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An engineering problem cannot be satisfactorily
solved unless the computation is based on a sound
knowledge of the mechanical properties of the materials
involved, and problems in earthwork engineering are no

exceptions.
K. Terzaghi

Fazendo da clareza e da realidade os principios
de trabalho de um Engenheiro consciencioso, ndo
se pode negar que as pesquisas do solo constituem
elemento valioso. Sao elas, somente, que possibilitam
0 reconhecimento exato das qualidades do subsolo
e permitem prever o comportamento da obra depois
de conclurda.

Kollbrunner



PREFACIO

A nossa MECANICA DOS SOLOS E SUAS APLICACOES surgiu hd mais de vinte
anos, com a publicagdo da 12 edigao dos Vols. 1e 2, aos quais, apos alguns arios, juntou-se
c Vol. 3. .

Para as demais edigGes e reimpressGes que se seguiram e, agora, para esta 62 edicdo,
temos procurado sempre revisar e atualizar o nosso trabalho. Para a presente edi¢av, afora
correcbes de enganos e aditamentos de maténa, incluimos trés Notas Complementares.
Evitar que o livro envelhega, mais do que o autor, tem sido a nossa permanente preocu-
pagao.

Continuamos perseguindo o objetivo de oferecer uma visdo simples, ampla, global
e atualizada da Mecainica dos Solos a todos aqueles que, na docéncia ou no campo profis-
sional, utilizam este livro.

Como sempre, renovamos nossos agradecimentos aos que nos tém estimulado com
seus comentdrios — em particular ao prezado amigo Prof. Dirceu de Alencar Velloso — as-
sim como aos colegas e estudantes pelo acolhimento dispensado, bem como a ‘“‘Livros
Técnicos e Cientificos Editora S.A.”’, que prontamente satisfez todas as nossas solicitagdes.

Rio de Janeiro, Dezembro de 1988.

Homero Pinto Caputo
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Introducdio

Capitulo 1

1-1 Primeiros Estudos dos Solos

A necessidade do homem trabalhar com os solos, encontra sua origem nos tempos
mais remotos, podendo-se mesmo afirmar ser t3o antiga quanto a civiliza¢gao. Recordem-se,
entre outros, os problemas de fundagies e de obras de terra que terdo surgido quando
das grandes construgGes representadas pelas piramides do Egito, os templos da Babilonia,
a Grande Muralha da China, os aquedutos e as estradas do Império Romano.

Revendo, no entanto, a bibliografia, os primeiros trabalhos sobre o comportamento
quantitativo dos solos, vao ser encontrados somente a partir do Século XVII. Tais traba-
lhos, que remontam aos estudos de Vauban (1687), Coulomb (1773), Rankine (1856) e
outros, admitem os solos como ‘“‘massas ideais de fragmentos”, atribuindo-lhes proprie-
dades de material homogéneo e estudando-os mais de um ponto de vista “matemdtico”
do que “ffsico™. Assim foram desenvolvidas as “teorias cldssicas” sobre o equilibrio dos
macicos terrosos, de sentido predominantemente matemdtico e sem o correspondente
ajustamento das suas conclusGes a realidade frsica. Essas teorias, apesar das suas limita-
¢Oes tao conhecidas, atualmente, desempenharam importante papel no desenvolvimento
dos estudos dos macigos de terra.

Esse modo de encarar os problemas relativos aos solos constitui, diga-se assim, o
periodo cldssico, ou, como denomina o Prof. Milton Vargas, a “engenharia-matemidtica
do Século XIX’’, que, mal sucedida pela falsa concep¢ao do que seja um problema de
engenharia, como atestam os sérios acidentes ocorridos, cedeu lugar ao “caminho fecundo
da engenharia-a¢do do Século XX, Iniciou-se, assim, o que serd chamado periodo atual,
que se caracteriza essencialmente por um desenvolvimento baseado em dados fornecidos
pela experiéncia e pela observagao interpretada dos fendmenos, como eles efetivamente
se passam na natureza.
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1-2 Grandes Acidentes, Exemplos Hist6ricos

Uma série de numerosos acidentes ocorridos com grandes obras de engenharia, ao
fim do Século XIX e principios do século atual, veio mostrar a inadequada percep¢dao
dos principios até entdo admitidos e, por outro lado, a insuficiéncia de conhecimentos
para a tomada de nova orientagdo.

Entre grandes acidentes ocorridos em quase todos os paises e as providéncias to-
madas visando um esclarecimento da situag¢@o, citam-se, como exemplos histéricos, os
que tiveram lugar no Panamd, Estados Unidos, Suécia e Alemanha.

Assim, os sucessivos-escorregamentos de taludes de terra durante a construg¢do do
Canal do Panamd, destacando-se os célebres escorregamentos de Cucaracha e Culebra
(fig. 1-1), e nos Estados Unidos, as rupturas de barragens de terra e os sucessivos recal-
ques de grandes edificios, preocupavam a American Society of Civil Engineers, que resol-
veu entdo, em 1913, nomear uma comissdo, sob a presidéncia de Cummings, para exami-
nar e opinar sobre o que estava ocorrendo. Uma das conclusdes centrais do trabalho
apresentado se referia a necessidade de se exprimir quantitativamente as propriedades
dos solos, estabelecendo ainda sua classificagdo e dando énfase a importancia das parti-
culas coloidais dos solos.
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Fig. 1-1

Igualmente na Suécia, face a uma série de escorregamentos em taludes de ferrovias,
foi nomeada em 1913 a famosa Comissao Geotécnica Sueca,presidida pelo Prof. Fellenius.
Em 1916 ocorria o tao citado escorregamento de Goteborg, onde um muro de cais se
deslocou S m para o lado do mar, notando-se, a cerca de 90 m, um levantamento do
fundo de alguns metros.

Dentre as conclusGes constantes do relatério, publicado em 1922, destaca-se a
origem do valioso método sueco de verificagdo da estabilidade de taludes, hoje tao
difundido.

Também na Alemanha, devido aos acidentes com muros de cais e escorregamentos
de terra, em particular na constru¢do do Canal de Kiel, foram realizados importantes
estudos por Krey, destacando-se os de resisténcia ao cisalhamento dos solos e os relativos
a teoria dos suportes laterais.

Face as ligdes desses acidentes e as contribuigdes a que deram lugar o esforgo parz
compreendé-los e estudd-los, surgiu nova orientagdo para o estudo dos solos.
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1-3 A Mecanica dos Solos

O ano de 1925, data em que o Prof. Karl Terzaghi publicou o seu famoso livro
Erdbaumechanik,” constitui um marco decisivo na nova orientagao a ser seguida noestudo
do comportamento dos solos. Aquela data, nascia a MECANICA DOS SOLOS,** ou seja,
a mecanica dos sistemas constiturdos por uma fase sélida granular e uma fase fluida. Con-
quanto os seus principios fundamentais, alguns dos quais hoje j4 revistos, tenham sido
entdo publicados, somente por ocasido do Primeirc Congresso Internacional de Mecdanica
dos Solos e Fundagdes, realizado em 1936, essa ci€ncia aplicada consagrou-se de maneira
definitiva, Do famoso-discurso inaugural do Congresso pronunciado por Terzaghi — com
a incontestdvel autoridade de pesquisador e de técnico, que o conduziu a posi¢do rmpar
de destaque que ocupa nesta nova ciéncia — extraimos:

““A instalacdo deste Congresso € um acontecimento de significagdo invulgar. Repre-
senta o primeiro Conselho Internacional na perpétua guerra da engenharia civil contra as
forgas traigoeiras da natureza, ocultas na terra. Gragas aos esforgos despendidos em dife-
rentes partes do mundo, durante um perfodo de 25 anos, armas novas e eficientes foram
forjadas para combater essas forgas e o objetivo principal desta reunido consiste em dis-
cutir os meios de explorar as vantagens assim asseguradas. Com o fito de abreviar, deu-se
o nome de Mecanica dos Solos a estes recentes progressos’’.

A partir de 1936, quando, no dizer de Terzaghi,
ficou oficialmente batizada a Mecanica dos Solos, o
seu processo tem sido verdadeiramente extraordindrio,
com contribui¢des de quase todas as partes do mundo,
inclusive do Brasil.

Destaque-se a contribuigao brasileira de Alberto
Ortenblad que, em 1926, em tese de doutoramento
(Mathematical Theory of the Process of Mud Deposits)
apresentada no Instituto de Tecnologia de Massachusetts
(M. 1. T.) colaborou no desenvolvimento matemdtico
da “teoria do adensamento” de Terzaghi e Frohlich.
Esse valioso trabalho, publicado em 1930, foi reeditado

pelo seu Autor em 1956.
De extraordindrio interesse para o desenvolvimen-

to dos fundamentos da Mecanica dos Solos, em parti-
cular no que se refere a consolidagao, cisalhamento e

Fig. 1-1a
Donald Wood Taylor estabilidade de taludes, foram os estudos de Taylor, do
(1900-1955) Departamento de Engenharia Civil do M.I.T.

(") Lssc célebre e historico livro foi reimpresso cm 1976.

** Ii'm Italiano: Meccanica del Terreno; cm Ispanhol: Mecdnica de Suelos: em Francés:
Meécanique du Sol; cm Inglcs: Soil Mechanics, cm Alemao: Bodenmechanick.

The Institution of Civil Engineers, dc Londres, sclecionou em A Century of Soil Mechanics
(1969) os estudos e trabalhos basicos sobre a evolugdo dessa ciéncia. Em 1975 a mesma Institui¢Zo pu-
blicou Milestones in Soil Mechanics, reunindo as dez primeiras Rankine Lectures, ou seja, as conferén-
cias proferidas entre 1961 e 1970 por destacados engenheiros especialistas, em honra a memoria do
grande cientista William John Macquorn Rankine (1820-1872).
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Dentre os numerosos tra®alhos publicados por Terzaghi, citamos apenas as suas
duas obras fundamentais de sistematizagdo e divulgagdo dos conhecimentos bdsicos de
Mecinica dos Solos, que sdo: Theoretical Soil Mechanics, que data de 1943 e, em colabo-
ragaio com Ralph Peck, o livto Soil Mechanics in Engineering Practice, publicado em
1948, atualmente em 2¢ edi¢do inteiramente revista.

Ambas as obras jd traduzidas para vérios idiomas.
A Mecinica dos Solos, por conseguinte, constitui ciéncia relativamente jovem,
achando-se ainda em pleno desenvolvimento.

1-4 Outras Ciéncias da Terra

Constitui requisito prévio para o projeto de qualquer obra, sobretudo se de vulto
(barragem, tunel, obra de arte, corte, aterro), o conhecimento da formagdo geologica
local, estudo das rochas, solos, minerais que o compdem, bem como a influéncia da pre-
sen¢a da dgua sobre ou sob a superficie da crosta.

E verdade conhecida que, em se tratando de solos e rochas, a heterogeneidade € a
regra, a homogeneidade a excegdo.

Tais estudos s3o, de fato, indispensdveis, para se alcangar a ‘‘boa engenharia™, isto €,
aquela que garante a necessdria condi¢do de seguranga e, também, de economia.

Assim, além da Mecanica dos Solos, tornam-se necessdrios, para o atendimento
desses requisitos bdsicos, os estudos referentes as demais ciéncias que compdem a cons-
telagdo das chamadas Ciéncias da Terra (designagao de Krynine e Judd), e que sdo:

Mineralogia — ciéncia dos minerais.
De particular interesse para o engenheiro € o estudo dos minerais argilicos.

Petrologia — estudo detalhado das rochas, com o seu ramo a Petrografia (criada por
Wemer), ou seja, a sua descrigdo sistemdtica. A classificagdo geral, o reconhecimento
prético e o estudo detalhado dos principais tipos de rochas, s3o assuntos dos mais im-
portantes,

Geologia Estrutural ou Tectbénica — ramo dedicado principalmente ao estudo das
dobras e falhas da estrutura da crosta terrestre.

Observemos que o estudo dos diaclasamentos ¢ de fundamental importancia nas
questGes relativas a cortes, tuneis e fundagoes de barragens e obras de terra.

Geomorfologia — ciéncia que estuda as formas da superficie terrestre e as forgas
que as originam. O termo tem praticamente o mesmo significado que “Geografia Fisica”,
“Fisiografia” ou “Geologia Fisica”. Segundo a cldssica defini¢do de Mackinder (1889),
“a Geografia Fisica é o estudo do presente a luz do passado; a Geologia é o estudo do
passado a luz do presente”’.

A interpretagdo geomorfolégica através de fotografias aéreas constitui capitulo de
alta importancia.

Veja-se do Prof. Sydney M. G. dos Santos o trabalho Geomorfologia Aplicada a
Engenharia (PUC; EC-2/70).

Geofisica (Hutton) — consiste na aplicagao dos métodos da Fisica ao estudo das
propriedades dos macigos rochosos e terrosos. A Sismologia é o ramo que estuda as vibra-
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¢Ges da Terra (fendmenos sismicos). Sdo de grande utilidade os “‘métodos geofisicos de
prospec¢do” da crosta terrestre.

Pedologia — tem por objeto o estudo das camadas superficiais da crosta terrestre,
em particular sua formagdo e classificagao, levando em conta a agdo de agentes climato-
l6gicos.

Particularmente no que se refere ao estudo da umidade dos solos, os conhecimentos
pedologicos vao se mostrando de interesse nos problemas de pavimentagao.

Mecdanica das rochas — propde-se a sistematizar o estudo das propriedades tecnol6-
gicas das rochas e o comportamento dos macigos rochosos, segundo os métodos da
Mecinica dos Solos. E a mais recente das ciéncias que compdem o conjunto das Ciéncias
da Terra. Seus conhecimentos sdo hoje, indispensdveis ao engenheiro. Uma répida intro-
dug@o ao seu estudo serd apresentada no 2° Volume desta obra.

Hidrologia — ciéncia que se ocupa do estudo das dguas superficiais e subterraneas
(o estudo destas se designa por ‘hidrogeologia™). Desempenha, também, importante
papel no comportamento das obras de Engenharia.

Finalmente, Krynine e Judd, incluem ainda no complexo de ciéncias que tratam
do estudo da Terra, a Meteorologia.

15 Geotécnica

Face ao exposto, verifica-se o quanto ¢ dificil demarcarem-se fronteiras definidas
e nitidas, entre as diferentes Ciéncias da Terra, no estudo de um problema de engenharia
de fundagdes ou de obras de terra. Ao contrdrio, cada vez mais estreitam-se as faixas de
contato. Assim € que, segundo o Prof. Milton Vargas, o ‘“fendmeno da Mecanica dos
Solos tem que ser conhecido em sua totalidade geol6gica, fisica e técnica; surge ar a
Geotécnica, que combina uma Geologia, mais observada do ponto de vista fisico, e uma
Mecinica dos Solos, mais ligada aos problemas geol6gicos™.

O famoso ge6logo-engenheiro Charles Berkey, em retrospecto hist6rico (“A respon-
sabilidade do ge6logo nas obras de engenharia civil”), destaca:

“Deve-se recordar que a descoberta da relagdo intima entre a engenharia e geologia
nao € absolutamente nova. O primeiro a descobri-la, foi provavelmente um engenheiro,
resolvendo ele mesmo o seu problema geoldgico. Deste dia em diante — h4 mais de cem
anos — grande parte dos problemas geol6gicos, relacionados com projetos de engenharia
civil, tem sido resolvida mais pelos engenheiros ligados com o projeto do que por ge6logos
profissionais. Somente nos ultimos 25 a 30 anos (0 trabalho que estamos citando data
de 1929) este estado de coisas comegou a modificar-se, reconhecendo-se hoje que um
gedlogo profissional de boa experiéncia, constitui elemento essencial da organizagao
encarregada de todo projeto de engenharia de certa importancia”.

