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Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

Cap 1. INTRODUCAO A ENGENHARIA DE SOLOS

Introducéo

A definicdo do que é solo depende em muitos casos de quem o utiliza. Os agrénomas, por exemplo, o
véem como um material de fixacdo de raizes e um grande armazém de nutrientes e agua para as plantas.
Para o gedlogo de mineracdo, a capa de solo sobrejacente ao minério é simplesmente um material de
rejeito a ser escavado. Para o engenheiro civil, os solos sdo um aglomerado de particulas provenientes de
decomposicdo da rocha, que podem ser escavados com facilidade, sem o emprego de explosivos, e que

sdo utilizados como material de construcdo ou de suporte para estruturas.

Como material de construcdo e de fundagdo, os solos tém grande importancia para o engenheiro civil. Nas
barragens de terra, nas fundacfes de estruturas, o solo — assim como o concreto e 0 ago — esté sujeito a
esforcos que tendem a comprimi-lo e a cisalha-lo, provocando deformagdes e podendo, eventualmente,

leva-lo a ruptura.

Objetivo do livro

O objetivo deste livro é apresentar, de forma simples, 0 modelo tedrico de comportamento denominado
modelo de estado critico, cuja finalidade é calcular as deformac8es de um elemento quando sujeito a um
certo estado de tensdes. Esse modelo foi desenvolvido na Universidade de Cambridge, Inglaterra, no final
dos anos 60, tendo conquistado desde entdo muitos adeptos. O primeiro livro sobre o assunto foi
publicado por Schofield e Wroth em 1968. Seguiram-se o de Atkinson e Bransby (1978) e o de Bolton
(1979). Um livro em portugués foi publicado em Lisboa por Neves, em 1975, mas teve pouca divulgacdo

no Brasil. Certamente, a primeira publicacdo brasileira a respeito foi o artigo de Negro, datado de 1978.

Na Universidade Federal do Rio de Janeiro (UFRJ) o interesse pelo assunto surgiu somente nos anos 80
(Almeida, 1982; Almeida et al, 1987; Ortigdo e Almeida, 1988), sendo que, apds 1985, os cursos de
mestrado passaram a incluir os modelos de estado critico. Face a sua importancia, os modelos de
Cambridge foram introduzidos nos cursos de graduacgdo a partir de 1986, com uma abordagem alternativa
— que finalmente resultou neste livro —, sem equacBes nem dedugdes tedricas, mas somente sob a forma

de tratamento gréfico.
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O capitulo 1 deste livro trata da origem e da formacdo dos solos, dos indices fisicos, dos limites de
Atterberg e da granulometria, apresentados de maneira muito resumida. Para maiores detalhes, sugere-se
ao leitor consultar livros de geologia de engenharia e de mecanica dos solos, em particular os de Chiossi
(1975), Hunt (1984), Lambe e Whitman (1979) e Vargas (1977), e o de comportamento dos solos de
Mitchell (1976).

Os dois capitulos seguintes abrangem as tensdes totais e efetivas em um elemento, apresentando uma
revisdo da mecéanica dos continuos. No capitulo 4 é estudado o efeito de sobrecargas e no 5, 0 movimento
da agua nos solos — a hidraulica de solos. A compressibilidade e os recalques dos terrenos sdo tratados
nos capitulos 6 e 7. O capitulo 8 é uma introducdo ao comportamento em ensaios de laboratério, sendo
estes ensaios estudados nos capitulos 9 a 12. Algumas aplicagBes praticas sdo estudadas no capitulo 13, o

que, na UFRJ, permite uma ligacdo com a disciplina de Mecéanica dos Solos II.

Finalmente, no capitulo 14, o calculo de deformacBes a partir dos modelos denominados Cam-Clay é
introduzido de forma resumida e sem deduces tedricas. Visa-se com isto demonstrar as potencialidades
do método e estimular os alunos a emprega-lo através de um programa para microcomputador, que é

distribuido gratuitamente a todos o0s interessados.

Origem e formacgdao dos solos

Os solos séo provenientes da deterioragdo da rocha através de um processo denominado intemperismo, ou
seja, a acdo do tempo. As varias formas de intemperismo podem ser classificadas em dois grandes grupos:
intemperismo quimico e intemperismo mecénico. O primeiro esta relacionado com 0s Varios processos
quimicos que alteram, solubilizam e depositam o0s minerais de rocha, transformando-a em solo. Esse tipo
€ mais freqliente nos climas quentes e Umidos e, portanto, muito comum no Brasil. O segundo é
proveniente da acdo mecénica desagregadora de transporte da agua, do vento e da variacdo de

temperatura. Muitas vezes ocorre a acdo conjunta de varios agentes do intemperismo.

Os solos que permanecem préximos a rocha que lhes deu origem sdo denominados residuais; 0s demais

sdo sedimentares ou transportados. A Fig. 1.1 apresente um perfil tipico de solo residual.
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do Rio de Janeiro

J A R Ortigéo

Solo residual jovem
ou saprolito

[ XX
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500K “ovovn‘o‘o’

Fig. 1.1. Perfil geotécnico tipico de solo residual de gneiss

O agente transportador pode ser a dgua ou 0 vento, este Gltimo dando origem aos dep6sitos denominados

loess. As dunas sdo também um exemplo da acéo do vento. Quando o agente transportador é a agua, 0s

solos sedimentares podem ser classificados como de origem marinha, fluvial ou deltaico.

A rocha que mantém as caracteristicas originais, ou seja, a rocha sa, é a que ocorre em profundidade.

Quanto mais préximo da superficie do terreno, maior o efeito do intemperismo. Sobre a rocha sa

encontra-se a rocha alterada, em geral muito fraturada e permitindo grande fluxo de &gua através de

descontinuidades. A rocha alterada é sobreposta pelo solo residual jovem, ou saprolito (sapros, em grego,

significa deteriorado, podre), que € um material arenoso. O material mais intemperizado ocorre acima do

saprolito e é denominado solo residual maduro, o qual contém maior percentagem de argila.
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Fig. 1.2. Exemplo de boletim de sondagem em solo residual e em rocha ( filito), Paracatu, Minas Gerais

A Fig. 1.2 apresenta um exemplo de boletim de sondagem em solo residual penetrando até a rocha.

14



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

A Fig. 1.3 mostra um perfil tipico de solo sedimentar, muito comum no litoral brasileiro devido a
sedimentacdo do transporte fluvial no ambiente marinho das baias e restingas, como é o caso, por
exemplo, da argila do Rio de Janeiro, depositada em toda a periferia da baia de Guanabara, e das argilas
de Santos, de Florianopolis e de Sdo Luis. A camada superficial de argila mole é muito fraca e a
construcdo sobre este tipo de terreno é sempre problematica, requerendo a realizagdo de estudos especiais

por engenheiro geotécnico experiente. Um boletim de sondagem tipico é apresentado na Fig. 1.4.

Argila mole

Area fofa a compacta

Fig. 1.3. Perfil geotécnico tipico de argila mole

A Fig. 1.5 apresenta um tipo de solo denominado coluvial ou talus, muito comum ao pé de encostas
naturais de granito e gnaisse, caso tipico dos morros do Rio de Janeiro e de toda a serra do Mar. Devido
ao deslizamento e ao transporte pela agua de massas de solo, um material muito fofo e em geral contendo
muitos blocos soltos é depositado préximo ao pé das encostas. Este deposito é sempre a grande causa de
acidentes durante chuvas intensas, que o saturam e elevam o nivel d’agua do terreno, levando-o ao

deslizamento.
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Fig. 1.4. Exemplo de boletim de sondagem em argila mole do Rio de Janeiro
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"~ Rochasa
.. Granito ou gneis

Fig. 1.5. Solo coluvial ou talus

Muitas vezes, a presenca de talus pode ser identificada pelo tipo de vegetacdo. As bananeiras tém uma

predilecdo especial por esses terrenos, devido a baixa compacidade (muito fofos) e a elevada umidade.

Caracterizagao dos solos

Algumas propriedades dos solos sdo especialmente Uteis para sua caracterizagdo, entre elas a

granulometria, os indices fisicos e os limites de Atterberg, descritos nos itens seguintes.

Granulometria

A andlise da distribuicdo das dimensbes dos grdos, denominada analise granulométrica, objetiva
determinar uma curva granulométrica. Para a realizacéo dessa anélise, uma amostra de material granular é
submetida a peneiramento em uma série-padrdo de peneiras, cuja abertura de mahas tem a seqliéncia

apresentada no quadro 1.1.

Em seguida, determina-se a massa de material retido em cada peneira e os resultados sdo plotados em um
gréafico (Fig. 1.6) , no qual o eixo das abscissas corresponde a abertura de malha, em escala logaritmica, e
as ordenadas, a percentagem do material que passa. Esse ensaio tem procedimento normatizado pela
ABNT NBR 7181. Os solos muito finos, com granulometria inferior a 75um, sdo tratados de forma

diferenciada através do ensaio de sedimentacdo, cujos detalhes podem ser vistos em Vargas (1977) ou na
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norma ABNT NBR 7181.

Abertura 4,8 mm 2,0 mm 600 um 420 um 250 pum 75 um

da malha

Quadro 1-1. Série de peneiras (ABNT NBR 5734)

100

80

60

Areia
40

% Passando

Pedregulho
20

100

Pedregulho

Fino Médio Grosso

Fig. 1.6. Curvas granulométricas para varios solos

A interpretagdo dos resultados é feita mediante comparacdo com escalas granulométricas padrdo, duas das
quais incluidas na Fig. 1.6. A primeira é a escala internacional, recomendada pela ISSMFE. E a mais
simples, facil de ser memorizada — porque se baseia nos algarismos 2 e 6, conforme indicado no quadro

1.2 — e, portanto, a mais légica. Essa escala pretende unificar os diversos sistemas de classificacdo, tendo
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sido proposta pela primeira vez em um congresso de ciéncia dos solos, em 1927 (Means e Parcher, 1965),

e logo adotada em todos os paises desenvolvidos, exceto nos Estados Unidos.

Quadro 1-2. Escala granulométrica internacional recomendada pela ISSMFE

Descricdo Diametro das
particulas
Argila <2um
Silte 2 a60 um
Areia fina 60 a 200 um
Areia média 200 a 600 pm
Avreia grossa 600 a2 mm
Pedregulhos >2 mm

Nos Estados Unidos, a escala mais utilizada é a segunda, a Unified Soil Classification System (USCS).

Os materiais que apresentam uma curva granulométrica suave, como a indicada na curva a direita da Fig.
1.6 para os pedregulhos (solo residual), sdo denominados bem graduados; os demais, como a areia das
dunas de Santa Catarina, mal graduados. As areias de dunas apresentam uma granulometria quase
constante devido ao tipo de agente transportador, o vento. Os grdos de areia podem ser classificados de
acordo com a forma, que pode ser angular, subangular e arredondada (Fig. 1.7), sendo esta Ultima

caracteristica das areias de rios.

indices fisicos

A Fig. 1.8 mostra um elemento de solo contendo solidos, agua e ar. Os indices fisicos e as equagGes para
sua definicdo constam do quadro 1.3. Algumas relagdes entre esses indices sdo apresentadas no quadro

1.4.

iﬁ\

SININR Yy e

[

Angular Subangular Arredondada

Fig. 1.7. Formas de graos de areia
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Fig. 1.8. Pesos e volumes em um elemento de solo ndo saturado

V = volume total

Vy = volume de vazios
Va = volume de ar

Vw = volume de agua
Vs = volume de sélidos
W = peso total

Wy, = peso da dgua

W; = peso de solidos

# = peso especifico da &gua, considerado igual a 10 KN/m?3

O indice de vazios é usado para representar o estado em que se encontra o material. As deformacGes
volumeétricas, como demonstrado no capitulo 6, sdo proporcionais a uma variagao de indice de vazios Ae.

Quanto maior o indice de vazios, maior a deformacéo volumétrica quando o material é comprimido.
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Quadro 1-3. indices fisicos

Nome Simbolo Equacéo

indice de vazios e e=W/Vs
Porosidade n n=W/V

Grau de saturacdo S S=Vu/V,y

Umidade w w = Wy / Ws

Peso especifico aparente imido ¥ y=WI/V

Peso especifico aparente saturado Yeat Idem, para S = 100%
Peso especifico aparente submerso b OU ¥ Ysub = Yeat— Mw

Peso especifico aparente seco 7 w=Ws/V
Densidade dos graos Gs Gs=wl

Quadro 1-4. Relagdes entre indices fisicos

Equacbes
e n G,w=Se
n=—— e=——
1+e 1-n
_G.A+w) _ 7 _(G +e)
- 1+e Vw }/d_l-f-W Vsat = 1+e w

O grau de saturacdo é igual a 100% nos materiais saturados, isto é, cujos vazios estdo totalmente
preenchidos pela dgua. A umidade tem pouca importancia nas areias, ao contrario do que ocorre nas
argilas, e permite chegar-se a uma série de conclusdes quanto a suscetibilidade a variacdo volumétrica por
expulsdo da &gua dos vazios. E determinada em laboratério a partir da relacdo entre o peso de uma

amostra Umida e ap0s a secagem em estufa a 105°C.

O peso especifico aparente Umido permite calcular as pressdes na massa de solo, como é abordado no
capitulo 3. As argilas apresentam valores da ordem de 13 a 17 kN/m3, enquanto para as areias obtém-se y
entre 17 e 20 kN/m3. O peso especifico aparente submerso permite descontar o empuxo hidrostatico
especifico, ou seja, uv. O valor de yup resultante é empregado para o célculo de pressdes intergranulares,

ou efetivas.

A densidade dos gréos refere-se a relacdo entre o peso especifico do material seco e o da agua, sendo

portanto uma grandeza adimensional. O valor obtido para G esta freqlientemente na faixa de 2,7 + 0,1,
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sendo igual ao dos minerais constituintes dos grdos. Para o quartzo, Gs = 2,65. Alguns minerais, como a
hematita e a magnetita, encontradas nas regides de mineragdo de ferro de Minas Gerais, apresentam Gs
muito elevado, da ordem de 5,1. Os solos residuais dessas regides podem apresentar, consequentemente,

pesos especificos muito elevados.

Exemplo 1.1

Uma amostra de argila saturada com volume de 560 cm? apresentou massa de 850 g. Apds secagem total

durante 24 h em estufa a 105°C, a massa resultante foi de 403 g. Estimando-se Gs = 2,7, determinar: (a) w,
(b)ee(c) »

Solugéo

W, M, 850-403
(a) W=—= =
W, M 403

S

=111=111%

(b) A partir da equacdo Gsw = Se, obtém-se:

o GW _27x111
S 1

3

-3 -3
© y:Vl: 850g x10 3><9,81><310 — 14.9kN/m?
\Y 560cm” x (0,01)

Exemplo 1.2

Para uma amostra de areia argilosa de origem aluvial foram obtidos Gs = 2,72, e = 0,75 e S = 50%.

Determinar: (a) w, (b) # (C) yat, (d) jsub € (€) 7.

Solucéo
(@) A partir da equagdo Gsw = Se, obtém-se:
Se  50x0,75

W=—=——"—=14%
G 2,72

S
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(b) A partir das equacdes do quadro 1.4, tem-se:

G, (1+w)  2,72(1+014)
l+e " 1+0,75

10 =17,7kN/m?

(G, +e) _ 2,72x0,75

. 10 =19,8kN/m’®
l+e 1+0,75

©) Vsa

(d) Vsub =Vsat = Vw = 19a8 -10= 9,8kN/n‘\3

@ y,=—L—=— 10T 15 5kn/m?
1+w 1+14/100

Densidade relativa das areias

A densidade relativa das areias Dy é definida pelas equacdes:

Eqg. 1-1

onde:

emax = Indice de vazios maximo no estado mais fofo;

emin = fIndice de vazios minimo possivel, no estado mais compacto;
e = f{ndice de vazios atual.

O valor de Dy é expresso em percentagem, o que é uma indicacdo da compacidade da areia. As areias com
D: inferior a 30% séo consideradas fofas, com D, entre 30 e 70%, medianamente compactas, e com Dy

maior que 70%, compactas.

O parametro D, tem grande importancia pratica em obras civis. No controle de construgdo de aterros

especifica-se, em geral, que o material acabado tenha D, > 70% para que Se obtenha areia compacta.
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Limites de Atterberg

Por volta de 1911, o agrénomo sueco Atterberg (Uber dir Physikalische Bodenuntersuchung und iber die
Plasticitat der Tone, Internationale Mitteilungen Bodenkunde, vol 1, pp 10-43) dividiu os valores de
umidade que uma argila pode apresentar em limites correspondentes ao estado aparente do material (Fig.
1.9).

Jﬂh& Volume

sélido plastico semi-liquido

—Estad Estado %% Estado ﬁ%éﬁ Estado -
liquido
|

| =

Umidade (%)

Fig. 1.9. Relacédo entre volume e umidade

Os limites definidos foram os de contragédo (LC), plasticidade (LP) e liquidez (LL), correspondentes a
transicdo entre os estados sélido, em que ndo h& mais variacdo de volume, plastico, em que o volume

varia com a umidade, e liquido.

Atterberg sugeriu que a diferenca, em percentagem, entre os limites de plasticidade e liquidez,
denominada indice de plasticidade (IP), informa quanto a amplitude da faixa de plasticidade, e que este

indice poderia ser empregado para classificar os solos. A equacéo correspondente é:

IP=LL-LP

Eq. 1-2

O assunto foi abordado mais tarde por Casagrande, que projetou um equipamento para a realizagdo do
ensaio para a determinacdo do limite de liquidez (Fig. 1.10), o qual é empregado em todo o mundo e
padronizado no Brasil pela ABNT NBR 6459.
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Cinzel

Mecanismo de

Recipiente acionamento
que contém
o solo E@
p N L p—
0 50 mm

Fig. 1.10. Aparelho de Casagrande para a determinagéo do limite de liquidez

O ensaio consta inicialmente do destorroamento e da homogeneizacdo de uma amostra de solo,
determinando-se sua umidade w. Em seguida, a amostra é colocada no recipiente do aparelho (Fig. 1.11),

fazendo-se entdo um sulco longitudinal com o auxilio do cinzel.
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Cinzel

Solo

do

aparelho

Base

Fig. 1.11. Determinac&o do limite de liquidez

O recipiente contendo a amostra é deixado cair de uma altura padréo, batendo sobre a base do aparelho,

e 0 nimero de golpes necessario para provocar o fechamento desse sulco é registrado. Adicionando agua

a amostra, vai-se repetindo tal procedimento, com varias umidades. Os resultados sdo plotados conforme
100 \ \ \ \ \

Umidade — N
(%)

80 [— —

70 \ \ \
10 25 40 70

indicado na N° de Golpes

Fig. 1.12, determinando-se o valor do LL correspondentes a 25 golpes.
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100

Umidade — |
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¢
80 —
|
70 \ \ \
10 25 40 70
N° de Golpes

Fig. 1.12. Grafico do nimero de golpes x umidade para determinacao do limite de liquidez

O ensaio de limite de plasticidade, padronizado pela ABNT NBR 7180, consta da determinacdo da
umidade correspondente ao inicio do fraturamento de uma amostra cilindrica de 3 mm de diametro (Fig.
1.13). A amostra € rolada com a mao, em um movimento de vaivém, determinando-se a umidade na qual

ela comega a se partir (Fig. 1.13b).

Atividade das argilas

A atividade coloidal das argilas foi estudada por Skempton (1953), que definiu a atividade A’c:

IP

AC=—
Fracaoargila

Eq. 1-3

A fracdo argila é considerada igual a percentagem de material com granulometria inferior a 2 um. Esse
pardmetro serve como indicador do potencial de variacdo de volume da argila, de acordo com o quadro

1.5.
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Placa de vidro

z

Fig. 1.13. Determinacéo do limite de plasticidade

(b)

Quadro 1.5. Atividade das argilas (apud Skempton, 1953)

Ac Atividade
<0,75 Inativa
0,75-1,25 Normal
>1,25 Ativa

indice de liquidez

O indice de liquidez IL, utilizado para classificar as argilas, é definido pela equagdo:

onde w é a umidade natural da amostra.

O indice de liquidez ¢ igual a 1, para argilas em que a umidade é igual ao limite de liquidez, e maior que

1, quando w > LL.

Exemplo 1.3

Para uma amostra de argila do Rio de Janeiro obtiveram-se os seguintes valores médios: LL = 120%, LP
= 40% e w = 150%. Sabendo-se que a percentagem de argila, isto é, de material menor que 2 um, é de

55%, obter: (a) o indice de plasticidade, (b) a atividade e (c) o indice de liquidez.
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Solucéo
(a) Indice de plasticidade
IP=LL-LP=120-40=280%
(b) Atividade
Ac=IP (% <2 um) =80 /55 = 1,45
(c) Indice de liquidez

IL=(w-LP)/IP = (150 -40)/80 =14

Perfis geotécnicos

Os indices fisicos e os demais parametros estudados neste capitulo podem ser plotados versus a
profundidade, servindo para caracterizar e identificar as camadas de solo. Alguns exemplos s&o dados a

seguir, para solos de diferentes origens geoldgicas.

A Fig. 1.14Erro! Fonte de referéncia ndo encontrada. sumariza algumas propriedades da argila de
origem marinha do Rio de Janeiro, encontrada em toda a periferia da baia de Guanabara: os limites de
Atterberg, o indice de vazios in situ, 0 peso especifico aparente Gmido e a resisténcia ndo-drenada c,
(parametro estudado no capitulo 12). Esse material apresenta IP = 40% e LL = 120%; conseqlientemente,
IP = 80%. A umidade é maior que LL, concluindo-se que IL é superior a 1. O indice de vazios in situ eg é

da ordem de 4 no topo da camada, diminuindo para 3 no fundo; o peso especifico y varia entre 13 e 14
kN/ma,

(%) v (N/m?) & ¢, (kPa)
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T
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Fig. 1.14. Propriedades geotécnicas da argila do Rio de Janeiro
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A Fig. 1.15 apresenta indices fisicos da argila marinha da Baia de Sepetiba, RJ, de dois locais: Casa da
Moeda, construida na década de 70 e da obra da CSA Cia Siderargica do Atlantico, cujo inicio de
execucao ocorreu em 2007. Os dados indicam LP da ordem de 30 a 40%, LL da ordem 100 a 120% e a

umidade acima do LL. O peso especifico y é da ordem de 12 a 14 kN/m® e o indice de vazios entre 1 e 3.

3
(%) v (KN/m”) €
0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 10 12 14 16 18 20 1 2 3 4 5
0 T T T T T T T T 0 T T T T 0 T T T
LP L W
2r 2r % 2+ '
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. 4r 4 - 4+
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® CsA

Fig. 1.15. Propriedades geotécnicas da argila da Baia de Sepetiba, RJ

A Fig 1.16 mostra as propriedades referentes a um depdsito de argila mole marinha de Sergipe,
subjacente a uma camada de areia com 4 m de espessura. Os valores de LL sdo da ordem de 80% e os de
LP, de 40%; portanto, IP = 40%. Esses valores sdo muito inferiores aos da argila do Rio de Janeiro.
Dados referentes ao peso especifico e a umidade constam também da Fig 1.16. Outros capitulos do livro

tratam dass propriedades c, (resisténcia ndo drenada) e g (resisténcia de ponta do ensaio de cone).
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Fig. 1.16. Propriedades geotécnicas de um depdsito de argila de Sergipe

Exercicios

1.1

1.2.

1.3.

1.4.

1.5.

1.6.

1.7.

Uma amostra de solo saturado com volume de 300 cm3 apresentou, no estado Umido, massa de
423g. Apds secagem completa em estufa a 105°C, a massa da amostra foi de 320 g. Estimando-se
Gs = 2,65, determinar a umidade w, o indice de vazios e e 0s pesos especificos seco, saturado e

submerso.

Repetir o exercicio 1.1 imaginando que a amostra seja de solo residual de hematita, oriunda da

regido do quadrilatero ferrifero de Minas Gerais, cujo valor de Gs é muito alto, tomado igual a 5.

Um enrocamento construido com blocos de rocha granitica (Gs = 2,7) apresentou indice de vazios

e = 0,5. Estimar os pesos especificos seco e submerso do material.
Com os dados da Fig 1.15, plotar os gréaficos de IL e IP versus profundidade.

Sabendo-se que a argila do Rio de Janeiro apresenta 55% de argila, isto é, granulometria inferior a
2 um, elaborar um diagrama de atividade A¢ versus profundidade para esse material. Classificar os

resultados segundo Skempton.

Deseja-se executar um aterro arenoso com densidade relativa de 70%. Sabendo-se que emin = 0,565

e emax = 0,878, determinar qual deve ser o indice de vazios do material apds a construgéo.

Para a camada de areia superior da Fig 1.4 determinar o peso especifico seco e o indice de vazios,

admitindo que Gs = 2,69.
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Cap 2. TENSOES E DEFORMACOES NOS SOLOS

Introducéo

Este capitulo apresenta uma revisdo sobre a mecanica dos meios continuos, que é tratada com mais énfase
nas disciplinas de resisténcia dos materiais, sendo porém aqui abordada visando sua aplicacdo em
mecanica dos solos. Ao leitor interessado em mais detalhes, sugere-se consultar, por exemplo,
Timoshenko e Goodier (1951), Poulos e Davis (1974) ou Harr (1966).

Conceito de tenséao

A Fig. 2.1 mostra um corpo qualquer, que se encontra em equilibrio sob a acdo de forgas externas. Esse
corpo é seccionado por um plano A qualquer, que o divide em duas partes. A parte inferior também esta
em equilibrio sob a acdo de forgcas externas, bem como de forcas internas, que sao as que tém ponto de
aplicacdo na secdo transversal determinada pelo plano. Na area elementar dA dessa secdo, cuja normal é
n, a forca atuante elementar interna é dF e pode ser decomposta nos componentes dN, segundo a normal

n, e dT, contida na secdo transversal do corpo. As tensBes normal e cisalhante segundo o plano A séo:

(a) tensdo normal
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Fig. 2.1. (a) Condicdes de equilibrio no meio continuo sujeito a forcas externas; (b) decomposicao de

forcas internas em uma area elementar dA

A forca elementar transversal dT pode ser decomposta segundo dois eixos coordenados x e y, obtendo-se

0s componentes dTy e dTy (Fig. 2.2).

dr

Fig. 2.2. Decomposi¢do da forca elementar dT

Definem-se, entdo, as tensdes cisalhantes z e 7 através das equagdes:
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O objetivo final desse estudo é conhecer o estado de tensdo em qualquer ponto da massa de solo. Isto
implica, entdo, conhecer as tensfes normal e cisalhante segundo qualquer plano que passa pelo ponto.
Entretanto, uma vez determinadas as tensdes segundo trés planos ortogonais quaisquer, é possivel

resolver o problema, como mostrado adiante.

Considerando agora 0 mesmo ponto, porém seccionado por trés planos ortogonais (Fig. 2.3) definidos por
um sistema de eixos cartesianos x, y e z, é possivel definir as tensGes normais segundo esses trés planos

que passam pelo ponto mencionado: o, oy € o.

™
() )

Fig. 2.3. (a) Trés planos ortogonais; (b) decomposicéo das tensfes normais e cisalhantes em trés planos

ortogonais

A cada uma das tensdes normais estdo relacionadas duas tensBes cisalhantes, perfazendo trés tensdes

normais e seis cisalhantes, nove componentes ao todo. Tais componentes, quando arranjados segundo a

matriz:
Oy Txy (2%
| o | =l Tw Oy Ty
Tox sz o,

formam o que se chama de tensor das tensdes.

Condic¢des de equilibrio

Considerando as equagdes de equilibrio em torno de um ponto, é possivel concluir que:
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y=Tyz Tyz=Tzy Tix= Txz

Conseqlientemente, 0s nove componentes do tensor das tensdes se reduzem, na realidade, a somente seis

termos independentes.

TensBes segundo um plano qualquer

As tensBes segundo um plano qualquer podem ser conhecidas, desde que se tenham as tensGes segundo
trés planos ortogonais quaisquer. Entéo, considere-se um plano N definido pelos seus co-senos diretores
cos(n,x), cos(n,y) e cos(n,z), isto é, co-senos de angulo formado entre a normal ao plano, que passa pela
origem dos eixos cartesianos, e cada um dos eixos X, y e z. Tomando p, como a resultante das tensées
segundo o plano N, e pnx, Pry € Prz COMO as componentes de pn segundo 0s eixos X, y e z, essa resultante

pode ser obtida através da equagdo matricial:

an O-X Txy TXZ Cos(n’ X)

Py| = [Ty Oy Ty cos(n, y)

an z-Z)( sz O-Z Cos(n’ Z)
Eq. 2-5

Conclui-se portanto que, conhecendo-se as tensfes normais e cisalhantes que atuam em trés planos
ortogonais quaisquer que contém um ponto do meio continuo, o estado de tensdes é conhecido neste
ponto. Em outras palavras, conhecendo-se o tensor das tensdes em um ponto, o0 estado de tensdes é

também conhecido. Conclui-se ainda que o tensor das tensGes forma uma base no espaco vetorial R3,

Transformacédo de coordenadas

As conclusdes anteriores permitem avancar. Ora, se 0s componentes segundo um plano qualquer podem
ser obtidos através da equacdo 2.1, também poderdo ser obtidos os componentes segundo um novo
conjunto de trés planos ortogonais. Ou seja, é possivel realizar transformacdes de coordenadas de um

sistema X, y, z para um outro X, Y1, Z1. A seguinte equacdo matricial permite tais transformacdes:

o= 1Al o] [A

|T

Eq. 2-6
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onde:

tensor das tensdes em relacdo ao novo sistema de coordenadas x1, y1, 1

| o1 |

| A matriz dos co-seno diretores

cos(X,,X) cos(x,,y) cos(x,,z)

cos(y,, X) cos(y,,y) cos(y;,z)
cos(z,,x) cos(z,,y) cos(z,,z)

|A[" = matriz transportada de | A |

Tensdes principais

E possivel demonstrar que, para qualquer ponto do meio continuo, haverd um sistema de eixos
coordenados x*,y*, z* em relacdo aos quais as tensBes cisalhantes sdo nulas e as tensdes normais tém
valores maximos e minimos. Esta demonstracdo € realizada a partir da equacéo 2.2, igualando-se a zero as
tensdes cisalhantes que aparecem no tensor | o1 | e procurando-se, entdo, 0 novo sistema de eixos
correspondentes a planos onde as tens@es cisalhantes sdo nulas. Nessa deducdo, chega-se a uma equagao
do terceiro grau (equacéo 2.3), denominada equagdo caracteristica, cujas incognitas o1 sdo as tensdes

normais do novo sistema de eixos pesquisado.

As raizes da equacdo caracteristica sdo denoinadas tensdes principais, cuja simbologia é o1, o2 € o3.

Convenciona-se que: o1 > o2 > 0s.

3 2 .
o, —lo +1,0,-1,=0

Eq. 2-7
onde:

l,=0,+0,+0,

Eq. 2-8

2 2
-7

2
I, = 0,0, +0,0,+0,0, -7, —1T,, ”

Eq. 2-9
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2
l;=0,0,0,+0,7, -0,

Eq. 2-10

Os termos independentes |4, |2 e I3 da equagdo caracteristica tém valores constantes e independentes do
sistema de eixos escolhido, como pode ser verificado pelas equagbes 2.4 a 2.6. Por este motivo sdo
denominados invariantes de tensdo. As equacdes 2.4 a 2.6 podem ser bastante simplificadas, desde que o

sistema de eixos escolhido seja correspondente as tensdes principais. Neste caso, obtém-se:

l,=0,+0,+0,

Eq. 2-11

|, =00, +0,0,+0,0,
Eq. 2-12
I; = 0,0,0;

Eq. 2-13

Tensdes octaédricas

Algumas teorias sobre o comportamento da tensdo-deformacéo de materiais utilizados em sua formulagéo

a tensdo normal média, também denominada tensdo normal octaédrica, definida pela equacéo:

1
Oyt :§<O-x +O—y +O_z)

Eq. 2-14

Verifica-se que o valor da tensdo normal octaédrica independe do sistema de eixos, pois:

Pesquisando os planos onde essa tensdo ocorre, verifica-se que 0s mesmos fazem um angulo de arc cos +
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395 com as direcBes das tensdes principais, formando um octaedro imaginario em torno da origem dos

eixos coordenados; dai provém o nome tensdes octaédricas.

A tensdo octaédrica cisalhante é dada, em funcédo das tensfes principais, pela equacéo:

1
Toct =§ [(‘71 _02)2 "‘(‘72 _03)2 +(O'1 _03)2 ]0'5

Eq. 2-16

Verifica-se também que z: pode ser obtido em funcgdo dos invariantes, através da equagao:

Uma outra notacdo para tensdo octaédrica, que é muito utilizada adiante no estudo de trajetorias de

tensdo, é p, ou seja: p = ooct.

Espaco bidimensional

Muitas obras de engenharia apresentam caracteristicas geométricas que levam a simplificacdo do
tratamento quanto ao estado de tensdo e deformacdo. Um caso muito freqliente é quando se pode admitir
um estado plano de deformagdo. Por exemplo, em uma barragem de terra na qual a dimenséo ao longo do
eixo x & muito maior que as demais (Fig. 2.4a), as deformagdes no sentido de x serdo insignificantes, ou
nulas, em relagdo as sofridas pela obra nas diregdes y e z. Dai 0 nome estado plano, pois todas as
deformagcdes estardo contidas no plano transversal yz. As tensdes principais o1 € oz também ocorreréo
nesse plano e oy nao é independente, pois é funcdo das demais tensdes principais. Esta simplificacao é

muito vantajosa nas aplicacdes.
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e

Fig. 2.4. (a) Exemplo de estado plano de deformacéo: barragem de terra; (b) situagdo axissimétrica em

um corpo-de-prova

Outros exemplos de obras em que se pode admitir estado plano de deformag&o séo as rodovias e 0s muros

muito longos.

Condic&o assimétrica

Esta condicdo ocorre em problemas que apresentam um eixo de simetria axial, como nos casos de corpos-
de-prova cilindricos que sdo testados em laboratério e de estacas de secdo circular. Na condicéo

axissimétrica, tem-se o2 = o3, conforme indicado na Fig. 2.4b.

Circulo de Mohr

O circulo de Mohr (Fig. 2.5) € uma representacdo gréafica do estado de tensdo em um ponto do meio
continuo, extremamente Util para todos os problemas de tenséo e deformacéo. Este € um ponto de grande

importancia, sugerindo-se ao leitor exercitar-se bastante nesta técnica gréfica antes de avancar.
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Fig. 2.5. (a) Situacéo bidimensional de tensfes; (b) convencéo de sinais para a tensdo cisalhante t; (c)

circulo de Mohr

A Fig. 2.5a apresenta uma situacdo bidimensional de tensfes no plano yz em que sdo conhecidas as

tensdes oy, oz € 7. O circulo de Mohr (Fig. 2.5¢) é obtido da seguinte maneira:

(@)

(b)

(©

(d)

©

representa-se, em uma escala adequada, um sistema de eixos cartesianos no qual as abscissas sdo as

tensdes normais o e as ordenadas, as tensoes cisalhantes z;

escolhe-se um dos planos, ou facetas, cujas tensdes se deseja representar, como, por exemplo, o plano

vertical xy, onde atuam oy € z;;

determina-se o sinal da tenséo cisalhante z,; segundo a convencdo indicada & direita da Fig. 2.5a, isto
é, marcando um ponto fora da faceta, ou seja, o traco do plano onde atuam as tensdes consideradas;
observa-se entdo qual o sentido de rotacdo que a tensdo cisalhante teria ao redor desse ponto; o

sentido horario é, por convencao, positivo;

as tensBes normais serdo positivas quando forem de compressdo, segundo a convengdo de sinais
utilizada em Mecénica de Solos; note-se que isto é exatamente o contrario da convencdo empregada,

por exemplo, em concreto;

plota-se o ponto de coordenadas (oy, 7z) em que o sinal de 7, € positivo, como descrito no item

anterior;
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(f) plota-se o ponto de coordenadas (oz, ny), em que o sinal de 7y é negativo, pois tem sentido de

rotacdo anti-horario;

(9) segmento de reta entre os pontos (oy, 7.) € (07, 7y) interceptard o eixo das abscissas no ponto

correspondente ao centro do circulo de Mohr, que €, entdo, obtido.

Os pontos correspondentes as tensdes principais estdo indicados na Fig. 2.5c, sendo obtidos para tensoes
cisalhantes nulas. Outros pontos notaveis do circulo de Mohr sdo os correspondentes as tensdes
cisalhantes maxima zmax € minima zmin, indicadas na mesma figura. Note-se que zmax € igual a zmin em

médulo.

Pé6lo do circulo de Mohr

O polo do circulo de Mohr é uma construcao gréafica auxiliar, que permite determinar o ponto do circulo
correspondente a uma faceta cuja diregdo seja conhecida, ou vice-versa. Dado um circulo de Mohr, como
o0 da Fig. 2.6, pode-se averiguar como a técnica do p6lo pode auxiliar na determinagdo das tensdes o6 e

r6@segundo uma faceta qualquer, da qual s6 se conhece a inclinagéo 6.

Na primeira etapa determina-se a localizagdo do p6lo, tomando um ponto do circulo de Mohr cuja faceta
correspondente tenha direcdo conhecida, como € o caso do ponto 1 do circulo. A partir deste ponto, traca-
se uma paralela a faceta. O polo sera determinado na intersecdo dessa paralela com o circulo de Mohr,

como indicado no ponto 2.

(MPa) oF——— -

o (MPa) 10 1

Fig. 2.6. Determinacéo de cge 1o através do circulo de Mohr empregando o processo grafico do p6lo
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Uma vez determinado o polo, torna-se muito facil obter para qualquer faceta o ponto do circulo de Mohr
correspondente. Para tanto, traca-se, a partir do p6lo, uma paralela a faceta onde atuam as tensfes o e
76, cujo valor se deseja. Essa paralela corta o circulo no ponto 3, que fornece graficamente o valor das

tensdes cle 0.

Exemplo 2.1

No circulo de Mohr apresentado na Fig. 2.7 , o ponto A corresponde a uma faceta vertical. Determinar: (a)
o0 polo; (b) as tensdes atuantes na faceta horizontal; (c) valores de o1 € o3 e as dire¢cdes das facetas onde

atuam: (d) zmax € zmin (iguais em modulo) e as direcdes das facetas onde atuam.

Solugéo

E apresentada na Fig. 2.7.

5- N o .

A (10.5,2.75)
Cjl
c \!
. '/ i
(MPa) o My

A\
TQ

/.

)

Fig. 2.7. Exemplo 2.1

Estado de deformacao
Considerando deslocamentos infinitesimais OU, OV € OW ocorridos nas direcdes dos eixos coordenados

X, Y e z, respectivamente, as deformacdes lineares segundo estes eixos sédo definidas por:

_au

ov ow
E = —— & =" &=
oy 0z

X
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As deformacdes distorcionais, ou distor¢des angulares, sdo definidas pelas pressdes:

, v
Yoox oy
, W v
oy oz

oW au
Ye =t

oX 02

O tensor das deformacdes, apresentado na forma matricial, é:

e U2y, 12y,
le|=|U2y, ¢ U2y,

12y, 12, &

z

As deformacdes cisalhantes podem ser interpretadas fisicamente, conforme mostrado na Fig. 2.8.

Apbs a deformacéo sofrida por um ponto do material, foram medidos os angulos & e f, respectivamente

em relagdo a vertical (eixo z) e a horizontal (eixo y). Ora, como

conclui-se que yy = @+ S.

Uma outra notagdo também empregada para as deformagdes lineares e distorcionais é &j, em que i e j
assumem valores de x, y e z. Quando i = j, trata-se de deformac®es lineares; do contrario, trata-se de

deformac6es cisalhantes, notadas da seguinte maneira:
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1 ..
5ij:§7ij’ 1#]

De acordo com essa notacdo, o tensor das deformacdes é:

Exx gxy €y,
|‘9|: €y, &y &y
€ gzy €4
ov
0z
2 4
w 0
ow
B 0y
sz =0 +f3
v
y

Fig. 2.8. Interpretacao fisica de deformacao cisalhante

Analogamente ao que foi visto sobre o estado plano de tensdo, podem-se deduzir: as deformacdes
principais &1, & e &, as invariantes de deformacges Ji, J2 € Js e o circulo de Mohr de deformac6es. Nota-

se que, no circulo de Mohr em estado plano de deformacéo, a ordenada é 1/2 y;j ou &.

Relacdes tensao-deformacao

Viu-se até agora que o estado de tensdo, representado pelo tensor das tensdes, tem seis termos
independentes. O estado de deformacdo, analogamente, tem igual nimero de termos independentes. Ora,

se se deseja obter relacdes de tensdo-deformacdo lineares, deve-se resolver a equagao matricial:
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onde: { ¢} e { o} so vetores cujos elementos sdo os termos independentes dos tensores das tensdes e

deformac6es, ou seja,

EX O-X
(C,'y O-y
gZ GZ
& = O =
()= | ded-|
}/XZ Z-XZ
V4 yz 2-yz

e | C | = matriz 6x6 dos coeficientes do sistema de equacdes lineares representado pela equacdo 2.14.

No caso mais geral, poderiam ser formuladas relacBes constitutivas lineares, desde que fossem
determinados cada um dos 36 elementos da matriz | C |. Seria necessario realizar pelo menos 36 tipos

diferentes de ensaio, 0 que nao é pratico.

Assim, sdo feitas hipoteses simplificadoras quanto ao comportamento do material em questdo, supondo-o
homogeéneo, elastico-linear (proporcionalidade entre tensdes e deformagdes) e isotropico. Isto possibilita
reduzir para somente duas o nimero de constantes, ou propriedades do material, que sdo o modulo de

Young E e o coeficiente de Poisson v. Neste caso, a equacdo 2.14 fica:

Essa equagdo matricial é denominada lei de Hooke generalizada. A matriz | E | dos coeficientes fica,

entdo:
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1/E -v/E -v/E 0
-v/E 1/E —v/E 0

-v/IE -v/E 1/E 0
[Ef=
0 0 0 2@Q+v)/E
0 0 0 0
0 0 0 0

Nessa matriz, o inverso da relacdo 2(1+v)/E é denominado mdédulo cisalhante G, ou seja:

G- E
2(L+V)

Eq. 2-20

Na forma candnica, a equacgdo 2.15 resulta no sistema:

x %—E (Uy +‘7z)
g, %_%(UXMZ)
&, _%—E (Gx +Gy)
Eq. 2-21

o O O O

0
2+ V)/E
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Exemplo 2.2

Em um ensaio de compresséo axial em um corpo-de-prova cilindrico de solo, aplicaram-se as tensdes o>
= o3 = 100 kPa e o1 = 300 kPa. As deformag0es resultantes foram & = 6% e & = & = —1% (expansdo).

Obter as constantes elésticas E, v e G.

Solucéo

Trata-se de resolver o sistema de equacfes 2.17, o qual, substituindo os valores dados, fica:

0,06=3%_Y (100+100)
E E

—0,01=29_Y (300+100)
E E

Resolvendo-se o sistema, obtém-se E = 3,8 MPa e v = 0,35. O valor de G é obtido em seguida pela

equacdo 2.16, encontrando-se G = 1,4 MPa.

Tensores esférico e desviatorio

Define-se como tensor esférico das tensdes a matriz | T¢ |, semelhante ao tensor das tensfes, porém
correspondente a um estado hidrostatico, em que todas as tensdes cisalhantes sdo nulas e as tensfes

principais sdo iguais a tensdo média p:

p 0 O
‘Te =|p|={ 0 p O

0 0 p
Eq. 2-22

Subtraindo o tensor esférico do tensor das tensdes, obtém-se o que se denomina tensor-desvio das tensoes

| T:
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Eq. 2-23

7,7
X Xz
3 y
. 20,-0,—-0, .
yX 3 y
20,-0,-0,
szsz 3

Analogamente as tensdes, definem-se os tensores esférico e desviatorio das deformagdes, respectivamente

| D¢ | e | DY |, cujo significado fisico fica claro quando escrevem as equag@es da lei de Hooke generalizada

da seguinte maneira (eliminando as barras verticais das matrizes):

T, =2GD*

Eq. 2-24
T, =3K D,

Eq. 2-25

onde K é médulo volumétrico, definido como a relacdo entre a tensdo média p a deformacdo volumétrica

Evoly IStO é,

Ko P
gvol

Eq. 2-26

onde: &, =&, +&, +¢,

Eq. 2-27

K é obtido também pela equacéo:

Ko B
3(1-2v)

Eq. 2-28
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Em resumo, as variagcBes de volume estdo relacionadas com variagdes no tensor esférico, enquanto as

variacOes de forma, com o tensor-desvio.

Comportamento da tensdo-deformagéo dos solos

A aplicacdo de modelos tedricos de comportamento, ou constitutivos, a materiais reais é uma arte, pois
tais modelos so existem na imaginagdo. Os solos apresentam grandes dificuldades para um tratamento
tensdo-deformacdo devido a ndo-linearidade acentuada, a histerese e a plastificacdo a partir de certa
deformacdo. A arte esta em se determinar um modelo o mais simples possivel, mas que seja
razoavelmente acurado, para a aplicacdo pretendida. A Fig. 2.9 sumariza as caracteristicas de alguns

modelos constitutivos.

A lei de Hooke, como visto anteriormente, é aplicada a materiais homogéneos elastico-lineares e que nao
apresentam histerese. A aplicacdo desse modelo a solos apresenta varias limitacdes e s6 pode ser feita
para niveis muito baixos de tensdo, isto €, no inicio da curva de tensdo-deformacdo, quando o fator de
seguranca € ainda muito alto. A grande vantagem do modelo é a simplicidade de calculos em relagéo a
qualquer outro, e ele é o Unico para o qual se disp8e de solucdes fechadas. Fora do modelo elastico-linear,
as andlises de tensdo e deformacdo sdo feitas por métodos numéricos, como o dos elementos finitos,

através de computadores.

Uma das maneiras de se tratar a ndo-linearidade da curva de tensdo-deformacéo dos solos € utilizar
pequenos incrementos de tensdo, alterando o médulo de Young a medida em que se percorre a curva.

Solugdes desse tipo tém tido bastante aplicagdo pratica (Desai & Christian, 1977).

A partir da década de 70, devido principalmente ao trabalho desenvolvido na Universidade de Cambridge,
tem sido dada atencao especial aos modelos elastoplasticos. O comportamento do solo é representado por
um trecho inicial elastico-linear até atingir um ponto de escoamento, a partir do qual ocorrem
deformac0es plasticas ou irreversiveis, somando-se as elasticas. Tais modelos tém demonstrado grandes

potencialidades. O assunto sera abordado novamente no capitulo 14.
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(@) (b)

(c) ! (d) !

Fig. 2.9. Comportamento da tensdo-deformacao dos solos: (a) elastico-linear; (b) elastico nao-linear; (c)

histerese; (d) elastoplastico

Exercicios

2.1.  Quais as condices de equilibrio de tensdes em um ponto de um meio continuo?

2.2.  Apresentar o tensor das deformagdes e explicar seu significado.

2.3. que é a equacdo caracteristica do tensor das tensdes e quais sdo suas raizes? ldem, quanto as
deformaces?

2.4.  Explicar o significado fisico dos tensores esféricos e desviatorios das tensdes e deformacdes.

2.5.  Em um corpo-de-prova cilindrico de solo em que foram aplicadas as tensdes o1 = 280 kPa e o =
o3 = 0, as deformagBes correspondentes foram &1 = 6% e & = & = 1,5% (expansdo). Admitindo
material elastico-linear, obter o médulo de Young, o coeficiente de Poisson, 0 modulo cisalhante G
e 0 médulo volumétrico K.

2.6. Uma amostra cilindrica de solo saturado é ensaiada a compressao axial muito rapidamente, sem
permitir qualquer variagdo de volume durante o teste (isto é, sol = & + &+ & = 0). As tensdes
aplicadas foram iguais as do exercicio 2.5. Mediu-se a deformagdo axial resultante, igual a & =
5%. Qual foi a deformacéo lateral & ou &? Obter os pardmetros elésticos E, v e G. Qual serd o
maédulo volumétrico K?

2.7. Demonstrar que, em estado plano de deformacgdo, a tensdo principal intermediaria é o» = v (o1 +
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2.8.

2.9.

2.10.

03).

Para 0 seguinte estado de tensdo, obter as tensGes normais e cisalhantes em um plano com « = 30°
com a direcdo horizontal, as tensdes principais e suas orientacoes, a tenséo cisalhante maxima e o

plano onde atua.
Repetir o problema anterior para o eixo vertical do elemento girado de 30° no sentido anti-horario.

Considerando um estado de deformag&o de um elemento em que se tem & = 20% e & = 5%, tracar
o circulo de Mohr e obter a distor¢do méaxima que pode ocorrer nesse elemento (lembrando que &y

=1/2 wy).
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Cap 3. TENSOES INICIAIS NOS SOLOS

Introducéo

No capitulo anterior foi estudado o estado de tensdo e deformacdo em torno de um ponto no meio
continuo. Passa-se agora a sua primeira aplicagdo a solos, com o estudo das tensdes iniciais e a introducao

do conceito de pressao efetiva.

Tensdes iniciais no terreno

A Fig. 3.1 mostra um perfil geotécnico no qual o nivel do terreno é horizontal, ndo ocorrem cargas
aplicadas ou distribuidas proximo a regido considerada e o solo € seco, sendo y 0 peso especifico aparente

desse material, que pode ser considerado homogéneo sob uma visdo macroscépica.

O ponto A esta na profundidade z, onde se deseja a tensdo normal vertical inicial oy,. O valor de oy, pode
ser obtido considerando o peso de solo acima de A, dividido pela area. Alternativamente, considera-se o

peso da coluna de solo sobre A como &rea da base unitéria. 1sso equivale a dizer que:

Vo

Eq. 3-29

Por outro lado, se o solo acima do ponto A for estratificado, isto é, composto de n camadas, o valor de oo

é dado pelo somatorio de yz: (i = 1, n), ou seja:

>
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vO

Fig. 3.1. Calculo de oy, em solo seco

Agua no solo

O ingresso da agua no solo, através de infiltragdo no terreno e a ocorréncia de um perfil estratificado, com
uma sucessdo de camadas permeaveis e impermeaveis, permitem a formacdo de lencois freaticos ou
artesianos. Para entender estes fendmenos, pode-se imaginar que no local foram instalados trés tubos: A,
B e C (Fig. 3.2), o primeiro atravessando a camada inicial permeavel, seguindo por uma camada de solo
impermeavel (hachurada) e atingindo a camada inferior, onde ocorre lencol confinado, artesiano ou sob
pressdo. Estes nomes se aplicam porque o nivel d’agua (NA) do tubo A estd acima do nivel do terreno
(NT).

O tubo B encontra um lengol livre, situacdo que é verificada pelo operador no campo, pois a profundidade
do NA no tubo permanece estacionaria. Ja a perfuragdo feita para instalar o tubo C atinge inicialmente o
lencol livre. Avancando-a, pode-se observar que a agua subird no tubo, indicando que se atingiu também

o lencol artesiano inferior.

A Fig. 3.2 apresenta também um caso de lencol pendurado ou cativo, ou seja, preso sobre uma fina
camada de material impermeavel. Se uma perfuracao for ai realizada, ocorrera perda d’agua repentina no

furo assim que a perfuracdo atingir a camada permeavel inferior.
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Nivel
piezométrico

Fig. 3.2. Agua no solo

Observe agora que o que acontece proximo ao NA (Fig. 3.3), onde um pogo foi escavado. Pelas paredes
do poco, verifica-se que a agua sobe acima do NA por efeito de capilaridade, formando franjas de
saturacdo capilar. Até onde a 4gua consegue saturar totalmente o solo, denomina-se franja de saturacéo
capilar total; no restante, a franja é de saturacéo parcial. Nesta regido, a 4gua que ocupa 0S poros ou

intersticios do solo esta sob pressdo negativa, ou seja, inferior a atmosférica.

As franjas capilares tm uma importancia primordial para os agrénomos, pois dai as plantas retiram agua
e outras substancias que necessitam. Para 0s engenheiros geotécnicos, 0 maior interesse estd no que
acontece abaixo do NA, onde as pressdes intersticiais da agua, ou poropressdes (Uo), S80 positivas e

calculadas pela expresséo:

l'IQ:ZW}/W

Eqg. 3-31

onde:

peso especifico da agua, tomado igual a 10 kN/ms3;

=
I

profundidade em relacéo ao NA.

Zw

54



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

=U
\ Saturagao capilar \
z =

Solo saturado
¥ 4

w | —

Solo insaturado

Pogo

U0=ZW 7/W

Fig. 3.3. Sistema capilar

Nos ultimos anos, o interesse pelo estudo dos solos residuais, que ocorrem com muita freqiiéncia em
regides tropicais, tem levado os engenheiros geotécnicos a estudarem também as variages de umidade na

regido do terreno acima do NA.

Pressdes verticais totais

Foi visto anteriormente como calcular o valor da pressdo vertical inicial o, em um solo seco. Se o solo
apresentar agua, o calculo das pressdes também é muito simples, bastando considerar separadamente as

camadas abaixo e acima do NA e aplicar a equag&o 3.2. Tem-se entdo, para o ponto A da Fig. 3.4 :

Ow=n121t fatl2
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8 Y sat

Fig. 3.4. Calculo de v, em solo com agua

Exemplo 3.1

Para um perfil abaixo de solo saturado deseja-se a tensdo total oy, N0 ponto A, com o NA na posi¢do

indicada na Fig. 3.5 e 2 m acima do nivel do terreno.

)

3m ) NA =18 KN/m?
v y

4m O-VO
v Yoot = =20 KN/m?

A

Fig. 3.5. Exemplo 3.1: calculo de 6o

Solugéo

O valor de oy, é calculado considerando duas camadas de solo com diferentes valores do peso especifico

aparente:

0, = 3M x18KN/m® + 4m x 20kN/m* = 134kP

Acima do NA Abaixo do NA

Se 0 NA estiver 2 m acima do NT, considera-se a pressao da dgua ao nivel do terreno que sera somada as
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parcelas do solo:

&, = 2M x 10KN/m® + 3m x 18KN/m® + 4m x 20kN/m° =154kPa

Léamina d’agua 12 camada 23 camada

Principio da presséo efetiva

O principio da pressdo efetiva, de Terzaghi, foi uma das maiores contribuicdes a engenharia e é
considerado o marco fundamental do estabelecimento da Mecanica dos Solos com bases cientificas

independentes.

K. Terzaghi (1883-1963), um conhecido engenheiro e professor austriaco, publicou, em 1925, em Viena,
o livro Erdbaumechanik auf der Bodenphysikalischen Grundlage (A Mecénica dos Solos com Base na
Fisica dos Solos), no qual estabelece o principio da pressao efetiva a partir de observagdes e da intuicao
de que o comportamento dos solos saturados quanto a compressibilidade e a resisténcia ao cisalhamento
depende fundamentalmente da pressdo média intergranular, denominada por ele de pressdo efetiva.

Terzaghi propds uma expressao muito simples para o calculo das pressées efetivas:

onde ¢’ é a pressdo efetiva, o a presséo total e u a poropresséo (sendo que o ap6strofo apés um simbolo
de grandeza indica que este é tomado em termos de pressdo efetiva). Assim, o tensor das tensGes em

termos de pressoes efetivas é:

0" =[e|-]u]

Eq. 3-33

onde o tensor das tensdes, em termos de pressdes efetivas, é:

o X Xy Xz
t ] — b
| o |= Tyw Oy Ty
b
sz sz o z
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e 0 tensor das tensdes, em termos de poropressdes, é:

uf=

o O <
o © O
c O O

Note-se que as tensdes cisalhantes ndo sdo alteradas, pois a agua ndo tem resisténcia ao cisalhamento.
Entdo, 7 = 5. A comprovagdo desse principio foi feita por Terzaghi de maneira muito simples,
utilizando um tanque com solo saturado e agua (Fig. 3.6). Aumentando o nivel da agua no tanque, a
presséo total oy, também aumenta no solo. Entretanto, ndo se observa qualquer diminui¢do de volume no

solo, 0 que vem comprovar que seu comportamento é totalmente independente das presses totais.

N\ VvV (

Agua

Solo saturado
\._ _J

Fig. 3.6. Experiéncia de Terzaghi para demonstrar o principio da pressao efetiva

Procurando agora interpretar a equagdo 3.4 através de uma visdo microscopica, a Fig. 3.7a apresenta um
conjunto de particulas de solo saturado no terreno seccionado por um plano horizontal e outro ondulado,

este Ultimo ao longo dos contatos reais entre graos. As segdes transversais obtidas por essas superficies

sdo representadas nas Fig. 3.7b e Fig. 3.7c.

