ao cisalhamen
to tem de ser definida a cada instante como o valor méximo de Te,
capaz de ser desenvolvido com o aumento ulterior da deformagao ;
portantc, na curva tensao-deformagao verifica-se que depois 4 e
passade o valor miximo de T, , os valores de b e de T, sao a
cada instante id&nticos. No gréfico © registra-se a variagao das
relagoes x’:.»/-:l-'1 e ’5/?3 com a relagao ft/ﬁ:& . Por fim no grificod
traga-se o desenvolvimento das tensoes ( T;L, 0, ) no plano de
obli Hlidade méxima instantdnea, até alcangar a obliqllidade mAxi-

ma do ensaio.

Dispensando considerar a insofismdvel utilidade que tem ésse
ensaio quer no campo da investigacao tebérica,guer no da compreen

sao adequada dos problemas de sobrepressoes neutras e de resis -
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téncia ao cisalhamento em tdrno de andlises prdticas da engenha-
ria das fundag&es e das obras de terra, concluimos que Taylor foi
a lnica pessca que chegou a propor o método de aplicagao dos seus
resultados & rotina das andlises da estabilidade (¥), pretendendo
por meio de um ou dois ensaios generalizar a interpretagao da re
sisténcia em fungao da pressao de adensamento {69,70). Taylor ad
mitiu, a priori, que as curvas de comportamento determinadas
(figo 32) para um corpo de prova adensado sob d; = Gé constituem
uma definigaoc completa e tinica do comportamento do solo quando
rompido & compressao triaxial. Assim, um corpo de prova idéntico
que fOsse submetido & compressao a volume constante partindo de
qualquer estado EU/GB intermediario entre a unidade e o valor
da rutura, teria seu comportamento definido pelo restante das
curvas acima mencionadas. Por exemplo, referindo-nos aos dados
da fig. 32; assinalamos que segundo Taylor um corpo de prova que
iniciasse a compressao triaxial a partir das tensoes 52 e ﬁ;
representativas do ponto A desenvolveria as curvas de comporta -
mento (tensso-deformagao etc.) conforme desenhadas para a direi-
ta desse ponto, isto é, ao longo dos trechos ABCD das curvas res
pectivas. Um outro corpo de prova idéntico partindo do ponto B
teria o comportamento definido pelos trechos BCD das curvas res-
pectivas: e assim por diante. Ora, completando o raciocinio, Tay
lor admitiu que uma das formas de atribuir ao corpo de prova as
condigaes iniciais 5? e @, correspondentes aos pontos A;B,etc.
é de adenséd-los sob as pressoes g, e J, respectivas, Chegou

pois & conclusao de que a partir de um s ensaio adensado-rdpido

(*) Mais recentemente Skempton (63) estudando o desenvolvimento
de pressoes neutras em solos argilosos insaturados propds o
enprégo de coeficientes muito simples para a estimativa da

pressao neutra em barragens de terra.
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com medida de W poderia ser definida a resisténcia do solo quan-

do adensado sob gqualquer e&tado de tensoes ( 0} ,U% ).

Prosseguindc & parte da apliocagac prética dos resultados dés-
ses ensaios, consitatamos primeiro gue ao se analisar a estabili-
dade de um massigo de argila normalmente adensada o valor da pres
sao vertical & profundidade Z & conhecido ( a, = 3‘2 cos L3 fig.
3%} admitindo~se o talude infinito. Todavia, o estado de tensdes
naturais, sob as quais poder-se-ia admitir que a argila esteja
inicialmente adensada, nao é conhecido: podemos apenas concluir
que as pressoes nos planos verticais saoc inferiores As pressces
de péso de terra - isto é, o circulo de lMohr das pressoes de a-
densamento é gqualguer circulo compreendido entre os do estado em
repouso e do estado ativo. Inevitdvelmente, pois, a relacao

a0 a de adensamento inicial serd superior a unidade.
{ 3

Ora, Taylor admitiu que num elemento de sclo adensado sob um
estado duplo de tensDes a pressao que domina ¢ adensamentc é a
pressao ¢, : portanto, resolveu exprimir a resisténcia em fun-
¢ao de T, - E assim chegou & conclusao alarmante de que a deter-
minagao da relagao A fﬁﬂ , feita através do ensaio adensado rdpi
do comum (zdensado sob T, = 0, ) pode ser demasiadamente otinis
ta (*) (ver fig. %2c¢). Por fim, recomendou gue como a relacao

m/ﬂ% de adensamento natural é dificil de avaliar, seja adotado
na pratica o valor minimo de A/d, registrado na curva ’ﬁ/fi em

fungao de a/ eaeit

(*) Observamos que nesse caso a relagao /& corresponde ao va

ior t{a,()'ba_
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II.9. Critério e teorias de comportamento intrinseco

—

As bases do estudo do comportamento intrinseco das argilas no
cisalhamento foram langadas por Hvorslev que reconheceu dever
subdividir a resisténcia em duas parcelas, uma correspondente a
coesao intrinseca <. , que demonstrou depender apenas do teor
de umidade (*), e a outra correspondente ao atrito imtrinseco

aﬁ:*% fg que demonstrou ser aproximadamente proporcional a
0re - Para determinar essas componentes intrinsecas da resis-
téncia Terzaghi propds a construgao grafica da fig. 34 (apud Gib
son, 27) utilisando simultaneamente dois graficos obtidos a par-
tir de uma série de ensaios lentos sObre corpos de prova normal-
mente adensados e preadensados: o grafico superior indica o teor
de umidade alcangado no plano e no instante da rutura sob varias
pressoes (& um griafico muito semelhante ao do ensaio de adensa -
mento)s e o grafico inferior apresenta as envoltérias de resis -
téncia. A construgac baseia-se no fato que devido a histerese
dos dois graficos, sempre se encontram dois pontos com um mesmo
teor de umidade final e com pressoes efetivas normais diferentes.

Gibson (27) reconheceu porém que a equagEo de Hvorslev é in =-
completa porque nao teve em conta a energia dispendida em provo-
car variacdes de volume (ver item I.17). Retificou portanto a &

mula para a forma A= c, + G_',mt‘jibm + [T;w_(()f em que (% mede a &
o) com a d

locidade de variagao da altura (em cisalhamento diret
formagao no instante da rutura. Assim no ensaio a volume constan
te, define-se o atrito intrinseco como a velocidade de aumentoda

resisténeia com a tensho efetiva normal sob teor de umidade cong

tante t%?bﬁ(a/a/afm)% e a coesao intrinseca como o outro di
2

(*) As argilas estudadas eram saturadas.
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diferencial parcial C,T_=(a/5/ah,,_)0—_- .
it

Essa corregﬁo da equagaoc de Hvorslev,; perfeitamente clara em

t8rmos tebricos, provavelmente nao se fez sentir necessdria en

fungao dos dados experimentais respectivos hd mais tempo porque ,

em geral, as variagoes de volume do corpo de prova no instante da

rutura em ensaio lento sao muito pegquensas.

Para comprovagao dessa teoria retificada do qomportamehto in -
trinseco, Gibson procedeu séries de ensaios drenados de cisalha -
mento diretc a cujos resultados de resist@ncia A aplicou a corre
gao T %, da energia dispendida (*) na variagao de volume,
aplicando a seguir a construgao de Terzaghi & resistencia

A= Ty %, para determinar as componentes ¢, e-#& ;
Asgsinala-se com interésse os resultados a que chegou, aparentemen
te (**};ompravan&:que o a&ngulo de atrito intrinseco de uma argila

$, diminue com o teor de umidade (Fig. 35).

(%) Em geral a srgila comprime em cisalhamento drenado, portanto
a variacgao de volume gera energia em vez de dispendé~la; isto
é, o valor de 4 observado serd inferior ao real A - fmg .
Outrossim, observa-se automaticamente que a tendéncia de dimi
nui¢ao de volume no corpo de prova normalmente adensado (pon-
to B na fig. 54) é maior do gque no corpo de prova préadensado

(ponto A, fig. 34); resulta, pois, obrigatdriamente que
¢4>(ﬁ8'

( #*¥)Infelizmente devemos reconhecer que as observagoes experimen-
tais em que se baseou o autor para chegar a &sses resultados
nao possuem um gréu de precisao gue condiga com as pequenasdi
ferengas que pretendeu destringar. Outrossim, na construga o

grdfica de Terzaghi que utiliza retas tragadas uninlo apenas
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II.10 Orientagao do plano de rutura (0 ) em ensaios a volume

constante

Muito se tem escrito demonstrando gue, como os adngulos de a -
« trito aparente ¢, , misto ¢, , e rdpido #‘ nao tém gualquer sig
nificado em relagao ao comportamento da argila, o qual sé pode sr
corretaménte rélacionado as pressaas efetivas, o dngulo 8 que es
tabelece a orientagao do plano de rutura nao pode ter relagao ne
nhuma com &sses dngulos. Todos reconhecem também que o dngulo®

possue segundo o circulo de Mohr o valor 0 = 45° + 4:/2 » Opini-
oes divergem porém quanto ao significado e wvalor do angulo w? a
considerar: uns empregam o aAngulo de atrito interno ¢ (ex.Tayl
or, 69), outros consideram o angulo de atrito intrinseco d e
Hvorslev ¢¢ (exu Skempton,62), e por fim Gibson (27) utiliza o

seu dngulo de atrito intrinseco ¢, .

Em gualquer ensaio adensado-répido conduzido de forma rotinei
ra em corpo de prova adensado sob a pressao inicial -P , 88 pres
soes efetivas no estado de rutura podem ser expressas como

T1 = 10 + .’310 - W @;‘:ﬂp‘-ﬂ’,—(i;, sendo Ato: T — @ o difme-
tro do cfrculo de Mohr respective. As tensCes ( T, @ ) que a-
tuam num plano gqualquer de inclinagao oK sao0
A
T = 0,5(0‘1—0'3)wn,20( e (0= G'lwﬁzoi+ Ts/wnzok
Admitamos que a rutura se verifique em qualguer plano quando * ©s

valores de ( T, & ) respectivos satisfizerem a equagao da envol

téria linear b= C.+ E’l}_}g&, -

dois pontos experimentalmente determinados, haveria interésse
em acrescentar mais pontos para o tragado de cada uma das re-
tas, comprovandc-se melhor a prépria hipbtese da linearidade

presumida.
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Substituindo os valores de ( T, T ) obtemos entao a rutura
no plano &K guando &P-/WYLDQCJ%D(=.C.1+(TE ey K + (l—"a/hffnzm)fﬁ, ?51
ou seja APAUMN CHX = £+ (fo- U+ AP wos’x) Ty b,

Se flum determinado corpo de prova e ensaio pudermos admitir
que p, WL, C, e 'Q}¢q sao constantes aque independem da in-
clinagao o do plano considerado, obtemos as. condigbes de rutu-
ra do corpo de prova no plano em que 0O iﬂ13 necessario pars sa
tisfazer a equagao acima fér o mfnimo. Portanto, quandocuéﬂ%##o

obteremos =60 .

Temos AP(MM.D{ VoY @ c&':,zo('t%gé‘) = C, +(13-LL) ttg, cﬁ.. .
e procedendo a diferenciagao verificamos, de fato, que para va -
lores de O < ¢ <.‘IE‘/4 e T/4 <8 <T/2 o valor minimo de Ap
ocorre quando © = 45°4 ¢1/2 . (%)

Examinando o processo matemdtico utilizado temos que concluir
gque sempre se comprovari a relagao O=45°4+ g&‘/z desde o momen-
te que a envoltéris seja linear com inclinagdo ¢, ,as pressdes se
jam efetivas e de carater semelhante tanto no circulo de Mohr co
mo na enveltéria, e os valores P,,u, c, e Tﬂu¢, sejam admiti -
dos constantes dentro do corpo de prova. O valor de *) é umacag
tante do ensaio. O valor de W serd constante no corpo de prova
num dado instante se as condigoes de solicitacgao eldefarmagﬁo fo
rem uniformes e se o corpo de prova f6r perfeitamente saturado ,
nzo apresentando qualquer atrazo no desenvolvimento das pressoes
neutras (ver III.6 ); se nao houver uniformidade (¥¥)e/ou satura

¢ao perfeita, W s serd constante se o carregamento fér suficien

(*) Seguimos de perto uma dedugho apresentada por Skempton (62).
(¥%) Cumpre lembrar que j4 se estabeleceu que as condigoes do cor

po de prova do ensaio triaxial nao sao homogdneas a contenta




Orientagao do plano de rutura 59

temente lento. Por outro lado, ¢, de acdrdo com Hvorslev-Gibson
serd constante se o teor de umidade fér constante em todo o cor-
po de prova: isto é, tem que haver uniformidade de condigoes de
solicitagio e deformagao, ou grande rapidez de ensaio para evi-
tar as migragdes internas da Agua intersticial. Assim, verifica-
-se que freqllentemente as condigoes necessdrias para garantir U
e constantes sao contraditérias. Por fim, quanto ao valor de
¢, reconhecemos que haverd probabilidade de satisfazer o requi
sito de ¢, independente de § ao empregar-se $,=Pr (27):
julgamos porém que a linearidade das retas de Gibson merece uma
comprovagao. Finalisando 8sses comentdrios, lembramos que eviden
temente para que haja a devida concorddncia entre as tensoces do
circulo de Mohr e as da envoltéria de Gibson, seria preciso ter
em conta no circulo de Mohr a influéncia do trabalho dispendido
em variagdes de volume; &sse requisito sd se preenche adequada =~
mente nos ensaios a volume constante (nEonrenados) s6bre corpos

de prova perfeitamente saturados.

Gibson (27) procedeu com cuidados especiais varios ensaios de
compressao simples para a medida do Angulo 6 : & base désses en
saios parece ter sido comprovado que 6 = 45°+"Pm/2 conforme se

verifica nas figs. 35 e 36,
II.11. Resisténcia Yin situ"

Em grande nimero de andlises de problemas de rutura a investi

gacgao laboratorial (*) de resisténcia de uma argila tem por fim

(*) Nao pretendemos abordar no presente trabalho os ensaios de
campo que atualmente se utilizam, freqtientemente com grande

preferéncia, para o mesmo fim.
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determinar apenas a resisténcia de vdrias amostras indeformadas

provenientes de varias profundidades dentro do estrato em estudo
com a intengao de definir a resisténcia que possuem, em condicdes
naturais, os elementos de solo que constituem &sse estrato. Os
ensaios geralmente usados para &sse fim sao trés (69): o ensaio
triaxial rdpido sob pressao confinante equivalente & pressao to-
tal do péso de terra, o ensaio triaxial adensado-rédpido adensado
sob a pressao efetiva do péso de terra, e por fim, o ensaio de

compressao simples.