Geomecdnica é a designagao que, segundo alguns, englobaria a Mecanica dos Solos
e a Mecanica das Rochas.

16 As Investigagdes Geotécnicas (Uma Primeira Apresenta¢io)

Os estudos para o projeto e a execugdo de fundagbes de estruturas (edificios, pon-
tes, viadutos, bueiros, tuneis, muros de arrimo etc.) requerem, como é 6bvio, prévias
investigagOes geotécnicas, tanto mais desenvolvidas quanto mais importante seja a obra.



6 MECANICA DOS SOLOS

Um dos maiores riscos que se pode correr no campo de Engenharia de ConstrugGes
¢ iniciar uma obra sem um conhecimento tdo perfeito quanto possivel do terreno (rocha
ou solo) de fundagdo. Apenas para justificar essa afirmativa (como se necessdrio fosse),
indicamos na Fig. 1-15 o caso da fundagdo de um arco de ponte que, por deficiéncia de
estudos geotécnicos, comporta-se-ia de maneira instdvel pela possibilidade de desloca-
mento do “bloco de rocha” (suposto erroneamente um macigo rochoso) em que se
apGiam as estacas.

.

Recordemos que o objetivo da Geotécnica (assim entendendo-se os estudos afetos
a Geologia Aplicada, Hidrologia, Mecanica dos Solos e Mecanica das Rochas) ¢ exatamen-
te o de determinar, tanto quanto possivel sob fundamentagdo cientrfica, a interacdo
terreno-fundagdo-estrutura (Fig. 1-1c), com o fim de prever e adotar medidas que evitem
recalques prejudiciais ou ruptura do terreno, com o conseqiiente colapso da obra. Em
outras palavras, o que se procura é alcangar a.maior estabilidade e o menor custo da
obra, além da prote¢do de obras vizinhas, quando for o caso. E a consideragio do biné-
mio técnica-economia.

ESTRUTURA
y i 'y,
FUNDAGAO g
S,
SOLO

Fig 1-1c
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Conquanto sempre exista um risco na execugdo de uma fundagdo, devido as incer-
tezas que se ocultam nos terrenos e nas hipdteses de cdlculo da infra-estrutura, hd que se
procurar reduzi-lo a um minimo, mesmo porque as falhas porventura decorrentes desses
riscos e hipOteses atingem as trés partes interessadas na construgao: o proprietdrio, o
projetista e o construtor. Dar o necessario cuidado que todos devem ter, pois a cada um
cabe uma parcela definida de responsabilidade: @o primeiro, para que nao haja desperdi-
cios de recursos financeiros; ao segundo, adotando adequados métodos de cdlculo, com
prudentes e conservadores coeficientes de seguranga; e ao terceiro, aprimorando os seus
métodos construtivos e, no momento oportuno, alertando o projetista para ocoriéncias
ndo previstas nos estudos iniciais.

No planejamento de um programa de investigagOes geotécnicas hd que se considerar
ndo sé as caracteristicas do terreno — natureza, propriedades, sucessdo e disposi¢@o das
camadas e presen¢a do nivel de dgua — como o tipo da estrutura: grande ou pequena,
pesada ou leve e rigida ou flexivel.

A modalidade, o nimero, a disposi¢do e a profundidade dos recorhecimentos geo-
técnicos se estabelecem em fung@o das dimensdes e forma das estruturas, das cargas e das
caracterfsticas dos terrenos. A locagdo em planta e a elevag@o dos pontos de reconheci-
mento devem ficar perfeitamente definidas.

Nada justifica que tais estudos nao sejam conduzidos no seu devido tempo e da
maneira mais criteriosa possivel, pois s6 através deles se consegue uma solu¢do realmente
técnica e economica. Em outras palavras, € importante que numa investigagdo geotécnica
sejamn atendidas duas exigéncias fundamentais: rapidez na sua realizagdo (para prever e
prover a tempo contra eventuais dificuldades) e confianga ncs resultados obtidos (o que
importa dizer que os estudos sejam orientados por empresas e profissionais idoneos e com
experiéncia).

As obras rodovidrias, linearmente extensas e interessando a grandes §reas, onde,
portanto, se encontram terrenos com caracteristicas as mais variadas, exigem um cuida-
doso reconhecimento geotécnico da regido, até mesmo para responder a uma pergunta
bdsica e de grande interesse na previsdo do custo das obras: hd ou ndo rocha no trecho?

O engenheiro deve ter sempre presente que estd tratando com urn material (o ter-
reno) extremamente complexo, que varia de lugar para lugar e que, em geral, ndo pode
ser observado em sua totalidade, mas, tao-somente, através de amostras (ainda assim
suscetfveis a alteragdes quando de sua extragdo do macigo) ou de ensaios in loco. Mais
ainda, o seu comportamento €é fun¢do das presses com que € solicitado, bem como de-
pende do tempo e do meio fisico, ndo possuindo uma definida relagao tensdo-deformagao.

Algumas vezes, o seu comportamento parece desafiar todas as leis da Natureza e
todos os modelos teéricos idealizados para o seu exame. A prop6sito, diz White (citado
por Little) que a Natureza ndo tem nenhum contrato para concordar com a Matemdtica.

~ Conclui-se, assim, que uma informagao tao completa quanto possivel da natureza do
subsolo € indispensdvel, e “‘sempre haverd algum risco devido a condi¢Ges desconhecidas”.

O conhecido engenheiro e projetista Dunham menciona em seu livro Cimentaciones
de Estruturas (1968 — 22 edig@o) que ‘‘quem projeta e constréi fundagdes importantes
e diffceis ndo dorme bem durante a noite™.

Quanto ao custo de uma investigagdo geotécnica, em geral ele é negligencidvel em
valor, mas tal investigagdo ¢ indispensdvel e importantfssima para a defini¢do do tipo de
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fundagdo mais adequado, pois qualquer insucesso nessa definigdo pode representar —
além de outros transtornos — custos elevadrssimos de recuperagdo da obra e até mesmo
0 seu proprio colapso. Varios sdo os exemplos que poderiam ser citados.

Sobre o assunto o Prof. C. Szechy. em seu livro Fallas en Fundaciones (1964), cita
uma série de fracassos em fundagOes, descrevendo e comentando pormenorizadamente
as diferentes causas que os determinaram. O trabalho contém informagGes muito valiosas.

No Vol. 2 incluimos um pequeno resumo sobre a Patologia das Fundagdes.

1.7 Elenco de Questdes

Para destacar a importancia da Geotécnica, basta atentar, como observa Lambe,
para as seguintes questOes que se apresentam na atividade profissional do engenheiro
civil e para as quais ele terd que ter uma resposta, ainda que apenas indicativa, se nao
for especialista em solos:

a) Qual a fundagdo mais adequada: superficial ou profunda? Estaca ou tubuldo?
Que tipo de estaca: de madeira. de concreto ou metalica? Pré-moldada ou moldada in
loco? Com que carga mdxima admissivel? Havera recalques? Uniformes ou diferenciais?
Qual o valor tolerdvel para uma estrutura isostdtica? E se for hiperestdtica? Qual a se-
quéncia executiva? Serd necessdrio rebaixar o nrvel de dgua? Haverd perigo para as funda-
¢Oes vizinhas?

b) Na execu¢do de um aterro, que altura mdxima ele poderd alcan¢ar? Em que
condigdes de compactagao e umidade? E as inclinages dos taludes? E quanto a sua pro-
te¢do, qual o recurso a usar? Qual o recalque previsto? Em que tempo ocorrerd?

¢) Qual o tipo de pavimento para uma estrada ou um aeroporto? Rigido ou flexi-
vel? E as espessuras das camadas que o compdem? E o grau de compactagio a se aplicar?

d) Nas estruturas de sustentagdo ou de reten¢do, que tipo de obra deve ser usado?
Muros, paredes moldadas no solo ou cortinas de estacas-pranghas? Que tipo de estaca-
prancha? Qual a distribui¢cdo das pressdes? Qual a ficha? E a posigdo da ancoragem?
Com que comprimento? Qual o sistema de fixagao no extremo do tirante? Qual o tipo
de drenagem a adotar?

e) Quais as dimensdes mais econOmicas e seguras de uma barragem de terra? Quais
deverdo ser suas caracterrsticas de resisténcia e permeabilidade? Que perdas por infiltra-
¢do poderao ocorrer através da sua fundagdo e/ou do seu corpo?

Sendo os problemas que se apresentam ao engenheiro civil tao variados (a Fig. 1-1d
ilustra alguns deles) e, em se tratando de solos e rochas, quase sempre estaticamente inde-
terminados, as solugdes requeridas na pritica exigem dele, tal como do médico, uma
dose de arte e de ciéncia, e, tal comb do advogado, a necessidade de apelar para decisGes
em casos precedentes semelhantes, além, evidentemente, de aprecidveis qualidades morais
e éticas.

O engenheiro de fundagSes, ao planejar e desenvolver o seu projeto, deve obter
todas as informagGes possiveis atinentes ao problema, estudar as diferentes solugGes e
variantes, analisar os processos executivos, prever suas repercussoes, estimar os seus custos
. ar. entdo. decidir sobre a viabilidade técnica e econdmica da sua execugdo. S6 assim,

n
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fazendo a adequada engenharia, o profissional terd uma relativa tranqiilidade. E como
diz o provérbio: DEUS gjuda a quem se ajuda.

~—
—
e —————

/»f,-:':'? AR --!'.-'1.'-'."-;.- MO o2 —_ ———

Fig 1-1d
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1-8 Karl Terzaghi

O Prof. Karl Terzaghi (Fig. 1-2), considerado o
principal criador da Mecanica dos Solos, nasceu em
Praga, na Tcheco-Eslovdquia, em 2 de outubro de 1883,
tendo falecido aos 80 anos de idade, no dia 25 de outu-
bro de 1963, na cidade de Winchester, nos Estados
Unidos. Educado na Austria, doutorou-se em Tecno-
logia em 1912. Em 1925 publicou o seu famoso livro
“Erdbaumechanik, ji citado. E ainda, autor de mais de
duas centenas de trabalhos e detentor de védrios prémios
e honrarias. Os seus livros constituem verdadeiros marcos
no desenvolvimento da Engenharia.

Karl Terzaghi (1883-1963) S3@o bem conhecidas as suas numerosas investiga-
Fig 1-2 ¢Ges, teorias e técnicas para aplicagdo de método cienti-
ficos ao projeto e constru¢do de fundagGes e obras de

terra.

Esteve vdrias vezes no Brasil como consultor de grandes obras. Numa de suas viagens,
em 1947, proferiu conferéncias e concedeu uma entrevista a revista “Concreto”, as quais
tiveramn grande repercussao. Referindo-se @ Mecanica dos Solos do Brasil, afirmou que:
“Estudar e descobrir as intrincadas propriedades dos solos residuais* € a tarefa dos
engenheiros brasileiros”.

O Prof. Terzaghi dedicou toda sua vida de pesquisador, consultor e professor ao
desenvolvimento da Mecanica dos Solos. Se, como certavez disse Terzaghi, *“. . . there is
no glory in the foundations”, dizemos nds que sua vida foi uma gléria para a Engenharia
de Fundagdes.

1-9 Definigdo, Objetivo, Problemas e VinculagGes com as Demais Ciéncias

No livro Theoretical Soil Mechanics, assim define a Mecanica dos Solos o Prof.
Terzaghi:

“A Mecanica dos Solos € a aplicagdo dasleis da mecanica e da hidrdulica aos proble-
mas de engenharia relacionados com os sedimentos e outros dep6sitos nao consolidados
de partrculas sélidas produzidas pela desintegragdo mecanica ou quimica das rochas, pres-
cindindo do fato de conterem ou nao elementos constiturdos por substancias organicas”.

Diz ele ainda: “Em geologia esses depdsitos denominam-se manto ou regolito. O
termo solo se reserva para a capa superior desagregada, que mantém as plantas. Por outra
parte, em engenharia civil, o material que o ge6logo denomina manto, é vulgarmente
conhecido como solo ou terra”, —

O objetivo da Mecanica dos Solos é substituir, por métodos cientificos, os métodos
emprricos de projeto, aplicados, no passado, na engenharia de fundagGes e obras de terra.

* Veja-se do Eng® Dr. Paulo Teixeira da Cruz, o valioso trabalho de pesquisa sobre Proprie-
dades de engenharia de solos residuais compactados (Vol. 1 — 1967 ¢ Vol. 2 — 1969; Escola Poli-
técnica da USP.), bem como estudos do Prof. Milton Vargas, referentes a solos residuais encontrados
em regiées do sul do pais.
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Atentos aos problemas que ela estuda, relacionados com a investigagdo do tipo dos
grdos, com as condigGes em que ocorrem os solos € com 0 seu comportamento quando
sujeitos a agdes externas, e tendo presente, ainda, suas aplicagdes a técnica das constru-
¢des, quer das obras de terra, quer das fundagGes, pode-se dizer que a Mecanica dos Solos
depende de todas as ciéncias bdsicas da engenharia civil e vincula-se, diretamente com a
Mecanica dos Fluidos, a Reologia e a Resisténcia dos Materiais.

1-10 Problemas de Deformagdo e Ruptura dos Solos

Os problemas que se apresentam no projeto e execugdo das fundagGes e obras de
terra, distinguem-se em dois tipos fundamentais: os que se referem a deformagdes do solo
e os que consideram a ruptura de uma massa de solo.

O primeiro, abrange o estudo dos recalques das obras e, o segundo, envolve as
questSes relativas a capacidade de carga do solo, estabilidade de macigos terrosos e em-
puxos de terra.

Quanto as pertinentes investigagGes de laboratorio, a Fig. 1-2a esquematiza, segundo
Lambe, os tipos mais comuns de ensaios utilizados para o estudo do comportamento
tensdo-deformagdo dos solos, lembrando que, na realidade, existe uma enorme variedade
de maneiras de aplicar esforgos e produzir deformagdes.
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Todas essas questdes sao de grande importancia pratica e, delas nos ocuparemos
oportunamente.

Observe-se que em seu excelente livro, Foundations of Theoretical Soil Mechanics
(1966), Harr enfeixa toda a matéria exposta. em duas partes. na primeira, trata da
*‘compressibilidade dos solos™ e, na segunda, da ‘“‘estabilidade de estruturas de solos™,
destacando, assim, os dois problemas bédsicos da Mecanica dos Solos.

1-11 Congressos e Simpé6sios

Volta-se a fazer referéncia aos Congressos, dado que os seus Proceedings permitem,
pelos trabalhos neles contidos, aferir o desenvolvimento extraordindric da Mecanica dos
Solos em quase todas as partes do mundo.

O I Congresso foi realizado em Cambridge, nos Estados Unidos (1936), tendo sido
seu organizador o renomado engenheiro e professor Arthur Casagrande.

No II Congresso, em Rotterdam (Holanda. 1948).
foi votado o estatuto para organizagao da Associa¢do
Internacional de Mecdnica dos Solos e Fundagées

Os demais Congressos Internacionais tiveram lugar
em: Zurique (Suiga, 1953), Londres(1957), Paris (1961),
Montreal (Canadéd, 1965) e México (1969) O VIII foi
na Unifo Soviética (Moscou). em 1973 Neste ano,ainda,
foi realizado na Turquia, em Istambul, um semindrio
internacional sob o titulo Terzaghi Memorial [.ecrures.
O IX Congresso foi no Japdo, em 1977, 0 X na Suécia,
em 1981 e o XI em San Francisco, EUA, em 1985.