(©)

Fig. 3.7. Visao microscopica de solo: (a) conjunto de particulas de um solo saturado secionado por um
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plano horizontal e outro ondulado; (b) secéo transversal do plano horizontal; (c) secéo transversal do

plano ondulado

Logo, a pressdo total média o é dada por:

o=0’,a,+ua,

Eq. 3-34

onde:

o’y = tensdo nos contatos reais dos gréos, cujo valor é muito elevado, pois a area de contato é muito
pequena;

ag = percentagem da area total de contato real entre grdos da se¢do ondulada (fugura 3.3c), cujo
valor é muito pequeno;

u = pOoropressao;

aw = percentagem da &rea total da se¢do menos aq ou:

a, =1- a,

Eg. 3-35

A tensdo efetiva ¢, atuante no plano horizontal, é aproximadamente igual a tensdo de contato real entre

graos multiplicada pela area de contato real entre graos, isto é:

Substituindo as expressdes 3.7 e 3.8 na 3.4, obtém-se o= ¢’ + u (1 — ag). Como o valor de ay € muito

pequeno, 1 — ag = 1, pode-se simplificar ainda mais: o= o + u.
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Exemplo 3.2

Aplicar a equacdo 3.4 de pressdo efetiva de Terzaghi para verificar que, na Fig. 3.6, as pressdes efetivas

ndo variam durante a elevacdo do NA no recipiente.

Solugéo

Tomando um ponto de profundidade z (em relacdo ao NT) da massa de solo do recipiente e sendo zy a
espessura da lamina d’agua e y e w, respectivamente os pesos especificos do solo e da &gua, as pressdes

efetivas serdo:
(a) presséo total Ow = MwiwtZy

Y (2w +2)

(b) poropressdo Uo

Uvo—uo:%NZW"'Z?/_%N(ZW-"Z)

(c) pressao efetiva  o'vo

Simplificando, vem: o’vo = Z (¥ — m). Como esta equacgdo é independente de zw, a pressdo efetiva nao

varia com a espessura da lamina d’agua.

Exemplo 3.3

Calcular as tenses verticais totais e efetivas nos pontos A a D do perfil geotécnico da Fig. 3.8.

NT
| NNV
2m Y =17 kN/m3
¥ v A
B =
3m Y =18 kN/me
¥ B
| Y
2.5m Y =20 kN/m3
¥ Ne
B
4m Y =19 kN/m3
\ D

Fig. 3.8. Exemplo 3.3: perfil geotécnico para os calculos
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Solucéo
Ponto A ow = 2x17=34kPa
U =0

Ovwo = 0w =34kPa

Ponto B Oow = 2x17+3x18=88kPa
Uob = 3x10=30kPa

o'vwo = 88-30=58kPa

Ponto C ow = 88+25x20=138kPa

U = (3+25)10=>55kPa

o'vwo = 138-55=283kPa

PontoD ow = 138+4x19=214kPa

Uo (3 +2,5+4) x 10 = 95 kPa

214 - 95 =119 kPa

C’vo

Uma forma mais simples de calcular a pressdo efetiva, quando ocorrerem condicdes hidrostaticas de
poropressdo € utilizar o peso especifico submerso yu ou ¥ do solo igual ao peso especifico do solo

saturado .t menos o peso especifico da dgua xu:

Vsub = Veat —Vw

Eq. 3-37

Neste caso, substitui-se jsa: por b, quando o calculo é feito abaixo do NA. Assim:
(@) ponto A o'vo = 2x17=34kPa

(b) ponto B o'vo = 34+4(18-10) =58 kPa

(¢ pontoC  J’vo = 58+2,5(20-10) =83 kPa

d) pontoD oo = 83+4(19-10) =119 kPa
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Press@es efetivas em condi¢cdes hidrodinamicas

Pressdes efetivas verticais em condicdes hidrodinamicas sdo calculadas pela equacdo 3.4, na qual o valor
da poropressdo u é estimado ou medido in situ através de piezémetros. Um desses instrumentos,
conhecido como piezbmetro Casagrande ou de tubo aberto (Fig. 3.9), utilizado em 1949 por A.

Casagrande.

elo de bentonita

- Bulbo de areia

Fig. 3.9. Piezbmetro Casagrande

O equipamento consta de uma ponta porosa (vela de filtro ou tubo perfurado, revestido com manta ou
geossintético permeéavel), que é instalada no terreno através de uma perfuracdo, ao redor da qual executa-
se um bulbo de areia. Este dispositivo permite que a agua flua para o interior do instrumento. A ponta
porosa se comunica com a superficie por um tubo pléastico com diametro de 12 ou 25 mm, através do qual
0 NA é medido. A diferenca de cota entre 0 NA medido e a ponta porosa corresponde a poropressao, em

metros de coluna d’agua.

O exemplo seguinte mostra um caso de lencol artesiano ou sob pressdo, no qual foram empregados
piezbmetros Casagrande para leituras de poropressao, permitindo calcular as pressdes efetivas verticais no

terreno.

Exemplo 3.4

A Fig. 3.10 mostra o perfil geotécnico de um terreno onde os piezbmetros Casagrande instalados
indicaram artesianismo do lengol inferior. Calcular v, Uo € &’vo NOS pontos A, B e C e tracar 0s

diagramas destas grandezas com a profundidade.
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4
2m
| \/ NA
\ ==
2m | A Y =10 kN/m3
—_— °
BN NN DAV &
3m Areia Y =17 kKN/m3
7 B
i ’
2.5m Argila Y =14 kKN/m3
|
\
C
am Areia ® Y =18kN/m3
V

Fig. 3.10. Exemplo 3.4: perfil geotécnico para os calculos

Solucéo

O célculo é semelhante ao do exemplo 3.2:

Ponto A Ovo

Uo

C’vo

Ponto B Ovo

Uo

C’vo

Ponto C Ovo

Uo

C’vo

2 x 10 =20 kPa
2 x 10 =20 kPa

0

20+ 3 x 17 =71 kPa
5 x 10 =50 kPa

71-50=21kPa

71+25x14+2x 18 =142 kPa
(2+2+3+25+2)10=115kPa

142 — 115 = 27 kPa

J A R Ortigéo
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O diagrama pedido consta da Fig. 3.11, tendo sido tracado pelos pontos A, B e C e outros adicionais, cujo

calculo ndo é apresentado, mas é andlogo aos anteriores.

u,  (kPa) g0 (kPa)
VO
4 0 100 200 0 100 200
) \ \ \ \ \ \
N 0
z
4
8

Fig. 3.11. Exemplo 3.4: gréaficos de U, x Z e de Gyo, G'vo X Z

Tenséao horizontal

Até agora foram vistas apenas as tensdes verticais iniciais, totais e efetivas. Entretanto, conforme
abordado no capitulo 2, isto ndo é suficiente para se conhecer o estado de tensdo inicial, pois,

considerando uma situacdo bidimensional, é necessario determinar as tensfes que atuam em dois planos
ortogonais (Fig. 3.12).

NT

ONNAN

0)
VO

D - o’
ho

Fig. 3.12. Tens0es efetivas vertical e horizontal que atuam em um elemento de solo

Como faltam as tensdes horizontais o’no € ohe, define-se:
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K, = e
GVO
Eq. 3-38

onde K, é o coeficiente de empuxo no repouso, pois se trata de uma relacdo entre tensdes efetivas iniciais.
O valor de K, pode ser obtido através de ensaios de laboratério em que se simulam condices iniciais, ou
seja, sem deformacdes laterais, situacdo esta ocorrida durante o processo de formacdo de terrenos

sedimentares. Este assunto é abordado adiante.

Para determinar K, sdo empregados também ensaios in situ, um dos quais consiste na introducéo, de uma
célula-espada no terreno, (Fig. 3.13), ou seja, um medidor de pressdo semelhante a uma almofada, porém
de pequena espessura, que é cravado verticalmente no terreno, como uma espada, e apds a estabilizacdo
permite deduzir a tensdo lateral total ono apds corregcdes nas medicgdes in situ. Conhecendo o valor da

poropressdo inicial u, e da tensdo efetiva vertical ¢’vo, Obtém-se o valor de K, pela equacéo 3.10.

Exemplo 3.5

Calcular &’vo € 0’no NOS pontos A, B, C e D do perfil geotécnico da Fig. 3.14a e tracar os diagramas de

variacdo de ¢’vo € ¢’ho cOm a profundidade.

el <

ho
ho

Fig. 3.13. Célula-espada para a determinagdo da tensdo horizontal total ono
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Arei ® 2k il
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E
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& 10+ O-VO i
Areia ¥ = 20 kN/m? bl o |
K,=0,6
D
- 14 | J
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Fig. 3.14. Exemplo 3.5: perfil geotécnico para os calculos

Solugéo

Os dados do problema incluem pesos especificos das camadas e valores de K,. Os calculos estdo

sumarizados no quadro 3.1.

Quadro 3.1. Calculo das tensdes iniciais ¢’vo € 6’1o

Ponto ’vo (kPa) c’no (kPa)

A 17x2=34 34x05=17

B 34+9x3=61 61 x0,5=30
61 x 0,849

C 61+4x5=81 81 x 0,865
81 x 0,649

D 81+5x10=131 131x0,6 =79

Como os pontos B e C estdo localizados na interface entre camadas, os valores correspondentes de ¢’no
foram obtidos para os dois valores de K,. As tensdes efetivas assim obtidas estdo plotadas na Fig. 3.14b,
representando descontinuidade de o’no na interface entre camadas. Essa descontinuidade é tedrica, pois na

realidade a transicao in situ é suave.
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Exemplo 3.6

J A R Ortigéo

Para o ponto B do exemplo 3.5, cujas tensdes efetivas obtidas sdo o’vo = 61 kPa e o’no = 30 kPa (o0 valor

de o’no adotado corresponde a K, = 0,5 da camada de areia), obter o circulo de Mohr em termos de

tensdes efetivas e totais.

Solucéo

O ponto B (tomado na camada de areia) da Fig. 3.14a estd sob superficie do terreno horizontal, ndo

havendo carregamentos proximos. Entdo, as tensdes o’vo € o’ne SA0 principais, isto é, wne = 0. O circulo

de Mohr correspondente é apresentado na Fig. 3.15. As tensOes principais totais que atuam em B séo

obtidas somando-se u, = 30 kPa as tensdes efetivas c’vo € cho:

ow = 61+30=91kPa
oo = 30+ 30=60kPa
30 \ \ \
_ e U —=f
Efetivas Totais
T
0
(kPa)
30 \ \ \
0 30 60 90 120

c (kPa)

Fig. 3.15. Exemplo 3.6: circulos de Mohr para pressdes totais e efetivas

O circulo de Mohr em tensGes totais obtido também consta da figura 3.15.

Exercicios

3.1.  Definir lencéis livre, artesiano e cativo.

3.2.  Definir franja de saturacéo parcial e total.

3.3.  Por que na franja de saturacdo capilar a poropressao € negativa?

3.4. que sdo pressdes efetivas? O que é o tensor das pressdes efetivas?
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3.5.

3.6.

Definir K, e estabelecer como esse coeficiente pode ser determinado.

Refazer o0 exemplo 3.4 com 0 NA 3 m acima do NT. Tragar os diagramas de variacao de ¢’vo, 6" o,

Ovo, Oho € Uo com a profundidade e os circulos de Mohr em pressGes totais e efetivas para o ponto
A.

68



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

Cap 4. TENSOES DEVIDO A SOBRECARGAS

Introducéo

Conhecendo-se o0 tensor das tensdes iniciais | o, | do ponto P da figura 4.1, quer-se encontrar, para uma
determinada sobrecarga aplicada, o tensor das tensGes finais | ot |. Para tanto, é necessario conhecer o

tensor dos acréscimos de tensdo | Ao |, pois:

‘O'f‘:|0'0|+|A0'|

Eq. 4-39

PN SN

Fig. 4.1. Efeito de uma sobrecarga aplicada a carga sobre o nivel do terreno, provocando acréscimos de

tensao vertical Aoy

O estudo do efeito de cargas sobre o terreno foi iniciado pelo matematico francés Boussinesq, através da
aplicacdo da teoria da elasticidade. Boussinesq estudou o efeito de uma carga concentrada sobre terreno

semi-infinito, elastico-linear, isotrépico e homogéneo, tendo publicado em Paris, em 1885, o livro
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Application des potentiels a I’étude de equilibre et de mouvement des solids elastiques (Ed Gauthiers-
Villars).

Partindo da solucdo de Boussinesq, varios outros autores resolveram, por integracdo, problemas como os
apresentados na figura 4.2, isto é, carregamento linear e carga distribuida retangular ou com formas

diversas (triangulares, trapezoidais, etc).

Carga concentrada
Boussinesq (1885)

Integracéo

Dupla integragéo

o
guiil
i

S

|
|
]

b /T (D

Fig. 4.2. Solucbes tedricas de distribuicAo de pressdes no terreno obtidas para varios tipos de

carregamento, a partir da integracao da solucéo de Boussinesq

Sédo apresentadas neste capitulo somente algumas aplicagcdes mais importantes de distribuicdo de pressfes
em geotecnia, através de equacdes e abacos. Para um estudo profundo do assunto devem ser consultados
textos especializados, principalmente o trabalho de Poulos e Davis (1974), que apresenta uma coletanea
de formulas e &bacos, além de Harr (1966) e Giroud (1975). Em portugués, sugerem-se os livros de
Barata (1984) e Vargas (1977).

Ao final deste capitulo é mostrado como representar graficamente variag6es de tensfes, através da técnica

de trajetdrias de tensao.

Carga concentrada: solucéo de Boussinesq

Para uma carga concentrada Q (figura 4.3) aplicada sobre semi-espaco semi-infinito, homogéneo,
elastico-linear e isotropico, 0s acréscimos de tensdo resultantes em um ponto qualquer do material com

coordenadas cilindricas em relacdo a carga, isto é, profundidade z e afastamento r, sdo:
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3
o, 3Qz
27R°

""2z| R® R(R+2)

Ao = Q [3122 (-2 }

Eq. 4-41

A, =2 (1-2v) {is —#}
27 RE R(R+2)

Eq. 4-42

2
27R

Eq. 4-43

onde: RZ=272+1r2.

Uma importante conclusao a partir das equacBes de Boussinesq é que os acréscimos de tensdo vertical e
cisalhante Ac; e Az, independem dos parametros elasticos do material. Em outras palavras, independem
do tipo de solo. Mesmo os acréscimos horizontais de tensdo Aoy eAop s6 dependem do coeficiente de
Poisson v, que varia relativamente pouco para a maioria dos solos, em geral entre 0,2 e 0,5. Essas
conclusd@es se aplicam, aproximadamente, a solos razoavelmente homogéneos, no inicio do carregamento,
ou seja, enquanto o fator de seguranca € ainda muito alto (maior que 2) e para uma camada de solo

espessa.
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N A%

/
A o, (2%

Fig. 4.3. TensBes em um ponto devido a uma carga concentrada: solucao de Boussinesq

A equacdo 4.2 pode ser apresentada sob outra forma, permitindo a utilizacdo de abacos, como o da figura

4.4.

Ao, =Ng

N

Eq. 4-44
onde Ng é o fator de influéncia de Ao, de Boussinesq.

Exemplo 4.1

Considerando a aplicacdo de uma carga de 1.000 kN sobre a superficie do terreno e admitindo v = 0,5

(figura 4.5), obter as tensdes finais ovi, ons € zni NO ponto P.

Solugéo

As coordenadas de P sd0 z = 3 m e r = 3 m. Dai, obtém-se R = (3%+ 3% = 4,24 m. Aplicando as

equacdes de Boussinesq, vem:

3
Ao = 3x1000x 3

EETTrT
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2
Aar:]DOO 3x3 x3__(1—2x05) _ 9.4kPa
27 4,255 4,24(4,24 + 3)
2
Az, = 2x1000x3x3 _ 9 4kPa
274,245
0-5 r/z Ny
N
O 0.0 0.477
\ 0.1 0.465
N 03 \ 0.3 0.385
5 ; 0.6 0.221
02 G, :NB% 1.0 0.084
Z 1.5 0.025
2.0 0.008
0.1 2.5 0.003
NN 3.0 0.0015
0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5
r/'z

Fig. 4.4. Abaco para a determinag&o de coeficientes para carga concentrada: solugéo de Boussinesq

1000 kN

RO

424 m Y =20 kN/m?3

3m

3m

Fig. 4.5. Exemplo 4.1: dados para os calculos
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As tensoes iniciais sdo:

3x 20 =60 kPa

Ovo

0,5 x 60 = 30 kPa

OCho

As tensoes finais sao:

o = oOwtAc;=60+94=694kPa
O = OhotAcy;=30+9,4=2394kPa
Tuhf = whotAm,=0+9,4=94kPa
Exemplo 4.2

Para a situacdo do exemplo 4.1, calcular o valor de Aco; aplicando o abaco da figura 4.4.

Solugéo

Entra-se no dbaco com o valor de r/z = 3/3 = 1, obtendo-se Ng = 0,084. Aplicando a equacéo 4,6, vem:

Ao, = 0,084% =9,3kPa

Carga distribuida em faixa infinita

A situacdo da figura 4.6 ocorre, por exemplo, em fundacdes de muros ou em sapatas de fundacdo que
transmitem ao terreno carga distribuida de valor p por unidade de &rea. Para a sec¢do transversal média de
uma fundacéo, pode ser admitido carregamento infinito sempre que o comprimento L e a largura total B
(B = 2b) satisfizerem a relacdo L > 3B. As equacdes, nesse caso, sao (« € definido em radianos):

Ao, = B[oe +sena cos (a + 20)]
T

Eq. 4-45

Ao, = B[oz —sena cos (a + 20)]
T

Eq. 4-46
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Aay :Qva
T

Eq. 4-47

Az =Psenasen (x +20)
VA

Eq. 4-48

2b

Fig. 4.6. Carga distribuida em faixa infinita

Carregamento circular distribuido

(x,2)

J A R Ortigéo

Esta situacdo ocorrem, por exemplo, no caso de um tanque cilindrico ou de uma fundacdo de chaminé

circular de raio R que transmite carga distribuida p ao terreno. A figura 4.7 apresenta um abaco que

fornece is6baras de Aai/p, em funcdo do afastamento e da profundidade relativa x/R e z/R.

Exemplo 4.3

Calcular o acréscimo de pressao vertical nos pontos A e B transmitido ao terreno por um tanque circular

de 6 m de didmetro, cuja pressdo transmitida ao nivel do terreno € igual a 240 kPa. Os pontos A e B estéo

a profundidade de 3 m, porém A esta sob o centro do carregamento e B, sob a borda (figura 4.8).
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Solucéo

Primeiro determinam-se o afastamento e a profundidade relativa, respectivamente x/R e z/R, e depois
localiza-se o0 ponto correspondente a esses valores no abaco. Em seguida, determina-se a is6bara

correspondente, obtendo-se o valor de Aai/p. Os célculos constam do quadro 4.1.

Bulbo de pressées

Um conceito importante para a pratica da engenharia geotécnica é deduzido do abaco da figura 4.7, na
qual devem ser observadas as dimensdes da isbara de 10% da carga aplicada, ou seja, a is6bara
correspondente a Acv/p = 0,10. Essa is6bara contém a regido do terreno que recebe a parcela mais
significativa do carregamento aplicado e é, portanto, a que esta sujeita a deformacdes, sendo por esta

razdo denominada bulbo de pressdes.

x/R

i

\.

[
-

=
[
@D

<)
[y

AR A
\ AL

(@
N

\\\// |
/

\% (

Z/IR /

N
<
W

Ts

D

|_A

\u
o

05

\.

Fig. 4.7. Abaco para determinag&o de acréscimos de tensdes verticais devido a carregamento circular
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Carga 240 kPa

¢ 6m
AN
7 = 16.5 kN/m3
us] J
A B
Fig. 4.8. Exemplo 4.3: dados para os calculos
B
]

2B
- (a)
Bi+B,
B
P 1B
b
2(B +B,)

- (b)

Fig. 4.9. (a) Bulbo de pressoes; (b) integracédo em bulbos

Quadro 4.1. Exemplo 4.3: calculo de Agy

Ponto X (m) z (m) x/R ZIR Aoilp (kPa) Aoy

J A R Ortigéo
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A 0 3 0 1 0,64 154

B 3 3 1 1 0,33 79

A profundidade atingida pelo bulbo é aproximadamente 2B, sendo B a largura total ou o diametro do
carregamento (figura 4.9a). Se o bulbo atingir camadas de solo mais compressiveis, a fundacdo estara
sujeita a recalques significativos. Por esta razdo, € um passo importante em qualquer projeto de fundacGes

a verificacdo das camadas abrangidas pelo bulbo.

Quando se projeta a fundacdo de um prédio ao lado de um outro existente, ocorre uma interacéo entre os
respectivos bulbos (figura 4.9b). O bulbo resultante terd profundidade igual a 2(B;1 + By), onde B; é a
largura do primeiro prédio e B2, a do segundo. Ao projetar uma obra, o engenheiro de fundagdes sempre
analisard as fundacGes dos prédios vizinhos. Se as camadas abrangidas pelo bulbo resultante incluirem

solos moles, os recalques poderao ser excessivos, levando a exclusdo desse tipo de fundacéo.

Tensdes sob a borda de uma sapata

Os acréscimos de tensdes sob a borda de uma area retangular com dimensfes | e b (figura 4.10),

carregada com a carga distribuida p, é dada pelas express@es (Holl, 1940):

p b lbz,__, -
Ao, =—|atan—+— R
Gz |: ZR + R (Rl + 2 )

3 3
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Az, =P {1+Ri— (R — R;l)}

Y on 5
Eq. 4-49
onde:
R, = (I2+72)°5
R, = (b2 +2)05
Rs = (12+ b2+ 7205
atan = arco tangente

Observa-se que os valores de | e b sdo intercambiéveis, exceto nas equagdes de Azy e Azy,. O valor do

acréscimo de tensdo vertical Ao, pode ser obtido também por meio de dbacos, como o da figura 4.11.

Fig. 4.10. Acréscimos de tensBes sobre a borda de uma area retangular, carregada com uma carga
distribuida (Holl, 1940)

Exemplo 4.4

Calcular, através das equacdes 4.11 e do abaco da figura 4.11, o acréscimo de tensdo vertical Ac; a5 m

de profundidade sob a borda de uma sapata retangular com 6m x 8m, carregada com 300 kPa.

Solugéo

Tem-se: p =300 kPa,z=5m, | =6 m, b =8 m (pode-se fazer também | =8 m e b =6 m com 0s mesmos

resultados, pois | e b sdo intercambiaveis). Através das equacdes 4.11, tem-se:
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Ri = (62+59)°=78m

R, = (8+59%5=94m

Rs = (62+82+5)°°=112m

Ao, _ 3001 tan 58 +6X8X5(7,872+9’472) -
o0r 5x112 112

=2 (atan0,86+0,59) =22 (0,71rad +059) =
o 2

—300x0,21 = 62kPa
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I Nota:m e n sao

Intercambiaveis

Fig. 4.11. Abaco para determinag&o do valor do acréscimo de tenséo vertical (4c;) sob a borda de uma

area retangular uniformemente carregada (Fadum, 1948)

Para calcular Ao; através do abaco da figura 4.8 admitem-se:

m=1/z=6/5=1,2

81



n="b/iz=8/5=16

Entrando no abaco com esses valores, obtém-se o valor do fator de influéncia | = 0,21. O valor de Ac; é

dado por:

Ao, =pl
- Ao, =300x0,21=62kPa

Eq. 4-50

A figura 4.12 apresenta um abaco para uma sapata com / = 25, que fornece a variacdo do fator
de influéncia /em varios pontos em funcao da profundidade, observando-se que o valor de Ac;
no centro da sapata é muito maior que nas bordas para uma pequena profundidade, mas fica

praticamente uniforme a uma profundidade igual a do bulbo de pressoes.
I=Ac,/p

0 0.25 0.50 0.75 1
\\\\1\\\\‘\\\‘\\\\

Ac
zn

>
Q

AGZO

1B

2B

3B

4B

Aczc Ac,m

5B

Fig. 4.12. Abaco para determinacdo de tensdes sob uma &rea retangular de comprimento igual ao dobro

da largura (Giroud, 1975)

Através do principio da superposicdo dos efeitos, pode-se calcular o valor dos acréscimos de

tensdo em pontos afastados da borda de uma sapata, como demonstra o exemplo 4.5.

Exemplo 4.5

A planta baixa apresentada na figura 4.13 indica uma area retangular H£C/ carregada com p =
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100 kPa, aplicada ao nivel do terreno. Calcular o incremento de tensdo vertical no ponto A,
afastado da area carregada tanto em planta quanto em profundidade, estando 10 m abaixo do
NT.

B G oh

E a F
p=100kPa

c | D

Fig. 4.13. Exemplo 4.5: dados para os calculos

Solucéo

Como o ponto A estad fora da area carregada, as equagdes 4.11 e o abaco da figura 4.11 nado
podem ser aplicados diretamente. Entretanto, admitindo-se dominio elastico, aplica-se o
principio da superposicdo de efeitos, sequndo o qual a tensdo atuando independentemente. Em

outras palavras, os efeitos ndo interagem. Este principio é valido no dominio elastico.

Assim, o problema pode ser resolvido calculando-se o incremento de tensdo devido a area
ABCD e deduzindo-se o incremento devido a ABEF e AG/D. Como isto implica a dedugdo duas
vezes da area AGHF, calcula-se o incremento devido a essa area, que é entdo somado ao valor

anteriormente obtido, como mostrado no quadro 4.2.
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Quadro 4.2. Exemplo 4.5: calculo de Ao»

Area /(m) b (m) m(*) n*) / Ao (kPa)
ABCD 15 20 1,5 2,0 0,223 22,3
ABEF 5 20 0,5 2,0 0,135 -13,5
AGID 15 5 1,5 0,5 0,131 -13,1
AGHF 5 5 0,5 0,5 0,085 8,5

- Aoy = 4,2 kPa

Ym=\lzn=biz

Rotacdo de tensdes principais

Comparando as tensdes em um ponto qualquer antes e apds um carregamento, as tensbes principais
podem ter assumido novas direcBes. Este fendbmeno é denominado rotagdo de tensdes principais. As
diregdes das tensdes podem ser calculadas pelo processo grafico do circulo de Mohr, como discutido no
capitulo 2. A figura 4.14 apresenta um caso de rotagdo de tensGes em que, sobre um terreno originalmente

plano, aplicou-se um carregamento que apresenta um eixo de simetria.

Antes ApOs carregamento

AN AN : e‘
ok F b b A A X x X 4
SRR I

Fig. 4.14. Rotac&o de tensdes principais

As tensGes principais iniciais tinham as dire¢Ges vertical e horizontal, pelas razdes discutidas no capitulo
3. Sob o eixo de simetria, 0s acréscimos de tensdo cisalhante sdo nulos; conseqiientemente, ndo ha rotacéo
de tensGes sob esse eixo. Afastando-se do mesmo, mas ainda na regido de influéncia do carregamento, o
calculo através do circulo de Mohr indica que ha uma tendéncia de a tensdo principal maior estar voltada

para o centro do carregamento. O exemplo 4.6 apresenta um calculo de rotagdo de tensdo através do
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circulo de Mohr.

Exemplo 4.6

Um determinado carregamento provocou, no ponto A da figura 4.15a, os seguintes acréscimos de tensao:
Aoy = 40 kPa, Aon = 30 kPa, Az = 32 kPa. Sabendo que as tensdes iniciais eram oy, = 70 kPa e ano = 30

kPa, determinar, através da construcgdo grafica de Mohr, a direcdo das tensoes finais.

PAVAVN J%
—=
(@ o °
50
N o -
; N |
— O-hD:a:i o —
(kPa) ]
50 | |
0 50 100 150

o (kPa) (b)

Fig. 4.15. Exemplo 4.6: determinagéo da rotacéo de tensdes através do circulo de Mohr

Solucéo

As tensoes finais sao:

ov = 70+40=110kPa
o = 30+ 30=60kPa
whe = 0+32=32kPa

E necessaria a analise do sinal de ¢ para efeito de plotagem no circulo de Mohr. Para tanto, recomenda-
se arbitrar um sinal positivo ou negativo, tracar o circulo de Mohr e analisar a direcdo final da tenséo
principal maior oir, que deve estar voltada para o carregamento. Neste exemplo, o sinal correto de zns €
negativo, como pode ser verificado na figura 4.15b. SO desta maneira obtém-se o1 voltado para o

carregamento. Os passos para o tracado da figura 4.15b séo:

(@  tracar o circulo de Mohr para o estado de tensdo final, caracterizado por oy = 110 kPa, ons = 60
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kPa e wht = -32 kPa;

(b)  determinar o pélo tracando, a partir do ponto do circulo (ovf, wnt), uma reta horizontal, paralela a

faceta, até cortar o circulo no pélo P;

(c) a partir de P, tragar retas aos pontos correspondentes as tensdes principais finais oir € o,
determinando suas direcfes, e finalmente, analisando a direcdo de oir, como comentado

anteriormente.
Modelagem numérica

A modelagem numérica do continuo é uma das ferramentas atuais mais importantes em engenharia que
permite modelar numericamente o continuo e obter tensdes e deformagdes. O método numérico mais
comum €é o método dos elementos finitos (MEF) em que o continuo é discretizado em elementos de
pequenas dimensdes. Os computadores pessoais e as interfaces graficas popularizaram o uso destas
ferramentas. Atualmente, pode ser mais rapido e pratico o emprego de modelagem numérica do que
solucBes simples através de abacos.

Existem muitos programas de computador no mercado que permitem isso. O autor utiliza o programa de
elementos finitos Plaxis (Brinkgreve, 2002) (www.plaxis.nl), cuja descri¢do detalhada esta fora do escopo
deste texto, mas que é apresentado através do exemplo seguinte.

Uma sapata com semilargura de 5 m foi aplicada sobre 20 m de espessura de solo. A Fig. 4.16 apresenta

a geometria do problema, que tem um eixo de simetria no centro da carga.
LA AL . Lo L . R . .

an

T

Fig. 4.16. Geometria de analise de tensdes em baixo de uma sapata com carga uniforme de 100 kPa

Os resultados (Fig. 4.17) indicam a forma aproximada do bulbo de pressdes calculado. A profundidade
do mesmo, indicada pela regido amarela, é da ordem de 15 m, ou seja, 15/(2x 5m) = 1.5 B, inferior que as
teorias elasticas. Isso pode ser causado pela profundidade do solo ser somente de 20 m, ou seja 2B e 0s

métodos elasticos adotam espacos semi-infinitos.

86


http://www.plaxis.nl/

Mec Solos dos Estados Criticos J AR Ortigéo

000 ) 500 ) 1000 ) 1500 2000 2500 30,00 35,00

[kNjm2]

1 0.000

-1.000

4,000

[+-6.000

=-7.000

—-5.000

—-9.000

-11.000

-12.000

-13.000

14,000

-15.000

-16.000

Fig. 4.17. Resultados de acréscimos de tensdes verticais calculados pelo MEF
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Fig. 4.18. Rotacdo de tensdes calculadas pelo MEF

A Fig. 4.18 apresenta graficamente através de cruzes as rotacdes de tensdes calculadas pelo MEF. A
esquerda do gréfico, ou seja, sob o centro do carregamento, as rotacfes sdo nulas e aumentam a medida
que se afasta horizontalmente.

Trajetérias de tensao

Viu-se anteriormente como utilizar o circulo de Mohr para representar o estado de tensdo em um certo
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instante, em um elemento de solo de uma estrutura ou em um ensaio de laboratério. Entretanto, como
mostrado no exemplo 4.6, muitas vezes é necessario representar a alteracdo de tensdes sofrida por um

elemento de solo durante um carregamento, caso em que o circulo de Mohr néo é adequado.

Se for tomado um material perfeitamente eléstico, o estado final de tensdes e deformaces é independente
dos estados intermediarios. Nao ha histerese, nem ndo-linearidade da curva de tensdo-deformacéo e,
consequentemente, cada estado depende somente das tensfes que atuam naquele momento. Em
plasticidade, ao contrario, o estado final depende de como o material se comportou durante o
carregamento. Se um elemento de solo se plastifica, transferird carga para os demais. O material ainda
apresenta histerese e ndo-linearidade da curva de tensdo-deformacéo. Por estas razdes, € importante

conhecer sua trajetoria de tensdes.

Uma das maneiras de se tracar as trajetérias de tensdo de um ponto é adotar um sistema de eixos
tridimensional em que as variaveis sdo os invariantes de tensdo (l1, Iz, I3). Com isto, representa-se a
magnitude do estado de tensdo, evitando-se a influéncia do sistema de eixos x, y € z, pois 0s invariantes
sdo independentes dos mesmos. Alternativamente, podem ser adotadas as tensdes octaédricas que,
conforme estudado no capitulo 2, sdo funcdo dos invariantes. Ambas as solucdes, entretanto, ndo séo

praticas, pois tanto a representacdo grafica quanto o calculo de 7 sdo trabalhosos.

Duas maneiras sdo mais empregadas atualmente para representar as trajetorias, sempre que se trata de
estado bidimensional de tensdo. Uma delas é a utilizada pela Massachussetts Institute of Technology
(MIT), dos Estados Unidos (Lambe e Whitman, 1979), e a outra, a adotada pela Universidade de
Cambridge, da Inglaterra (Atkinson e Branshy, 1978).

Diagrama tipo MIT

O diagrama tipo MIT, ou diagrama s:t, tem a grande vantagem de ser construido de maneira equivalente a
do circulo de Mohr. Isto pode ser constatado pela figura 4.16a, que apresenta uma sucessdo de estados de
tensdo. Tomando o ponto A no topo do circulo inicial, antes do carregamento, o ponto B no circulo
seguinte, e assim sucessivamente até o ponto final E, a trajetéria de tensdo correspondente sera uma linha
unindo os pontos A a E, como indicado na figura 4.16b. Isto corresponde a se tomarem 0s seguintes eixos

coordenados s e t:
o, +0
S = ~1 -3 = 9
2 2

Eq. 4-51

O valor de t é positivo quando a tensdo vertical € maior que a horizontal; do contrario, é negativo. Desde

que as tensdes principais atuem nos planos vertical e horizontal, 0 que ocorre na maioria dos casos, as
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equacdes 4.13 podem ser assim escritas:

S:O-v+ah t:O-v_o-h
2 2

Eq. 4-52

A plotagem de um ponto no diagrama s:t pode ser feita através da determinacdo dos valores de s e t, pelas
equacdes 4.13 ou 4.14, plotando-se o ponto com coordenadas (s,t), ou pelo método dos LGs, plotando-se,
a partir do eixo s, os lugares geométricos (LGs) dos pontos que tém oy € on constantes. Este Ultimo

método deve ser praticado, pois serd muito Gtil mais adiante, devendo ser memorizados os seguintes LGs:

(@ o LG dos pontos com 0 mesmo on, que € uma reta a partir da abscissa s = on, com inclinacdo de
1:1 a direita (figura 4.16c¢);

(b) o LG dos pontos com 0 mesmo o, que € uma reta a partir da abscissa s = oy, com inclinacdo de
1:1 & esquerda (figura 4.16d);

(¢) o LG dos pontos com oy = on, que é uma reta coincidente com os eixos (figura 4.17a), também

conhecido como eixo hidrostatico;

(d o LG dos pontos com t/s = constante, ou K = an/oyv = constante, que é uma reta inclinada (figura
4.17b).
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Trajetérié de tenséo

S
(b)
t |
S
T
S

(d)

Fig. 4.19. Trajetorias de tensdes no diagrama tipo MIT: (a) diagrama de Mohr; (b) diagrama s:t; (c)

lugar geométrico dos pontos com s = on; (d) lugar geométrico dos pontos com s = oy
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b)

Fig. 4.20. Lugar geométrico dos pontos com: (a) ov = on; (b) on/ ov = constante

Exemplo 4.7

Marcar os seguintes pontos no diagrama s:t, utilizando o método dos LGs:
(@)  ov=200kPa, on =100 kPa

(b)  ov=150 kPa, on =100 kPa

(©) ov = on = 100 kPa

Solucéo

A partir do eixo s, determina-se 0 ponto com s = oy € traga-se a reta inclinada de 1:1 & esquerda, que € o
LG dos pontos com s = ov. Realiza-se a mesma operagdo para s = on, sendo a reta inclinada a direita. A

interse¢do dos dois LGs é o ponto desejado, estando os resultados plotados na figura 4.18.
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Fig. 4.21. Exemplo 4.7: resultados

Exemplo 4.8

Apresentar em um diagrama s:t as trajetorias de tensdo para 0s seguintes carregamentos:

(@)  condicdo inicial ov = on = 200 kPa; on permanece constante enquanto oy aumenta até 600 kPa;
(b)  condicdo inicial oy = on = 200 kPa; oy permanece constante enquanto on aumenta até 600 kPa;
(c)  condicdo inicial ov = on = 200 kPa; oy permanece constante, enquanto on diminui até 100 kPa;

(d)  condicdo inicial ov = on = 200 kPa; oy e on aumentam em uma razdo de Aow/Acy = 3.

Solugéo

A figura 4.19 apresenta a solucdo para o problema pelo método dos LGs. Os casos (a) a (c) sdo imediatos;
no caso (d), a partir do ponto s = v = on = 200 kPa, aplica-se um incremento qualquer, por exemplo, Aoy
=100 kPa e, em seguida, marca-se um ponto arbitrario com Aop = 3 x Aoy .. on = 200 + 3 x 100 = 500

kPa e oy =200 + 100 = 300 kPa. Este ponto pertencera a trajetéria pedida.
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200
t
(kPa) ]
600
s (kPa)
200 L

Fig. 4.22. Exemplo 4.8: diagrama s:t

Trajetoria de tensdes totais e efetivas

Analogamente as definicdes de pressdes totais e efetivas, definem-se trajetdrias de tensdes totais (TTT),
correspondentes ao diagrama s:t, e trajetorias de tensdes efetivas (TTE), correspondentes ao diagrama

s’:t’. Os valores de s’ e t” sdo dados por:

Exemplo 4.9

Representar em um diagrama tipo MIT, em tensGes totais e efetivas, o ponto B do exemplo3.5, cujas

tensdes sdo ovo = 91 kPa; ono = 60 kPa e u, = 30 kPa.

Solucéo

Obtém-s o ponto B em tensoes totais pelo método dos LGs (figura 4.20) e, em seguida, considerando as
equacOes 4.14, obtém-se o ponto B’, correspondente a pressdes efetivas, marcando-se U, para a esquerda

de B.
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Fig. 4.23. Exemplo 4.9: ponto B

Diagrama tipo Cambridge

Considerando que a abscissa s tem por limitacdo desprezar a influéncia de o3, 0 grupo de solos da
Universidade de Cambridge (eg Atkinson e Branshy, 1978) vem adotando eixos coordenados p e q (figura
4.21), procurando relaciona-los com os invariantes de tensdo e, conseqiientemente (ver equagdes 2.11 e

2.13), com as tensfes octaédricas ooct€ 7oct. AS Seguintes expressdes definem p e q:

9= 0 -0

Fig. 4.24. Eixos coordenados do diagrama de Cambridge p:q

94



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

O valor de q dado pela equagdo 4.13 é utilizado em situagdes tridimensionais. O célculo é bastante

trabalhoso mas, em situagdes axissimétricas, em que o» = o3, traz uma grande simplificagdo. Neste caso, 0

valor de q é dado por:

Analogamente ao que foi visto para o diagrama s:t, definem-se trajetorias de tensdes totais (eixos p:q) e

efetivas (eixos p’:q’):

Para o caso de deformacdo plana, a tensdo o» depende das demais tensdes principais, podendo ser

verificado, pela aplicacdo da lei de Hooke, que o> =V (o1 + o3). Em uma situacdo ndo drenada, isto €, sem

variagdo de volume, v = 0,5. Neste caso, obtém-se p = s. Para comportamento drenado, caso se tenha v =

0,2, obtém-se p’ = 0,4 (0’1 + o’3), OU seja, p’ = s’. Por essas razdes, o grupo de Cambridge prefere

empregar o diagrama s’:t para analisar situacdes de estado plano de deformacéo.

Exercicios

4.1. Em que condices a teoria de Boussinesq é aplicavel?

4.2.  Definir bulbo de pressdes e explicar sua importancia prética?

4.3.  Um muro de arrimo é construido sobre terreno arenoso e transmitira carga de 500 kPa através de
uma sapata com 4 m de largura. Sabendo que y= 20 kN/m3 e K, = 0,6, e que 0 NA estd 1 m abaixo
do NT, tracar a TTE e a TTT em diagramas s:t e p:q para um ponto situado a 4 m de profundidade.

4.4. Comparar a distribuicdo de tensdes com a profundidade para: (a) carregamento concentrado de
3.000 kN; (b) carga de 3.000 kN distribuida em uma area de 3m x 3m. Plotar os resultados.

4.5.  Em que consiste o principio da superposi¢do dos efeitos e em que situacdes é e ndo ¢ valida sua
aplicacdo?

4.6. centro de uma area retangular na superficie do terreno tem coordenadas, em metros, de (0,0) e o0s

cantos, de (6,15). A area esta sujeita a um carregamento distribuido de 400 kPa. Estimar as tens6es
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a uma profundidade de 15 m nos seguintes pontos: (0,0), (0,15), (6,0) e (10,25).

4.7. Considerar um ponto P em um terreno arenoso seco, inicialmente sem carregamento (estagio
inicial), da seguinte forma: v=0,3.

1500 kN
1000 kN

3m 3m l
<—>‘<—>

3m Ky =05
y=20 kN/m?3
. v=0,3
P

Uma forcga concentrada de 1.000 kN é aplicada (primeiro estagio), seguida de outra de 1.500 kN
(segundo estagio). As forcas e o ponto P sdo coplanares. Dar para o0 ponto P: (a) tensdes iniciais;
(b) acréscimos de tensdo segundo Boussinesq; (c) circulos de Mohr, magnitude e direcdo das

tens@es principais para todos os estagios; (d) TTT através do diagrama p:q.
4.8. Plotar no diagrama s:t a TTE para um material com K, = 0,60. Idem com K, = 1,1.

4.9. Plotar no diagrama s:it a TTT de um corpo-de-prova sujeito a seguinte seqiiéncia de tensdes: (a)
inicio ov = 100 kPa e K = 0,6; (b) on constante e oy aumenta até 250 kPa; (C) com oy constante,

aplica-se Aonde —30 kPa; (d) com on constante, aplica-se Aoy de —30 kPa.
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Cap 5. HIDRAULICA DE SOLOS

Introducéo

Este capitulo aborda o escoamento da agua nos solos e algumas de suas implicacdes em obras de
engenharia. Em barragens de terra, por exemplo, o engenheiro geotécnico deseja saber a vazdo que
percolara através do macico e da fundacdo; ja em uma lagoa de estabilizacdo de rejeitos, precisa-se evitar
a contaminagdo do lencol através de uma barreira impermeabilizante, sendo necessério selecionar o

material adequado a esta aplicacao.

Regime de escoamento nos solos

As bases tedricas sobre o regime de escoamento em condutos forcados foram estabelecidas por Reynolds,
em 1883 (An experimental investigation of the circumstances which determine whether the motion of
water shall be direct or sinuous and of the law of resistance in parallel channels, Phil Trans, The Royal

Society, London).

A conhecida experiéncia de Reynolds, que é assunto de todos os compéndios de Mecanica dos Fluidos,
comprovou que o regime de escoamento € linear, sob certas condi¢Bes, ou turbulento. Esta experiéncia,
mostrada esquematicamente na Fig. 5.1a, consistiu em permitir o fluxo de 4gua através de uma tubulagédo
transparente e, por meio de um pequeno funil instalado no tanque superior, introduzir um corante no
fluxo: se o corante escoasse com uma trajetoria retilinea, o regime de escoamento seria laminar, pois as

particulas tém trajetorias paralelas; caso contrario, o regime seria turbulento.
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Fluxo = Fluxo |
laminar ' turbulento |

(b)

Fig. 5.1. Experiéncia de Reynolds: (a) montagem; (b) resultados

Reynolds variou o diametro D e o comprimento L do conduto e a diferenca de nivel h entre os
reservatdrios, medindo a velocidade de escoamento v. Os resultados constam da figura 5.1b, onde estdo
plotados o gradiente hidraulico i = h/L versus a velocidade de escoamento v. Verifica-se que ha uma
velocidade critica v. abaixo da qual o regime é laminar, havendo proporcionalidade entre gradiente
hidraulico e velocidade de fluxo. Para velocidades acima de v, a relagdo ndo é linear e o regime de
escoamento é turbulento. Ainda segundo Reynolds, o valor de v € relacionado teoricamente com as

demais grandezas intervenientes através da equacao:

R = v.Dy
Y
Eq. 5-57
onde:
Re = ndmero de Reynolds, adimensional e igual a 2.000;
Ve = velocidade critica;
Y = peso especifico do fluido;
u = viscosidade do fluido;
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g = aceleragdo da gravidade.

Substituindo na equacdo 5.1 os valores correspondentes a dgua a 20°C, obtém-se o valor de v¢ (em m/s)

em funcdo do didmetro do conduto D (em metros):

28x107*
V= ——
D

Eq. 5-58

Nos solos, o didmetro dos poros pode ser tomado como inferior a 5 mm. Levando este valor a equagao
5.2, obtém-se v¢ = 0,56 m/s, que é uma velocidade muito elevada. De fato, a percolagdo da agua nos solos
se da a velocidades muito inferiores a critica, concluindo-se dai que a percolagdo ocorre com regime
laminar. Como conseqiiéncia imediata haverd, segundo os estudos de Reynolds, proporcionalidade entre
velocidade de escoamento e gradiente hidraulico (Fig. 5.1b). Denominando o coeficiente de

proporcionalidade entre v e i de permeabilidade ou condutibilidade hidraulica k, vem:

v=Ki

Eq. 5-59

Lei de Darcy

Na realidade, a equacdo 5.3, deduzida no item anterior segundo a teoria de Reynolds, foi obtida
experimentalmente cerca de 30 anos antes pelo engenheiro francés H. d’Arcy (Les fontaines publiques de
la ville de Dijon, 1856, Ed Dalmon, Paris), e por isto é conhecida como lei de Darcy. Por motivos

exclusivamente didaticos é que o assunto é apresentado de forma ndo cronolégica.

A experiéncia de Darcy (Fig. 5.2) consistiu em percolar agua através de uma amostra de solo de
comprimento L e area A, a partir de dois reservatdrios de nivel constante, sendo h a diferenca de cota
entre ambos. Os resultados indicaram que a velocidade de percolagdo v = Q/A é proporcional ao gradiente

hidraulico i=h/L, como visto na equagéo 5.3.

Determinac&o da permeabilidade

A determinagdo da permeabilidade dos solos pode ser feita através de ensaios in situ e de laboratorio.
Neste capitulo sdo abordados apenas 0s tipos mais comuns, que sdo 0s ensaios de laboratorio através de

permeametros de carga constante ou variavel. O primeiro (Fig. 5.3a) € o tipo empregado por Darcy e
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consta de dois reservatorios onde os niveis d’agua sdo mantidos constantes e com diferenca de altura h.
Medindo-se vazdo Q e conhecendo-se as dimens@es do corpo-de-prova (comprimento L e area da se¢do

transversal A), obtém-se o valor da permeabilidade k, dado por:

QL
Ah
Eq. 5-60

Fig. 5.2. Experiéncia de Darcy

Fig. 5.3. Permeametros de carga: (a) constante; (b) variavel
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Permeabilidade (M/s)

0™ 10™° 10° 10° 107 10° 10°
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o™ 10™° 10 10°® 107 10° 10°

Fig. 5.4. Resultados de ensaios de permeabilidade em solos residuais versus indice de vazios (Vargas,

1977)

Exemplo 5.1

Um ensaio de permeabilidade em um permeametro de carga constante forneceu um volume percolado, em

500 s, de 0,034 m3, sendo h=2m, L =0,20 m e A = 0,04 m2 Determinar a permeabilidade.

Solucéo

A vazio percolada foi de Q = 0,034/500 = 6,8 x 10 m3/s. Aplicando a equagéo 5.4, vem:

-5
k= 08x107x0.20 )2 104 mis

0,04x2

No permeametro de carga variavel o corpo-de-prova é submetido a um nivel d’agua variavel (Fig. 5.3b).
Durante o ensaio, observa-se a descida do nivel d’agua, h; e hy, em funcdo do tempo, t1 e t;, no tubo
transparente ou bureta de vidro, cuja secdo transversal é a. O calculo da permeabilidade é feito pela

equacdo 5.5, cuja dedugdo € apresentada no exemplo 5.2:

_axL In i
A(tz _tl) hz
Eq. 5-61
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Exemplo 5.2

Deduzir a equacdo 5.5 para o permeametro de carga constante, considerando o volume elementar dV de

altura dh, cujo volume é dado por dV = a dh.

Solugéo

Aplicando a lei de Darcy v = k i para esse volume e considerando que a velocidade é v = dV/(A dt),

obtém-se dV =k i dt. Igualando as expressdes em dV, vem:

adh=kiadt

adh=k£Adt
L

S KA
h alL

Realizando-se a integracdo entre hy e hy e ty e tp, vem:

(= A e
hh h aL -t

— a—L|ni

A(tZ_tl) hz

Valores de permeabilidade

O quadro 5.1 apresenta valores tipicos de permeabilidade para solos arenosos e argilosos. Os solos
permeaveis, ou que apresentam drenagem livre, sdo aqueles que tém permeabilidade maior que 107 m/s.

Os demais sdo solos impermedaveis ou com drenagem impedida.
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Quadro 5.1. Valores de permeabilidade

Permeabilidade Tipo de solo k (m/s)

Solos permeéaveis

Alta Pedregulhos >10°
Alta Areias 10%a10°
Baixa Siltes e argilas 10®°a 107

Solos impermeéaveis
Muito baixa Argila 107a10°

Baixissima Argila <10°

A Fig. 5.4 apresenta uma série de correlagdes para varios tipos de solos brasileiros através de uma
equacdo logaritmica do tipo log k = f(e), onde e é o indice de vazios do material. Como essa figura
engloba solos bastante diferentes, desde areias a argilas, conclui-se que correla¢fes do tipo log k = f(e)
sdo aplicaveis aos mais diferentes materiais. Uma outra comprovagdo desse tipo de correlagdo para o
mesmo solo, porém em diferentes estados, é apresentada na Fig. 5.5.

Permeabilidade (m/s)

10 10 10
20 L \ T T

Solo residual
18 de gneiss Amolgado -
| LL=80% W=LL) ]
IP =39%

16 —

14 —

In situ B
(poroso)

12 —

10—

[ (S . - -

08 - /ompactado
| | L1 | L

Fig. 5.5. CorrelacBes k x e para 0 mesmo solo em estados diferentes (Vargas, 1977)

Uma interessante aplicagdo dessas correlagdes é na estimativa da permeabilidade in situ do solo versus

profundidade, através da seguinte metodologia:
(@)  apartir de ensaios de permeabilidade, obtém-se a correlacédo log k = f(e);

(b)  através de ensaios, obtém-se a relacdo e = f(z), onde z é a profundidade;
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(c)  através das correlacdes obtidas em (a) e (b), obtém-se log k = f(z).

Em areias, uma maneira indireta de determinar a permeabilidade é a proposta por Hazen (Discussion on
dams on sand foundations, Transactions ASCE, vol 73, 1911), aplicavel a areias limpas e uniformes, sem

finos, e cuja equacao é:

k=CD},

Eq. 5-62

onde k é a permeabilidade em m/s, Do € 0 didmetro efetivo da areia, em metros, obtido na curva

granulométrica. O coeficiente C pode ser tomado igual a 0,01.

Potenciais

Para o estudo do movimento da agua, bem como do calor ou da eletricidade, é necessario conhecer seu
estado de energia, ou seja, o potencial . Diferentes formas e quantidades de energia podem ser
caracterizadas, como a energia cinética e a potencial, que sdo estudadas em Fisica. O movimento da agua
pode ser estudado como a resultante de uma diferenca de potencial, pois o equilibrio é conseguido para

um estado de potencial minimo.

O potencial da agua é sempre tomado em relacdo a um referencial, de valor arbitrario ywo = 0, que em
geral é atribuido a agua sob condicfes normais de temperatura e pressdo. As unidades utilizadas para

expressar o potencial sdo:

(@  energia por unidade de massa — a unidade de energia do Sl é o joule (J), correspondente ao
trabalho de uma forga de um newton percorrendo uma distancia de um metro; em engenharia é

mais conveniente utilizar o kJ, que, dividido pela unidade de massa do Sl, fornece kJ/kg;

(b)  energia por unidade de volume — é o kJ/m3, mas como kJ = kNm, obtém-se kJ/m3 = kNm/m3 =

kPa, concluindo-se que a energia possui dimensdes de pressao;

(c)  energia por unidade de volume — a energia possui dimensdo de comprimento, pois, assim como
pode ser expressa como pressao, também pode sé-lo como altura de coluna de um liquido;
expressa desta maneira, a energia sera denominada carga hidraulica (h). O assunto é abordado

adiante.

O potencial total da agua no solo w pode ser estudado (Reichardt, 1985) como a soma de varios

componentes: 0 Cinético ¢, 0 piezométrico yp, 0 altimétrico s, 0 térmico wi e 0 material ym. Assim:
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V=V T W TV T W T Wy

Eq. 5-63

O componente cinético y, segundo a Fisica, é proporcional ao quadrado da velocidade de escoamento v.

Comao nos solos os valores de v sdo muito pequenos, esta parcela é desprezivel.

O componente piezométrico y, corresponde & diferenca entre a pressdo da agua atuante em um ponto e a
pressdo do potencial de referéncia o, cuja pressdo é atmosférica. Conseqlientemente, este componente é

igual a poropressdo u no ponto considerado.

O componente altimétrico s, também chamado gravitacional, é a prépria energia potencial do campo
gravitacional, igual a mgz, onde m é a massa, g a aceleragcdo da gravidade e z a cota ou elevacdo em

relacdo a um referencial arbitrario.

O componente térmico yi € considerado desprezivel, porque as variagfes de temperatura que ocorrem na

agua do solo sdo pequenas, de tal forma que o escoamento pode ser considerado isotérmico.

O potencial matricial wm € o resultado de forcas capilares e de adsor¢do que surgem devido & interacdo
entre a 4gua e as particulas sélidas, ou seja, a matriz do solo. Estas forcas atraem e fixam a dgua no solo,
diminuindo sua energia potencial em relacdo a agua livre. Sdo fendmenos capilares que resultam da

tensdo superficial da agua.

O potencial matricial sé tem importancia nas franjas de saturacdo capilar e em solos parcialmente
saturados, sendo nulo abaixo do nivel d’agua. Como sua determinacao teérica € dificil, ele é determinado
experimentalmente, através de técnicas descritas, por exemplo, por Reichardt (1985). De grande
importancia em agronomia, esse potencial tem sido abordado no estudo do comportamento de solos

residuais.

Carga hidraulica

Denomina-se carga hidraulica (h) a energia por unidade de peso. Como dito no item anterior, a carga
hidraulica tem unidade de comprimento. Expressando desta forma a equacdo 5.7, e desprezando os

potenciais cinético, térmico e matricial, obtém-se:

h=h +h,

Eq. 5-64

onde h; é a carga hidréulica total, h, a carga piezométrica e h, a carga altimétrica.
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A carga piezométrica pode ser obtida pela expressao:

hy=uly,

Eq. 5-65

onde u é a poropressdo e uv é 0 peso especifico do fluido, no caso a agua. A carga altimétrica é igual a
cota ou elevacdo do ponto em relagdo a um referencial arbitrario. Os exemplos 5.3 a 5.6 mostram como

determinar as cargas altimétrica, piezométrica e total para alguns casos simples.

Exemplo 5.3

Obter o diagrama de elevagdo x carga hidraulica para os pontos 1 e 2 do tanque de agua da Fig. 5.6.

",

Elevacfo
m) h

N e

Carga (m)

Fig. 5.6. Exemplo 5.3: dados para os calculos

Solugéo

Os valores das cargas piezométricas hy, altimétrica h, e total h; constam do quadro 5.2, verificando-se que
as cargas totais dos pontos considerados sdo iguais a h.. Tracando o diagrama de cargas (Fig. 5.6a),
verifica-se que ndo ha variacdo da carga total h para todos os pontos do tanque, 0 que implica ndo haver

fluxo.

Exemplo 5.4

Obter o diagrama de elevacdo x carga hidraulica para o tubo capilar da Fig. 5.7.

Solucéo

Os valores das cargas piezométricas hy, altimétrica h, e total h; dos pontos 1 e 2 constam do quadro 5.3.
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Quadro 5.2. Exemplo 5.3: carga hidraulica
Ponto Carga
Altimétrica Piezométrica Total
1 ha1 hp1 ha1 + hp1 = hy
Tubo capilar
Elevagéo (m)
- 1
h
t
h
Ascencao ¢
capilar h h
p a
J 2y
Carga (m)
2 haz hp2 a2 + hp2 = hy
Fig. 5.7. Exemplo 5.4: dados para os calculos
Quadro 5.3. Exemplo 5.4: carga hidraulica
Ponto Carga
Altimétrica Piezométrica Total
1 he —he he—h¢=0
2 0 0 0+0=0

Exemplo 5.5
Obter o diagrama de elevagdo x carga hidraulica para a amostra de solo da Fig. 5.8, submetida a um fluxo

descendente.
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= 0 0 1 2 3

Carga hidraulica (m)

Fig. 5.8. Exemplo 5.5: dados para os calculos

Solucéo
Para tracar o diagrama, devem ser dados os seguintes passos:

(@)  obter o diagrama de carga altimétrica — como as escalas escolhidas, para as cargas e as elevagdes

sdo iguais, o diagrama sera uma linha inclinada de 45°, como indicado na Fig. 5.8;

(b) obter o diagrama de carga piezométrica — conhecendo-se as pressdes hidrostaticas, ou
poropressdes u, as cargas piezométricas sdo calculadas pela equacdo 5.9; lembrando que os valores

de u sdo nulos nos niveis d’agua, o diagrama é entdo obtido;

(c)  somar os diagramas obtidos em (a) e (b) para se ter o diagrama de cargas totais. Note-se que s6 ha

variacdo de carga total onde ha perda de energia, isto é, ao longo da amostra de solo.