As amostras indeformadas de boa qualidade provavelmente che-
gam ao laboratério com o teor de umidade médio essencialmente i-
gual ao natural: porém, temos que reconhecer a intromissao de
certos efeitos inevitdveis cujas conseqlléncias sao prejudiciais
a4 resisténcia. Uma pequena perda de estrutura ocorre sempre. Ou-
trossim, a amostra sofre um alfivio de tensOes devido ao qual a
pressao neutra passa de um valor positivo para um valor negativo
essencialmente igual & pressao de adensamento: essa mudanga ge-
ralmente acarreta a extragao parcial do ar dissolvido na dgua in
tersticial, provocando um aumento do fndice de vazios. Poderéd
existir uma pequena migragao da &gua da periferia (um tanto amol
gada e portanto possuindo uma pressao neutra negativa um tanto
menor numéricamente) para o nlicleo, ajudando assim a diminuir a.
resisténcia do ntcleo indeformado por meio do aumento do indice
de vazios respectivo. Por fim, um elemento de solo ocorrendo na-
turalmente adensado sob pressoes (i nao necessariamente i
guais, possuird; depois de amostreado a volume constante, uma
pressao efetiva uniforme intermedidris (mais préxima da pressao

0; do que da pressaoc ¢, porquanto a compressibilidade é ma-

ior do que a expansibilidade).

O ensaio triaxial rdpido sob pressao confinante igu.l & pres-
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sao total 61 possivelmente elimina os efeitos do inchamento do
nficleo e da extragao do ar dissolvido: nao conseguird porém res-
tituir a resisténcia perdida pelo amolgamento da amostragem e ma
nuseio. Portanto a resisténcia medida seria provavelmente um pou-
co inferior & resisténcia in situ. O ensaio de compressao simples
nao pode procurar recuperar as parcelas de resisténcia perdidas:
fornece os resultados os mais pessimistas e, em parte para con -
trabalangar ésse fato, por @sse motivo tem-se adotado por praxe
considerar a resisténcia (coesﬁo) respectiva como 0,5 Rc' Enfim,
0o ensaio o mais recomendado &€ o adensado~rapido, adensado sob a
pressao efetiva @1 que fornece um valor geralmente um pouco su=-
perior ao do ensaio rdpido, por alcangar, no adensamento, um in-
dice de vazios um pouco inferior ac natural: o aumento de resis-
téncia provavelmente compensard a perda devida ao  amolgamento

parcial (*)
0 ensaio o mais usado para @sse fim @ o de compressac simples.

Os resultados de uma série de ensaios de compressao gimples
de amostras extraidas de varias profundidades dentro de um mes-
mo estrato sao freqllentemente expressos na formas de uma relagao
c/f: em que T) é a pressao efetiva de p&so de terra. Tém sido
assinalados em argilas normalmente adensadas valdres de c/f) en-
tre 0,1 e 0,5 aproximadamente, notando-se nesses dados um aumen-
to dessa relagao com o limite de liquidez da argila respectiva
(gama de variagao 40% < LL < 160%).

(*) Hansen-Gibson (40) frisam que ésse ensaio dara resultados
maiores do que a resisténcia in situ, a diferenga sendo de
magnitude imprevisivel. Lembramos que essas conclusoes foram
alcancadas através de aplicagoes da teoria A (Ver item II.

13) em que o efeito do amolgamento nao é tido em conta.
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II.12. Influéncia do tipo de argila

J& se encontram vdrios estudos dedicados & elucidagao das di-
ferencas de comportamento das argilas de acdrdo com a sua ativi-
dade (*). Porém, embora todos &les (¥**) indiquem que de um modo
geral os Adngulos de atrito (intrinseco, interno e aparente) das
argilas diminuem com o aumento da sua afinidade por dgua, apenas
um ou outro chegou a ser apresentado em térmos tedricamente sa-
tisfatdérios em face dos conhecimentos atuais do assunto. Resumi-
mos pois nas figs. 37 e 38 (apud~ Gibson, 27) os principais re-
sultados a que se tem chegado. Na fig. 37 demonstra-se que a fra
¢ao da resisténcia total contribuida pela coesao intrinseca au-
menta com a atividade: como o efeito do trabalho de variagao de
volume é geralmente pequeno chega-se ao corolario de gque a con-
tribuigao do atrito intrinseco simulténeamente diminui. Na fig.
38 yerifica-se que todos os dngulos de atrito diminuem com o au-
mento do indice de plasticidade.

II1.13. Explicagoes mecdnico-matemdticas do comportamento das ar-

gilas no cisalhamento

Nao podemos encerrar &sses apontamentos sSbre a resist8nciaao

Indice de Plasticidade (I.P.)
(*) Atividade da argila =

% de particulas-argila (diam.< 0,002

mm )

(**)Estranhamos que Habib (33) expresse o ponto de vista de que
as arglilas naturais se separam em duas categorias distintas,
uma que dd &ngulos de atrito intrinsecos aproximadamente nu-

los, e a outra possuindo dngulos respectivos da ordem de 309,
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cisalhamento das argilas sem fazer mengao de umas iniciativas

langadas no sentido de se explicar o comportamento respectivo a-
través de conceitos mecénicos e da elaboracao conseqiente de u-

mas férmulas matemdticas relativamente simples.

A primeira dessas iniciativas que alcangou certa repercussao
(particularmente entre especialistas e laboratérios que nao ha-
viam ainda conseguido medir pressoes neutras em corpos de prova
cisalhados a volume constante) deve-se a Skempton (62) e passou
e ser chamada a teoria A . Admitindo que o médulo de compressao
unidimensional e o coeficiente de Poisson respectivo sejam E, e

e enquanto que o médulo de expansao e o coeficiente de Pois-
son respectivos da mesma argila sejam E, e Br o entao podemos
calcular a variagao de volume de um corpo de prova devido & va-
riagao das pressoes ()

{
Por definigao, porém, a variagzao de volume nesse ensgaio € nula.

e (@, que decorre do cisalhamento rapido.

Desta forma podemos deduzir o valor da pressao neutra na rutura
LL=@"1+2R{I'3J/6I+2£) en que ,n'{=Cc/C,,~:l . sando Cc = compressibilidade vo-
lumétrica ”50'2tH: N = diminuigao de volume devida a um acrés

cimo unitdrio de pressao efetiva em todos os sentidosj

Cb = expansibilidade volumétrica andloga m?JU—ZELJ,)/EA

Essa teoria tem apenas o mérito de elucidar semi-quantitativa
mente alguns dos motivos da criagao de pressoes neutras no cisa-
lhamento a volume constante. Sua aplicagac na pratica tem muito
pouco interésse ou sentido, nao sé pela dificuldade de se defi-
nir experimentalmente a compressibilidade e expansibilidade volu
métrica da argila no intervaic desejado, como também pela aproxi
mac¢ao implicita na dedugﬁo por se considerar lineares as rela-

coes de tensao-deformagao voluméirica. Outrossim, cumpre assina-
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lar que essa teoria nao pode refletir, nem grosseiramente,as con
digoes nums argila indeformada de certa sensibilidade pois  n&o
leva em conta o efeito da perda de estrutura (e conseqfiente au-

mento da compressibilidade) provocada pelo préprio cisalhamento.

Odenstad (55) procurou ampliar e retificar a teoria de Skemp-
ton considerando que as deformagoes do arcabougo sélido nao sao
apenas determinadas em fungao de E_ , Ko o Eiee ‘Wn mas  sd0
acrescidas de uma parcela ineldstica admitida proporcional a soma
das deformagOes no sentido axial e lateral. Nao existe comprova-
gao experimental da validez dessa teoria, e somos de opiniao que
embora essa extensao tenha sido buscada na diregao apropriada,as

perspectivas de sua aplicagaoc na prdtica continuam pequenas.
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CAPITULO III

CONSIDERAGOES SOBRE ENSAIOS LABORATORIAIS

APLICADOS AS ANALISES DE RUTURA NOS SOLOS

Tendo analisado de uma forma rapida os ﬁrincipais fatores que
influem na resisténcia ao cisalhamento das areias e das argilas
vimos a tarefa precipua que é de considerar principios gerais a
adotar na experimentagao laboratorial para fins praticos. Apéds
havermos considerado a maior complexidade de comportamento das
argilas, em que temos vdrios tipos de ensaio e resultados varia-
veis de acdrdo, e tendo constatado os pontos de semelhanga entre
argilas e areias no cisalhsmento, inevitavelmente concluimos que
no caso genérico devemos orientar o pensamento em fungao do com-
portamentc das argilas. Lembramos, outrossim, que a quase totali
dade dos solos que precisam ser ensaiados sao argilas e solos ar
gilosos. Areias puras raramente vém a ser ensaiadas a resistén-
cia no laboratdério, e, quando o sa0, constituem um caso particu-
lar deveras simplificado em relagao ao caso genérico do solo ar-
giloso.

A totalidade dos problemas praticos em que se estuda assuntos
de est;bilidade abrangendo o material “solo"”, admite como equa-
¢ao fundamental da resisténcia a envoltdéria de Mohr-Coulomb
Jb=c-tr@qh Cumpre portanto em cada caso estudar cuidadosamente co
mo fixar os valores de C e ¢ . Para tal recorre-se a ensaios
de laboratério, que, tradicionalmente, tém sido sub-divididos nos

trés casos fundamentais - rdpidos, adensados-radpidos e lentos.



66 Ensaios aplicados na prdtica

Todavia, conforme ficou acima demonstrado, a histerese assinala-
da pelos solos argilosos em todos os tipos de solicitagao e de-
formagao faz com que existam realmente infinitas modalidades de
ensaio que podem resultar em equagoes de resisténcia bastante di
ferentes entre si, e, particularmente, diferentes dessas trés
fradicionalmente reconhecidas e citadas.

No campo da prdtica, pois, temos que concluir nao poderem e-
xistir "ensaios de rotina" no assunto da resisténcia ao cisalha-
mento dos solos. Se 0s ensaios sao necessdrios, ou tteis a econo
mia do projeto respectivo, cumpre programa-los de acordo com 0
problema em foco, devidamente analisado por um especialista. Se
o laboratério se limita a executar os ensaios de rotina, na gran
de maioria das vézes as suas fungOes sao substituidas com mais &
cérto por uma estimativa criteriosa da envoltéria, e subsequente
incorporagao de um razodvel coeficiente de seguranca na andlise
de estabilidade.

III.1l. Critério geral de ensaio e de expressao da resisténcia

Os principios gerais que devem nortear a investigacao labora-
torial da resisténcia a utilizar em qualquer andlise de estabili
dade sao os seguintes:

a) Cada corpo de prova deve ser encarado como um elemento de so-
lo no massigo em estudo. O ensaio deve, pois, procurar reprodu-
zir as condigoes de solicitagao, e, se possivel, as de deforma -
¢ao, de um elemento de solo no”massigo: e a série de ensaios pro
gramada deve abranger a gama de variagao representada pelos vé-
rios elementos semelhantes que ocorrem de alto a baixo désse mas
sigo (uma pequena extrapolagao & sempre conveniente introduzir-

-se para permitir uma melhor definigao do trecho em aprégo).

b) Em cada elemento de solo e ensaio respectivo a seqliéneia  de
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acontecimentos deve ser racionalizada de forma a compreender
duas fases distintas: a fase que denominaremos de "preparo" e a
que corresponde a "rutura®.

A fase de preparo é freqlientemente necessdria apenas para tra
zer um corpo de prova &s condigoes iniciais em que deversd repre-
sentar um determinado elemento de solo no terreno. Em outros ca-
sos essa fase de preparo pode incluir também a aplicagao de uma
primeira solicitagao, nao critica, sob a qual o corpo de prova
pode inclusive ter a oportunidade de adensar completamente antes
de ser novamente solicitado, desta vez hipoteticamente até a ru-
tura. Cumpre frisar que nas situagoes correntes na engenharia ra
ramente serd justificado conceber a aplicagao de uma solicitagao
capaz de levar um elemento de solo de um sé lance desde o estado
uniforme de tensao até o de rutura.

A fase da rutura compreende naturalmente o aumento das solici
tagoes até levar-se o corpo de prova a romper. A bem da seguran-
¢a esta fase de ensaio deve sempre procurar a condigao a mais
desfavordvel, isto &, em corpos de prova com tendéncia de compri
mir durante o cisalhamento, a rutura rdpida (sem drenagem}, e em
corpos de prova com tendéncia de inchar,'a rutura lenta, com pos
sibilidade de absorgao de égua;

As solicitagOes compreendidas nesta fase levam em conta nao
s6 as ja avaliadas de cardter critico, com tendéncia de levar a
rutura, mas também as imprevistas, que ficaram incorporadas nos
coeficientes de seguranga sempre exigidos de qualquer elemento
de obra. Outrossim, cumpre salientar que nessa fase de ensaio se
deve justificar o emprégo de uma condigao desfavordvel nao sé a
partir da imprevisibilidade das tensoes, mas, também, em funcao
da dificuldade de se avaliar a velocidade com que ocorrerao as e
ventuais deformagaes de rutura. Um massigo que recebe uma solici

tagao préxima da de rutura poderd entrar em movimento lento ou
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rédpido: sao totalmente desconhecidos os meios de se prever essa
velocidade. Todavia, como a "rapidez" da deformacgaoc é relativa a
facilidade de drenagem de que se dispoe para alivio das  sobre-
pressoes neutras, freqlientemente uma deformaggc gue demore méses
poderd ser quase equivalente & deformacao "rdpida'" do laboratd -

rice

¢) Por fim, em relagao & forma de exprimir os resultados, neces-
sdrio é garantir a compatibilidade da expressao A=< +0lkd com
o processo de anflise empregado no caso respectivo. Por exemplo,
se a andlise de estabilidade é procedida tornando implicita a
consideracao de pressoes efetivas normais aoc longo do plano de
rutura, a equagao de resisténcia deverid ser expressa em fungao
desta pressaoc; se a andlise abranger a composigao simultdnea de
pressoes de p8so de terra (geralmente podendo ser consideradas
pressoes de adensamento) e de acréscimos de pressao devidos a
construgao prevista (freqllentemente "rédpidos"), poderd ser admi-

tido o emprégo de uma envoltéria mista (*); ainda, se a andlise

(*) Nao recomendamos, porém, essa alternativa porgue a andlise
na pritica geralmente abrange um aumento nao sé da tensao prn
cipal méxima, mas também, concomitantemente, da tensao prin-
cipal minima. A envoltéria mista comum & determinada & base
de ensaios em que o 0, & mantido constante. Poder-se-ia pro-
gramar ensaios que reproduzissem aproximadamente as c0ndig§es
de aumento de pressoes totais do massigo (aumento pequend de
U;e-maior de 0, , até a rutura), e representar os seus re =~
sultados por uma envoltéria mista especialmente composta,mas
isso é muito dificil, pois corresponde a antecipar-se ao pré
prio problema admitindo a sua solugao aproximadamente conhe-

cida. A discrepancia que surge entre a envoltéria aparente e
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estatica fOr realizada por processo que atribua ao solo, ao lon-
go da superficie eritica de rutura, uma resisténcia de acbrdo com
a pressao efetiva de péso de terra no ponto em aprégo, serd ne -

cesgdrio considerar uma envoltéria aparente.
Para elucidarmos €sses principios gerais, consideramos a se-
guir a forma de seu emprégo em alguns casos tipicos.
IIT.2. Exemplos de aplicagao dos principios gerais de ensaio e
andalise
(a) Empuxo sObre escoramento (e muro de arrimo) de corte, acima

do lengol fredtico: Terrapleno horizontal. CondigOes sem prea -

densamento.