Virios outros Congressos e Simpdsios tém sido reali-
zados sobre diferentes temas de Mecanica dos Solos e suas
aplicagdes. Entre eles, registre-se a Purdue Conference
on Soil Mechanics, em 1940, na qual foi estudado o

Fig. 1-3 problema do ensino da Mecanica dos Solos nas escolas
_ Arthur Casagrande de engenharia. E de se assinalar, também, os Congressos
Nascido em 28/8/1902 e educado s ¥ ’
na Austria, faleceu em 6/9/1981  Europeus de Mecanica dos Solos e Fundages, dos
quais, o Quinto (referente a ‘“Estruturas submetidas
a forgas laterais’"), teve lugar em Madrid, em 1972.

Destacam.se, ainda, os Congressos Pan-Americanos de Mecadnica dos Solos e Enge-
nharia de Fundagdes, realizados, em 1959 na Cidade do México, em 1963, no Brasil, em
1967, em Caracas, na Venezuela, em 1971, em San Juan de Porto Rico, em 1975, em
Buenos Aires, em 1979, em Lima (Peru), em 1983 no Canadd e em 1987 na Colombia.

Entre nés, foram realizados oito Congressos Brasileiros de Mecdnica dos Solos: em
Porto Aletre (1954), Recife e Campina Grande (1958), Belo Horizonte (1966), Rio de
Janeiro (1970), Sao Paulo (1974), Rio de Janeiro (1978), Recife (1982) e Porto Alegre
(1986). .

O Congresso de Porto Alegre (de 54) reuniu ndo so especialistas brasileiros, como
portugueses, argentinos e espanhois. Entre os portugueses assinale-se a presenga do Eng®
Manuel Rocha, entfo Diretor do Laboratério Nacional de Engenharia Cwvil,* de Lisboa

* Em 1972 este famoso Laboratdrio comemorou o seu 259 aniversario.
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— um modelo de laboratério —, que tivemos o privilégio de conhecer, em 1960, por
ocasido das “Primeiras Jornadas Luso-Brasileiras de Engenharia Civil’. As ‘‘Segundas
Jornadas™ tiveram lugar no Brasil em 1967, e as “Terceiras”, em Mogambique e Angola,
em 1971,

Nos Congressos e ReuniGes sobre estradas, numerosas tém sido, também, as contri-
bui¢Bes sobre geotécnica rodovidria. Entre nds, vejam-se, por exemplo, os Anais das
Reunides das Administragoes Rodovidrias (RAR); dos Simpdsios sobre Pesquisas Rodo-
vidrias (promovidos pelo IPR); das Reuniées Anuais de Pavimentagido (promovidas pela

Associag@o Brasileira de Pavimentagdo); e os Anais dos Semindrios promovidos pela
COPPE.

1-12 A Mecanica dos Solos no Brasil

Com relag@o ao inicio e ao desenvolvimento das atividades brasileiras no campo da
Mecdnica dos Solos e Suas AplicagGes, veja-se o excelente 4panhado sobre a Histéria
da Mecdnica dos Solos no Brasil escrito em 1970, quan- ' : :
do das comemorag¢Ges do XX Aniversirio da Associagac
Brasileira de Mecanica dos Solos (ABMS)," e de autori:
de A. D. Ferraz Napoles Neto. Vejam-se, ainda, os seguin-
tes textos publicados por ocasido do 30° aniversirio da
ABMS: Um panorama histérico da Mecinica dos Solos
no Brasil — Prof. Milton Vargas (‘Tépicos de Geomecini-
ca” NO 38 — 1981), A contribuicio do Rio de Janeiro i
Mecinica dos Solosno Brasil — Prof. Fermando Emmanue!
Barata (“‘Cadermnos do Clube de Engenharia’’ — Volume
n® 7 — 1980) e Discursos dos Profs. Dirceu A. Velloso
e A.J.da Costa Nunes (“Clube de Engenharia” — 1980).

Finalizando esta introdu¢ao, diremos que a biblio- Fig. 1-4
grafia brasileira referente 4 Mecinica dos Solos e suas Icarahy da Silveira
aplicagdes as fundagGes e obras de terra, ji é bastante (Goiano, 1912-1975)

extensa, tornando-se, assim, dificil, sendo mesmo impossivel, mencionar os nomes e 0s
trabalhos de quantos entre n6s se tém ocupado desses assuntos.

Registraremos apenas, dentre alguns de saudosa memdria e pelas suas relevantes
contribui¢des, os nomes ilustres dos Professores: Jeronymo Monteiro Filho (falecido em
1962), Icarahy da Silveira (Fig. 14), Felippe dos Santos Reis (carioca, 1895-1977); emi-
nente engenheiro, matematico, filésofo e catélico fervoroso) e Rufino de Almeida Pizarro
(1903-1987; um dos precursores do ensino da Mecénica dos Solos no seu Curso de Mate-
riais de Construgd@o, Tecnologia e Processos Gerais das Construgdes, na UFRY).

* Esta Associagao instituiu em reconhecimento aos que tém oferecido ‘‘contribui¢ao notavel
a0 ensino e a pesquisa da Mecinica dos Solos, no Brasil”, ¢ Prémio Terzaghi, o qual, no biénio 1968/
1970, foi outorgado ao Autor deste livro, o que the constitui motivo de honra e de incentivo.



Origem e Formacdo dos Solos. Pedologia.
Composicdo Quimica e Mineralogica

Capitulo 2

2-1 Origem e Formagao dos Solos

Os solos sio materiais que resultam do intemperismo ou meteorizagdo das ro-
chas”, por desintegrag@o mecinica ou decomposi¢@do quimica.

Por desintegragdo mecanica, através de agentes como 4gua, temperatura, vegetagdo
e vento, formam-se os pedregulhos e areias (solos de particulas grossas) e até mesmo os
siltes (partfculas intermedidrias), e, somente em condi¢Ges especiais, as argilas (particulas
finas).

Por decomposi¢do quimica entende-se o processo em que hd modificagdo quimica
ou mineralégica das rochas de origem. O principal agente € a dgua e os mais importantes
mecanismos de ataque s3o a oxidagdo, hidratagdo, carbonatagdo e os efeitos quimicos da
vegetagdo. As argilas representam o ultimo produto do processo de decomposigdo.

Normalmente esses processos atuam simultaneamente; em determinados locais e
condi¢des climdticas, um deles pode ter predomindncia sobre o outro. O solo €, assim,
uma fungdo da rocha-mater e dos diferentes agentes de alteragdo. Os que mantém uma ni-
tida macroestrutura herdada da rocha da origem, sao designados por solos saproliticos.

22 Pedologia

Assim se denomina, como ji nos referimos, a-ciéncia que tem por objeto o estudo
das camadas superficiais da crosta terrestre, em particular a sua formagao e classificagdo,
levando em conta a agdo de agentes climatol6gicos. Deve-se a origem dessa ciéncia aum
grupo de agronomos e ge6logos russos. Efetivamente, é de maior interesse para a Agro-

* Para um estudo sumario sobre as rochas, veja-se Vol. 2, Cap. 1.
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nomia. No que se refere ao estudo da umidade dos solos, mostra-se de interesse nos
estudos de pavimentagdo.

Segundo os pedologistas, a formag¢do de um solo s é fun¢do da rocha de origem (r),
da a¢do dos organismos vivos (0), do clima (cl), da fisiografia (p) e do tempo (¢), poden-
do-se, entdo, escrever que:

s = J(, 0, ¢cl, p, 0).

Em Pedologia, as camadas que constituem um perfil sio denominadas horizontes
e designam-se pelas letras 4 (camada superficial), B (subsolo) e C (camada profunda).
Esses horizontes, que se diferenciam pela cor e composi¢ao quimica, s3o ainda subdivi-
didos em outros: Ag, 4,,... B,,B, ...

De acordo com o critério pedol6gico, os solos classificam-se em trés divisGes: zonais
ou climatogénicos, intrazonais e azonais. .

Como exemplo dos primeiros cita-se o grupo lateritico, caracteristico de clima
quente e umido, e muito conhecido entre nds por sua enorme ocorréncia. Suas proprie-
dades principais sao: baixa plasticidade, pouca expansibilidade e baixa fertilidade.

2-3 Solos Residuais, Sedimentares e de Forma¢do Organica

Solos residuais (ou autoctones) — S3o os que permanecem no local da rocha de
origem, observando-se uma gradual transi¢do do solo até a rocha.

Dentre os solos residuais merecem destaque os solos lateriticos, os expansivos
(como o “massapé” da Bahia) e os porosos (ex.: solos de Brasilia). Estes dltimos sao
assim denominados pelo fato de sua porosidade ser extremamente elevada; na literatura
estrangeira designam-se por “solos colapsiveis”, pois em determinadas condi¢Ges de
umidade sua estrutura quebra-se, dando origem a elevados recalques das obras que assen-
tam sobre eles.

Aspectos teéricos, experimentais e prdticos, referentes aos solos expansivos e co-
lapsrveis, s30 objetivamente abordados na 22 edi¢gdo do conhecido e excelente livro de
Tschebotarioff.

Solos sedimentares (ou alotoctones) — Sao os que sofrem a a¢do de agentes trans-
portadores, podendo ser aluvionares (quando transportados pela dgua), edlicos (qQuando
pelo vento), coluvionares™ (pela ag¢do da gravidade) e glaciares (pelas geleiras).

As texturas desses solos variam com o tipo de agente transportador e com a dis-
tancia de transporte. °

Solos de formagdo orginica — Sdo os de origem essencialmente organica, seja de
natureza vegetal (plantas, rarzes), seja animal (conchas).

Solos brasileiros — Sobre a origem, distribui¢ao e caracterssticas gerais dos solos
brasileiros, valiosos foram os estudos do Eng® Carlos Eduardo Picone, consignados no
“mapa generalizado de solos do Brasil, com aplicagao a engenharia”, em particular a
constru¢do de estradas e aeroportos (‘“‘Revista Politécnica™ — julho/agosto de 1951).

* Distinguem-se os solos “coluvionares” e de ‘“‘talus”. Estes sio predominantemente granulares,
enquanto aqueles apresentam também uma certa porcentagem de finos. Tais solos ocorrem no sopé
de encostas ingremes. S3o responsdveis por muitos escorregamentos em trechos de serras.
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Alguns tipos de solos sdo conhecidos por suas designagGes populares. Assim, no
Es ado de Sio Paulo, a terra-roxa é um solo lateri'tico, de cor marrom-avermelhada, de
g ande importincia para a cultura do café. No Reconcavo Baiano encontramos o mas-
sapé, que € um solo residual, nao-lateritico, de cor escura, muito fértil, apresentando
comportamento peculiar do ponto de vista geotécnico.

O Prof. Hernani Savio Sobral, da Universidade da Bahia, em seu excelente estudo
sobre os massapés, classifica-os como solos margaliticos (nome proveniente de formagdes
geologicas denominadas margas) e os define como *‘solos pretos, escuros, cinzas ou claros,
muito argilosos, que fissuram quando secos e tornam-se viscosos quando molhados; ricos
em Oxidos alcalinos, com concre¢des calcdrias dispostas em camadas ou dispersas no
perfil caracterizados pela presenga de um argilo-mineral do grupo das montmorilonitas”.

Os Anais do Semindrio (1969) sobre ‘“Propriedades Mecinicas dos Solos Residuais”,
do “Simpdsio Brasileiro de Solos Tropicais em Engenharia” (1981), publicados pela
COPPE — UFRJ e do “19 Congresso Internacional de Geomecinica dos Solos Tropicais,
Lateritico e Saprolitico (Brasilia, 1985)”, divulgam importantes contribuigGes acerca
da origem, natureza e comportamento dos solos brasileiros.

2.4 Composi¢do Quimica e Mineralbgica dos Solos

Os minerais® encontrados nos solos sdo os mesmos das rochas de origem (minerais
primadrios), além de outros que se formam na decomposi¢ao (minerais secunddrios).

Quanto a composi¢do qurmica dos principais minerais componentes dos solos
grossos, grupamo-los em:

silicatos — feldspato, mica, quartzo, serpentina, clorita, talco,
Oxidos — hematita, magnetita, limonita;

carbonatés — calcita, dolomita;

sulfatos — gesso, anidrita.

* Um mineral é uma substincia inorganica e natural, com composigio quimica e estrutura
definidas. Das suas propriedades fisicas de maior interesse para o engenheiro, destacam-se a densidade
e a dureza.

Para a maioria dos minerais nio-metdlicos a densidade varia entre 2,65 e 2,85; para minerais
de ferro, como a magnetita, o seu valor € 5 2.

A dureza de um mineral refere-se, por comparagdo, ao nimero indicativo da conhecida escala
de Mohs, onde um elemento risca todos os precedentes e € riscado pelos subseqiientes:

1 — Talco laminar

iscad la unh
2 - Gesso cristalizado } fiscacos pela unha

3 — Calcita )

4 — Fluorita } riscados pelo ago
5 — Apatita

6 — Ortdsia

7 - Quartzo riscam o vidro

8 — Topdzio

9 — Corindon
10 — Diamante
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Os feldspatos sdo silicatos duplos de Al e de um metal alcalino ou alcalino-terroso
iK, Na ou Ca). Os principais sdo: ortoclasita, anortita e albita. Hd, ainda, combinagGes
dos dois ultimos, chamados plagiocldsios.

Os feldspatos sofrem decomposi¢do mais ou menos acentuada pelos agentes da na-
tureza; pela agdo da dgua carregada de CO, ¢ caracterfstica a alteragfio em argila branca,
denominada caulim.

As micas sio, geralmente, ortossilicatos de Al, Mg, K, Na ou Li e, mais raramente,
de Mn e Cr. Distinguem-se imediatamente por suas delgadas liminas flexfveis e por sua
clivagem extremamente fécil. Os principais tipos sTo a ruscovita (mica branca) e a biotita
(mica preta).

Nos solos, as micas aparecem sob a forma de pequenas escamnas brilhantes, confe-
rindo-lhes um brilho caracteristico, e as cores as mais variadas e vivas.

O quartzo é o mais importante dos minerais do grupo dos silicatos. Sua composigdo
quimica é SiO,, silica cristalina pura. Os seus cristais apresentam a forma de um prisma .
hexagonal tendo, nas suas bases, pirimides hexagonais (Fig. 2.1).

I
t
|

\ PRISMA HEXAGONAL

PIRAMIDES HEXAGONAIS

Fig. 2-1

Sdo facilmente identificados macroscopicamente. Devido a sua estabilidade qufmica
e dureza, ¢ um dos minerais mais resistentes aos habituais agentes de intemnperismo, tais
como a 4gua e avariagdo de temperatura; por isso, passa quase que incélume da rocha aos
solos.

O quartzo apresenta-se também em formas amorfas, como € o caso da opala.

Dentre os silicatos incluem-se ainda a serpentina (que d4 origem a rocha de mesmo
nome), a clorita e o talco; os dois primeiros de tonalidades verdes e, o dltimo, branco ou
branco-esverdeado.

A hematita (Fe,03), a magnetita (Fe;04) e a limonita (Fe,05 * H,0) sd0 os prin-
cipais minerais entre os 6xidos de ferro.

No grupo dos carbonatos, os mais importantes minerais sgo a calcita (CO;Ca) e a
dolomita [(CO;),CaMg]. Embora tenham propriedades ffsicas semelhantes, a dolomita
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. difere da calcita pela sua maior dureza e fraca reagdo (mesmo quando pulverizada) em
contato com o HCl.