Exemplo 5.6

Obter o diagrama de elevacdo x carga hidraulica para a amostra de solo da Fig. 5.9, submetida a um fluxo

ascendente.
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Fig. 5.9. Exemplo 5.6: dados para os calculos
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Solucéo

A solucdo é anéloga a do exemplo 5.5.

Exemplo 5.7

Para o exemplo 5.5, obter a velocidade de escoamento da &gua, admitindo que a amostra de solo tenha

permeabilidade de 3 x 10 m/s.

Solucéo

Basta aplicar a lei de Darcy (equacdo 5.3). O valor do gradiente hidraulico é dado por i = h/L, onde h é a
diferenca de carga total entre as extremidades da amostra, igual a 3 m (Fig. 5.8), e L é o comprimento da

amostra, igual a 1,5 m. Dai obtém-se i = 3/1,5 = 2. A velocidade de fluxo é dada pela equagéo 5.3:

v=ki=3x10°x2=6x10°m/s

Forca de percolacao

A percolacdo da agua no solo implica a dissipacdo de energia através das particulas de solo. De fato, 0s
diagramas de carga total do item anterior permitem determinar quanto de energia por unidade de peso, ou

carga hidraulica total, é dissipada por atrito ao longo de uma amostra de solo. Este atrito provocara no
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solo uma forga de percolagdo F,, cujo valor e determinado conforme exemplificado na Fig. 5.10a,

referente a uma amostra solo sujeita a percolacéo.

1||

[

Fig. 5.10. Forcas de percolacdo

As forcas atuantes na amostra, denominadas na figura como forcas de fronteira, podem ser decompostas
em forcas de submersdo e de percolacdo. Esta Gltima é o componente devido a dissipacdo da carga

hidraulica h entre os niveis d’agua do reservatorio superior e inferior, e seu valor é F, = h % A (Fig.
5.10b).

Considerando agora o valor de Fy por unidade de volume V, tem-se:

Vv LA LY v
Consequentemente:

F

o =7
Eq. 5-66
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Como o valor de x é constante, a forca de percolagdo por unidade de volume € proporcional ao gradiente
hidréulico i.

As forcas de percolagdo sdo consideradas em varios problemas de Mecanica dos Solos. Na analise de
estabilidade de taludes, por exemplo, a existéncia ou ndo de percolacdo influencia sobremaneira a
estabilidade. Em problemas desse tipo, 0 peso do solo pode ser considerado adotando-se 0 peso especifico
total % ou o submerso »”. No primeiro caso, os esforcos de percolacéo sdo considerados através das forgas
de fronteira e, no segundo, através da for¢a de percolagdo. Embora os dois métodos fornegcam a mesma

resposta, 0 primeiro € mais utilizado na analise de estabilidade de taludes (eg Lambe e Whitman, 1979).

A Fig. 5.11a apresenta os esforcos atuantes em um elemento sob percolacéo. A forca resultante F sera:

F=yLA+zy,A-(h+z+L)y, A
~F=@,+7)LA=-hy, A

~F=yLA-hy,A
Eq. 5-67
zy A
W=7 LA W=7 LA
/
|
h+z+L) v A -
(h+z+l) v F=hLA 7,

(a) (b)

Fig. 5.11. Forcas de percolacdo

Por outro lado, calculando-se o resultante F através da Fig. 5.11b, vem:

F=yLA-hy,A

Eq. 5-68

111



Como as equagBes 5.11 e 5.12 sdo iguais, conclui-se que os esforcos em um elemento de solo sob
percolacdo podem ser obtidos considerando-se o peso especifico total e as forgas nas fronteiras ou o peso

especifico submerso e a forca de percolagdo, com idénticos resultados.

Liquefacéo

A condicdo de liquefacdo pode ocorrer em solos granulares, principalmente areias e siltes finos e fofos,
quando as poropressdes se elevam a ponto de anular as pressfes efetivas. Se isso acontecer, a pressao
intergranular também serd nula, assim como o atrito entre particulas. Neste caso, o material se

comportara como um liquido.

O fenémeno da liquefacdo pode ocorrer em situacdes distintas: dindmica, quando o agente deflagrador é
um terremoto ou explosdo; ou estatica, quando deflagrada por carregamento rapido, aumento de

poropressdes durante periodos de muita chuva.

A liquefacdo de areias fofas é um problema em caso de rejeitos de mineracdo. Grande parte dos rejeitos
de ouro, ferro e outrs metais, produzem um rejeito areno-siltoso, com condi¢des ideais para a liquefacéo

ocorrer e causar grandes rupturas de diques e barragens construidas sobre o rejeito.

O fendbmeno de liquefagcdo em areias finas e fofas durante terremotos, o que é atribuido a deformacdes
ciclicas que ocorrem rapidamente, conduzindo a um aumento de poropressées. Como ndo ha tempo para
dissipacdo, o excesso de poropressfes induz a liquefacdo. A condicdo de liquefacdo pode ser atingida
também por percolacdo sob fluxo ascendente (Fig. 5.12), quando a for¢a de percolagdo F, atinge o valor
do peso submerso W do elemento de solo de volume V. Nesse caso, considerando W = F, como a situacéo

critica, obtém-se o gradiente hidraulico critico ic, dado por:

Como para a maioria dos solos ¥ = w, 0 valor do gradiente critico ic € aproximadamente igual a 1,
situacdo que tem de ser evitada a todo o custo em projetos de engenharia. O assunto é novamente

abordado no exemplo 5.11.

Definicao alternativa para o gradiente hidraulico

No inicio deste capitulo viu-se uma definicdo para o gradiente hidraulico como sendo i = h/L, ou seja, a
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razao entre a diferenca de nivel h dos reservatdrios do permeametro de carga constante e o comprimento
L da amostra de solo. Com base no estudo dos potenciais de carga hidraulica, é possivel rever tal
definicdo. De fato, para o fluxo unidimensional estudado nos permedmetros de carga constante, o
gradiente hidraulico representa a perda de energia ou de carga ao longo do fluxo. No caso de fluxo
unidimensional na direcdo x, a variagdo do potencial ou da carga hidraulica pode ser representada

matematicamente por:

I =0w/ox ou i=0h/ox

Eq. 5-70

Fig. 5.12. Condicao de liquefacéo por percolacéo ascendente

Generalizando para o fluxo tridimensional (x, y, z), a definicdo de i seré:

. oh oh oh
i=—+—+—

ox oy oz
Eq. 5-71

A equacdo 5.15 pode ser apresentada de uma forma alternativa utilizando-se o operador vetorial gradiente

V (dai, alids, o nome gradiente hidraulico), obtendo-se:

Eq. 5-72

Consequlientemente, a equacédo 5.3 de Darcy pode ser apresentada da seguinte forma:
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v=kVh

Eq. 5-73

Equacéo diferencial do fluxo

A equacdo diferencial do fluxo é a base para o estudo da percolacdo bi ou tridimensional. Neste item sdo

estudadas algumas aplicacBes bidimensionais em geotecnia.

Tomando um ponto definido por suas coordenadas cartesianas (x, Y, z), considerando o fluxo através de
um paralelepipedo elementar em torno deste ponto, e assumindo a validade da lei de Darcy, solo
homogéneo e solo e agua incompressiveis, é possivel deduzir (eg Lambe e Whitman, 1979; Vargas, 1977)

a equacdo tridimensional do fluxo em meios nao-saturados:

k

+k +k —+e—
ot ot

_o*h  o°h 82h_1[sae as}
“oxt Yoy* ozt l+e

Eq. 5-74

onde ki é a permeabilidade na direcdo j, h a carga hidraulica total, S o grau de saturagdo, e o indice de
vazios e t o tempo (o0 subscrito t, referente a carga hidraulica total, é omitido para tornar as férmulas mais

claras).

Em muitas aplicacBes em geotecnia, a equacdo 5.18 pode ser simplificada para a situacdo bidimensional,

em meio saturado e com fluxo estacionario (isto €, 8S/ot = 0), obtendo-se:

2 2
k, = 8_?21 + kya—? =0
OX oy
Eq. 5-75

Se nessa equacdo for considerada isotropia na permeabilidade, isto €, kx = ky, pode-se simplificar ainda

mais:

0*h  é%h
EYEYI

Eq. 5-76

114



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

Este tipo de expressdo é conhecido como equacdo de Laplace, que governa varios fendmenos fisicos,
como transmissao de calor e campo elétrico, e que pode ser escrita sob forma operacional, através do

operador gradiente V:

Vh=0

Eq. 5-77

E importante observar que a permeabilidade k do solo ndo interfere na equacio de Laplace.
Conseqiientemente, em solos isotropicos a solugdo depende unicamente da forma do fluxo e das

condic@es de contorno.

A resolugdo de um problema de fluxo pode ser obtida de varias formas: solucdo analitica, solugéo

numérica, analogia elétrica, modelo fisico e solugéo grafica.

Solucéo analitica

Algumas solucdes analiticas sdo possiveis através de integragdo da equagdo diferencial apropriada. As
principais referéncias sobre o assunto, e que apresentam uma coletanea de solugdes, sdo Polubarinova

Kochina (1962) e Harr (1962).

O método dos fragmentos é um tipo de solugdo analitica muito interessante e facil de aplicar,
desenvolvido na Russia por Pavlovsky (1956) e publicado em inglés por Harr (1962) e, mais
recentemente, por Holtz e Kovacs (1981). As solugdes analiticas tém, entretanto, aplicacdo limitada a

casos de permeabilidade constante e isotropica e fluxo estacionario.

Solucédo numérica

Desde a primeira edigdo deste livro em 1993, o cenario de aplicagdo de solugdes numéricas mudou
completamente. As aplicacfes de solugdes numéricas através de PC’s ficaram tdo eficientes que tornaram
todos os outros métodos coisa do passado. N&o se cogita mais de tragar uma rede de fluxo. Os programas
de computados sdo cada vez mais faceis de usar e fornecem solugdes em pouco segundos com gaficos de

excelente qualidade.

Os métodos mais usados séo diferencas finitas, ou de elementos finitos (MEF), sendo este cada di mais
aplicado. Existe farta literatura sobre estas solu¢es numéricas (e.g., Rushton e Redshaw, 1978, Veeruijt,

1982; Franciss, 1980) e ndo faz parte do escopo deste livro uma discussao.
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Vaérios programas estdo disponiveis no mercado. O autor ustiliza o programa PlaxisFlow (www.plaxis.nl)
e apresenta um exemplo. Trata-se de um dique em que se deseja obter as poropressdes devido a
percolagdo. A Fig. 5.13, que corresponde a figura gerada pelo PlaxisFlow, indica os niveis dagua de

montante e jusante.

Fig. 5.13. Geometria de um dique de material siltoso para andlise de percolacao pelo MEF
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Fig. 5.14 Poropressdes calculadas
A Fig. 5.14 apresenta os resultados da analise com as poropressdes calculadas.
Analogia elétrica

Como a equacdo de Laplace rege o problema da condugdo de corrente, pode-se solucionar
experimentalmente um problema de fluxo d’agua através de analogia com o fluxo elétrico em um meio
condutor. Nesse tipo de experiéncia utiliza-se um papel especial condutor elétrico, cortado de maneira a
simular as condi¢Bes de contorno do problema pratico, e aplica-se um potencial elétrico conhecido,

medindo-se a voltagem em varios pontos do papel com um voltimetro comum.

Detalhes sobre esta experiéncia podem ser encontrados, por exemplo, em Franciss (1980) e Bowles
(1970), sendo que ela ja foi empregada para a solugdo de problemas bi e tridimensionais (Cedergren,

1977). Com o avango dos métodos numéricos esta técnica foi abandonada.

Modelo fisico

Em casos especiais podem ser empregados modelos de areia em escala de laboratério, medindo-se
poropressdes com pequenos piezdmetros instalados em varios locais do modelo. Andrade (1983) relata
um interessante trabalho em que um modelo fisico tridimensional de fundacéo de barragem de concreto

foi executado para simular a instalago de drenos horizontais para diminuir subpressées.

Solucéo grafica

A equacdo bidimensional de Laplace pode ser representada graficamente, através de familias de curvas
que se interceptam em angulos retos, formando uma figura denominada rede de fluxo. Esse método é

descrito no item seguinte.

Rede de fluxo

A rede de fluxo é uma figura que representa o fluxo através de um meio poroso e consiste em um
conjunto de linhas de fluxo e linhas equipotenciais que se cruzam em angulos retos. A rede pode ser
obtida graficamente por tentativas e, uma vez isto feito, podem ser determinados facilmente poropressées
e gradientes hidraulicos em qualquer ponto dela. Em seguida, conhecendo-se a permeabilidade,

determina-se a vaz&o que percola.

Néo é do escopo deste livro discutir técnicas para o tragado da rede de fluxo, recomendando-se o trabalho
de Cedergren (1977) para os leitores que desejarem dominé-las. A abordagem aqui é dirigida para o
estudo de sua utilizacdo na determinagdo de poropressdes, vazdes e gradientes. A Fig. 5.15 da um

exemplo muito simples de fluxo unidimensional, que consiste em uma amostra de areia com 5 m de
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altura, secdo transversal de 2 m x 2m e permeabilidade de 5 x 10 m/s, sujeita a um fluxo vertical e
descendente. Na figura € apresentado o diagrama de cargas piezométrica, altimétrica e total e, ao lado, a

rede de fluxo do problema, que consta dos itens detalhados a seguir.

Linhas de fluxo

As linhas de fluxo indicam a trajetoria das particulas do fluido percolado. No caso em andlise, séo cinco
linhas de fluxo verticais (nir = 5), sendo que os espagos entre elas definem o que se denomina canal de

fluxo. Os canais de fluxo n. sdo quatro. Observar que:

n,=n,-1
Eq. 5-78
N A
[\ S 1 1 1
“
E T r “‘ =] n_._ 7
et “"" —Othq—
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Fig. 5.15. Rede de fluxo unidimensional

Linhas equipotenciais

As linhas equipotenciais sdo, no caso analisado, as linhas horizontais, que interceptam as linhas de fluxo
com angulos retos e sdo o lugar geométrico de pontos com o mesmo potencial total ou a mesma carga
hidraulica total. Entre duas eqliipotenciais adjacentes ocorre uma perda de carga, que € igual a perda total
de carga dividida pelo nimero de quedas de carga nq. No exemplo da Fig. 5.15, ng = 10 e 0 nimero de

eqlipotenciais neq € 11. Observar que:
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Elementos darede

Os elementos da rede sdo a figura definida por dois pares de equipotenciais e linhas de fluxo adjacentes
que se cruzam. O comprimento (ao longo da direcdo do fluxo) é | e a largura b. No exemplo da Fig. 5.15
os elementos da rede sdo quadrados, uma vez que a permeabilidade é igual nas direcBes vertical e
horizontal. Uma vez definidos os principais elementos geométricos da rede, quais sejam, nc e ng, realiza-
se o0 célculo da vazdo, das cargas e dos gradientes hidraulicos. A vazdo Q: por unidade de comprimento

em uma rede de fluxo é dada por:

Eq. 5-80

E importante ressaltar que, nessa equacdo, Q: é a vazao por unidade de comprimento da rede (m3/s/m) e k,
a permeabilidade (m/s); a relagdo nc/ng € o fator de forma da rede de fluxo, cujos termos ja foram
definidos, e H é a perda de carga total (m) que ocorre na rede. A deducdo da equacdo 5.24 ndo é
apreentada aqui, porém o exemplo 5.8 compara os valores calculados pela mesma com a vazdo obtida a

partir da lei de Darcy (equacdo 5.3), provando que os resultados sdo idénticos.

Exemplo 5.8

Calcular a vazdo através da amostra da Fig. 5.15 pela equacdo 5.24 e a partir da lei de Darcy (equacao
5.3).

Solugéo

DaFig. 5.15 obtém-se k=5 x 10 m/s, no/ng = 4/10=0,4 e H = 8 m. Daf:

Q:=5%x10"x0,4 x8=1,6 x 10 m3/s/m

Como a secdo transversal da amostra tem 2 m x 2 m, a vazao total Q que percola é o dobro desse valor,
ou seja, Q = 3,2 x 10 m3/s. Através da equacio 5.3, obtém-se: v = Q/A = ki, .. Q = Aki. Como a area da
secdo transversal da amostra é A =2 x 2 = 4 m2 e o gradiente hidraulico é i = HL = 8/5 = 1,6, a vazéo

total é:
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Q=4x5x10*x1,6=3,2x10°m3/s

Potenciais ou cargas

Como o potencial, ou a carga hidraulica, pode ser determinado em qualquer ponto da rede de fluxo
através de linhas equipotenciais, é possivel determinar também poropressdes em qualquer ponto, como

exemplificado a seguir.

Exemplo 5.9

Calcular a poropressao indicada em um piezémetro instalado na elevacdo de 3 m na amostra da Fig. 5.15.

Solucéo

Considerando que a carga total no NA superior é de 8 m, calcula-se a perda de carga entre cada queda, ou
seja, entre duas eqliipotenciais adjacentes. Como a carga hidraulica total dissipada € H = 8 m em 10

quedas de carga (nq = 10), a carga dissipada em cada queda é AH = H/nq = 8/10 = 0,8 m.

A carga total h; no piezémetro é obtida subtraindo-se as quedas desde a carga total do NA superior até o
local de instalagdo do instrumento. Como sdo seis quedas, a carga total no piezdbmetro é hr =8 m - 6
quedas x 0,8 m = 3,2 m. A carga piezométrica h, no total do piezbmetro é calculada pela equagéo 5.8,
obtendo-se hy = hi—h; =3,2m -3 m = 0,2 m. A poropresséo, dada pela equacéo 5.9, ¢ u=0,2 x yw = 0,2
x 10 = 2 kPa.

Gradientes hidraulicos

Os gradientes hidraulicos podem ser determinados em qualquer elemento da rede através da equacéo:

i=AH/I

Eq. 5-81

onde AH é a perda de carga no elemento, ou seja, entre as duas eqlipotenciais que o delimitam, e | o

comprimento do mesmo na dire¢do do fluxo.

Exemplo 5.10

Calcular o gradiente i para um elemento da rede de fluxo da Fig. 5.21.
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Solucéo

Nesta rede de fluxo unidimensional, todos os elementos tém o mesmo gradiente i. Aplicando a equagéo

5.25, com | = 0,5 m, obtido graficamente, e AH = 0,8 m, calculado no exemplo 5.9, vem:

i=08/05=16

Fluxo bidimensional

Situagdes bidimensionais formam a maioria dos problemas praticos em geotecnia e a rede de fluxo, nestes
casos, apresenta curvatura, tanto nas linhas de fluxo quanto nas equipotenciais. Os exemplos 5.11 a 5.13
mostram alguns casos praticos de como a rede pode ser empregada para a determinacdo de vaz0es,

pressdes e gradientes.

Exemplo 5.11

Para a cortina de estacas-pranchas apresentada na Fig. 5.16, determinar as pressdes d’agua na cortina, a

vazdo que percola e o gradiente de saida. A permeabilidade do terreno é de 3 x 107 m/s.
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Fig. 5.16. Exemplo 5.11: (a) percolacdo através da fundacdo de cortina de estacas-pranchas; (b)

diagrama de empuxos hidrostaticos da cortina

Solucéo

As caracteristicas da rede de fluxo determinadas a partir da Fig. 5.16 constam do quadro 5.4. O quadro

5.5 apresenta, para pontos selecionados ao longo da cortina: a carga altimétrica h,, determinada na figura

5.14; a carga total h, calculada verificando-se a posigdo de cada ponto em relagdo a equipotencial mais

préxima, pois se conhece o valor da perda de carga entre duas eqlipotenciais adjacentes; a carga

piezométrica, obtida a partir das anteriores pela equacdo 5.8; e as poropressdes u junto a cortina,

calculadas pela equacéo 5.9.

Quadro 5.4. Exemplo 5.11: caracteristicas da rede de fluxo

Caracteristicas da rede de fluxo Valor
Carga total na entrada (NA montante) 27m
Carga total de saida (NA jusante) 195m
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Carga total dissipada H = NAmon — NAjus
Numero de quedas de fluxo

NUmero de canais de fluxo

Numero de eqlipotenciais

Namero de linhas de fluxo

Fator de forma da rede

Queda de carga entre equipotenciais 7,5m/ng=7,5/8=0,94 m

adjacentes (AH = H/ng)

27-195=75
ng=38

ne=4

Neg=9

ng=5

ne/ Ng=0,5

J A R Ortigéo
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Quadro 5.5: Exemplo 5.11: calculo das subpressdes

Ponto ha (M) ht (m) hp (M) u (kPa)
A 27,00 27,0 0,0 0

B 18,00 27,0 9,0 90

C 14,70 26,1 11,4 114

D 11,70 25,1 13,4 134

E 9,00 23,2 14,2 142

F 11,70 21,4 9,7 97

G 14,70 20,4 57 57

H 18,00 19,5 1,5 15

I 19,50 19,5 0,0 0

A vazdo pela fundacdo é calculada pela equagao 5.24, obtendo-se:

Q:1=3x10"m/sx7,5mx0,5=1,13 x 10°® m3/s/m

O gradiente de saida corresponde ao gradiente hidraulico na regido de saida da rede de fluxo e seu valor
maximo deve ser controlado em todos os projetos de engenharia. Como se viu anteriormente, o gradiente-
limite de valor 1 conduz a condicéo de liquefagdo por percolagdo. Além disso, gradientes altos na regido

de saida da rede podem provocar erosao interna, através do carreamento de particulas.

Fendmenos desse tipo tém sido responsaveis pela ruptura hidraulica de diversas obras, como as barragens
da Pampulha, no Brasil (Nunes, 1971), e Teton, nos EUA (ENR, 1977). O fator de seguranga
recomendado para o problema é da ordem de 3; conseqlientemente, o gradiente de saida devera ser
inferior a 0,3. Altos gradientes internos a obra ndo apresentam grandes problemas. Apesar disso, um
projeto contemplando gradientes menores é sempre mais seguro. Uma discussdo abrangente sobre o

assunto pode ser vista em Cedergren (1977).

Para calcular o gradiente de saida escolhe-se o elemento mais desfavoravel, que, no exemplo da Fig. 5.16,
é 0 proximo aos pontos G e H. Assim, obtém-se i = (AH/ng)/l = (7,5 m/8)/3,5 m = 0,27, valor inferior ao

do limite de seguranca (0,3).
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Exemplo 5.12

Para a rede de fluxo na fundacéo da barragem de concreto de gravidade da Fig. 5.17, obter o diagrama de

subpressoes e calcular a vazéo e o gradiente de saida. A permeabilidade da fundacdo é de 5 x 10-° m/s.

Solucéo

Seguindo os passos do exemplo anterior, obtém-se as caracteristicas da rede de fluxo e o calculo das
subpressoes, apresentados nos quadros 5.6 e 5.7. A vazdo através da fundagdo, calculada pela equagao

5.20, é:

Q:1=5x10"m/s x 7,8 m x 4/13 = 1,20 x 108 m3/s/m

O gradiente de saida, calculado para o elemento mais desfavoravel, que é o menor elemento entre os de

saida junto ao pé da barragem, é:

i = (H/ng)/l = (7,8 m/13)/3,5 m = 0,11

valor também inferior ao do limite de seguranca.
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(b)

Fig. 5.17. Exemplo 5.12: (a) percolacéo através da fundacao de barragem de gravidade; (b) diagrama de

subpressfes

Quadro 5.6. Exemplo 5.12: caracteristicas da rede de fluxo

Caracteristicas da rede de fluxo Valor
Carga total na entrada (NA montante) 28,2 m
Carga total de saida (NA jusante) 20,4 m

Carga total dissipada H = NAmon — NAjus 28,2 -20,4=7,80

NUmero de quedas de fluxo ng=13
NUmero de canais de fluxo ne=4
Namero de eqlipotenciais Neq = 14
Ndmero de linhas de fluxo nf=5

Fator de forma da rede ne/ ng = 0,31

Queda de carga entre equipotenciais 7,8 m/ng=7,8/13=0,6 m
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adjacentes (AH = H/ng)

Quadro 5.7. Exemplo 5.12: célculo das subpressbes

Ponto ha (m) hy (m) hp (M) u (kPa)
A 18,00 25,50 7,50 75

B 18,00 25,20 7,20 72

C 18,00 24,60 6,60 66

D 18,00 24,00 6,00 60

E 18,00 23,40 5,40 54

F 18,00 23,10 5,10 51
Exemplo 5.13

A Fig. 5.18 apresenta a rede de fluxo para uma barragem homogénea de terra com filtro de pé, onde
foram instalados trés piezbmetros Casagrande (P1, P2 e P3) para controle de poropressdes. Sabendo que a
permeabilidade do macico é de 2 x 10 m/s, realizar a previsdo de leituras piezométricas nos pontos P,

P, e P3, calcular a vazéo e determinar o gradiente hidraulico no elemento X.

7 s, Dreno de pé

Fig. 5.18. Exemplo 5.13: percolacéo através do macico de barragem de terra homogénea

Solugéo

Ao contréario dos exemplos 5.11 e 5.12, em que o fluxo era confinado, neste 0o escoamento se da com
superficie livre, em que a linha de fluxo mais elevada é também denominada linha freatica, pois coincide
com o nivel d’agua no interior da barragem. O NA de montante estd 12 m acima do nivel do terreno e nao

h& NA de jusante. Nestas condi¢des, as caracteristicas da rede de fluxo sdo as indicadas no quadro 5.8.
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Quadro 5.8. Exemplo 5.13: caracteristicas da rede de fluxo

Caracteristicas da rede de fluxo Valor
Carga total na entrada (NA montante) 12m
Carga total de saida (NA jusante) Om

Carga total dissipada H = NAmon — NAjs 12-0=12m

Namero de quedas de fluxo ng=28
Namero de canais de fluxo ne=3
NUmero de eqiipotenciais Neg=9
Namero de linhas de fluxo nig=4

Fator de forma da rede ne/ ng = 0,38

Queda de carga entre equipotenciais 12 m/ng=12/8=15m

adjacentes (AH = H/ng)

A previsdo de leituras nos piezdmetros pode ser feita pela metodologia dos exemplos 5.11 e 5.12,
calculando-se as cargas altimétrica, total e piezométrica. Alternativamente, como se trata de escoamento
ndo-confinado, as pressdes nos piezémetros podem ser determinadas graficamente (Fig. 5.18), definindo-
se a equipotencial mais préxima do local do instrumento e seguindo-a até a linha freatica. Este ponto
determina a cota maxima que a agua subira no tubo do piezdmetro. A vazdo através do macico, calculada

pela equacdo 5.24, é:

Q:1=2x10%m/s x 12 m x 3/8 = 9 x 10 m3/s/m

O gradiente no elemento X, junto ao pé do macigo, é:

i = (H/ng)/l = (12 m/8)/1,5m = 1

superior, portanto, ao limite de seguranca de 0,3. Trata-se, porém, de um gradiente interno e protegido por

um filtro de pé que impede a erosao interna.

128



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

Exercicios

5.1.

5.2.

5.3.

54.

que se entende por liquefagdo por percolagdo e qual é o gradiente necessario para provocar esta

situacdo?
Definir rede de fluxo, linha de fluxo e linha equipotencial.

Qual a faixa de permeabilidade que uma areia devera ter para que se diga que ela apresenta

drenagem livre?

A Fig. 5.19 mostra a rede de fluxo tracada através da fundacdo de uma barragem de concreto. A
montante e a jusante foram cravadas duas cortinas de estacas-pranchas, consideradas como
impermeaveis. Pede-se: (a) o valor da poropressdo nos pontos A, B, C e D; (b) a vazdo através da
fundacgdo por unidade de comprimento da barragem; e (c) o valor do gradiente hidraulico no

quadrado X. Sabe-se que k=2 x 10 m/s, h; =50 m, h,=10m, AH=26 me L=85m.

Fig. 5.19. Exercicio 5.4: percolacéo através da fundacao de barragem de gravidade

55.

5.6.

Por que nas barragens de concreto executa-se uma cortina de injecdes a montante da fundacéo,

seguida por uma cortina de drenagem?

A Fig. 5.20 mostra a se¢do de uma barragem com coeficiente de permeabilidade igual a 2,5 x 107

m/s. Determinar a vazao através da barragem e a poropressdo no ponto P, sendo H =18 m.
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Fig. 5.20. Exercicio 5.6: percolacéo através de barragem de terra homogénea

5.7. Determinar a vazdo sob a barragem mostrada na Fig. 5.21 e plotar a distribuicdo da poropresséo

em sua base, sabendo que k=2 x 10°m/s, H=10m, h;=28m,h,=16mehz=2m.

}
|

ro.
A 4

Fig. 5.21. Exercicio 5.7: percolacdo através da fundacdo de barragem de gravidade com cortina de

estacas-pranchas a montante

5.8. Considerando o perfil de solo da Fig. 5.22, pede-se (a) ov, o’v € u no meio da camada de silte; (b)

velocidade de percolagdo na camada de silte.
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J A R Ortigéo
NA,
“ —
2m
' 7 7/ 7/ !
4 CONN _
1.5m oA Y = 18 kN/m3
: NA_ Areia !
.
= Y =20 kN/m3
im sat 8
Y k = 10°m/s
A e =067
2m Silte ysal: 19 kN/m3
V‘ k=10"m/s
A Areia ®B

Fig. 5.22. Exercicio 5.8: perfil de solo

Para a amostra de solo da Fig. 5.23, tracar os diagramas de distribuicdo das cargas total, piezométrica e
altimétrica e da forca de percolagéo.

v

Fig. 5.23. Exercicio 5.9: dados de célculo

5.9. Calcular a forca de percolagéo que atua na amostra da Fig. 5.24
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Fig. 5.24. Exercicio 5.10: dados de célculo

5.10. A Fig. 5.25 apresenta quatro solucGes de projeto para barragens homogeéneas, sendo (a) sem filtro,
com a linha freéatica saindo no talude de jusante, (b) com filtro de pé, (c) com filtro horizontal, tipo
tapete, e (d) com filtro chaminé interceptando o filtro horizontal. Com auxilio da bibliografia
recomendada, apresentar uma discussdo explicando por que o tipo (d) é o mais seguro e a se¢éo do

tipo (a) geralmente é contra-indicada.

Fig. 5.25. Exercicio 5.11: solugdes para barragens de terra homogéneas: (a) sem filtro, com a linha
freatica saindo no talude de jusante; (b) com filtro de pé; (c) com filtro horizontal, tipo tapete; e (d) com

filtro chaminé interceptando o filtro horizontal
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Cap 6. COMPRESSIBILIDADE E RECALQUES

Introducéo

Este capitulo trata da compressibilidade e dos recalques dos solos em condic6es de deformacado lateral
nula, situacdo que ocorre, por exemplo, no centro de uma camada de solo sob uma grande area carregada,
como mostra a figura 6.1, referente a um aterro de largura B, grande em relacdo a espessura D da camada

sujeita a recalques, e com pontos A e B situados, respectivamente, no centro e na borda do carregamento.
B

Y YY) YrvYyvyvvvyyd I 1Y

Solo de fundagéo
Camada Mole

D A

- ¢

Fig. 6.1. Deslocamentos verticais e horizontais sob pontos na borda e no centro de um aterro em

construcéo

O ponto A esta sujeito a tensdes cisalhantes nulas, pois se localiza sob o eixo da area carregada, sofrendo
deformacdes volumétricas sem que haja deformacles laterais significativas. J& o ponto B sofre
deformac0es laterais durante e ap6s o carregamento, devido ao aumento das tensGes cisalhantes em sua

vizinhanga. Neste capitulo é estudado apenas o que ocorre no ponto A.

Ensaio oedométrico

No estudo das deformagdes volumétricas de amostras de solo sem deformacdes laterais € utilizado um
aparelho desenvolvido por Terzaghi, denominado oeddmetro (oedos, do grego, significa confinado

lateralmente), mostrado na figura 6.2
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ﬂ Carga axial

/ — Peras porosas

] -

Amostra de Solo

Fig. 6.2. Oeddmetro

Um corpo-de-prova cilindrico é confinado por um anel de aco e, no topo e na base, sdo colocadas pedras
porosas para permitir a drenagem. A carga vertical é transmitida através de uma placa de distribuicdo
rigida, que serve para uniformizar pressdes, e uma bacia de saturagdo permite manter a amostra sob agua,

evitando a perda de umidade durante o ensaio de solos saturados.

No ensaio oedométrico sdo impostas as condigdes mostradas na figura 6.3, aplicando-se incrementos de
carga e medindo-se as deformacdes verticais com o auxilio de um deflectdmetro. Admitindo-se os gréos
solidos como incompressiveis, a variacdo volumétrica se dard pela expulsdo de gases e da agua

intersticial, conforme indicado na figura 6.4.
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Anel de

Fig. 6.3. Condicdes de deformacdo impostas em um ensaio oedométrico

Corpo de V%\ Pedras porosas
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Compressio Compressédo
AV =Vo-\L
Gas Gas
e e
— R (Y Sy [ | p— JRRED B [, N " —
vFey - - —= eV, - -
: Agua : - : Agua _
VL=Vt ). JEUS S S S v de ) JEvian el e
e Sélidos w Sélidos

Fig. 6.4. Compresséo unidimensional

A correlagdo entre a variagdo do indice de vazios Ae e a deformacéo volumétrica & € feita, entéo, por:

AV V, -V, V(l+e)-V,(1+e) e —¢g

Vo Vo
AV
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Vo
Eqg. 6-1

_Ae
1+e,

V,(1+e,)
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J A R Ortigéo

135



onde:

€ = indice de vazios inicial

e1 = indice de vazios apés a deformacéo
Vo = volume inicial

Vs = volume de solidos

Vy = volume de vazios = e,Vs

V1 = volume ap6s a deformacéo = e1Vs

Comportamento de areias

Para o estudo da compressibilidade de areias consideram-se 0s resultados de ensaios oedométricos
realizados por Roberts (1964) e de compressdo isotropica efetuados por Vesic e Clough (1968). Os
primeiros estdo plotados na figura 6.5, representando-se, nas ordenadas, a variacdo do indice de vazios

durante o ensaio e, no eixo das abscissas, a pressdo em escala logaritmica.

I I I I
08 Quartzo moido
Areia /¢48a150 um
€ o6 o, N
Feldspato moido
400 a 800 pm
04 - 7
0.2 L1 | | |
0.1 1 10 100 1000
Presséo vertical G' (MPa)

\

| -

! Faixa de pressdes que‘
ocorrem em engenharia

Fig. 6.5. Resultados de ensaios realizados para o estudo da compressibilidade de areias (Roberts, 1964)

Observa-se que a curva da areia ensaiada apresenta uma fase inicial quase horizontal, em que
praticamente ndo ha variacdo do indice de vazios com o aumento de log &'y, Ou seja, a compressdo
volumétrica é quase nula até atingir pressdes verticais ¢’y muito elevadas, da ordem de 10 MPa. A partir

deste valor, as deformacdes volumétricas sdo sensivelmente maiores. Observa-se também que 0s
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resultados relativos a materiais granulares fabricados com quartzo e feldspato moido séo equivalentes aos

da areia.

Para todos os materiais ensaiados & possivel determinar um valor de pressao vertical a partir do qual as
deformacdes volumétricas aumentam rapidamente com o logaritmo de o’v. Essa presséo efetiva pode ser
denominada pressao de escoamento, para a qual é adotada a notagdo o’vm. As deformacdes volumétricas
para pressdes inferiores a o’vm S380 pequenas e praticamente despreziveis. Ultrapassando-se o’vm, as

deformac0es sdo consideraveis.

Analisando a distribuicdo granulométrica antes e ap0s os ensaios (eg Datta et al, 1980; Almeida et al,
1987), verifica-se que esse fendbmeno se deve a quebra de grdos, que provoca 0 aumento da
compressibilidade volumétrica. De fato, em ensaios em areias com grédos de silica que nao ultrapassam
o’vm, N30 h4 alteracdo na distribuicdo granulométrica; ja naqueles em que se atingem pressdes superiores
ao valor de o’vm, Vverifica-s uma grande percentagem de quebra de grdos do material, frente as altas

pressBes aplicadas.

Outra concluséo importante que se tira dos ensaios em areias € que o valor de o’vm estd associado a
dureza dos grdos, isto é, quanto maior a dureza, maior o valor de o’vm. Em areias de silica ou quartzo,
o’vm € em geral superior a 10 MPa, como indica a figura 6.5. Este valor é superior as pressdes aplicadas
na grande maioria dos projetos de engenharia, visto que o0s carregamentos, as estacas e as sapatas de
fundacdo transmitem ao solo pressbes inferiores a 10 MPa. Por esta razdo, recalques em areias sdo

despreziveis na grande maioria dos projetos.

Os resultados obtidos por Vesic e Clough (1968) estdo plotados na figura 6.6, também com a variagdo dos
indices de vazios nas ordenadas e a pressdo, em escala logaritmica, no eixo das abscissas. Esses
resultados foram obtidos em ensaios de compressdo isotrépica, uma vez que, devido as altas pressdes
necessarias para se alcangar o’vm, € experimentalmente mais facil induzir altas pressdes em uma célula de

compressdo isotropica do que no oedémetro.

A figura 6.6 compara a compressdo volumétrica de duas areias, uma fofa e outra compacta, mostrando
que a compressibilidade independe da compacidade, mas que o valor de ¢’vm € influenciado. Em areias
fofas, portanto, os projetos de engenharia devem considerar a influéncia, ainda que na maioria das vezes

pequena, dos recalques em areias.
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Dados experimentais

10 Areia fofa

08 — .
Areia compacta

06 [~

Idealizacéo

1.0

0.8

0.6
1 MPa
04 4 MPa

p' (MPa)

Fig. 6.6. Resultados de ensaios realizados para o estudo da compressibilidade de areias (Vesic e Clough,

1968)

Uma importante excecdo nesse comportamento é o dos depdsitos maritimos de areia calcaria que ocorrem
na plataforma continental, longe da costa brasileira, conforme comentado no capitulo 1 (figura 1.16).
Esses materiais apresentam grdos muito frageis e quebradicos e, em conseqiiéncia, excessiva compressao
volumétrica, sendo que varias estruturas offshore da bacia de Campos foram construidas sobre os

mesmaos. Entretanto, ndo ha registro de ocorréncia em terra, no Brasil, de depdsitos de areia calcaria.

Comportamento de argilas

Para o estudo da compressibilidade das argilas foram considerados os resultados de um material
representativo de muitas argilas brasileiras: a argila mole do Rio de Janeiro, que tem sido objeto de
muitas pesquisas na UFRJ (eg Ortigdo e Almeida, 1988). Uma amostra desse material, coletada a 5,5 m
de profundidade, foi submetida a um ensaio oedométrico com pressdes efetivas verticais o’v, em estagios
crescentes de 4 a 160 kPa, e depois descarregada em trés etapas. As leituras de deformacdo foram feitas
ao final de cada etapa com duragdo minima de 24 horas, isto é, ap0s a estabilizacdo das deformagoes. Os

resultados estdo sumarizados no quadro 6.1.
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Quadro 6.1. Resultados de ensaio oedométrico em argila do Rio de Janeiro

Fase o’v(kPa) & (%) e

Carga 0 0 3,60
4,0 0,6 3,57
10,0 1,8 3,52
20,0 3,6 3,43
40,0 8,6 3,20
80,0 22,1 2,58
160,0 33,7 2,05

Descarga 80,0 32,8 2,09
10,0 27,3 2,34
2,5 24,6 2,47

Os dados de ¢’y versus & do quadro 6.1 foram plotados inicialmente na figura 6.7a, com ambas as escalas
aritméticas. A curva resultante é bastante ndo-linear e dela podem ser obtidos dois mddulos de
deformacéo: o oedométrico E’4eq OU de Janbu M e seu inverso, 0 médulo de variagdo de volume my, cujas

equacdes sdo:

do’,
M = Eoed = dgv
Eq. 6-2
de 1 1
mV = = = —
do-’v E’oed
Eq. 6-3

Observando a figura 6.7a, constata-se que esses mddulos variam com a tensdo, o que levou Terzaghi a
preferir plotar a tensdo efetiva de consolidacdo o’v, em escala logaritmica, conforme apresentado na
figura 6.7b. A curva resultante apresenta um longo trecho aproximadamente linear, tanto no carregamento

quanto no descarregamento, facilitando, segundo Terzaghi, a ado¢do de um modelo de comportamento
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que permite o célculo de recalques.
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Fig. 6.7. Resultados de ensaio oedométrico na argila do Rio de Janeiro

Na figura 6.7b observa-se que:

@) logo no inicio da curva, a partir do estagio inicial de 4 kPa, ha um trecho de recompresséo, em que
a amostra esta sendo reconduzida as tensdes in situ e onde as deformacdes sdo relativamente

pequenas;

(b)  ap6s uma curvatura acentuada ha um trecho retilineo, denominado por Terzaghi reta virgem, em

gue a amostra sofre grandes deformacgdes com o aumento do logaritmo das pressdes verticais;

(c) finalmente, durante o descarregamento ou inchamento da amostra, as deformacles verticais

também sdo relativamente pequenas.

A pressdo vertical correspondente ao inicio da reta virgem, a partir da qual o solo passa a sofrer grandes
deformac0es, é denominado pressao de pré-adensamento o’vm OU de sobreadensamento, ou ainda de pré-
consolidacdo. O conhecimento do valor de o’vm € extremamente importante para o estudo do
comportamento dos solos, pois é a fronteira entre deformacdes relativamente pequenas e muito grandes.
Vérios métodos tém sido propostos para sua determinacéao, tendo sido sumarizados por Leonards (1962).
Dois deles, entretanto, merecem atencdo: o de Casagrande (figura 6.8), devido a sua importancia
historica, pois foi o primeiro a ser proposto (Casagrande, 1936), e o de Pacheco Silva (figura 6.9),

engenheiro do Instituto de Pesquisas Tecnoldgicas de Sdo Paulo (IPT), que propds um método de facil
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aplicacdo e muito usado no Brasil (Silva, 1970).

PontoR——

Prolongamento da
reta virgem

o, (kPa)

Fig. 6.8. Determinacédo da pressao de pré-adensamento pelo método de Casagrande

!/

(¢

vm

4 10 20 40 100 200

G, (kPa)

Fig. 6.9. Determinacédo da pressao de pré-adensamento pelo método de Pacheco da Silva

J A R Ortigéo
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Para a determinacdo de o’vm pelo método de Casagrande, € definido inicialmente o ponto de menor raio
de curvatura, a partir do qual sdo tracadas duas retas, uma tangente a curva e a outra paralela ao eixo das
tensBes. Ap6s determinar a bissetriz do angulo formado por essas duas retas, prolonga-se a reta virgem
até encontrar bissetriz. O ponto de encontro terd coordenadas (evm, o’vm). O valor de &’vm encontrado para

a amostra de argila do Rio de Janeiro analisada é da ordem de 34 kPa.

Para a determinacdo de o’vm pelo método de Pacheco da Silva, traga-se uma reta horizontal, passando
pela ordenada correspondente ao indice de vazios inicial e,, € prolonga-se a reta virgem até interceptar a
reta horizontal. A partir dessa intersecdo (ponto A), traca-se uma reta vertical até interceptar a curva (B) e,
dai, traca-se outra reta horizontal até sua intersecdo com o prolongamento da reta virgem (C). As

coordenadas deste ponto sao (evm, 6" vm).

Historia de tensdes

O ensaio de adensamento em amostra de argila do Rio de Janeiro mostrado na figura 6.7b esta replotado
na figura 6.10, com uma diferenca: neste caso, o ensaio foi executado com um ciclo de descarga e
recarga, iniciado na pressdo de 80 kPa. As deformacdes obtidas durante o ciclo foram pequenas e
reversiveis, 0 que caracteriza um comportamento aproximadamente elastico. Ja o trecho virgem, antes e
apos o ciclo de descarga-recarga, apresenta caracteristicas de comportamento plastico, pois as

deformac0es sdo grandes e irreversiveis.

Deformagdes
reversiveis

25 Deformagdes

Irreversiveis

\ \ \ \ \ —

4 10 20 40 100
!
S (kPa)

Fig. 6.10. Ciclo de carga-descarga apresentando deformagdes reversiveis
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A presséo de 80 kPa, a partir da qual o descarregamento teve inicio, € muito importante, pois representa
um estado-limite entre o plastico (reta virgem) e o elastico. Ao recarregar a amostra, verifica-se que, para
pressdes superiores a 80 kPa, o material retorna a reta virgem. Portanto, essa pressdo pode ser considerada
como uma nova pressdo de pré-adensamento aplicada em laboratério, ou seja, (¢’vm)i. Desta forma,
pode-se dizer que a argila tem seu comportamento muito influenciado pela maior pressdo vertical a que

esteve submetida anteriormente, algo como uma memoria do passado, ou uma histéria de tensGes.

Comparando a pressdo efetiva vertical atual, ¢’y, com a méaxima anteriormente registrada, ¢’vm, O
comportamento das argilas pode ser classificado como normalmente adensado (NA) ou pré-adensado
(PA). O quadro 6.2 mostra o valor da relacdo entre pressdes efetivas verticais atual e maxima passada,
aqui notada como OCR (overconsolidation ratio), preferencialmente as siglas RSA (razdo de

sobreadensamento) e RPA (razdo de pré-adensamento), adotadas em alguns textos em portugués.

Quadro 6.2. Comparagdo entre pressdes atual ¢’y e maxima passada o’vm

Pressédo Comportamento da argila

o'v< Gvm Solo pré-adensado (PA)
Deformacdes pequenas e reversiveis
Comportamento elastico
OCR>1

O'v= Gvm Solo normalmente adensado (NA)
Deformacdes grandes e irreversiveis
Comportamento plastico

OCR=1

O valor do OCR é definido por:

OCR=0,,/0’,

Eq. 6-4

O calculo do OCR pode ser exemplificado pela amostra de argila do Rio de Janeiro: sabendo-se que o

valor de ¢’vm € de 34 kPa e que o’vo na profundidade da amostra € igual a 16 kPa, vem: OCR = 34/16 = 2.
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Causas de pré-adensamento

A figura 6.11a mostra uma particula A de argila em processo de sedimentacdo. Logo ap0s a deposicdo, a
particula estard submetida a uma tensdo efetiva o’vo, pressdo esta jamais excedida anteriormente,
podendo-se afirmar dai que ¢’vo = ¢’vm, € @ amostra estara sobre a reta virgem (figura 6.11b). Admitindo
que um processo de erosdo superficial remova da superficie do terreno uma capa de solo (figura 6.11c),
ocorrerd entdo um alivio da tensdo o'y, aplicado ao ponto A. Em conseqliéncia, o elemento A sofrera
descarregamento e inchamento, afastando-se da reta virgem como mostra a figura 6.11d, e estara pré-

adensado.

! !
wT G, = O'vm
o

Argila /
/// / Reta virgem

A: NC Saoll

(@) ®) log © v
e
Solo erodido
/ / Reta virgem
2N Inchamento
Solo PA
(c) (d) log o

Fig. 6.11. (a) sedimentacédo; (b) eroséo

Esta é uma das causas de pré-adensamento, havendo porém varias outras possibilidades. A variacao do
nivel d’agua também é uma das causas freqiientes, pois, se 0 NA sofrer uma elevagdo no interior do
terreno, as pressdes efetivas serdo aliviadas, provocando um pré-adensamento. Outra causa importante é o
ressecamento devido a variagbes de nivel d’agua proximo a superficie de um dep6sito de argila
normalmente adensada, que provoca o aparecimento de uma crosta pré-adensada. Finalmente, o
adensamento secundario, ou fluéncia, abordado no capitulo 7, foi empregado por Bjerrum (1973) para

explicar o fendmeno de envelhecimento de uma argila, que por sua vez provoca o pré-adensamento.

A lixiviagdo, que é o fendbmeno da precipitacdo de elementos quimicos sollveis, como compostos de
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silica, alumina e carbonatos, pode ocorrer nos solos, nas camadas superiores, devido a chuva. Tais
elementos, se precipitados nas camadas inferiores, podem provocar a cimentacdo entre graos, fenémeno
este utilizado por Vargas (1977) para interpretar a formagao e as pressdes de pré-adensamento em argilas

porosas de S&o Paulo e da regido centro-sul do Brasil.

Segundo Vargas (1953), o fendmeno do pré-adensamento ndo se restringe aos solos sedimentares. Os
solos residuais também podem apresentar um pré-adensamento virtual, relacionado com ligacGes
intergranulares provenientes do intemperismo da rocha. A figura 6.12 exemplifica este fato através do
perfil geotécnico de um solo residual de Belo Horizonte, onde se verifica um forte sobreadensamento nos

primeiros 5 m de profundidade.

Qualquer que seja a causa, 0 importante é ter em mente que, se o material for carregado abaixo de &’vm, as
deformacOes serdo pequenas e reversiveis e 0 material apresenta comportamento que se pode admitir
como elastico; carregando-se acima de o’vm, as deformacdes serdo grandes e irreversiveis e 0 solo

apresenta comportamento admitido como plastico.

Pardmetros de compressibilidade

Para se adotar um modelo teorico no calculo de deformagdes, podem ser definidos alguns parametros de
compressibilidade (figura 6.13). A figura 6.13a apresenta os parametros relativos a curva de indice de
vazios e versus log ¢’y e a figura 6.13b, os relativos a curva de deformagdo & versus log o’v. O quadro

6.3 apresenta as equacOes que definem os pardmetros de compressibilidade utilizados.

Os pardmetros da curva e x log o’v podem ser convertidos nos pardmetros da curva & x log o’y pelas

equagcdes:

C

CR= ¢
1+e,

Eq. 65

SR = C,

Cl+e,

Eq. 6-6

Exemplo 6.1

Considerando as curvas de e x log ¢’y e & x log o’y da amostra de argila do Rio de Janeiro, cujos dados
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constam do quadro 6.1, obter graficamente e através das equagdes do quadro 6.3 os parametros de

compressibilidade.

G/, (kPa)
0 0 200 400 600
!
. . \ va
vm N\ *® X G\,/m
E 5 .
) o o
©
©
Q »
I
=]
$ 10 A
a SVo
SVo
15 \

Fig. 6.12. Pré-adensamento virtual em solo residual de Belo Horizonte (Vargas, 1953)
G ,
l O o

|

1 ciclo

e c. Coefidente de
¢ Compressibilidade
1 ciclo
Coeficiente de descompressao ou inchamento
(@ log o'
o ‘L o
1 ciclo
e

SR

1 ciclo

(b)

Fig. 6.13. Parametros de compressibilidade: (a) curva de e xlog ¢’y; (b) curva de &y xlog ¢’y
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Quadro 6.3. Pardmetros de compressibilidade

Curva Inclinacédo
Reta virgem Reta de descompressdo ou
inchamento
de de
@ Cc= TP Cs= TP
dlogo’, dlogo’,
e x log o’y
(b) CR = __GOs SR = _de,
dlogo’, dlogo’,

& x log o'y

(a) Os valores de e e ¢’y s80 determinados no trecho apropriado da curva de e x

log d'v.

(b) Os valores de & e o’y sdo determinados no trecho apropriado da curva de &

x log o'v.

Solucao grafica

Para a obtengéo de C. e Cs, determina-se, na escala logaritmica de o’y, um intervalo correspondente a um
ciclo na escala logaritmica, ou seja, entre 4 e 40 kPa ou entre 10 e 100 kPa, de forma que a diferenca dos

respectivos logaritmos seja unitaria, isto é:

log40—log4 =1 ou log100 —logl0=1

Para este ciclo, o valor de C. pode ser assim calculado:

Ae _ €100 — G0

Cc= =
Alogo’, 109100 -1og10

=€ — €

onde e € e10 580 0s indices de vazios dos pontos da reta virgem correspondentes as pressdes verticais do
ciclo de pressdes adotado. O segundo passo consiste em se prolongar a reta virgem, de forma a ser
interceptada pelas abscissas correspondentes ao ciclo selecionado. Os valores de C. Cs assim obtidos

estdo indicados na figura 6.14. A determinacédo grafica de CR e SR é anéaloga e consta da figura 6.15.

147



50+

25

2.0

Fig. 6.14. Determinacao grafica dos parametros C. e Cs
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Fig. 6.15. Determinagao grafica dos parametros CR e SR
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Solucao analitica

Aplicando-se as equagfes do quadro 6.3 para o trecho correspondente das curvas de e x log o’v e & x log

o’v, cujos dados constam do quadro 6.1, vem:

- 3,20-2,05 101
log160 —log 40
- 247-205 _ 0.23
log160—log 2,5
_337-86 ~ 42%
log160 —log 40
33,7-24,6 ~ 50

" 10g160 —l0g2,5

Alternativamente, pode-se obter CR e SR através das equacdes 6.5 e 6.6:

_ B 42— a0%
1+ 3,60
R=_92 005-50%
143,60

Relacao entre parametros de compressibilidade

E possivel relacionar o médulo oedométrico E’ees com 0 modulo de Young E’, bastando aplicar a
condicdo de deformacdo oedométrica &2 = & = 0 nas equacOes da lei de Hooke, estudadas no capitulo 2.
Obtém-se, assim, as seguintes equacdes (onde o moédulo de Young E’ e o coeficiente de Poisson v’

referem-se a ensaios drenados, ou seja, durante os quais foi permitida a drenagem do corpo-de-prova):
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. E@-v)

@+ V) (L-2v)

Eq. 6-7

Essas equacfes s6 tém validade, é claro, se o material puder ser considerado eléstico. Mais adiante pode

ser visto que a equacdo 6.8 ndo fornece resultados satisfatorios na maioria dos casos, havendo, entretanto,

correlagbes empiricas cujo uso é recomendado.

Outra relacdo de interesse pode ser obtida entre 0 médulo de variacdo de volume my e o coeficiente de

compressibilidade C.. Para tanto, a partir da definicdo de C. (quadro 6.3) obtém-se o valor de uma

variacdo infinitesimal do indice de vazios de:

_de=C.dloge’, = CedIno’,
2.3

Eq. 6-9

Por outro lado, de pode ser obtido a partir de my:

de, —de
mv = -

do’, (d+e,)do’,
Eg. 6-10

Combinando e rearranjando as equacdes 6.9 e 6.10, obtém-se:

C

m, =
23(L+e,)[0,]

Eq. 6-11

médio
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Célculo de recalques

Partindo da equacéo 6.1, conclui-se que o recalque unidimensional p é dado pela equagéo:

Ae

—H
P *l+e,

Eq. 6-12

onde H, € a espessura inicial da camada. Essa equacgdo é valida independentemente do mecanismo que
causa a variacdo de volume e do grau de saturacdo do material. O valor da variacdo do indice de vazios
Ae pode ser obtido diretamente na curva de ensaio e x log &'y, correspondente a variagdo de pressdes

efetivas inicial o’vi e final o’vs.

Para solo normalmente adensado, o valor de Ae da equacdo 6.12 pode ser substituido, resultando na

expressao:
. Ae Ae _ Ac
Alogo’, logo’,—logo’, |og<7’vf
O_,

vi

s Ae=C, Iog@

O-vi

Eq. 6-13

Combinando as equacdes 6.12 e 6.13, vem:

" log 7t

=H
P ‘l+e, o

vi

Eq. 6-14

O valor de CR pode ser substituido na equacédo 6.14, resultando em:
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O v
b
Vi

p=H,CR log

Eq. 6-15

A vantagem do emprego do parametro CR em lugar de C. fica clara a partir da equacdo 6.15, pois um
parédmetro a menos é necessario para o calculo de recalques. Para solo pré-adensado, mutatis mutandis,

obtém-se as expressoes:

p=H, CS log -
e

1+ o2

(0] vi

Eq. 6-16

p=H,SR logZ¥

vi

Eq. 6-17

Para solo pré-adensado, porém carregado além da pressdo de pré-adensamento ¢’vm, OU Seja, &’vi > & vm,

as equaces 6.14 e 6.12 podem ser combinadas, fornecendo:

Cs O-,vm Cc O-,vf
p=H, log + log
l+e o’ l+e, ~ o'y,

0o Vo

Analogamente, obtém-se:

Vo vm

p= H{SR IogG,&+CR Iog@}
(o) (e

Eq. 6-19

A figura 6.16 apresenta um resumo das expressfes empregadas nos casos de material pré-adensado

carregado além e aquém da pressdo de pré-adensamento, isto é, o’vi > ¢’vm € &’vi > &’vm, € de material
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normalmente adensado.

Exemplo 6.2

Calcular os recalques na argila do Rio de Janeiro para o perfil geotécnico da figura 6.17, sobre o qual se
construird um aterro arenoso com alturas Ha de 0,5 m, 1 m e 3 m e peso especifico y = 20 kN/m3. As
propriedades geotécnicas, obtidas em um ensaio oedométrico de uma amostra do meio da camada de

argila, sdo C.=1,91, Cs = 1,16, &, = 3,6, o’vm = 34 kPa e y= 13 kN/m3.