Sobre os elementos de solo A, B, C representados na fig. 39a

atuam pressoes de adensamento @ -ZJ§, ., e, admitamos, ﬂ_f_,‘ =071 =

=QYTZ}L¢. As condigoes de preparo de corpos de prova para en

a mista (artificial, composta de um trecho de envoltéria dre
nada e de outro de envoltéria répida) depende da proporgﬁoqg
tre a pressao de adensamento e os incrementos de pressao to-
tal, proporgao essa que varia nao sé em fungao da variagao
de (, em relagao ao (_; mas também em fungao do coeficiente
de segurancga com que a obra é, inevitavelmente, calculada. E
impossivel pois ajuizar-se do coeficiente de segurancga que
realmente vigora na andlise, salvo no caso de coincidir, por
mero acaso, que a envoltéria mista tenha sido fixada a Dbase
das mesmas proporgoes de 0, + T, e ( g, -0, ) que resul

tem no proéprio massico.
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saios de cisalhamento serd, portanto, nesse caso, o a d ensamento
s6b ~ pressces (, e 0, , no trecho normalmente adensado, ¢ o m

0 = 3 0, . Representamos na fig. 39b o0s circulos d e
Mohr 1, 2, 3 de pressoes efetivas que correspondem a trés corpos

de prova hipotéticos assim preparados para ensaio.

Se estivermos considerando o préprio ato de escavagﬁo como a
provocagao da rutura, entao é evidente que o ensaio representati
vo dessa condigac serd, no caso mais desfavorivel, o ensaio aden
sado-rdpido com pressoes de adensamento 0= 1,30, s € rompi-
do com redugao de (@, . Adisnte veremos (item III. 3) que é&sse
ensaio fornece uma envoltdéria nitidamente mais resistente do que
a do ensaio adensado-rdpido comum, procedido com aumento de (I

apbs adensamento sob pressac uniforme.

Nao possuindo observagoes da pressao neutra durante o cisalha
mento teremos que admitir que a rutura se verifica quando (f;-0;)
atinge o seu valor midximo. Os circulos I, II, III da fig. 39b fo
ram assim tragados para representar as respectivas pressodes to -

tais de rutura.

Consideremos agora as vAdrias alternativas que existem para tra
¢ado da envoltdria de resisténcia. A tangente aos circulos I,II,
III fornece a envoltéria mista. (fig. 39b). Podemos também defi-
nir intmeras envoltérias aparentes, mas limitamo-nos a conside =
rar duas, M- f(tr,)‘d e A=4§(6),y , que servem perfeitamente
para exemplificar os principios que pretendemos elucidar. As ten
goes de adensamento em gqualquer plano sao perfeitamente defini -
das, pois os circulos de Mohr 1,2, 3 sac de pressoes efetivas. A
dificuldade surge, porém, em estabelecer o valor da resisténcia
A nos circulos de Mohr I, II, III que porvavelmente nao sao de
pressoes efetivas (embora muito possivelmente a press@o neutra se

ria pequena nesse tipo de ensaio). Para resolvermos essa difi -
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culdade admitimos que A seja dado pela tensao cisalhante T no
plano de rutura (no circulo de Mohr de (0, =0, ) wmox ¥a
0s valores de T num circulo de Mohr dependem exclusivamente do
didmetro ( @ -0, ); isto é, se determinarmos T em qualquer

plano, 8sse T & idéntico ao que seria determinado para 0 mesmo
plano no circulo respectivo de pressoes efetivas. Resta apenasa
valiar, portanto, qual a orientagao do plano de rutura; no pre -
sente caso consideramos separadamente, a titulo de exemplo, ©O 8

planos 6 = 452 e 6 = 602 que representam os limites miximos de

variagao.

Determinamos assim quatro envoltérias aparentes, t6das muit o
semelhantes, possuindo a mesma coesao e Angulos de atrito varian

do entre 152 e 11,29 (fig. 39c). Essas envoltérias sao assim de-
finidas: fTuo)ur = 4({'-:}5')0.5{ 3 (rgn"J.amt- = ‘f’(reo')cd ’

(le’]w; i 4('0_-)-;& 3 (reo')mt = 4(6-!)‘;.4

Na fig. 40 pesquisdmos pela teoria de Coulomb o empuxo ativo
s8bre o murc de arrimo de 20m de altura, admitindo para simplici
dade gque o empuxo seja horizontal. Primeiro consideramos o pro -
cesso clédssico de andlise esquematizado no detalhe (a)*. A mudan

ga do E____ . produz uma alteragao do estado da ten
repouso tivo -

sa0 no plano de rutura, alteragao essa que se aplica sem adensa-

para Ea

mento sobre um estado inicial de tensoes efetivas de adensamento:
portanto essa composigao de esforgos resulta realmente numa en -
voltéria mista. Foi, portanto, empregada nessa andlise a Unicaen

voltdria mista de gue dispomos no casoO.

* B desnecessédric frisar que o processo de andlise atualmente cor
rente incorre num 8rro inicial determinando a envoltdria mista a

base de ensaios rapidos rompidos com aumento de ﬁ: .
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Para fins de comparagao procedemos outras analises (fig. 40)
estabelecendo a resisténcia ao longo das superficies de escorre-
gamento em fung&o das pressoes de adensamento. Um processo com=-
preende determinar para a orientagao de cada plano de escorrega-
mento qual é a equagao respectiva (U;)ai = 4(!%1) (fig. 39d):
assim se calcula a resisténcia média para cada plano utilizandoa
envoltéria A"‘¥(E:)mi ;, e o produto da resisténcia média ve-
zes o comprimento do plano respectivo dd4d a fdrca de resisténc ia
total. O poligono de férgas completa-se com uma fOrga normal ao

plano hipotético de rutura, e o empuxo a determinar.

O outro processo, muito mais simples, consiste em definir a

resisténcia ao longo de todos os planos de escorregamento em fun

gao da pressac efetiva de peso de terra (0;)a4 : a resistenciamé
dia é em todos os planos a mesma, e a resisténcia total varia a-
penas de acdrdo com o comprimento de cada plano de escorregamen-
to. Fecha-se o poligono de forgas da mesma forma como no-Easo an

terior.

Em qualquer caso em que as fungdes A= §(0.), e @Lhd=f(ﬁﬂ=ﬂtb
sao tiradas dos circulos de pohr, &sses dois processos resul ta m
inteiramente andlogos. A andlise a base de A= ;GELJ serd, pois
preferida por ser mais simples. Na pritica, essa andlise serd tam
bém preferida muito frequentemente por se basear numa pressao co
nhecida enquanto que, aparentemente, a fungao A = #(d})ad
dependerd mais pronunciadamente da estimativa da tensao princi -

ral minima no massigo.

A discrepancia gque se nota entre o valor do empuxo caleculado
segundo o processo clissico de andlise (com a envoltéria mistaad
mitida), E = 57 t/m, e o valor respectivo calculade através da en

voltéria aparente, E = T2 t/m, nao é desprezivel. Cumpre, portan
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to, apreciar a validez de um e outro critério de andlise.

A diferenga fundamental implicita nesses métodos de andli s e
consiste no seguinte: num caso admite-se cue a resisténcia em ca
de plano é antecipadamente fixada em fungzo das pressoes sob as
quais foram "adensados" os elementos de solo, e no outro parte -
gse do principio aque téda e qualguer alteracao das tenstes normas
a0 plano de rutura acarreta obrigatoriamente uma mudanga da re -
sisténcia disponivel. Como j4 estabelecemos gque a fase de rutura
serd sempre introduzida da maneira a mais desfavorivel & resis -
téncia, isto é, no caso de um solo normalmente adensado uma ru -
tura "rdpida" (sem drenagem), a diferenga entre os dois critéros
reside fundamentalmente no valor do dngulo de atrito rdpido. 0
primeiro postulado tem sido aceite como vdlido no caso das argi-
las saturadas, normalmente adensadas, rompidas sem variagao d e
volume: corretamente interpretada essa conclusao significa que
8sse postulado é vdlido guando o &ngulo de atrito rédpido fér nu-
lo. No caso das areias, porém, a experiéncia prética favorece a
aceitagao da andlise cldssica, o que facilmente se explica pelo
fato que, salvo casos muitc excepcionais, as areias costumam in-
dicar um valor de Angulo de atrito rdpido igual ao &ngulo de a -
trito interno, isto é, a envoltdria "mista" confunde-se com aver
dadeira: corretamente interpretada essa experiéncia pritica na.o
deve, pois, ser restrita a um tipo de solo (areia) mas sim ao ti
po de comportamento pelo gual o &ngulo de atrito rapido é igual

ao aAngulo de atrito interno.*

* Em face dos estudos laboratoriais recentes (Bishop-Eldin, 4
etcn) demonstrando que até nas areias guando perfeitamente
saturadas e rompidas a volume absolutamente constante o &n-

gulo de atrito é nulo, haveria muito interésse em pesquisar
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Sugerimos o emprégo do ensaio em estdgios (ver III.4) parade
finir se o solo pertence ao primeiro grupo, em que a andlisecids
sica nao pode ser aceita como vidlida, ou ao segundo, em gue essa
andlise & realmente correta e a outra pode levaf a resultados ad
‘surdos. Os casos intermedidrios em que o Angulo de atrito rédpi-
do ¢ fér 0 < 9‘:'{ <P poderao ser tratados a favor da seguranga

no caso em aprégo através da envoltéria aparente* com a andlise

-se, mediante ensaios perfeitamente controlados, a validez do
critério de andlise baseado no ¢ = 0 para a determinagdo de
empuxos nas areias, nessas circunstdncias ideais. O interésse
serid meramente académico por ser dificil, ou quase impossivel
alcangar na natureza uma condig¢ao de rutura a volume perfeita
~mente constante numa areia. Observa-se gque Bishop-Eldin con-
cluiram através dos seus ensaios, que nessas condigbes muito
especiais a resisténcia de uma areia também pode ser apropri-
adamente expressa como uma fungao da pressaoc de adensamento

(dada a porosidade inicial).

* Cumpre notar que nesses casos a prépria determinagao da envol
téria aparente deveria ser feita mediante ensaios procedidos
mantendo constante a pressac normal ao planoc de rutura,'iatoé,
ensnios procedidos com uma pequena reducao de 0, concomitante

com o aumento de Ty -
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baseada na hipotese ¢'= 0; poderao, também, empregar a  andlise
cldssica e uma envoltéria mista apropriadamente composta se a com
posigao de uma tal envoltéria mista nao f£ér muito problemdtica.

Apresentamos na fig. 41 um resumo da determinagao de empuxos em
solo arenoso, utilizando, para fins de comparagﬁo, os dois Pro-
cessos de cdlculo: embora reconhegamos gue o processo da envoltd
ria aparente seja incorreto nesse caso, verifica-se que &le for-

nece resultados nao muito discrepantes e a favor da seguranga.

Consideremos de passagem como se ensaiariam, no caso em apré-
g0, as amostras de solo para estabelecimento da envoltéria dese-
jada. Admitamos que tenham sido retiradas amostras indeformadas
‘do solo. Se partirmos do conhecimento de gque o perfil é homogé -
neo, podemos retirar uma sé amostra a pouca profundidade e ensai
ar corpos de prova para representar elementos de solo a profundi
dades diversas. Porém, para obviar a efeitos deletérios da amos-
tragem e do ciclo de descarga-recarga respectivo, a amostra tira
da de uma certa profundidade, que corresponde a pressoes natu-
rais de adensamento ﬁJ e ﬂ; deverda ser empregada apenas em en-
saios sob pressOes de adensamento (, e 0, no minimo 1,5 vézes
as pressoes U0,' e 0,' respectivas. Assim, por exemplo, uma a-
mostra tirada da profundidade de 2m podera fornecer corpos de
prova a serem ensaiados apbés adensamento sob pressoes desde (6,5;
5,0) t/m2 até (525 40) t/m2, representando as resisténcias de di
versos elementos do solo ao longo de t8da a coluna de terra a-

brangida na andalise de estabilidade do muro.

Se nao pudermos admitir a uniformidade a priori, e for neces-
sdrio comprova-la, retiramos amostras indeformadas de varias pro
fundidades e empregamos cada amostra para definir um trecho da
envoltéria final, programando os ensaios de tal forma que os va-

rios trechos se sobreponham em parte. Por exemplo, retirando a-
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mostras das profundidades de 2, 5, 10 e_15 metros, corpos de pro
va da primeira poderiam ser ensaiados para representar elementos
de solo as profundid&dés de 3, 7, 12 e 20 metros; os da segunda
para representar condigoes as profundidades de 7, 10, 15 e 20 me
tros; os da terceira para representar as condigoes &s profundida
des de 15 e 20 metros; e por fim a \ltima para investigar a re-
sisténcia eventual de elementos situados & profundidade de 20 me

tros.

No caso das areias, embora a variagao de € em fungao da presg
sao de adensamento seja muito pequena, tem havido muita discus -
sao em relacao ao indice de vazios mais apropriado a considerar-
-se na fixagao da envoltéria. Se estivermos utilizando ume amos-
tra proveniente da profundidade de 2m para pesquisar a envoltd -
ria de resisténcia de um elemento de solo & profundidade de 10m,
naturalmente deveremos fixar essa envoltéria & base do indice de
vazios apés o "adensamento™ sob as pressces que atuam & profundi
dade de 10m (seja (; = 20 t/mE}ﬁ Mas, se para definirmos essa en
voltéria do elemento de solo & profundidade de 10m precisarmos re
alizar trés ensaios sob pressoces de 20, (20+10) e (20+20) t/mz,
todos os trés ensaios deverao ser considerados como pertencentes
8 mesma série, isto &, representarao a envoltéria de resisténcia
com que aquéle elemento de solo & profundidade de 10m (com o €
respectivo alcangado sob a pressao de 20 t/mz) reagird a quais-
quer solicitagbes. Nao serd justo, nesse caso, distinguir entre
ésses trés ensaios & base do Indice de vazios inicial, conside -
rando que cada ensalo represente a areia num indice de vazios di

ferente,

Continuando com a andlise do mesmo muro de arrimo (fig.40) PO
deremos admitir que tendo-o construido com um certo cosficiente

de seguranga, a solicitagao critica passa a ser a oco.réncia de
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uma chuva intensa. Por exemplo admitamos que o muro tenha sido
projetado com um coeficiente de seguranga de 1,5 em relagao  ao
empuxo determinado de 72 t/m, e que durante os primeiros anos u-
ma impermeabilizacao eficaz do terrapleno tenha evitado qualquer

infiltracao.

Durante é€sse periodo o massicgo "adensara" sob um estado de
tensoes intermedidrio entre o estado natural e o de rutura rdpi-
da por falts de escoramento na prépria fase de escavagao. Esse
estado de tensao é indeterminado, dependendo predominantemente
das deformagdes que o muro sofre. Nao julgamos, porém, que a ne-
cessidade de se formular uma hipbtese inevitavelmente grosseira
quanto as tensoes horizontais represente um obstdculo & busca
de condicoes de ensaio muito mais apropriadas do gue as de roti-
na atualmente empregadas. Admitamos que os circulos me h da fig
%39}, representem &sses estados de tensao de adensamento, antes da

incidéncia da chuva intensa.