Dentre os sulfatos citam-se o gesso (SO, Ca - 2H, O) e a anidrita (SO, Ca), os quais
se diferenciam pelo teor da ‘“‘4dgua estrutural” e, conseqiientemente, pelos valores da den-
sidade e da dureza.

Entre os solos finos™ as argilas apresentam uma complexa constitui¢do quimica.
A sua andlise revela serem constiturdas basicamente de silica SiO, em forma coloidal e
sesquiéxidos metélicos da forma geral R,05, onde o simbolo R refere-se ao Al e ao Fe.
A razio (em peso) SiO, /R, 05 = SiO, /(Al,05 + Fe, 03), chamada razdo de sesquidxi-
dos, varia de 1,33 a 2,00 para os solos laterrticos, sendo maior que 2,00 para os solos
ndo-laterfticos.

Laterizagdo ou latolizagdo — Assim se denomina o processo caracteristico de regides
tropicais de clima imido e estagGes chuvosas e secas alternadas, segundo o qual, por lixi-
viagdo ™™, processa-se a remog¢do da silica coloidal, e o enriquecimento dos solos e rochas
em ferro e alumina.

25 Minerais Argflicos -

As pesquisas roentgenogrificas das argilas revelam, apesar da aparéncia amorfa do
conjunto, que elas s3o constiturdas de pequenissimos minerais cristalinos, chamados
minerais argilicos, dentre os quais distinguem-se trés grupos principais: caplinitas, mont-
morilonitas e ilitas.

As estruturas dos minerais argilicos compSem-se do agrupamento de duas unidades
cristalogrdficas fundamentais. Uma, com a configuragdo de um tetraedro (Fig. 2-2), for-
mado por um dtomo de silicio eqiiidistante de quatro de oxigénio e, a outra, representada
por um octaedro (Fig. 2-3) com um 4tomo de alumrnio no centro envolvido por seis de
oxigénio, ou grupos de oxidrilas OH. Nas mesmas figuras indicamos a representag¢ao sim-
bélica de cada unidade (trapézio ou retangulo).

Fig. 2-2

* O termo “finos™ € aplicado aos materiais com dimensGes menores que 0,074 mm.

** Lixiviagdo, sabe-se de Quimica, € a opera¢do pela qual se extrai determinado constituinte
de um material, fazendo-se circular dguaatravésdele.
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A associa¢do entre si, desses elementos, forma as diversas espécies de minerais argy-

licos (Fig. 2-4).

CAOLINITAS

=

MONTMORILONITAS

fons ndo
permutaveis

(ons /

+1{ |+
permutdveis g

ILITAS
Fig. 2-4

As caolinitas (Al,03 * 2Si0, + 2H, O ou H4 Al, Si, O,) sdo formadas por unidades
de silfcio e alumrnio, que se unem alternadamente, conferindo-lhes uma estrutura rigida.
Em conseqiiéncia, as argilas caolinrticas sdo relativamente est4veis em presenca da 4gua.

As montmorilonitas [(OH), Sig Al;0,0nH, O] s3o estruturalmente formadas por
uma unidade de alumfnio entre duas unjdades de silfcio. A ligagdo entre essas unidades,
ndo sendo suficientemente firme para impedir a passagem de moléculas de 4gua, torna as
argilas montmorilonfticas muito expansivas e, portanto, instdveis em presen¢a da dgua.

As ilitas [(OH), K, (Sig _y - Al )(AlsFesMg, Mgg ) O] s30 estruturalmente andlo-
gas as montmorilonitas, sendo porém menos expansivas.

Na sua férmula quimica, y € geralmente igual a 1,5, Para as micas, y = 2,

A presenga de um determinado mineral argilico em um solo pode ser identificada,
entre outros métodos, pela andlise termodiferencial (veja-se, por exemplo, de Yvonne
Stourdzé Visconti — Argilas e Minerais Afins, 1951).

2-6 Superf(cie Especffica

Denomina-se superficie especifica s de um solo, a soma das superficies de todas as
partfculas contidas na unidade de volume (ou de peso) do solo.

Imaginando-se uma particula de forma cubica, com 1 cm de aresta, e subdividindo-a,
decimalmente. em cubos cada vez menores, poderemos organizar o Quadro 2.1 de valores.
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Quadro 2-1
Arcsta Volume NO dc Area total Superficie
total cubos especifica (s)
1 cm 1 cm?3 1 6 cm? 6 cm?/cm?
1mm=10"! cm 1cm? 103 60 cm? 6 x 10 cm?/cm?
0,1 mm=10"2 cm 1 cm? 10¢ 600 cm? 6 x 102 cm?/cm?
001 mm=10-%cm 1 cm? 10° 6 000 cm?® 6 x 10®* cm?/cm?
0,00l mm=1u=10"*cm 1 cm? 10'? 60 000 cm?> = 6 m? 6 x10* cm?/cm?

Para o caso de uma partrcula esférica, terfamos:

2
LU % (cm?/em3)

-?7I'Ta

igual a 3cm?/cm?, se r = 1 cm; 30cm?/cm?, se r = 0,1 cm; 300 cm?/cm?, se r = 0,01 cm;
e assim por diante.

Conclui-se desse modo que, quanto mais fino o solo, maior a sua superficie espect-
fica, o que constitui uma das razdes da diferenga entre as propriedades fisicas dos solos
arenosos e argilosos.

Para os minerais argilicos, as superficies especrficas assumem os valores:

Caolinita 10m?/g
Llita 80m?/g
Montmorilonita 800 m?/g



Propriedades das Particulas Solidas do Solo

Capitulo 3

3-1 Natureza das Part(culas

No que diz respeito @ natureza das partrculas, vimos que o solo € constitirdo por
graos minerais, podendo conter matéria organica. As fragdes grossas sio predominante-
mente de graos silicosos, enquanto os minerais que ocorrem nas fragGes argilosas perten-
cem aos trés grupos principais: caolinita, montmorilonita e ilita.

3-2 Peso Especffico das Partfculas

O peso especifico das particulas (7g) de um solo é, por defini¢ao:

P,
'Yﬂ='V—'

ou seja, o peso da substancia s6lida por unidade de volume.
Densidade relativa (8) das particulas é a razdo entre o peso da parte sélida e o peso
de igual volume de dgua pura a 4°C. Uma vez que, como € evidente, § = Y2 onde

7, = 1 glcm? € o peso espectfico da 4gua a 4°C, tem-se que: Vg =67,- ¢

Assim, 8 e 7, s30 expressos pelo mesmo nimero, sendo que § ¢ adimensional e v,
tem dimens3o. Por exemplo, a densidade relativa do quartzo é 2,67 e o seu peso especi-
fico 2,67 g/cm?.

Conquanto o valor de § dependa do constituinte mineralégico da particula, para a
maijoria dos solos seu valor varia entre 2,65 e 2,85; diminui para os solos que contém
elevado teor de matéria organica e cresce para solos ricos em 6xidos de ferro. O seu co-
nhecimento € necessirio para ensaios posteriores.
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Fig. 3-1

Sua determinagdo, feita pelo cldssico método do picndmetro (Fig. 3-1), resume-se
na aplicagdo da seguinte férmula:

P,— P, =P, — P,a‘”

0
ou:
6 -— Ps : BaT
Ps + P2 - Pl
onde:
P, = peso do picndmetro, solo e d4gua
P, = peso do picndmetro com 4dgua pura
P, = peso do solo seco
8,7 = densidade da dgua a temperatura T°C do ensaio (vide, por exemplo, D. W. Taylor

— Fundamentals of Soil Mechanics, pdg. 25).
O processo do picnometro é adotado pela ABNT em seu MB-28.

3-3 Forma das Partfculas

A forma das particulas dos solos tem grande influéncia sobre suas propriedades.
Distinguem-se, principalmente, as seguintes formas:

a) Particulas arredondadas ou, mais exatamente, com forma poliédrica. S3o as que
predominam nos pedregulhos, areias e siltes.

b) Partrculas lamelares, isto €, semelhantes a lamelas ou escamas. S3o as que se en-
contram nas argilas.

Esta forma das partfculas das argilas responde por algumas de suas propriedades,
como, por exemplo, a compressibilidade e a plasticidade, esta ultima, uma das suas carac-
terr'sticas mais importantes. As greias que contém uma porcentagem acentuada de mica,
tornam-se, por isso, muito eldsticas.

¢) Partrculas fibrilares, caracteristica dos solos turfosos.
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3-4 Atividade da Superffcie dos Solos Finos

Ta

As investigages sobre as propriedades das fragSes muito finas dos solos, mostram
que a superffcie da partfcula s6lida possui uma carga elétrica negativa, cuja intensidade
depende primordialmente de suas caracterssticas mineralégicas; as atividades frsicas e
qufmicas decorrentes dessa carga superficial constituem a chamada atividade da super-
ficie do mineral. Dos trés grupos de minerais argilicos, as caolinitas s3o as menos ativas
e as montmorilonitas as mais ativas.

ipP
% < 0,002 mm
entre o “fndice de plasticidade” IP (definido adiante) e a porcentagem em peso de partr-
culas menores que 0,002 mm. Em fun¢go do seu valor as argilas classificam-se em inativas
se A < 0,75, normais se 0,75 < A < 1,25 e ativas se A > 1,25, sendo as primeiras, fre-
qientemente, as que se formam nos depdsitos em 4gua doce.

Segundo Skempton a atividade dos solos define-se pela razao A =

H* Ht + , Cargaelétrica
7 H\/ interior negativa
H +

H + —_+ H
“» Cations exteriores
Fig. 3-2

Em contato com a 4gua, cujas moléculas s3o polarizadas (H*, OH"), as particulas
solidas atraem seus fons positivos H*, formando, assim, uma pelicula de 4gua adsorvida,
denominada camada adsorvida (Fig. 3-2). Este fendmeno assim se explica: as moléculas
de 4gua, pela distribui¢@o assimétrica dos seus 4tomos (Fig. 3-22), comportando-se como
dipolos elétricos, sZo atrafdas pelas particulas de argila, que possuem uma carga elétrica
negativa (Fig. 3-2b), como mencionado anteriormente.

:__——'1
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Fig 3-2b

As propriedades da dgua adsorvida s3o diferentes das da 4gua comum, em vista da
grande pressio a que estd submetida pelas forgas eletrostéticas de adsorg@o; estima-se
um valor, da ordem de 20 000 kg/cm?® (Winterkom e Baver). Apresenta-se num estado
semi-sélido e com espessuras médias da ordem de 0,005 .

Um fendmeno importante, denominado troca de base, é o que se refere a faculdade
das particulas coloidais permutarem os cations adsorvidos em sua superficie. Assim, uma
argila hidrogenada (argila-H) pode se converter numa argila sédica (argila-Na) por uma cons-
tante infiltragdo de dgua que contenha em dissolu¢ao sais de Na. -

Essas trocas constituem o fundamento da estabilizagdo de solos mediante a agdo
de produtos qumicos ou fendmenos eletrosméoticos.

Em um solo, nem todos as catrons adsorvidos s3o permutéveis; a quantidade que
o ¢ define sua capacidade de troca.

3-5 Bentonitas

As bentonitas sdo argilas ultra-finas, formadas, em sua maioria, pela altera¢ao qui-
mica de cinzas vulcénicas. Este material foi descoberto em 1888, em Fort Benton (Estado
de Wyoming, EE.UU.).

Em sua composi¢gdo predomina a montmorilonita, o que explica sua tendéncia ao
inchamento. Gragas a esta propriedade, as injecGes de bentonita sao usadas para vedagdao
em barragens e escavagdes.

3-6 Tixotropia

Trata-se de um fendmeno, constatado pela primeira vez em 1907 e assim designado
por Péterfi, ao qual se atribui grande importancia no campo da Mecanica dos Solos.

De uma maneira muito simples, Terzaghi e Peck assim explicam a tixotropia
nos solos: Amassando-se completamente uma amostra da fra¢gdio muito fina de um solo
e, a seguir, deixando-se repousar, a massa adquire, com o tempo, maior resisténcia coe-
siva. Esta resisténcia aumenta, a principio rapidamente, e a seguir, lentamente. Se a
amostra é novamente amassada, mantido o teor de umidade, sua coesdo diminui de ma-
neira considerdvel, porém, deixando-se outra vez em repouso, torna a recuperar seu valor.

*

* Do grego thixis (contato) e trepo (mudar).
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Este fendmeno se conhece com o nome de “tixotropia”. A perda e o conseqiiente retono
da resisténcia coesiva parecem ser devidos a destrui¢cdo e conseqiiente reordenagdo da
estrutura molecular das camadas adsorvidas.

A bentonita € um material que exibe propriedades tixotrépicas.

As “lamas tixotrépicas” — ou sejam, suspensdes em dgua desta argila especial, que
¢ a bentonita — s3o muito empregadas nas perfuragSes para petr6leo, fundagdes profun-
das, cortinas enterradas etc.

3-7 Granulometria

Segundo as dimensSes das suas particulas e dentro de determinados limites con-
vencionais, as “fragSes constituintes” dos solos recebem designagdes proprias que se
identificam com as acepg¢des usuais dos termos. Essas fragdes, de acordo com a escala
granulométrica brasileira (ABNT), sio: pedregulho — conjunto de partfculas cujas di-
mensdes (didmetros equivalentes) estio compreendidas entre 76 e 4,8 mm; areia, entre
4,8 e 0,05 mm,; silte, entre 0,05 e 0,005 mm; argila, inferiores a 0,005 mm. Na Fig. 3-3
indicamos as duas escalas granulométricas: a da ABNT e a da AASHQ, esta muito usada
para fins rodovidrios.
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Método de Determinagdo
Fig. 3-3

A andlise granulométrica, ou seja, a determinagdo das dimensdes das particulas do
solo e das proporgdes relativas em que elas se encontram, é representada, graficamente,
pela curva granulométrica. Esta curva (Fig. 3-3) é tragada por pontos em um diagrama
semi-logarftmico, no qual, sobre o eixo das abscissas, sao marcados os logaritmos das
dimensdes das partfculas e sobre o eixo das ordenadas as porcentagens, em peso, de ma-
terial que tem dimensdo média menor que a dimensdo considerada,
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O diagrama adotado, além de representar melhor a parte do solo de granulagio fina,
é tal que a forma da curva é a mesma para os solos que tém composi¢iao granulométrica
semelhante, ainda que as dimensGes das particulas difiram.

Segundo a forma da curva podemos distinguir os diferentes tipos de granulometria.
Assim, teremos uma granulometria continua (curva A) ou descontinua (curva B); unifor-
me (curva C); bem graduada (curva A) ou mal graduada, conforme apresente, ou nio,
um predomrnio das fragGes grossas e suficiente porcentagem das fragGes finas. A Fig. 3-4
visualiza, esquematicamente, essas diferentes granulometrias.

Solo de graduagao aberta
Fig. 3-4

Definem-se na curva granulométrica, segundo Allen-Hazen, os dois seguintes para-
metros: “didmetro efetivo” e “grau de uniformidade’ (Fig. 3-5).

Didmetro efetivo d¢ é o diametro correspondente a 10% em peso total, de todas as par-
tfculas menores que ele. Como veremos mais adiante, esse parametro fornece uma indica-
¢3o sobre a permeabilidade das areias usadas para filtros.
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Coeficiente de uniformidade C, € a razio entre os diametros correspondentes a 60% e
10%, tomados na curva granulométrica.

Esta relagao indica, na realidade, “falta de uniformidade”, pois seu valor diminui
=0 ser mais uniforme o material. Consideram-se de granulometria muito uniforme os solos
com C, < 5, de uniformidade média se 5 < C, < 15 e desuniforme, quando C, > 15.