Solucéo

Para a altura do aterro Ha = 0,5 m, considerando a camada de argila homogénea, o calculo de pressdes é

realizado para o ponto A no meio da camada. Tem-se:

o'vo =5,5m x 3kN/m? =17 kPa

ovi= 0 vot Aoc=17 +0,5m x 20 KN/m? = 27 kPa

Verifica-se que o’vf < o’vm. O recalque calculado é pela equacéo 6.16, obtendo-se:

p=11 mﬂ—logzz 0,08 m
1+3,6 17
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Fig. 6.16. (a) Solo PA carregado com c’vf >c’vm; (D) idem, com 6’y <&’vm; (C) S0lo NA

Ha Aterro
L l [L Y =20 kN/m?
[ P v v
— |
C =191 C_=0.16
c s
CR =42% SR =3.5%
11m Argila

Mole

vy =13 kN/m?3 e =36

G'vm = 34kPa

Fig. 6.17. Exemplo 6.2: célculo de recalques

Para o aterro com altura H = 1 m, tem-se:
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Ovi= 0 vot Ao=17 + 1 m x 20 KN/m? = 37 kPa

L Ovi> Ovm

O recalque, também calculado pela equacao 6.18, é:

016 34 191 37
11 +
1+36 ~17 1+36 34

———log— log— j—028m

Para o aterro com H, = 3 m, tem-se:

Ovi= 0 vot Ao=17 +3 m x 20 KN/m? = 77 kPa

L Ovi> Ovm

O recalque, calculado pela equacéo 6.18, é:

po11( 038 10034, 190\ TT) e
1+36 17 1+36 34

Exemplo 6.3

Calcular os recalques na argila do Rio de Janeiro para o perfil geotécnico da figura 6.17, onde se
construird um aterro arenoso com 2 m de altura e peso especifico y = 18 kN/m3. As propriedades
geotécnicas da argila, neste caso, sdo as obtidas através de varios ensaios oedomeétricos, que constam da

figura 6.18. O peso especifico da argila é y= 13 kN/m3,.

Solucéo

Como as propriedades da argila variam com a profundidade, divide-se a camada de argila em varias
subcamadas e calcula-se o recalque em cada uma delas. O resultado final é a soma dos recalques das
subcamadas. As propriedades geotécnicas consideradas constam da figura 6.18. Devido ao

sobreadensamento da argila, a equagao 6.18 foi usada nos calculos, que sdo apresentados no quadro 6.4.
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Fig. 6.18. Resultados de ensaios oedométricos em argila do Rio de Janeiro

Quadro 6.4. Exemplo 6.3: célculo de recalques

z(m) Ho(M) Zmed v O'vm o' CR SR p(m)

(m)  (kPa) (kPa) (kPa) (%) (%)
0a2 2 1,0 3,0 19 39 40 6 0,10+0,25
2a5 3 3,5 105 23 47 40 6 0,06+0,37
5a8 3 6,5 195 34 56 40 6 0,04+0,26
8all 3 9,5 285 46 65 40 6 0,04+0,18
p=Z 1,3

Correlagdes entre parametros de compressibilidade

Correlagdes entre parametros de compressibilidade sdo muito Uteis na pratica da engenharia. Procura-se
correlacionar, por exemplo, o coeficiente de compressibilidade C., obtido em ensaios oedométricos, com
os limites de Atterberg, fornecidos por ensaios bem mais simples, de caracterizacdo. Com isto, na fase de
anteprojeto de uma estrutura é possivel realizar uma estimativa de recalques, antes mesmo de se iniciar a
campanha de ensaios oedométricos. Assim, podem ser avaliadas nessa fase diferentes solucdes de projeto

sem grandes investimentos em ensaios.

Posteriormente, durante a campanha de investigaces geotécnicas, as correlagdes podem ser utilizadas
para aferir os resultados dos ensaios: constatando-se grandes diferencas, serd conveniente uma

investigacdo das causas, pois sdo frequentes os erros devido a ma qualidade da amostra, a ensaios
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conduzidos erroneamente, e mesmo a erros nos calculos dos resultados.

O quadro 6.5 resume algumas correlagdes do tipo C. = f(LL) para varios solos sedimentares, onde LL é o
limite de liquidez. Tais correlagcdes apresentam grande dispersdo no valor calculado de Cc, da ordem de

30%, e tém validade restrita ao depdsito de solo para o qual foram determinadas.

Em solos tropicais (saproliticos e lateriticos) as correlagdes do tipo C. = f(LL) fornecem dispersao
excessiva (Lacerda, 1985, Milititsky, 1986), preferindo-se correlacionar C. com o indice de vazios e,. A

figura 6.19 apresenta uma correlacdo desse tipo, obtida pelo autor para solos de diferentes origens.
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Quadro 6.5. Correlagdes C. = f(LL)

Argila

Correlacéao

Referéncia

Sao Paulo (argilas terciarias)

Santos

Rio de

Rio de

Recife

Vitéria

Acrgilas de baixa sensibilidade

C. = 0,0186 (LL-30)

Janeiro (Sarapui)

Janeiro (Grande Rio) C.=0,021 (LL-40)
Cc.=0,014LL

Cc=0,01 (LL-8)

C. = 0,0046 (LL-9)

C.=0,013 (LL-18)

Cc = 0,009 (LL-10)

Cozzolino (1961)
Cozzolino (1961)
Ortigéo (1975)
Costa-Filho et al (1985)
Coutinho et al (1988)
Castello et al (1986)

Terzaghi e Peck (1967)

Outras correlagbes mais recentes tém carate universal, podendo ser aplicadas a materiais de diferentes

origens geoldgicas. Entre as que podem ser enquadradas nesse tipo, sdo particularmente Uteis as

correlagBes correspondentes as seguintes equacoes:

c

2| 74

Eq. 6-20
0,01331P(1,192 + AY) - 0,027LP ™

1o, %% {“ ( 1+ 0,0???N
Eq. 6-21
onde:
#w = peso especifico da dgua
w = peso especifico seco = y/ (1+w)
Ac = atividade =IP /(% < 2 um)
w = umidade (%)
LP = limite de plasticidade (%)
IP = indice de plasticidade (%)

12

1 5
C =—{7/—W} (Herrero, 1980)

} (Carrier, 1985)
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A figura 6.20 apresenta um abaco para a solucéo grafica da equagdo 6.21.

Exemplo 6.4

Estimar o valor de C; e CR a partir de ensaios de caracterizagdo em argila do Rio de Janeiro, que, na

profundidade de 5,5 m, apresenta: y = 13 kN/m3, IP = 80%, LP = 40%, w = 150%, e, = 3,6 ¢ 55% de

argila com granulometria menor que 2 zm.

® Sowers (1963)
® Nufiez e Micucci (1985)
Mori et al (1974)
Polido e Castelo (1985)
m  Dias e Gehling (1983)
m  Milititsky e Dias (1985)
Gonzales et al (1981)
Regresséo
- -= Limites de confianca

15
ol C,=0.94log e, + 0.339
CC
05 //'/i.
o 7o '&/
e }'
@ F e ’~
'y."
0.0 * :
01 02 03 040508.0.89 2 3 4 56780910

€

Fig. 6.19. Correlagdo entre C; e e, para solos saproliticos e lateriticos
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Fig. 6.20. Abaco para solucéo grafica da equagéo 6.21 (Carrier, 1985)
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Solucéo

Aplicando-se a equagdo 6.20, vem:

13
1+150/100

12
5

c. Y10 54
2|52

74 =52kN/m?

Aplicando-se a equagdo 6.21, vem:

A, =80/55=1,45
-1y _
.‘.CRZL:O,BZQ 1+0,0133x80(1,192 +1,457) - 0,027 x40 -1
1+e, 1+ 0,027 x150

Valor de K, de ensaios oedométricos

Como em um ensaio oedométrico convencional ndo se mede o valor da tensdo horizontal o’n, 0
coeficiente K, ndo é obtido. Entretanto, em ensaios especiais, se for instalado um dispositivo lateral de
medicdo da pressdo horizontal o’s, 0 valor de K, podera ser calculado pela equacédo 3.10 (capitulo 3) para
cada estagio de carga vertical o’yv. Neste caso, sera possivel estudar a variacdo de K, nos solos. Para
estudar o comportamento de argilas, pode-se utilizar como exemplo os resultados de um ensaio

oedométrico em caulim, reproduzidos na figura 6.21.
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Fig. 6.21. Ensaio oedométrico em caulim (Nadarajah, 1973)

A amostra foi normalmente adensada na pressdo vertical o’y de 50 kPa, correspondente ao primeiro
estagio de carga (ponto A da figura 6.21a). Seguiram-se outros estagios de valores crescentes de &y, até
550 kPa (ponto B). Em seguida, descarregou-se em estagios até a pressao de 80 kPa (ponto D). O trecho
AB corresponde ao comportamento normalmente adensado da argila, enquanto no trecho BD o material

foi pré-adensado.

A figura 6.21b apresenta a variacdo do valor de K, versus ¢’y durante o ensaio, verificando-se que K, é
aproximadamente constante e da ordem de 0,55 durante o carregamento; no descarregamento seu valor
cresce, até atingir 1,5 no final do ensaio. A partir desses dados foi possivel estabelecer uma relacdo entre
Ko € 0 OCR (figura 6.21c), constatando-se que o valor do primeiro depende fortemente do segundo. Em
resumo, pode-se dizer que, para solos normalmente adensados, K, é aproximadamente constante e menor
que 1; em solos muito pré-adensados, K, > 1, sendo K, = f(OCR). Estudos realizados em areias (eg Al
Hussaini et al, 1975; Daramola, 1980; Mayne e Kulhawy, 1982) permitem estender tais conclusdes a

esses tipos de solos.

A tentativa de relacionar K, com outras propriedades dos solos normalmente adensados levou Jaky (1944)
a correlacioné-lo com o atrito mobilizado entre as particulas de solo, ou seja, uma relagdo do tipo K, =

f(¢’). Nesta equacéo, ¢ € o angulo de atrito interno efetivo dos solos, pardmetro estudado nos capitulos 9
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e seguintes. Jaky prop0s a seguinte correlagdo:

K,=1-seng

Eq. 6-22

Embora muito simples e de carater empirico, essa relagdo produz resultados surpreendentemente bons,
tanto para areias quanto para argilas normalmente adensadas, como pode ser verificado pelos dados
plotados na figura 6.22. Mais recentemente, Mayne e Kulhawy (1982) procuraram estender o emprego da

equacdo de Jaky para areias e argilas pré-adensadas, propondo a equacao:

Ko = (1-sen¢g’) OCR*"¢’

Eq. 6-23

Diagrama s’:t:e no ensaio oedométrico

A técnica de representacdo grafica de trajetdrias de tensdes efetivas (TTE) tipo MIT, estudada no capitulo
4, é agora aplicada a um ensaio oedométrico especial em que se conhece o valor de K, durante 0 mesmo.
A figura 6.23a apresenta a TTE desse ensaio, sendo que o trecho inicial AB corresponde ao primeiro
carregamento da argila. Nesse trecho a argila é normalmente adensada, e o valor de K, é constante. No

diagrama, esse trecho é plotado como uma reta, denominada linha Ko.
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Fig. 6.22. K, em solos normalmente adensados: (a) argilas (Ladd et al, 1977) e (b) areias (Al Hussaini et
al, 1975)
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Fig. 6.23. Trajetoria de tensbes no ensaio oedométrico
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A partir do ponto B se inicia o descarregamento do ensaio, tendo o material comportamento
sobreadensado. O valor do OCR aumenta a medida que o’v diminui. K, pode ser estimado,
aproximadamente, pela equacdo 6.23 e, como seu valor aumenta com o OCR, o trecho BC do diagrama
ndo é linear, sendo tracado por pontos. A figura 6.23b apresenta o grafico de s’ versus indice de vazios e,
que ndo é linear. Entretanto, desde que a escala de s’ seja logaritmica (figura 6.23c), obtém-se segmentos

de reta AB e BC, correspondentes aos trechos virgem e de descarregamento.

Plotado da forma apresentada na figura 6.23, o diagrama s’:t:e permite visualizar tanto a variacdo de
tensbes quanto as deformacdes volumétricas sofridas por um elemento. Outros autores (eg Atkinson e
Bransby, 1978) utilizam representacdo tridimensional para o mesmo diagrama. Neste livro, entretanto,

deu-se preferéncia aos diagramas bidimensionais, plotados conforme a figura 6.23.

Equac@es das retas de compressdo oedométrica e isotrépica

No diagrama e x log s’ as retas virgem e de descarregamento tém inclinacdo aproximada C. e C;,

respectivamente. Para a localizagdo dessas retas, é importante estabelecer suas equacdes (figura 6.24).

c LIC
Isotrépica

€

0

e.=e - CC: log s’
€s
eSO
KoCL
Oedométrica e =e.-C_log s'
o C

s'=1kPa logs'
ou ou
p'=1kPa .
log p

Fig. 6.24. Compressdes oedométrica e isotropica

Assim, denominando de e 0 indice de vazios da reta virgem correspondente a um valor de s’ = 1 kPa, a

equacdo da reta virgem de um ensaio oedométrico seré:
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e=e,—C,logs’

Eq. 6-24

Analogamente, para a compressdo isotropica a equagdo sera:

e=e,—C_ logs’

Eq. 6-25

e as retas de descarregamento terdo as seguintes equacdes:

oedométrica e=¢e, —C,logs’

Eq. 6-26

isotropica e=¢e,—C,logs’

Eq. 6-27

As equagdes 6.24 a 6.27 podem ser definidas também com p’ em lugar de s’, como pode ser visto no

capitulo 14.

Exemplo 6.5

Tragar o diagrama s’:t:e de um ensaio oedométrico com 0s seguintes estagios de pressdo o’v:
carregamento com 80, 300 e 600 kPa, seguido de descarregamento com 300, 150 e 75 kPa. Os valores de
K, podem ser obtidos através da equagdo 6.23, com ¢’ = 25°. Tém-se ainda C. = 2,07 e Cs = 0,28, e sabe-

se que o indice de vazios para o primeiro estagio de carga é 2,58.

Solucéo

Inicialmente, é empregada a equagdo 6.23 para se obter K,, conforme os calculos apresentados no quadro
6.6. Em seguida, obtém-se o’y pela equacéo 3.10 (capitulo 3) e s’ pela equagdo s’ = 0,5 (¢’v + o’n). Os
valores dos indices de vazios da reta virgem e de descarregamento (Gltima coluna a esquerda do quadro
6.6) sdo obtidos pelas equagBes 6.24 e 6.26. Para a aplicacdo destas equagdes sdo necessarios os valores

de eco € e, que podem ser calculados sabendo-se que o indice de vazios correspondente a presséo o’y =
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80 kPa é 2,58, e que este estagio corresponde a um valor de s’ de 63 kPa. Aplicando-se entdo a equacao
105 paras’ = 63 kPa e e = 2,58, vem:

2,58 = e —2,07 xlog 63 .. ec =63

A equacao da reta virgem é, portanto:

e=6,3-2,07logs’

Quadro 6.6. Exemplo 6.5: Célculos para a obtencéo de Ko

o’y (kPa) OCR Ko o’n (kPa) s’ (kPa) e

80 1 0,58 46 63 2,58
300 1 0,58 174 237 1,39
600 1 0,58 348 473 0,77
300 2 0,78 234 266 0,84
150 4 1,04 154 153 0,93
75 8 1,39 104 90 1,01

Com essa equacao, calculam-se os valores de e para o carregamento sob as pressdes médias s’ de 237 e
473 kPa. Como o ultimo ponto da reta virgem também corresponde ao inicio do descarregamento,
utilizam-se os dados deste ponto (s’ = 473 kPa, e = 0,77) para se determinar a equacdo da reta de

descarregamento. Aplicando a equacéo 6.26, vem:

0,77 = e5,— 0,28 IOg 473.. e0 =15

A equacdo da reta de descarregamento é:

e=15-0,281logs’

a partir da qual se determinam os valores de e para o descarregamento. O diagrama s’:t:e resultante esta
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plotado na figura 6.25.

Solos colapsiveis por saturagao

J A R Ortigéo

Alguns solos formados em ambientes muito secos e os denominados solos porosos (porosidade provocada

por lixiviacdo, isto é, solubilizacdo de compostos pela agua de chuva) apresentam deformagdes

volumétricas acentuadas quando encharcados. Entre os terrenos sujeitos a este fendmeno estdo os solos de

formagdo edlica, loess, e as argilas lixiviadas, estas encontradas em regides muito secas do Nordeste, do

Planalto Central e em S&o Paulo (Vargas, 1973).

O fendmeno da colapsibilidade ocorre quando a lixiviagdo provoca uma alteracdo estrutural por

dissoluco ou alteracdo do material de ligacdo entre gréos. E comum em regides aridas e semi-aridas onde

uma estacdo chuvosa se alterna com periodos muito secos.

S' (kPa)
60 80 100 150

200

(kPa)

400 600 1000 O

S' kPa)

400

400

600

600

3T

Linha virgem

Fig. 6.25. Exemplo 6.5: diagrama s’:t:e
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Fig. 6.26. Propriedades geotécnicas da argila porosa de Brasilia (Ortigdo e Macedo, 1993)

Como exemplo, tomemos a argila porosa de Brasilia, como resumo das propriedades consta da figura
6.26. Toda a regido de Brasilia esta coberta por um manto de material argiloso vermelho, denominado
argila porosa, que foi muito estudada por ocasido da construcdo do tinel do Metrd daquela cidade
(Ortigdo et al, 1993 e 1994; Macedo et al, 1994). Os trés primeiros metros ao longo de sua profundidade
encontram-se muito lixiviados e, por isso, fornecem um valor do peso especifico y muito baixo, de
somente 13 kN/m3 e, consequientemente, um indice de vazio e elevado de 1,7. Abaixo da camada lixiviada

no topo verifica-se uma alteracdo nos valores de ye e.

Embora ja seja um fendmeno célebre desde o inicio da construcdo de Brasilia, 0 autor pode presenciar as
consequéncias do esquecimento disto. Um empreiteiro daquela cidade resolveu afrontar os solos
colapsiveis e montou o seu canteiro em fundacfes diretas. Em menos de 6 meses, apds o inicio das

chuvas, ocorreram muitas trincas, com danos a diversas construcées.

A ocorréncia de colapso na argila porosa de Brasilia estd demonstrada na figura 6.27 em um ensaio
oedométrico em que a amostra foi encharcada na pressdo vertical de 200 kPa. O resultado foi uma

deformacéo volumétrica consideravel.

A pratica de fundagdes da regido é assentar qualquer construgdo sobre estacas. Mesmo as pequenas, de
um sé pavimento, ndo devem ter fundacdes diretas. Nesse caso, a solugdo corrente é empregar estacas

tipo trado manual. Nos prédios maiores a solucdo tem sido tubul®es a céu aberto.
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Fig. 6.27. Colapso em amostra de argila porosa de Brasilia

Em pequenos barramentos construidos no Nordeste, a compactacdo pode ser feita com umidade muito
abaixo da 6tima, devido a falta d’agua na regido. No primeiro enchimento pode ocorrer o colapso do

aterro, conforme observado por Miranda (1988).

O ensaio oedométrico pode ser empregado para o estudo do efeito da saturagdo dos solos. A figura 6.2
compara 0 comportamento de trés amostras idénticas, a primeira completamente saturada antes do inicio
do ensaio e a segunda, seca. A terceira, inicialmente seca, é adicionada de agua na célula ap6s um certo
estagio de pressdo para provoca a saturacao e, em conseqiiéncia, apresenta uma compressdo volumétrica
acentuada e uma variagao correspondente do indice de vazios de Ae..

eC

1+e,

A deformacéo volumétrica correspondente é A, obtida pela equagdo Ae, = onde &, € 0 indice de

vazios inicial da amostra seca. Segundo Vargas (1973), o solo é considerado colapsivel se Ag > 2%. H3,
entretanto, outros critérios para se caracterizar um solo como colapsivel (Vilar et al, 1981), ndo abordados

neste livro.
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Fig. 6.28. Colapso devido a saturacéo em solos insaturados (Vargas, 1977)

Solos expansivos

Certos solos tropicais apresentam uma situacao inversa a descrita no item anterior: em contato com a
agua, apresentam expanséo, 0 que freqlientemente é a causa de acidentes ou defeitos em construcdes
sobre os mesmos. Tais solos ocorrem em regides semi-aridas, sendo freqientes no Recdncavo Baiano,

onde sdo conhecidos como massapé, originando-se de rochas sedimentares de argilito e folhelho.

Esses materiais sdo constituidos de minerais expansivos, como a montmorilonita e a ilita. Apés periodos
de seca prolongados, o nivel d’agua fica muito abaixo da superficie do terreno e aparecem trincas
superficiais devido a grande contracdo volumétrica. Ocorrendo chuvas ou molhagem, mesmo devido a
pequenos vazamentos em tubulagdes, observa-se o inchamento desses solos, provocando defeitos em

construgoes.

Uma descricdo pormenorizada de suas propriedades geotécnicas e técnicas construtivas foge do escopo
deste livro, podendo ser encontrada, por exemplo, em Nunes (1978), Simdes e Costa-Filho (1981) e Hunt
(1984).

Exercicios

6.1. Qual o significado da pressdo de pré-adensamento em areias e argilas? Qual a importancia da

compressibilidade desses materiais na pratica da engenharia?
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6.2.

6.3.

6.4.

6.5.

Por que as areias calcarias, encontradas por exemplo na bacia de Campos, apresentam grande

compressibilidade volumétrica em comparagdo com uma areia de quartzo terrestre?

Definir os seguintes pardmetros e apresentar as equagdes correspondentes: ¢’vm, E’ced, My, OCR,

Ce, Cs, CR, SR e K.
Deduzir a equacao & = Ae/(1+e,).

Com base no quadro 6.7, que apresenta 0s resultados de um ensaio oedométrico em uma argila
com e, = 0,965: (a) plotar o grafico e x log o’v em papel milimetrado (e néo logaritmo), usando a
funcéo log de uma calculadora; (b) obter ¢’vm, C¢, Cs, CR € SR; (c) sabendo que esse ensaio é
representativo de uma camada de argila saturada com 10 m de espessura, NA na superficie do

terreno e y= 13 kN/m3, calcular o recalque provocado por uma sobrecarga de 300 kPa.

Quadro 6.7. Exercicio 6.4: resultados de ensaio oedométrico em argila

o’v(kPa) e

20 0,953
40 0,948
80 0,938
160 0,920
320 0,878
640 0,789
1.280 0,691
320 0,719
80 0,754
20 0,791
6.6. Estimar os recalques devido a um aterro de 3 mde altura (com y = 18 kN/m3) sobre argila do Rio

6.7.

de Janeiro, cujos dados constam do ensaio oedométrico apresentado no quadro 6.1. Usar quatro

subcamadas.

Plotar o diagrama s’:t:e para uma argila com ¢ = 30°, C. = 0,65, C; = 0,04 e e, = 5,2. Este
material, inicialmente NA com &’y = 100 kPa, foi adensado em um oeddmetro até o’y = 320 kPa e

em seguida descarregado até o’y = 20 kPa. O valor de K, pode ser estimado pela equacéo 6.23.
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6.8.

6.9.

Refazer os graficos para a mesma argila do exercicio 6.7, porém em compressao isotrépica com e,
=57.

que significa colapso devido a saturacdo e qual a importancia do fenémeno?
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Cap 7. ADENSAMENTO

Introducéo

Um deposito de solo saturado e de baixa permeabilidade, quando submetido a uma sobrecarga, apresenta
recalques que tendem a aumentar lentamente com o tempo. Aterros em solos aluvionares de baixada ou
em regides de formacdo marinha, como 0s mangues, e até mesmo edificacdes assentadas sobre camadas
fracas, como € o caso de muitos prédios altos construidos sobre argila de Santos, SP, sdo exemplos tipicos

da ocorréncia desse fenébmeno.

Denominado adensamento ou consolidacdo, o fendmeno foi estudado por Terzaghi a partir de 1914,
quando ainda era professor da Universidade de Istambul. Terzaghi desenvolveu o ensaio oedométrico,
estudado no capitulo 6, e posteriormente a denominada teoria do adensamento de Terzaghi, abordada

neste capitulo.

Analogia do sistema agua-mola de Terzaghi

Iniciando o estudo do fen6meno de consolidacdo através de um modelo fisico, é apresentada na figura
7.1a uma amostra de solo totalmente saturado e de baixa permeabilidade, que sera submetida a um estagio
de pressdo Aci no oeddmetro da mesma figura. A amostra é composta de particulas de solo envolvidas
por agua, que preenche seus vazios. Um dispositivo qualquer, como um mandmetro, permite a medicdo

do acréscimo de pressdo na agua.
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Fig. 7.1. (a) Condicbes impostas @ amostra em um ensaio de adensamento; (b) analogia do sistema agua-
mola de Terzaghi; (c) aplicacdo do carregamento versus tempo; (d) variagdo da poropressdo com o

tempo

A figura 7.1b apresenta 0 modelo fisico denominado analogia do sistema agua-mola de Terzaghi, que
consiste em um cilindro indeformavel, um pistao sustentado por uma mola e uma valvula para controle do
fluxo. O cilindro é preenchido pela &gua, cuja compressibilidade é admitida como sendo nula. Cada
componente do sistema corresponde a outro na amostra da figura 7.1a. A agua do cilindro corresponde a
agua intersticial da amostra de solo; a permeabilidade é representada pela abertura parcial da valvula e a

deformacéo do esqueleto sélido, pela mola.

Uma vez aplicado o acréscimo de tensdo vertical Aci no oedémetro, a pressdo da agua intersticial, ou
poropressdo, sofre imediatamente um acréscimo correspondente, que pode ser observado no manémetro.
No pistdo é aplicada analogamente a forca F, cujo valor é ajustado de forma a aplicar uma pressdo
uniforme e igual a Ac1. No instante inicial, com a vélvula ainda fechada, a pressdo na agua € igual a
sobrecarga, ou seja, Au=o = Aoi1. Nesta ocasido, a forca suportada pela mola ainda é nula, pois toda a

pressao é suportada inicialmente pela agua.

Com o passar do tempo, a agua dos vazios comeca a ser expulsa da amostra de solo, o que € representado

no modelo de Terzaghi por uma pequena abertura na valvula. A medida que a &gua sai, diminui a
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poropressdo e aumenta a tensdo na mola. Este fendmeno é denominado transferéncia de carga da agua
para a mola, ou seja, da agua intersticial do solo para o esqueleto sélido. O aumento da presséo sobre o

esqueleto solido corresponde um aumento de presséo efetiva o’s.

As figuras 7.1c e 7.1d apresentam a variagdo da pressao total vertical o1 e da poropressédo u com o tempo.
A dissipacdo e o processo de transferéncia de carga ocorrem a partir do momento em que a valvula é
aberta. Para um tempo grande, 0 acréscimo Au tende a zero, ou seja, as condi¢des de equilibrio, enquanto

0 esqueleto solido tem sua pressdo efetiva aumentada em um valor igual a Au.

Teoria do adensamento unidimensional de Terzaghi

A equacao diferencial do adensamento unidimensional, incluida por Terzaghi em seu conhecido livro
Erdbaumechanik, de 1925, é considerada o marco fundamental da Mecanica dos Solos. E importante
entender seu desenvolvimento tedrico, analisando as hip6teses sobre as quais a teoria se baseia e suas

limitagdes.

Para representar matematicamente a analogia do sistema agua-mola de Terzaghi sdo necessarias trés
equacles, uma para representar o fluxo d’agua, outra para a compressibilidade da mola, ou seja, do
esqueleto sélido, e a terceira para garantir o equilibrio. No primeiro caso é empregada a equacédo de
continuidade de fluxo estudada no capitulo 5 (equagdo 5.18), que, para o caso unidimensional, pode ser

assim simplificada:

Eq. 7-28

onde:

k = permeabilidade na direcdo vertical
z = coordenada nadirecédo vertical

h = cargahidraulica total

e = indice de vazios

S = grau de saturacdo

t = tempo

Quando empregada na teoria de Terzaghi, essa equacdo considera varias hipoteses, uma das quais é a

validade da lei de Darcy. A proporcionalidade entre velocidade de fluxo e gradiente hidraulico tem sido
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comprovada mesmo em gradientes muito baixos, como os que podem ocorrer devido ao fluxo por
consolidacdo (Tavenas et al, 1983). Com isso, a lei de Darcy pode ser estendida ao processo de

consolidacdo, sem restricoes.

Outra hipotese é a de deformacdes infinitesimais, que considera que as deformacdes, ou 0s recalques por
adensamento, sdo pequenos em relagdo a espessura total da camada sujeita ao fenémeno, situacdo que se
aplica a grande parte dos casos praticos em Mecanica de Solos. Ha, entretanto, uma classe de problemas
que deve ser tratada diferenciadamente como deformagdes finitas. Por exemplo, no estudo de
adensamento em lagoas de estabilizacdo de rejeitos, em que o material é lancado ainda como liquido e
ocorre um processo de sedimentacdo e consolidacdo, o recalque da superficie do rejeito pode alcancar
70% da espessura inicial da camada; neste caso, a aplicacdo de deformagdes infinitesimais conduzira a

erros consideraveis nas previsoes feitas com base na teoria de Terzaghi.

As particulas de solo e a 4gua sdo admitidas como incompressiveis. A compressibilidade da dgua é muito
baixa e pode ser desprezada sem problemas. Os grdos de solo também podem ser considerados
incompressiveis, sendo toda a compressibilidade do conjunto solo-agua atribuida ao esqueleto sélido, que

funciona, como visto na analogia de Terzaghi, como uma mola.

A hipétese de fluxo unidimensional é valida quando a espessura da camada em processo de consolidacdo

é bem inferior & largura do carregamento (figura 7.2).

Ac

\Y

Fig. 7.2. Fluxo unidimensional durante o adensamento e caminho de drenagem de uma particula A de

agua

A teoria de Terzaghi restringe ainda mais a equacdo 7.1 no caso de solo saturado. Considerando S =1 e

0S/ot = 0, essa equacdo simplifica para:

176



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

1z
0z° 1+e ot
Eq. 7-29

O valor da carga total h é a soma da carga altimétrica h, e piezométrica hy, e esta Ultima é igual a

poropressdo u dividida pelo peso especifico da dgua v (equagdes 5.8 e 5.8, capitulo 5). Dai, vem:

h=h, +h =h, +—
Y

O valor de u pode ser substituido por u, + Au, isto é, poropressao estatica u, corrspondente a condicao de

equilibrio, mais o acréscimo de poropressao Au. Obtém-se, entdo:

h=h, +(u, +Au)/y,

Eq. 7-30

Aplicando o operador diferencial 6%/0z2 na equagdo 7.3, verifica-se que 62h./6z2 = 0 e d2U./0z2 = 0. Assim:

o’h _ 1 0°Au
o>y, oz’
Eq. 7-31

Consequentemente, a equacéo 7.2 pode ser assim reescrita (eliminando o A, pois escrever 6Au é uma

heresia matematica, ja que ndo se pode diferenciar um acréscimo; por esta razdo, adota-se du, onde u é o

acréscimo de poropressao):

101
Ve 020 l+e ot
Eq. 7-32
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Para o comportamento do esqueleto sélido, Terzaghi adotou uma relacdo tensdo-deformacao linear:

oe

v
oo’,

Eq. 7-33

onde 9o’y é a tensdo efetiva vertical e ay, um médulo de compressibilidade. Introduzindo a equacgdo 7.6 na

7.5 e rearranjando os termos, vem:

kl+e) o°u oo’

7,8, 0% ot

\

Eq. 7-34

O termo independente a esquerda dessa equacdo foi denominado por Terzaghi de coeficiente de
adensamento ¢, (ou coeficiente de consolidacdo, que deve ser expresso em m2/ano para facilitar as

aplicacdes praticas em engenharia geotécnica). Esse coeficiente é expresso por:

o ko)
Yl

Eq. 7-35

Nessa equacdo, verifica-se que a relagdo (1 + €)/ay é o inverso do médulo de variacdo de volume my

definido no capitulo 6 (equacdo 6.2). Dai:

Eq. 7-36

Uma outra hipétese de Terzaghi, a de que ¢, permanece constante durante o adensamento, foge bastante
a realidade, pois o coeficiente de adensamento ndo é uma propriedade independente, mas sim variavel
com a permeabilidade e a compressibilidade do solo, como demonstra a equagio 7.9. A medida que o

solo adensa, tanto a permeabilidade quanto a compressibilidade, e conseqlientemente ¢y, diminuem. A
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experiéncia em ensaios de laboratério e medigdes de campo comprovam, como é estudado adiante, que ¢y
apresenta valores elevados em argilas pré-adensadas, reduzindo muito seu valor quando o material se
torna normalmente adensado. Assim, admitir ¢, constante é, na melhor das hipéteses, uma aproximacao

grosseira. Desta forma, a equacéo 7.7 pode ser assim apresentada:

c @ J— aU’V
" oz? ot
Eq. 7-37

Em outra hipotese, a de condicéo de equilibrio, Terzaghi admitiu que as tensdes totais ndo variam durante

0 processo de consolidagdo, isto é:

ov = ow + Aoy = constante

onde oy € a tensdo vertical total, oy, a tensdo vertical total inicial e Aoy 0 acréscimo de tenséo total devido
a sobrecarga, que, por ser extensa em relacao a espessura da camada, é constante em toda a profundidade.
Com isto, uma variagdo no excesso de poropressdo Au corresponde a uma variagdo contraria na tenséo
efetiva o'y, isto €, ou = —0c’y. Realizando esta substituicdo na equacgdo 7.10, obtém-se finalmente a

equacdo diferencial do adensamento unidimensional de Terzaghi:

LPu_
Yoz ot
Eq. 7-38

Essa equagdo é composta de derivadas parciais de segunda ordem. Ha solugBes exatas, aproximadas e

numeéricas, algumas das quais sdo abordadas nos itens seguintes.

Solucéo exata da equacédo diferencial unidimensional de adensamento

A solucéo exata da equagdo 7.11 foi obtida inicialmente pelo prdprio Terzaghi e consta de seu livro
Erdbaumechanik. As condices de contorno adotadas basearam-se nas seguintes hipoteses

simplificadoras:

(@  peso especifico da argila desprezado — com isso, o problema da consolidacdo devido ao peso
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préprio, como o processo de sedimentacdo, ndo pode ser analisado pela solucdo original de
Terzaghi; a hip6tese é valida, entretanto, para analisar o efeito de sobrecarga aplicada ao nivel do

terreno;

(b)  comportamento isotrépico da argila — isto implica adotar acréscimos iniciais de poropressdes
iguais a sobrecarga aplicada, ou seja, Au=o = Aoy; esta hipotese sé pode ser valida quando a
largura do carregamento € muito maior que a espessura da camada; medi¢des de campo,

entretanto, indicam que Aui=o < Aoy (esse assunto serd novamente abordado no capitulo 11);

(c)  drenagem no topo e no fundo da camada sujeita a consolidacéo — esta hipotese ocorre comumente
em engenharia geotécnica e sua validade nas aplicacdes praticas pode (e deve) ser verificada com

facilidade nas obras de porte, através de observacdes in situ com piezémetros.

A solucéo do caso (c) consta de varios livros (eg, Vargas, 1973; Caputo, 1980; Lambe e Whitman, 1979).

A funcdo u (z, t), que satisfaz a equacdo 7.11 para uma sobrecarga Aoy no tempo t, é uma de Fourier:

u(z,t)y=>" 240, (oq M2 exp(-M°T,)
m=0

M H,
Eq. 7-39
onde:
M = 05rx(2m+1),m=123, ..
Hs = caminho de drenagem, ou seja, 0 comprimento da maior trajetdria vertical percorrida por uma
particula de agua A até atingir a fronteira drenante (figura 7.2)
Ty = fator tempo, fornecido pela equagéo:
d
Eq. 7-40

Grau de adensamento localizado

O grau de adensamento localizado, ou percentagem de adensamento localizado U,, que é funcdo da

profundidade z e do tempo t, é definido pela equacdo:
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U, -1- Au,
Au,_,

Eq. 7-41

onde Au; é 0 acréscimo de poropressdo no tempo t e Aui=, 0 valor inicial correspondente ao tempo t = 0.
De acordo com esta definicdo, U; é nulo no instante inicial do adensamento e igual a 1 ou a 100% em um

tempo infinito.

Através das equacdes 7.13 e 7.14 é possivel obter U, em funcdo da profundidade relativa z/Hq, para varios
valores do fator tempo Ty, conforme apresentado na figura 7.3. As curvas assim obtidas sdo denominadas

isGcronas, pois correspondem a um Unico tempo (cronos, em grego).

Exemplo 7.1

O perfil da figura 7.4 mostra um aterro arenoso que aplicou instantaneamente, ao nivel do terreno, uma
sobrecarga de 100 kPa. Obter: (a) a altura de drenagem Hg; (b) o valor do acréscimo inicial de
poropressdo no meio da camada de argila; (c) idem, apds passados trés anos; (d) idem, 2 m abaixo da

superficie do terreno. Considerar ¢y, = 2 m2/ano.

Solugéo
(@)  Altura de drenagem Hgq

Como héa duas camadas de material drenante, uma no topo e outra na base da camada de argila, a particula
de 4gua que percorrera a maior trajetoria até atingir a fronteira drenante serd a que estiver no centro da

camada, no ponto A. Consequientemente, Hs= H/2 =10 m/2 =5 m.
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Fig. 7.4. Exemplo 7.1: perfil geotécnico

(b)  Valor do acréscimo inicial de poropressdo Au=o

Segundo a teoria de Terzaghi, Aui=o = Aoy, 0U Seja, Aui=o € tomado igual a sobrecarga aplicada. Portanto,
Aui=o = 100 kPa. Como o aterro é extenso em relagdo a espessura da camada de argila, o acréscimo de

tensdo vertical é constante com a profundidade, 0 mesmo acontecendo com Au=o.
(c)  Valor de Au; para t = 3 anos, no meio da camada de argila

Calcula-se inicialmente o fator tempo pela equagéo 7.13, obtendo-se:
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T 2m?/ano x 3 anos

y = = 0,24

Com z/Hg = 5 m/5 m = 1, entra-se no grafico da figura 7.3 utilizando a is6crona correspondente ao Ty
calculado, interpolando entre as iscronas correspondentes a Ty = 0,2 e 0,3. Assim, obtém-se no eixo das

abscissas um valor de U = 0,33. Empregando a equacdo 7.14, vem:

Au, = Au_,(1-U,)
. Au, =100(1-0,33) =67kPa

(d) Célculode Autparat=3anosez=2m

Para o mesmo valor de Ty, mas com z/Hg = 2 m/5 m = 0,4, entra-se no grafico da figura 7.3 e obtém-se U,

= 0,60. Assim:

.. Au, =100(1- 60) = 40kPa

Exemplo 7.2

Repetir os calculos do exemplo 7.1 imaginando drenagem simples somente pela base a camada de argila.

Solucéo
(@)  Altura de drenagem Hgq

Neste caso, a particula de agua que percorrera a maior trajetéria até alcancar a fronteira drenante sera a
que estiver sobre a fronteira impermeavel. O valor de Hy coincide, entdo, com a espessura da camada, que
é de 10 m.

(b)  Valor do acréscimo inicial de poropressdo Aui=o
Como no exemplo 7.1, Au=o = 100 kPa.
(c)  Valor de Au; para t = 3 anos, no meio da camada de argila

O fator tempo, calculado pela equagédo 7.13, é:
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T - 2m?/ano x 3 anos

, 1 0,06

Com z/Hs = 5 m/10 m = 0,5, entra-se no gréafico da figura 7.3, interpolando para a isécrona

correspondente ao Ty calculado e obtendo-se U = 0,15. Empregando a equacdo 7.14, vem:;

Au, =Au,_,(1-U,) .. Au, =100(1—015) =85kPa

(d)  Célculode Au;parat=3anosez=2m

Para 0 mesmo valor de Ty, mas com z/Hq = 2 m/10 m = 0,2, entra-se no grafico da figura 7.3, obtendo U,
=~ 0,55. Assim:

~. Au, =100(1— 0,55) = 45kPa

Grau de adensamento médio

O grau de adensamento médio U para toda a camada pode ser obtido através da integracdo do grau de
adensamento localizado U, ao longo da profundidade. Ou seja, para um certo valor de Ty, a area

delimitada por uma isécrona, como a apresentada na figura 7.5a, corresponde ao valor de U.

Pode-se escrever também que:

1
2H,

U=1

Jj U,dz

Eq. 7-42

Efetuando esta integracdo para varios valores de T, obtém-se a relacdo U = f (T,), apresentada na figura

7.5b e no quadro 7.1.

Alguns autores (eg, Atkinson e Bransby, 1978), pesquisando funcBes que representassem
aproximadamente a relagdo U = f (Ty), propuseram as equacdes apresentadas no quadro 7.2, que sao Uteis

em aplicacdes praticas, pois permitem facilmente o célculo automatico através de minicalculadoras.
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U Porcentagem de Adensamento
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Fig. 7.5. Grau de adensamento médio U em funcéo do fator tempo Ty

Quadro 7.1. Valores de U = f (T) na teoria de Terzaghi para distribui¢do inicial de Au constante com a

profundidade

U@®) Tv

0 0

10 0,0077
20 0,0314
30 0,0707
40 0,126
50 0,196
60 0,286
70 0,403
80 0,567
90 0,848
100 ©
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Quadro 7.2. RelagGes aproximadas U = f (Ty)

Funcdo Eq Validade
U=1,155T,% 7.16 U< 33%
U=1-0,67exp (0,25-3T,) 7.17 U > 33%
3 1/6
TV 7.18 0<U<9%
T}+05

A equacdo 7.15 pode ser reescrita como uma relacdo entre o recalque pw:

u=£o
p.

Eq. 7-43

Exemplo 7.3

Comparar resultados do grau de adensamento médio U calculado pela teoria de Terzaghi (quadro 7.1) e

pelas expressdes aproximadas do quadro 7.2 para Ty = 0,03.

Solucéo

Os valores obtidos para U séo:

(@)  pelateoria de Terzaghi (solucéo rigorosa), U = 0,20;
(o)  pelaequacgdo 7.16, U = 1,155 x 0,03%5 = 0,20;

(c)  pelaequacdo 7.18,

O 033 1/6
U=|—2——| =022
0,03 +0,5

A diferenca entre o valor fornecido pela solugéo rigorosa e o obtido pela equagao 7.16 é insignificante. Ja

em relacdo ao valor obtido pela equagdo 7.18, ha uma diferenga de 0,02.
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Exemplo 7.4

Para o perfil geotécnico da figura 7.4, determinar o tempo necessario para que ocorra 20% dos recalques

devido a aplicagdo da sobrecarga, considerando ¢, = 2 m#/ano.

Solucéo

Entrando no gréfico da figura 7.5b com U = 20%, obtém-se T = 0,03. Devido a dupla drenagem, tem-se

Hq = 10 m/2 =5 m. Assim, através da equagdo 7.13, obtém-se:

9 2

t:T"Hd A ZO’OP’—XSEOA anos
CV

Exemplo 7.5

Sabendo que, para o perfil geotécnico da figura 7.4, o recalque total calculado para uma determinada

sobrecarga foi de 1,2 m, obter a curva de tempo x recalque considerando ¢, = 2 m2/ano.

Solucéo

Os célculos constam do quadro 7.3, sendo que: para a primeira coluna, arbitram-se valores de U; a
segunda é obtida sabendo-se que, para U = 100%, o valor do recalque total p € 1,2 m; na terceira coluna,
os valores de Ty sdo obtidos a partir do quadro 7.1 ou pelas equagdes do quadro 7.2; e na quarta coluna, o
valor de t é obtido a partir da equagdo 7.16, com Hq = 5 m (dupla drenagem). A curva de tempo x

recalque é apresentada na figura 7.6.

Quadro 7.3. Exemplo 7.5: calculo da curva de tempo x recalque

U (%) o (m) Ty t (anos)
20 0,24 0,031 0,4

40 0,48 0,126 1,6

60 0,72 0,286 3,6

80 0,96 0,567 7,1

100 1,20 ¢ o0
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Fig. 7.6. Exemplo 7.5: curva de tempo x recalque

Solugdes da equacdo diferencial do adensamento para distribuicbes iniciais de

poropressdes variando linearmente com a profundidade

Uma importante contribuicdo a teoria de Terzaghi foi o trabalho de Ortenblad Mathematical theory of the
process of consolidation of mud deposits (ScD Thesis, MIT, 1925). Trata-se da primeira tese de
doutorado em engenharia do MIT, pois até aquela época havia somente teses em Ciéncias: julgavam que a
engenharia ndo poderia produzir nada de original. A tese foi defendida pelo entdo estudante brasileiro,
que se interessou pela solugdo da equacéo diferencial do adensamento, na qual o préprio Terzaghi havia
introduzido hip6teses simplificadoras, uma das quais admitia que Auw=o = Aoy, 0 que implica erros em
certos casos (ver interessante entrevista de Ortenblad no Volume comemorativo do centenario de K.
Terzaghi, publicado pela ABMS em 1983).

Ortenblad desenvolveu solugBes originais para condi¢fes de contorno em que a distribuicdo inicial de
acréscimos de poropressdo Auw-p varia com a profundidade. Estas solucbes vieram a constar de varios
livros tradicionais (eg, Caputo, 1981; Taylor, 1948; Leonards, 1962) e algumas estdo reproduzidas no
quadro 7.4, sendo que o caso 1 corresponde a situacdo em que Aui=o é nulo na superficie e 0 caso 2, em
que Auw=o é nulo no fundo da camada. Uma compilacdo de varias outras solucBes é apresentada por
Ortigdo e Almeida (1988).

Quadro 7.4. Solugdes exatas da equacdo diferencial do adensamento de Terzaghi, para Au inicial variando
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linearmente com a profundidade

Tv
U (%)

Caso 1 Caso 2
0 0 0
10 0,04 0,003
20 0,10 0,009
30 0,15 0,024
40 0,22 0,048
50 0,29 0,092
60 0,38 0,160
70 0,50 0,271
80 0,66 0,440
90 0,94 0,720
100 o0 )

Tipos de recalque quanto a dissipagao de poropressdes

As deformagdes que ocorrem durante a compressdo oedométrica podem ter diferentes causas e, para
analisa-las, estdo plotados na figura 7.7 os resultados de um estagio de carga de um ensaio oedométrico.
O grafico apresenta resultados tipicos de recalques, plotados com o logaritmo do tempo decorrido durante

um estagio de carga, distinguindo-se trés tipos de recalque: inicial, primario e secundario.

O recalque inicial ocorre simultaneamente a aplicacdo da carga, devido ndo s6 a compressdo de gas dos
vazios do solo, quando o material ndo é completamente saturado, mas também a influéncia de
deslocamentos horizontais in situ nas vizinhancas do ponto considerado, quando a largura do

carregamento nao é grande em relagdo a espessura da camada.

O recalque primario é o que ocorre por adensamento devido a expulsdo da agua dos vazios do solo, sendo

0 Unico que pode ser tratado pela teoria do adensamento.
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Fig. 7.7. Recalques inicial, primario e secundario

O recalque secundario, também denominado fluéncia, ocorre mesmo com pressdes efetivas constantes e é
devido a deformagdo lenta do esqueleto sélido. Corresponde ao trecho retilineo da curva, no final do
ensaio, em que as poropressdes sdo nulas e as deformagfes variam proporcionalmente ao logaritmo do

tempo.

A divisdo em trés tipos de recalque tem fins exclusivamente didaticos, por facilitar a compreenséo dos

fendmenos e seu tratamento matematico, pois, na realidade, eles ocorrem no solo de forma simultanea.

Os recalques primarios podem ser tratados como qualquer problema de calculo de tensGes e deformacoes
em meios continuos: com a aplicacdo da teoria da elasticidade, em que o comportamento do material é
simplesmente representado pelo modulo de Young E e o coeficiente de Poisson v, ou até por métodos
numeéricos sofisticados, considerando comportamento elastoplastico e varios tipos de material. Os casos
simples podem ser resolvidos com a aplicagdo de quadros graficos, como os apresentados por Poulos e

Davis (1974), desde que se conhecam os parametros elasticos do solo.

Na maioria dos solos, a fluéncia tem menor importancia durante a fase inicial da obra e de utilizacéo da
estrutura, porque sua magnitude é inferior a dos outros tipos de recalque, sendo por esta razdo
desconsiderada na maioria das analises. Medigdes de recalque realizadas ao longo de muitos anos em
estruturas permitem classificar os solos quanto a fluéncia. Nas areias, é praticamente inexistente. Nas
argilas, € comum os engenheiros geotécnicos admitirem para a fluéncia uma pequena parcela de 5 a 10%
do recalque total. Como a velocidade de fluéncia pode ser admitida como constante com o logaritmo do

tempo, sua magnitude reduz a cada ciclo da escala log, mas teoricamente nunca cessa.
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Um exemplo desse comportamento é o muro central da Avenida Brasil, no Rio de Janeiro, proximo a
refinaria de Manguinhos, onde ocorre uma camada de solo mole com muitos metros de espessura: a obra
foi executada por volta de 1948, mas, como ao longo do muro ha trechos estaqueados, notam-se 0s
defeitos provocados por recalques diferenciais, que parecem desacelerar com o tempo, mas ndo cessam.
Em prédios antigos sobre argila, Nunes (1971) observou velocidades minimas de recalques da ordem de 1

um por dia.

Um material cujo comportamento € sui generis quanto a fluéncia sdo as turfas (eg, Casagrande, 1966;
Perrin, 1973), que apresentam uma alta percentagem de matéria organica, sendo constituidas de um
emaranhado de matéria vegetal com argila e tendo, muitas vezes, aspecto fibroso. Outras caracteristicas
importantes sdo as altissimas umidades, que podem atingir 1.000%, e os elevados indices de vazios, que

alcancam o valor de 20.

Devido a alta quantidade de vazios, as turfas apresentam também compressibilidade e permeabilidade
inicial muito elevadas, que decrescem rapidamente apés a aplicagdo de um carregamento. Com isso, 0
adensamento primario e a dissipacdo dos excessos de poropressfes sao excepcionalmente rapidos, da
ordem de minutos, e 0 adensamento secundario, ou fluéncia, comega a atuar logo apos a aplicacdo da

carga. Nos recalques medidos em turfas, sempre a maior parcela é devida ao adensamento secundario.

Uma implicagdo pratica que se pode deduzir do comportamento das turfas € que, como a dissipacéo de
poropressdes € muito rapida, qualquer método de tratamento do solo que vise acelerar a drenagem (para
acelerar os recalques) ndo funciona. Os recalques nas turfas, como foi visto, sdo eminentemente de

fluéncia, ocorrendo apds a dissipagdo de poropressoes.

Determinacédo de cy a partir de ensaios oedométricos

O fator mais importante e mais dificil para a utilizagdo da teoria do adensamento é a determinacao correta
do coeficiente cy, havendo dois métodos tradicionais para obté-lo: o de Casagrande, ou log t, e 0 de

Taylor, ou Vt, ambos desenvolvidos a partir do ajustamento de curvas de ensaio a teoria do adensamento.

Método de Casagrande ou log t

A figura 7.8 apresenta os resultados de um estagio de carga com 160 kPa de presséo vertical em amostra
de argila do Rio de Janeiro. O eixo das abscissas corresponde ao tempo decorrido desde o inicio do
estagio, plotado em escala logaritmica. As leituras em cada estagio sdo feitas em tempos dobrados, em
progressdo geomeétrica, adotando-se em geral a seqiiéncia (em minutos): 0,1; 0,25; 0,5; 1; 2,4; 8; 15; 30;
60; 120; 240; 480; 1.440 (24 horas). As ordenadas correspondem ao deslocamento vertical (em

milimetros) sofrido pelo corpo-de-prova no estagio.
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Fig. 7.8. Determinagéo de ¢, pelo método log t

Para a determinacdo de c, sdo tracadas duas retas, uma tangente a parte retilinea do final da curva de
ensaio, correspondente ao trecho de adensamento secundario, e a outra tangente a parte central da curva,
através de seu ponto de inflexdo. O ponto de intersecdo das duas retas corresponde ao fim tedrico do

adensamento primario, cujo tempo correspondente é denominado de tigo.

A técnica para se obter o ponto correspondente ao inicio do adensamento no inicio da curva de ensaio
consiste em ajustar uma parabola, determinando-se graficamente sua assintota. Para tanto, a partir da
abscissa correspondente a 1 minuto, determina-se o ponto A na curva de ensaio e, a partir de A, traca-se
uma horizontal que determina B na abscissa de 0,25 minutos. O ponto C estd na mesma abscissa de 0,25
minutos, mas sobre a curva de ensaio. O ponto D, também com abscissa de 0,25 minutos, é determinado

sabendo-se que o segmento de reta BC tem o mesmo comprimento do segmento CD.

A reta horizontal que passa pelo ponto D é a assintota a parabola ajustada, cuja intersecdo E com a reta
anteriormente tracada, tangente a parte central da curva de ensaio, determina to. O ponto central do
segmento de reta entre to e tigo permite determinar tso e hsp, respectivamente o tempo e a altura de
drenagem (metade da altura total, no caso de drenagem dupla) do corpo-de-prova, correspondentes a 50%

de adensamento. Assim, para tso obtém-se:

5,6

— = =107x10"° anos
60 x 24 x 365

t., =5,6 min
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Para hso, considerando que

1
hso :E (Ho _AHso)

e sendo Hp a altura inicial do corpo-de-prova, igual a 14 mm, e AHso 0 deslocamento medido na curva de

ensaio correspondente a tso, igual a 0,88 mm, obtém-se:

" h, =% (14— 0,88) = 6,6mm = 0,0066m

Finalmente, aplicando a equacdo 7.13, vem:

2
c = Tso hso

v
t50

Eq. 7-44
onde Tsp € igual a 0,196 (quadro 7.1, para U = 50%). Dai:

¢, =0,196 x0,0066° / (1,07 x10™°) = 0,8m*/ano

Método de Taylor ou vt

Para calcular cy por esse método, os resultados do ensaio em cada estagio de carga sao plotados conforme
a figura 7.9, em que a abscissa é a raiz quadrada do tempo decorrido, \t, e a ordenada, os deslocamentos

verticais.

A curva tipica do ensaio é inicialmente acentuada, seguindo-se um trecho retilineo. Para este trecho
obtém-se inicialmente uma tangente, interpolando-a entre 0os pontos experimentais e estendendo-a até
encontrar o eixo das ordenadas, determinando-se o ponto A. Em seguida, arbitra-se o ponto B em qualquer
lugar sobre a tangente, cuja distancia (em milimetros) em relacdo ao eixo das ordenadas tem valor x.
Prosseguindo, determina-se o ponto C, a direita do ponto B e distando deste 0,15x, e traca-se uma reta AC,

que seciona a curva experimental no ponto D. As coordenadas do ponto D sdo tgy € AHgo, respectivamente
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o tempo e o recalque correspondentes a U = 90%.

Tempo decorrido ﬁ(min_)

0 5 10 15
J A 1 1 1
0.0 —
Argila do
Rio de Janeiro
G === 160 kPa
€ 05 |- .
E
T
< D
= 1.0 [ i *
L
% d 90
>
e
é 15 n
X
§ N\ 0.15x
7 YB C -
8 |
20 ]
t
90
25 L1 ! ! ! !
0 1 4 8 15 30 60 120 240

Tempo decorrido (min)

Fig. 7.9. Determinacao de c, pelo método vt

Com isto obtém-se o grafico teo = 16 min. Dai, vem tg = 3,04 x 10 anos. Sabendo que a altura inicial do
corpo-de-prova é de 14 mm e que o deslocamento AHgp tirado do grafico é de 1,3 mm, a altura de

drenagem sera:

sohyy = % (14 -1,3) =6,3mm = 0,0063m

O valor de cy € dado pela equacéo:

_ Too hgzo

t90

C

\

Eq. 7-45

onde:
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Teo = 0,848, segundo o quadro 7.1. Assim:

:.¢c, =0,848x0,0063%/(3,04x107°) =11 m?/ano

Discussdo dos métodos

A curva experimental da figura 7.8 em que foi aplicado o método de Casagrande é, na realidade, uma
curva tipica obtida nas fases finais de carga de ensaio, em que o material esta normalmente adensado.
Este fato esta ilustrado na figura 7.10, que apresenta uma familia de curvas de deformacéo vertical &
versus log t, obtidas em um Gnico ensaio realizado com varios estagios de carga em argila mole do Rio de

Janeiro.
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Fig. 7.10. Comparacéo entre as curvas de tempo x recalque para varios estagios de carga em amostra de

argila do Rio de Janeiro

Os primeiros estagios foram realizados com o valor da carga e o incremento entre estagios bem pequenos,
até se atingir a pressdo de pré-adensamento de 25 kPa. A partir dai, os incrementos foram dobrados
sucessivamente até o limite de 640 kPa. Algumas observacOes feitas a partir desse grafico podem ser
generalizadas para muitos materiais. Ndo é possivel obter ¢, pelo método log t nos estagios iniciais de
carga, pois as curvas ndo tem o aspecto da curva teérica da figura 7.8, dificultando a aplicacdo do método.

Isto ndo ocorre nos estagios com pressdes superiores & de pré-adensamento. J& com método t é possivel
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obter ¢, para a maioria dos estagios de carga do ensaio oedomeétrico. Por esta razdo o autor prefere adotar

0 método de Taylor.