Para maior simplicidade de exposigao consideraremos primeiro
o caso hipotético em que um grande numero de drenos horizontais
instalados no pé do muro garantam qué a percolag&o se dé& segundo
uma réde com linhas de fluxo verticais e linhas equipotenciais ho
rizontais. Nessa situagao o gradiente i é unitdrio e a  pressao
neutra hidrodindmica é nula em todo o massigo., Admitamos simulté
neamente gque a saturagao do solo resulte num aumento de densida-
de do ¥, = 1,6 para Yo = 2,0 t/m* . Teremos ao todo um aumen
to madximo de [ na proporgao de 2:1,6. Enquanto isso o (, perma

neceu constante.

Se essa nova solicitagdo fér aplicada rapidamente (*) nao hé

(*) Cumpre assinalar que a hipétese da aplicagao "rdpida" da so-

licitagao é realmente incompativel com a hipétese concomitan
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variagao de £ , isto é, eventuais sobrepressoes neutras devidas
ao aumento das tensOes bem como provenientes das deformagdes res
pectivas, nao terao tempo de dissipar. Para representar essas
circunstincias no laboratério da forma a mais desfavordvel conce
bivel, procedemos ensaios adensados-rdpidos adensados sobas pres
80es representadas pelos circulosm e n (fig. 59b) e rompidos me

diante o aumento de ¢, . Admitamos que os circulos Me N (figees

39b) representem os respectivos circulos de rutura.(*)

Em fungdo désses dados determinamos, conforme acima exposto,a

envoltdéria aparente /:)={‘(0])04_ admitindo que A =(Tgy),4+ Essa

envoltéria (fig. 39¢c), bem como a respectiva envoltdria mista

(fig. 39b), serd diferente das anteriormente empregadas, indubi-
tdvelmente menos favordvel. As andlises procedem-se conforme jé

explicadec. Limitamo-nos a determinar o empuxo mediante o emprégo

te da saturagac do solo. Esse actlmulo de condigGes criticas de
andlise e ensaio compreende ume exigéncia demasiadamente seve

ra para a grande maioria dos casos.

A pressiao de percolagao ( L XZ_){. que no presente caso se
soma diretamente & pressac efetiva de péso de terra ( Z ?zub)
é uma pressao de tipo intergranular, mas isso nao significa
que ela passe instantdneamente a ser uma pressao efetiva: pa-
ra que a pressao de percolagao venha a ser uma pressac efeti-
va é necessdrio que o solo diminua de {ndice de vazios (aden-

se) correspondentemente.

(*) Tais ensaios, adensados sob ¢, > 0, fornecem envoltérias ni-

3
tidamente mais favordveis do que as do ensaio adensado-rdpi-

do comum ( U}ﬂ G; }o (Ver fig. 57)
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da envoltéria aparente A= #((r, )ad e tendo achado um valor

de B = 198 t/m concluimos que o muro romperia.

No caso mais genérico em que se estabelece uma réde de perco-
lagao cujas linhas de fluxoc e equipotenciais deixam de ser verti
cais e horizontais respectivamente, vemos ainda que o tipo de en
saio aplicdavel ao caso requer a rutura mediante o aumento de ﬂT;
j4 nao se pode afirmar que (, permaneg¢a constante, mas é conve
niente considerid-lo essim por ser dificil avaliar as alteragaes

que sofre em média.

Apresentamos na fig.42a a réde de percolagao gque utilizamos a

titulo de exemplo para as andalises gque seguem. .

O processo cldssico de cdlculc emprega para o poligono de for
¢cas o pé€so da cunha (calculado a base do K;J ) e uma Pressao .
neutra de superficie, atuando normal ao plano de escorregamento;
as demais férgas, de coesao e de atrito ao longo désse planc sao
estabelecidas conforme acima descreﬁemos, e, por fim, o empuxo é
determinado como a férga necessiria para fechar o poligono. De-
frontamos de novo com o problema da escdlha da envoltéria a em-
pregar nessa andlise. Serd obrigatoriamente alguma envoltéria ba
seada nos ensaios que forneceram os circulos de lMohr M e N da
fig. 39bs outrossim, reconhecemos que serd alguma envoltéria mis
ta porquanto a férga F (fig. 42b) colocada com a obliqliidade

¢" no plano de escorregamento é composta tanto de pressdes efe

tivas como de pressoes totais (*) e o poligono de fdrgas também

(¥) E muito comum admitir-se que gquando as pressoes neutras hi -
drodindmicas tiverem sido consideradas a partir da réde de
fluxo, nao haverd mais pressoes neutras a ter em conta, e o

angulo de atrito de ensaio drenado podera ser usado. Contra
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inclui uma composicao indiscriminada de pressoes de adensamento
com as novas solicitagOes rédpidas. A Unica envoltéria mista de
que dispomos diretamente é a comum, assinalada no préprio grafi-
co de Mohr da fig. 39b. Mediante conhecimento das envoltérias
lenta e rdpide poder-se-ia, apés formulagao de hipéteses quanto
do aumento de (, avaliar alguma outra envoltéria mista mais a-
propriada para o caso (fig. 43), mas o resultado nao seria con-
vincente.

Usando, a titulo de exemplo, a envoltdéria mista acima aponta-
da, procedemos a andlise de estabilidade das cunhas hipotéticas
de escorregamento e determinamos para o empuxo sdbre o muro o va

lor 177 t/m (fig. 42b). Em qualquer tipo de anidlise désse género

ésse conceito apresenta-se a seguinte argumantagao que nos
parece vdlida: 1) - num solo saturado é possivel alterar ing
tantédneamente as pressoes hidrodinédmicas da réde de fluxo al
terando as respectivas condigOes aos limites; 2) - num solo
compressivel essa réde é temporariamente hipotética, util a-
penas para indicar quais as novas solicitagoes introduzidas
ne, forma de férgas de percolagao: a réde nao leva em conta
as conseqliéntes variagaes de volume de vazios; 3) - 80b a ng
va solicitacao haverd uma redugao do indice de vazios até
que de conformidade com a curva € = £(p) de adensamento o a-
créscimo de pressao de percolagao se transforme em pressao e
fetiva, a rede de fluxo tornando-se real; 4) - Se a nova 80=-
licitagao das férgas de percolagao incluir um agravamento do
estado duplo de tensoes num material sujeito & diminuigao de
volume durante o cisalhamento mas suficientemente impermea =~
vel para que essa diminuigao nao possa ocorrer rapidamente,

reconhecemos que deverac surgir as sobrepressoes hidrodindmi
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a férga de percolacgao (isto é, a totalidade da influénecia da ré-
de de percolaqﬁo) pode ser levada em conta mais simplesmente con
siderando a férga neutra de superficie, composta vetorialmente

com o péso total (fig. 424). Nao devemos interpretar &sse artifi
cio da estdtica, perfeitamente vdlido como método de determina -
¢ao de uma fér¢a a partir das trés outras a que estd ligada,como
representando uma redugao das tensoes normais ao plano de escor-

regamento; & nova solicitagao provocada pela réde é de aumento de

tensbes.

Na fig. 42c indicamos o processo usado para determinagao do
empuxo no mesmo caso utilizando a envoltéria aparente. O proces-
so resulta extremamente simples, utilizando-se no poligono d e
fér¢as apenas o péso total, a resisténcia ao longo do plano dees
corregamento e o empuxo. Cumpre observar que de acdrdo com &sse
processo de andlise e as respectivas hipbteses implicitas, o empu
x0 resulta idéntico (:: 195 t/m) qualguer que seja a réde de per
colacaoc: a mudanga do empuxo resultou basicamente do aumento da
densidade do solo mediante a satur&gﬁo, e do emprégo de uma en -

voltéria de resisténecia v4dlida para rutura com aumento de f[ e nao

com diminuigao de U; (%),

cas devido ao cisalhamento,da mesma que surgirao num corpo de
prova de argila saturada rompido rdpidamente em ensaio tria -
xial enquanto simultidneamente submetido a uma percolagao cons
tante de tdpo & base ou de um lado ao outro.

(*) Verificamos, porém, que com a réde da fig. 42a a principalmu
danga introduzida no equilibrio das cunhas de rutura hipotée -
tica da fig. 42c consiste no acréscimo de uma férga de compo-
nente horizontal maior do que a vertical. Nessas circunstin -

cias a envoltdria usada nao poderd ser considerada apropriada
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Na fig. 44 (referida também a fig. 420) resumimos o0 processo
grifico pelo qual poderd ser levado em conta um valor de angulo
de atrito rapido ¢'?'0 . Tendo conhecimento da férga que re-
presenta a modificagao das férgas atuantes introduzida pela per-
colagao, decompomos essa férga no sentido normal e paralelo ao
plano de escorregamento respectivo. A componente normal N produ-
zird uma mudanca N tg'4N das fOrgas resistentes de que o solo
dispoe ao longo da superficie da rutura. Portanto, determina -se
a fOrga resistente ao longo de cada planoc de escorregamento como
[ +( T Joa tg ¢, J(L) Z N tg @' e a composigao das férgas se-
gue o caminhamento acima elucidado para emprégoe com a envoltdria

aparente.

(b) Rutura do terreno de apoio de uma faixa uniformemente carre-

gada o

O estudo da capacidade de carga de uma fundagio direta, rasa
ou profunda, compreende badsicamente a andlise do equilibrio de
férgas atuantes e resistentes para um volume de terra limitado
por uma superficie hipotética de escorregamento a0 longo da qual
se desenvolve a resisténcia H = ¢ + G’tgtﬁ ;s as forgas que en-
tram em jogo nesse equilfbrio sdo, portanto, a fdrg¢a aplicada pe
la fundagﬁo (cuja magnitude necessdria para provocar a rutura se
pretende pesquisar), o péso do volume de terra que entraria em
movimento, e as duas fdrgas resistentes, a férga de coesao e a
de atrito. Investigando-~se vdrias superficies hipotéticas de es-
corregamento, conclui~se que é vdlida, para a fixagao da capaci-
dade de carga, apenas aquela que corresponde ao valor minimo de-
terminado para a férca Q (fig.45).

Considerando os elementos de solo A, By, C da fig. 45 constatae
mos que as pressoes sob as quais éles se acham adensados aumen -

tam com a profundidade. Portanto,para investigar deviiunente a
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resisténcia a atribuir ao longo da superficie de escorregamento,

deveremos adensar corpos de prova sob pressoes que representemas

pressoes respectivas a que estiveram e estao sujeitos ésses ele-

mentos de solo (*). Por outro lado, o carregamento que tende a

provocar a rutura serd muito freqllentemente tao rdpido que, para

representar tais condigoes corretamente, ou um pouco a favor da

seguranga (**), os ensaios laboratoriais respectivos deverao ser

(%)

e

Nao repetimos para o presente caso o processo de raciocinio
jd elucidado, em principios gerais, em relagao ao caso ante
rior. As alternativas existentes sao intmeras. Freqilentemen
te o estudo da capacidade de carga refere-se a solos normal
mente adensados sbbre os guais sazo lancgados atérros, ou sao0
aplicadas cargas de tanques ou de pisos de depbsitos, etc..
Por outro lado a maioria dos casos de apoio de sapatas e tu
buloes estd automaticamente ligada a solos preadensados,nos
quais possivelmente a tensao horizontal seria aproximadamen
te igual & pressao de preadensamento e a vertical passaria,

portanto, a ser a tensao principal minima.

Lembramos que a carga morta de um edificio é, as vézes, acu
mulada com suficiente lentidao para poder ser representada

adequadamente por ensaios lentos, se o terreno de apoio fér
medianamente permeiveio Nesse caso a capacidade de carga po
derd ser pesquisada & base do ensaio lento (o coeficientede
seguranga seria incumbido de levar em conta o fato de a car
ga viva, admitida proporcionalmente pequena, nao ser aplica
da com lentiddo compardvel) ou & base de ensaios adensados-
-rdpidos, adensados com Ufﬂg > | , considerando o efei-

to da cargas morta como uma primeira solicitagao nao critica.
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procedidos a volume constante (rdpido, nao drenado). Portanto,
normalmente a resisténcia dos elementos de solo serd apropriada-
mente definida através da envoltéria aparente, A = f({dj obti-

da mediante ensaios adensados-rapidos. (*)

Porém, a aplicagao da carga que leva o terreno de apoio & ru-
tura, no limite, acarreta, também, um acréscimo da pressao nor-
mal & superficie de escorregamento, Esse acréscimo é (admitamos)
rdpido, e, portanto, para verificar se &le contribui uma parcela
de resisténcia adicional aos elementos de solo cuja resisténcia
j4 se acha fixada em fungao das pressoes de adensamento, devemos
determinar também o ¢V s mediante ensaios rédpidos. Em outras
palavras, como qualquer angulo (ﬁ representa realmente um ds/dr
(a medida da velocidade de variacao da resisténcia com a pres-
550) temos gque reconhecer que no caso genérico de andlise da ca-
pac¢idade de carga de uma fundagao direta existem dois valores de

¢ e definir-se: um que mede a variagao de A com a profundi-
dade, isto é, com a pressao efetiva do péso de terra ( ¢L )3 0
outro que mede a variagao de A com o acréscimo da tensdo normal
devido a prépria cargas cujo valor mdximo se pretende investigar

(¢') . BEsses valores sao evidentemente muito diferentes em gran

(*) Essa envoltéria pode, também, em muitos casos, ser definida
com aproximagao suficiente por meio de ensaios de compressao
simples sbbre corpos de prova retirados de vérias profundida
des. Cada ensaio fornece um valor A = Hc/2 vdlido para a
pressao de adensamento respectiva (pressao efetiva de péso
de terra)s assim um grafico agrupando todos ésses resultados

pode ser interpretado como um gridfico de A =4f(mg)
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de nimeroc de solos: sao iguais gquando o &ngulo de atrito rdpido
e lento sao iguais (*). Adiante veremos que o ensaio em estdgios
(III.4) merece particular interésse pela possibilidade de defi -

nir simultédneamente os dois dngulos de atrito desejados.

Considerando os métodos diversos que tém sido sugeridos para

a determinagﬁo da capacidade de carga de fundagges9 notamos que
nenhum tem sido aplicado com a devida consideragao da existéncia
désses dois angulos de atrito implicitos na mesma andlise estdti
ca. Apresentamos nas figs. 46a e b, apenas para a comparagao res
pectiva, duas andlises procedidas de acdrdo com a composig&o de

forgas classicamente empregada, e de aclrdo com os principios a-
cima expostos. Como nao pretendemos dentro do &mbito do presente
trabalho investigar a gquestao da capacidade de carga de funda -
goes, limitamo-nos a considerar uma superficie cilindrica de ru-
tura hipotética, para demenstrar gque o processo classico fornece
resultados muito diferentes (incorretos), geralmente contra a se
guranga. Nao tendo encontrado referéncia'satisfatdria & escdlha
apropriada da envoltdria A= ¢ + I tg ¢ para o processo clids-
sico, concluimos que o procedimento o mais razodvel compreende a
dotar a envoltdris mista e considerar o peso efetivo do volume
de terra em movimento. Procedemos as andlises empregando uma das
envoltérias mistas da fig. 24 (Cap.II) e a respectiva envoltéria
aparente: admitimos, para simplicidade, que 0s elementos de solo
se achavam adensados naturalmente sob 0, =G, : e evitamos de

analisar o caso particular de ¢'= 0 (para o qual existem so-

(*) Se o0 carregamento puder ser representado por ensaios lentos
encontramos, de novo, circunstancias em que um sé valor de

® (o lento) se aplica & andlise de estabilidade.,
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lugaes simplificadas, corretas em principio) introduzindoe arbi-
trariamente (fig. 46b) um valor de ¢V w58,

Cumpre assinalar que no processo de andlise que expusemos aci
ma, baseado em dois angulos de atrito, a influéncia do péso do
volume de terra & levada em conta em determinar a resisténcia ao
longo da superficie de escorregamento. Portanto, &sse péso naoen

tra diretamente na composigao de fdrgas.