Define-se ainda, complementarmente, o coeficiente de curvatura do solo:

(d30)?
C.c= ——
deo X dio

onde dj, € o didmetro correspondente a 30%. Para solos bem graduados seu valor estd
compreendido entre 1 e 3, — T

Além da curva granulométrica, poderramos, também, tragar um histograma do solo,
ou seja, a curva representativa da freqiiéncia com que se apresentam particulas entre de-
terminadas dimensdes.

A anidlise granulométrica de um solo cujas particulas tém dimensGes maiores que
0,074 mm (peneira n® 200 da A.S.T.M.) ¢ feita pelo processo comum do peneiramento.

Toma-se um peso P de uma amostra de solo seco e submete-se a um peneiramen-
to; em seguida tomam-se os pesos das porgGes retidas nas diversas peneiras: Py, P, , P, . ..
ou, expressos em porcentagens do peso total:

(Py/P) X 100, (P,/P) X 100, (P4/P) X 100,. ..

Somando essas porcentagens tém-se as ‘“porcentagens acumuladas retidas” e to-
mando o complemento para 100 tém-se as ‘“‘porcentagens acumuladas que passam”.

Assim:

100 — (P; /P) x 100 € a porcentagem que passa na primeira peneira; 100 — [(P, /P) +
+ (P, /P)] 100 ¢é a porcentagem acumulada que passa na segunda peneira; etc.

As aberturas das malhas das peneiras nonnais da A.S.T.M. s3o, em milimetros,
indicadas no Quadro 3-1.

Quadro 3-1
N© Abertura NO Abertura NO© Abertura
mm mm mm
200 0,074 45 0,350 14 141
140 0,105 40 0,420 12 1,68
120 0,125 35 0,500 10 2,00
100 0,149 30 0.590 8 2,38
80 0,177 25 0,710 i 2,83
70 0,210 20 0,840 6 3,36
60 0,250 18 1,00 5 4,0
50 0,297 16 1,19 3/16" 4,76
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A indicag¢ao da peneira refere-se a abertura da malha ou ao nimero de malhas quadra-
das, por polegada linear. Na Fig. 3-6 representamos a peneira de 3/16" e a peneiran® 7.

| Ll '

Fig. 3-6

Para os solos finos, isto é, com dimensdes menores que 0,074 mm, j4 ndo podemos
usar o processo do peneiramento, utilizando-se, entdo, o método de sedimentacdo con-
tinua em meio liquido.

Dentre os diversos métodos de andlise por sedimentagdo, o mais simples € o desen-
volvido por Casagrande, freqiientemente usado nos laboratérios de Mecanica dos Solos.

Ele ¢ baseado na lei de Stokes (1850), a qual estabelece uma relagdo entre o didme-
tro da partrcula e sua velocidade de sedimentagZo em um meio liquido de viscosidade e
peso espectfico conhecidos.

A expressdo da lei de Stokes € a seguinte:

yo 2. 1—_7(1) (1)

9 7 2
onde:
n = coeficiente de viscosidade do meio dispersor (varia com a temperatura);
d = “didmetro equivalente” da partrcula, isto €, o didmetro de uma esfera de mesmo
peso especffico e que sedimenta com a mesma velocidade;
Vg = Deso especi fico das particulas do solo;
Y, = peso especffico do meio dispersor;
v = velocidade de sedimentagdo da esfera.

A lei de Stokes nos dd, assim, o didmetro equivalente da particula e ndo o seu ver-
dadeiro valor.
Tirando o valor de d da equagao (1) e expressando-o em milimetros, vem:

d = f 18007
Yo — Yo
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d= VA4 )
==ndo: B
A 18007
Yo — Ya

A lei de Stokes ¢ vdlida apenas para partfculas menores que 0,2 mm de didmetro
e maiores que aquelas afetadas pelo movimento browniano, isto € aproximadamente
0,2 mfcron.

T T
Mty

Fig. 3-7

Omitindo, por brevidade, o desenvolvimento tedrico, o método de Casagrande con-
siste, em resumo, no seguinte: das leituras densimétricas (Fig. 3-7), do conhecimento do
peso especffico das partfculas, da temperatura e dos tempos, resulta do dbaco esquemati-
zado na Fig. 3-8 — o qual nada mais é do que a solugdo nomografica da equagdo (2) — os
diversos diametros d ainda em suspensdo, e da formula (deduzida da teoria do densi-
metro):*

* Com efeito, o peso especifico da suspensdo, escreve-se:

Peg+ (v—158
=4 Ty, /T P<q
- () - S
Ysp v V‘Yg (ve Ya) + Ya

com P 4o peso das particulas de dimensGes menores que d e ¥ o volume da suspensdo.
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100 Yo
B, q—-1 (Lp + Cr)

P<a % =

a correspondente porcentagem do peso total seco de material ainda nZo sedimentado,
onde P, € o peso total do solo.

@ ®
@ r/’dk\
@ — \1L
- ~
- — ~ ]
//’ ~ =
_ S ]
‘</ - ~ \E
\\ “C)
N o
~ 2
[
]
T°C t E
A.10° ‘
79 d v
Fig. 3-8
Dai se obtém que:
Pg, = Yo (v,5 —va).
d Y, — 7a

Por outro lado, levando em conta a influéncia da temperatura sobre a variagao volumétrica do
bulbo do densimetro, temos:

Le - Volume do bulbo - 1
Ly  Volume do bulbo {1 + a (T — T)j 14 a(T—Ty

sendo L. e L as leituras densimétricas as temperaturas de calibragdo, e T e a o coeficiente de dilata-
¢do volumétrica do vidro.

. 1 . . .
Sendo esta expressio do tipo T+2 desenvolvendo-a em série pelo ‘“‘método da divisao ou

de Mercator” o que nos dda 1 — A + A? — A® + ..., obtém-se, considerando-se apenas os dois primei-
ros termos:

Le ~

— =1 -7

Ir— 1 a(T c)
ou

L, Z2Lp~LpalT— T
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A férmula anterior também se escreve:

Psa% =k - (Lo + Cr)

oOom:

s ainda

Lo ZLr—aT—T,)

ma vez que Ly ~1 ¢ a (T — T ) é muito menor do que 1.

Como: Ysp = Le . ve

sendo v, 0 peso especifico d'dgua a cmperatura de calibragdo, também se escreve:

Yip =1+ Le—DIN+ e =Dl =1+L =147 —1+L —D(¥c—1)

ou ainda, desprezando o ultimo termo:

Yep = Le+7c — 1

tem-se:

Ysp —Ya = L+ Ve =1~V

ou ainda, substituindo L, pelo valor anteriormente obtido:

Ysp — Ya = (L = 1)+ (V¢ — Ya) — alT — T,).

Levando-se cste resultado a expressdo de P 4, obtém-sc:

Vv

P = yealalf:
=i Yo~ Ya

Fazendo-se:

Lp—1=1Lp.10-3

[(Le = 1) + (Y — Ya) — a (T — To)).

(Ye = Ya) —a(T — T, = Cp . 103

31

ao mesmo tempo que considerando um volume de suspensdo ¥ = 1000cm® ¢ tomando Vg = lg/cm?.

tem-se:

Yo

P =
<d Yo — 1
ou, finalmente, em porcentagem do peso total seco:
100 Yo
P =L,
=d P, Yo

como queriamos demonstrar.

1

(Lp +C1)

(Lp +C71)
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Observemos que L, é a decimal do nimero que exprime a densidade multiplicada
por 10® (exemplo: se uma leitura densimétrica é 1.0162, tém-se L, = 16,2) e C a cor-
re¢do das leituras do densimetro por influéncia da temperatura, a qual pode ser calculada
pela f6rmula:

(Yo =) —a(T-T,)=Cp- 107>

onde:

T, = atemperatura de calibragao do densimetro;

a = coeficiente de dilatagao volumétrica do vidro e

Y. = peso especifico da dgua a temperatura de calibrag@o.

A técnica do método cuja teoria acaba de ser exposta, em suas conclusdes, consiste
em tomar cerca de 50g de solo (se arenoso 100g) que passa pela peneira de 0,074 mm e
dispersar em 4gua, a qual se junta, para melhor dispersao dos elementos, um defloculante,
por exemplo, uma solug¢@o de silicato de sédio. Em seguida leva-se essa solu¢ao a um dis-
persor elétrico ou manual, que se mantém em a¢ao durante alguns segundos.

Terminada essa primeira operag@o, verte-se toda a solugdo em uma proveta tarada
para 1000 cm? e completa-se com 4gua.

O cilindro deve ser posto em ambiente a temperatura constante.

Agita-se a mistura dentro do cilindro e se introduz nela um densimetro previamente
tarado, lendo-se sobre a graduagdo o seu afundamento progressivo a partir de 30 s, 1 min,
2 min, 4 min, 8 min, 15 min, 30 min, 1 h, 2 h, ... do instante em que se imobilizou a
proveta.

Em cada leitura do densimetro toma-se a temperatura da mistura. Como as suspen-
sOes de solo sao turvas, a leitura densimétrica ¢ feita na parte superior do menisco. A
introdug¢ao do densrmetro deve ser.feita lentamente e em cada vez deve ser lavado e seco.
Terminado o ensaio nota-se no sedimento uma disting@o de particulas de dimensao de-
crescente de baixo para cima.

As leituras feitas deverdo sofrer, ainda, as correg¢Ges devidas ao “menisco” e ao
aumento da densidade pela adi¢@o do defloculante; essas corre¢des, constantes para um
determinado densimetro, s3o de sinais contrarios.

Para maiores detalhes ver EB-22R e MB-32 da ABNT. |—==

Ensaio do equivalente de areia — O ensaio do “equi-

valente de areia (EA)”, introduzido por Hveemn, em 1950, 1=/|K1 6s
. . . ¥ )rrenrs
consiste em agitar energicamente uma amostra de solo 7// 7/ .

arenoso, numa proveta contendo uma solugao flocu-
lante e, ap6s o repouso, determinar a relagdo entre o

. . . H
volume da areia e o volume da areia mais o dos finos h
que se separam da areia e floculam. Assim (Fig. 3-8a):
EA= % x 100. “
Fig. 3.82

Para uma areia pura EA = 100%, decrescendo o seu valor a8 medida que aumenta o
teor de impurezas ou de finos. Para as argilas, EA é praticamente nulo.
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3-8 Classificagao Trilinear dos Solos

Pela classificagdo trilinear do solo, sua identificagdo ¢ feita em fungdo das porcen-
zzzens dos seus constituintes principais, utilizando-se um diagrama trilinear”, tal como
> 2dotado pelo Federal Highway Administration™ (Fig. 3-9), no qual, sobre cada um dos
mes eixos coordenados se representa uma dessas trés fragGes granulométricas: areia, silte e

argila.
LS

ARGILA

AREIA AREIA
s AR(\,U./OSA SILTOSA

"
< v 30
& ARGILA LEMOARGILOSY/ \ ARGILA

™ LEMQ/ARENDSO LEMO SILTOSA
80 /\ AV} 20
Mmo ARENOWEMO SILTOM

%SILTE
Fig. 3-9

O diagrama estd dividido em zonas, a cada uma correspondendo um tipo de solo.

Lemo foi o termo proposto para substituir “barro”, que corresponde a “loam”,
em inglés; com-o cgual se designa uma mistura, em propor¢des variadas, de particulas de
areia, silte e argila,,

* O diagrama trilinear fundamenta-se na propriedade dos tridngulos eqiildteros, segundo a
qual “a soma das distancias de um ponto interior qualquer, avs lados, é constante e igual a altura do
triangulo™. -

Com cfeito, chamando de / o lado do triangulo, tem-se:

|, 1d;  1d,

4 l
= ot + =—
> 5 5 5 (d, +d, +d,) > h

donde:
d, +d,+d, =h

Como corolario obtém-se que ‘‘a soma das distdncias de um ponto interior qualquer aos lados,
medidas paralelamente aos trés lados, ¢ constante e igual ao lado do tridngulo™.
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3-9 Corre¢gao Granulométrica

Na prdtica utilizam-se faixas granulométricas, definidas pelas correspondentes espe-
cificagGes adotadas, entre as quais dever4 se situar a curva granulométrica do solo a utili-
zar, Quando acontece nao ser encontrado nenhum material que satisfaga as especificagdes,
tomna-se necessdria uma correcdo granulométrica, dosando-se uma mistura de dois vu
mais materiais, a fun de que esta mistura, entdo, se enquadre na faixa granulométrica.

Vejamos os processos geralmente usados para dosagens.

a) Processo algébrico — Suponhamos que se deseja compor uma mistura com trés
materiais M, , M, e M3, cujas porcentagens dos agregados grosso (z) fino (b) e material
ligante (¢) sejam as representadas no Quadro 3.2. Admitamos que as porcentagens dese-
jadas para a mistura, de acordo com as especificag3es, sejam respectivamente A, B e C.

Quadro 3-2
Porcentagens
Componentes M, M, M, Mistura
estabilizada

Agregado grosso

d> 2mm a, a, a, A
Agregado fino

0,074 mm < d < 2mm b, b, b, B
Material ligante

d < 0,074 mm ¢’ c c, c
Totais 100 100 100 100
Mistura X, X, X,

De imediato estabelecem-se as seguintes equagdes:

X]ﬂn + X202 + X;,a, =4
Xy + Xobo + X3b; = B
X1+X2+Xa =1

Resolvido o sistema por elas formado, obtém-se os valores:

x. = @2 =3a3)(B-b3) —(4 —0a5) (b, — b3)
! (a; —a3) (by — b3) — (a1 —a3) (b, —b3)

_ B —by— X, (b - b3)
b, — b;

X;=1-(X, +X;)

X,
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s quais permitirdo dosar a mistura para que ela contenha as porcentagens A, B e C,
=sejadas,

Obtidas, assim, as proporgdes em que os materiais componentes entram na mistura,
-2aliza-se uma mistura experimental e determina-se sua granulometria. Havendo diver-
Zncia entre os valores encontrados e os calculados, as proporgdes dos materiais devem
ser corrigidas e nova mistura e novo ensaio devem ser realizados.

b) Processo do tridngulo — Consiste em.locar num diagrama trilinear (Fig. 3-10),
> pontos A, B e C, representativos dos solos a misturar, e o ponto X, correspondente
20 material que se deseja obter.

@4W AYAVAW o)';o,

/. y/AVA\\VA .
,g?"f 60 A\vA 40 %l\
'NAVAv LAVAVRS
\VAVAVAVAVAVAW
\VAVAVAVAVAN

50 70

60

% material ligante (d < 0,074 mm)
Fig. 3-10

Com as notagdes da figura demonstra-se que as proporgGes a tomar dos solos 4, B e C,
para obter o material X, serdo:

T 100 xy
B............ 100y (1 —x)
C............ 100(1 —y)
Total ......... 100%

¢) Construgdo grdfica de Rothfuchs — O principio em que se baseia esta construgdo,

indicada na Fig. 3-11, € o seguinte:
— A curva granulométrica desejada €, por hipotese, representada pela diagonal 00’ de um
" retingulo, em que um dos lados € graduado em porcentagem, de 0 a 100, numa escala
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linear. A partir desta escala e da reta 00’ define-se a escala horizontal, relativa aos dia-
metros, e que € uma escala proporcional.