Os valores de ¢y calculados pelos dois métodos ndo séo iguais. Nos exemplos aqui apresentados foram
obtidos 0,8 m2/ano pelo método de Casagrande e 1,1 m#ano pelo de Taylor, o que corresponde a uma
diferenca aproximada de 40%. Isto ocorre comumente em argilas, ja tendo sido verificadas diferencas de
até 150% (Ladd, 1973). Embora a primeira vista a influéncia do método de calculo possa parecer
significativa, na realidade sua importancia € menor que a da variagcdo dos valores de ¢, em ensaios
oedomeétricos realizados para uma mesma argila, como comprovam os dados da figura 7.11. Esta figura
apresenta a faixa de variagcdo de cy par argila do Rio de Janeiro correspondente a mais de 100 ensaios

oedomeétricos (Ortigdo e Almeida, 1988).

\ \
3.0 — ]
Dispersao de ¢, para
Mais de 100 ensaios
Oedométricos
cy 2.0 |
2
(m/ano)
1.0 ]
| S~ - ot
/ T
\ \
0 100 300 500
G'y (kPa)

Fig. 7.11. Faixa de valores de ¢, da argila do Rio de Janeiro obtida em ensaios oedométricos

Observa-se que para o’y até 100 kPa, regido em que o material estd pré-adensado, a dispersdo de
resultados é muito grande, entre 1 e 3,5 m#ano. Para valores de o’y superiores a 100 kPa, os resultados
estdo compreendidos na faixa de 0,5 + 0,3 m?/ano. Estes dados demonstram a dificuldade em se

selecionar, a partir de ensaios oedométricos, um valor de ¢, para aplicacdo da teoria de Terzaghi.

Correlagéo entre cy e indices fisicos

Uma correlagdo universal empirica entre cy e indices fisicos simples foi obtida por Carrier (1985):
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2867  (1192+ AL)S

m?2/ano
Y IP (2,03IL+1192+ A7) ( )

Eq. 7-46

onde:

T
1

indice de plasticidade (%)

F
n

atividade (equacdo 1.3, capitulo 1)

I:
1

indice de liquidez (equacéo 1.4, capitulo 1)

Essa equacdo é valida para amostras amolgadas, ou seja, as que tiveram sua estrutura perturbada durante
0 processo de coleta, transporte e armazenamento, e por isso apresentam valores de ¢y inferiores aos de
argilas intactas. Essa correlagdo € muito Util na estimativa preliminar de ¢, em anteprojetos de engenharia
e para afericdo de valores obtidos em laboratério. A figura 7.12 apresenta um abaco para solucgéo gréafica

da equacdo 7.22.

Exemplo 7.6

Determinar ¢, para a argila do Rio de Janeiro, que apresenta w = 150%, IP = 80%, LP = 40% e 55% de

material inferior a 2 ym.

Solugéo

Obtém-se inicialmente A; = 1,45 e IL = 1,38. Aplicando a equacdo 7.22, vem:

c = 28,67 (1,192 + 1,45*1)6,993 (4,135 <138+ 1)4’29
T80 (2,03x1,38+1192 +1,457")"%%
SCy = O;sz /ano

O valor obtido esta dentro da faixa de resultados apresentada na figura 7.11 para a regido normalmente

adensada. O abaco da figura 7.12 também pode ser usado para resolver este problema.
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Fig. 7.12. Abaco para a determinacao de ¢, a partir de correlagdo (Carrier, 1985)

Determinacédo de cy a partir de ensaios in situ

A imprecisdo e a grande dispersdo em c, obtido por métodos correntes de ensaios de laboratdrio leva a
buscar outros meios, como o0s ensaios in situ, Schnaid (2000) publicou um excelente resumo sobre o 0s
ensaios in situ e as suas aplicacdes. As principais vantagens dos mesmos sdo a rapidez e o fato de
eliminarem o amolgamento ou perturbacdo de amostragem, transporte e da preparacdo do corpo-de-prova,
0 que é impossivel evitar no caso de amostras destinadas a ensaios de laboratério. Entretanto, perde-se o
controle das condigdes de tensdo, deformagdo e drenagem, bem conhecidas nos ensaios de laboratério

mas impossiveis de serem controladas integralmente no campo.

Entre os métodos in situ, odem ser citados o do piezocone, o de Asacka e 0 método combinado através de

permeabilidade in situ e compressibilidade de laboratorio, descritos a seguir.

Piezocone

Os ensaios de piezocone, conhecidos mundialmente pela sigla CPTU (piezocone penetration test)
consistem na penetracdo lenta, no terreno, de uma ponteira de ago instrumentada (figura 7.13) em forma

de cone e com area de 10 cm2, correspondente a um diametro de 3,6 mm e angulo de apex de 60°.
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Fig. 7.14. Caminhao de investigacBes geotécnicas

O aparelho permite medir simultaneamente a resisténcia de ponta qc, em MPa, o atrito lateral fs, em MPa,
e a poropressdo u (também de notada como uz), em kPa. As medidas sdo praticamente continuas e
automatizadas ao longo da penetracdo, oferecendo uma grande sensibilidade para deteccdo das camadas
até mesmo muito delgadas, com espessura da ordem de centimetros, o que é impossivel por outros
métodos. As figuras apresentam exemplos de resultados obtidos, sendo que as grandezas medidas g, fs, u
e a relacdo de atrito R = fi/qc, sdo plotadas ao longo da profundidade. A poropressao hidrostatica é

indicada como uo, Dois parametros de porpressdo sdo empregados e fornecem valores muito préximos:

O DPPR ¢ a sigla de differential porepressure ratio, definido por:
AU U,—U
DPPR=—=-2_"0
A Qc
O outro parametro é:
AU

B —— 24
g. — 0y

q
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Ry (%)

Fig. 7.15. Resultados tipicos de
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Fig. 7.16. Resultados tipicos de CPTU, argila de S&o Luiz, MA, apresentando grande homogeneidade da

argila, sem lentes
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Fig. 7.17. CPTU em argila de Santos com varias lentes de areia

Este método é certamente o mais avancado para se obter a estratigrafia do terreno, ou seja, a identificacdo
e a descricdo da sequéncia de camadas que compdem um perfil geotécnico, e soluciona um problema
antigo no estudo de adensamento de camadas moles: a identificacdo da ocorréncia ou ndo de lentes de
areia, como sdo chamadas as camadas muito finas que ocorrem intercaladas com camadas espessas de

argila.

A presenca de uma lente de areia ndo detectada no meio de uma camada de argila, conforme apresentado
na figura 7.16, faria com que o caminho de drenagem fosse a metade do que se supunha. Isso acarretaria
um erro consideravel no estudo de adensamento, pois se tomaria um valor duas vezes maior para o

caminho de drenagem Hyg, sua influéncia nos resultados seria muito significativa.

Erros desse tipo em estudos de adensamento foram muitas vezes atribuidos a presenca de lentes de areia,
que sdo dificeis de se identificar através de uma sondagem comum, em que a estratigrafia se baseia em
amostragem de metro em metro. Como exemplo, pode ser citado um caso em que o autor esteve
recentemente envolvido, de construcdo de um enrocamento sobre fundacdo mole. A projetista, com base
em sua experiéncia com a argila de Santos, em que observou valores de ¢, da ordem de 20 m#/ano devido
a presenca de lentes de areia, admitiu para o terreno de fundacdo do enrocamento um valor de ¢y da
mesma ordem de grandeza. Entretanto, apds a realizacdo de uma campanha de CPTU, néo foi detectada

qualquer lente e o valor de ¢, constatado foi, na realidade, muito mais baixo.
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Fig. 7.18. Significado de uma lente de areia na previsdo de velocidade de recalque

Exemplos de resultados de CPTU estdo apresentados nas figuras 7.14 e 7.15. A primeira apresenta um
perfil de areia densa sobrejacente a argila siltosa ou silte argiloso de Richmond, British Columbia,
Canada, obtido pelo autor a bordo do caminhé&o de investigacBes geotécnicas da UBC — Universidade de
British Columbia, Vancouver. Os resultados mostram claramente, a 20 m de profundidade, uma transi¢do
brusca entre a camada superior de areia e a argila siltosa. Logo em seguida, na profundidade de 25 m,
observam-se lentes finas de areia que provocam um aumento no valor da resisténcia de ponta gc € um

decréscimo na poropressao u.

Mesmo em argila mole do Rio de Janeiro, em que métodos convencionais de investigagdo nunca

detectaram a presenca de lentes finas de areia, 0 CPTU (figura 7.15) revelou a presenca de lentes.

Em um outro exemplo, o autor esteve envolvido na construgdo de um enrocamento sobre fundagdo mole
(Ortigdo e Saydo, 1994). O projetista, com base na experiéncia na argila de Santos, utilizou um valor
muito alto de c, de 20 m#/ano, alegando que a presenca de lentes de areia ndo detectaveis aumentaria cy
para este valor. Uma campanha de CPTU foi entdo realizada e mostrou que o valor de ¢y a ser usado no

projeto deveria ser muito mais baixo.

O CPTU pode ser executado a partir de caminh&o de investigacfes, como o apresentado na figura 7.17,
que imprime grande mobilidade e velocidade de execug¢do de ensaio. Um caminhdo como este carrega sua
prépria tara de até 200 kN e ndo precisa de reacdo por meio de ancoragens. Com isso, 0 tempo de
mobilizacdo e deslocamento até um novo furo é muito reduzido, como também o custo do ensaio. Deve-
se observar que, como o fluxo ao redor da ponta é radial, a notagdo c, é a mais apropriada, ndo sendo

teoricamente correto confundi-la com ¢y, exceto no caso de materiais isotrépicos.
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Embora alguns pesquisadores preconizem a utilizacdo de procedimentos bem mais elaborados (eg
Thomas, 1986; Danzinger, 1990), o ensaio de dissipacdo pode ser analisado através do seguinte

procedimento simples, sem perda significativa de acurécia:

@) interromper a penetracdo do piezocone e observar a variacdo de Au versus tempo decorrido t:

plotar Au versus t, conforme indicado na figura 7.18;

(b) interpolar uma reta através dos pontos experimentais da figura, extrapolar a reta para obter o inicio
da dissipacdo (tempo zero) e obter tso, conforme indicado, correspondente a 50% de dissipacéo;

dai Vt = 8,8s, .. tso = 775;

(c)  obter o valor tedrico do valor tempo Tso correspondente a 50% de dissipagdo, empregando uma
solucdo tedrica de fluxo radial em volta do cone; Danziger (1990) avaliou varias solugdes
disponiveis e recomenda empregar o trabalho de Houlshy e Teh (1988), que fornece o coeficiente

de adensamento através da equacédo

2105
_Tre
=T

t

Eq. 7-47

onde r é o raio do piezocone, padronizado em 18,3 mm, I; é o indice de rigidez, dado por I, = G/cy, sendo

G o0 médulo cisalhante do solo e ¢, a resisténcia ndo drenada, assunto estudado no capitulo 12.
200

160/ b to)

Au

120

(kPa)

80

40

25

Fig. 7.19. Exemplo de resultados de ensaios de dissipacdo ao redor de piezocone com medicdo de

poropressao através da ponta
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Para a maioria das argilas, pode ser empregado um valor de I, = 100. Houlsby e Teh (1988) indicam, para
o fator tempo, um valor de Tsp = 0,245 para dissipacdo de poropressdo observada logo atras do cone,

conforme indicado na figura 7.18. Entdo, empregando a equagdo 7.23, o valor de c; €:

0,245x 0,0183? x100°°
Cn = 77
3600 x 24 x 365

=336m?/ano

O valor de c, assim obtido é em geral maior que o obtido em ensaios de laboratério. Isto pode ser
explicado pelo fato de que a dissipacdo em volta do piezocone ocorre na recompressao, isto é, o solo
apresenta comportamento sobreadensado com valores de ¢, maiores que na regido normalmente adensada.
Com isso, a aplicacdo pratica de valor de cn requer uma corre¢do, conforme discutido com mais detalhes
por Robertson e Campanella (1989) e Schnaid (2000).

¢, (m*/ano)

1 10 100 1000 10000

T T T

Aracaju, SE

Santa Catarina

H —

Santos

Rio de Janeiro

Fig. 7.20. Faixas de valores de ¢y, (ou c,) em algumas argilas

Método de Asaoka

Um método muito pratico e de facil aplicacdo para a estimativa de recalques totais e do coeficiente de
consolidacdo cy in situ foi proposto por Asaoka (1978), sendo utilizado para a analise de observagdes de

recalque de um carregamento sobre fundacgdo mole.

Em uma obra importante, muitas vezes é economicamente viavel executar uma experiéncia de campo em
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verdadeira grandeza, que permita verificar parametros do solo, como a resisténcia e a compressibilidade,
e testar algum tipo de solucdo de engenharia. No caso de construgcdo de uma estrada que atravessa muitos
quilémetros sobre solos moles, de uma barragem ou de uma obra portuédria muito extensa, a execucdo de

um aterro experimental € uma solucéo ja utilizada no Brasil.

Como exemplo, os aterros experimentais executados pelo Instituto de Pesquisas Rodoviarias (IPR) sobre
argila mole do Rio de Janeiro (Ortigdo et al, 1983; Almeida et al, 1988), que até hoje sdo Uteis em
projetos de engenharia nessas argilas. Outro exemplo é o da barragem de Juturnaiba (Coutinho e Ortigéo,
1990), onde foi construida uma obra provisoria para verificar as condi¢cdes de fundagdo. Em ambos os
casos, além da resisténcia da fundagdo, o valor de cy foi verificado in situ e os projetos utilizaram dados

com incerteza muito menor.

O método de Asaoka (figura 7.19) é uma ferramenta muito Gtil nos casos em que se dispde de medicdes
de recalque. A apresentacdo de bases tedricas do método ndo é objetivo deste livro, pretendendo-se

mostrar aqui apenas sua versatilidade e aplicacéo.

Pelo método de Asaoka, as observacdes de recalque sdo plotadas em um grafico de recalque versus
tempo, em escala aritmética (figura 7.19a). A escala de tempo € dividida em intervalos At constantes, em
geral entre 15 e 100 dias, e na curva experimental sdo obtidos os valores de recalque p1, P2, ps... on

Correspondentes aos tempos ty, t, ts... th.
At At At Tempot

o t;t, t3 th tha

p pl At

P2

P3
Pa

pn+1 \

Recalque (@)

Ph

i=i-1

0
©
w

(b)

Fig. 7.21. Método de Asaoka para analise de recalques: (a) pontos da curva de tempo x recalque obtidos

para um intervalo de tempo At constante; (b) obtencéo do recalque total p e do parametro B:
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Um outro gréafico (figura 7.19b) é construido para representar os recalques pi1, no tempo ti, versus 0s
recalques pi1, correspondentes aos tempos tii, e é tracada uma reta com 45° Através dos pontos
experimentais da figura interpola-se uma outra reta, e 0 ponto onde esta interceptar a reta de 45°
corresponde ao recalque total p.. O angulo B permite obter o coeficiente de consolidagdo c, através da

seguinte equacdo, valida para drenagem dupla:

__5H§|nﬂ1

CV
12 At

Eq. 7-48
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Exemplo 7.7

Aplicar o método de Asaoka para analisar os recalques medidos na barragem de Juturnaiba (figura 7.20),
construida sobre camada de solo mole. Os dados de recalque estdo plotados na figura 7.21, de onde foram

extraidos os dados do quadro 7.5.

% Ponto de medicéo
de recalque

Vs

g
7 /Berma /) » / Filtro il Berma I
s /| s I /] s

Fig. 7.22. Secao transversal da barragem de Juturnaiba

Solucéo

O intervalo de tempo At escolhido foi de 25 dias. Para facilitar a representacdo grafica de Asaoka, foi
incluida no quadro 7.5 a terceira coluna, com os valores de pi.1. Em seguida, foi plotada a figura 7.22 e

obtida a regressdo linear que correlaciona os valores das ordenadas p: com as abscissas pi.1, qual seja:

p; =153,5+0,83p, ,

Tempo (dias)
300 400 500 600 700 800
400 T T T T T T T

500

600

Recalque (mm)
700

I

800

RS

900

Fig. 7.23. Dados de tempo e recalque observados na barragem de Juturnaiba

Quadro 7.5. Aplicacdo do método de Asaoka para andlise de recalques medidos na barragem de

Juturnaiba
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Tempo (dias) p£i (mm) pi1 (mm)
400 530

425 610 530
450 650 610
475 690 650
500 720 690
525 750 720
550 770 750
575 770 770
600 820 720
625 820 820
650 830 820
675 870 830
700 880 870

O recalque total p», determinado pela intersecdo dessa correlacdo com a reta de 45°, foi de 908 mm. O
valor do angulo S é igual ao coeficiente angular da mesma correlacéo, ou seja, tan f = 0,83; entdo, A =
0,69 rad. Considerando a espessura da camada mole abaixo da crista da barragem (figura 7.20) de 4,5 m,

o valor de ¢y pela equagdo 7.24 é:

2
oV = _5x(4,5/2)"In0,69 ~11m?/ano
12x25/365

Deve-se notar que uma das vantagens do método de Asaoka é a facilidade com que um critério
probabilistico pode ser adotado para se avaliar a distribuicdo do recalque total. Basta considerar 0s erros
de estimativa dos pardmetros da correlacdo anterior e a faixa de variacdo do ponto de interse¢cdo com a

reta de 45°.
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Fig. 7.24. Construcéo de Asaoka para analise de recalques observados na barragem de Juturnaiba

Método combinado

O método combinado consiste na utilizacdo da equacdo 7.9, que relaciona ¢, com a permeabilidade k,
obtida através de ensaios in situ, e com o mddulo de variacdo de volume my, obtido através de ensaios

oedométricos de laborat6rio. O nome combinado advém do emprego dos parametros k e my.

Os ensaios de permeabilidade in situ podem ser conduzidos por varias metodologias (eg ABGE, 1981,
Cedergren, 1977). Em solos moles, a permeabilidade in situ é facilmente determinada através de ensaios
de carga variavel em piezdbmetros Casagrande (capitulo 3). A metodologia desses ensaios € uma discussao
detalhada sobre o assunto podem ser vistas em Daniel (1989), Tavenas et al (1986), Leroueil et al (1985)

e no trabalho classico de Hvorslev (1951).

Tanto o ensaio quanto o calculo de k sdo analogos ao ensaio de permeabilidade de laboratério de carga
variavel, visto no capitulo 5, consistindo simplesmente em se elevar o nivel d’agua no interior do tubo de
acesso do piezdmetro (figura 7.23), por exemplo, em 1 m, e observar sua variagdo com o tempo até a

estabilizacdo.
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-~
Fig. 7.25. Ensaio de permeabilidade in situ com piezbmetro Casagrande

A permeabilidade é obtida através da equacéo:
a
k=———1In h
F (tz - tl) hz

Eq. 7-49

onde t1, hy e tp, h, sdo observacGes nos tempos t; e t; das alturas do nivel d’agua h; e h, no interior do tubo
do piezbmetro; a é a area da secdo transversal do tubo de acesso do piezdmetro e F € o fator de forma do

piezémetro, dado pela equacéo:

= 2L
In {E**/“ (L/D)z}
Eq. 7-50
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Em relacdo as determinagdes de laboratério, a permeabilidade in situ tem como vantagem possibilitar o
ensaio de uma massa de solo consideravelmente maior, incluindo o efeito de eventuais lentes de areia,
fissuras etc. Como o fluxo de agua que sai do instrumento é essencialmente radial (figura 7.23), a
permeabilidade obtida é radial, ou horizontal. Nas argilas que apresentam um alto grau de

homogeneidade, este fato é pouco relevante.

Breve comparacédo entre os métodos

A figura 7.24 compara valores médios do coeficiente de adensamento obtidos para a argila do Rio de
Janeiro através dos métodos apresentados neste capitulo. Ha uma boa concordéncia entre os resultados
dos ensaios do piezocone e os obtidos pelo método de Asaoka a partir de dados de recalques em aterros.
Ja os valores obtidos pelo método combinado sdo da ordem de 50% dos primeiros e os fornecidos por
ensaios de laboratério sdo muito pequenos, da ordem de 5 a 10% dos valores de campo. Comparacdes

desse tipo sdo importantes para permitir a selecdo do valor de c, a ser empregado em um projeto de

engenharia.
Cv
(m? /ano)
CPTU r—
Asaoka Combinado Lab

Fig. 7.26. Comparacdo entre valores de coeficiente de adensamento da argila do Rio de Janeiro obtidos

por diferentes métodos (dados de Almeida et al, 1989 e Danziger, 1990)

Exercicios
7.1.  Definir o coeficiente de adensamento, o fator tempo e a percentagem de adensamento.

7.2.  Explicar por que as areias apresentam consolidacdo imediata, enquanto nas argilas o processo é

lento.
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7.3.

7.4.

7.5.

7.6.

7.7.

7.8.

7.9.

7.10.

7.11.

que se entende por analogia do sistema agua-mole de Terzaghi?
Apresentar e discutir a validade das hipéteses da teoria do adensamento de Terzaghi.

fator tempo para uma argila em adensamento é 0,2. Qual o grau de consolidagdo no centro da
camada e nos pontos correspondentes a z/H = 0,25 e 0,75? Qual o grau de consolidagdo médio

para a camada de argila?

Se o recalque final estimado para o exercicio 7.5 fosse de 1 m, quais os recalques que ocorreriam

para fatores tempo de 0,2 e 0,7?
Repetir os exercicios 7.5 e 7.6 considerando drenagem somente no topo da camada de argila.

Com base nos dados do quadro 7.6, referentes ao carregamento de 40 kPa em um corpo-de-prova
de argila mole com 27 mm de altura inicial, submetido a um ensaio oedométrico, obter: (a) o valor
de ¢y pelos métodos log t e 't, comparando os resultados (plotar em papel milimetrado comum, e
ndo logaritmo, e usar uma calculadora com funcdo log); (b) o valor do coeficiente de
permeabilidade k através da equagdo k = cymyx, em que o valor de my pode ser obtido dos

resultados de ensaios da argila do Rio de Janeiro (figuras 6.8 e 6.9, capitulo 6).

Um aterro com 4,5 m de espessura e y = 20 kN/m?3 seré executado sobre argila do Rio de Janeiro,
cujos valores de compressibilidade e de ¢, podem ser obtidos no capitulo 6 e na figura 7.11,
respectivamente. Obter, para esse aterro: (a) o recalque total; (b) a curva de tempo x recalque,
justificando o valor de cy selecionado; (c) as curvas de variacdo de poropressdo com o tempo para

um piezdmetro instalado a 2 m e outro a 5 m de profundidade na argila.

Os dados de tempo x recalque do quadro 7.7 foram obtidos através de medicdes de recalque na
barragem de Juturnaiba, cuja secdo transversal consta da figura 7.20. Tracar a curva de tempo X

recalque e aplicar o método de Asaoka para estimar recalques totais e o valor de c..

Um piezémetro Casagrande, com bulbo de 37 mm de didmetro e 0,6 m de altura, foi instalado a
25 m de profundidade em argila. Realizou-se um ensaio de permeabilidade in situ, cujos dados
constam do quadro 7.8, sendo t o tempo decorrido (em horas) e h o valor da poropressdo (em
metros de coluna d’agua). O ensaio teve inicio com t = 47 horas, quando foi adicionada agua no
tubo do piezdmetro. Obter a permeabilidade in situ k e, empregando os valores de m, do capitulo

6 para a argila do Rio de Janeiro, calcular c,.
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Quadro 7.6. Exercicio 7.8: dados

Tempo decorrido Leitura

(min) (mm)
0 4.041
0,10 3.927
0,25 3.879
0,50 3.830
1,00 3.757
2,00 3.650
4,00 3.495
8,00 3.282
15,00 3.035
30,00 2.766
60,00 2.550
120,00 2.423
240,00 2.276
505,00 2.184
1.485 2.040

Quadro 7.7. Exercicio 7.10: valores de tempo x recalque obtidos na barragem de Juturnaiba

Tempo t Recalque p
(dias) (mm)
400 700
425 750
450 780
475 800
500 840
525 860
550 870
575 880
600 920
625 940
650 950
675 995
700 1.100

Quadro 7.8. Exercicio 7.11: resultados de ensaio de permeabilidade in situ
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t (h) h (m) t (h) h (m) t (h) h (m) t (h) h (m)
0 21,60 47 22,64 92 21,68 130 21,57
5 21,58 47 22,61 100 21,67 131 21,58
6 21,60 48 22,60 101 2166 139 21,56
14 21,57 48 22,57 102 21,64 140 21,55
18 21,57 49 22,53 103 2164 141 21,54
20 2161 63 22,07 104 21,64 142 21,56
27 2158 64 22,02 105 21,65 143 21,57
29 2160 73 2192 112 21,65 150 21,57
30 2164 74 21,90 113 2163 151 21,56
38 21,62 75 21,85 114 2159 152 21,55
39 21,58 79 21,79 115 21,58 153 21,54
41 21,59 88 21,75 116 2158 154 21,54
42 21,60 89 21,73 117 21,58 155 21,55
44 2162 90 21,72 128 2156 156 21,56
47(*) 2164 91 21,70 129 21,57 162 21,57

(*) NA no tubo de acesso elevado em 1 m, tendo-se adicionado agua.
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Cap 8. ENSAIOS PARA O ESTUDO DE TENSAO-DEFORMACAO

Introducéo

Os ensaios de laboratério tém grande importancia para o estudo de propriedades de tensdo-deformacédo e
resisténcia dos solos. No capitulo 6 foi vista a aplicacdo do ensaio oedométrico para o estudo de
recalques. Aqui sdo abordados outros tipos muito utilizados, detalhando-se o de cisalhamento direto e o
triaxial, que, por serem o0s ensaios de resisténcia mais utilizados, tém 0s equipamentos necessarios para

sua realizagdo disponiveis em quase todos os laboratérios de solos.

Tipos de ensaio

As figuras 8.1 e 8.2 sumarizam o0s principais tipos de ensaios de solos, suas trajetorias de tensdo e as

deformac0es sofridas pela amostra.

Compressao isotrépica

No ensaio de compressdo isotropica (figura 8.1a), o estado de tensdo aplicado corresponde a condi¢do o1
= oy = oa. Como tais condicOes dificilmente ocorrem em situacdes reais, esse ensaio é pouco empregado
em Mecanica dos Solos, exceto para o estudo de deformac8es sob tensGes muito elevadas, da ordem de
varios MPa, em que €é conveniente utilizad-lo por problemas relativos a resisténcia do préprio

equipamento. A trajetdria de tensBes no diagrama s:t coincide com o eixo hidrostatico.
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(a) Compresséao isotropica

/ Antes
—_ t
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Cm™0 0

(b) Compresséao oedométrica
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. ﬁ( 0'

o —
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J Ao (c) Compressao triaxial

Antes

J

Fig. 8.1. Tensdes e deformacdes aplicadas em ensaios geotécnicos de laboratorio e trajetria de tensGes

nos casos de compressao: (a) isotropica, (b) oedométrica e (c) triaxial

(a)Cisalhamento direto

N
f
S.

GJ (b) Compresséo oedomértica

(c) Cisalhamento torcional

\° 2
T 1& T H H t KO% |
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©

Fig. 8.2. TensOes e deformacdes aplicadas em ensaios geotécnicos de laboratorio e trajetéria de tensdes

nos casos de cisalhamento: (a) direto, (b) simples e (c) torsional
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Compresséo oedométrica

Na compressdo oedométrica (figura 8.1b), impdem-se deformacfes laterais nulas, isto é, & = & = 0,
simulando-se a condicdo mais freqlientemente encontrada in situ durante a formacdo dos solos
sedimentares. Tal condicdo é freqliente também no estudo dos recalques, razdo pela qual o ensaio de
compressdo oedométrica € muito utilizado. A trajetdria de tensdes efetivas TTE, como visto no capitulo 6,
segue uma relagdo Ko. O ensaio de compressao oedométrica se presta ao estudo de deformacfes antes da

ruptura.

Compressao triaxial

O ensaio de compressao triaxial (figura 8.1c) refere-se a compressdo em uma amostra cilindrica em que
se variam as tens@es radial e axial. O nome dado ao ensaio € inapropriado, pois as condi¢des impostas a

amostra sdo axissimétricas, e ndo triaxiais verdadeiras.

Em geral, 0 ensaio é conduzido em duas fases: na primeira, aplica-se uma tensao confinante o isotrépica
e, na segunda, denominada fase de cisalhamento, mantém-se constante o valor de o € aumenta-se o valor
da tensdo axial o1, através da aplicacdo da tensdo-desvio ou desviatoria Aci = o1 — os. A trajetoria de
tensBes é composta de dois trechos: um horizontal, correspondente & compressdo isotropica, € 0 outro

inclinado de 45° a direita, correspondente ao aumento da tenséo-desvio.

O ensaio de compressdo triaxial se presta tanto ao estudo de resisténcia quanto ao de relagGes tensdo-
deformacéo. E muito versatil , permitindo a aplicacdo de trajetorias de tensdo diversas, como estudado no
capitulo 13, e pode ser considerado como o0 ensaio-padrdo de Mecéanica dos Solos. O custo do

equipamento necessario a sua execucao € acessivel a maioria dos laboratérios de solos.

Cisalhamento direto

Pioneiro dos ensaios de solo, o de cisalhamento direto (figura 8.2a) foi utilizado por Coulomb, em 1776
(Essai sur une application des regles de maximis et minimis a quelques problémes de statique relatifs a
I’architecture, Memoires Academie Royales, Paris, 38p), e permite o estudo de resisténcia em um unico

plano de ruptura, que é imposto.

A amostra é colocada em uma caixa bipartida, onde se aplica a forca normal N, aumentando em seguida a
forca tangencial T, provocando o deslocamento de uma das partes da caixa em relagdo a outra, até a
ruptura. As tensdes normal e cisalhante no plano de ruptura séo, respectivamente, o= N/a e = T/a, onde
a é a area da secdo transversal da amostra. Na primeira fase do ensaio, em que a tensdo normal é aplicada,
as condicdes sdo equivalentes as do ensaio oedométrico, pois ndo se permite a deformacéo lateral. A

trajetoria de tensbes mantém uma relagdo Ko, conforme indicado na figura 8.2a.

Uma vez iniciada a aplicacdo da forca T, o campo de deformacgdes passa a ser desuniforme, ou seja,

diferente para cada ponto considerado no interior do corpo-de-prova. As deformagdes especificas lineares
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ou distorcionais ndo podem ser determinadas a partir de observagdes na superficie da amostra. A Unica
possibilidade é a utilizagdo de sensores instalados no interior de uma amostra de grandes dimensGes,
conforme as pesquisas de Palmeira (1987), que empregou um corpo-de-prova de 1mxlmxlm com
diversos sensores internos. Como em ensaios convencionais de pequenas dimens6es isto é invidvel, uma
vez iniciado o cisalhamento ndo se tem qualquer informac&o sobre o estado de tensdo ou de deformagéo
da amostra, sendo impossivel saber quais as trajetérias de tensdes e deformagdes e obter mddulos de
deformacéo, como o de Young e o coeficiente de Poisson. As Unicas informagdes obtidas sdo as tensdes
no plano de ruptura. Assim, o resultado do ensaio de cisalhamento direto em um corpo-de-prova é

somente um ponto no diagrama de Mohr (figura 8.3), pelo qual podem ser tragados varios circulos.

Sy

Fig. 8.3. Circulos de Mohr possiveis para um ensaio de cisalhamento direto em que se conhecem as

T

tensdes 1« € ot

Cisalhamento simples

O ensaio de cisalhamento simples (figura 8.2b), desenvolvido no Instituto Noruegués de Geotecnia, NGl
(Bjerrum e Landva, 1966), e posteriormente em Cambridge (Roscoe, 1970), constituiu um avango em
relacdo ao ensaio de cisalhamento direto, por procurar submeter a amostra a um estado de deformacéo e
tensao uniforme. O ensaio é conduzido aplicando-se inicialmente a tensdo normal o, em condicdes
oedométricas, com TTE ao longo da linha Ko. Em seguida, aplica-se a tensdo cisalhante z, provocando
deformacgfes distorcionais até a ruptura. O equipamento utilizado para sua execucdo é bem mais
complexo que o empregado no ensaio de cisalhamento direto, perdendo-se, portanto, a grande vantagem

deste — a simplicidade.
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Cisalhamento torcional

O ensaio de cisalhamento torcional (figura 8.2c) permite submeter a amostra a uma compressao
oedométrica inicial, seguida de uma torgdo conhecida. A ruptura ocorre, como no cisalhamento direto,
segundo um plano predeterminado. Sua maior utilidade é no estudo de resisténcia sob deformacdes muito
grandes, da ordem de metro, por permitir aplicar varias rotacfes entre as partes superior e inferior da
amostra. A resisténcia do solo obtida nessas condi¢des € denominada residual, ocorrendo, por exemplo,
ao longo da superficie de ruptura de uma encosta que deslizou. O assunto é novamente abordado no

capitulo 13.

O equipamento hoje utilizado foi desenvolvido por Bromhead (1979), havendo um em operacdo na UFRJ.
De utilizacdo simples, equivale ao empregado no ensaio de cisalhamento direto, 0 que permite
recomenda-lo para uso em aplicagdes praticas. As técnicas de ensaio sdo discutidas por Bromhead e
Curtis (1983) e Bromhead (1986).

Outros tipos de ensaio

Ha& varios tipos de ensaio que utilizam equipamentos bem complexos, razdo pela qual sdo empregados
exclusivamente em pesquisa. Por exemplo, 0s ensaios triaxiais verdadeiros, em que se pode variar
independentemente o1, o2 € o3, 0S ensaios de deformacdo plana, em que se impde a condicdo &, =0¢, 0
mais atual, o ensaio de cilindro vazio (Saydo e Vaid, 1988), em que se pode inclusive aplicar uma rotacdo

de tensdes principais sem alterar a magnitude das mesmas.

Equipamentos e técnicas do ensaio de cisalhamento direto

O equipamento empregado no ensaio de cisalhamento direto é uma célula, ou caixa bipartida (figura 8.4),
onde o corpo-de-prova é colocado. Para facilitar a drenagem sdo colocadas duas pedras porosas, no topo e
na base da amostra. A forca normal é aplicada através de uma placa rigida de distribuicdo de carga e €
possivel manter o corpo-de-prova sob agua, evitando a perda excessiva de umidade durante o ensaio em

amostras saturadas.

A forca lateral é aplicada na parte inferior da caixa, provocando seu deslocamento em relacdo a parte
superior, mantida imével durante o ensaio. Rolamentos lineares atuando abaixo da caixa eliminam o
atrito. A forca lateral é medida através de um transdutor de forca, ou seja, um dispositivo elétrico ou
mecanico que permite a medicdo da carga aplicada. Deflectdmetros permitem medir os deslocamentos

verticais e horizontais durante ensaio.

A descricdo dos dispositivos de aplicacdo das cargas vertical e horizontal e dos procedimentos para a
preparacdo do corpo-de-prova ndo faz parte do escopo deste livro, estando contida em manuais de

laboratorio de solos, como o de Vickers (1978) ou o excelente tratado de Head (1980).
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Fig. 8.4. Detalhes da caixa de cisalhamento direto

Uma deficiéncia importante do ensaio de cisalhamento direto é a impossibilidade de controle da
drenagem no corpo-de-prova, pois a caixa ndo tem um sistema de vedacgdo adequado. Mesmo que fossem
usadas placas impermeaveis no topo e na base da amostra, seria impossivel impedir a saida da agua, pois
logo que se inicia o ensaio o deslocamento de uma parte da caixa sobre a outra provoca uma abertura
entre elas, permitindo a drenagem. Com isso, as pressdes efetivas seriam alteradas, tornando dificil a
analise dos resultados. Por estas razdes, a Unica solucdo é conduzir o ensaio em condicfes totalmente

drenadas, mantendo nulas as poropressdes.

A condicdo drenada implica a total dissipacdo de poropressdes durante o cisalhamento. Nas areias, devido
a alta permeabilidade, isto é automatico; em solos argilosos, é necessario reduzir a velocidade de
deformacdo para aumentar o tempo de ensaio. Muitos laboratérios comerciais insistem em realizar
ensaios de cisalhamento direto com drenagem impedida, e portanto mais rapidos, conseguindo maior

produtividade, porém incorrendo em uma préatica teoricamente inaceitavel.

No ensaio de cisalhamento direto, a imposicao do plano de ruptura é uma desvantagem quando se trata de
testar solos aparentemente homogéneos, cujo plano de fraqueza ndo foi detectado a priori. Pode-se
incorrer no erro de se moldar o corpo-de-prova segundo a direcdo de maior resisténcia, obtendo-se

resultados contra a seguranca.

A Fig. 8.5 apresenta um talude em saprolito estruturados, ou seja, um material que guarda as estruturas da
rocha de origem. Este caso é um filito de Minas Gerais, com planos ou juntas mergulhando na direcéo do

talude. A Fig. 1.1 apresenta um outro exemplo em solo residual de gneiss do Rio de Janeiro.
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Fig. 8.5. (a) Talude em filito, Minas Gerais; (b) Planos de menor resisténcia ao longo das juntas

Nesses materiais estruturados ha interesse em se avaliar sua resisténcia ao cisalhamento em funcédo da
direcdo das juntas ou planos de fraqueza. Nesse caso, o procedimento recomendado é retirar amostras em
blocos (Fig. 8.6) com dimensGes minimas de 0,3m x 0,3m x 0,3m e extrair corpos-de-prova com
orientacdo definida. A Fig. 8.6 exemplifica como os corpos-de-prova A e B sdo extraidos conforme os

planos paralelos ou perpendiculares as juntas.

Xistosidade

Fig. 8.6. Amostra de solo com forte xistosidade, de onde foram moldados corpos-de-prova paralelo (A) e

transversal (B) a xistosidade

Um exemplo concreto dessa situacdo é o quadrilatero ferrifero de Minas Gerais, regido de mineragao de
ferro proxima as cidades de Ouro Preto e Itabira, onde as rochas, da série Minas, sdo compostas de filitos,
itabiritos e quartzitos cujos solos de alteragdo apresentam fortes estruturas da rocha. Quando se analisa a
estabilidade de taludes nessa regido, é necessario considerar a variagao da resisténcia com a direcéo, caso
em que o ensaio de cisalhamento direto é uma ferramenta Gtil, devido & possibilidade de se escolher a

direcdo do plano de ruptura.
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Equipamentos e técnicas do ensaio triaxial

O ensaio triaxial é tdo importante em Mecanica dos Solos que pode ser considerado como o ensaio-
padrdo. As principais referéncias sobre o assunto sdo o livro de Bishop e Henkel (1962) e, mais
recentemente, o trabalho de Head (1980). A abordagem aqui feita é bastante simplificada, abrangendo a

célula triaxial, as medigdes de poropresséo e variagao de volume e a saturagdo do corpo-de-prova.

A célula triaxial (figura 8.6) consiste em uma camara de acrilico transparente assentada sobre uma base
de aluminio, uma bucha e um pistdo. O corpo-de-prova é colocado sobre um pedestal, através do qual ha
uma ligagdo com a base da célula. A carga axial é aplicada pelo pistdo e a pressdo confinante, através da
agua da célula. Entre o pedestal e a amostra utiliza-se uma pedra porosa para facilitar a drenagem.
Forca axial
i Pistéo

Bucha

] S | — Placa superior

— Membrana de borracha

— | Cilindro de acrilico transparente

. Pedra porosa

1 o Valvula

Fig. 8.7. Detalhes da célula triaxial

O corpo-de-prova é envolvido por uma membrana de borracha, vedada no topo e na base por anéis de
borracha ou elasticos comuns, para evitar contato com a agua e variagao de umidade durante o ensaio. Em
contato direto com o corpo-de-prova utiliza-se uma tira de papel-filtro em espiral, cujo objetivo é
diminuir o caminho de drenagem ao longo do mesmo para obter equalizacdo de poropressdes e facilitar a
drenagem. O papel-filtro é utilizado também entre o corpo-de-prova e a pedra porosa, para evitar o

ingresso de solo e a colmatagdo da pedra.

Os instrumentos necessarios para a medicdo da variacdo volumétrica e da poropressdo estdo
esquematizados na figura 8.7, constando de um transdutor de pressdo, uma valvula para controle da

drenagem e uma bureta graduada. A drenagem é controlada através da valvula, que é o Unico caminho
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possivel de entrada ou saida de agua; fechando-a, o ensaio é realizado em condicdes ndo drenadas. Nesse
tipo de ensaio ha interesse no controle das poropressdes, que sdo medidas pelo transdutor de presséo.
Trata-se de instrumento que possui um diafragma muito sensivel a variacdo de pressdo na &gua,
produzindo um sinal elétrico proporcional, que é medido por instrumentos eletrénicos digitais. O valor da
poropressdo é obtido diretamente em unidades de engenharia, kPa ou MPa, mediante uma calibracdo

prévia.

Contrapressao

Tradutor de presséao

oo

Indicador de pressao

Fig. 8.8. Medicbes na base do corpo-de-prova durante o ensaio triaxial: poropressdes, variacdo de

volume e aplicacdo de contrapressao

Quando o ensaio é realizado em condicGes drenadas, deseja-se medir a variacdo de volume do corpo-de-
prova para conhecer as deformac@es volumétricas. Isso pode ser feito facilmente em materiais saturados,

bastando observar, através da bureta graduada, a quantidade de agua que sai ou entra no corpo-de-prova.

A linha de drenagem na base do corpo-de-prova, indicada na figura 8.7, permite aplicar uma pressao
inicial up no interior da amostra, denominada contrapressdo, ao mesmo tempo em que se altera o valor da
pressdo da agua na célula ow. Com isso, a pressdo confinante oz ndo é alterada, pois oz = ocel — Uo.
Aplicada desta forma, a contrapressdo ndo tem qualquer influéncia nos célculos, equivalendo a aumentar
a pressdo atmosférica, conforme indicado no quadro 8.1. O aumento de up é feito em estagios até se

atingir o valor desejado, que, na maioria dos casos, é da ordem de 300 kPa.
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Quadro 8.1. Exemplo de aplicag¢do na contrapressdo

Estdgio Contrapressdo Pressdo na célula Pressdo confinante

Uo (kPa) ocel (kPa) O¢ = Ocel — Up (KPa)
0 0 100 100
1 20 120 120
2 40 140 100
3 80 180 100
10 300 400 100

A contrapressdo tem por objetivos saturar o corpo-de-prova e facilitar as medicGes de deformagéo
volumétrica e de poropressdo durante o ensaio, conforme o caso. Por exemplo, quando a amostra é
saturada in situ mas, devido as perturbagBes durante a coleta, o transporte, 0 armazenamento e a
moldagem do corpo-de-prova, perde umidade e deixa de ser totalmente saturada. Antes do inicio do
ensaio é importante voltar as condicdes iniciais de saturacao, através da aplicacdo de contrapressdo, sob
pena de se obterem medicdes errdneas de poropressdo. A saturacdo é obtida porque as eventuais bolhas de

ar sdo dissolvidas na 4gua sob pressao.

Outro exemplo é quando a amostra ndo é saturada in situ, como no caso de argila compactada do nucleo
de barragens de terra e enrocamento, mas se deseja estudar o comportamento em condi¢fes que existirdo
apos o enchimento do reservatorio. As poropressdes durante o cisalhamento sdo maiores a medida que se
aumenta o grau de saturagdo, como pode ser visto no capitulo 11. Neste caso, a saturacdo do corpo-de-

prova através de contrapressdo simulara condi¢es que poderdo ocorrer.

Medicdes internas de variacdo de volume do corpo-de-prova, ou seja, através da agua que entra ou sai do
mesmo, sO serdo possiveis se o0 corpo-de-prova for 100% saturado. Por esta razdo, é sempre conveniente a
saturacdo por contrapressdo. Este tipo de medi¢do € muito mais conveniente do que qualquer outro, como,
por exemplo, medicOes externas, que envolvem a observacgéo da variacdo de volume da 4gua da camara
triaxial, incorrendo em problemas devido a flexibilidade de diversos componentes do equipamento, como

o cilindro de acrilico.

Nos materiais dilatantes, isto é, aqueles que tendem ao aumento de volume durante o cisalhamento, o0s

acréscimos Au de poropressao sdo negativos durante esta fase do ensaio, conforme é estudado no capitulo
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11. Se a pressdo de referéncia fosse a atmosférica, seria impossivel medi-los. Com aplicacdo da
contrapressao Up, com um valor adequado, isto se torna possivel, pois estara sendo medido u positivo e

calculado Au através da equacdo Au = U — Uo.

Classificacdo dos ensaios quanto a drenagem

As primeiras classificacfes de ensaios empregavam a velocidade de cisalhamento como caracteristica
mais importante, o que levava a classifica-las como lentos ou rapidos (cf Lambe, 1951). Essa préatica
persiste até hoje, principalmente entre os engenheiros de barragens. Nas classificagdes mais recentes, que
empregam as condi¢des de drenagem, 0s ensaios podem ser drenados ou nao-drenados. Estas sdo as

caracteristicas realmente mais importantes, sendo por isto utilizadas neste livro.

Como visto anteriormente, 0s ensaios sdo realizados em duas fases, uma de consolidacdo e outra de
cisalhamento. As condicfes de drenagem podem variar nas duas fases e os ensaios serdo (figura 8.8):
consolidado drenado CD, consolidado ndo-drenado CU e ndo-consolidado ndo-drenado UU (o primeiro U
de UU vem de unconsolidated e o segundo, de undrained; o C vem de consolidated e o D de drained,

termos ingleses empregados mundialmente).

No ensaio consolidado drenado CD (figura 8.8a), ao se aplicar a tensdo confinante o ainda com as
valvulas de drenagem fechadas, serd observado um acréscimo de poropressdo Au. Abrem-se entdo as
valvulas, permitindo a drenagem e, ao final da consolidagdo, no tempo t = t*, 0 acréscimo Au terd se
dissipado. A tensdo confinante efetiva e de consolidacdo é o’c. Inicia-se entdo a fase de cisalhamento em
condicBes drenagem total, com as valvulas abertas e na velocidade de cisalhamento, ou seja, de aplicacao
da tensdo-desvio Ao = o1 — o3, ajustada de forma a permitir a drenagem e a dissipacdo dos acréscimos de

poropressdo durante o ensaio.

Se o0 ensaio for conduzido em areia, a velocidade de cisalhamento podera ser grande, com a ruptura
ocorrendo, por exemplo, em 20 minutos. Ensaiando-se uma argila com permeabilidade muito baixa, a
velocidade de cisalhamento também tera de ser muito baixa para que a drenagem ocorra, 0 que pode
demorar, por exemplo, uma semana. Como se V&, a classificacdo de acordo com a velocidade de

cisalhamento confunde e deve ser evitada.
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Fig. 8.9. Fases dos ensaios triaxiais CD, CU e UU

No ensaio consolidado ndo-drenado CU (figura 8.8b), apenas a fase de consolidacéo é drenada e igual a
do ensaio CD. O cisalhamento é conduzido em condicfes ndo drenadas e com medicGes de poropressoes.
No ensaio ndo-consolidado ndo-drenado UU (figura 8.8c), as duas fases sdo ndo-drenadas e, em geral, as

poropressdes ndo sdo medidas.

Os ensaios CD, CU e UU tém finalidades especificas, abordadas nos capitulos seguintes. Nas areias, cujo
comportamento in situ é quase sempre drenado, é utilizado o tipo CD. Os ensaios ndo-drenados nesse
material visam simular casos de solicitacdo transiente, como os terremotos. Nas argilas sdo realizados o0s
trés tipos, dependendo da situacdo que se quer analisar. O ensaio de cisalhamento direto, como s6 deve

ser conduzido em condi¢des drenadas, devera ser sempre CD.

Classificacdo dos ensaios quanto a trajetéria de tensfes de consolidacéo

A trajetéria de tensdes mais comum nos ensaios triaxiais durante a fase de consolidagdo é a isotropica,

empregando-se neste caso as notagdes CID e CIU, onde o | significa que a consolidacao é isotropica.

Em casos especiais, as tensdes de consolidacdo sdo aplicadas com uma relacdo Ko, caso em que 0s ensaios
triaxiais sdo notados como CKoD e CKgU. Os ensaios UU sdo realizados quase sempre com a tensdo
confinante em condicOes isotrdpicas, dispensando esta notagdo. Excetuam-se os ensaios utilizados para
previsdo de poropressdes durante a construcdo de barragens, muitas vezes chamados de K-constante, mas

que deveriam levar a notacdo UKU. Estes ensaios especiais sdo abordados no capitulo 13.

Classificac&o dos ensaios quanto atrajetéria de tensdes no cisalhamento

Neste capitulo tratou-se apenas de ensaios de compressao triaxial, em que se aumenta a tensdo-desvio na
fase de cisalhamento até a ruptura, e que corresponde a grande maioria dos ensaios triaxiais correntes. No

capitulo 13 sdo discutidos outros tipos especiais em que a tensdo-desvio diminui, rompendo o corpo-de-
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prova por extensdo axial, ou em que se varia a tensdo horizontal, provocando compressdo ou extensao

lateral.

Exercicios

8.1. Quais sdo as medi¢cdes necessarias no ensaio triaxial para se determinar o coeficiente de Poisson v

de uma amostra de solo?
8.2. Podem ser realizados ensaios ndo-drenados de cisalhamento direto? Por qué?

8.3. Qual ensaio vocé escolheria para determinar pardmetros de deformabilidade de uma areia: o

triaxial ou o de cisalhamento direto? Por qué?

8.4. Por que a designacdo adensado rapido ou lento para um ensaio triaxial ndo é adequada? Qual a

alternativa que vocé sugere?
8.5. Para que servem as medicdes de poropressao no ensaio triaxial? E a contrapressao?

8.6.  Por que e quando se aplica a contrapressdo em ensaios triaxiais em argila?
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Cap 9. COMPORTAMENTO DAS AREIAS

Introducéo

Os materiais granulares, como as areias e 0s pedregulhos, tm como caracteristica mais importante a alta
permeabilidade e se comportam com caracteristicas de drenagem livre. Neste caso, utilizam-se ensaios
drenados para representar seu comportamento em laboratdrio, exceto no caso de carregamentos
transientes ou ciclicos, como os de terremotos, em que pode haver acréscimos de poropressdo e
liquefacdo de areias finas e fofas. Como esta situacdo raramente é encontrada no Brasil, é abordado neste

capitulo somente o comportamento drenado das areias.

Envoltéria de resisténcia de Mohr-Coulomb

A figura 9.1 mostra as curvas de tensdo-deformacéo resultantes de ensaios triaxiais CID, com pressdes
confinantes &’c de 100, 200 e 300 kPa, realizados em trés corpos-de-prova extraidos de uma amostra de
areia. Para cada corpo-de-prova, o ponto correspondente a ruptura é indicado por uma pequena seta para
baixo. Os valores da tensdo-desvio de ruptura (o1 - o3)f constam do quadro 9.1, sendo que o valor da
tensédo efetiva principal menor ¢’3 é igual ao da tenséo confinante, mantida constante durante o ensaio, e 0
da tensdo efetiva principal maior de ruptura o’1s, incluido na terceira coluna, resulta da soma das colunas
anteriores, pois ¢’1it € 0’3 + (o1 — o3)r. Como se dispde das tensdes efetivas principais na ruptura o’1s e

o’ 31, podem ser tragados 0s circulos de Mohr correspondentes, como indicado na figura 9.2
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Fig. 9.1. Resultados de ensaios triaxiais em areia com corpos-de-prova testados com tensdes confinantes

o’c de 100, 200 e 300 kPa

Quadro 9.1. Resultados de ensaio triaxial CID

Corpo-de-prova  o’c=0c"3(kPa) (o1- o3)(kPa) c’11 (kPa)

1 100 269 369
2 200 538 738
3 300 707 1.007
, ¢’ _
T 500 [ 1

Envoltéria de
L. Mohr-Coulomb _

(kPa) K\

0 | |
0 500 1000

o’ (kPa)
Fig. 9.2. Obtengdo da envoltdéria de resisténcia de Mohr-Coulomb tangente aos circulos de Mohr na

ruptura

Em seguida, obtém-se uma reta tangente aos trés circulos de Mohr, denominada envoltéria de resisténcia
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de Mohr-Coulomb, que delimita duas regi6es no grafico: os pontos situados abaixo da reta correspondem
a estados de tensdo antes da ruptura e, portanto, possiveis; os situados acima sdo impossiveis, pois 0
material terd rompido antes de alcanga-los. A envoltoria de Mohr-Coulomb, em sua forma geral, pode ser

representada pela equacéo:

T4 =C+0' 4 tang’

Eqg. 9-51

onde:

T = tensdo cisalhante no plano de ruptura, por ocasido da ruptura;

o's = tensdo normal efetiva no plano de ruptura, por ocasido da ruptura;

c’ e ¢ = parametros efetivos de resisténcia, em que ¢’ é o intercepto da envoltéria no eixo das

ordenadas, denominado coesdo efetiva, e ¢’ é o angulo de inclinacéo da envoltdria denominado

angulo de atrito efetivo.

Para as areias, considerando que para tensdes normais efetivas nulas a resisténcia ao cisalhamento =y

também € nula, pode-se tomar ¢’ = 0. A equagdo 9.1 simplifica para:

Ty =0 4 tang’

Eq. 9-52

Inclinacdo do plano de ruptura

A figura 9.3a mostra as tensbes o'« e = que atuam no plano de ruptura e no circulo de Mohr

correspondente a ruptura (figura 9.3a), obtidas em um ensaio triaxial.
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Fig. 9.3. (a) Tensbes no plano de ruptura por ocasido da ruptura e (b) determinagdo da inclinacéo

tedrica do plano de ruptura pelo processo grafico do pélo

Utilizando o processo grafico do p6lo (capitulo 2) para determinar a inclinagdo do plano de ruptura
(figura 9.3b), traca-se uma paralela a faceta horizontal, a partir do ponto correspondente a tensdo principal
maior ¢’1s, obtendo-se o p6lo P no outro extremo do circulo, coincidente com o ponto correspondente a
tenséo principal o’s. A reta que liga P ao ponto do circulo que corresponde ao plano de ruptura fornece a
inclinagdo do plano de ruptura @;. O valor de & assim obtido é tedrico, podendo ser diferente daquele

determinado experimentalmente a partir de ensaios.

Comparagdo entre =z e a tensdo cisalhante maxima zmax

Na figura 9.3b observa-se que o valor da tensdo cisalhante z no plano de ruptura é inferior & tensdo
cisalhante maxima zmax, que ocorre no apex do circulo. Esta condi¢do ocorre sempre que o valor de ¢’ é
maior que zero; quando ¢ € igual a zero, a envoltdria de Mohr-Coulomb é horizontal e, portanto, z =

Tmax-

Envoltéria transformada

A figura 9.4 mostra as trajetorias de tensdes efetivas TTEs obtidas para os trés corpos-de-prova do ensaio

triaxial, cujos resultados constam do quadro 9.1.
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Fig. 9.4. Envoltéria transformada obtida através dos pontos finais das TTESs do ensaio triaxial

O trecho horizontal das TTES corresponde a comparagdo isotropica inicial até se alcancar o valor da
pressdo confinante do ensaio; o trecho com inclinacdo 1:1 corresponde a fase de aplicacdo da tenséo-
desvio até a ruptura, sendo (s’r, t) as coordenadas deste ponto. A reta que contém o0s pontos de

coordenadas (s’r, ty) para todos os corpos-de-prova é denominada envoltdria transformada, expressa por:

t, =a’+s’; tana’

Eq. 9-53

onde a’ e o’ sdo os parametros efetivos de resisténcia da envoltéria transformada, ou seja, o intercepto na
origem e o angulo de inclinacdo da reta, respectivamente. A equivaléncia entre os parametros tradicionais

¢’ e ¢ da envoltoria de Mohr-Coulomb e os da envoltéria transformada esta deduzida no exemplo 9.1

Exemplo 9.1

Obter uma relacdo entre os parametros da envoltéria transformada a’ e « e da envoltdria de Mohr-

Coulombc’ e ¢'.

Solucéo

Na figura 9.5 estdo representadas as duas envoltorias, correspondentes a um Unico circulo de Mohr na

ruptura, com eixos s’:t coincidentes com os €ixos o’:z. A envoltéria de Mohr-Coulomb é tangente no
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ponto B e a transformada é secante no ponto C. Pode-se verificar, através de geometria elementar, que as

duas envoltérias se cruzam sobre o ponto A, situado no prolongamento do eixo das abscissas.

A

T,t

o ,S

Fig. 9.5. Relacao entre os parametros das envoltorias de Mohr-Coulomb e da transformada

Considerando os tridngulos AOC e AOB, o segmento comum AO e que OC = OB = t;, vem:

tana =t, | AO e seng =t | AO

s.seng’=tana’

Eq. 9-54

Os tridngulos ADF e ADE tém o mesmo cateto AD e permitem escrever:

tano’=a’|AD e tang¢ =c’|AD

Substituindo AD e introduzindo a equag&o 9.4, vem:

&
C = -
Cos¢

Eqg. 9-55

A vantagem da envoltoria transformada é que ela pode ser obtida através de interpolacdo de uma reta

entre pontos experimentais de ensaio. Ainda que em uma mesma amostra de solo, devido a dificuldades
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de carater experimental e a pequenas heterogeneidades entre os corpos-de-prova, os pontos resultantes
jamais se alinham em uma Unica reta. Assim, os pardmetros a’ e «’ podem ser obtidos por regressdo

linear e transformados, através das equagdes 9.4 e 9.5, nos tradicionais c’ e ¢'.