Concluindo as presentes consideragOes desejamos assinalar que
existem evidentemente intmeros casos em que a andlise proposta po
derda ser simplificada, considerando a pequena variagao da resis-
téncia com a profundidade. Nesses casos a resisténcia média pode
rd ser adotada como uma coesao (constante); a andlise serd proce
dida com um Gnico &ngulo de atrito, que serd o rdpido 4}' (admi

tida a aplicagao rdpida da carga).
III.3. Ensaios adensados-répidos rompidos mediante redugdo de 0

Considerando o problema, acima discutido, dea determinagao de
empuxos sébre muros de arrimo de cortes, procedemos duas séries
de ensaios comparativos para apreciar a discrepédncia introduzida
pelo emprégo da envoltéria aparente (ou mista) tradicional do en
saio "adensado-rdpido" comum, no luger de uma envoltéria do en-
saio adensado~rdpido rompido por redugao de 0, . Impregamos ps
ra ésse fim uma arela argilosa de Sao Paulo, amassade para & ho-
mogenizagﬁo adequada, e uma argila de Santos no estado indeforma
do (amostras de 18 a 20m de profundidade extraidos em amostrador
tipo Osterberg de 4 polegadas de didmetro e de 1,5mm de espessu=-
ra)u Os resultados estao apresentados nas figs. 47 e 48. Na figs
48 apresentamos também uma série de envoltdériams diferentes obti=
das durante a investigagao acima relatada (II.6) sébre as curvas

tensao-deformagao da argila no estado indeformado e amolgado.
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ITI.4. Ensaio em estdgios

Enfrenta-se freqillentemente na pratica a necessidade de se de-
finir a envoltéria de resisténcia de um solo com um minimo de
corpos de prova, isto &, reduzindo ao minimo o volume de amostra
necessario, ou dispensarde,na medida do possivel, as operagoes o-
nerosas da mcldagem e montagem dos corpos de prova, Oou mesmo, em
amostras indeformadas provenientes de perfuragoes, reduzindo ao
minimo possivel a influéncia de heterogeneidades entre amostras

consecutivas.

Uma técnica que vimos empregando hd quatro anos com muito su-
cesso consiste em aplicar novos incrementos de (no ensaio de
cisalhamento direto) ou de G; (no ensaio triaxial) imediatamen
te apés estabelecido o mdxime da curve tensao-deformagac (*). Te
mos denominado ésse tipo de ensaioc, 0 ensaio em estiagios. Em ca-
da corpo de prova conseguimos comumente aplicar dois incrementos
(ensaiar sob trés estdgios), obtendo em consegqfiéncia trés dados
de (T, 0© ) para a envoltéria respectiva. Naturalmente o 22 e 32
estdgio define o comportamento do corpo de prova em ensaio "rédpi
do%, e pcdemos mesmo afirmar que come o0 incremento de pressao jofe]
de ser aplicado quase instantaneamente, o &ngulo de atrito rédpi-
do <¢' definido por meio désses estdgios poderd constituir a
melhor determinagao laboratorial désse parametro da resisténcia.
Para determinarmos adequadamente qual o incremento de resistén =
cia que se deve atribuir ao incremento de pressac aplicado em ca

da estdgio, devemos tragar a curva tensao-deformacao conforme in

(*) Lsse tipo de ensaio sé é viavel em equipamento de cisalhamen

to a deformagao controlada.
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dicamos na fig. 49a. Empregamos entao a experiéncia de que a cur
va tensao-deformagao de um solo é essencialmente constante (II.6)
para recompor o que teria sido o valor midximo da tensao se as
pressoes do segundo e terceiro estdgios tivessem atuado desde o

infcio do cisalhamento.

Essa técnica de ensaio tem dado resﬁltados perfeitamente com-
paradveis aos de ensaios independentes. A determinagao da resis -
téncia correspondente ao 22 e 32 estdgios de pressao estd, evi -
dentemente, menos sujeita a imprecisces gquando a curva tensao-de
formagao nao apresenta um pico pronunciado. Em certos casos em
que existe um pico dificultando a determinagao pretendida, reco-
menda-se qué 0 primeiro corpo de prova seja rompido sem estdgios,

para melhor definir t8da a curva tensao-deformacgao.

Cumpre lembrar que o primeiro estdgio pode ser programado ou
como ensaio adensado-rdpido ou como ensaio rdpido: assim um en-
saio comum em trés estdgios fornecerd um valor (T, ¢ ) para a
envoltdéria aparente e dois pontos ( T, 0 ) para a envoltéria ré-

pida, ou trés pontos para esta envoltéria (*),

Apresentamos na fig. 49b,c,d, as envoltérias determinadas em

alguns solos tipicos por meio désse tipo de ensaio.

(#) J4 temos determinado inclusive o ¢ de uma argila indefor-
mada por meioc do ensaio lento de cisalhamento direto com es-
tdgio. Interessante é notar que no momento da aplicagao da
nova carga a resisténcia cai temporariamente (explicdvel pe-
la teoria de Gibson) e depois recupera e aumenta com a dissi
pagao da pressao neutra. Se admitirmos que a curva tensEo~dg
formag§0 das argilas indeformadas é semelhante & das amolga-
das, em ensaio lento, concluimos ser perfeitamente aceitdvel,
e comercialmente muito favordvel,o emprégo désse ensaio com

estdgios.
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III.5. O ensaio de cisalhamento direto na préitica

0 ensaio de cisalhamento direto nio se presta 3 investigacdo
especifica que acima recomendamos para estudo dos problemas im-
portantes de rutura dos solos. Todavia, é indubitavelmente o me-
lhor ensaio para a determinaggo rotineira de certos dos parame -
tros da resisténcia que poderiam nao ser avaliados com facilida-
de. Julgamos Util apresentar os resultados de alguma da experi -
mentacao em t8rno désse ensaio, que conjuntamente com a extensa
experiéncia adquirida no seu emprégo rotineiro nos permite reco-

menda-lo com reservas bastante limitadas e especificas.

Um primeiro item de interésse prdtico refere-se ao formato da
caixa: a caixa circular seria evidentemente muito mais convenien
te na prdtica, mas & discutida por se considerar o desenvolvimen
to das tensOes cisalhantes nesse caso ainda mais heterogéneo,pro
gressivo, e complexo do que na caixa quadrada. Simultdneamente o
corre a dvida quanto & influéncia da redugao da &drea quer sbbre
as curvas “tensao-deformacao® quer sbbre os resultados (T, T )

do ensaio a serem plotados para a determinacgao da envoltéria.

Na fig. 50 resumimos os principais resultados de uma série de
ensaios procedidos para investigar ésses pontos. Empregamos a a-
reia fina de Santos nos estados f8fo ( € = 0,90) e compacto (€ =
= 0,58). Os ensaios demonstram que as curvas "tensao-deformagao"
(figo SOa?b) sao muito pouco afetadas por se ter em conta as va-
riagoes da segao. Embora as curvas tensao-deformagao apresenta -
das nao tenham significado teérico, porquanto a relagao do deslo
camento horizontal para com a dimensaoc da caixa naoc equivale a
uma deformaggo cisalhante, julgamos que o fato dessas cuaxvas se

desenvolverem de modo caracteristico e semelhante ao dos ensaios
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triaxiais a que forem comparadas, permite aceitd-las como indica

¢ao de interésse indubitdvel.

As curvas tensao-deformagao da caixa gquadrada e da circu -
lar sao também muito semelhantes, tanto no material f6fo como no
compacto (fig. 50a,h) e gquer considerando a corregao da area

(fig.50a,b) quer desprezando essa influéncia (fig.49a).

Em relagao &s coordenadas (T, 0 ) aplicadas na determinagao
das envoltérias notamos primeiro (fig. 50c,d) que a introducgao
ou nao da corregao da drea nao influi no &dngulo de atrito de wum

solo arenoso porguanto a obligqHiidade 'r/a‘ permanece constante.

Nesses resultados calculados com a devida corregao da drea ob
servamos, outrossim, que a caixa circular fornece para o &ngulo
de atrito resultados ligeiramente inferiores. A diferenca é mais
pronunciada na areia fdfa, em que a tensao cisalhante médxima &
alcangada apés deformagoes muito grandes. Fregflentemente,porém ,
essas diferengas sao de ordem de grandeza inferior &s imprecistes

experimentais respectivas (fig. 49b).

Tendo em vista, pois, o fato de naoc se pretender determinar
por meio de ensaio de cisalhamento direto mais do que o primeiro
grdu de aproximagao da envoltéria do solo, concluimos ser perfei
tamente aceitavel empregar-se a caixa circular e desprezar-se as

corregoes da drea.

Cumpre lembrar que a caixa de cisalhamento direto nao permite
realizar os ensaios de tipo rdpido, pois nao preenche com garan-
tia o0 requisito da nao~drenagemn Nota-se mesmo que até em argi -
las siltosas medianamente impermedveis (k = 10“6cm/seg} a ourva
tensao-deformagao do ensaio adensado-rdpido executado em poucos
minutos demonstra a ocorréncia de algum adensamento, tornando o

cisalhamento equivalente ao de um ensaio parcialmente drenado
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(72)¢ Para combater ésse adensamento indesejdvel equipou-se o a-
parélho com um dispositivo que permite retirar a carga normal du

rante o ensaio: assim se desenvolveu o ensaio de cisalhamento di

reto a volume constante (72) que é procedido retirando-se a car-

ga normal de tal forma & manter uma leitura constante nos deflec

tometros verticais (que registram a altura do corpo de prova).

Temos tido ocasiao de investigar um pouco o significado das
observagoes extraidas désse ensaio, e embora nao consideremos que
os resultados conseguidos até o momento sejam absolutamente con-
clusivos, julgamos que o actmulo de observagoes razoavelmente con
catenadas ora possuido permitird que lancemos a seguinte hipdte-
se. A primeira constatagao inescapidvel é da sensivel semelhanga
entre a curva (T, 0 ) désse ensaio (fig. 51), e a do ensaio tri-
axial com medide da pressao neutra (Cap.II fig. 32). Podemos ad-
mitir que a retirada da pressao normal no ensaio de cisalhamento
direto a volume constante & necessaria para combater o apareci -
mento da pressao neutra (originada pelo cisalhamento) que provo-
caria a expulsao da dgua intersticial e assim a respectiva varia
¢ao de volume, Portanto, o valor da pressao retirada serd uma me
dida grosseira da pressao neutra. Nao pretendemos que essa con -
clusao seja aplicada a todo o trecho de variacao de (@ 5 porém,
ensaiamos aplicd-la & avaliagao da pressao neutra no instante
da rutura. No ensaio adensado-rdpido o ponto de rutura é fixado
pela ocorréncia do valor méximo de T . Assim avaliamos a pres
sao neutra no instante da rutura conforme assinalamos nas curvas
tipicas T = f( W') da fig. 51, Na fig. 52 apresentamos o resu-
mo dos resultados de uma série de ensaios procedidos durante a
investigagao rotineira dos terrenos de fundagao da Barragem de
Santa Branca, quando tivemos a oportunidade de ensaiar amostras

indeformadas de uma argila pouco organica, normalmente adensada:
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verifica-se que os valores de U, avaliados mediante os ensaios
de cisalhamento direto a volume constante e mediante trés ensaios
de compressao triaxial com medida da pressao neutra fornecem es-

sencialmente a mesma curva de WU, = §(0,,).

Na fige. 53 resumimos os resultados de uma investigagao siste-
mdtica sbbre uma argila de Santos (LL = 115% , LP = 42%) amolga-
da ao teor de umidade de 50%. Observamos que os ensaios de cisa-
lhamento direto comum (sem contrdle 'de volume) e os de cisalha -
mento direto & volume constante fornecem essencialmente a mesma
envoltdria aparente sob pressles até 6 kg/cm2 (velocidade de de-
formagao 1,3%/min), mas com pressdes superiores o ensaio  comum

indica resisténcias progressivamente superiores (atribuivel & o-

corréncia de adensamento durante o ensaio). Assim, baseado  nos
ensaios sob pressoes altas o &ngulo de atrito aparente podera ser
tomado por 142, aproximadamente, quando nao é exercido o contrd-
le da drenagem, enquanto que o valor determinado & base dos en-

saios a volume constante fica mais préximo de 11°9.

Observamos, por Ultimo, que a envoltéria T {(Uj do en-
saio a volume constante nao corresponde & envoltdéria verdadeira
dos ensaios lentos, fornecendo um &ngulo de atrito nitidamente in
ferior ao dngulo de atrito interno. Essa observagao nao é peculi
ar aos ensaios referidos, mas decorre da diferenga de critérios
de rutura. Observemos que no ensaio lento a rutura & fixada & ba
se do (5T/ﬁ:)m“ : enquanto issoy; no ensaio rdpido o critério
de rutura é o de (0, -0;)... ouo de (T

ch.)-m_q,x_ *

Referindo-nos aoc ensaio de compressao triaxial com medida de
W (Cap. II fig. 32) verificamos que o ( Tw )max
do com 2% de deformagao (quando o 0, /EZ = 2,0), e 0 valor de

[l
€ alcanga-
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( Ef/ﬁz)max = 5,15 é alcangado apenas aos 8% de deformagao C )
Ora, como a obliqliidade miAxima de tensoces a cada instante é fun-
cao exclusivamente de a?/ﬁ; verificamos que o dngulo de atrito
que seria determinado no instante de Cr;&uxcorresponde a 19,5%

enquanto que o 4ngulo de atrito obtido para o ( ﬁ:/ﬁzx;‘é de 319,

Para melhor comprovar a hipdétese acima formulada decidimos pro
ceder medidas de pressao neutra em ensaios de cisalhamento dire-
to. O anel que contém a amostra foi envolvido por uma membrana de
borracha e outras providéncias foram tomadas para evitar qual-
quer escoamento d‘dgua sob baixas pressoes. A agulha de pressao
neutra foi instalada no meio do corpo de prova (&molg&do)o 0 -
sistema foi primeiro comprovado pela observacao da pressaoc neu -
tra originada por um acréscimo da pressac normal. Apresentamos na
fig. 54 os resultados de dois ensaios de cisalhamento direto a
volume constante sObre uma amostra de argila de Santos, amolgada;
no primeiro eliminou-se a drenagem mediante a estanquidade, e no
segundo controlou~se o volume mediante a retirada da tensao nor-
mal. Os resultados confirmam satisfatOriamente a hipbétese acima
formulada de que a tensao retirada indica a ordem de grandeza da

pressao neutra.
III.6., O ensaio triaxial com medida da pressao neutra

Varios problemas praticos e tebricos tém-se apresentado nos
ensaios de rotina que vimos realizando nos ultimos trés anos pa-
ra a solucao de problemas de obras de terra{ ésses problemas tor

naram necessdrios pequenos estudos alguns dos quais julgamos po=-

(*) Note-se de passagem que o ( 0 -0, )max ocorre com 4% de de -

formagao axial.
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der relatar com proveito para a especialidade.
(a) Defasagem na observacao de U

Freqlientemente se observa que apds a aplicagao instanté-
nea de um acréscimo de pressao da cédmara triaxial, o aparélho me
didor da pressao neutra passa a registrar um aumento lento e PTro
gressivo da pressao neutra até alcangar o seu valor méximo. Os a
trazos normalmente observados variam de 5 a 20 minutos: porém, ja
tém sido constatados casos de atrazos superiores a 30 minutos;
bem como alguns de registro essencialmente instantdneo. Esse fe-
némeno preocupou um tanto o Prof. Taylor que inicialmente o atri
buiu a um "comportamento plastico" da dgua intersticial: todavia,
admitindo que ésse comportamento pldstico f8sse destruido pela a
¢ao cisalhante, nao considerou invalidadas as pressoes neutrasme

' didas durante o cisalhamento.