GRANULOMETRIA MEDIA DA (PONTO ARBITRARIO)

MISTURA DESEJADA —\ o
100 ) —_—
o ]
2 80 - ‘ { \ 4 % mat. A
% oo |— —— ;_-ﬂ
& 60- L i \ "
s
3 ' Mat, C \ ' 7 % mat. B
g o1 fl || i
z —_—
/
§ 20 - ‘ ) [ ‘ J %
8 . Mat. B Mat, A mat, C
0 L "H _<r_
4 PENEIRAS

Fig. 3-11

—- Sobre este diagrama, cujas escalas j4 estdo fixadas, tragam-se as curvas granulométricas
dos materiais, substituindo-as, em seguida, por segmentos de retas tais que as dreas por
‘eles compreendidas com as curvas primitivas, sejam compensadas e minimas em valor
absoluto,

— As extremidades opostas destes segmentos s3o ligadas, duas a duas, por outros segmen-
tos, os quais interceptam a curva granulométrica 00’ em pontos que, finalmente, deter-
minardo as proporgdes de cada material na mistura desejada.

Problema

Dadas as curvas granulométricas dos solos A, B e C, determinar os seus coeficientes de unifor-

midade.

Resp.:

~

100 i !
' d
I i i
8o 1 /
i ! A
- I
i )
00 |- ' /
) ),
% - T
1 | !
w0l ' VF/ I
B 1 1
A . .
. ' | 1
0 /(/ ' |
1 | ! !
0 s e Pl T " Lo 13 lany
0,001 0,00 0.1 1 10 10?

450 (A), 55 (B),1,8 (O).
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Capftulo 4

4-1 Elementos Constituintes de um Solo

O solo ¢ um material constiturdo por um conjunto ue particulas s6lidas, deixando
zntre si vazios que poderdo estar parcial ou totalmente preenchidos pela 4gua. E, pois,
=0 caso mais geral, um sistema disperso formado por rés fases: s6lida, 11quida e gasosa
‘Fig. 4-1).

PARTICULA SOLIDA

AR

AGUA
15

6o

Fig. 4-1

A fase s6lida j4 foi estudada. Vejamos, agora, as fases lfquida e gasosa.

Conquanto seja extremamente dificil separar os diferentes estados em que a dgua
se apresenta nos solos, é, no entanto, de grande interesse estabelecer uma distin¢ao entre
0S mesmos.



MECANICA DOS SOLOS

A égua contida no solo (Figs. 4-2 e 4-22) pode ser classificada em:

dgua de constituicdo — é a que faz parte da estrutura molecular da partrcula sélida;
dgua adesiva ou adsorvida — é aquela pelicula de dgua que envolve e adere fortemente a
partrcula s6lida, e a qual jd nos referimos;

AGUA ADESIVA PARTICULA DE

ARGILA

AGUA

AGUA
CAPILAR

AGUA LIVRE
Fig. 4-2

Fig 4-2a

dgua livre — é a que se encontra em uma determinada zona do terreno, enchendo todos os
seus vazios; o seu estudo rege-se pelas leis da Hidrdulica,
dgua higroscdpica — é a que ainda se encontra em um solo seco ao ar livre;
dgua capilar — é aquela que nos solos de graos finos sobe pelos intersticios capilares dei-
xados pelas particulas sélidas, além da superficie livre da 4gua (os ‘‘fendmenos capilares”
serdo estudados no Cap. 7).

As dguas livre, higroscopica e capilar sao as que podem ser totalmente evaporadas
pelo efeito do calor, a uma temperatura maior que 100°C.

Quanto a fase gasosa, que preenche os vazios das demais fases, é constiturda por ar,
vapor d’4gua e carbono combinado.

A sua consideragao € de interesse em certos casos especiais de consolidaggo de
aterros, quando entao hd necessidade de calcular as “pressdes neutras’ desenvolvidas em
fun¢do da redugdo de volume da fase gasosa.

VOLUMES PESOS
>E AR
7l F:AcuaZ ] o°
T 1
> SOLIDA / -
720

Fig. 4-3
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Os rndices e as relagdes que serdo apresentados, desempenham um importante papel
wo zsiudo das propriedades dos solos, uma vez que estas dependem dos seus constituintes
= Zzs proporgoes relativas entre eles, assim como da interagdo de uma fase sobre as outras.

No que se segue consideraremos as notagdes da Fig. 4-3, onde se mostram separadas
=sguematicamente as trés fases de uma certa porg¢ao de solo.

De imediato obtém-se: \

V,= Vv+Vs=Var+Va+Vs
P =P + P

gue s3o relagdes fundamentais, em volumes e em pesos, entre os constituintes de um solo.

4-2 Teor de Umidade de um Solo

Define-se a umidade (h) de um solo como sendo a razao entre o peso da 4gua con-
2da num certo volume de solo e o peso da parte s6lida existente neste mesmo volume,
2xpressa em porcentagem.

P,

(% = 100

Sua determinagdo € muito simples: basta determinar o peso da amostra no seu esta-
do natural (razdo pela qual a amostra a examinar ndo deve perder umidade) e o peso apés
completa secagem em uma estufa a 105°C ou 110°C. O seu valor varia entre limites muito
afastados. As argilas do México, por exemplo, apresentam uma umidade da ordem de
400%. Esse fndice ¢ muito expressivo, principalmente. para os solos argilosos, que tém
sua resisténcia dependendo dessa porcentagem de dgua.

Sendo P; o peso original da amostra mais a tara:

Py =P+P +P,
onde P € o peso da tarae,
P, =P+P
o peso da amostra seca, tem-se:
po PP _ Py
P, -P P,

Um outro meio, alids muito simples e rdpido, para determinar a umidade, consiste
no emprego do aparelho Speedy. Ele € constituido por um reservatério metalico fechado
que se comunica com um manometro destinado a medir a pressdo intema. Dentro deste
reservatorio sao colocados, em contato, uma certa quantidade de solo Umido e uma deter-
minada por¢do de carbureto de célcio (CaC,). A dgua contida no solo combinando-se
com o carbureto de célcio, gera acetileno, tal como expressa a equagao:

CaC; + 2H2 0= Ca(OH)g + Cz H2

e daf, pela variagao da pressdao interna obtém-se a quantidade de dgua existente no solo.
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4-3 Peso Especffico Aparente de um Solo (h # 0)

Por defini¢ao:

2
1l
|

No campo, a determinagdo de -y pode ser feita, entre outros, pelo conhecido ‘pro-
cesso do frasco de areia” (Fig. 4-4), utilizando-se um frasco ao qual se adapta um funi)
munido de um registro.

FRASCO DE AREIA

REGISTRO

4-4 Peso Especifico Aparente de um Solo Seco (h = 0)

Por definigio:

PS
_P+P, _ Y
s 1+h
v
P

relagdo entre 7y, e vy, de grande utilidade.

Mérodos nucleares — Na determinagdo do peso especifico e da umidade dos solos,
utilizam-se, também, métodos nucleares. Essencialmente, fundamentam-se na difusao de
raios gama (para obteng¢do do peso especifico) e na utilizagdo de uma fonte de néutrons

(para determinag¢do da umidade).
Sobre o assunto a revista inglesa Géotechnique publicou extenso trabalho em seu

Vol. X, n® 3, setembro de 1960.
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45 Indice de Vazios
E a razdo entre o volume de vazios ¥, e o volume ¥ da parte s6lida de um solo,
B10 €
Vv

€= ——
VS

Este fndice foi introduzido por Terzaghi ao estudar o “fenomeno do adensamento
o solo” (Cap. 11), pois a variagdo de e, indicando uma variagao de volume, s6 depende

Z= uma varidvel V,, uma vez quou varia pouco, durante o fendmeno,
No laboratério sua determinagao € feita em fungao de v, (peso especrfico das parti-

zulas do solo) e v, (peso especrfico do solo seco).

De fato:
Ve Vs VlPg s

<

46 Grau de Compacidade

O estado natural de um solo n@o coesivo (areia, pedregulho) define-se pelo chamado
erau de compacidade, compacidade relativa ou densidade relativa (D, ):

GC = eméx. - enat

€mdx. ~ €min.

No laboratério €, € obtido vertendo-se simplesmente o material seco num reci-
piente de volume conhecido e pesando-se:

onde V é o volume do recipiente, P;’ é o peso do material seco e 7 ¢ © peso especrfico dos
graos. Analogamente obtém-se €, , compactando-se o material por vibragao ou por so-
camento dentro do mesmo recipiente. Desse modo:

onde P," ¢ o peso do material seco compactado.
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Um outro processo para determinagdo do €, consiste em tomar um certo peso P
do solo seco e colocd-lo num recipiente cilindrico herme-
ticamente fechado, cuja tampa comprime o material sob
a a¢do de uma forte mola (Fig. 4-5). Com um martelo
pesado bate-se no recipiente até que nao se consiga mais
diminuir a espessura da amostra, o que se observard por
meio de um micrometro. O € serd dado pela férmula
jd conhecida:

min.

F

onde V' = S.h, sendo S a se¢do transversal do recipiente e 4 a altura minima da amostra.
Seguindo o critério usualmente aceito, as areias se classificam em:

Fofas (ou soltas) quando 0< GC<K 1/3
Medianamente compactas quando 1/13< GC< 2/3
Compactas quando 23< GCK 1

Em fun¢do dos pesos especificos o grau de compacidade se exprime:

GC = Ynat — Ymin. . Ymix.

Ymédx. ~ Ymin. Y nat

onde Yix » Ynat © Ymin, S30 Os pesos especificos secos nos estados, respectivamente , mais
denso possfvel, natural e mais solto possivel.
Também o silte caracteriza-se pela sua compacidade.

4.7 Porosidade de um Solo

E a razdo entre o volume de vazios e o volume total de uma amostra do solo:

-
n%=_"x 100
V! .

Esta relagdo € preferida pelos agronomos. Sua determinagdo € feita em fungdo do

indice de vazios, através da relagao:

n =—E )
1+e€ \
obtida dividindo-se ambos os termos da frag@o por ¥, observando-se que:

V,=V,+V,
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Para areias com diferentes composigdes granulo-
~2tricas, €q4x. € €mqpy. Podem assumir valores diversos.
No caso de esferas de igual didmetro, sdo obtidos os se-

zuintes valores (Fig. 4-6):

€mix. = 0,91 Pmix. = 48%
€min. = 0,35 npm = 26%
Em fungdo da porosidade, v, escreve-se (Fig. 4-7): Fig. 4-6
Y= (l-n)=580-n)7, :
n

 em fungdo de e: 5 7///// B

5= T+e e

Fig.4-7

48 Grau de Saturagao de um Solo

E a porcentagem de 4gua contida nos seus vazios:

v -
S%=—2 x100

Sendo:
p=To = Voo _ %SVy _ €.
P, Vsve 75V 3
temos:
so A8 _ hs(l=n)
€ n
uma vez que:
1_1-n
e n
como se obtém da equagdo:
I
T l+e

Se o solo estiver saturado (S = 100%) a relagdo acima nos d4:

l/e=h6)




a4
4-9 Grau de Aeracio
Por definigdo:
v
A% = V—“’ x 100

Dar:

v,-V
AZ—L———‘Z=1~S

4.10 RelagGes Diversas

Temos:
P +P, P (1+h)
V"V AV, V,(+e
donde:
_ 1+h
YT Y e
ou:
Y _ % _
1+h l+e s
Como g =07 e h-6=Se,temos ainda
_6+Se
= l +€ Ta

Para um solo seco (S = 0) esta relagdo nos d4:

8

7s=1+e

Ya

formula j4 obtida e que corresponde a0 valor minimo de 7.

4-11 Peso Especifico de um Solo Saturado

Nesse caso, S = 1 e a relagdo acima nos d4:

_b+e
Ysat = 1+e¢ Ya

o que corresponde a0 méximo valor de 7.
Em fun¢io da porosidade (Fig. 4-8):

Ysat = Vs T 1Y,
Yat = [86 (1 —n) + 1],

MECANICA DOS SOLOS

H,

N
N\

2

Fig. 4-8
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212 Peso Espec(fico de um Solo Submerso

Quando o solo é submerso, as partrculas s6lidas sofrem o empuxo da 4gua e entdo:

7SUb = 8 (l —.n) 7a _(l —n) 7a

u:
Yaub =@ =1 (1 —n)y,
2 ainda:
§—1
Ysub = 74 ¢ Y-

Finalmente, como € ficil verificar:
Ysub = Ysat — Ve

A disting@o entre solos saturado e submerso pode ser observada no exemplo da
Fig. 4-9, notando-se que um solo submerso é saturado, sem que a reciproca seja verdadeira.

Reservatério
rapidamente
esvaziado

Fig 4-9

Exemplo numérico — Uma amostra de solo pesa 30,2 kg e seu volume é de
0,0179 m3. Apods secagem em estufa o seu peso se reduz a 26,8 kg. A densidade das
particulas é de 2,65.

Nessas condigdes:

_— 30,2 —_ 3
y= 0.0179 1687 kg/m
26,8
Ys= Go179 = 1 497 kg/m3
_ 30,2 —-126,8 _
h% = 268 x 100 =12,7%

2,65 _
1,497 1=077

n= 077 __ 0,44 ou 44%

1+0,77
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0,127 x 2,65

S= 07

=044

A =0,56
Se a amostra estivesse saturada (S = 100%):
Yat = [2,65(1 —0,44) +0,44] x 1 = 1,92 g/cm® = 1 920 kg/m*®

Na Fig. 4-10 reproduzimos o conhecido grdfico de Scheidig, o qual facilita a deter-
minagdo dos fndices definidos, quando 7, = 2,65 g/cm®.

SOLO COM vg = 2,65 g/cm?

o=
90 b= 24 -
-l |
2,2 0,6
' ‘ 14
80 o / A -I-
B 2,0L 08 Ji.s
ol // 10 -;,6
o - // - § _117 ﬁ
60 I~ 16 12mw } CP)‘
(=]
= } - / { £ 1829
/ / 142 F &
8 L 14 8 105
< 50 8 /!__._]/____- -4 < . E
S} T2 - 16 % 20 &
< . &
> > T ! 1 8.8
WO 1 = 421 =
Q10 18 & L i
3 ! T } 6 a
w -
o I / l W o422 W
0L 508} —oA—| A — 2086 +7 &
I 2 7’ /f: {1 o -L2,3 o
06 A : 223 I, 8
l a 14 a
20 b= | / l . i
L 0,4 4 ; 2,4 425
1 b
10 B / ! J
0.2 £ ! 2,6 26
| y |7 | ]
ou 0 | 1 1 11 1

POROSIDADE n %

Fig. 4-10
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£ 13 Resumos

(Fig. 4-11 e esquema no Quadro 4.1)

47

>

|
|
|

||||I|||“'||l||
>
||| I|I||||

Se
1+e

1+e

N

N

Sélida

\\\
\

1+e

YaVt

6 +Se.

=——"y.V
1+e Ta¥t

87V,

DeterminagGes diretas de laboratério

Fig. 4-11

Quadro 4-1

1+h

Ysat = Vg1 —n) + 7,

75Ub = ('Yg - 73)-(1 —n)

'S = hé/e
A=1-S




Estrutura dos Solos

Capitulo 5

5-1 DefinigGes e Tipos de Estrutura

Chama-se estrutura ao arranjo ou disposi¢@o das particulas constituintes do solo.
Conquanto, ultimamente, tenham surgido novas concepgdes acerca dos processos de es-
truturago dos solos, bem como novos tipos de estrutura tenham sido introduzidos, tradi-
cionalmente consideram-se os seguintes tipos principais:

a) Estrutura granular simples — é caracteristica das areias e pedregulhos, predomi-
nando as forgas da gravidade na disposi¢ao das particulas, que se apoiam diretamente
umas sobre as outras.