Esta é a via mais fécil para a obtencdo dos parametros de resisténcia de Mohr-Coulomb, pois utilizar o
diagrama de Mohr significa tentar obter uma Unica envoltoria tangente a trés ou mais circulos, que,

devido aos problemas mencionados, jamais tém uma Gnica tangente. O exemplo 9.2 trata deste assunto.

Exemplo 9.2

Conhecidos os resultados de ensaios triaxiais CID em areia (figura 9.6), obter: os circulos de Mohr na
ruptura; as TTEs; os pardmetros da envoltdria de resisténcia de Mohr-Coulomb através do diagrama o’:7;

idem, a partir do diagrama s’:t; a inclinacéo tedrica do plano de ruptura.
\ \ \ \

400 - G! =140 kPa
(Gl o 63)
(kPa) S
* o' =70 kPa
200 - 3 -

5
&1 (%)

Fig. 9.6. Exemplo 9.2: resultados de ensaios triaxiais em areia

Solucéo

A partir da figura 9.6 obtém-se as pressdes confinantes e as tensfes-desvio na ruptura, sumarizadas no
quadro 9.2. O ponto de ruptura considerado nas curvas de tensdo-deformacdo, indicado na figura,
corresponde a tensdo-desvio médxima. O valor da tensdo efetiva principal na ruptura o’ss foi obtido

somando-se as duas primeiras colunas do quadro, pois ¢’1 = ¢’z + (o1 — o)t
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Quadro 9.2. Exemplo 9.2: resultados de ensaio triaxial CID

Corpo-de-prova  o&’c= '3 (kPa) (o1 — o)t (kPa) o1t (kPa)

1 35 93 128
2 70 270 340
3 140 425 565

A figura 9.7a apresenta os circulos de Mohr na ruptura para os trés corpos-de-prova ensaiados. A
envoltoria de resisténcia de Mohr-Coulomb foi obtida adotando-se a equagdo 9.2, ou seja, ¢’ = 0, e
tragando uma envoltoria secante aos circulos, ja que, analisando-se resultados experimentais, é

praticamente impossivel conseguir uma Unica tangente aos trés circulos. Assim, obteve-se ¢’ = 40°,

A inclinagdo tedrica dos planos de ruptura & é indicada na figura 9.7a. As TTEs constam da figura 9.8b e
terminam no ponto correspondente a ruptura dos corpos-de-prova. Através destes pontos foi interpolada a
envoltdria transformada com a’ = 0 (ou seja, ¢’ = 0), por se tratar de areia. O valor de «’ obtido foi de
32,5° A partir da equacédo 9.4 obtém-se ¢’ = 40°, valor que esta de acordo com ¢’ obtido pela construcéo

de Mohr.

Este exemplo mostra que a utilizagdo do diagrama s’:t é vantajosa para a determinacgao de parametros de

resisténcia.

Determinacédo da envoltoria de resisténcia no cisalhamento direto

A utilizacdo do ensaio de cisalhnamento direto para obter a envoltéria de Mohr-Coulomb é apresentada

através do exemplo 9.3.

Exemplo 9.3

De uma amostra de areia foram preparados cinco corpos-de-prova, os quais foram testados no
cisalhamento direto com pressdes normais entre 0,35 e 1,1 MPa. Os resultados constam da figura 9.8a, na
qual foi plotada a variacdo da tensdo cisalhante versus o deslocamento lateral da caixa para cada corpo-

de-prova. Obter a envoltéria de Mohr-Coulomb e o valor de ¢’
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Fig. 9.7. Exemplo 9.2: envoltérias (a) de Mohr-Coulomb e (b) transformada

Solugéo

As tensfes normais no plano de ruptura ndo variam durante o ensaio. As tensdes cisalhantes aumentam a
medida que a caixa se desloca lateralmente (figura 9.8a), passando por um valor maximo, que pode ser
admitido como o de ruptura, isto é, z = zmax. OS valores de = obtidos nas curvas de ensaio estdo plotados
na figura 9.8b versus o valor de o’ correspondente. A envoltéria de Mohr-Coulomb é obtida através dos
pares de pontos (o’#, nr). Como se trata de areia, admite-se a aplicacdo da equacdo 9.4, com ¢’ = 0. O

valor de ¢’ estd indicado na figura 9.8b.
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Fig. 9.8. Exemplo 9.3: (a) curvas de tensdo-deslocamento e (b) envoltéria de resisténcia

Fatores que influenciam ¢’ das areias

O angulo de atrito das areias durante o cisalhamento é influenciado pelo deslizamento e pelo rolamento
entre grdos (figuras 9.9a e 9.9b); no primeiro caso porque os grdos podem deslizar uns sobre os outros,
provocando o atrito, e no segundo porque os grdos podem também rolar uns sobre os outros,
influenciando o atrito entre particulas. Estes dois fatores séo, por sua vez, influenciados pela forma e pela
rugosidade superficial das particulas. Por exemplo, uma areia de rio ou seixos rolados (pedregulhos de
rio) tém forma arredondada e pouca rugosidade superficial, devido ao tipo de intemperismo a que
estiveram sujeitos. JA a pedra britada tem rugosidade superficial mais pronunciada, 0o que aumentara a

parcela de atrito por deslizamento e rolamento.
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Fig. 9.9. Fatores que influenciam o angulo de atrito das areias

Outro fator que influencia o angulo de atrito durante o cisalhamento é o entrosamento entre grdos. Uma
amostra de areia bem graduada, com uma distribuicdo granulométrica suave, sem predominancia de
particulas com um mesmo didmetro, e que tenha sido compactada, ou seja, submetida a um processo
mecanico de diminuicdo do indice de vazios e da densificacdo, através de vibracdo mecénica, podera
apresentar um bom entrosamento entre grdos (figura 9.9¢), com os menores ocupando o espago entre 0s
maiores. Ao ser iniciado o cisalhamento, as particulas tenderdo a subir ou a cavalgar umas sobre as

outras, o que resultara no aumento do volume da amostra.

Quanto maior o entrosamento entre particulas, maior a tendéncia da amostra em aumentar o volume
durante o cisalhamento. Este fendmeno é denominado de dilatancia e tem grande importancia na
resisténcia, pois uma boa parcela da energia despendida para cisalhar a amostra ¢ utilizada na variacdo de
seu volume. Se o material, ao contréario, estiver fofo e suas particulas forem todas do mesmo didmetro
(figura 9.9d), ndo havera tendéncia ao aumento de volume durante o cisalhamento. O atrito resultante sera

devido somente as parcelas de deslizamento e rolamento.

O entrosamento entre grdos pode ser caracterizado pela compacidade ou pelo indice de vazios inicial ey
da amostra, que se for fofa apresentard maior valor de e, que o de uma areia compacta ou densa. As
parcelas de atrito devidas ao deslizamento e ao rolamento dependem da forma e da rugosidade das

particulas, que sdo propriedades intrinsecas do material ensaiado. A dilatancia, ao contrario, depende da
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compacidade, que é funcéo do estado em que o material estd no momento — fofo ou denso.

Comportamento sob baixos niveis de tensdes

Para o estudo do comportamento de areias sob niveis de tensGes relativamente baixos (100 a 300 kPa) e
da influéncia do indice de vazios inicial, sdo apresentados na figura 9.10 os resultados de dois ensaios
triaxiais CID em uma mesma areia, com a mesma tensao confinante " = 200 kPa, porém com um corpo-

de-prova denso, com indice de vazios inicial e, = 0,605, e 0 outro fofo, com e; = 0,834.

As curvas de tensdo-deformacdo (figura 9.10a) tém comportamento bem distinto. A areia compacta
apresenta maiores valores de resisténcia e um pico bem definido, correspondente a resisténcia maxima (o1
— o3)max. Tracando-se o circulo de Mohr correspondente e a envoltéria com ¢’ = 0, obtém-se o angulo de
atrito maximo ou de pico ¢’r. O comportamento pds-pico é de amolecimento, ou seja, 0 material perde
resisténcia com o aumento da deformacdo. Ja a areia fofa apresenta comportamento plastico, sem um pico

definido, e a resisténcia permanece aproximadamente constante até o fim do ensaio.

Os trechos tracejados das curvas da figura 9.10 foram extrapolados, pois ndo se consegue prosseguir 0
ensaio triaxial; a partir de cerca de 20% de deformacéo vertical as amostras ficam muito deformadas e as
medicdes perdem significado. Entretanto, a partir de informagdes de outros ensaios, como o de
cisalhamento direto, as duas curvas de tensdo-deformacdo tendem para 0 mesmo valor de resisténcia a

grandes deformacdes, independentemente do estado inicial.

As deformacBes volumétricas sdo bastante diferentes nos dois corpos-de-prova (figura 9.10b). A areia
densa aumenta de volume gradativamente, tendendo no final a estabilizacdo. O comportamento dilatante é
explicado pela tendéncia dos gréos a subirem uns nos outros, ou a cavalgarem. A areia fofa, ao contrario,
apresenta inicialmente uma pequena diminuicdo de volume, logo recuperada pela amostra, e depois o

volume praticamente ndo varia até o fim do ensaio.
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Fig. 9.10. Ensaios triaxiais em areia fofa e densa sob baixos niveis de tensdo confinante, ¢’c = 200 kPa

(Taylor, 1948)

O indice de vazios (figura 9.10c), na areia fofa, permanece praticamente constante, a despeito de uma
pequena diminuicdo, logo recuperada, no inicio do ensaio; na areia densa, aumenta continuamente e, a

grandes deformacdes, tende ao mesmo valor da areia fofa.

Estado critico

Os corpos-de-prova de areia fofa e densa em andlise tendem, ao final do ensaio, a um estado estavel, a

grandes deformacGes, em que a resisténcia (q ou t) e o indice de vazios e ndo variam mais. Nesta situacao,
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conforme estudado adiante, o valor de p’ e s’ também sdo constantes. Este estado foi denominado pelo
grupo de solos de Cambridge (Schofield e Wroth, 1968; Atkinson e Branshy, 1978) de estado critico, que

matematicamente pode ser expresso por:

a_w_e
0g1 0O&1 0&
Eq. 9-56

Ou, no diagrama tipo MIT s’:t:e, por:

a_w e
og1 0&1 0&
Eq. 9-57

O angulo de atrito correspondente a esse estado é denominado angulo de atrito critico ¢'c.

Analogia do dente de serra

O fendbmeno da dilatancia e seu efeito na resisténcia podem ser visualizados através da analogia do dente
de serra, idealizado por Rowe (1961 e 1963). Exemplificando, a figura 9.11 mostra um bloco bipartido,
cuja superficie entre suas partes é denteada. Essa superficie é a de ruptura, que ocorrera durante o

cisalhamento provocado por forcas tangenciais entre as duas partes do bloco.

A inclinacéo w do dente, que corresponde a inclinag¢do do plano AA com a horizontal, controla a variagao
de volume do bloco durante o cisalhamento. Uma areia fofa, por exemplo, cuja variacdo de volume
durante o cisalhamento é nula, serd representada neste modelo por = 0 — as partes do bloco nédo
tender&o a se afastar na dire¢do vertical durante o cisalhamento, o que corresponde a AV = 0. Se  for
diferente de zero, uma vez iniciado o cisalhamento havera deslocamento entre as partes do bloco na

direcéo vertical e, portanto, o solo terd comportamento dilatante.

Ainda de acordo com esse modelo, o angulo de atrito efetivo maximo ¢’r, correspondente ao valor de

pico, pode ser analisado como sendo constituido de duas parcelas:

¢,f = ¢’cr +V/

Eq. 9-58
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(b)

Fig. 9.11. Analogia do dente de serra

onde:
¢« = angulo de atrito efetivo correspondente ao estado critico;
v = inclinagdo do dente de serra, ou seja, parcela influenciada pela dilatancia.

Para exemplificar a aplicacdo da equacdo 9.8, estdo plotados na figura 9.12 os resultados de ensaios de
cisalhamento direto na areia grossa do rio Guandu, RJ. Os ensaios foram realizados em corpos-de-prova
moldados com varios indices de vazios iniciais, determinando-se o valor do angulo de atrito de pico ¢'s e
o valor final para grandes deformagdes ¢'c.. Para a areia densa, com ey = 0,55, obtiveram-se ¢’s+ = 42° e
¢ o = 33°. Para a areia fofa, testada com eg = 0,8, obtiveram-se ¢t = 36° e ¢’cr = 32°. A curva interpolada
entre os valores de ¢’s cruza a reta horizontal correspondente a ¢’c- no ponto A, cujas coordenadas s&o (ecr,
#'«). A diferenca w = ¢t — ¢’ estd plotada na figura 154b versus eo. O valor de e também pode ser

obtido nesse gréafico, extrapolando-se a curva para a condigdo w=0.
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Fig. 9.12. Determinacéo de ¢’cr € ecr para areia do rio Guandu (Pacheco, 1978)

Resultados de ensaios triaxiais CID (figura 9.13) para a mesma areia, com o mesmo valor de &',
variando-se, entretanto, o indice de vazios inicial, comprovam que, a medida que se aumenta eo, 0 valor
de ¢t de pico tende para o valor critico ¢’c, 0 que tem duas conseqliéncias imediatas para aplicacdo

pratica;

(@) ¢« pode ser interpretado como uma propriedade do material, pois é independente do estado, ou seja,

da compacidade;

(b) &'« € um valor conservador e, adotando-o em projetos, fica-se a favor da seguranca.

Exemplo 9.4

Obter as TTEs no diagrama s’:t, as envoltdrias de resisténcia e os valores de ¢t e ¢'cr para 0S ensaios

triaxiais CID cujos resultados constam da figura 9.10.
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Fig. 9.13. Valores de ¢’ em ensaios triaxiais em areia sob mesma tenséo confinante, em corpos-de-prova

moldados com diferentes eo (Rowe, 1961)

Solugéo

Os principais resultados do ensaio extraidos da figura 9.10 estdo tabulados no quadro 9.3, onde tr e ter
correspondem, respectivamente, aos valores de t de pico (ruptura) e estado critico. Os valores de o’ir e

o’ 1c foram obtidos a partir desses resultados.

Quadro 9.3. Resultados de ensaios triaxiais CID em areia

Compacidade o’c (kPa) tr (kPa) ter (kPa) o1t (kPa) o’ 1cr (kPa)
Densa 200 475 250 1.150 700
Fofa 200 250 250 700 700

Conhecendo-se as tensdes principais, 0 tracado das TTEs é imediato. Para a areia densa, a fase de
cisalhamento inicia no ponto A (figura 9.14), caminhando até o ponto C, correspondente ao pico da curva

de tensdo-deformacdo; em seguida, retorna sobre a mesma linha até B, correspondente ao estado critico.
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A areia fofa também inicia a TTE de cisalhamento no ponto A e vai até B, permanecendo neste ponto até o

estado critico.

N "
500 K Linha C oy,
t B Densa
kPa .

( ) Linha Kgy

i B do estado critico
Fofa

0 A 500 1000

s' (kPa)

Fig. 9.14. Exemplo 9.4: diagrama s’:t

A envoltéria de resisténcia correspondente ao pico, também denominada linha Ky, fornece o't = 35,5°. A
envoltoria de estado critico, ou linha K¢, fornece o’ = 30°. Através da equacéo 9.4 obtém-se ¢’z = 45° ¢
@ o = 35°.

Influéncia do nivel de tensdes

A influéncia do nivel de tensdes confinantes é aqui abordada utilizando os dados de Lee (1965),
publicados também por Holtz e Kovacs (1981) e referentes a ensaios triaxiais CID em areias compactas e
fofas, em que se variou a tensdo confinante &’ de valores baixos (100 kPa) a muito altos (13,7 MPa) e se

normalizaram as curvas de tensdo-deformacéo dividindo o valor de ¢’1 por o’s.

Os resultados obtidos para areias compactas mostram que, sob tensdes confinantes baixas, as amostras
apresentam um pico de resisténcia (figura 9.15a) e dilatacdo durante o cisalhamento (figura 9.15b), que
vai perdendo significado, até desaparecer totalmente, a medida que as tensdes confinantes aumentam. A
inclinacdo inicial da curva de tensdo-deformacdo e, conseqlientemente, o mddulo de Young diminuem
bastante. A variacdo de volume da amostra também sofre uma enorme influéncia do aumento da tensdo
confinante, passando de dilatante, sob baixas pressdes, a contragdo volumétrica, sob pressdes confinantes

altas.
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Fig. 9.15. Comportamento de areia compacta em ensaios triaxiais (Lee, 1965)

O comportamento das areias fofas também é bastante influenciado pelo aumento das tens@es confinantes,
que provoca alteracdes na curva de tensdo-deformacdo (figura 9.16a), com o aumento da deformacéo
correspondente a ruptura e a diminuicdo do mddulo de Young, bem como na curva de deformacbes

volumétricas (figura 9.16b), com significativa compressao durante o cisalhamento.
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Fig. 9.16. Comportamento de areia fofa em ensaios triaxiais (Lee, 1965)

A influéncia da tenséo confinante na variacéo do indice de vazios durante o cisalhamento, tanto nas areias

fofas quanto nas compactas, pode ser explicada da mesma forma que a descrita para o comportamento de

areias no oeddmetro (capitulo 6). De fato, analises granulométricas realizadas antes e ap6s 0s ensaios

triaxiais demonstram que as pressdes muito elevadas sdo responsaveis pela quebra de graos, vindo dai as

deformac0es volumétricas.

Nao-linearidade da envoltéria de resisténcia

Resultados de ensaios de laboratorio (figura 9.17) evidenciam que os solos e outros materiais apresentam

curvatura na envoltéria de resisténcia.
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Fig. 9.17. Nao-linearidade na envoltéria de resisténcia para uma ampla faixa de tensdes normais ¢’

Nos materiais granulares, o fendmeno pode ser resultante de algum tipo de cimentacdo entre graos (que
pode ser destruida a medida que as tensdes aumentam), da variacdo na compacidade do material e da
quebra de grdos com o aumento da tensdo confinante. As areias calcérias, por exemplo, depositadas
offshore ao longo da costa brasileira, apresentam freqlientemente cimentacdo e tém grdos muito frageis,

sujeitos a quebra, mesmo com baixas pressdes confinantes (Ortigdo et al, 1985).

As areias de silica ou quartzo, cujos grdos sao bastante resistentes, apresentam curvatura quando a faixa
de variacdo de tensBes € muito grande, conforme o exemplo da figura 9.17. Nesse caso, a equacgdo de
Mohr-Coulomb tem aplicacdo restrita a uma pequena faixa de pressdes, dai a necessidade de se

realizarem sempre ensaios com tensdes na faixa prevista para a obra.

Os materiais granulares grossos, como 0s enrocamentos empregados nos taludes de barragens e de
quebra-mares, compostos de grandes blocos de rocha, tém sua envoltdria de resisténcia com curvatura
bastante acentuada (Barton e Kjaernskli, 1981; Charles e Soares, 1984). Ao se analisar a estabilidade de
barragens de enrocamento, principalmente as mais altas (acima 60m), é importante considerar esse
fendmeno, sob pena de se incorrer em erros consideraveis. O mesmo se aplica aos taludes de rocha
(Hoek, 1983). Em todos esses casos, a variacdo da tensdo confinante do topo a base do talude é muito

grande e a envoltoria de resisténcia, fortemente ndo-linear.

A curvatura da envoltdria pode ser considerada adotando-se pequenos trechos lineares ao longo da
mesma, cada um com valores diferentes dos pardmetros ¢’ e ¢, em funcdo do nivel de tensoes.
Selecionam-se, entdo, ¢’ e ¢ para a faixa de tensBes que ocorrerd na obra. Este método tem a

desvantagem de empregar dois parametros, ¢’ e ¢, razdo pela qual o método descrito em seguida é mais
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conveniente.

Em areias puras sem cimentacdo, como ndo ha resisténcia sob tensdes confinantes nulas, mantém-se a
condigdo ¢’ = 0 e adota-se ¢’ tangente a um Unico circulo de Mohr, conforme mostrado na figura 9.17. Os
valores de ¢’, entdo altos para tensdes baixas, vao diminuindo com o aumento destas. Uma areia fina, por
exemplo, pode fornecer ¢ = 47° para o’ = 10 kPa e ¢’ = 31° para o'+ = 400 kPa. A variacdo de ¢’ com 0
nivel de tensbes pode ser considerada através de uma funcéo ¢’ = f(o’#), como a proposta por Wong e

Duncan (1974) para analise de materiais granulares em barragens:

"= g A log| Tt
P =9 —Ap Og(p)

a

Eq. 9-59

Nesta equagdo, ¢’o é o valor de ¢ para o’ igual & pressdo atmosférica p. e Ag’ é a reducdo de ¢

correspondente a variagao de 10 vezes o valor de o’c.

Para enrocamentos, tem sido empregada a seguinte equacao exponencial, proposta por Mello (1977):

g = Ao’ )b

Eq. 9-60

onde A e b sdo parametros determinados por regressao exponencial a envoltoria curva fornecida por

ensaios.

Linha de estado critico

Como visto anteriormente, os pontos de uma TTE que estdo no estado critico, satisfazendo portanto a
equacdo 9.7, se alinham no espago s’:t ao longo de uma Unica linha K. Com base nos resultados dos
ensaios triaxiais CID realizados por Lee (1965) em areias compactas e fofas (figura 9.15 e 9.16), estuda-

Se agora 0 que acontece no espago s’:e com o0s pontos no estado critico.

Esses ensaios foram conduzidos mantendo-se ¢’z constante, mas variando e, em cada corpo-de-prova. Em
seguida, plotando-se um gréafico semelhante ao da figura 9.12b, o valor de e foi obtido para cada o’s.
Como ¢’3 € mantido constante, tem-se s’o = o’3. Os pares de pontos (S’o, €cr) assim obtidos estdo plotados

na figura 9.18 em escala logaritmica de tensdes, obtendo-se aproximadamente uma relagao linear.

250



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

0.90 — :
O\ - e = 0.78 - 0.32 Iogscr
0.80 <~ LEC
0.70 —
indice de vazios s e )
critico e
cr 0.60 —
050 - ¢
Ensaios CID em areia
4 | | | | [ H‘ | L1 11
0,40 0.1 1 10

s' (MPa)

Fig. 9.18. Linha de estado critico obtida para os resultados de ensaios triaxiais de Lee (1965)

Em seguida, obteve-se o valor de s’ correspondente a cada valor de e, pela equacéo:

Sx=0580[1+ (01! F3)er]

onde (c’1/6°1)«r € a relacdo de tensfes principais no estado critico, cujo valor foi estimado em 3,5 a partir
das figuras 9.15a e 9.16a. Os pontos resultantes (s’cr, €c) foram plotados na figura 9.18 segundo uma
Unica linha de estado critico (LEC). Essas evidéncias experimentais permitem afirmar que, tanto no
espaco s’:t quanto no s’:e, 0s pontos no estado critico apresentam relagdo univoca, no primeiro caso,

linear e, no segundo, logaritmica.

O comportamento das areias em ensaio CID esta sumarizado na figura 9.19, referindo-se a duas amostras,
uma densa e outra fofa. Quanto as curvas de tensdo-deformacéo e de variacdo volumétrica (figura 9.19a),
0 comportamento das duas amostras é semelhante ao da figura 9.11, comentado anteriormente. Para as
duas areias, o ponto inicial das TTEs (figura 9.19b) é A e o0 ponto C corresponde ao estado critico; o ponto
B é o pico da TTE da areia densa. Quanto ao comportamento com eixos s’:e (figura 9.19¢c) e log s’:e
(figura 9.19d), a amostra fofa inicia o cisalhamento no ponto A’ e atinge o estado critico em C’; a densa
inicia o cisalhamento em A’’, atinge B’ no pico e continua a aumentar de volume até atingir o estado
critico, também em C’. O lugar geométrico dos pontos no estado critico é a LEC, que pode ser

aproximada por uma reta no gréafico log s’:e.
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Fig. 9.19. Comportamento de areia fofa e densa sob baixos niveis de tensdo confinante: (a) curvas de
tensdo-deformacdo e de deformacfes volumétricas; (b) TTEs no diagrama s’:t; (c) diagrama s’:e; (d)

diagrama log s’:e

Previsdo de ¢ em funcéo da compacidade e do nivel de tensdes

Um interessante método semi-empirico de previsdo de variacdo de ¢ de areias em funcdo da
compacidade e do nivel de tensbes foi proposto por Bolton (1986). Nesse método, o nivel de tensdes é
caracterizado pelo valor da tensdo efetiva média p’ e a compacidade, pela densidade relativa D; (equacao

1.1). O valor de ¢’ é calculado pela equagéo 9.8, onde, segundo Bolton (op cit), y é dado por:

w=nD,

Eq. 9-61

onde n é igual a 5 em situacdes axissimétricas e a 3 em deformacdo plana. D, é a densidade relativa

corrigida, dada pela seguinte equacdo empirica:

D, =D, (10-Inp’)-1

Eq. 9-62

valida para valores de D entre O e 4. O valor de p’ é em kPa.
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Exemplo 9.5

Estimar a variagdo de ¢’+ pelo método de Bolton para uma areia submetida a um ensaio triaxial CID, com

pressBes confinantes entre 20 kPa e 1 MPa, sendo D, = 70% e ¢’¢r = 35°.

Solucéo

O valor da Dy é calculado pela equagdo 9.12, obtendo-se, para p’ = 20 kPa, D¢ = 0,70 (0 —-In20) -1 =
3,9, e parap’ =1 MPa, D¢ = 0,70 (10 — In 1000) — 1 = 1,2. Como os valores de D estdo entre 0 e 4, 0
método de Bolton é aplicavel. Os valores de =5 x 3,9 =19,5° e parap’ =1 MPa, =5 x 1,2 =6° Os
valores de ¢’¢+ (em graus), calculados pela equagdo 9.8, sdo, para p’ = 20 kPa, ¢+ = 35 + 9,5 =54,5° e

parap’ =1 MPa, ¢+ =35+ 6 = 41°

Valores tipicos de ¢

Nas fases preliminares de projeto muitas vezes ainda ndo se dispde de ensaios de resisténcia e de
compacidade da areia, e a resisténcia tem de ser estimada com base em caracterizacdo visual ou tatil. O

quadro 9.4 e a figura 9.20 permitem estimar ¢’.

Quadro 9.4. Valores tipicos de ¢’ (graus)

Material Compacto Medianamente Estado critico
compacto

Silte 30-34 28-32 26-34

Areia fina a média, 32-36 30-34 26-30

uniforme

Areia bem graduada 38-46 34-40 30-34

Mistura de areia e 40-48 36-42 32-36

pedregulhos
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Fig. 9.20. Abaco para estimativa de ¢’ em areias, siltes e pedregulhos (Navfac DM-7)

Os valores do quadro 9.4 devem ser bastante reduzidos quando se verificar a presenca de mica, pois este
mineral tem angulo de atrito baixissimo, da ordem de 10°, e quando presente em areia ou silte, mesmo em
pequenas percentagens, afeta sobremaneira o valor de ¢ de solos granulares. Como o quadro se refere a
areias com gréos predominantemente angulosos, se nao for este 0 caso (por exemplo, se as areias forem

de origem fluvial), os valores de ¢’ deverdo também ser reduzidos.

A figura 9.20 permite estimar ¢’ em funcéo do peso especifico seco y ou do indice de vazios e e da
densidade relativa D,. De acordo com o Sistema de Classificacdo Unificada dos Solos (USCS), ¢’ varia
também com o tipo de material, assunto que é tratado em varios livros de Mecénica dos Solos (eg Vargas,
1977; Holtz e Kovaks, 1981). Os tipos de solo referidos na figura sdo siltes de baixa plasticidade (ML),
areias siltosas (SM), areias mal graduadas (SP), areias bem graduadas (SW), pedregulhos mal graduados
(GP) e pedregulhos bem graduados (GW).

Areias calcérias

Uma areia especial é encontrada somente a varios quildmetros da costa, na plataforma continental
brasileira. A Fig. 9.21 apresenta um perfil geotécnico do sitio de Carapeba na Bacia de Campos, com
cerca de 100 m de lamina d’agua. O depésito € constituido predominantemente de areia calcéria, que, ao
contrario das terrestres, cujos grdos sdo de silica ou quartzo, é formada de particulas muito frageis de
calcario. Esses depoésitos tém origem em lixo organico de corais, conchas e carapacas de moluscos,
depositados somente em aguas maritimas tropicais, entre os paralelos + 30°. A identificacdo das areias

calcérias pode ser feita pelo alto teor de CaCOs, conforme indicado para profundidades entre 20 e 120 m.

Os gréos de calcario sdo facilmente quebradicos, aos contrario das areias de silica. Ortigdo et al (1985)
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discutem problemas geotécnicos destes materiais e observaram alguns aspectos interessantes que
caracterizam os materiais calcarios (Fig. 9.21), tais como: o alto teor de CaCOs , baixos valores de peso
especifico, e 0 vai-e-vem da resisténcia de ponta qc do ensaio CPT. O valor de g aumenta rapidamente, e

leva a uma quebra de grdos que faz com que gc reduza novamente e assim por diante.

CaCo.
i i 3 CPT
Estratigrafia %) 7., (m?) 9. (MPa)

0 0 50 100 7 8 9 10 00 20 40 60

Areia fina of | | 1‘ | | | | |
a média T e B B i
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- P a [ — ]
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intemperizados| — - - —
120 |Areia compacta | L [ 120 —
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Fig. 9.21. Propriedades geotécnicas de um depoésito de areia calcaria da bacia de Campos (Ortigao et al,
1986)

Exercicios
9.1. Definir estado critico e apresentar sua equagdo matematica.
9.2. Explicar em que consiste e para que serve a analogia do dente de serra.

9.3. Paraum ensaio de cisalhamento direto em areia com tensdo normal na ruptura de 100 kPa e tenséo
cisalhante de 35 kPa, e admitindo ¢’ = 0, obter ¢'. Explicar por que ndo é possivel obter mddulos

de deformagéo nesse ensaio.

9.4. Um ensaio de cisalhamento direto em areia densa apresentou os resultados do quadro 9.5. O indice
de vazios inicial foi de 0,668, tendo o ensaio sido realizado em caixa de cisalhamento quadrada
com 75 mm de lado e 10 mm e altura, aplicando-se uma carga vertical de 2,3 kN. Tracar as curvas

usuais (z x deslocamento horizontal e deslocamento horizontal x deslocamento vertical) e calcular
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¢’ admitindo ¢’ = 0.

Quadro 9.5. Exercicio 9.4: resultados de ensaio de cisalhamento direto em areia densa

Deslocamento (mm)

Carga horizontal (N)

Horizontal Vertical

8,89 3,56 0
8,82 3,54 356
8,63 3,52 721
8,44 3,51 1.014
7,92 3,53 1.428
7,18 3,59 1.655
6,38 3,63 1.770
5,49 3,65 1.744

9.5. A partir do quadro 9.6, que apresenta os resultados de dois ensaios triaxiais CID realizados em
uma mesma areia, com corpos-de-prova (CP 1 e 2) moldados no mesmo indice de vazios (0,65),
obter: (a) graficos de t:&1, s’:t:e e &vol:&; (b) mdédulos de deformacéo inicial e a um nivel de tensbes
de 50%; (c) idem, coeficiente de Poisson; (d) &ngulos de atrito na condig&o de ruptura e no estado
critico; (e) circulos de Mohr na condicdo de ruptura, indicando o plano de ruptura tedrico.

Comentar os resultados.
9.6. Estimar ¢’ das areias das praias da Barra da Tijuca (grossa) e de Santos (muito fina). Comentar.

9.7. Estimar ¢’ para: (a) pedregulho arenoso bem graduado com y = 20 kKN/m3; (b) areia siltosa mal
graduada com y = 15,5 kN/m3; (c) pedregulho mal graduado com indice de vazios in situ igual a
0,4.

Quadro 9.6. Exercicio 9.5: resultados de ensaios triaxiais CID em areia

CP 1 o3 =100 kPa CP 2 03=3 MPa

&1 (%) on - 03 &l (%) &1 (%) on - 03 &l (%)
(kPa) (kPa)

0 0 0 0 0 0
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1,71 325 -0,10 0,82 2.090 -0,68
3,22 414 0,60 2,50 4.290 -1,80
4,76 441 1,66 4,24 5.810 -2,71
6,51 439 2,94 6,00 6.950 -3,36
8,44 405 4,10 7,76 7.760 -3,38
10,40 370 5,10 9,56 8.350 4,27
12,30 344 5,77 11,40 8.710 -4,53
14,30 333 6,33 13,20 8.980 -4,71
16,30 319 6,70 14,90 9.120 4,84
18,30 318 7,04 16,80 9.140 -4,92
20,40 308 7,34 18,60 9.100 -4,96

20,50 9.090 -5,01

9.8. 0O quadro 9.7 apresenta os resultados de ensaios triaxiais CID em areia média, nos quais todos 0s
corpos-de-prova tinham o mesmo indice de vazios inicial. Obter os circulos de Mohr e os
diagramas s’:t e estimar ¢’ para as faixas de tensdes de 0-500 kPa, 1000-1500 kPa, 3-6 MPa e 0-6

MPa. Comentar.

Quadro 9.7. Exercicio 9.8: resultados de ensaios triaxiais CID em areia média

Corpo-de-prova o3 (kPa) o1— o3 (kPa)
1 100 480

2 400 1.870

3 997 4.080

4 1.880 7.050

5 2.990 10.200

6 3.850 12.690

257



Cap 10. COMPORTAMENTO DRENADO DE ARGILAS

Introducéo

Este capitulo aborda o comportamento de argilas em ensaios triaxiais drenados, tipo CID. Como se trata
de um material de baixa permeabilidade, para simular seu comportamento totalmente drenado em
laboratorio, as fases do ensaio devem ser suficientemente lentas para permitir a total dissipacdo de
poropressdes. Embora as argilas sejam muito diferentes das areias, constata-se que os dois materiais
apresentam resultados bem semelhantes, podendo ser adotado para ambos o mesmo modelo de estado

critico.

Fases de ensaio

Conforme estudado no capitulo 8, nos ensaios triaxiais CID aplica-se inicialmente a tensdo confinante o
(figura 10.1a), provocando um acréscimo de poropressdo Au na amostra. Com a vélvula de drenagem
aberta (figura 10.1b), permitem-se a consolidacdo e a dissipacdo de Au. Na maioria dos casos, a duracao
desta fase é tipicamente de 24 a 48 horas. Ao final da consolidacdo, o volume da amostra tera variado e as

poropressdes serdo nulas.

Mantendo-se as valvulas de drenagem abertas, inicia-se a aplicacdo da tensdo-desvio (o1 — o3) de forma
controlada, para que as poropressdes também sejam nulas durante o ensaio. Isso implica adotar uma taxa
de variacdo de (o1 — o3) muito pequena, o que pode levar esta fase a durar até uma semana. As

deformac0es axiais e volumétricas sdo registradas durante todo o ensaio.

‘L G;- O3
{0 O |oc
t=0 | — t=t | — - -
o, c, 0,=0,

Au Au—~0 Au=0

s

=

(a) Presséao de consolidacédo (b) Consolidagéo: (c) Cisalhamento drenado

aplicada drenagem permitida

Fig. 10.1. Fases do ensaio triaxial CID
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Comportamento de argila normalmente adensada

O comportamento da argila normalmente adensada NA é exemplificado na figura 10.2, que apresenta 0s
resultados de ensaios CID realizados em trés corpos-de-prova de argila do Rio de Janeiro, adensados nas

pressBes confinantes de 70, 200 e 700 kPa.

Tal como nas areias, nas argilas a resisténcia, ou seja, o valor méaximo da tensdo-desvio (o1 — o3)max,
aumenta com a tensdo confinante em cada corpo-de-prova. Uma vez atingido esse valor, a resisténcia se
mantém constante até o final do ensaio. O mdédulo de Young tangente e drenado E’, obtido pela
inclinacdo inicial da curva de tensdo-deformacgdo, aumenta com a tensdo confinante (figura 10.2a). As
deformacbes volumétricas sdo de compressdo e aumentam com as deformacOs axiais, até que estas

atinjam um patamar préximo dos 20% (figuras 10.2b). A partir dai, o volume ndo varia mais.

Estado critico

Analogamente as areias, pode ser definido, para os resultados da figura 10.2, um estado estavel, a grandes
deformac6es, em que a resisténcia e o volume da argila normalmente adensada ndo variam mais. Nesta
situacdo, os valores de p’, g e e (ou s’, t e e) também ndo sdo alterados, caracterizando-se 0 denominado

estado critico, expresso pela equacéo 9.6.
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Fig. 10.2. Resultados de ensaio triaxial CID em argila NA: (a) curvas de tensdo-deformacdo; (b) curvas

de deformagao volumétrica versus deformagéo axial

Envoltéria de Mohr-Coulomb

Os dados das curvas de tensdo-deformacéo da figura 10.2a estdo replotados na figura 165a, com 0s
valores de t nas ordenadas. Estéo assinalados os valores de tmax que, neste caso, correspondem aos valores

de estado critico e de ruptura, isto €, ter = tr = tmax.

A figura 10.3b apresenta as TTEs na fase de cisalhamento, iniciando no ponto do eixo das abscissas com
valores de s’ igual a tensdo confinante e terminando no ponto (tmax, Smax). A envoltéria transformada de
resisténcia é obtida por interpolacao através dos pares de valores (tmax, Smax), resultando em uma reta que
passa pela origem, fornecendo, para a argila NA do Rio de Janeiro, os pardmetros 8’ = 0 e o’ = 2,5°,
correspondentes a ¢’ = 0 e ¢ = 25° na envoltéria de Mohr-Coulomb. Verifica-se que a resisténcia drenada
das argilas normalmente adensadas pode ser expressa pela equacdo 9.2, utilizado para as areias. Como 0s
pontos correspondentes a ruptura coincidem com os de estado critico, as linhas Kr e K sdo coincidentes
(figura 10.3b).
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Fig. 10.3. Resultados de ensaio triaxial CID em argila NA: (a) curvas de tensdo-deformacdo; (b)

diagrama s’:t e TTEs; (c) diagrama s’:e; (d) diagrama log s’:e

LICe LEC

Como dito anteriormente, as amostras foram consolidadas até a reta virgem ou até a linha isotropica de
consolidacao LIC. As figuras 10.3c e 10.3d indicam as trajetorias percorridas pelas amostras no espago
s’:e ou log s’:e desde o inicio do cisalhamento até atingir o estado critico, situacdo da qual os pontos
dessas trajetérias podem ser unidos por uma Unica linha de estado critico LEC. As seguintes equaces

(figura 10.4) sdo empregadas paraa LIC e a LEC:

LICe=¢,—-C,logs’
Eq. 10-63
LICe=¢e,-C,logs’

Eq. 10-64

onde e, € ecs correspondem ao valor do indice de vazios para s’ = 1 kPa.
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Fig. 10.4. LIC e LEC

Comportamento normalizado

O conceito de comportamento normalizado (Ladd e Foott, 1974) deriva de observagdes empiricas em que,
para grande parte dos solos finos e argilosos, as caracteristicas de tensdo-deformacédo-resisténcia de
amostras semelhantes, consolidadas em laboratério sob pressdes confinantes diferentes, sdo diretamente
proporcionais as pressdes de consolidacdo. A figura 10.5a mostra curvas de tensdo-deformacéo de argilas
semelhantes, consolidadas sob presses de 400 e 700 kPa. A figura 10.5b apresenta as mesmas curvas,
porém plotadas com as ordenadas normalizadas em relacdo a pressdo confinante, isto é, divididas pelo

valor de &°c. Neste caso, 0 comportamento é normalizado porque as curvas resultantes sdo coincidentes.

Aplicando esse conceito aos resultados dos ensaios CID em argila do Rio de Janeiro, foram plotadas as
curvas de tensdo-deformacdo da figura 10.6a, que sdo coincidentes, e as TTEs da figura 10.6b, também

coincidentes.

O estado critico para todos os corpos-de-prova se resume a um ponto nos diagramas s’:t. Entretanto, a
experiéncia indica que os solos argilosos com algum tipo de cimentagdo entre particulas, ou alta
sensibilidade, ndo apresentam comportamento normalizado. Deve-se notar que a sensibilidade é uma
relacdo entre a resisténcia determinada em uma amostra intacta e em outra completamente perturbada, ou
amolgada, servindo como indicador do efeito da estrutura da argila. Este assunto é abordado no capitulo
12.
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Fig. 10.6. (a) Comportamento e (b) TTEs normalizados

Exemplo 10.1

Prever o comportamento de uma argila NA a ser submetida a um ensaio triaxial CID, sendo a amostra
consolidada isotropicamente de 40 a 100 kPa e em seguida cisalhada com ¢’c = 100 kPa. Sabe-se que esse
material apresentou, em ensaios anteriores, 0s seguintes pardmetros: ¢ = 25°, C. = 2,01, eco = 5,72 € s =

5,70.
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Solucéo

A TTE no diagrama s’:t (figura 10.7a) é obtida sabendo-se que a fase de consolidacdo isotrépica
corresponde ao trecho AB da TTE. O ponto A tem coordenadas ta = 0 e s’a = o’ca = 40 kPa e 0 ponto B, tg
=0es’s = o’ = 100 kPa. A inclinacdo da TTE na fase de cisalhamento é de 1:1 e o ponto final, ou de
estado critico C, é obtido na intersecéo da linha K (inclinacdo o’ = 22,9°). Os valores de s’ e t no final da
TTE, correspondentes ao estado critico, sdo s’ = 173,2 kPa, obtido graficamente, e ty = S’ tan o’ =

173,27 x tan 22,9° = 73 kPa.

t 100
(kPa)
A 100 200 300
s' (kPa) s' (kPa)
40 100 200 0 100 200 300
\ \ \ \ \ \ \ \ \
25 | A" ] A |
20 | LIC | | LIC |
e e
B" B’
15 | _ - |
LEC LEC
1.0 | | C |
CII
\ \ \ \ \ \ \ \ \
(c) (b)

Fig. 10.7. Exemplo 10.1: diagrama s’:t:e

A LIC e a LEC sdo tracadas por pontos, a partir de suas equacoes:

LICe=5,72-2,01logs’

LECe=5,72-2,01log s’

que permitem determinar o valor dos indices de vazios eo na LIC, no final da consolidac&o, e o valor final
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ecr de estado critico, na LEC. Os resultados obtidos estdo sumarizados no quadro 10.1 e plotados na figura

10.7.

Quadro 10.1. Exemplo 10.1: resultados

Coordenadas Consolidacdo isotrépica Estado critico
Inicio / Ponto A Fim / Ponto B Ponto C

s’ (kPa) 40,0 100,0 173,2

t (kPa) 0 0 73,0

e 2,5 1,7 1,2

Correlagdes para determinacéo de ¢

O valor de ¢ para argilas normalmente adensadas pode ser estimado através de correlagfes empiricas,

como as apresentadas no quadro 10.2. O valor de ¢ é correlacionado com propriedades mais faceis de

serem obtidas, como os limites de Atterberg. A figura 10.8 apresenta os dados empregados por Kenney

(1959) e por outros autores.

Quadro 10.2. Obtencéo de ¢’ para argilas NA por correlagdes

Equacéo (*) Referéncia

sen ¢’ =0,82-0,24 log IP Kenney (1959)
IP

sen ¢’ = 0,656 — 0,409 0 Mayne (1980)

(*) IP = indice de plasticidade; LL = limite de liquidez
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Fig. 10.8. Correlagdo entre ¢’ e IP para argilas NA (Holtz e Kovacs, 1981)

Exemplo 10.2

Prever o valor de ¢ para a argila mole do Rio de Janeiro, cujos valores de IP e LL s&o, respectivamente,
80 e 150%.

Solucéo

Aplicando as correlagdes do quadro 10.2, vem:

Kenney ¢ = arcsen (0,82 -0,24 log 80) = 21,3°

80
M = 0,656 — 0,409 ——) = 26°
ayne ¢ = arcsen ( 150 )

Adensamento e sobreadensamento isotrépicos

No capitulo 6 é estudada a compressdo oedométrica de argilas e as trajetdrias no espago s’:t:e. Na cAmara
triaxial, entretanto, € muito mais simples executar o adensamento ou a consolidagéo isotropica através da
aplicacdo de uma tensdo confinante, seguida de drenagem até a dissipacdo total de poropressoes. Se o
material for normalmente adensado, estara sobre a LIC (figura 10.9), continuando sobre esta linha com o

aumento da tensdo confinante.
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Fig. 10.9. Inchamento ou descarregamento

O sobreadensamento pode ser simulado em laboratério simplesmente reduzindo-se a pressdo confinante e
deixando a amostra inchar sob tensdes efetivas inferiores. O comportamento no diagrama s’:e esta
esquematizado na figura 10.9 para trés amostras semelhantes, porém consolidadas sobre pressdes
diferentes. As amostras incham percorrendo as linhas de descarregamento ou inchamento, cujas equac@es
constam do capitulo 6. O valor do OCR é obtido pela relacdo entre a pressdo efetiva vertical maxima
aplicada e a final. Se a reducdo de tensGes for suficientemente grande — 0 que corresponde, como é visto

adiante, a um OCR superior a faixa de 8 a 10 —, a linha de descarregamento ultrapassara a LEC.

Comportamento de argila sobreadensada

O efeito do sobreadensamento nas argilas é aqui analisado com base nas conclusdes de diversos autores
(eg Henkel, 1960; Bishop e Henkel, 1962; Ladd, 1971). Inicialmente, a figura 10.10 compara o
comportamento de uma argila normalmente adensada NA com outra amostra do mesmo material, porém
fortemente pré-adensada PA. A amostra NA foi adensada sob tensdo confinante o’c e a PA foi
inicialmente adensada sob a mesma tensdo confinante, mas em seguida o valor desta foi reduzido,

permitindo-se o inchamento. Ambas foram submetidas a compresséao triaxial drenada, observando-se as
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deformac0es axiais e volumétricas durante o ensaio. Todas as tensdes foram normalizadas em relacéo a

tensdo vertical de sobreadensamento ¢’ vm.
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Fig. 10.10. Comparacao entre o comportamento de argilas NA e PA

As curvas de tensdo-deformacdo (figura 10.10a) e de variacdo volumétrica (figura 10.10b) apresentam
resultados bastante influenciados pelo sobreadensamento. A argila NA, conforme estudado anteriormente,
ndo apresenta pico de resisténcia e as deformacdes volumétricas sdo de compressdo; o estado critico é
atingido para deformagdes axiais da ordem de 20%. Ja a argila PA apresenta um pico de resisténcia na
ruptura, seguido de amolecimento, ou enfraquecimento, com o aumento da deformagdo. O volume
apresenta um ligeiro decréscimo, logo recuperado, e tende a aumentar durante todo o ensaio, que foi

paralisado quando as deformacdes axiais atingiram cerca de 20%.

A interrupcdo do ensaio decorre da dificuldade em se observarem deformacdes superiores a 20% no
ensaio triaxial. Neste ponto, 0s corpos-de-prova apresentam, em geral, muitas distor¢des em sua forma e
as medicOes de deformacfes perdem significado. Por esta razdo, os trechos tracejados das curvas de
tensdo-deformacdo consistem em extrapolacdo com base em outros ensaios e hip6teses simplificadoras
empregadas para modelar o comportamento. No caso da argila PA imagina-se que, para grandes
deformac0es, havera estabilizacdo nas deformacdes volumétricas, o que € uma das condicfes para se

supor que o material atingira o estado critico.

As TTEs sdo comparadas na figura 10.10c: na argila NA ela cresce continuamente até atingir o estado
critico na envoltoria ou linha K¢r; na argila PA, ultrapassa a linha K, atingindo uma envoltéria de ruptura
ou de pico — a linha Kr —, mas perde resisténcia em seguida, retornando a K¢. A presenca de uma

envoltéria Kr acima da de estado critico esta de acordo com a existéncia de uma coeséo efetiva em argilas

268



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

sobreadensadas. De fato, uma argila PA pode apresentar um valor de ¢’ maior que zero em um ensaio
triaxial. Entretanto, a medida que o material se aproxima do estado critico e a TTE retorna a envoltdria de

estado critico, o valor de ¢’ tende a zero para grandes deformagdes.

O diagrama s’:e (figura 10.10d) permite acompanhar a evolugcdo do indice de vazios com o nivel de
tensBes. Ambas as amostras foram consolidadas no mesmo ponto da LIC, mas na argila PA permitiram-se
0 descarregamento e o inchamento, ultrapassando a LEC e ficando a esquerda da mesma. Na fase de
cisalhamento, a amostra NA diminui de volume e, no final, atinge a LEC; a amostra PA aumenta de

volume a medida que tende para a LEC.

Vejo agora o que acontece a medida que se aumenta 0 OCR. Em trés das quatro amostras da mesma argila
NA simulou-se o pré-adensamento no laboratorio com diferentes valores de OCR. Os resultados estdo
sumarizados na figura 10.11 e no quadro 10.3. A simulacdo foi realizada isotropicamente, consolidando
as quatro amostras até o ponto A’, ao longo da LIC (figura 10.11b). A amostra NA permaneceu neste
ponto e, nas demais, diminuiram-se as pressdes confinantes, permitindo-se o descarregamento e o
inchamento. Os caminhos seguidos no diagrama s’:e foram A’C’, A’E’ e A’H’. As TTEs seguidas pelas
trés amostras foram (figura 10.11a) de consolidagdo até o ponto A, seguidas de descarregamento e

inchamento até os pontos C, E, e H (cada amostra atingindo um desses pontos).

Terminada a consolidacdo, iniciou-se o cisalhamento drenado de todas as amostras. A TTE de
cisalhamento da amostra NA inicia no ponto A e atinge o estado critico em B, enquanto a variagdo do
indice de vazios é representada no diagrama s’:e pela trajetéria A’B’, este Gltimo ponto pertencente a
LEC. A amostra levemente pré-adensada, que inicia o cisalhamento em C, atinge o estado critico em D e,

no diagrama s’:e, apreenta trajetdria A’D’, também com diminui¢&o de volume.
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Fig. 10.11. Efeito do sobreadensamento com varios OCRs

Quadro 10.3. Trajetoria de consolidacédo e cisalhamento drenado das amostras da figura 10.12

Fases de ensaio

Amostra / trajetéria

NA PA PA PA
Consolidagdo isotropica  Até A Até A Até A Até A
Até A’ Até A’ Até A’ Até A’
Descarregamento ou
inchamento devido ao
alivio de tensdo
. - AC AE AF
confinante
- A'C’ A’E’ AF’
Estado antes do
cisalhamento NA PA PA PA
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Cisalhamento drenado AB CD EFG HIJ
A’B’ c'D’ E'FG’ H I’y

Estado critico Ker B D G J

LEC B’ D’ G’ J

Esse comportamento € radicalmente alterado nas amostras muito pré-adensadas, que iniciam o
cisalhamento a esquerda da LEC, nos pontos H’ e E’, e, ao contrario das anteriores, aumentam de volume
durante o cisalhamento, tendendo a atingir a LEC nos pontos J’ e G’. As TTEs ultrapassam a linha K¢ e
atingem uma outra envoltéria acima, porém tendem a retornar a envoltéria de estado critico com o

aumento das deformacoes.

Exemplo 10.3

Uma amostra de argila NA consolidada isotropicamente com o’c = 50 kPa apresentou e = 3,8 (ponto Aj,
figura 10.12). Em seguida, foi consolidada sob o’ = 1.000 kPa (ponto B). Posteriormente, simulou-se um
pré-adensamento, diminuindo o valor de &’ para 50 kPa e permitindo o inchamento da amostra (ponto
Az). Iniciou-se entdo a fase de cisalhamento drenado por compressdo triaxial. Sabendo que os parametros
de estado critico desse material sdo ¢’ = 42,4° (o’ = 349), C. = 1, Cs = 0,083, ec, = 5,5 € ecs = 5, e supondo
que a TTE atingird a LEC no final do ensaio (ponto C), estimar o comportamento da amostra através do

diagrama s’:t:e.

(@ Ol =34°
K¢

200

s' (kPa) | |
# -
10 102 103 AZA_ 200 600 1000
T I I I I I I

LIC

2 | Inchamento B

LEC

s' (kPa)
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Fig. 10.12. Exemplo 10.3: comportamento de argila NA

Solugéo

As equacdes da LIC, da LEC e da K, cujas curvas estdo plotadas nas figuras 10.12a, 10.12b e 10.12c,

respectivamente, sio:

LIC e=55-logs’
LEC e=5-logs’

Ker t =" tan 34°

Seguindo as TTEs de consolidacdo AiB, de inchamento BA; e de cisalhamento A;C, calcularam-se as
tensGes vertical e horizontal e o indice de vazios, empregando as equacfes da LIC, da LEC e da K. O
indice de vazios no descarregamento (BA2) foi determinado a partir do ponto B, considerando uma reta de

descarregamento com inclinacdo igual a —Cs. Os valores obtidos constam do quadro 10.4.

Quadro 10.4. Exemplo 10.3: resultados numéricos

Ponto s’ (kPa) t (kPa) o’v (kPa) o’n (kPa) e

As 50 0 50 50 3,80
B 1.000 0 1.000 1.000 2,50
A, 50 0 50 50 2,75
C 150 100 250 50 3,00

Regifes no espacgo s’:t:e

A partir das diferencas de comportamento das argilas, pode-se dividir o espago s’:t:e nas seguintes regides
(figura 10.13):

(a) possivel — os estados de tensdo possiveis e estaveis sdo 0s que estdo abaixo da envoltéria de estado

critico (linha K¢) e da linha Ky,

(b) impossivel — os estados de tensdo acima das linhas K¢ e Ki estdo em ruptura e sdo, portanto,
impossiveis; os estados no diagrama s’:e a direita da LIC sdo também impossiveis, pois 0s pontos

dessa regido correspondem a material ainda em sedimentac&o, ndo constituindo um solo;

(c) metaestavel — regido entre as linhas K e Ky, correspondentes as TTEs que ultrapassam a primeira,
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mas apresentam amolecimento com o aumento da deformacéo e, no estado critico, voltam a linha Ke;

(d) lado umido - regido entre a LIC e a LEC, correspondente as amostras de argila NA e levemente pré-

adensadas que, durante a compressao triaxial drenada CID, diminuem de volume;

(e) lado seco — regido a esquerda da LEC, correspondente as amostras de argila PA que, durante a

compressdo triaxial drenada CID, aumentam de volume.

t Impossivel
/ Ker
K / P
f / . Possivel
Estavel
Meta- estavel s'

e Impossivel

Lado seco
Lado umido

LEC

Fig. 10.13. Regibes do espaco s’:t:e

Aplicacdo da resisténcia drenada em anélise de estabilidade

A aplicacdo pratica em andlise de estabilidade da resisténcia drenada das argilas, ou seja, da equacéo de
Mohr-Coulomb # = ¢’ + o’ss tan ¢, utilizando pardmetros efetivos de resisténcia ¢’ e ¢, sd € possivel se
as condi¢cBes de drenagem in situ forem compativeis com as simuladas nos ensaios de laboratério.
Enquanto as areias apresentam sempre drenagem livre, a excecdo de carregamentos ciclicos em
terremotos, e 0 uso da resisténcia drenada é indiscriminado, as argilas impedem a drenagem, a ndo ser que
0 carregamento seja muito lento, capaz de ndo provocar acréscimos de poropressao, ou que haja tempo

suficientemente grande para a dissipacdo de poropressoes.

Algumas aplicacOes praticas da resisténcia drenada em analise de estabilidade estdo compiladas nas
figuras 10.14 e 10.15. O método de andlise, entretanto, ndo faz parte do escopo deste livro, sendo tratado
em varios textos voltados a aplicagdo pratica (eg Cruz, 1973; Guidicini e Nieble, 1976; Ortigéo e
Almeida, 1988; Mitchell, 1983).
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Comparacao entre o comportamento drenado de argilas e areias

Conforme estudado no capitulo 9, as areias compactadas sob press@es confinantes baixas apresentam um
pico na curva de tensdo-deformacédo e, em seguida, amolecimento. As deformacdes volumétricas sdo de
dilatacdo durante o cisalhamento. Um comportamento muito semelhante é observado nas argilas pré-
adensadas, cisalhadas a partir do lado seco. Uma outra similaridade de comportamento pode ser
observado entre as areias fofas e as argilas cisalhadas a partir do lado Umido: ambas ndo apresentam pico

de resisténcia.

T # = Resisténcia drenada in situ

N yd
T~ . T 4
@)
&
Tg=f(c , ¢ )donlcleo
(b)
qu
JH qu: c' Nc+yB (N«//2)+YD Nq
N , N , N s&ofuncdesde ¢’
c oy q
(©

Fig. 10.14. Aplicagdes da resisténcia drenada: (a) aterro sobre argila mole construido lentamente; (b)
barragem de terra com nucleo argiloso, longo tempo apds o enchimento do reservatério; (c) fundacéo

direta construida lentamente (Ladd, 1971)

Verifica-se, portanto, que ha grandes semelhangas no comportamento de materiais aparentemente
diferentes e, 0 mais importante, que tal comportamento pode ser explicado através de um modelo de
estado critico muito simples. Os parametros empregados nesse modelo sdo apenas ¢’ e a equacao da LEC,

definida por C¢ € écs.
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/

/ Solo arenoso

— — — /
YA T i
T.=fCd, Au_ )
medido

Fig. 10.15. Estabilidade de talude de encosta em solo residual saprolitico

Exercicios

10.1. Definir estado critico em condicGes drenadas, LEC e LIC.

10.2. Quais sdo e o que significam os parametros de estado critico?

10.3.  Um corpo-de-prova de argila com ¢’ = 33°, C. = 1,2 e Cs = 0,02 foi consolidado isotropicamente
sob o’c = 50 kPa, apresentando no final e = 3,1. Em seguida, realizou-se um ensaio CID,
verificando-se que, para grandes deformacdes, o corpo-de-prova apresentou grande variacdo de
volume, estabilizando com &0 = 20% ao final do ensaio. Plotar o diagrama s’:t:e.