Posteriormente, trabalhando com o Prof. Taylor conseguimos de
monstrar que o atrazo é provavelmente devido a insaturagao do
corpo de prova. Inicialmente inserindo pequenas b6lhas de ar na
tubulagao do medidor de pressao neutra conseguimos introduzir a-
trazos de 10 & 30 minutos. Outrossim, quando a tubulagso estava
perfeita e o corpo de prova inicialmente transmitia a pressaoneu
tra sem atrazo, foi possivel introduzir no corpo de prova uns a-
trazos aprecidveis simplesmente mediante a retirada brusca de u-
ma parcela da pressaoc da cémara apds o adensamento: interpretan-~
do essa constatagao concluimos que a criagao de uma préssﬁc neu-
tra fortemente negativa resultava na liberagao do ar dissolvido
na dgua intersticial, atribuindo um certo grau de insaturagao ao

corpo de prova.

Prosseguindo nesses trabalhos no nosso laboratério (*) em Sao

(*) Laboratério da Filial de SBo Paulo da firms Geotécuica S.A.,
Engenheiros Consultores.
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Paulo; jad com necessidade de ensaiar amostras naturalmente insa-
turadas utilizando técnicas de medida especialmente adaptadas pa
ra 8sse fim, obtivemos repetida comprovagaoc da hipétese acima ex
posta. Obtivemos, também, uma comprovagao indireta e complemen =
tar dessa teoria: de um modo geral, os maiores atrazos no regis-
tro de W acarretam concomitantemente uma maior diferencga entre
o valor maximo de W alcangédo e o valor doracréscimo da pressao
da cédmara (isto é, o valor de U que seria observado se o corpo

de prova fOsse perfeitamente saturado). Porém, enquanto que medi
ante o aumento do volume da bdlha de ar na tubulagao de medida
os atrazos sao progressivamente aumentados e a relaqao de umuﬁm‘
é progressivamente diminuida, aumentando-se o grau de insatura -
¢ao do corpo de prova o mesmo nao acontece quanto ao atrazo (que
nos nossos ensaios tem sido da ordem de 10 a %0 minutos) mas ape,
nas quanto & dita relagao de pressdes. Ainda essa constatagao pa
rece ser compativel com a hipbtese de que o0 atrazo é devido a
presenga de bdélhas de ar obrigando a migragao interna da dgua in
tersticial para ocupar o espago correspondente & diminuigEc do

seu volume de acdrdo com a lei de Boyle.

Assim calculamos que o atrazo eventualmente atribuivel ao e-
quipamento medidor pode e deve ser eliminado mediante a satura -
gao absoluta da tubulagao desde a agulha até o tépo da coluna ca
pilar (Cap. II, fig. 32). Por outro lado, o atrazo devido & insa
turagao do préprio corpo de prova & propriedade intrinseca do so

lo respectivo (*).

(*) Cumpre assinalar que em alguns ensaios procedidos sob o Prof,
Taylor foram aplicados incrementos de pressao da cdmara du-
rante o cisalhamento, e o desenvolvimento da pressao neutra

respectivdE demonstrou atrazos essencialmente semelhantes aos
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Nao obstante ter sido explicado o fendmeno do atrazo, Taylor
nso chegou a considerar e compensar a sua influ&ncia no ensaiord
pido procedido & velocidade de deformagao normal (0,6% por minu-
t0) .

Por seu lado, Skempton e Bishop procuram obviar a tal dificul
dade realizando o ensaio lentamente (rutura em céreéa de dois di-
as), e por motivos de pouca importéncia resolvem simultaneamente
proceder as medidas da pressao neutra diretamente através das pe
dras porosas do t8po e da base, utilizando as préprias tubulagoes
(inicialmente perfeitamente saturadas) de drenagem. Nao vemos mé
rito nenhum nesse procedimento: primeiro, o ensaio que era prati
co por ser rdpido deixa de o ser; segundo, a lentidao que fol
propositadamente introduzida pare eliminar os problemas do atra-
zo e para permitir que a pressao neutra se uniformize ao longo
de todo o corpo de prova acarreta, como conseqliéncia inevitdvel,
medir uma pressao neutra média do provete, e ndo a pressao que
estaria vigorando sob as condigOes de tensao e deformagao da sua
parte central (ver ftem I.10; também, 17); terceiro, aumentando
o perfiodo de ensaio & necessdrio tomar precaugoes especiais con-
tra efeitos secunddrios, como por exemplo, a permeabilidade da
membrana e quaisquer vazamentos insignificantesj por fim, no ca-
so de corpos de prova insaturados & muito dificil garantir que a
tubulacao que serve de drenagem durante o adensamento continue
perfeitamente saturada para refletir fielmente a pressao neutra

da extremidade do corpo de prova em contato com a pedra porosa.

observados antes do inicio do cisalhamento.
Fazemos notar que dessa experimentagao nasceu, simultédnea e
independentemente no M.I.T. (71) e entre nés, o ensaio em estd -

gios.
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Em vista dessas consideragoes favorecemos a realizacao do en-
saio a velocidades razoavelmente rdpidas na maioria dos casos
(ensaio em uma hora aproximadamente), e reputamos mais apropria-
do inserir a agulha porosa no meio do corpo de prova. Reconhece-
mos, porém, que em fungao do atrazo registrado em cada caso have
réd necessidade de corrigir a curva de WU observada, porquanto a
pressao neutra realmente existente no corpo de prova serd a cada
instante um pouco superior & pressao que é medida no aparélho su

jeito ao atrazo (*).

Ensaios que temos realizado demonstram que quando um corpo de
prova é submetido a um acréscimo stbito de (, , a pressao neu-
tra aumenta progressivamente com o tempo segundo uma curva

atl/au; = f{t) praticamente constante. Assim, se considerar -
mos que o valor real de U , u, = AGQ, (num corpo de prova sa
turado),para qualquer curva de variagao de WU, com o tempo pode
mos estabelecer a curva respectiva de U obéervado, U, , for-
mulando a hipétese de que qualquer incremento instantdneo de U,
produz um aumento progressivo de U, com o tempo segundo a mesma

curva Yo/u, = AY/aq - {(t) ., Essa hipétese tem sido confirma

(*¥) No caso do atrazo ser intrinseco do corpo de prova, a neces-
sidade ou possibilidade de se aplicar a corregao jd & discu-
tivel. Lembramos, porém, que a rapidez do ensaio é orientada
no sentido da criagao das condigOes as mais desfavoriveis &
resisténcia, para obtengao do mdximo coeficiente de seguran-
¢a na andlise de estabilidade respectiva: consideraremos de
igual modo o limite mdximo ou minimo da variagiao de W com a
deformagao, segundo ditar a norma pritica da escélha das con

digdes as mais desfavordveis & resisténcia.



|
I

a8 Triaxial com medida de L

da em indmeros ensaios. Por exemplo, na fig. 55 apresentamos al
guns dos resultados de uma investigag¢ao na qual submetemosum cor
po de prova de argila siltosa com grdu de saturagao de 947 a va-
riagOes controladas de (, e registramos as curvas respectivasd
variagao da pressao neutra. No mesmo gréfico figuram, também, as
curvas de W gue calculdmos seriam observadas para o0s carregamen
tos 2 e 3, considerando cada carregamentc como composto de u m a
série de pegquenos carregamentos instanténeos a cada um dos quais
aplicamos a curva Wo/u, = fﬂj do carregamento instanténeo .
A concordfncia entre as curvas calculadas e observadas é apreci-

dvel¥

Invertendo a situagio, se conhecemos a curva de W, = 4(t)
poderemos decompb-la em fungao da curva pertencente ao carrega -
mento instantfneo para constituir a curva de U, = §(t) )
problemas matemdtico j4& foi apresentado, mas a sua solugao nao &
imediata; tempordriamente, estamos, pois, restritos ao emprégo de
solugoes por tentativa, samitinds ounvas.de u&=f0j para compor as
respectivas curvas de u.=4(t) até que uma deétas se assemelhe &

observada.

Todavia, essa técnica de corregao de atrazos aplica-se aocs a-
trazos intrinsecos apenas quando a variagao de W & provocada por
uma variagao de 0, . Nao é automdticamente aplicdvel também aoca

so em que o aumento de U & provocado pela deformagao cisalhante

* As pequenas discrepdncias poderao ser devidas, em parte, ao fa
to de que a curva Hofu, - #(f) provavelmente deverd variar
algum tanto de ac8rdo com a magnitude do incremento de prassﬁo ’

num corpo de prova insaturado.
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O assunto carece de muita pesquisa adicional, porguanto atualmen
te possuimos observagoes contraditérias: em muitos ensaios s8bre
corpos de prova insaturados nos quais interrompemos a deformagao
axial e mantivemos o estado de tensoes (0, , 03) constante,
nao observdmos o aumento de U que seriamos levados g prever em
fungao do atrazo medido sob acréscimo de 0, s por outrolado em
alguns casos a mudanga da velocidade de deformagao tem provocado
uma nitida descontinuidade na curve de W em relagao 3 deforma-
ca0.
(b) Critério de rutura a adotar

O ensaio de compressao triaxial com medida da pressao neutra
tem sido muito usado para a investigagao do comportamento efeti-
vo dos solos argilosos quando cisalhados a volume constantes po-
rém, a sua aplicagao aos problemas priticos nao tem sido devida-
mente estudada. Podemos mesmo afirmar que os laboratdrios que tém
procurade utilizar &sse ensaio para fins prdticos tém sido leva-
dos a seguir predominantemente a orientagao acad8mica gque ainda
cerca t0das as publicagoes sdbre o assuntoc, perdendo de vista o
problema prdtico. Assim, por exemplo, o laboratério do Bureauof
Reclamation atualmente executa os ensaios alterando a pressao da
cédmara continuamente de forma a manter @, constante .. indubitd -
velmente tendo em vista escapar ao efeito de preadensamento que
segundo Casagrande-Wilson (17) ocorre em ensaios realizados sob

0y, constante: &sse requisito aumenta grandemente a dificuldade
de ensaio mas nao encontra o necessirio apoio tedrico porquanto
dificllmente se pode afirmar que o valor de ﬁ; permanece cons-

tante num massigo sUbitamente solicitado até a rutura.

A primeira observagao que se deve fazer refere-se ao critério

de rutura. A partir dos dados que ora possuimos (amostras inde -




100 Triaxial com medida de W

formadas da argila azul de Boston, da argila de Santos, e de uma
argila de Santa Branca) constatamos que comumente nas argilas in

deformadas o valor de (T}&)M“. ocorre muito antes do valor de
(Bl

Por outro lado, caracterlisticamente o ensaio lento comum se

desenvolve com um aumento progressivo de ET enquanto 0, perma
nece constante, e assim neste caso (mesmo na argila indeforma -
da) a rutura é definida simultdneamente pelo critério de (%/f)..n
e de (0,-0G;) .. . De fato, quando uma das duas
tensoOes principais efetivas é mantida constante e a outra é au-

mentada ou diminuida para provocar a rutura, aparentemente *¥*os

*Nota-~se que o valor de (6,-0;),... ocorre aproximadamente com
a mesma deformagio com que se alcanga 6 (Tw)un. Como no en-
gsalo comum, sem medida da pressao neutra, s podemos usar o cri
tério de rutura baseado no valor mdximo de (0;-0,) essa obser
vagao tem relativo interé&sse prdtico porque permite que se con-
sidere 8ste critério aproximadamente equivalente ao de (T )max
que & basicamente vdlido para o material que se comporta como pu

ramente coesivo.

E interessante relembrar que nas areias rompidas a volume

constante acontecia o contrdrio: o valor de (fIEZ)uu. o=
corria a pequenas deforrmagoes, e o de (0,-0;) . muito mais

tarde. Os paralelos gue &s vezes se pretende tirar entre o com~
portamento das areias (compactas e £f8fas) e o das argilas (in -

deformadas e amolgadas) sao muito limitados.

¥% A técnica de ensaio do Bureau of Reclamation aparentemen-
te desfrutariz dessa vantagem de uniformizar os dois critérios

de rutura. Nao conhecemos como se comportam, comparativamente ,
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critérios de (9;-0) e de  (0,/F ). deverao ser equivalen-

LY 3.

tes.

Essas observagoes sao baseadas nos ensaios a deformagao con -
trolada. Ora, as andlises de estabilidade na natureza compreen -
dem sempre a aplicagao de tensGes e nao de deformacdes, e, por -
tanto, somos obrigados a concluir que no momento em que a tensao
cisalhante aplicada igualar ou exceder o ( To )wmex s O massi
¢o rompe, nao havendo mais inter&sse no desenvolvimento de maio-
res obliquidades que seriam alcangadas mediante a diminuigio de
T (e diminuig¢ao maior de @ )e Assim, por exemplo, referindo =-
nos 3 fig. 32 (Cap. II) seriamos obrigados a concluir que a rutu
ra se daria aos 2% de deformacao ( T/f, =2 e ¢=195 ),
Concluimos, também, que nas curvas A/F etc. da Fig. 32c Lo}
respectivo trecho que se desenvolve con deformagges maiores do

que 2% nZo tem significado prético.*

Em outras palavras, evidentemente se consideramos a resistén-
cia ao longo de um plano de escorregamento como predeterminada em
fungdo da pressao de adensamento (uma espécie de coesao, apenas
definida em relagao & variagac de (0], ) o critério de rutura

passa a ser o de (G;—ﬁ;)“um (Ver I.5).

nesse ensaio, amostras indeformadas e amolgadas de uma argila de

alta sensibilidade.