De acordo com a maneira pela qual os graos se agrupam, a estrutura pode ser mais
densa ou mais solta, o que € definido pelo “grau de compacidade” (item 4.6).
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b) Estrutura alveolar ou em favo de abelha — é o tipo de estrutura comum nos siltes
== finos e em algumas areias. Mostremos como se origina: quando na formagio de um
solo sedimentar, um grdo cai sobre o sedimento j4 formado, devido a predominéncia da
#r2c30 molecular sobre o seu peso, ele ficard na posi¢ao em que se der o primeiro con-

=z20, dispondo-se assim em forma de arcos, como indicado na Fig. 5-1.

]

¢) Estrutura floculenta — nesse tipo de estrutura, que s6 é possivel em solos cujas
serifculas componentes sejam todas muito pequenas, as particulas, ao se sedimentarem,
@pSem-se em arcos, os quais, por sua vez, formam outros arcos, tal como representado
=z Fig. 5-2. Trata-se, pois, de uma estrutura de ordem dupla. Na formagdo de tais estru-
muras, desempenham uma fung¢do importante as ages elétricas que se desenvolvem entre
zs partfculas, as quais, por sua vez, sao influenciadas pela natureza dos rons® presentes
=0 meio onde se processa a sedimentagao. Em geral a estrutura molecular desses solos €
zherta, isto €, uma das moléculas tem como que uma carga elétrica ainda disponrvel, pos-

sibilitando, assim, a formagao dessas estruturas.

%0 ?
6090
o 09
oO Q 0°o°°
oJjo 0090°
[\] -]
0 0.0
Lo :’g'ngo'
S p'e o ‘:oo'ﬂooo
o, 0
0 200° T0s, ,a%"oﬁooo
f' Q o V000000 00
- OQQ%QOO [ )R~ .00
098%as P a® ° e .
o0 _gﬁ.’ - [ ] o?,
A W8 o0y <8
Fig. 5-2

d) Estrutura e esqueleto (do inglés skeleton structure) — nos solos onde, além de
graos finos, hd graos mais grossos, estes dispdem-se de maneira tal a formar um esqueleto,
cujos interstfcios sio parcialmente ocupados por uma estrutura de graos mais finos. E o
caso, apresentado na Fig. 5-3, das complexas estruturas das argilas marinhas.

* 0 ron (ionte) é um dtomo [constitudo por prdtons (+), elétrons (—) e néutrons (sem carga))
ou grupo de dtomos, em desequilibrio elétrico. Os dnions (aniontes) sio fons negativos e os cdtions

(cationtes) s3o fons positivos.
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@® PARTICULAS DE ARGILA

%‘. PARTICULAS COLOIDAIS
FLOCULADAS, DE BAIXO
GRAU DE ADENSAMENTO

. é.3 PARTICULAS COLOIDAIS
FLOCULADAS, DE ALTO GRAU
DE ADENSAMENTO, DEVIDO A

CONCENTRAGAO LOCAL DE P
PRESSAO GRAO DE SILTE 4

5-2 Amolgamento

E a operagdo de destrui¢do da estrutura do solo, com a conseqiiente perda da sua
resisténcia.

A influéncia da estrutura do solo em suas propriedades ¢ pesquisada através de
ensaijos realizados com amostras indeformadas.

O “grau de sensibilidade” G, de um solo € expresso pela razdo entre a resisténcia
a compressao simples (R,) de uma amostra indeformada e a resisténcia (R,") da mesma
amostra depois de amolgada a teor de umidade constante.

R
Gs=‘—cr
R,
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Segundo Skempton (Fig. 5-4), as argilas se classifi-
==n em: insensiveis, se G, < 1, de baixa sensibilidade,
= 1< G, < 2, de média sensibilidade, se 2 < G, < 4,
#nsiveis, se 4 < G, < 8 e extra-sensiveis, se Gy > 8.

As estruturas, quanto mais complexas, menos esta-
izis elas s30 e, uma vez destruidas, nao poderdo ser mais
-=compostas. Um exemplo tipico é o que nos apresenta
z argila do México, a qual é formada por uma fina cinza
+ilcanica que lentamente se depositou em um lago de
:zua doce. Apesar da sua complicada estrutura, que lhe
>ermite chegar a ter 400% de umidade, onde cerca de
3% do volume total é ocupado por dgua, mesmo assim,
=2 seu estado natural, apresenta uma relativa resisténcia.
Amolgada a estrutura, o solo perde toda sua resisténcia e
zmansforma-se em nada mais que um pouco de dgua suja.

O amolgamento dos solos argilosos é também o
-=sponsdvel pela formagao da lama que aparece no fundo

51

Fig 5-4
A.W. Skempton
(Inglés: 1914)

Z1s cavas de fundag@o, em conseqiiéncia das pisadas repetidas dos operdrios e da agao

~—termitente do sol e da chuva.



Plasticidade e Consisténcia dos Solos

Capfitulo 6

6-1 Plasticidade

A experiéncia mostrou que, para os solos em cuja textura haja uma certa porcenta-
gem de fragdo fina, ndo basta a granulometria para caracterizd-los, pois suas propriedades
pldsticas dependem do teor de umidade, além da forma das particulas e da sua composi-
¢3o quimica e mineralégica.

A plasticidade é normalmente definida como uma propriedade dos solos, que con-
siste na maior ou menor capacidade de serem eles moldados, sob certas condi¢Ges de umi-
dade, sem variagdo de volume. Trata-se de uma das mais importantes propriedades das
argilas. .
Em outras ciéncias da engenharia, o comportamento pldstico dos materiais funda-
menta-se nas caracterssticas tensdo-deformag@o. Assim é que um corpo diz-se eldstico
quando recupera a forma e o volume primitivos, ao cessar a a¢gdo das forgas externas que
o deformava; ao contrdrio, diz-se pldstico quando nao recupera seu estado original ao
cessar a ag2o deformante.

Os corpos da prética nZo correspondem rigorosamente a nenhum dos tipos citados,
posto que todos eles apresentam uma fase eldstica e outra pldstica, com predominancia,
em geral de uma ou de outra. O chumbo, por exemplo, ¢ um material fundamentalmente
plastico. Observe-se, ainda, que os conceitos de elasticidade e plasticidade ndo s3o absolu-
tos, isto €, o fato de um corpo se comportar como eldstico ou como pléstico depende da
intensidade das forgas aplicadas e, também, do grau de precisao das observagdes efetuadas.
Assim, por exemplo, o ago doce, material de largo emprego na construgdo, se comporta
como elastico até um certo limite; elevando-se a solicitagdo ele passa a se comportar co-
mo pldstico num certo intervalo de deformagdes.
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Com base no comportamento do ago doce, criou-se o material idealmente pléstico,
z=jo diagrama teérico tensdo (o) — deformagdo (€) estd indicado na Fig. 6-1 (onde o
mecho OA corresponde a fase eldstica e AB a fase pldstica) e cujo estudo constitui objeto
Zz Teoria da Plasticidade.

Fig 6-1

6-2 Limites de Consisténcia

Sendo a umidade de um solo muito elevada, ele se apresenta como um fluido denso
e se diz no estado liquido. A medida que evapora a 4gua, ele se endurece e, para um certo
k = LL (limite de liquidez), perde sua capacidade de fluir, porém pode ser moldado facil-
mente e conservar sua forma. O solo encontra-se, agora, no estado pldstico. A continuar
z perda de umidade, o estado pldstico desaparece até que, para h = LP (limite de plastici-
dade), o solo se desmancha ao ser trabalhado. Este é o estado semi-sélido. Continuando
z secagem, ocorre a passagem gradual para o estado solido. O limite entre os dois estados
é um teor de umidade h = LC (limite de contracdo).

A Fig. 6-2 ilustra esquematicamente esses estados fisicos, chamados estados de con-
sisténcia, e suas fronteiras, ou sejam, os limites de consisténcia,

h % (Decrescendo)

LL LP LC
L
ESTADO ESTADO ESTADO ESTADO
LIQuiDo PLASTICO SEMI-SOLIDO sOLIDO
Fig. 6-2

Embora fundamentadas em extensas investigagbes experimentais, as defini¢Ses
desses limites s3o convencionais. Ainda assim eles permitem, de uma maneira simples e
répida, dar uma idéia bastante clara do tipo de solo e suas propriedades. Por isso mesmo
constituem, hoje, determinages rotineiras nos laboratérios de Mecanica dos Solos.

Os dois primeiros limites (LL e LP) sio devidos ao cientista sueco Atterberg (1911)
e o ultimo (LC) a Haines.
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6-3 Limite de Liquidez

A determina¢do do limite de liquidez (LL) é feita pelo aparelho de Casagrande
(Fig. 6-3, onde mostramos, também, o cinzel correspondente ao tipo de solo), que con-
siste em um prato de latdo, em forma de concha, sobre um suporte de ebonite; por meio
de um excéntrico imprime-se ao prato, repetidamente, quedas de altura de 1 cm e inten-
sidade constante.

APARELHO DE CASAGRANDE

f\;_a_l_b
CINZEL PARA SOLOS ARGILOSOS

CINZEL PARA SOLOS ARENOSOS

Fig. 6-3

Sobre a técnica do ensaio, veja-se MB-30.

Com os valores obtidos (nimero de golpes para fechar o sulco feito na amostra,
Fig. 6-4, e as umidades correspondentes) traga-se a linha de escoamento do material
(Fig. 6-5), a qual no intervalo compreendido entre 6 e 35 golpes, pode considerar-se como
uma reta. Recomenda-se a determinagdo de, pelo menos, 6 pontos.

Antes do
ensaio

Depoisdo
ensaio

Fig. 6-4
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Umidade h %

o
-

o -~ - ——

i
!
4
?

25 NO de golpes
{esc. log.)

Fig. 6-5

Por defini¢do, o limite de liquidez (LL) do solo é o teor de umidade para o qual o
mzlco se fecha com 25 golpes.

De acordo com os estudos do Federal Highway Administration, o LL pode tam-
><m ser determinado, conhecido “um sé ponto”, por meio da férmula:

h

LL= 131903 1ogn

mmde h é aumidade, em porcentagem, correspondente a n golpes.
O emprego desta férmula € facilitado tabulando-se o denominador para diferentes
vzlores de n, tal como indicado no Quadro 6-1.

Quadro 6-1

n 1419 -0,31logn n [ 1419-0,31logn
15 1,066 28 0,985

16 1,059 29 0,980

17 1,050 30 0,976

18 1,043 31 0,972

19 1,036 32 0,968

20 1,029 33 0,964

21 1,023 34 0,960

22 1,017 35 0,956 .
23 1,011 36 0,952

24 1,005 37 0,948

25 1,000 38 0,945

26 0,995 39 0,942

27 0,990 40 0,939

Nota — A resisténcia que o solo oferece ao fechamento do sulco, medida pelo nimero de
rapes requerido, provém da sua “resisténcia ao cisalhamento” correspondente a umidade
e apresenta.
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Experimentalmente se obteve que, no limite de liquidez, esta resisténcia tem um
valor constante de 25 g/cm? para todos os solos pldsticos.
H4 trabalhos que expGem métodos de utilizagdo do cone de penetragdo a deter-

minag¢do do limite de liquidez.

6-4 Limite de Plasticidade

O limite de plasticidade (LP). Fig. 6-6, é determinado pelo célculo da porcentagem
de umidade para a qual o solo comega a se fraturar quando se tenta moldar, com ele,um
cilindro de 3 mm de didametro e cerca de 10 cm de comprimento (ver MB-31).

Fig.6-6

Nao foi possivel, ainda, ao contrdrio do que ocorreu com o LL, mecanizar satisfa-
toriamente esse ensaio.

6-5 Indice de Plasticidade

Denomina-se indice de plasticidade a diferenga entre os limites de liquidez e de
plasticidade:

IP=LL - LP

Ele define a zona em que o terreno se acha no estado pldstico e, por ser mdximo
para as argilas e mrnimo, ou melhor, nulo para as areias, formece um critério para se ajuizar
do cardter argiloso de um solo; assim, quanto maior o /P, tanto mais pldstico serd o solo.

Quando um material ndo tem plasticidade (areia, por exemplo), considera-se o
indice de plasticidade nulo e escreve-se IP = NP (nao pldstico).

Sabe-se que uma pequena porcentagem de matéria organica eleva o valor do LP,
sem elevar simultaneamente o do LL; tais solos apresentam, pois, baixos valores para /P.

Sabe-se, ainda, que as argilas s3o tanto mais compressiveis quaito maior for o IP. Se-
gundo Jenkins, os solos poderdo ser classificados em:

fracamente pldsticos . ........... 1< IP< 7
medianamente pldsticos . ......... 1< IP<L 15
altamente pldsticos . . ........... P> 15
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Sobre a utilidade pratica dos valores de LL e IP, na engenharia rodovidria, veja-se
‘ol 2, Cap. 22.

§86 Gréfico de Plasticidade

Segundo suas caracteristicas e propriedades ffsicas mais importantes, os solos finos
sodem ser divididos em oito grupos: argilas inorganicas de alta, média e baixa plasticidade;
solos siltosos inorganicas de alta, média e baixa compressibilidade; argilas organicas e
sites organicos. A classificagdo de um solo, dentro de um destes grupos, pode ser feita
3@ maneira muito simples, por meio do grdfico de plasticidade (A. Casagrande). Neste
zréfico (Fig. 6-7), as abscissas representam o limite de liquidez LL e as ordenadas o rndice
Z= plasticidade IP.

LIMITE DE LIQUIDEZ (LL %)

0 10 20 30 40 50 60 70 8 90 100
70 | ;
R 8 e
ﬂ-: 60 Il 1] . P
= 3 o Argilas inorganicas de/
w - ~J alta plasticidade
0 50 o 4
< | Argilas mor-i
8 lgénicas de I 5
P 40 mediana f 17 Gy
w4 A7
2 plast|C|dade!| \\_,\«
i} | A%
a 30 FER R G
w Argilas inorganieas L
(a] de baixa plasticidade \?' [
5 L | / T Siltes inorganicos de aita
2 | / ! compressibilidade e argilas
= 10 5olos em 1| organicas
o coesdo ,) ! \ \I
Siltes inorganicos Siltes inorganicos de mediana
de baixa compressibilidade compressibilidade e siltes orga-
nicos
Fig 6-7

O gréfico estd dividido em seis regiSes, trés delas (as das argilas inorganicas) acima
da linha 4 e as outras (as dos siltes inorganicos) abaixo. O grupo ao qual pertence um
solo dado ¢é determinado pelo nome da regido que contém o ponto de valores LL e LP
do solo em questdo. Quanto ao fato dos pontos que representam as argilas orginicas
estarem situados na mesma regido que os que correspondem aos siltes inorganicos de alta
compressibilidade, e os pontos que representam os siltes organicos na regido dos siltes
inorganicos de mediana compressibilidade, observe-se que os solos organicos distinguem-se
facilmente pelo seu odor caracterfstico e por apresentarem cores escuras,
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6-7 Indice de Consisténcia
A consisténcia de um solo ro seu estado natural, com teor de umidade A, é expressa

numericamente pela relagao:

LL —h
P

IC=

que se denomina indice de consisténcia. Segundo o valor de /C ou de R (resisténcia a
compressdo simples, pag. 162) as argilas classificam-se em:

muito moles (vasas) . . IC <0 R < 0,25 kg/cm?
moles . ....... 0<IC <050 [025<R<0,5

médias . ...... 0,50 < IC < 0,75 0,5 <R<1

rijas ......... 075<IC<100]| | <R<4

duras ....7....... IC > 1,00 R > 4 kg/cm?