10.4. Da mesma argila do exercicio 10.3 extraiu-se um corpo-de-prova, que foi consolidado
isotropicamente com ¢’c = 1.000 kPa. Em seguida, aliviaram-se as pressdes, descarregando para
o’c = 50 kPa, permitiu-se o inchamento e cisalhou-se a amostra em condi¢Ges drenadas.
Imaginando que o material atinja no final o estado critico, obter o diagrama s’:t:e.

10.5. Estimar ¢ para a argila do Rio de Janeiro (LL = 120%, LP = 40%) pelas correlacbes de Kenney
(1959) e Mayne (1980). Comparar os resultados com os fornecidos neste livro para ensaios com
essa argila e comentar.

10.6. Explicar as razdes pelas quais é dificil uma argila muito sobreadensada atingir o estado critico em

um ensaio triaxial CID e esquematizar seu comportamento no diagrama s’:t:e.
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Cap 11. COMPORTAMENTO NAO-DRENADO DE ARGILAS

Introducéo

Este capitulo aborda a realizacdo, em argilas, de ensaios triaxiais ndo-drenados, tipo CIU, que servem
para representar o comportamento desses materiais em situacdo de drenagem praticamente impedida,
como é o caso de obras de duracdo relativamente curta (aterros construidos rapidamente, escavacdes,
aterros de barragens homogéneas etc). A abordagem refere-se quase que exclusivamente a argilas

saturadas, embora sejam apontadas algumas diferencas em relagéo a solos insaturados.

Fases de ensaio

Conforme estudado no capitulo 8, nos ensaios triaxiais CIU (figura 11.1) aplica-se inicialmente a tenséo
confinante o, provocando um acréscimo de poropressdo Au na amostra. Com a vélvula de drenagem
aberta, permitem-se a consolidacdo e a dissipacdo de Au. Na maioria dos casos, a duracdo desta fase é
tipicamente de 24 a 48 horas. Ao final da consolidagdo, o volume da amostra tera variado e o acréscimo
de poropressdo Au sera nulo. Apds o fechamento das valvulas de drenagem e a instalacdo do transdutor de
pressao, inicia-se a fase de cisalhamento em condig¢des ndo-drenadas. Nos solos saturados, nem o volume

nem o indice de vazios variam nesta fase, pois a drenagem é impedida.

Prosseguindo o ensaio, incrementa-se a tensdo-desvio (o1 — o3) progressivamente, de forma controlada,
para que as poropressdes no interior do corpo-de-prova sejam uniformes, isto é, para que a poropressao
no meio da amostra seja aquela que se esta medindo na base da mesma. Isto € muito importante pois, se a
velocidade de ensaio for excessivamente rapida, ndo havera tempo para que a poropressdo no meio da
amostra seja transmitida as suas extremidades e a leitura Au na base sera incorreta. Em geral, 0
cisalhamento dura de 8 a 36 horas e as deformagdes axiais, as poropressoes e a carga axial sao registradas

durante todo o ensaio.
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Fig. 11.1. Esquema do ensaio triaxial CIU
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Resultados de ensaio triaxial em argila normalmente adensada

A figura 11.2 apresenta os resultados de um ensaio CIU em argila normalmente adensada NA, incluindo
as curvas de t = (o1 — 03)/2 e de Au versus . Trata-se de um corpo-de-prova de argila do Rio de Janeiro,

adensado na presséo confinante o’ = 150 kPa.

Os resultados do ensaio mostram que o valor da resisténcia maxima, ou seja, tmax, € alcancado para
deformac0es axiais relativamente pequenas, da ordem de 2%, ponto em que a ruptura é alcancada. Dai
em diante, a resisténcia praticamente ndo varia mais. As poropressdes Au, ao contrario, aumentam
gradativamente e s6 tendem a estabilizacao para valores muito maiores de deformacédo, superiores a 10%.
O ensaio realizado, entretanto, teve de ser paralisado quando as deformagBes axiais atingiram cerca de
10%. Neste ponto, o corpo-de-prova ensaiado ja apresentava distorgdes excessivas em sua forma

cilindrica original e as medi¢des de deformacéo perdiam o significado.
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Fig. 11.2. Resultados de ensaio triaxial CIU em argila NA do Rio de Janeiro

Resultados de ensaio triaxial em argila pré-adensada

O comportamento da argila saturada pré-adensada PA é aqui estudado com base nos resultados obtidos ha
mais de duas décadas no Imperial College of Science and Technology, da Universidade de Londres, por
Henkel (1960) e Bishop e Henkel (1962), e utilizados por varios autores (eg Atkinson e Bransby, 1978;
Lambe e Whitman, 1979; Ladd, 1971). A figura 11.3 (c e d) apresenta resultados tipicos de uma argila
PA, muito pré-adensada, e os compara com os resultados mostrados nos itens anteriores (a e b) para argila

NA.

A caracteristica aparentemente surpreendente da argila PA é que as poropressoes (figura 11.3d),
ligeiramente positivas no inicio do ensaio, se tornam negativas e sé tendem a se estabilizar em um valor
constante para uma deformacdo axial muito grande. A resisténcia t nesse ensaio também so atinge um

maximo para valores grandes de deformacao axial.

Estado critico

Os dois corpos-de-prova de argila — normalmente e pré-adensada — analisados no item anterior tendem,
para grandes deformacdes, a um estado estavel, em que a resisténcia (q ou t) e a poropressdo Au nao
variam mais. Nesta situacdo, da mesma forma que nos ensaios drenados em areias e argilas, os valores de

p’ ou t’ também ndo sdo alterados. Este estado, denominado de estado critico, é caracterizado pela
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equacao:

t ‘ t \ I

NA (@) PA cr (©)

f cr

0 5 10 15 20 0 5 10 15 20
Em(%) € (%)
A I I I I
u
NA b d
(b) o | P (C)
Au J
O
| | | | | |
0 5 10 15 20 0 5 10 15 20
€ (%) %)

Fig. 11.3. Comparagdo de resultados tipicos de ensaio triaxial: (a) e (b) argila NA; (c) e (d) argila PA

aq _o_o
og, Og 0g
Eq. 11-65

ou, no diagrama tipo MIT s’:t:e, por

oo
Oog, 0Og Og
Eq. 11-66

O angulo de atrito correspondente a este estado € denominado angulo de atrito critico ¢cr.

Trajetérias de tensao em ensaios CIU

As trajetorias de tensdo totais e efetivas na fase de cisalhamento de ensaios CIU ndo coincidirdo sempre
que o valor de Au ndo for nulo, de acordo com as equacdes 4.14 e 4.15. Devido as diferencas nas
poropressdes Au, 0 aspecto apresentado pela TTES em ensaios CIU de compressdo axial em argilas NA e
PA é bem distinto: em argilas NA (figura 11.4a), comoAu é positivo durante o cisalhamento, a TTE
apresenta uma curvatura a esquerda da TTT do ensaio; jA em uma argila PA, os valores negativos de Au

serdo plotados a direita da TTT (figura 11.4b).
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A A
TTE
TTT
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Fig. 11.4. Trajetorias de tensdo de argilas (a) NA e (b) PA

A figura 11.4 indica uma maneira pratica de se obter a TTE por pontos: marca-se o0 ponto A da TTT e, em
seguida, conhecendo-se o valor de Au, obtém-se o ponto A’ da TTE, e assim sucessivamente.

Alternativamente, a TTE pode ser tragada pelas coordenadas s’:t.

Influéncia da tendéncia a dilatacdo nas poropressées

A razédo pela qual Au pode ser positivo ou negativo estd na tendéncia a dilatagdo ou a contragdo da
amostra. Em uma argila PA saturada, que em um ensaio CID apresenta dilatacdo volumétrica no
cisalhamento (figura 11.5a), quando o material for submetido a um ensaio ndo drenado CIU, as particulas
tenderdo a se afastar; entretanto, como as valvulas estdo fechadas, ndo podera ocorrer qualquer dilatagao
e, com isto, a agua sera tensionada e a poropressdo diminuird. Com um material saturado que tende a se
contrair durante o cisalhamento (Figura 11.5b) ocorre o inverso: as poropressdes tendem a aumentar,

como acontece com uma argila NA.
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Tendéncia a dilatacéo

Fig. 11.5. Poropressfes em ensaios triaxiais CIU: (a) tendéncia a dilatacdo diminuindo Au; (b) tendéncia

a contragdo aumentando Au

Resumindo, quando a tendéncia a variacdo volumétrica no cisalhamento ndo-drenado é de dilatagdo, Au

diminui; quando a tendéncia é de compressao, Au aumenta.

Equac@es de poropressao

A situacdo apresentada na figura 11.6, em que um elemento de solo saturado é submetido sem drenagem
aos acréscimos de tensdo total Ao, Aoz € Aas, resulta em um acréscimo de poropressao Au no interior do
elemento. Tém sido feitas varias tentativas para relacionar matematicamente Au com Aci, Ace € Ao,
entre as quais se destacam o método elastico, a hipétese de Terzaghi, 0 método de Skempton e 0 método

de Henkel, descritos a sequir.

Método elastico

Se o0 solo é perfeitamente elastico e o fluido intersticial incompreensivel, a variacdo volumétrica sera nula
durante um carregamento nao-drenado. Isso impde que a pressao efetiva octaédrico ¢’ot = p’ permaneca

constante durante todo o processo, satisfazendo a equacgdo 2.22. Entdo: p’ = constante. Em outras
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palavras:
AG Au
Q OQQ O > P
Q (Q ) .
- QQ O 0@ 5 ( F
NoDf> Y40
Q O

Fig. 11.6. Acréscimo de poropressdo em elemento de solo saturado sujeito aos incrementos Ac1, Ao, €

Aoc3

Ao, + Ao, + A
Au=Ac,, == gz 93 ~ Ap.
Eq. 11-67

A validade dessa equagdo foi verificada (Hoeg et al, 1969) para a previsdo de Au in situ no inicio do
carregamento, na fundacao de aterros sobre argila mole, enquanto o solo se aproximava de uma condicéo
elastica. Outros autores (Leroueil et al, 1978 e 1985) consideram dificil sua aplicacdo pratica, devido a
dissipacdo de poropressdes que ocorre desde o inicio da construcdo, simultaneamente a aplicagdo da
carga. Com efeito, medicdes de campo em varios aterros sobre solos moles indicam que, no inicio do

carregamento, Au < Aooct.

Hipotese de Terzaghi

A hip6tese de Terzaghi para carregamento unidimensional é uma simplificagdo da equagdo 11.3, pois

admite que:
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Au=Ac,

Eq. 11-68

Embora seja bastante questionada a aplicacdo dessa equacdo para estimar Au in situ no inicio do
carregamento, ou seja, no dominio elastico (Hoeg et al, Leroueil et al, op cit), sua validade é admitida no
dominio plastico, a partir do momento em que o material inicia 0 escoamento. Este comportamento foi

confirmado em medicGes de campo na argila do Rio de Janeiro (Ortigdo et al, 1983).

Método de Skempton

Reconhecendo as limitagdes do método elastico para a previsdo de Au durante a fase de cisalhamento de

ensaios triaxiais, Skempton (1954) propds a seguinte equacéo empirica:

Au =B[Ac, + A(Ac, —Ac, )|

Eq. 11-69

onde A e B sdo parametros empiricos de poropressdo determinados experimentalmente a partir de ensaios.

Se 0 material é totalmente saturado, B = 1 e a equacdo 11.5 se reduz a:

AU = Ao, + A(Ac, —Acy)

Eq. 11-70

Essa equacdo € limitada a condi¢Bes axissimétricas, que prevalecem no ensaio triaxial, pois ndo considera

o efeito do acréscimo da tensdo principal intermediaria Ac.

Exemplo 11.1

Determinar os parametros de poropressao de Skempton nas condi¢des de ruptura (tmax) € estado critico

para o ensaio CIU em argila do Rio de Janeiro, cujos resultados constam da figura 11.2.

Solugéo

Como o ensaio é isotrépico de compressao triaxial e em argila saturada, Aoz =0 e B = 1, a equagdo 11.6

simplifica para:

284



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

Au = AAo, . A=Au/Ac,

Eq. 11-71

Como o3 = constante, o valor de Aoy é dado por Aoy = (01 — o3) = 2t. O quadro 11.1 resume os dados
obtidos na figura 11.2 e os valores de A; e Ay correspondentes a ruptura e ao estado critico,

respectivamente.

Quadro 11.1. Exemplo 11.1: valores de ruptura e estado critico

Condicdo & o3 t Au Aoy A

%)  (kPa)  (kPa)  (kPa) (kPa)

Ruptura 2,0 150 40 60 80 0,75

Estado critico 10,5 150 45 105 90 1,17

Método de Henkel

Reconhecendo as limitagdes da equacdo 11.5, Henkel (1960) propds uma equagdo analoga a anterior, mas

relacionando Au com os acréscimos de tensdo octaédrica, ou seja, incluiu o efeito de Aoe:

Au = plAc,, +3aAT,, |

oct

Eq. 11-72
onde ¢ e S sdo parametros empiricos de poropressdo. Para solos saturados, = 1.

Substituindo os valores de p e g nas equagdes 2.10 e 2.12, a equagdo 11.5 pode ser reescrita:

Au = ﬁ[Ap + a\/EAqJ

Eq. 11-73
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Exemplo 11.2

Para um ensaio CIU de compressdo triaxial, obter uma relagdo entre os parametros « e A de Henkel e

Skempton.

Solugéo

Considerando que Aoz =Ac»=0,B=g=1, Ap = Ac1/3 e Aq = Aoy, e aplicando as equagdes 11.7 e 11.9,
vem:

Au = Ao, + A(Ac, — Ac,)= AAc,

Ao,
3

Au=Ap+ aﬁAq = + a\/EAal

Igualando as duas equacdes, vem:

Ao,

AAL=="L 4 n2A0,

Simplificando e explicitando «:

_3A-1

o =——->
3V/2

Eq. 11-74

Exemplo 11.3

Repetir o exercicio do exemplo 11.1 para os parametros de poropressdo de Henkel.

Solugéo

Para o ensaio CIU da figura 11.2, tem-se =1, Aoz = 0, po = 150 kPa e ¢o = 0. Os demais dados para a
aplicacdo da equacdo 11.9 constam do quadro 11.2. Alternativamente, « pode ser obtido pela equacédo

11.10, a partir dos valores de A do exemplo 11.1.
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Quadro 11.2. Exemplo 11.3: dados para os calculos

Condicdo & o3 Aq Au Aoy Ap A
(%) (kPa)  (kPa) (kPa)  (kPa) (kPa)

Ruptura 2,0 150 80 60 80 27 0,29

Estado critico 10,5 150 90 105 90 30 0,59

Valores dos parametros de poropressao

O quadro 11.3 apresenta, para algumas argilas submetidas a ensaios triaxiais de compressdo, valores

tipicos do parametro de poropressdo As (estudado no capitulo 12), correspondente a ruptura, em fungéo de

sua sensibilidade. A figura 11.7a apresenta TTEs tipicas obtidas no diagrama s’:t para varios valores de

Ay

Quadro 11.3. Valores do pardmetro As de poropressdo (Skempton, 1954)

Material As

Argila mole sensivel 0,71al5
Argila mole NA 0,50a1,0
Argila compactada -0,25a0,5
Argila rija PA -0,50a0

Como visto anteriormente, materiais elasticos saturados apresentam p’ = constante e Au = Ap. Aplicando

estas condicbes as equacBes de Skempton e Henkel, obtém-se A 1/3 e « = 0. Uma importante

conseqiiéncia desse fato é que a TTE para materiais elasticos no diagrama p’:q é uma reta vertical (figura

11.7b).
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(a)

Valores de A

— Solo elastico

A
>1 1 0.5 1/3 0 <O
®
g
(b)
q A Solo elastico

Fig. 11.7. Trajetorias de tensdo: (a) diagrama s’:t para varios valores de A; (b) diagrama p’:q para solo

elastico

A variacdo do parametro B para varios tipos de solos insaturados, em funcdo do grau de saturacdo S, é

apresentada na figura 11.8.
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Fig. 11.8. Parametro B de poropressao para solos insaturados (B < 1) (Black e Lee, 1973)

Observa-se uma enorme diminuicdo no valor de B, mesmo para uma pequena queda no grau de saturagdo,
de 100 para 95%. Por outro lado, solos com grau de saturacdo inferior a 90% apresentam valores de B

inferiores a 0,4, o que implica que o parametro A também sera pequeno.

Comportamento de argilas NA no diagrama s’:t:e

Os resultados de ensaios CIU para argila NA apresentados na figura 11.2 sdo agora reanalisados através
do diagrama s’:t:e. Os resultados tipicos da argila NA do Rio de Janeiro estdo replotados na figura 11.9a,

incluindo os valores de Au e t versus & e indicando os pontos de ruptura (C) e estado critico (D).
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(a)

(b)

Inchamento LEC

Fig. 11.9. Diagrama s’:t:e para ensaios CIU em argila PA

A figura 11.9b apresenta a TTT (AB) e a TTE (ACD), verificando-se que, no ponto C, a argila entra em
ruptura, tendo atingido tmax. Entretanto, como as poropressdes ainda continuam a crescer até o estado
critico, a TTE prossegue até o ponto D, quando tal estado é atingido. Os pontos da TTE de ruptura e

estado critico pertencem as linhas correspondentes Ky e Ker, que ndo séo coincidentes.

No diagrama s’:e (figura 11.9c) o material esta inicialmente sobre a LIC (ponto A’). Como o ensaio ndo é
drenado e o material é saturado, ndo pode haver alteracdo de volume e de indice de vazios. A trajetoria
percorrida é obrigatoriamente uma reta horizontal, até encontrar a LEC no ponto D’. O mesmo ocorre no

diagrama log s’:e (figura 11.9d), em que a amostra percorre a trajetéria A’’D’’, sem variacdo de volume.

Comportamento de argila PA no diagrama s’:t:e

Uma argila PA fortemente consolidada (ponto A’ da figura 11.10b) foi submetida a consolidagdo
isotropica sobre a LIC (ponto O’ do diagrama s’:e) e depois permitiu-se o inchamento até atingir o ponto
A’ do lado seco, isto é, a esquerda da LEC. Conforme salientado, nesta fase as valvulas de drenagem sao

fechadas e o cisalhamento por compressdo triaxial ndo-drenada é iniciado. Como ndo pode ocorrer
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variacdo de volume, a amostra percorre a trajetoria horizontal A’B’ no diagrama s’:e, dirigindo-se para a
LEC, tendendo a atingir o estado critico em C*. A TTE correspondente (figura 11.10a) é comentada com o

auxilio da figura 11.11, que apresenta um conjunto maior de graficos da mesma amostra PA.
(a (b)

cr

() logs' (© s

]

Fig. 11.10. Diagrama s’:t:e para ensaios CIU em argila NA

As curvas de tensfo-deformagdo e de poropressdo versus deformacdo constam das figuras 11.11a e
11.11b. Os pontos B: e B correspondem a ruptura (tmax). COomo neste ponto a amostra apresenta
deformacges excessivas, 0 ensaio foi interrompido, embora tendesse a atingir o estado critico em C. A
TTE € apresentada na figura 11.11c. O ponto B esta na reta Ky, que se situa acima da reta K¢, na regido
metaestavel. Como as poropressdes no final do ensaio sdo negativas, a TTE se curva para a direita,
tendendo a atingir o estado critico em C. As figuras 11.11d e 11.11e apresentam os diagramas s’:e e log

s’:e, em que as trajetorias sdo horizontais, pois ndo ha variagao de volume no cisalhamento.
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Fig. 11.11. Resultados de ensaio CIU e diagrama s’:t:e em argila PA

Comportamento de argilas com mesmo indice de vazios

Algumas amostras saturadas do mesmo material foram consolidadas com diferentes presses confinantes
e diferentes OCRs, porém todas tinham o mesmo indice de vazios e antes do cisalhamento. Ao se iniciar
a fase de cisalhamento, como nédo se permite a variagcdo de volume, todas as trajetorias no diagrama s’:e
tenderam para um Unico ponto C’ da LEC (figura 11.12b), apresentando trajetéria horizontal no diagrama

1)

S':e.
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@)

c LIC

LEC

Fig. 11.12. Diagrama s’:t:e para varias amostras de argila com o mesmo &g e diferentes OCRs

As TTEs correspondentes sdo apresentadas na figura 11.12a. As amostras com OCR superior a 4
alcancam a regido metaestavel, tocam a linha Kr e em seguida tendem a atingir o estado critico em C. A

TTE da amostra com OCR = 1, normalmente adensada, é o limite a esquerda de todas as TTEs.

Superficie limite de estado SLE

As TTEs da figura 11.12 estdo reproduzidas na figura 11.13, mostrando que, para um mesmo indice de
vazios eg antes do cisalhamento, nenhuma delas ultrapassa os limites formados, a esquerda, pela linha Kj,
e a direita, pela TTE da amostra normalmente adensada. Esses limites constituem o que se denomina

superficie limite de estado SLE.

Como para cada valor de eg hd uma SLE correspondente, verifica-se a existéncia de uma familia de SLEs,

conforme indicado na figura 11.14.
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LEC

Fig. 11.13. Superficie limite de estado SLE

Ensaios drenados e ndo-drenados e a envoltéria de estado critico

O modelo de estado critico assume a existéncia de uma Unica envoltéria ou linha K¢ para um mesmo
material, independentemente do tipo de ensaio. De fato, ao realizar um ensaio CIU e outro CID a partir do
mesmo ponto A (figura 11.15), verifica-se que o estado critico é atingido respectivamente em B e C,

situados sobre a linha K.

Aplicacdo do modelo de estado critico a argila do Rio de Janeiro

O arcabouco tedrico de estado critico é uma forma simples de interpretar o comportamento de materiais.
Para visualizar a possibilidade de aplica-lo em casos reais, sdo aqui utilizados resultados da argila do Rio

de Janeiro, para a qual se disp6e de muitos dados.

Os resultados de ensaios triaxiais CIU em amostras normalmente adensadas dessa argila constam da
figura 11.16a, onde estdo plotadas algumas TTEs e interpolada a envoltdria de resisténcia. Esses ensaios
foram realizados com press6es confinantes relativamente altas, até 10 vezes superiores as pressdes in situ,

cujos valores de o’vo € &’vm cOnstam da figura 6.18.
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LIC
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LEC
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Fig. 11.14. Familia de SLEs em funcéo de e
/
t C Ker
B
CID
ClU
A s

Fig. 11.15. Ensaios CIU e CID na mesma argila e com a mesma envoltoria de estado critico, ou linha K

A figura 11.16b mostra os resultados de ensaios CIU com pressdes confinantes de até cerca de 100 kPa,
mas ainda consolidados sob pressdes superiores as in situ, realizados por Gerscovich et al (1986). Esses
pesquisadores realizaram também ensaios com pressdes muito baixas, cujas dificuldades experimentais

sdo bem maiores, pois até a resisténcia da membrana e o papel-filtro que envolvem o corpo-de-prova
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interferem nas medicGes e esses efeitos tém de ser corrigidos.
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Fig. 11.16. Resultados de ensaios triaxiais em argila do Rio de Janeiro com diferentes pressdes

confinantes

As pressdes confinantes nesses ensaios (figura 11.16¢) sdo da ordem de 2 a 15 kPa, ou seja, inferiores as

pressdes in situ. Neste caso, as amostras foram testadas em condi¢Ges PA, como pode ser deduzido pelo

aspecto das TTEs, aproximadamente verticais ou voltadas para a direita. A existéncia de uma regido

metaestavel acima da linha K¢ e valores de coesdo efetiva da ordem de 2 kPa sdo constatados.

A figura 11.17 apresenta uma outra série de ensaios CIU em amostras NA e PA, cujas consolidacdo é pré-

consolidacdo foram simuladas em laboratério. As TTEs foram normalizadas, isto €, os valores de s’ e t

foram divididos pela pressdo vertical maxima o’vm aplicada em laboratério. O ponto final da TTE das

amostras NA (OCR = 1) corresponde aproximadamente ao estado critico. As amostras PA tenderiam a

atingir este ponto se o ensaio fosse prolongado.
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04 — Linha Ko

vm

0.2 Linha K

S/s

vm

Fig. 11.17. Trajetérias de tensdo normalizadas: ensaios CIU em argila do Rio de Janeiro (Ortigéo,
1978)

A figura 11.18 apresenta um diagrama log p’:e, incluindo varios tipos de ensaios triaxiais, alguns dos
quais estudados no capitulo 13. Esses resultados comprovam a existéncia da LIC e da LEC para a argila
do Rio de Janeiro, as quais, entretanto, apresentam uma certa curvatura, devido a larga faixa de valores de
p’ analisados, levando a conclusdo de que o modelo deve ser aplicado para uma faixa limitada de valores

dep’.

Exemplo 11.4

Uma amostra de argila NA foi submetida a um ensaio triaxial CIU de compressao que resultou na TTE AC
(figura 11.19a). Dadas a LIC e a LEC na figura 11.19b. Plote a trajetéria no diagrama s’:e e (b) calcule o

parametro de poropressao A no estado critico.
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Fig. 11.18. LIC e LEC para argila do Rio de Janeiro (Almeida, 1982)

Solucéo
(a) Diagramas’:e:

O ponto A da TTE corresponde a A’ sobre a LIC no diagrama s’:e. Como ndo ha variacdo de volume, a

trajetoria A’C’ é horizontal e alcanca o estado critico no ponto C’ sobre a LEC.
(b) parametro de poropressao A:

Como Aos = 0, o0 valor de A pode ser obtido através da equacdo 11.7. Valores de Ao e Au sdo obtidos

graficamente no diagrama MIT, como mostrado na figura. Os resultados estdo sumarizados na tabela a

seguir:
Amostra TTE TTT AU Aoy A
NA AC AE EC =230 kPa AG =190 kPa 1.21
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Exemplo 11.5

Repetir o exercicio anterior para uma argila PA indicada na figura 11.20. O indice de vazios antes da fase

de cisalhamento do ensaio é 0 mesmo que o da argila NA do exemplo anterior.

(a)
K
200 [— — —
t Au=230kPa
(kPa)
100 — E —
@
TTE
TTT
\ \
0 200 A 400 G
s', s (kPa) A O
(b)
2 - _
e
1.5 _
c A\ Lic
LEC
1 | i |
0 200 400
s' (kPa)

Fig. 11.19. Exemplo 11.4: amostra NA
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15 —

LIC

0 200 400

Fig. 11.20. Exemplo 11.5: amostra PA

Solucéo
(a) Trajetéria no diagrama s’:e:

O valor do indice de vazios inicial e ¢ 0 mesmo do problema anterior. A argila PA atingira o estado critico
no mesmo ponto C’ como no exemplo anterior. A trajetéria no diagrama s’:e (figura 11.20b) é horizontal,

0s pontos B’ e D’ determinados.

(b) parametro de poropressao A:

Amostra TTE TTT AU Aoy A
PA BDC BF FC =24 kPa BH = 190 kPa -0.13
Exemplo 11.6

Quatro amostras de argila foram consolidadas sob diferentes press6es confinantes e OCRs, mas no final
da consolidacdo todas apresentaram o mesmo €. No final do processo, duas das amostras estdo sobre o
ponto A da figura 11.21a e sdo NA, as outras duas estdo sobre o ponto B e sdo PA. Inicia-se, entdo, a fase

de cisalhamento por compressdo triaxial. Em uma amostra NA e outra PA realiza-se um ensaio CIU e, nas

300



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

restantes, um ensaio CID. Sendo dadas as linhas K¢, Kt, LEC e LIC, completar o diagrama s’:t:e.

Solucéo

A amostra NA submetida ao ensaio CIU, cuja TTE inicia no ponto A, tem trajetoria s’:e horizontal,
alcancando o estado critico em C’, sobre a LEC. A partir de C’, obtém-se C sobre a linha K¢. A amostra
NA submetida ao ensaio CID tem a TTE com inclinagdo de 1:1, que atinge o estado critico em F. A partir
deste ponto, determina-se F, obtendo-se a trajetoria A’F’. A amostra PA submetida ao ensaio CIU, cuja
TTE inicia no ponto B, tem 0 mesmo ey das demais e, por isto, atinge o estado critico em C’. Como sua
trajetdria é horizontal no diagrama s’:e, determina-se o ponto B’. A TTE toca a linha Ks e continua até C.
Finalmente, a amostra PA submetida ao ensaio CID tem a TTE com inclinacdo de 1:1, que atinge o ponto
D sobre a linha Ky, na regido metaestavel, e em seguida volta a linha K¢, alcangando o estado critico em
E. No diagrama s’:e a trajetoria sera B’D’E’. O ponto D’ foi arbitrariamente escolhido e o ponto E’ esta
sobre a LEC.

(a) t F

(b)
LIC

LEC

Fig. 11.21. Exemplo 11.6: dados de calculo

Exercicios

11.1. Definir estado critico em condi¢des ndo-drenadas.

11.2. Quais sdo e para que servem o0s parametros de estado critico?
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11.3.

11.4.

11.5.

11.6.

11.7.

Um corpo-de-prova de argila serd submetido a um Unico ensaio triaxial CIU para determinar os

pardmetros Ce, Cs, ¢, ecs € G. Plotar a TTE que deve ser aplicada.

Apresentar o diagrama s’:t:e para uma argila normalmente adensada e para outra muito

sobreadensada, com OCR da ordem de 20, submetidas a ensaios triaxiais CID e CIU.

Com os dados do ensaio CIU em argila mole do Rio de Janeiro apresentados na figura 11.2, plotar
aTTT e a TTE e obter ¢’ e os pardmetros A e « de poropressdo. Os pardmetros assim obtidos se
referem a condicdo de ruptura ou de estado critico? Por qué? Obter também os parametros nédo

drenados de deformacdo E, e v, correspondentes a um nivel de tensdes de 50%.

Demonstrar que, para um material elastico, tém-se Au = Acot € A = 1/3. Plotar para esse material
a TTE esperada nos graficos tipos MIT e Cambridge. Qual sera o valor do parametro « de Henkel

neste caso?

Dois ensaios triaxiais CID e um CIU foram realizados na mesma amostra de argila, com pressao
de sobreadensamento estimada, através de ensaios oedométricos, entre 90 e 160 kPa. Os quadros
11.5 e 11.6 apresentam, respectivamente, os resultados finais dos ensaios CID e 0s resultados do
ensaio CIU consolidado na pressdo confinante de 330 kPa. Com base nesses dados: (a) determinar
¢ a partir dos ensaios CID; (b) plotar as curvas de t x & e Au x & para o0 ensaio CIU; (c) tragar as
TTEs dos ensaios CID e CIU; (d) obter ¢’ nas condicdes de ruptura e estado critico para o ensaio

CIU; (e) determinar os parametros A e « de poropressdo nas condicdes de estado critico.

Quadro 11.5. Exercicio 11.7: resultados dos ensaios CID

Ensaio o1 0’3
(kPa) (kPa)

CID-1 704 200

CID-2 979 278

Quadro 11.6. Exercicio 11.7: resultados dos ensaios CIU

Tensdo-desvio & Poropressao
(%) (kPa)

0 0 0

30 0,06 15

60 0,15 32

90 0,30 49
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Cap 12. METODO ¢u E ENSAIOS UU

Introducéo

Neste capitulo é estudado um método simplificado para se verificar o comportamento de argilas saturadas
através de tensdes totais, denominado método ¢ = 0, em que sdo empregados 0s ensaios ndo-adensados

ndo-drenados, tipo UU.

Método ¢=0

O método ¢ = 0, cujas bases tedricas foram desenvolvidas ha vérias décadas por Skempton (1948),
constitui uma simplificagdo muito grande na forma de se averiguar o comportamento dos solos de baixa

permeabilidade e saturados, quando sujeitos a uma solicitacdo quase instantanea.

No caso de uma camada de argila saturada como a ilustrada na figura 12.1, sobre cujo ponto P sera
aplicado instantaneamente o carregamento indicado ao nivel do terreno, a forma teoricamente correta para
se analisar a resisténcia ao cisalhamento naquele ponto P é através de um tratamento em termos de
pressdes efetivas, como abordado no capitulo 11. Imaginando que o estado de tensdes in situ do ponto P
seja representado pelo ponto A da figura 12.1a, e conhecendo os acréscimos de tensdes totais aplicados
pelo carregamento, obtém-se a TTT, que é AB. A TTE é AC, tendo o material atingido a ruptura em C. O
valor de Au na ruptura é definido pelo segmento CB e a resisténcia do ponto P corresponde ao valor de t;,

indicado na figura.
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Fig. 12.1. Resisténcia do ponto P da fundagdo de um aterro sobre solo mole: analise em tensoes (a)

efetivas e (b) totais com envoltdria ¢, = 0

A resisténcia em termos de pressdes efetivas é determinada pela equagéo de Mohr-Coulomb =z = ¢’ + [o%
— (uo— Au)] tan ¢’ (ou a transformada tr = a’ + (s — u) tan «’), em que é necessario conhecer os valores de
c’, ¢, o, Up e Au. Os valores de o e Up sdo faceis de se determinar, e ¢’ e ¢’ podem ser obtidos através de
ensaios CIU ou CID. O grande problema é a determinagdo de Au in situ durante o carregamento, pois a
experiéncia tem demonstrado (eg Bishop e Bjerrum, 1960) que é muito dificil prever seu valor correto. As

equacOes de poropressao estudadas no capitulo 11 conduzem freqiientemente a previsdes erradas.

Para resolver esse impasse, Skempton propds um tratamento em termos de tensdes totais integralmente
ficticio, mas que funciona bem nas aplicacGes praticas. Segundo esta técnica (figura 12.1b), em lugar da
TTE e da envoltoria efetiva de resisténcia, utiliza-se uma envoltoria ficticia horizontal (dai a denominagéao
¢ = 0) que passa pelo ponto B da TTT. O intercepto na origem desta envoltoria ficticia é c,, denominado
de resisténcia ndo-drenada. Com isso, a determinacdo da resisténcia do ponto P passa a ser feita com
apenas um parametro c, pois tr = c,. As diferengas entre 0s métodos em termos de tensdes efetivas e

totais estdo sumarizadas no quadro 12.1.
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Quadro 12.1. Diferengas entre 0 método das tens@es efetivas e 0 método ¢ =0

Método de Equacdo de resisténcia Parametros
tensdes Mohr-Coulomb necessarios
Efetivas w=C" + (ow—u)tan ¢ u,c’, ¢
Totais ¢=0 tr=cy Cu

Determinacdo de c, em ensaios triaxiais

A resisténcia ndo-drenada de solos saturados e de baixa permeabilidade é determinada em ensaios
triaxiais tipo UU, ndo-adensados nao-drenados, em amostras com o mesmo indice de vazios in situ eg.
Com efeito, tomando-se o ponto P da figura 12.2a cujo indice de vazios in situ € ep, coleta-se uma
amostra indeformada no local com o minimo de perturbacéo, de forma a preservar sua umidade natural e
o valor de e (figura 12.2b). Ensaiando a amostra em laboratorio nessas condigdes, obtém-se a curva de
tensdo-deformacdo (figura 12.2c), permitindo o célculo das tensdes totais na ruptura e a obtengdo do

circulo de Mohr (figura 12.3).

O valor de ¢, é dado por:

(O-l 03)f
c, =t =
2
Eqg. 12-75
Exemplo 12.1

Com base nos resultados de um ensaio triaxial UU com oz = 100 kPa, em amostra de argila do Rio de
Janeiro, na profundidade de 4,5 m, apresentados no quadro 12.2, tracar a curva de tensdo-deformacéo e

determinar o valor da resisténcia ndo-drenada c..

Solucéo

A curva (o1 — o3) x & consta da figura 12.4. O valor de (o1 — o3)max € 14 kPa e 0 de c,, obtido pela

equacdo 12.1, é 14/2 = 7 kPa.
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(a)
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¢ iNSItU o
(b) Ensaios triaxial UU
G Cmm
Commmm = € ————
Cumm
(0)
888
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2
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Fig. 12.2. Determinacgao da resisténcia do ponto P através de ensaio triaxial UU
[}

Envoltériad =0

| : :

Resisténcia nao drenada

Fig. 12.3. Circulo de Mohr e envoltéria ¢, = 0
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Quadro 12.2. Exemplo 11.6: resultados de ensaio triaxial UU

& (01— 03)
(%) (kPa)
0,2 2,5
0,5 4.8
1,0 8,5
1,5 11,0
3,0 12,5
55 13,5
8,0 14,0
11,0 14,0
13,0 14,0
15
10 —
Ensaio UU
Profundidade da amostra:4,5m
Gc = 100kPa
(0.~ 03) Diametro de corpo de prova: 100mm
(kPa) 5 B
0 \ \
0 5 10 15
€ 1(%)
15,0 14,0

Fig. 12.4. Resultados de ensaio triaxial UU
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Resisténcia nao-drenada de laboratorio e mobilizada in situ

A questdo quanto a forma de se reproduzir em laboratério a resisténcia ndo-drenada c,, que sera
mobilizada in situ durante a construgdo, pode ser respondida com o auxilio da figura 12.5, referente a um
ensaio UU especial em que foram medidas poropressdes, permitindo tracar o diagrama s’:t:e. Desde que o
indice de vazios de campo seja 0 mesmo do ensaio de laboratdrio, a amostra seguira a trajetéria A’’B’’ do
diagrama s’:e (figura 12.5b), atingindo a LEC no ponto B’’ e reproduzindo exatamente o que aconteceria

no campo. A TTE correspondente é A’B’, indicada na figura 12.5a.

b ~ . ~ .
@ t Tensdes efetivas (c) t Tensdes totais

TTE

|
\
(¢}
c
(¢}
c
>l\\‘
_|
— vy)
_|

(b)

Fig. 12.5. TTT e TTE em ensaio triaxial UU

Com isso, o valor de ¢, de campo é reproduzido em laboratério, independentemente da trajetéria de
tens@es totais AB adotada no ensaio (figura 12.5c). Em outras palavras, qualquer que sejaa TTT do ensaio
de laboratério ou o valor da tensdo total confinante aplicada no ensaio (ponto A do inicio da TTT), o

estado critico seré alcancado nos pontos B’” e B’” e 0 valor correto de ¢, sera obtido.

Perfil de cy

Plotando-se os resultados de ¢, versus profundidade obtém-se um perfil de cy, que pode ser empregado
em projetos de engenharia. Na figura 12.6 estdo plotados resultados de ensaios triaxiais UU realizados em
amostras de argila do Rio de Janeiro coletadas a varias profundidades. A figura 12.7 apresenta outros
perfis de c, de diferentes locais: um em Guaruja, SP, outro em Aracaju, SE, e um terceiro em argila

sobreadensada, em Cowden, a noroeste da Inglaterra.

Enquanto em argilas NA, ou levemente PA, o valor de ¢, aumenta bastante com a profundidade, em
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argilas PA, c, é praticamente constante. Este fato é facilmente explicado através das figuras 12.8a e 12.8b.
A primeira mostra um perfil de c, em que a argila é PA entre os pontos A e B e se torna NA abaixo do
ponto B, 0 que é comum em muitas argilas. Realizando-se ensaios ndo drenados em amostras dos pontos
A, B e C, as TTEs serdo semelhantes as indicadas na figura 12.8b, de onde se deduz que, entre os pontos
A’ e B’, ndo ha um crescimento significativo de c,, ocorrendo o contréario na regido NA, onde se situa o

ponto C’.

c, (kPa)

0 5 10 15 20
\ \ \ \

Profundidade (m) 6

Fig. 12.6. Resultados de ensaios UU em argila do Rio de Janeiro (Costa-Filho et al, 1977)

Cy (kPa) ¢y (kPa) cy (kPa)
0 10 20 30 0 0 20 40 60 o 0 100 200
I T T I I
—~ — 7 [ _
.l |k 1 &
© 8 = S —
g g5 41 2 L ]
3 o 4 =
c L _ © |85 - _
2 10 o N )
9 % | e} L —
a g g
° 7 S 7 |
< c
15 | 4 g 02 L i
o M - T
Lo 10 - B
Santos Aracaju Cowden, England

(Ortigao, 1988b)

Fig. 12.7. Resultados de ensaios UU e perfis de c,: (a) argila mole de Guaruja (Teixeira, 1988); (b)
argila mole de Aracaju (Ortigdo, 1988); (c) argila rija de Cowden, Inglaterra (Gallagher, 1983; Ortigéo
e Randolph, 1983)
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(@ Com
f A
B
z
Perfilde ¢ _
C
(b)
t
PA ‘ NA
‘ C Ko
K A . i
= T
ST -
® Jé L »
A B c s

Fig. 12.8. (a) Perfil de cy; (b) TTEs seguidas por amostras NA e PA

Influéncia da perturbacdo da amostra

Os resultados apresentados na figura 12.7 mostram certa dispersdo, em conseqiiéncia da impossibilidade
de se resgatarem amostras perfeitas, com as mesmas caracteristicas de campo. As perturbacGes
introduzidas na amostra durante a coleta, a retirada do solo, o alivio de tensdes, o transporte, o
armazenamento e, finalmente, a moldagem do corpo-de-prova (amolgamento) provocam alteragdes na

umidade, no indice de vazios, na tensdo efetiva e em outras propriedades.

Entretanto, é muito importante obter amostras de alta qualidade e com a maior dimensdo (diametro)
possivel, pois a qualidade é diretamente proporcional a dimenséo. Os valores de cy, particularmente, sdo

muito influenciados pelas dimensBes da amostra, como atestam os dados plotados na figura 12.9.
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cu (kPa)
0 5 10 15 20
\ \ \ \

Amostra Corpo de prova

diametro diametro
2 - (mm)  (mm)
50 50
. 63 50

a4 o e 125 100 |
00— 63 36

— 125 36

Profundidade(m)
(@]
\

10 —

Fig. 12.9. Efeito do amolgamento em perfis c, obtidos em amostras e corpos-de-prova de diferentes

diametros (Ortigédo e Almeida, 1988)

Quanto maior o diametro, em geral maiores sao os valores de c. Além disso, fica patente que amostras de
50 mm de didmetro, muito usuais em investigaches geotécnicas de rotina, provocam grande

amolgamento, devendo ser evitadas para ensaios triaxiais.

Ensaio de compresséo ndo confinada U

O ensaio de compressdo ndo confinada, ou de compressdo simples, ou ainda ensaio U, consiste na
compressdo axial de uma amostra cilindrica com pressdo confinante nula. Teoricamente, este ensaio é

igual ao triaxial UU.

Em geral, o ensaio U é conduzido em corpos-de-prova de 50 mm de diametro, extraidos de amostras de
mesmo didmetro, obtendo-se resultados muito influenciados pelo amolgamento, conforme comentado
anteriormente. Por outro lado, por ndo se aplicar a pressdo confinante, ndo é necessaria a membrana
lateral que envolve o corpo-de-prova nos ensaios triaxiais, 0 que pode levar a alteragdo da umidade

durante o ensaio, influenciando a resisténcia.

Ensaio de palhetain situ EP ou VST

Os problemas inerentes a perturbacdo na amostragem, que afetam os resultados dos ensaios de
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laboratdrio, tém propiciado a procura de procedimentos alternativos de determinacdo da resisténcia

através de ensaios in situ, dentre os quais o ensaio de palheta (EP) é um dos mais utilizados.

As primeiras tentativas de utilizagcdo do ensaio de palheta ocorreram na Escandinavia, por volta de 1919
(Flodin e Broms, 1981), mas seu uso s6 foi disseminado em outros paises a partir do final da década de
40. No Brasil, sua introducéo se deu em 1949, simultaneamente por Milton Vargas, em S&o Paulo, e

Raymundo Costa, no Rio de Janeiro (Ortigdo, 1988).

O ensaio é utilizado em solos argilosos, cujo comportamento pode ser caracterizado pela drenagem
impedida, constando da insercdo, no solo, de uma palheta cruciforme (figura 12.10), com relagdo entre
altura (H) e didmetro (D) igual a 2, sendo tais dimensdes padronizadas pela ABNT NBR 10905: didmetro

de 65 mm e altura de 130 mm.

~

-T

-

Fig. 12.10. Palheta

Mediante a aplicacdo de uma rotacdo lenta de 6°%min, registra-se a curva de torque versus rotagéo (figura
12.11).
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Tmax

20
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Torque Ensaio indeformado
(Nm) 10

Amolgado
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| | | | |
0 20 40 60 80 100 120

Rotacao (graus)

Fig. 12.11. Curva de torque-rotacéo em ensaio de palheta in situ em material indeformado e amolgado

Os resultados séo interpretados admitindo-se que a resisténcia ao cisalhamento néo drenada c, se distribua

igualmente ao longo da superficie cilindrica circunscrita a palheta. Isso conduz a:

T

c, =0,86

3

Eq. 12-76

onde T é o torque maximo aplicado (kNm) e D, o diametro da palheta, igual a 0,065 m.

Tém sido empregados nesses ensaios varios tipos de equipamento, que diferem na qualidade (Ortigdo e
Collet, 1987; Ortigdo, 1988). A figura 12.12 apresenta um tipo, originalmente concebido por Cadling e
Odenstad (1950), que oferece alta produtividade e permite obter resultados de boa qualidade. O aparelho
consta de um sistema de hastes, que transmitem o torque a uma palheta e séo totalmente protegidas para
evitar atritos solo-haste e mecéanicos internos. O conjunto é introduzido no solo por cravacéo estatica, com
a palheta inserida em uma sapata de protecdo para evitar danos durante a crava¢do. Uma vez atingida a
profundidade desejada, crava-se a palheta no solo, avancando-a 0,5 m a frente do equipamento, e em
seguida realiza-se o ensaio, aplicando-se a rotacdo e medindo-se o torque com o auxilio de uma unidade

de leituras.

A alta produtividade oferecida pelo equipamento resulta do fato de ndo ser necessario retirar as hastes do
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furo a cada ensaio, para avancar a perfuragdo. A alta qualidade obtida nos resultados deve-se a total

eliminacéo de atritos solo-haste e mecénicos internos.

el
%E[‘/ Rolamento
UL

. Sapata de
protecdo

Revestimento

Palheta

Fig. 12.12. Equipamento para ensaios de palheta in situ (Ortigéo e Collet, 1987)

Logo apos a realizacdo do ensaio com a argila indeformada, aplicam-se 10 rotagdes completas a palheta e
refaz-se 0 ensaio com a argila amolgada, determinando-se entdo a resisténcia amolgada cur pela equagéo
12.2, porém com o valor do torque nessa condigdo. Os resultados de um furo completo com ensaios a

cada 0,5 m sdo plotados versus a profundidade (figura 12.13), obtendo-se um perfil de c, e de cyr.
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C, (kPa)
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\ \ \
® Indeformado
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3
S 6 -
c
=
e
o 8 B
10 -

Fig. 12.13. Resultados de um furo completo de ensaios de palheta em argila do Rio de Janeiro

Resultados de varios furos no mesmo material podem ser analisados em conjunto, conforme apresentado
na figura 12.14, o que permite tirar conclusGes sobre o perfil de c, de projeto, bem como sobre a

dispersdo de resultados, através do calculo da medida e do desvio-padréo.

Sensibilidade

A relacdo entre a resisténcia indeformada e a amolgada é definida como sensibilidade S; da argila:

Eq. 12-77

que indica a perda relativa de resisténcia da argila quando totalmente amolgada e a importancia de sua
estrutura, que aumenta proporcionalmente a sensibilidade. O ensaio de palheta permite determinar esse

parametro de uma forma rapida e barata.

O quadro 12.3 apresenta a classificacdo das argilas quanto a sensibilidade proposta por Skempton e

Northey (1952).
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C, (kPa)
5 10 15 20 25
0 \ \ \
® |ndeformado N
2 © Amolgado |

Profundidade(m)
(@]

10

12 \ \

Fig. 12.14. Resultados de ensaios de palheta in situ em argila do Rio de Janeiro, obtidos em varios furos

proximos (Ortigéo e Collet, 1986)

Quadro 12.3. Sensibilidade das argilas (Skempton e Northey, 1952)

Sensibilidade St
Baixa 2-4
Média 4-8
Alta 8-16
Muito alta > 16

Algumas argilas ocorrentes na Escandindvia e no Canada (eg Lerouiel et al, 1985) apresentam
sensibilidade extremamente elevada, da ordem de 100. Estes materiais perdem totalmente a resisténcia
qguando amolgados, tornando-se verdadeiros liquidos. Felizmente, no Brasil, a sensibilidade dos depdsitos

de argila pode ser classificada de baixa a média, como se deduz dos dados apresentados no quadro 12.4.

Quadro 12.4. Sensibilidade de alguns depdsitos de argila mole do litoral brasileiro
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Local Valor Faixade Referéncia

médio variacao
Santa Cruz, RJ (zona litordnea) 3,4 Aragdo, 1975
Santa Cruz, RJ (offshore) 3,0 1-5 Aragdo, 1975
Rio de Janeiro, RJ 4.4 2-8 Ortigédo e Collet, 1986
Sepetiba, RJ 4,0 Machado, 1988
Cubatdo, SP (Alemoa) 4-8 Teixeira, 1988
Florianopolis, SC 3,0 1-7 Maccarini et al, 1988
Aracaju, SE 5,0 2-8 Ortigdo, 1988

Correcao dos valores de c, fornecidos pelo VST

A experiéncia na construcdo de aterros e nas escavagdes em depositos de argila em muitos paises tem
demonstrado que, para aplicacdo em projetos, o perfil de ¢, fornecido pelo EP deve ser corrigido pela

equaco:

Cu corrigido = :ucu EP

Eq. 12-78

A necessidade de correcdo foi explicada por Bjerrum (1973) como um meio de se levarem em conta as
diferencas de velocidade de deformacdo, os efeitos de anisotropia e a fluéncia. A determinacéo do fator u
é totalmente empirica e baseada na analise de casos histdricos de rupturas ocorridas em aterros e
escavacdes. Assim, alguns autores tém recomendado fatores de correcdo (Bjerrum, 1973; Azzouz et al,
1983) em funcdo do indice de plasticidade da argila (IP), mas os dados apresentam grande dispersdo
(figura 12.15a), o que dificulta selecionar o valor adequado de ux As recomendagdes mais recentes,
publicadas por Aas et al (1986), sdo para obter a relagdo cu/c’vo, ONde ¢y € a resisténcia fornecida pelo EP

e d’vo a pressdo efetiva vertical in situ, e empregar a figura 12.15b, que fornece u para argilas NA e PA.

A experiéncia brasileira na aplicacdo dessas corre¢cdes empiricas, através de retroanalise de rupturas em
solos moles (Ortigdo et al, 1987 e 1988), tem demonstrado que elas ndo se aplicam a argilas de alta
plasticidade, como as que ocorrem no litoral brasileiro, em que o fator x encontrado € igual a 1. Por esta
razdo, Ortigdo e Almeida (1988) recomendam que o perfil de ¢, fornecido pelo EP seja comparado com o
de ensaios triaxiais UU: havendo diferenca muito significativa, empregam-se as corre¢des; do contrario,

nao.
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@
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0.2 | | | | | |

Fig. 12.15. Correc¢ao dos valores de ¢, obtidos em ensaios de palheta (Aas et al, 1986)

Exemplo 12.2

Ao aplicar a correcdo de resultados de EP indicada na figura 12.15b ao perfil médio de ¢, da argila do Rio

de Janeiro que consta da figura 12.14.

Solucéo

Obtém-se a relacdo cu/c’vo para varias profundidades ao longo da camada de argila, sendo &y, calculado
adotando-se y = 13 kN/ms3. Como nos primeiros 3 m da argila o valor médio de c, é aproximadamente
constante, e com base na historia de tensdes deste material abordada no capitulo 7, considerou-se que

esses 3 m iniciais sdo PA e, a partir dai, NA. Os célculos constam do quadro 12.5.
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Quadro 12.5. Exemplo 12.1: correcdo de ¢y

z Cu médio v Cul ovo PA/NA u Cu corrigido
(m) (kPa) (kPa) (kPa)

1 8,6 3 2,9 PA 0,4 3,4

2 8,6 6 14 PA 0,4 3,4

3 8,6 9 0,9 PA 0,4 3,4

4 9,4 12 0,8 NA 0,5 47

6 12,6 18 0,7 NA 0,5 6,3

8 14,8 24 0,6 NA 0,6 8,9

10 18,6 30 0,6 NA 0,6 8,9

Determinacdo empirica de cy,

A resisténcia ndo drenada amolgada de um deposito de argila pode ser estimada através da correlacao

empirica obtida por Carrier e Beckman (1984):

6,33
C =Py 0,166
371le+LP

’ IP(414+A™)
Eq. 12-79
onde:
Pam = pressao atmosférica = 10 kPa
IP = indice de plasticidade (%)
e = indice de vazios
Ac = atividade da argila
LP = limite de plasticidade

A figura 12.16 apresenta um abaco que pode ser empregado em lugar da equagdo 12.5.
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Fig. 12.16. Abaco para a determinac&o da resisténcia amolgada c,r a partir de correlagdo com os limites

de Atterberg (Carrier e Beckman, 1984)

Relacao entre ¢, e press@es efetivas e OCR

Uma forma alternativa de se obter um perfil de cy é através de relacbes com as pressoes efetivas e o valor
do OCR. A relacdo ci/o’y, onde o’y € a pressdo efetiva vertical antes do cisalhamento, pode ser
determinada em ensaios UU especiais, em que a pressao efetiva é medida, ou obtida em ensaios do tipo
CU. Embora preconizada por varios autores (eg Ladd e Foott, 1974), essa metodologia exige ensaios de
laboratério muito trabalhosos e caros, sendo por isto pouco pratica para aplicacdo em obras correntes de

engenharia.

Por outro lado, equacBes semi-empiricas, que relacionam c, com pressdes efetivas, sdo faceis de se
aplicar e devem ser utilizadas para aferir os valores de ¢, fornecidos por EP ou por ensaios triaxiais UU.

A seguinte equacdo relaciona o valor da relagdo c./c’v em amostras NA e PA:

[Cu /G:V]PA — OCRA
[c./0", J\a

Eq. 12-80
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O valor de A é obtido em ensaios especiais em varias amostras, com diferentes OCRs. Na pratica,
entretanto, A varia pouco, entre 0,7 e 0,85 (Ladd et al, 1977), e o valor médio de 0,8 pode ser adotado
para a maioria dos depdsitos de argila. Por outro lado, um valor conservador de 0,25 pode ser adotado

para a relagdo c,/o’v em argilas NA. Assim, a equacgdo 12.6 pode ser reescrita:

¢,/ o’, =0,25 OCR"?

Eq. 12-81

Uma outra relagdo de natureza semi-empirica, preconizada por Mesri (1975), relaciona ¢, com a pressao

de sobreadensamento ¢’ vm:

c,=022¢0",,

Eq. 12-82

Exemplo 12.3

Determinar o perfil de c, para a argila do Rio de Janeiro através das equacgdes 12.7 e 12.8 e comparar 0s

resultados com os obtidos por ensaios triaxiais UU e EP, representando-os graficamente.

Solucéo

Os célculos realizados constam do quadro 12.6, onde z é a profundidade, ¢’vo € o’vm foram obtidos na
figura 6.18 e o OCR foi calculado pela equacéo 6.1. Pela equacéo 12.7 calculou-se c.J/c’y, obtendo c,
multiplicando cu/o’y por o’ve. A equagdo 12.8 é aplicada multiplicando-se o’vm por 0,22. Os resultados

estdo plotados na figura 12.17.

Aplicacdo da analise tipo UU e do método ¢=0

Na analise tipo UU sdo empregadas tensdes totais e a envoltoria ficticia de resisténcia em termos de
tensdes totais. A figura 12.18 mostra alguns exemplos em que se admite que a resisténcia z, mobilizada

na superficie de ruptura e por ocasido desta, é igual a cy.
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Quadro 12.6. Exemplo 12.2: determinacédo de c, pelas equagdes 12.7 € 12.8

Equacdo 12.7 Equacdo 12.8

z S’vo 'vm OCR c¢J/oy Cu Cu

(m) (kPa)  (kPa) (kPa) (kPa) (kPa)

1 3 19 6,3 1,09 33 4,2

2 6 18 3,0 0,60 3,6 4,0

3 9 23 2,6 0,54 4,9 51

4 12 26 2,2 0,47 5,6 57

5 15 30 2,0 0,44 6,6 6,6

7 21 38 1,8 0,40 8,4 8,4

9 27 45 1,7 0,38 10,2 9,9

10 30 48 1,6 0,36 10,8 10,6

c, (kPa)
0 5 10 15 20

2 — — EP |
- W

Equagéo 7.20

Equagéo 7.19

Profundidade (m)
(o]
\

10—

\ \ \
Fig. 12.17. Exemplo 12.2: resultados

A aplicacdo do método UU no caso de um aterro construido rapidamente sobre camada mole é

esquematizada na figura 12.19, cujos graficos referem-se ao ponto A da superficie de ruptura. A medida

323



que o aterro é construido, as tensdes mobilizadas aumentam até atingir o limite c,, quando o material

entra em ruptura.