* Cumpre assinalar inclusive que depois de alcangado o valor
de  (Tw),.. = resisténcia A & a cada instante definida como
o préprioc valor Ty respectivdTaylor, 70): como consegqllencia, as
curvas de A/F ou 4A/f, em funcio de 0./f, independem do so-

lo ensaiado, sendo definidas matemdticarmente.
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Concluimos, portanto, que, se as curvas de comportamento TrTe-
fletidas pelo ensaio a deformagio controlada (fig. 32) sao vdli-
das também para o emsaio a tensao controlada, a rutura natural o
correria (numa argila indeformada) sob uma obliqHiidade muito in-
ferior & do ensaio lento. Todavia, os recentes trabalhos de Casa
grande-Wilson (16, 17) estao em desacdrdo com a hipbtese, exten-
samente divulgada, de que os dois tipos de ensaio fornecem cur=-
vas semelhantes: aparentemente no ensaio a tensao controlada a
argila indeformada nac apresenta o pico na curva tensao-deforma-
cao (*); a curva de ( o0 ) e a de Eyﬁi aumentam simulténea-

mente, da mesma forma como acontece nos ensaios lentos e nos en-

saios a deformagio controlada sébre amostras amolgadas, (fig.56).

Aparentemente, a UGnica observacao que diferencia a argila inde -
formada da amolgada seria a deformacao de rutura que em alguns
dos casos apresentados correspondeu a 3 a 5%. Esse ponto de seme
lhanca ou nao das curvas tensdo-deformagao dos ensaios a tensao~-
-controlada e a deformagﬁo controlada passa a representar um pon
to de suma importéncia na investigacao da resisténcia ao cisalha
mento das argilas indeformadas, para estabelecimento do critério
de rutura a aplicar na pratica com o ensdio de pressgo neutra:és
se critério de rutura serd obrigatdriamente baseado num valor 1i
mite de T;. que poderd ou nao corresponder simultédneamente a0

valor limite de ﬁ/a-}, o

(*¥) Como a deformagao de rutura em muitos casos se assemelha &
dos ensaios a deformagao controlada em argilas indeformadas
(2:5%) é possivel interpretar as curvas dos ensaios apresen-
tados por Casagrande-~Wilson (16,17) como apenas o trecho ini
cial da curva total de um ensaio a deformagao controlada; po
rém, a diferenga na curva (T,T ) é pronunciada, merecendo,
portanto, atengao especial em pesquisas suplementares que se

fazem indicadas.



Resishéncla 2o cisalhamenlo (hgtem?®

3
3 3 Al

ol Moy @dad
- Be e A5 S 0B
(0 ad (T dad
[ P | | -
A8 (Tage) o [(Tasd, = 08 Thgige =T
i L = —n S
s 4 = {Tgoe et = f ( Tardag I | 1 1 = i
3 # (Bage) vt = (T3 )0 '|°~“*“"ﬂ 'T’ q ;:»-—*’i,..-——'--——"
} ‘ __..--—"""'_.-r._._-..--""'"rrrr'
] - e SV
_._,..—-"‘."_F'-'-H |
L | |
3 T
s "'lft’wl'ml'”ﬁﬁ'm . 028+ Tty rlu,:-
| | —
(T ) -ouss (lr,‘,l"d tg 12,80 Iaumen!ﬂ:dt T,)
- | I =
| | ||
o F 3 Fi
Pressdes normais folais (Rg/om?)
€] ENVOLTORIAS DE MOHR APARENMTES
Cunhas  de escorregamenta
g E_ o m 11m ®Em Mm e L] M-
- 7T >
Y ¥V T A E
S e R = ,/ — 7’_'}_ .,-f"_ -
/.r/ L L~ H s f..-'"
. T s (P Ol B, 52 .
.gx oo §.‘:}'| [
| o 1 i
— H AT
E e - -
= r rd ',f
u (=0 Z = o // o -
ki 2
_E Wmf == _;';If\f. — - —
Fid =1
3 =i = A —
=
ST — R\
o | | | |

ooz

d) oDETERMINACEG DE (0n) o » [ (T2) HOS PLANDE DE ESCORREGAMENTD

Fig33- TENSCES NUM MASSICO COESIVO E CRITERIOS OE RUTURA



EMPUXO ATIVO

ALTURA DO MURD 20 m
PESO ESPECIFICO DO SOLO Ypgt = 1,6 t/md
EMVOLTORIAS - VER FIG.38
i- ENVOLTGRIA MISTA 4 =04+ 0 Ig 17° (kg/cm?)
PELO PROCESSO CuASS!ICO E, =57 Y/m

2 - PELO PROCESSO DA ENVOLTORIA APARENTE Gyt =f (0, )ad

4=028+(G)ad tg 1,7° Ep= 73 t/m
3- PELO PROCESSD DA ENVOLTORIA APARENTE Tt = (T:)ad

4=028+ (G)ad tq 14° Ez= 69 [/m

I ! 4 - REDE DE PERCOLACAQ :- GRADIENTE UNIT.P:RID E PRESSKQ
LINHA DE FLUXO
C2 _."! NEUTRA HIDRODINAMICA NutA. Ugp = 2,0 t/md
L I 6
ENVOLTORIA APARENTE Tyt = f(Tad ) il i l|
I
4=015 + (U} ad g 12,8° ®E, =198 t/m 721 0 o

DETALHE (a)
F
% 1

1- 2€- 5 AB, =S (m = escala)

2- 0¢ (0y) ad ¢ 32t/ m2
28 ¢4 ¢ 95 t/m?

4m=615t/m? em cada plano
para a cunha 28: AB,= 4m AG

3 - para a cunha 16 :
(Gn)ad = 0,86 %2 (Fig 39d)
28 ¢4%¢ 962 t/m?
e Am *AG
AB, = 2m_~3

4- 0<(Glad < 32 1/m?
1,5 <4< 8,75 {/m?
para a cunha 12: A_B4=_‘5T""AG

Fig. 40 - EMPUXOS DEVIDOS A CORTE EM TERRAPLENO COESIVO



2 2 1 | g-300 | 125"
vets L~

..é AREIA {.;:;:; ‘FA__;,{%A- f(Tn)ad
: i
::E // il o s
A N
,g 1/ [ /'
; B

o 1 2 3 % 5

Pressdes efetivas e lolais (kg/em?)

EMPUX0O ATIVO

‘.Ilm' . ALTURA DO CORTE 10m
' PESQ ESPEGIFICO DO SOLO : 1.8 t/m®

PROGESSO CLASSICO, COM EMVOLTORIA MISTA (LENTA, NESTE CASO)
E)= 30t/m
PELO PROCESSO DE ENVOLTORIA APARENTE - = f ()44 = Ttg 16,5
0<A < 53 tff"’} E, = 36,9 /m
Am = 2,65Hm?
PARA A CUNHA 6 - E=2m:AS

Fis. 4 - EMPUXO ATIVO DEVIDO A CORTE EM SOLO ARENOSO




SR HTINEL "

=
NEETEEEE EMOLIGLRTHVE
ALTURA DO fegRD 20 M
=k L o PEGD duF SATURADD §op s 20 YmY

LMPUND FLD FOOCESSD GLAESICO
FruouTdma IBTa A = 00 » r_lnm (1 nIm._._n.J...".”_
E =177 b/m
Bm 13 m 18 m D m 24 -

mures <]

}r IHATARSE G

Bl- papuss eno rrocrssa
4}-weor oE peERcoLacEo ) )

CLASEICO
T
— | Mo
\ /.
.f.., ¢ CUNHA 70 /
b
\, FrapL I h =
b h LU i AW = Péso da cunha T F. 08 Hmby ! %
|.... EMPFLFD PELO WETO00 DA TReILTORIA ARLACHTE b 0 R s S0 W
// A=wss (1)) 1g 120" ( lglomt) = £y 195 Kfm A= Péso da cunha sibmarss & satursds //
BD - Pésa da cunha submerss mas nio sifurada
T it 8w 1 m i 38 . T4m B £E - Fressio aeubra ng plana de :
._ - = : : earorregamanta [wer rede #m 31 e 876 i/m /
" ,. I i e il 2 -~ 5 -~ Al - Firga regislente no plang de #acarregamenta: -
ﬂ\\\v /f K .._._.. \.\ ..\.\ - - w0 e O g izee fBgfeme) ] .//, \\. Hpm
! d ’ - ’ - o gih] 51 fim?
A - tad & i
. 4 ._..,._. il \..\\ -~ .\.x_\ LY (4§ 07T Hml ...\
N .__...._ i g N s o ot " Amom 148 LMY s
n\wV/ i i \.\ AT T ED - Firca de pereafacio ]
,_.f ! ! : o rs - TH - rdeca narmal 30 plana de nEcorregamanta -
5 J i # i . -~ s
A, 5 # ¥ Al w0E = Empusn = 195 Hm
oy i U \\ A EB ~Forca de alleracfa do esladg qeral de walicilagin 7
. . 4 ! & < oA vemRmes imoicaess 1la
e N CA s A PEACAL DE ALTEMACAD
o N R crvag a adog
i & AN e A |
SN L _
e S A ' e
i o N
it i N
il s sl
i ) M L £ - EmPura Pric Moo oA d)comporicia of romcas . cguiva freca FHTRE
._lcw....\. s EHSOLTORIA ARARENTE FORCA WEUTRA DE SUPLAFICIE + FESO TOTAL ©
\\...:.. FORCA DE PERCOLACAD + PEI0 SuBMERSD

.

Fig 42~ EmMpUY0E DEVIDOS A CORTES [W TERRAPLENOS
COESIVOS COM PERCOLACAD



MISTO 4

LENTO RAPIDO APARENTE

, MISTC 2

MISTA 2 COM
COEF. DE SE -
GURANGCA

AUy (a0, - Gy )

L
gy

Fig. 43 - AVALIACAO DE ENVOLTORIAS A PARTIR DA LENTA E DA RAPIDA




PAmMA & CUNHA TD
AB =Péso tofsl da cunka (W= 21/mE)
F - Mirca de alteracao  infrodunida pefa reds
AE - Férea resislente ao lorgo do pline de escorregamento
_m+ (Tl Yq _u.H_ L=H tg@'= 144 98 t/m
[i-Férca normal ao plano de escorregamento
Hrmﬁﬁ:ﬁ_

LTS

A

Fig. 44 = EMU¥D CONSIDERANDO UM ANGULOD DE ATAITD RAPIDD, _

ﬂ!_...__n_,...__rﬂnnmﬁ_.ﬂ_._.._...z._.:ﬂn_.._u_n...nn_:_..mmn_mﬂnu_mmﬁnr_.._n_._u
-—Lr.r!.-. - B 1 ! | B S S A R



SUPERFICIE DE
ESCORMEGAMENTD

T..m__._ 45 - SUPERFICIE HIPOTETICA Ot ESCORREGAMENTO PARA
FUNDACAQ DIRETA



= CAPACIDADE DE CARGA PELD
PROCESSO CLASSICO ! -

EMVOLTORIA MISTA ( VER DES. N*24)
4 =0,08+ Ttg 17, 2*(Rg/em')

Rsen ¢ = 3,58 m
AN = 320 t/m

PARA O PONTO Q RESULTA
r.}. 320 t/m?
/ 2
b
LS

I
= \’ : Tt - 21/m?
e

8) - CAPACIDADE DE CARGA DE
FUNDACAQ DIRETA PELD
PROCESSO CLASSICO.

Feak = 2,0 1/m?
= PELA ENVOLTdRIA APAREMTE
4=008+ Tod 19 18,8°(Rg/cm?); @ =5
08 <4 ¢ 2,3 t/m?
Am= 1,853 t/m?
PES0 SUBMERSO = 62 t/m
FORCA RESISTENTE = A m -DKIn37,1 t/m ¥ §M

Raen = 1,17 ON-MIR

DGI
— ari
250 2 149 Hm
e 'I:g 14° /
PARA O POHTO 0 RESULTA

q,‘. 14,9 t/m?

b) - CAPACIDADE DE CARGA DE
FUNDACAO DIRETA PELO

PROCESS0 DE ENVOLTORIA
APAREMTE.

fig. 46 - CAPACIDADE DE CARGA DE FUNDACOES DIRETAS



mt)

TenaSes cisathantes (

RN RS ey s L

IREA ARGILOSA : =

- JAEHALL DR

== trgaE com nrougho on Ty =

A ,ﬁr EMEAIGE n__.________ .E.____._.__.En_ n.___q_ = 1 ..:....rf :

au_-._"___m+._._|_.m u.u_._ | ,.4..../

B2 s AR N

i 7 3 4 ] & T il [ TR
Pressdes tolais normais (leg/cm?)

mm. 47 - nﬂxurn}ﬂmm ENTRE ENSAIOS LEVADOS A RUTURA COM
DIMINUICAD DE Uy E COM O AUMENTO DE T,



TensBes cisalhantes (Rg/cm?)

¥ -mt

Tensdes normais efetivas e fotais (kg/cm?)

fig. 48- ENVOLTORIAS VARIAS
(ARGILA MARINHA DE SANTOS )

o f— o Y =
mnﬁwmﬂw__uhﬁw_wﬂnzﬁmm Anf(S)e . 1,2,3e 4~ ensatos com reducFo de (3 (indeformado)
e . .Ln_.\u-- _ = — 56,728 - ©nS3/05 mﬁT&hh&Qﬁ-ﬁ&ﬁﬁE {wndeformado) _
1 Com i:m.,muau de Ts 11|.bu1..,|._. _ —— 8,00 1 = ensaios mﬁ,ma_w.un_.un.ﬂ_umlnﬁ ﬂmﬂaﬁ_m.n___.nc__
=k —— 12 €13 = ensaios lenlos (amolgado) - |
_ Gom _m._._ _._.E._.n_ de T e M4 15¢ 16 - Ensaes lenfos ﬁ.maa,mﬁunﬂuﬁ =" =53 h@
0 i 2 5 4 5 x\\.\.ﬂr...ﬂ_ﬂw...lul: ol ~4
£ - _ P .. T
. - e //ﬂnm_.. {env lenta) s m )
- | ® _ |
envolldria com ” rm
reducdo de Ty | .h.luhﬂul.\llll_
i _n..:._qu_mnm“_ | ey \u....!.l.lr.r..”.ll”/
_._\\ 5,
. AN
8 . 128
4% goeer AN C) (n
Vi Y
.. .lllll.l.l )J \
2 )
0 = &




Tensio cisalhante T ( ha,l"-;m‘]

1
1
Jr | |
0 (2 0 = |
rr lﬂETEH‘HIHAGEt} DE T DE
bl I, ] T RUTURA HQ 7% ESTAGID _|
| | I
! | &
T T2=T,+4T
I | __1_
10} at/L r
i i
e e | —= ERTADRD FOFQ
— ERTADD COMPACTO
= O CAIXA CIRCULAR |
a Com 0l DL O EA Dk,
[ T a ] ) i iz 13 14 5 e W7

Deformacdo especifica

3 ) - CURVAS TENSAO DEFORMAGRO DE ENSAIOS
OE CISALHAMENTO DIRETO EM ESTAGIOS



Resistencia 20 cisalhamenfo (Rgfem?)