@)
// \\ = =Com
/NN
/ N Compactada dolintcleo

L [ xe

Q= 5.7 ¢+ 4D

(TERZAGHI)

(©

Fig. 12.18. Exemplos de aplicacdo da resisténcia c, em analise de obras: (a) aterro construido
rapidamente sobre solo mole; (b) analise de estabilidade de final de construcdo do macico de uma
barragem construida rapidamente com nicleo de argila; (c) fundacdo direta construida rapidamente

sobre argila (Ladd, 1971)

Os acréscimos de poropressdo Au aumentam gradativamente durante o carregamento, atingindo seu valor
maximo no final de construcdo; a partir dai tendem a se dissipar €, apés longo tempo, atingem o equilibrio
(ou seja, Au = 0). O fator de seguranga FS decresce inicialmente durante o carregamento e atinge o valor
minimo ao final da construcdo; logo em seguida aumenta, a medida que as poropressdes se dissipam,

estabilizando quando Au = 0.

O método ¢ = 0 pode ser aplicado para analise de estabilidade de final de construgdo, evitando-se as
incertezas na previsdo de Au. Durante a fase de dissipacao, a analise de estabilidade pode ser conduzida

em termos de pressdes efetivas, com os pardmetros ¢’ e ¢’ e com Au medido.
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Fig. 12.19. Fases de construgdo de um aterro sobre solo mole em que se pode aplicar o método ¢, = 0
(Bishop e Bjerrum, 1960)

Exercicios

12.1. Para um ensaio UU convencional em um corpo-de-prova de argila, pergunta-se: (a) a TTE é

conhecida? (b) por qué? (c) quais sdo e como utilizar os resultados de ensaio?

12.2. Dissertar resumidamente (uma pagina no méaximo) sobre a aplicacdo do conceito @ = 0 para a

construcdo rapida de um aterro sobre argila mole.
12.3.  Por que ensaios UU em argila apresentam em geral grande dispersdo de resultados?

12.4.  Uma argila apresenta os seguintes parametros de estado critico: ¢’ = 30°, C. = 1,2, Cs = 0,1, ecs =

5,3 e ec = 5,9. Neste material, com uma amostra isotropicamente adensada com o’c = 50 kPa, foi
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12.5.

12.6.

12.7.

executado um ensaio UU. Estimar o valor da resisténcia ndo drenada que se espera do ensaio.
Descrever resumidamente o ensaio de palheta in situ.
Definir o que é sensibilidade de uma argila.

Quais sdo os ensaios recomendados para cada uma das seguintes obras: (a) analise de barragem de
terra em final de construcdo; (b) idem, longo tempo ap6s o enchimento do reservatério; (c)
encosta natural em que se observou escorregamento antigo; (d) fundacdo direta sobre argila

normalmente adensada; (e) idem, sobre areia; (f) tanque de petréleo sobre solo mole.
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Cap 13. APLICACOES A PROBLEMAS PRATICOS

Introducéo

Este capitulo aborda as aplicacdes do modelo de estado critico, através dos diagramas s’:t:e, em andlise de
problemas de Mecanica dos Solos. Sdo vistas inicialmente as trajetérias de tensdo que mais
freqlentemente ocorrem no campo, muitas vezes diferentes da compressdo axial. Em seguida, esses
conceitos sdo aplicados em analise do comportamento de muros de arrimo, aterros, escavacdes e estacas.
Finalmente, é abordada a resisténcia ao cisalhamento residual, que ndo é abrangida pelas teorias de estado

critico.

Classificacdo das trajetdrias de tenséo

A classificacdo das TTTs segundo a direcdo é apresentada na figura 13.1, havendo quatro tipos principais:

de compressdo axial, de extensao axial, de extensdo lateral e de compresséo lateral.

A TTT de compressdo axial é a que ocorre, por exemplo, sob o eixo de um aterro (figura 13.1a). As
tensBes verticais aumentam e a TTT cresce para a direita, com inclinacdo de 1:1, sendo esta a trajetoria
mais comum em ensaios triaxiais de laboratorio, devido & facilidade de se aumentar a tensdo-desvio e
manter constante a tensdo confinante. Pode-se afirmar que mais de 90% dos ensaios triaxiais correntes
utilizam essa TTT, razdo pela qual os ensaios CU, CD e UU estudados nos capitulos anteriores foram de

compressdo axial.
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Fig. 13.1. Trajetdrias de tensdo mais freqlientes: (a) compressao axial; (b) extensdo axial; (c) extensdo

lateral; (d) compresséo lateral

A TTT de extensdo axial ocorre, por exemplo, sob o eixo de uma escavagdo em que ha um alivio de carga
vertical, enquanto as tensfes horizontais se mantém aproximadamente constantes. Os ensaios que seguem
essa TTT sdo caracterizados pela sigla adicional E (por exemplo, CIU-E e CID-E). Conforme mostrado na

figura 13.1b, essa TTT caminha para a parte inferior do programa s:t.

A TTT de extensédo lateral ocorre, por exemplo, durante a execucdo de reaterro atras de um muro de
arrimo (figura 13.1c). O muro tende a se deslocar no sentido contrario ao do reaterro, 0 que provoca um
alivio na tensdo horizontal, enquanto a tensdo vertical se mantém aproximadamente constante. Ensaios

feitos com essa trajetoria sdo raros e tém a sigla adicional EL (por exemplo, CIU-EL).

A TTT de compresséo lateral ocorre, por exemplo, quando uma ponte é apoiada externamente em um
muro existente, fazendo com que este tenda a se deslocar no sentido do terreno. Isto resulta em um
acréscimo de carga horizontal, embora a tensdo vertical permanega constante, e a TTT corresponde
caminha para a parte inferior do diagrama s:t. Ensaios feitos com essa trajetoria também sao raros e tém a

sigla adicional CL (por exemplo, CIU-CL).

Outras duas trajetorias sdo empregadas em casos especiais, uma delas para simular a construgdo de
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barragens de terra, em que as tensdes totais o1 e oz variam segundo uma relagdo K, definida por K =
o3l o1, que € mantida constante (figura 13.2), representando a variagdo de tensdes que ocorre no macico da

barragem.

hmax

Fig. 13.2. Trajetérias de tensdo no ensaio UKU para simulacdo da construcdo rapida de barragens de

terra com K = o3/ 51 = constante

Os ensaios correspondentes sdo realizados sem drenagem e com medi¢éo de poropress@es, aumentando-se
as tensdes totais segundo a relacdo K, e em seguida sdo rompidos por compressao axial. Esses ensaios,
denominados mais adequadamente de UKU (e ndo K-constante, como preferem alguns construtores de
barragens), foram objeto de um importante trabalho de Cruz (1967) sobre argilas compactadas utilizadas

em nucleos de barragens.

A trajetoria empregada para a analise do efeito das tensdes in situ é a de reconsolidagdo nas tensGes
estimadas que ocorriam no solo antes da amostragem. As TTEs utilizadas estéo indicadas na figura 13.3,
sendo que os ensaios assim executados sdo identificados pela sigla adicional K, (por exemplo, CKoU e

CK,D). A reconsolidacédo Ko implica deformagdes horizontais nulas, como visto no capitulo 6.
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Inchamento

Fig. 13.3. Trajetdria de consolidacéo anisotropica Ko

Generalizagcdo do modelo de estado critico

O modelo de estado critico pode ser considerado como um modelo generalizado, pois é valido para
qualquer trajetéria de tensdes que for aplicada em uma amostra. Além disso, segundo esse modelo, as
tensGes efetivas controlam o comportamento, independentemente das tens@es totais. Para comportamnto
ndo drenado, isto é explicado na figura 13.4. Ressalta-se também que o modelo é simétrico em relacdo ao
eixop’ous’.

Com efeito, um ensaio ndo drenado em argila NA tem a trajetéria A’B’ horizontal no diagrama s’:e (figura
13.4c¢), pois o indice de vazios ndo pode ser alterado. O ponto A’ pertence a LIC e o ponto B’, a LEC. As
TTEs correspondentes (figura 13.4b) partem do ponto A e atingem B ou B, conforme a TTT se dirija para
a parte superior ou inferior do diagrama s’:t. Entretanto, de acordo com o modelo de estado critico, as
TTEs AB1 ou AB; sdo simétricas em relacdo ao eixo dos s°. As curvas de tensdo-deformacao (figura 13.4a)

sdo também simétricas e tm a mesma inclinacdo inicial, ou seja, 0 mesmo modulo de deformacéo.
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(a) { (b) o

()

Fig. 13.4. Generalizacdo do modelo de estado critico: aplicacdo em ensaios ndo drenados com TTTs

diversas

Aplicando-se quaisquer das TTTs indicadas na figura 13.4b, o comportamento em termos de pressdes
efetivas ndo pode ser alterado. Assim, as poropressdes se ajustardo de forma a manter as TTEs indicadas.
De fato, cada uma das TTTs provocara diferentes valores de Au, o que pode ser verificado na figura 13.4b,
pois a poropressdo final de cada ensaio us é obtida pela distancia entre os pontos finais correspondentes da
TTT e da TTE. Por exemplo, o valor de us para o ensaio de extensdo axial é determinado pela distancia
entre os pontos E e B,. Neste caso, como Ur < Ug, AUr Serd negativo. Exatamente o contrario ocorre, por

exemplo, no ensaio de compressdo axial, em que Aus sera positivo.

A generalizacdo do comportamento em ensaios drenados é obtida considerando no modelo que o volume
da amostra sera alterado, de maneira que o ponto final das trajetdrias esteja sempre sobre a LEC e a K.
Para a amostra NA da figura 13.5, a variacdo de volume para cada TTE aplicada é diferente: para as TTES

AB e AC, o indice de vazios diminui e, para as TTES AD e AE, aumenta.
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Fig. 13.5. Generalizagdo do método de estado critico: aplicagcdo em ensaios drenados com TTEs diversas

Anédlise de problemas praticos

A técnica das trajetorias de tensdes € muito Gtil na analise de problemas praticos, como muros de arrimo,

aterros, escavacoes e estacas.

Muros de arrimo

A figura 13.6 exemplifica muros de arrimo com reaterro executado em areia, com drenagem livre e,
portanto, com as TTEs coincidindo com as TTTs. As tensdes horizontais finais que atuardo no paramento
do muro (desprezando-se o atrito solo-muro) podem ser obtidas através de um modelo muito simples, que
forma a base da teoria de Rankine (On the stability of loose earth, Phil Transactions, Royal Society,

London, 1857) para o calculo de empuxos de terra. O modelo considera trés estados: ativo, passivo e K.

O estado ativo (figura 13.6a) é alcancado pelo ponto P, devido aos deslocamentos sofridos pelo muro a
medida que se reaterra. Isto provoca um alivio na tensdo horizontal e a TTE é AB de extensao lateral. O

estado final B é denominado estado ativo e a tensdo efetiva horizontal correspondente é o’ha.
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Fig. 13.6. Interpretacdo do comportamento de estruturas de arrimo via trajetérias de tensao

O estado passivo (figura 13.6b) é a conseqiiéncia dos deslocamentos do muro no sentido do reaterro
devido a uma carga aplicada, como a fundacéo de uma ponte que se ap6ia sobre o muro. A TTE é AB de
compressdo lateral, a medida que as tensdes horizontais aumentam, e a tensdo efetiva horizontal

correspondente é o’ hp.

O estado Ky (figura 13.6¢) ocorre no terreno in natura durante o processo de formacéo dos solos, quando
ndo ha deformac0es laterais significativas. Uma situacdo equivalente pode ocorrer na vizinhanga de uma
estrutura muito rigida que impega qualquer deslocamento do terreno. A TTE coincide com a linha Ko e a

tenséo efetiva horizontal correspondente € ¢’ ho.

Aterro sobre solo mole construido em uma etapa

A figura 13.7 apresenta o diagrama s’:t:e para um ponto sob o eixo de um aterro construido rapidamente,
em uma etapa, sobre fundacado mole. Admitindo-se comportamento ndo drenado, a TTE é AB e ndo atinge
a linha K, pois a construgdo é paralisada antes da ruptura. No ponto B, a seguranga quanto a ruptura é
minima. A TTT correspondente é AC de compressdo axial. Os trechos BC e B’C’ correspondem ao
adensamento e a dissipacdo de poropressdes, admitindo que as tensdes totais ndo variam. Como a TTE

caminha de B para C a medida que as poropressdes se dissipam, fica-se mais longe da ruptura e o fator de

333



seguranca da obra aumenta.
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Fig. 13.7. Interpretacdo do comportamento de aterro sobre solo mole construido em uma etapa, via

trajetérias de tensédo

Aterro sobre solo mole construido em duas etapas

Quando o carregamento total a ser aplicado excede a capacidade de carga da fundagcdo, uma das
alternativas de projeto é executa-la em etapas, paralisando-se a obra para permitir a dissipagdo parcial de
poropressoes. Isto resulta em um ganho de resisténcia nao drenada. Na primeira etapa, a TTE é AB (figura
13.8), paralisada antes de atingir a ruptura em C. A resisténcia ndo drenada inicial é cy,. O tempo de

paralisacdo permite a dissipacdo de poropressdes, e a TTE caminha de B para D.

334



Mec Solos dos Estados Criticos J A R Ortigéo

u 1°carga: AB
f Dissipag&o: BD
2°carga: DE
Jl/ Dissipacao: EG

s

Fig. 13.8. Interpretacdo do comportamento de aterro sobre solo mole construido em etapas, via
trajetorias de tenséo

Reiniciando a constru¢cdo em D, a TTE atinge E rapidamente em condi¢bes ndo drenadas e a obra é
novamente paralisada, antes da ruptura em F. A ordenada de F corresponde a resisténcia ndo drenada

final cyf, que é maior que a inicial cyo, demonstrando que o material ganhou resisténcia.

Escavacdo em solo mole

Os engenheiros de dragagem conhecem bem o fenémeno da suavizacdo de taludes dragados, apds a
escavacdo: é comum dragar um canal submerso em solo mole com talude ingreme, por exemplo, de 1:1, e
apos alguns dias ou semanas observar a suavizacdo gradativa deste até a estabilizacdo, com, por exemplo

1:6. Isto pode ser facilmente explicado com o auxilio do diagrama s’:t:e da figura 13.9.
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Fig. 13.9. Interpretacdo da estabilidade com o tempo de escavacdo em solo mole, via trajetérias de

tensao

Verifica-se que a TTT é AC de extensdo axial, aplicada rapidamente em condi¢bes ndo drenadas, sem
variacdo do indice de vazios. A TTE é AA:B, paralisada em B antes da ruptura, que ocorreria em F se a
escavacdo prosseguisse. Ora, com o ponto C da TTT esta a esquerda do ponto B da TTE, os acréscimos de
poropressdes sdo negativos, mas com o tempo tenderdo a alcancar o equilibrio em C. A medida que se
caminha de B para C, aproxima-se da linha K¢ e o fator de seguranca diminui apés a paralisacdo da

escavacdo, o que pode levar a ruptura dentro de algum tempo.

Estaca em argila NA

O interesse no desenvolvimento de métodos de previsdo de capacidade de carga de estacas, com base nas
tenses efetivas (eg Kraft, 1982), tem levado a andlise das tens6es no elemento de solo P em contato com

o fuste da estaca, conforme apresentado na figura 13.10.
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Cravagao: AB
Recuperagio: BC
Carga 4 ruptura: CD
Ke — e
t TTT

D,

e Inchamento

Fig. 13.10. Interpretacdo do comportamento de estaca instalada em argila NA, via trajetérias de tensdo

A cravacdo da estaca permite supor que o elemento P serd suficientemente tensionado em condicdes ndo
drenadas, seguindo a trajetéria AB e atingindo o estado critico em B. Em seguida, as poropressdes se
dissipam e as tensoes totais relaxam. A relaxacao é o fendmeno da diminuicdo ou alivio de tensfes totais
ou efetivas, sem que haja alteracdo nas deformacBes. E exatamente o contrario da fluéncia ou

adensamento secundario mencionado no capitulo 6.

A dissipacdo das poropressfes e a relaxacdo das tensBes totais provocam o que se denomina de
recuperacdo da estaca. Isto significa um ganho de resisténcia e de capacidade de carga com o tempo, pois
as poropressdes se dissipam em algumas semanas. Ao final da recuperagdo, o elemento considerado
estard em C, mais longe da linha K e, portanto, da ruptura. Imaginando agora que a estaca seja carregada

rapidamente até a ruptura, a TTE serd CD e o estado critico sera alcangado em D.

Durante o carregamento da estaca, as tensdes totais aplicadas no elemento P serdo fundamentalmente de
cisalhamento. Isso significa que o valor de g ou t sera alterado, mantendo-se constante o valor da tensao
total média p ou s (Lopes, 1985). A TTT tera direcdo vertical, sendo representada na figura 13.10 pelo

segmento vertical AD;.
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Estaca em argila PA

Esse caso é semelhante ao anterior, exceto quanto as tens@es iniciais e ao indice de vazios inicial no
elemento P, em contato com o fuste (figura 13.11), que sdo caracterizados pelos pontos A e A’,

respectivamente abaixo da linha Ko e do lado seco da LEC.

Cravacéo: AB
Recuperagdo: BC
Carga aruptura: ¢p

— TTE
— TIT

/ N\

S‘

Fig. 13.11. Interpretacdo do comportamento de estaca instalado em argila PA, via trajetorias de tensao

Resisténcia ao cisalhamento residual

A resisténcia residual ao cisalhamento ocorre nos solos argilosos quando sujeitos a deformagdes enormes,
da ordem de metros, verificando-se, por exemplo, em encostas sujeitas a deslizamentos antigos e a

grandes movimentos de massa.

A resisténcia residual, entretanto, ndo é abrangida pelas teorias de estado critico, pois estas se aplicam
somente a condicdo final, enquanto a massa de solo ainda se desloca como um meio continuo e as
particulas tém orientacdo randémica. Quando a ruptura da massa de solo ocorre segundo um plano bem
definido de deslizamento, particulas em sua vizinhanca se alinham segundo a direcdo da ruptura,
ocorrendo entdo a situacdo residual. Esses conceitos sdo apresentados na figura 13.12 para uma areia

densa bem graduada e uma argila PA.
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Fig. 13.12. Curvas de tensdo-deformacdo para areia pura densa e argila PA, indicando pico, estado

critico e estado residual

Na areia, a condicdo de pico se caracteriza pelo grande entrosamento entre gréos, conforme estudado no
capitulo 9. Com o prosseguimento das deformac0es, a areia dilata e atinge o estado critico com os gréos
mais afastados e desentrosados. Prosseguindo os deslocamentos, ndo ha mais queda de resisténcia, pois o

atrito é devido ao rolamento e ao deslizamento entre graos, que nao sofrem grandes alteracdes.

Ja a argila PA apresenta um pico e, em seguida, atinge a condigdo de estado critico a grandes
deformac0es, em que as particulas tém orientagao randdémica. Prosseguindo os deslocamentos, formam-se
um plano de deslizamento e uma descontinuidade, segundo os quais ha uma direcdo preferencial de

orientacdo das particulas.

Os parametros efetivos de resisténcia residual (c’r, ¢’r) podem ser muito inferiores aos de pico, como

apresentado no quadro 13.1.

Quadro 13.1. Exemplo de parametros residuais, de pico e de estado critico

Parémetros efetivos ¢’ &
de resisténcia (kPa) (graus)
Pico 10 35
Estado critico 0 30
Residual 0 17
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A determinacdo da resisténcia residual pode ser feita através de retroanalise de deslizamentos de encostas
ou de ensaios especiais em que se simulam grandes deslocamentos, conforme detalhado por Fell e Jeffery
(1987). Entre os ensaios que podem ser empregados estdo o de cisalhamento direto com reversdes
maultiplas, em que a caixa de cisalhamento se desloca muitas vezes para cada lado, revertendo-se o sentido

do deslocamento a cada etapa, ou o de cisalhamento torcional, comentado no capitulo 8.

Como exemplo, a figura 13.13 apresenta resultados de uma investigacdo conduzida por Massad et al
(1981) em argilas da regido de Curitiba, denominadas localmente de sabdo de caboclo por acarretar
problemas de expansdo e estabilidade de taludes. Apos reversdes multiplas na caixa de cisalhamento
direto, o angulo de atrito do material decresce de 21 para 10° o que pode explicar a origem de varios

problemas geotécnicos comuns na area de Curitiba.

As figuras 13.14 a 13.16 apresentam resultados de resisténcia residual para diversas argilas, 0s quais
permitem avaliar preliminarmente o valor de ¢’r em funcéo da fracéo de argila (% de material <2 um) e

dos limites de Atterberg.

Exercicios

13.1. Em que condi¢des deve ser aplicada a resisténcia ao cisalhamento residual de uma argila e de uma

areia, e como determina-la?

120 ,
T 80 ]
(kPa) -
40 E
0
Deslocamento horizontal (mm)
Envoltéria de Pico
[ C==10 kPa == 21° 7
T — |
(kPa) L ) ) B
Envoltéria residual
L c—=0 ¢_=10° |
0 100 200 300

G’ (Pa)

Fig. 13.13. Ensaio de cisalhamento direto drenado com reversdes multiplas em argila de Curitiba
(Massad et al, 1981).
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Fig. 13.14. Relagdo entre ¢’r, teor de argila e IP (Lupini et al, 1981)
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Fig. 13.15. Relacdo entre ¢’ e LL (Mesri et al, 1986)
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Fig. 13.16. Relacdo entre ¢’r e ¢’ (Mesri et al, 1986)

13.2.

13.3.

13.4.

13.5.

Para uma argila com ¢ = 33° e LIC com Cp = 1,3, Cs = 0,02 e ecs = 6,5, pede-se: (a) definir a
equacdo da LEC; (b) considerando a realizacdo de ensaios CIDs de compressdo e extensdo axiais
e laterais, iniciando a fase de cisalhamento com s’ = 150 kPa, obter o indice de vazios nas
condicBes de estado critico para cada ensaio; (c) idem, pra ensaios CIU, desejando-se porém o
valor da variagdo das poropressdes; (d) repetir (b) e (c) para CPs consolidados anisotropicamente,

com Ko = 0,6 e tensdo confinante lateral de 200 kPa; localizar a LKoC com e¢ = 6,1.

Para um ponto ao longo do fuste de uma estaca a ser cravada em argila normalmente adensada,
esquematizar a TTE durante as fases de cravacao e de dissipacdo de poropressdes (geradas durante

a cravacdo) e durante o carregamento muito lento até a ruptura.
Idem, em argila muito pré-adensada.

Idem, em areia compacta.
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Cap 14. CAM-CLAY

Introducéo

Este capitulo resume as bases tedricas e as equacfes dos modelos elastoplasticos denominados Cam-Clay,
que permitem o célculo de deformacBes. Com isso, pretende-se demonstrar a potencialidade dos modelos
de estado critico, sem entretanto apresentar todos os detalhes tedricos. Sdo incluidos exemplos de
simulacdo teorica de deformac@es e tensdes em ensaios triaxiais utilizando um programa de computador

denominado Cris.

As deducBes das equacBes e um estudo mais abrangente sobre a teoria da plasticidade ndo fazem parte do
escopo deste livro, recomendando-se para tal os trabalhos de Britto e Gunn (1987), Desai e Siriwardane
(1984), Bolton (1979) e Schofield e Wroth (1968).

Modelo elastoplastico

As deformacdes em um modelo elastoplastico podem ser tratadas nos dominios eléastico e plastico
separadamente. A figura 14.1 apresenta um diagrama e:log s’ de um solo que se deforma do ponto A ao
C. A trajetdria de deformacgdo AC pode ser decomposta em AB e BC, sendo a primeira ao longo da linha
de inchamento e a segunda, vertical. Como estudado no capitulo 6, as deformacfes ao longo da linha de
inchamento sdo pequenas e reversiveis e, portanto, elasticas, ao contrario das que ocorrem ao longo de

BC, que sdo irreversiveis e plasticas.
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log s’

Fig. 14.1. Decomposi¢ao de deformacao volumétrica em elastica e plastica

A energia ou trabalho de deformacdo W € obtida por uma equacao do tipo (Timoshenko e Goodier, 1951):

— b b b
W=0"¢g+0",6,+0 ;&

Eq. 14-83

No dominio elastico, os materiais armazenam a energia de deformacdo, enquanto no dominio plastico,

parte dessa energia € dissipada por atrito sob a forma de calor. Ent&o:

W =W +W,

armazenado dissipado

Eq. 14-84

Os modelos elastoplasticos diferem quanto as hipdteses que sdo admitidas quanto a dissipagdo da energia

durante o regime plastico.

Curva de tenséo-deformacédo e escoamento

A figura 14.2 mostra o aspecto da curva de tensdo-deformacédo segundo um modelo elastoplastico. O solo

se deforma elasticamente até o ponto E, onde tem inicio o escoamento, ou seja, além das deformacGes
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elasticas &%, 0 material admite também deformagdes plasticas &°, sendo a deformacéo total ¢ calculada

pela soma de ambas:

e
=& +¢P
Eq. 14-85
S
Elasto-plastico
perfeito
E
€
S
Elasto-plastico
E com amolecimento
€
S
Elasto-plasico
E com enrijecimento

Fig. 14.2. Curvas de tensdo-deformacado segundo modelos elastoplasticos

Ap6s o inicio do escoamento, distinguem-se trés casos quanto ao aspecto da curva de tensdo-deformacao:
no primeiro (figura 14.2a), as deformacbes aumentam indefinidamente sob resisténcia constante,
caracterizando um material elastoplastico perfeito; no segundo (figura 14.2b), ha queda na resisténcia
com o aumento das deformacGes, 0 que caracteriza um amolecimento; no terceiro, ocorre aumento de

resisténcia apds o escoamento (figura 14.2c), o que se denomina de endurecimento ou enrijecimento.

A determinacédo do ponto E, de inicio do escoamento, é feita nos modelos elastoplasticos através de uma
superficie de escoamento (figura 14.3), cuja determinacdo experimental através de ensaios triaxiais €
estudada no capitulo 11. Abaixo dessa superficie, admite-se que as deformacdes sejam puramente
elasticas. Com efeito, em uma TTE qualquer AE, conforme indicado na figura 14.4, o ponto de inicio do

escoamento E ocorrerd quando a TTE tocar a superficie de escoamento.

Os modelos elastoplasticos diferem, entretanto, quanto a forma ou a equacdo matematica assumida para

representar a superficie de escoamento. Nos itens seguintes sdo apresentados dois modelos — Cam-Clay e
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Cam-Clay Modificado — que incorporam o conceito de estado critico mas apresentam superficies de

escoamento diferentes.

Superficie de

Dominio el4stico

Fig. 14.3. Superficie limite de estado SLE sob a qual as deformaces sdo puramente elasticas
I [

Fig. 14.4. (a) Curva de tensdo-deformacgdo com comportamento elastico até o ponto E, em que a TTE

toca a (b) curva de escoamento

Diagramap’: gq:e

Nas equacdes dos modelos Cam-Clay séo utilizadas as nota¢des do diagrama p’:q:e, ou p’:q:v, onde v é 0
volume especifico, igual a v =1 + e. Essas nota¢Bes sdo diferentes das empregadas até agora neste livro
(ou seja, s’:t:e), mas o aspecto dos diagramas obtidos é muito parecido. As figuras 14.5 e 14.6 e 0s
quadros 14.1 e 14.2 comparam os dois diagramas e 0s parametros empregados. Deve-se observar que as
equacdes da LEC e da LIC foram deduzidas para as abscissas log s’, enquanto na notacdo de Cambridge

as abscissas sdo In p’.
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Ccs

t=s' tana o

e=¢e +Clog s
Cs (o]

LEC

=S

log s'

p
r=1tg
v=l[ +X In p'
LEC

log p'

J A R Ortigéo

Fig. 14.5. Comparacdo entre a envolt6ria de estado critico e a LEC nos diagramas s’:t:e e p’:q:v

e A

\

A

e=e +C log s
c c

LIC

1 kPa

Fig. 14.6. Equacdo da LIC nos diagramas s’:t:e e p’:q:v

log s'

1 kPa
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Quadro 14.1. Relacdo entre os parametros nos diagramas s’:te p’:q

Nome Diagrama Diagrama Relacdo entre Eq
s’:tie p’:q:voue parametros

Variavel s’ p’ = 1 (3s’-t) 14.4(a)

3

Variavel t q g=2t 14.5

Variavel e eouv v=1l+e 14.6(b)

Envoltéria de tan o’ M — M 14.7

resisténcia 3—seng

LEC Ecs r F=es+1 14.8

LEC Cc A A=C. 123 14.9

LIC ec N N=e +1 14.10

Linha de e Vi Vi=es+1 14.11

inchamento

Linha de Cs K k=Cs/2,3 14.12

inchamento

(a) Caso axissimétrico, com o’> = o3

(b) v = volume especifico

Quadro 14.2. Equacgfes nos diagramas s’:te p’:q

Nome Diagrama Diagrama Eq
s’:te p’:q.e

Envoltéria de resisténcia t=stan a q=Mp’ 14.13

LEC e=es+Cclogs” v=T+Alnp 14.14

LIC e=e.+Cclogs v=N+Alnp’ 14.15

Linha de inchamento e=e+Cslogs’ v=w+xlnp’ 14.16

Inclinagdo da TTE K=03/ 01 n=qlp’ 14.17
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Equacédo da superficie de escoamento
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As hipoteses sobre a dissipacdo de energia durante a deformacao plastica levaram (Schofield e Wroth,

1968) a seguinte equagdo para a superficie de escoamento do modelo Cam-Clay, cuja representacéo

grafica consta da figura 14.7a:

q=Mp’In(p’,/p’)

Eq. 14-86

onde o parametro p’m corresponde a pressao isotropica de pré-adensamento.

Superficie de Superficie de
escoamento escoamento

CAM-CLAY q K., CAM-CLAY
modificado

Elastico

p/2.72 pP p' /2 p'

@ (b)

Fig. 14.7. Diferentes curvas de escoamento adotadas nos modelos: (a) Cam-Clay e (b) Cam-Clay

Modificado

O modelo Cam-Clay pode ser considerado um importante avanco na simulagéo tedrica do comportamento

de solos, mas, como todo modelo, apresenta deficiéncias. A analise destas deficiéncias através de

comparagBes com resultados experimentais torna possivel a introducdo de melhoramentos, como fez

Burland (1967), que propds 0 modelo denominado Cam-Clay Modificado, cuja superficie de escoamento

tem a forma de uma elipse (figura 14.7b) com a seguinte equacéo:

M*p*-M*p’, p'+q* =0

Eq. 14-87

Rearranjando os termos, obtém-se:
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g=Mp [Bn—1
p

Eq. 14-88

Deformacdes

A partir da equacdo 14.1, é possivel relacionar a energia de deformacdo com os valores dos invariantes de

tensdo p’ e q (eg Schofield e Wroth, 1968), através da equacéo:

W=qe+pe,

Eq. 14-89

onde & e & sdo definidos como deformacdes cisalhantes e volumétricas, dadas por:

& = 5(81 - 83)

Eq. 14-90

&, = (& +2¢&)

Eq. 14-91

onde & e & sdo as deformacdes especificas principais do corpo-de-prova. Os valores de & e & podem ser

expressos como a soma dos componentes elastico e plastico, de acordo com a equacédo 14.3:

g =& +é!
Eq. 14-92

p

_ .8
&, =&, &,

Eq. 14-93

Equacdes similares sdo validas para incrementos de deformacéo:
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de, =deg, +dg
Eq. 14-94
de, =del +déeb

Eq. 14-95

Nos modelos Cam-Clay e Cam-Clay Modificado sdo feitas hipdteses para as deformacBes nas fases

elastica e plastica. Na fase eléstica, as hipoteses sdo de:

@) incremento infinitesimal de deformacdo volumétrica elastica d&®y, calculado a partir da equacdo da

linha de inchamento (equagdo 14.16), derivando-a para obter o efeito de uma pequena variagao de

p’; dai, vem
xdp’
dey L -
l+ep
Eq. 14-96

(b)  incremento infinitesimal de deformacéo cisalhante elastica dé%, obtido pelas equaces da lei de

Hooke
del = dq

3G
Eq. 14-97

onde G é o médulo cisalhante.

Na fase plastica, as deformacdes volumétricas séo obtidas pelo que se denomina em plasticidade de lei de
endurecimento, que no modelo Cam-Clay é:

P _ 7
dep - 0&° _A-x[dp’ dn
l+e 1+el{ p M

Eq. 14-98

O célculo do incremento de deformacéo plastica cisalhante d&Py é feito a partir do que se denomina em
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plasticidade de lei de escoamento, que para 0 modelo Cam-Clay é:

de! 1
def M -p
Eq. 14-99

As equacdes para o célculo das deformagdes plasticas no modelo Cam-Clay Modificado séo:

de? = de® _l—K[dp’+ 2ndn ]

Y l+e l+el p M2+7?
Eq. 14-100
de!  2p
def  M?-p?
Eq. 14-101

Simulacéo automética de ensaios triaxiais

Atraveés da simulagdo tedrica pelos modelos de estado critico e da comparagéo com resultados de ensaios,
podem ser analisadas as potencialidades desses modelos. Para resolver automaticamente as equacdes, foi
desenvolvido um programa de computador denominado Cris, que permite tracar os diagramas p’:g:e ou
s’:t:e e, com isto, simular ensaios triaxiais através dos modelos Cam-Clay ou Cam-Clay Modificado. Esse
programa se baseia em um anterior, também desenvolvido na UFRJ (Almeida et al, 1987), denominado

Cam-Clay X.

O programa Cris, distribuido em forma executavel para microcomputadores tipo IBM-PC, é fornecido
gratuitamente com este livro. O programa tem objetivo didatico, mas pode ser Gtil também na previsdo do
comportamento de ensaios e no estudo de ajustamento de parametros. O programa é auto-explicativo e

interage com o usuario através de menus. As fases de utilizagdo sao explicitadas a seguir.

Entrada de dados

O primeiro menu é o da entrada de dados feita pelo teclado. O programa perguntara os valores dos
parametros de estado critico ¢, Ce, Cs, G € ecs. A selecdo desses parametros é feita através de ensaios,

cujos resultados devem ser aferidos por correlagGes, como as apresentadas em capitulos anteriores. Para
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facilitar o usuario inexperiente, 0 programa assume alguns valores como default, ou seja, basta selecionar

OK e teclar Enter para o programa assumir automaticamente os valores do quadro 14.3, obtidos de uma

argila mole de alta plasticidade, conforme explicado a seguir.

Quadro 14.3. Dados de entrada do programa Cris

Pardmetro de Valor
estado critico adotado
& 30°

Cc 2

Cs 0,3

G 2.000 kPa
€cs 5

Para uma argila mole de alta plasticidade, o valor de ¢’ pode ser estimado pela figura 10.9 em func¢éo de
IP. As correlagGes apresentadas no capitulo 6 permitem avaliar Ce, e o valor de Cs pode ser tomado como

uma fracdo de C. da ordem, por exemplo, de 10 a 20%.

O médulo cisalhante G das argilas pode ser avaliado através da relagdo G/c,, que é aproximadamente
funcdo de IP, como apresentado na figura 14.8. Para IP entre 50 e 100%, pode-se estimar G/c, = 200.

Supondo ¢, = 10 kPa, obtém-se G = 2.000 kPa.

O valor de e¢s pode ser obtido a partir de ensaios triaxiais tipo CIU, extrapolando-se a LEC para um valor

de p’ = 1 kPa. Alternativamente, podem ser empregados ensaios oedométricos.

Definicdo do ensaio
Nesta fase, o programa Cris pergunta:

(@ o tipo de diagrama desejado, de Cambridge p’:q ou de MIT s’:t; no exemplo adotado, optou-se

pelo segundo;

(b) o valor inicial de p’ ou s’, isto é, o valor correspondente ao inicio da TTE do ensaio, tendo-se
adotado s’ = 150 kPa;

(c)  ovalordo OCR, sendo o defaut de 1,33;

(d) ascondi¢des de drenagem do ensaio, ndo-drenado ou drenado, tendo-se optado pelo primeiro;

353



(e) ainclinacdo da TTT, tendo-se selecionado uma relagdo ds/dt = 1;

j] o incremento de deformacdo cisalhante des a ser aplicado internamente pelo programa a cada passo

de calculo; o valor selecionado deve ser pequeno, por exemplo, 0,2%;
(g)  otipo de ensaio, de compressao ou de extensdo, tendo-se optado pelo primeiro;

(h) o modelo adotado, Cam-Clay ou Cam-Clay Modificado, tendo-se optado pelo segundo.

B B B O B
1400— -
- Ensaios de palheta

. o Ensaios triaxiais e B

12001 cisalhamento simples

0 Experiéncia de campo
1000— © —
Glc B ]
800 —
600 —
400— o © —
| o0 O B

@]
200 ., ° o _
L < g . o _
] O L] ¢
N R R R S R
0 50 100 150

IP (%)

Fig. 14.8. Relagéo entre G/c, e IP (Holtz e Kovacs, 1981)

Resultados

Os resultados sdo apresentados graficamente na tela do video, e os valores numéricos tabelados séo
gravados em um arquivo de saida. Quanto ao tipo de gréafico, selecionou-se o comando All (Todos) no
menu apresentado pelo programa, o que resulta no video em um desenho como o mostrado na figura 14.9:
no topo sdo apresentados, a esquerda, o diagrama s’:t e, a direita, a curva de tensdo-deformacéo t:;
embaixo sdo apresentados, a esquerda, o valor do parametro de poropressdo A de Skempton versus
deformacao e, a direita, os acréscimos de poropressao versus deformacéo principal. Esses graficos podem

ser impressos em seguida, através da fungdo Print Screen do DOS.
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Fig. 14.9. Graficos gerados pelo programa Cris para ensaio ndo-drenado

Quadro 14.4. Dados de saida do programa Cris para ensaios CIU

Todos os célculos sdo tabelados e gravados em um arquivo denominado Cris.out (quadro 14.4). Os
caracteres alfanuméricos séo escritos sempre entre aspas, 0 que permite sua importagéo por uma planilha

eletronica tipo Lotus ou Quattro, para processamento adicional e tragado de graficos com alta resolucéo.

A figura 14.10 e o quadro 14.5 apresentam resultados referentes a simulagéo pelo programa de um ensaio

drenado empregando 0s mesmos parametros anteriores.

Fig. 14.10. Graficos gerados pelo programa Cris para ensaio drenado

Quadro 14.5. Dados de saida do programa Cris para ensaios CID

Exercicios

14.1. Obter os pardmetros de estado critico para a argila do Rio de Janeiro através dos resultados CIU

apresentados na figura 11.2 e do diagrama e:log p’ da figura 11.18.
Recomenda-se o seguinte procedimento:

(a) extrapolar as curvas de resisténcia e poropressdo (figura 11.2) para uma deformacéo superior

a alcancada pelo ensaio correspondente ao estado critico;

(b) selecionar alguns pontos igualmente distribuidos ao longo dessas curvas e obter suas

coordenadas. Digitar esses dados em um programa de planilha eletronica e plotar as curvas.

(c) ainda através da planilha, plotar o diagrama do MIT e o de Cambridge e obter os valores de

¢ eG;

(d) a partir da figura 11.18, obter C. e ecs para a faixa de tensdes do ensaio CIU da figura 11.2 (»

150 kPa) e estimar o valor de Cs.
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14.2. Utilizando o programa Cris com 0s parametros obtidos no exercicio anterior, simular o ensaio
CIU da figura 11.2 empregando o modelo Cam-Clay Modificado. Comparar os resultados com
dados experimentais e, entdo, ir alterando no programa o valor de um parametro de cada vez,
observando o efeito. Comentar se é ou ndo possivel melhorar a concordancia entre a simulacéo e

os dados experimentais.
14.3. Repetir o exercicio anterior para 0 modelo Cam-Clay original. Houve concordancia?

14.4. Use os mesmos parametros de estado critico do exercicio 14.1 para simular um ensaio CID em

amostra NA sob uma tensdo confinante de 150 kPa.
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SIMBOLOGIA

Observac@es

(@) Um apostrofo apos um simbolo indica que este se refere a pressoes efetivas
(b) O subscrito ““f*” indica condices finais ou de ruptura

(c) O subscrito ““ff ’indica condicdes finais ou de ruptura no plano de ruptura
(d) O subscrito ““cr’” indica condi¢Ges de estado critico

(e) O subscrito ‘0’ indica condi¢des iniciais ou in situ

(f) O prefixo A indica uma variagdo

(g) O prefixo d indica uma variagdo infinitesimal

Pressdes ou tensdes

Patm

P'm

02

o3

Toct

Tensdo média, p =

3

Pressdo atmosférica

Pressdo isotrépica de pré-adensamento

q=o01—-03
0, =03
2

Tensao normal

S =

Pressdo de pré-adensamento
Tensdo confinante isotropica
Tensdo efetiva de consolidacdo
Pressdo da agua na célula
Tensao nos contatos reais dos graos
Tens&o normal horizontal
Tens&o normal octaédrica
Tens&o normal vertical
Tensdo principal maior
Tensdo principal intermediaria
Tensdo principal menor
t=9179

2
Tenséo cisalhante

Tensdo cisalhante octaédrica

0,+0,+0,
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Poropressao

Relagéo entre tensdes e deformagdes

LEC
LIC
OCR
SLE
TTE
TTT

Pardmetro de poropressdo de Skempton
Parametro de poropressdo de Henkel
Pardmetro de poropressdo de Skempton, B = Au/Acs
Parametro de poropressdo de Henkel

Linha de estado critico no diagrama s’:t

K correspondente a ruptura (0’s/ 6" 1)max
Coeficiente de empuxo no repouso

Linha de estado critico

Linha isotrépica de consolidagdo

Razdo de pré-consolidacdo, OCR = &’vmlc’y
Superficie limite de estado

Trajetdria de tensdes efetivas

Trajetdria de tensdes totais

Deslocamento e deformacao

Deformacéo linear
Deformacéo elastica
Deformacéo horizontal
Deformacéo pléastica
Deformacéo vertical
Deformacéo volumétrica

Deformacéo cisalhante

Parametros de tensdo-deformacao-resisténcia

a

)

a

yzil

c

Intercepto da envoltéria transformada

Inclinacdo da envoltdria transformada
Coeficiente angular da reta do grafico de Asaoka
Coeséo

Resisténcia ndo-drenada

Resisténcia amolgada

Médulo de Young

Médulo de deformacdo oedométrico ou médulo de Janbu
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#

G
n

17
K

<

St

Angulo de atrito

Mddulo cisalhante

Inclinacdo da TTE, n=qg/p

Inclinacéo do dente de serra

Mddulo volumétrico

Coeficiente de Poisson

Resisténcia de ponta do ensaio do piezocone

Sensibilidade (c,/ cur)

Pardmetros de consolidacgéo

av
Ce
Ch
CR
Cs

Cv

My

SR

U,

Médulo de compressibilidade

Coeficiente de compressibilidade

Coeficiente de consolidac¢&o radial

Relacdo de compressdo, CR = C./ (1 + &)
Coeficiente de descompressdo ou inchamento
Coeficiente de adensamento

Coeficiente de inchamento, diagrama e:log p’
Coeficiente de inclinagdo virgem, diagrama e:log p’
Médulo de variagdo de volume

Recalque

Relacdo de descompressdo ou inchamento, SR = Cs/ (1 + eo)
Grau de adensamento médio

Grau de adensamento localizado

indices fisicos

Y|
Jsat
Jsub
yal

Densidade relativa das areias
Densidade relativa corrigida
indice de vazios

Densidade dos graos

Peso especifico aparente itmido
Peso especifico aparente seco
Peso especifico aparente saturado
Peso especifico aparente submerso
Peso especifico aparente da agua

Porosidade

J A R Ortigéo

371



S Grau de saturacdo

w Umidade

Miscelanea

a Area da secdo transversal da amostra
A Parametro de regressdo exponencial
Ac Atividade das argilas

ay Area total real de contato entre gréos
aw Avrea total da segio menos ag, aw = 1 — ag
b Parametro de regressdo exponencial
B Largura

C Coeficiente de Hazen

D Diametro

D1o Didmetro efetivo da areia

F Fator de forma do piezocone

Fo Forca de percolacéao

R¢ Relacdo de atrito, R =15/ qc

FS Fator de seguranca

fs Atrito lateral

g Aceleracdo da gravidade

H Altura da camada

ha Carga altimétrica

Hq Caminho de drenagem

hp Carga piezométrica

hi Carga hidraulica total

i Gradiente hidraulico

| Fator de influéncia

ic Gradiente hidréaulico critico
IL indice de liquidez

IP indice de plasticidade

I Indice de rigidez, I, = G / ¢,
I3, I, 13 Invariantes de tenséo

Va Potencial altimétrico

Ve Potencial cinético

7 Potencial térmico

W Potencial matricial

W Potencial piezométrico

VA Potencial hidraulico da &gua no solo

372



Mec Solos dos Estados Criticos

J1, J2, J3
k

L
LG
LL
LP
U

N
NA
NA
Nb
Nc
Neg
Nyt
Ng
NT
p

P
PA

Q
Q

r
r

Re

Te
Tv

Ve
Vs
Vy

Invariantes de deformacéo
Permeabilidade
Comprimento

Lugar geométrico

Limite de liquidez

Limite de plasticidade
Viscosidade do fluido
For¢a normal

Normalmente adensada
Nivel d’agua

Fator de influéncia de Boussinesq
Numero de canais de fluxo
Numero de linhas eqliipotenciais
Numero de linhas de fluxo
Numero de quedas de carga
Nivel térmico

Carga distribuida

Peso

Pré-adensado

Carga concentrada

Vazéo

Raio do piezocone
Afastamento

Numero de Reynolds

Raio de um elemento circular de fundagéo
Tempo

Forca tangencial

Torque maximo aplicado
Tensor desviatorio

Tensor esférico
Fator-tempo

Velocidade de escoamento
Volume especifico

Volume

Velocidade critica

Volume dos sdélidos

Volume de vazios

J A R Ortigéo

373



X,y,Z

Angulos

=

S > K

Energia ou trabalho de deformacéo
Peso
Eixos coordenados, onde z é a profundidade

Operador vetorial gradiente

Angulo de inclinacdo com a dire¢éo horizontal
Inclinacdo do dente de serra
Angulo de inclinacdo com a direcdo vertical

Inclinacdo do plano de ruptura

Tipos de ensaios

CAU
CID
Clu
CKoD
CKoU
CPTU
EP
SPT
uu

Consolidado anisotropicamente ndo-drenado

Consolidado isotropicamente drenado

Consolidado isotropicamente, ndo-drenado, com medicdes de poropressdes
Consolidado anisotropicamente drenado em condi¢des Ko

Consolidado anisotropicamente ndo-drenado em condi¢des K,

Ensaio de piezocone

Ensaio de palheta in situ

Standard penetration test

Nao-consolidado ndo-drenado
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UNIDADES SI

J A R Ortigéo

Os quadros a seguir relacionam as unidades SI recomendadas para emprego em geotecnia.

Grandeza Simbolo Nome Mudltiplos e
submultiplos usuais

Massa kg Quilograma g, Mg
Forca, peso N Newton kN, MN
Pressdo ou tensdo  Pa Pascal (*) kPa, MPa
Massa especifica kg/m3 Quilograma por

metro clbico
Peso especifico KN/m3 Quilonewton  por

metro clbico
Densidade Adimensional
Tempo S Segundo min, h
Coeficiente m#/ano Metro quadrado por
adensamento ano
Coeficiente m/s Metro por segundo
permeabilidade
(*) 1 Pa=1 N/m2
Grandeza Certo Errado
Comprimento m, km, um (*) Km, mts, u
Massa g, kg, Mg gr, Kg, t, ton
Forca, peso N, kKN, MN kgf, tf, KN, kn
Pressdo ou tenséo kPa, MPa, GPa kgflcmz?, tfim2, KPa
Massa especifica kg/m3, Mg/m3 t/m3
Peso especifico kN/m3 kgf/ms, tf/m3
Tempo h, min, s sec, seg

(*) #m = micrometro, ou seja, 10" do metro
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NORMAS PARA ENSAIOS GEOTECNICOS

Os quadros a seguir relacionam as normas existentes para a realizagdo de ensaios geotécnicos in situ e de

laboratdrio, estabelecidas pelas seguintes institui¢des técnicas:

— ABNT - Associacao Brasileira de Normas Técnicas

— ABGE - Associacéo Brasileira de Geologia de Engenharia
— ASTM - American Society for Testing and Materials

— BS - British Standards Institution

—  Cesp — Companhia Energética de Sao Paulo

— DNER - Departamento Nacional de Estradas de Rodagem

— USBR - United States Bureau of Reclamation

Ensaios in situ

Ensaio ABNT ABGE ASTM BS USBR
Sondagem e percussio NBR6484 — D4633 — E21
(SPT)

Identificacdo e descricdio NBR7250  — — — —

de amostras obtidas em

sondagens

Palheta in situ (VST) NBR10905 — D2573 1377 E20
Permeabilidade em furo de Bol 4 — — E18
sondagem

Em cavas — Bol 4 — — —
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Ensaios de laboratério

Ensaio ABNT ASTM  BS CESP  DNER USBR
Cisalhamento — — — — — —
direto CD (a)

Adensamento MB3326 D2435 1377 — TE05-71  E17
Triaxial UU — D2850 1377 — — E17
Triaxial CIU (b) — — — — — E17
Triaxial CID (b) — — — — — —
Permeabilidade

Constante — D2434  — MSL09 — —
Variavel — — — MSL09 — —
Umidade — D2216 1377 MSL01 — E9
LL NBR6459 D423 1377 MSL04 ME44-71 E7
LP NBR7180 D424 1377 MSL04 MES82-63 E7
Gs NBR6508 D854 1377 MSL03 ME93-64 E10
Granulometria NBR7181 D422 1377 MSLO5 E18 E6
Massa especifica NBR3324 D2049 1377 MSL11 ME93-64 E12

de areias

Segundo recomendacdes de:

@) USCE (1970). Laboratory soils testing. Engineer Manual EM 1110-2-1906. United States Corps of

Engineers, Washington.

(b)  Head, K.A. (1986). Manual of soil laboratory testing. Pentech Press, London, vol. 1 a 3.
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RESPOSTAS AOS EXERCICIOS

Capitulo 1

1.1, w=32%; e=0,85; 5 =14,3 KN/m3; pa = 18,9 KN/mM3; 7u = 8,9 KN/m3.
1.2, w=32%; e=1,6; jua=19,2 KN/m3; 3 = 25,4 KN/M3; yeup = 15,4 KN/m3.
1.3, =18 KN/m3; jeu = 11,3 KN/m3.

14. e=0,66.

15. % =14,6 kN/m3; e =0,84.

Capitulo 2

2.8.  ov=136 kPa; m = 145 kPa; o1 = 260 kPa em um plano que faz 10° com a horizontal; o3 = —37 kPa

em um plano que faz 10° com a vertical; zmax = 147 kPa em um plano que faz 55° com a vertical.

2.9. ov =137 kPa; m = 145 kPa; o1 = 260 kPa em um plano que faz 20° com a horizontal; o3 = -37 kPa

em um plano que faz 20° com a vertical; zmax = 147 kPa em um plano que faz 25° com a vertical.

2.10.  Jinax = 15%.

Capitulo 4

4.6. Ponto (0,0) = 560 kPa; ponto (0,15) = 490 kPa; ponto (6,0) = 528 kPa; ponto (10,25) = 416 kPa.

Capitulo 5

5.4. U= 266 kPa, u, = 236 kPa, uc = 266 kPa, ug = 206 kPa; Q; = 1,6 x 105 m3/s/m; i = 0,24.
56. Q1=1,125 x 10 m¥/s/m; u, = 85,2 kPa.

57. Q1=5,33 x 10° m3/s/m.

5.8. NA1, o =66 kPa, u, = 20 kPa, ¢’y = 46 kPa; NA2, o, = 89 kPa, u, = 55 kPa, ¢’y = 34 kPa; v =
1,75 x 107 m/s.

59. Fp=5kN.

5.10. Fp=0,1kN.
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Capitulo 6
6.5. o’vm=251kPa; C.=0,21; C;=0,05; CR = 11%; SR = 2,5%; p = 0,41 m.

66 ptotal = 1,86 m.

Capitulo 7
7.5. Centro da camada, U, = 23%; para z/h = 0,25, U, = 45%; para z/h = 0,75, U, = 45%; U = 52%.
76. p=052m; p=0,85m.

7.7.  Centro da camada, U, = 45%); para z/h = 0,25, U, = 70%; para z/h = 0,75, U, = 28%; U = 52%; p =
0,52 m; p=0,85m.

7.8.  Pelo método log t, ¢, = 1,5 m?ano, pelo método ' t, ¢y = 2,3 m%/ano; com ¢, = 1,5 m?/ano, k = 1,4

x 10° m/s, com ¢, = 2,30 m?/ano, k =2,2 x 10° m/s.
79 ptotal = 2,66 m.
7.10. prora = 1,12 m; supondo At = 15 dias e Hq = 4,5 m, tem-se ¢y = 4,3 m#/ano.

7.11. k=4,10 x 10 m/s.

Capitulo 9
93. ¢ =19.3°
9.4. ¢ =382

9.5. ParaCPl, E, = 27 MPa, Eso% = 15 MPa, e para CP2, E, = 285 MPa, Esoy = 172 MPa; para CP1, v,
= 0,5, vso» = 0,57 e para CP2, v, = 0,85, Vso% = 0,48; para CP1, ¢ = 44,9° deir = 37,9° e para
CP2, ¢t = 36,9°, derit = 36,5% CP1 é uma areia densa e CP2, uma areia fofa.

9.6. BarradaTijuca, ¢ entre 30° e 35° Santos, ¢’ entre 35° e 38°.
9.7.  (a) ¢ entre 30° e 329 (b) ¢ entre 27° e 30°; (c) ¢’ entre 33° e 35°.

9.8. 0-500 kPa, ¢ = 42°; 1000-1500 kPa, ¢’ = 45° 3-6 MPa, ¢ = 37,5% 0-6 MPa, ¢ = 38,7°.

Capitulo 10

10.5. Kenney, ¢ =21,3°% Mayne, ¢’ = 22,5°.

Capitulo 11

115 ¢’erit = 33,70, ¢,rut = 22,60, Aerit = 1,04, Arut = 0,73, Olerit = 0,28, Oyt = 0,50, Eu = 10750 kPa, Vu =
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0,50.
11.6. a=0.

11.7. ¢ =33,7% Frut = 19,5% Ferit = 34,8°%; Aerit = 1; cerit = 0,5.

Capitulo 12
12.4. c,=7,5kPa.

12.7. (a) UU; (b) CD; (c) cisalhamento torsional CD ou cisalhamento direto com reversfes multiplas

CD; (d) UU; (e) CD; (f) UU.

Capitulo 13

. (@) e=5,5-10,02 log s’; (b) compressdo axial e = 2,23, extensdo axial e = 2,23, compresséo lateral
e = 2,93, extensdo lateral e = 2,93; (c) compressdo axial Au = 127 kPa, extensdo axial Au = 127
kPa, compresséo lateral Au = 70 kPa, extensdo lateral Au = 70 kPa; (d) compresséo axial e = 2,36,
extensdo axial e = 3,06, compressao lateral e = 2,09, extensdo lateral e = 2,78; (e) compressdo
axial s’ = 130 kPa, extensdo axial s’ = 45 kPa, compresséo lateral s’ = 280 kPa, extensdo lateral s’

= 95 kPa.
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SOIL
MECHANICS
INAHE LIGHT
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THEORIES °

An Introduction |

MANUAL
TEONICO D

ENCOSTAS

ANALISEE,
INVESTIGACAO
VOLUME 1
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J.A Ortig

Handbook
of Slope
Stabilisation

Ortigao J A R (1995) Soil Mechanics in the Light of Critical
State Theories Balkema, Rotterdam, www.balkema.nl, 300 p.

Este livro apresenta uma introdugdo a mecanica dos solos sob a ética das
teorias de estado critico. E uma versio atualizada do livro texto publicado
anteriormente pelo mesmo autor em portugués em 1993 e denominado
Introducdo a Mecanica dos Solos dos estados Criticos, LTC Editores, ja

esgotado.

GeoRio (1999) Manual Técnico de Encostas, Rio de Janeiro,
georio@pcrj.rj.gov.br

Trata-se de um manual de estabilizacdo de taludes e encostas em quatro
volumes organizado e editado por J A R Ortigdo (ex-professor UFRJ) e A S
F J Sayao (PUC RJ). Colaboraram varios especialistas geotécnicos. A obra
se tornou a norma técnica para obras de taludes na cidade do Rio de Janeiro.
O manual abrange a geologia e geotecnia do Rio, estabilidade de taludes em

solos e rochas, técnicas e especificacOes para projeto e obras.

Ortigao J AR & Sayao A S F J (2004) Handbook of Slope
Stabilisation,  Springer ~ Verlag,  Heidelberg, 478 p.,
www.springeronline.com

Este € um manual préatico dedicado a engenheiros e geologos de engenharia
para projetos e obras de estabilizacdo de taludes. O texto é dividido em 16
capitulos dedicados a geologia e geotecnia de taludes e trazendo a grande
experiéncia de diversos autores em mais de dez paises nas Américas e sul da
Asia. O texto cobre: geologia, classificacdo dos deslizamentos,
investigacdes, estabilidade de taludes em rochas e solos e técnicas de
estabilizacdo e instrumentacdo geotécnica de taludes.
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