O

i

S

Le

(=]

) =
] _ | _ £ [ _ s _
AREIA MORMAL COMPACTA .w_x_u AREIA MORMAL FOFA | ﬂ .
e - ...iwm_n_ _ il e -t uu:ma |
ee - 2¢ eshigio — = g # ensaic normal g
» - enszio mormal \g. 30 2 \A\k i
1]
E 3}— - -
e e
[
-m 9 Ted |
e
“ m
| 4
| g B
B T 8 @0 i + Tl & T |
Tensdo normal :__.m._‘__,nﬂuu_ Tensio normal _Hn_.mh_in“_

.n,.__ - ENVOLTORIAS E AREIAS, DETERMINADAS PELO

EMSAIO DE CISALHAMENTO DIRETO EM ESTAGIOS



Resiskéncia ap cisalhamento ( kg Jem?)

Resisténcia 2o cisalhamento ( kg/cm?)

=g

ETa | =1 L2
AREIA ARGILOEA | -
e i ni-i'g'm _ G =80% . :
ee-12ratagio
I

f———

F
|
|

B27dRmas
27

IV’I Bl

b 5 8 7 L] F ¥ i 11 5

LF]

T

—
==

Tensdo normal ( Rg/cm?)

-=

I.\_I

I
AREIA ARGILOSA
it -rnrniu normais |

= 80°%

7

Tensdo normal | h.g,."cm“}

A 1 DSAS DETERMINADAS
- RACAD DE ENVOLTORIAS EM AREIAS ARGIL
'L'.:} ig:F:HEAEJE- 0F COMPRESSAD TRIAXIAL E DE CISALHAMENTO DIREO
EM ESTAGIOS NORMAIS

A ESTAGIOS



Remisténcia 30 cisalhamente (Rg/emi)

iy | | |

j- 2 - TRIAXIAL ADEHSADD -RAPIDO | | | -

—
=]
“E
w
¥ :
le-2a - TRIMIAL RAPIDO [ESTAGIO) | 1 5
ARGILA AREMOS! SATURADA G=100%, | .E.\......_.. ._.w.u...\ m
7 e e e —| i 5
| _ _ - 2 o=l I o
| I .JIrrJ.r._____. - 2. .m_.J...r_. .
| N S . P g o

_ " 2
[H]
| S ;

Loy
_ o

_ o

|
|
o ]
Tensfo normal ( kg/cm?)

d |- ENSAIOS TRIAXIAIS EM ESTAGIOS, ARGILA DE SANTOS AMOLGADA

_n__.m..amu EMSAIOS EM ESTAGIOS




T 71

SOLO - AREIA COMPACTA (E=0,53
—— Aresz corrigida

—— Semcorrecdo de dreg
Caixa circular
Caixa n_:aaa_n.

e

-

e

TensGies Te T (Rg/cm?) e razio T/

(¥
iy

Deformacdo especifica (=)

3) CURVAS TENSAO DEFORMACAD DE AREIA COMPACTA
CAXA CIRCULAR € CAILA QUAGDRADA

| SOLO - AREIA FOFA (£=0.0)
—— Arpa noqmmwmm
—— Sem correcdn de dreg

Caiza circular —

30

\

\

Te T fhg,‘:m’_}l e raz

e

Tensges

RMACED DF ABEIA FOFA
‘E Caixa QUADRADA

CURWAS TENSAD

TADOS DE EMSAIOS DE

Fig. 50 - comparAChO DE RE
EM AREIAS.

CISALHAMENTO DIRE
CAIXA CIRCULAR E CA

Tensdo  cisalhante ([ Rg/em?)

lhante {kgfem?)

30 cisa

Tansg

,_.l..:hn_) n_aZ.in._.... H.m_. c.umv_u h._wv\\“\\\
u 5
| A
@)
L
W
] 1 3 _

Tensdo normal ([ kg/em?)

C)  ENVOLTORIAS PARA AREIA COMPACTA,
X CAIXAS CIRCULAR E QUADRADA

AREa CORRIDIGA

EA COMSTARTE,

Caxad GuaDaala L] a
CAILA TIRCULAR ] =]
3 [ _ - \ﬁ _
AREIA FOFA [E= c.m_uu
e & \\\.
, \\\u\\_
.\.\\...
_ R
|
o
5 | _ L

Tensdo normal mrmh_.n:_:

d ) envaLTdrias Pama aREs Fira
CAIRAS CIRCULAR E QUADRATA




Tensdo cisalhanle T (kg/cm?)

T

ao

(kRg/cm?) e raz

Tensdes

AT T 1]

fsc:m': ARGILA SILTOSA DE
SANTIOS, AMOLGADA

i
]
:
e
@ |

T T o=

N
;
[

o4

P e Sl @
b Y i \ T —— £
y N - ---Z.._‘

44 1403 .
I / \.'%f , \ G"@ -‘.-‘--"""g..‘_h.‘-"
/ N \\( =t
3 }'; /,. ‘\\—-—.._._____‘_“ “_‘i‘-h- /ﬁ { [.
A L ‘/.- \ — e
021 g 7@ <1 ! %@l__. :-?_j__._ = =
; s e
240 | ": / ~. — _:-:;:";*.;—':"_"—“*“"‘T‘““**'—\—l”?D‘ =
} S=T""= ~—1__ .
I 1< L {10 _|
0,1 /‘/_, q-'-___"""—-_—___,_q_____
11 & ||
A
T i
//
9 o 1 Z 3 P 5 6 7 Ell 9 0 " 12

Deformagdo horizontal (mm)
———— e i ue 75 mm e lmstro ) .

—
o
— —

N

2 3 4 5 3 7 8
Tensdo normal T (kg/cm?)

Fig. 51~ ENSAIOS DE CISALHAMENTO DIRETO A VOLUME CONSTANTE



Ur hg/cmz

720

1,8

1,6

14

1,2

1,0

0,8

0.6

+ ENSAIOS TRIAXIALS

® ENSAIOS DE CISALHAMENTO
DIRETO A VOLUME CONSTANTE

04

0,2

1 /

ESTIMATIVA FINAL DA PRESSAO
NEUTRA Ur NO INSTANTE DA
RUPTURA, EM FUNGAO DA
PRESSAO U4 DE ADENSAMENTO

I N

——

Fig. 52- HIPOTESE DE INTERPRETACAQ DOS ENSAIOS

2 3

T ad ]'?.E]/'cmz

DE CISALHAMENTO DIRETO A VOLUME
CONSTANTE AG. = U ?



( Rg/cm?)

Resisténcia ao cisalhamento

u

L

s

para Tmex "

w3

b

a volume consfanle (kg/cm?)
|

Redugdo da tensao normal no ensaic

D #* #|9

R |

ENSAIQ LENTO

EHSAIO A VOLUME CONSTANTE d_....

o "

ENSAIO A VOLUME VARIAVEL

SOLO - ARGILA MARINHA AMO

"

LL={i5% LP=42% h=

F

- s 7
Press3o de adensamento (

3

kg /om?)

L]

" [IF] 13

-~

L~

L~
f.mcum._

o

I

DIRETO A VOLUME CONSTANTE

! = 5 J r
= —VE 1205
| \ “‘V 2
{ > -
5 HT | —T
== | | ]
—— | m
] 2 3 4 5 [ 7 @ 3 +] ] 12 15 14
_ Tensdo normal (kg/cm?)
m.._m. 5% - INVESTIGACAOC DO SIGNIFICADO DO ENSAIO DE CISALHAMENTO



hg/cmz

b h.g/cmz

1,4

1,2 : h =50 % |
il - ==
\
1,0 // AT, } Ensaio a vol. const. com
) / '52 varlaca(j de T
08 | / / /
/ Y =
| ! |
: /f——*"‘(}izﬁ?gzaz g o com —
T /T J T= 209 kg/em?
X / s iy =
0,4 .—'/7 P y |
% 3 /// ;
" // A
u, Ll2
Le] 2 ) L3 B 10 12 ¥4
Al/y %
1o
08 e =T = =1 I}
—
06 i e 4
04 B i A /fjk\ 1
= s T = f(G-u), \ T =f(T- A7),
% |
0 1,0 2,0 30
U kg/cm?

=

s

i ARGILA DE SANTOS, AM

SLCADA

Fig.54 - ENSAIOS DE CISALHAMENTO DIRETO A VOLUME CONSTANTE



lhamento (kg/cm?)

¥

€ncia 2o cisa

Resist

-

A

» o vil
" >4
P
\.\
B ok
# =7

£, _ m\\ Yrat

e Ea \\\ U;=0770,
ra
s
Fa

2) ELEMENTOS DE SOLO NUM MASSICO

] | b
Rlc_mo de _.fu

ﬂ.ﬂu_umn_,u (T5).4 | 4=04+Ttg17e
| (enveltdria mista)

4 | | N Om_u
aumento de T ' hnmnﬂun_u_w“umw.“. m.:—.ﬂ ¥ “W

r [P T1) P S—

X @&
kA x\ﬁ
__. .__..

- iy /"
__,,>x'f’|

_nq_mﬁ..:cvl; nqam.“_un_ __‘_m1 -u
(G 45"yt
Gt G fte

Pressdes normais efelivas e totaig (kgfcm?)

b) CI/RCULOS DE MOHR PARA OS ESTADOS DE ADENSAMENTO E RUTURA



10 T

25 /_"

s
fs‘ = ;i
s U ]
e e
= L
:]_EI 5o
o i 3 3

ef especifica (%)

Fig. EG - RESULTADO DE ENSAIO COM MEDIDA
DE U, TENSAQ CONTROLADA
(aPUD 'CASAGRAMDE-WILSON 16

-:"‘1.

E

"Ell‘.-n. 1 1 | r_ ] P
20 | DESENVOLVIMERTO DAS TENSOES EFETINAS
— |noPLang OE

2 1rg= 45+ %’ 'i,k

C

(5

= H““».,\

= )

2 : i <

it A

3 L
S | 2 3

Tensao normal (kgfcm?)



( Rg/fem?)

TensGes cisalhantes

|

__Mu e | __Hm...“_ EMSAIOS humzm.rn_cmm RAPIDO
e (Too*) yb =f (Teor) ENSAIOS ADENSADOS- RAPIDOS cOM (T ]4d =
SOL0: ARGILA SILTOEA Y——— & -

Envolldria lenta

.

_
$ (0y)ad = (T5)ad

ol

L
e

5]
| =
/

mﬂi:i

=

Y

e =

- |

TensGes normais efelivas, lotais e de adensamento (kg /em®)

ﬂﬁ.m.u = ENSAIQ

S TRIAXIAIS ADENSADOS-RAPIDOS
coOM (T, .‘_h E..._F

—Envoltdria mista




Triaxial com medida de W 103

Por fim, considerando a interpretacio dada por Taylor (70) &
curva A/ = 4(%/F) (ver ftem II.8) somos obrigados & obser
var gue dada a diferenga sensivel\que se tem constatado nas cur-
vas tensao-deformagao do emsaio lento e do ensaio adensado-rapi-
do (a deformagao controlada) s8bre argilas indeformadas, nao se-
rd 1lfcito supor que uma sé curva désse tipo partindo do adensa -
mento uniforme (0= 03) seja suficiente para definir o compor-

tamento de guaisquer elementos de solo semelhantes adensados ini

cialmente sob tensces @, > @ - A hipétese de Taylor serd a
plicdvel apenas quando as curvas tensao-deformacao ( (;-0;) e
(€/5,) em fungio da deformagio) dos ensaios adensado-rapido e

lento forem semelhantes.

Finalizando essas consideracoes concluimos que atualmente 0
ensaio de compressao triaxial com medida da pressao neutra ainda
aguarda a solugao dos seguintes problemas bidsicos: a) técnica de
medida da pressao neutra e demonstragio da sua validez apés apli
cagdo de corregoes eventualmente necessdrias: b) comparacao das
curvas ( T, T ) de vdrias formas do ensaio adensado-riapido e
interpretagao respectiva para escolha do critdrio de rutura a a-
dotar na prédtica:; c) determinacdo das relagtes que eventualmente
permitiriam generalizar os conhecimentos do comportamento de ca-

da solo colhidos mediante poucos ensaios.

i




CAPITULO IV

RESUMO E CONCLUSOES

Dedicamos &ste trabalho a um estudo pormenorizado da resistén-
cia a0 cisalhamento dos solos, com énfase especial no problema da
investigacao para fins praticos.

Na primeira parte apresentamos um resumo dos “ensinamentos cOr
rentes sdbre o comportamento dos solos arenosos e argilosos subme
tidos ao cisalhamento: ésse resumo foi baseado em extensa biblio-
grafia que submetemos a apreciagao critica & base de nossa experi
éncia no assunto.

Prosseguindo, decidimos orientar nosso pensamento em fungao
dos solos argilosos que apresentam a maior complexidade de compor
tamento: de fato, a tal ponto é complexo ésse comportamento que
nao podemos congiderar vdlido o conceito dos trés tipos clédssicos
de ensaios de rotina que tem sido aplicado a ésses solos.

Na segunda parte propomos, portanto, os principios gerais a a-
dotar na experimentagao laboratorial para fins prédticos. Os en-
saios devem ser programados de forma a representar elementos de so
lo no massigo em aprégo; em fungao da seqliéncia de acontecimentos
que sofrerao ésses elementos de solo cada ensaio deve ser estuda-
do de forme a abranger a fase de "preparo" e a fase de "rutura" -
s fase de preparo compreendendo a aplicagao das tensoes e deforma
¢oes que ocorrem antes da solicitagao critica, e a fase de rutura
sendo naturalmente procedida de forma a mais desfavorivel para a
resisténecia; por fim, os resultados désses ensaios devem ser ex-

pressos de uma forma compativel com o processo de andlise ao qual
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serao aplicados.

Para elucider ésse principios consideramos dois casos distin=-
tos de andlise da rutura de massigos terrosos. Verificamos que os
processos de andlise atualmente empregados abrangem a composiggo
indiseriminada e errada de férgas de resisténcia sem considera =
gao especifica dos Angulos de atrito aplicdveis a cada parcela.

Para a determinagio simultédnea dos dois dngulos de atrito ge-
ralmente necessdrios &4 essas andlises (um dngulo de atrito apa -
rente, e o rdpido) sugerimos o emprégo do ensaio triaxial em es-
tdgios. Para os ensaios de rotina recomendamos o ensaioc de cisa-
lhamento direto. Sugerimos a possibilidade do ensaio de cisalha-
mento direto a volume constante fornecer indicagoes da  pressao
neutra na rutura. Por fim, tecemos consideragdes em relagao &
téenice de ensaio aplicads na compressfo triaxial com nedida de
pressao neutra, que representa atualmente o melhor implemento Pa
ra a investigagfo da resisténcia ao cisalhamento dos solos, & a-

nalisamos o problema da interpretagao dos resultados respectivos,

Concluimes repetindo o que dissemos na introdugao, seja, que
as lacunas no assunto em foco sao tantas que julgamos de nosso
dever apresentar contribuigoes capazes de abrir novas pistas de

investigacgao, sem exigir que se completem as suas inferéncias.
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