A.lgUIlS aUIOIeS, como Zeevael i, dellom”lam €sse Hldlce (IC ' de conslistencla lelallvtl
(:I)'

68 Limite de Contragdo

A determinagdo do limite de contragdo (LC), Fig. 6-8, teor de umidade a partir do
qual o solo ndo mais se contrai, ndo obstante continue perdendo peso, ¢ feita tendo em
vista que o rndice de vazios da amostra é o mesmo, quer quando ainda saturada (no mo-
mento em que cessa a contragdo), quer estando completamente seca.

Volume

45°

7 LC

Peso

Fig 68

Considerando as equagdes jé deduzidas:

€ = h & (para solos saturados)

_ 1+h
7= % 1+e

e fazendo, na primeira # = LC e na segunda h = 0, vem:
e=(LC)S
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g
1+e€

Vs =
Tz=ndo o valor de € da segunda equagdo e igualando com a primeira, temos:

@c)s="2e s

Vs

Te Ys

LC=
Ve © 8 Ye© 6

=z finalmente, e expressando em porcentagem:

LC =(ﬁ _ L)wo
v,

Um outro modo de calcular o LC decorre da observagao da Fig. 6-9, donde se
»5tm da prépria defini¢ao do teor de umidade:

Py —P) —(V, = Va)v V-V,
LC= S a —np- — <
P, P, @
VA
(Vol. capsula) v, L ____________

(Vol. pastilha) Vv,

b —m—————— e e —————

Fig. 6-9

O ensaio é simples. Molda-se em uma cdpsula uma amostra com alto teor de umi-
dade, seca-se em estufa e determina-se a umidade da amostra contrarda.
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Para medir V, (volume da pastilha correspondente ao solo seco), emprega-se o mé-
todo do deslocamento de merciirio, tal como indicado na Fig. 6-10; o mercurio deslocado
pelo solo ¢ recolhido numa cdpsula e medido numa proveta graduada.

Para determinag@o do LC veja-se MB- 55 da ABNT.

SLPII L5 FLILILII I ILI 07

VAT

e

Fig. 6-10

Nota — Para o teor de umidade, os limites de liquidez, plasticidade e contragao e
indices de plasticidade e consisténcia, a Sociedade Internacional de Mecdnica dos Solos,
quando do V Congresso (Paris, 1961), recomendou a adog@o, respectivamente, das nota-
¢oes w, wy, wp, wg, Ipe .

6-9 Grau de Contragcdo

Assim se denomina a razdo da diferenga entre os volumes inicial (¥;) e final (Vf)
ap6s a secagem da amostra, para o volume inicial (V;), expressa em porcentagem:

C=_V"+V£ x 100
i

Como a ‘‘compressibilidade” de um solo cresce com o grau de contragdo este indice
fornece uma indicagao da qualidade do solo, embora sem nenhum cardter decisivo. Se-
gundo Scheidig, tem-se:

solos bons: cC< 5%
solos regulares: 5% < C< 10%
solos sofrrveis: 10% < C< 15%
solos péssimos: C> 15%

6-10 Outros Indices

Definem-se, ainda, embora sejam pouco usados, os seguintes indices:

Umidade equivalente centrifuga — teor de umidade final de uma massa de solo,
previamente saturada, ap6s ser submetida a uma aceleragao centrifuga com intensidade
100 vezes a da gravidade (AASHO — T94-42).

Umidade equivalente de campo — teor de umidade de um solo para o qual jé nao
permite a absorg¢do, em 30 s, de uma gota de dgua colocada na sua superficie previa-
mente alisada (AASHO — T93-49).
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Teoria do Tubo Capilar

Capitulo 7

Nos solos, por capilaridade® , a dgua se eleva por entre os interstrcios de pequenas
Zmensdes deixados pelas partfculas sélidas, além do nivel do lengol fredtico. A altura
zcangada depende da natureza do solo.

O corte, na Fig. 7-1, mostra-nos a distribui¢@o trpica da umidade do solo. Verifica-se,
-or ai, que o solo n3o se apresenta saturado ao longo de toda a altura de ascensdo capilar,
—1as somente até um certo nivel, denominado nivel de saturagao.

TSRS
N. capilar ﬁ

=7

N. de saturagao

?

Pogo

:

N

Altura de
ascensdo
capilar

1

AN

NN\

QQ\‘?\‘Q\

v
N. fredtico f
A

el

7/

Fig. 7-1

Grau de saturagdo 100% ¢,

* s . -
Sabe-se, de Fisica, que por fenémenos capilares entende-se certos fendmenos que surgem

pelo contato dos liquidos com os sélidos e que resultam das a¢gSes moleculares. Assim se denominam,
por terem sido originalmente observados nos tubos de diametros reduzidos, compardveis aos diametros

dos fios de cabelo (do latim capillus).
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A altura capilar que alcang¢a a dgua em um solo se determina, considerando sua
massa como um conjunto de tubos capilares, formados pelos seus vazios (Fig. 7-2); na
realidade estes “tubos™ s3o irregulares e informes. Nisso consiste a chamada teoria do
tubo capilar. Analisemo-la rapidamente, sem entrarmos em discussGes quanto sua validade,
embora seja a unica que, ainda, nos proporciona meios préticos para avaliagao da altura

capilar.

N
§\\

Fig. 7-2

Como se sabe, a dgua subird dentro de um tubo capilar (Fig. 7-3) de diametro d,
até uma altura h,, tal que a componente vertical da for¢a capilar F, seja igual ao peso da
coluna d'4gua suspensa.

Compressao

|
T
et
-3
R
nT\
| 8
R

\ /7 I+ Menisco

o ; Tubo capilar

Fig. 7-3

Assim:

2
Fc'cosa=1r-d'Ts-cosa=% h.v,
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h.= T cos a
Ya

gue € a lei de Jurin, onde os simbolos, ainda nao definidos, significam:

T. — tensdo superficial da agua, por unidade de linha de contato entre a dgua e o tubo;
aproximadamente 75 dinas/cm = 0,076 4 g/cm = 8 mg/mm.

= — angulo de contato.

No momento de méxima ascensdo, quando o equilrbrio ¢ atingido, & = 0°e, dar, a ex-
oressdo para o célculo da altura capilar méxima:

. = AT
C, max. d Ta
ou, para fins prdticos:
He mix. = OL;M (com d em cm)

Na mesma figura mostramos o diagrama de tensGes na dgua, onde, para a altura mdxima,
z correspondente tensdo de tragao na 4gua, com o sinal negativo, vale:

4T *
P == Yohe mix = — —*

d

* Esta relagdo é um caso particular da férmula de Laplace (estabelecida em Fisica):

1 1
=T | —+ —
g s(’l ’1)

onde p, por unidade de drea, € a resultante das pressGes nos lados concavo e convexo de um menisco,
com r, er, osraios de curvatura principais da superficie.
Se o menisco tem a forma de um hemisfério (« = 0°), r, = r, = r, com r raio do tubo capilar,
assim:

~Omo queriamos mostrar.
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Pelo exposto, a altura a que se eleva a 4dgua, por ascensdo capilar, € inversamente
proporcional ao didmetro dos poros. Assim, nos solos finos (siltosos e argilosos), os quais
tém vazios de didmetro reduzido, a altura capilar serd maior do que nos solos grossos
(pedregulhosos e arenosos); para os primeiros, h. .., pode atingir valores da ordem de
30 m ou mais. Para uma estimativa grosseira da altura de ascensdo capilar em um solo,
pode-se empregar a férmula empirica de Hazen:

c

h. =
¢ €dyo

onde do é o didmetro efetivo, € o indice de vazios e C uma constante que varia entre
0,1 cm? e 0,5 cm?.

No estudo da ascensdo da dgua nos solos, define-se, segundo Schofield, pelo sim-
bolo pF o logaritmo decimal da suc¢do, expressa pela altura h, em centimetros de dgua:

pF =log h.

O simbolo p € usado por analogia com o pH, e a letra F ¢ a inicial da expressao
“free energy” (energia livre).

7-2 Capilarfmetros

A determinagdo experimental da capilaridade dos solos € feita por meio de apare-
lhos denominados capilarimetros, entre os quais citamos o de Beskow. O princrpio deste
aparelho consiste em aplicar uma for¢a de sucgdo a amostra, até destruir a forga capilar,
esta forga de suc¢ao, medida em coluna d’agua ou de mercurio, é a que corresponderia a
altura capilar no solo.

7-3 Importancia dos Fenomenos Capilares

Os fendmenos capilares sd0 muito importantes na constru¢do de pavimentos rodo-
vidrios. Assim, por exemplo, se o terreno de fundagdo de um pavimento € constiturdo
por um solo siltoso e o nrvel fredtico estd pouco profundo, a fim de evitar que a dgua
capilar — que, como vimos, ascende muito em solos siltosos — venha a prejudicar a esta-
bilidade do pavimento a ser construido, tornam-se necessdrias certas precaugdes, quer
substituindo o material siltoso por outro de menor grau de capilaridade, quer construindo
sub-bases e bases adequadas.

A contracao dos solos é também explicada pelos fendmenos capilares. Com efeito,
quando toda a superfrcie de um solo estd submersa em
4gua, ndo h4 forca capilar, pois @ = 90°. A medida, po-
rém, que a 4gua vai sendo evaporada, vao se formando
meniscos entre os seus graos e, conseqiientemente, irdo
surgindo forgas capilares, que aproximam as particulas
(Fig. 74).
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De fato, a forga que arrasta a 4gua em um tubo capilar, corresponde uma reagao
z= comprime as paredes do tubo. A existéncia dessa forga pode ser constatada obser-
“£23-se 0 comportamento de tubos capilares compressi'veis sob o efeito da evaporagio
= zZua em seu interior.

Existe, assim, agindo sobre o solo e em todas as dire¢Ses, uma pressao, chamada
~——=ssdo capilar”, que cresce a medida que se evapora a dgua. Esta compressao produzida
~e_: press3o capilar explica, desse modo, a contragao dos solos durante o seu processo
= perda de umidade.

De maneira andloga, pode-se explicar a coesdo aparente da areia imida, o que lhe
-emmite converter uma praia em uma pista e manter-se firme em taludes muito inclinados.
“_ma vez, no entanto, seca ou saturada a areia, a pista se desfaz e o talude se desmorona.

Finalmente, um outro efeito muito importante é o chamado sifonamento capilar
Joe se observa nas barragens de terra (Fig. 7-5).

Fig. 7-§

Ele consiste na percolagdao da dgua sobre o “nucleo impermedvel” da barragem, tal fato
ocorrendo quando a altura capilar do material que cobre o niucleo impermeabilizante &
maior que a distancia entre a crista do ndcleo e o ni'vel d’4gua de montante.

Problemas
1) Calcular a altura capilar mdxima em um tubo com 0,05 mm de raio.

Resp.: ~ 30cm

2) O didmetro efetivo de uma areia é 0,065 mm e o {ndice de vazios 0,58. Estimar, usando a férmula
de Hazen, a altura de ascensdo capilar, considerando C = 0,1 cm?.

Resp.: 26,5 cm



Permeabilidade dos Solos

Capitulo 8

8-1 Coeficiente de Permeabilidade. Lei de Darcy

A permeabilidade é a propriedade que o solo apresenta de ‘permitir o escoamento
da dgua através dele, sendo o seu grau de permeabilidade expresso numericamente pelo
“coeficiente de permeabilidade”.

O conhecimento da permeabilidade de um solo é de importancia em diversos pro-
blemas prdticos de engenharia, tais como: drenagem, rebaixamento do nrvel d’dgua, recal-
ques, etc.

A determinagao do coeficiente de permeabilidade ¢ feita tendo em vista a lei expe-
rimental de Darcy (proposta em 1856 por esse engenheiro francés), de acordo com a qual
a velocidade de percola¢do é diretamente proporcional ao gradiente hidrdulico (Figs. 8-1
e 8-2).

NA
A=—-
NA 'r = = h NA
. I i
=1 | ]
| P [
4 B

Fig, 8-1 Fig. 8-2
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Assim:

= velocidade real de percolagzo da igua,;
C = coeficiente de percolagcdo, que € a velocidade real média de escoamento através
os vazios do solo, quando i = 1;
= gradiente hidrdulico = h/L;
= = diferenca entre os nrveis d’4gua sobre cada um dos lados da camada de solo ou,
em outras palavras, a perda de carga sobre a distincia L;
L = espessura da-camada de solo, medida na dire¢ao do-escoamento.

A lei de Darcy € vélida para um escoamento “laminar”, tal como € possivel e deve
=1 considerado o escoamento na maioria dos solos naturais.

Um escoamento se define como laminar quando as trajetdrias das particulas d’dgua
=30 se cortam; em caso contrdrio, denomina-se turbulento. A Fig. 8-3 mostra a variagdo
Zz velocidade com o gradiente hidréulico nos escoamentos laminar (v < v,,) e turbulento

7>V,

8 =

s2| 8

E2| ¢

o3| &

I

o Ak— icr

5 |

£ 5 '

o £ '

" l =
vV V (esc. log.)

cr
Fig. 8-3

No Vol. 2, Cap. 2, voltaremos a tratar do escoamento d’dgua em macigos terrosos.
Na pritica, € mais conveniente trabalhar com a drea total A da se¢do transversal da
amostra de solo do que com a drea média de seus vazios. Dar, ent@o, o coeficiente de per-
meabilidade k, definido como sendo a velocidade média aparente v de escoamento da
agua através da drea rotal (s6lidos + vazios) da se¢do transversal do solo, sob um gradiente
hidr4ulico unitdrio (i = 1). Assim:
v=ki
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A expressdo dimensional de k €, como se verifica, a de uma velocidade LT-!. No
sistema métrico, ele é expresso geralmente em cm/s.

A relag3ao entre os coeficientes de permeabilidade e de percolagao pode ser facil-
mente estabelecida desde que admitamos ser a drea média de vazios do solo diretamente
proporcional ao volume de vazios. Com efeito:

vp = Ai =kpi (Q ¢ adescarga)
vV

v=%= ki

donde:

Dar:

Portanto: .

onde n e € representam, respectivamente, a porosidade e o rndice de vazios do solo. X
A descarga total Q através de uma drea 4 durante um intervalo de tempo ¢ ser4 pois:

O=Akit

Se A for expresso em cm?, k em cm/s e ¢ em s, o valor de Q serd obtido em cm?’.

8-2 Fatores que Influem na Permeabilidade

O coeficiente de permeabilidade varia para os diferentes solos e, para um mesmo
solo, depende essencialmente da temperatura e do tndice de vazios.

Quanto maior for a temperatura, menor € a viscosidade da 4gua e, portanto, mais
facilmente ela se escoa pelos vazios do solo com o correspondente aumento do coeficiente
de permeabilidade; k ¢, pois, inversamente proporcional a viscosidade da dgua. Por isso,
os valores de k sdo geralmente referidos a temperatura de 20°C, o que se faz pela seguinte
relagdo:
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mmdz T é a temperatura do ensaio, n a viscosidade da dgua (3 temperatura de T e de
2 C)e C, arelagdo entre as viscosidades. Os valores de C, sdo fornecidos pelo gréfico
2z Fig 8-4.

TEMPERATURA °C
20 25 30 35 40
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1,1
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g 09
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Fig. 8-4

Segundo Helmholtz, a viscosidade da dgua em fun¢do da temperatura é dada pela
Z6rmula emprrica:
_ 0,017 8
"= T+0033T+0,00022 77

com 7 em unidades CGS e T em graus centigrados,
A influéncia do indice de vazios sobre a permeabilidade, em se tratando de areias
puras e graduadas, pode ser expressa pela equagao de A. Casagrande:

k= 1,4 ko'gs €2

onde kygs € o coeficiente de permeabilidade do solo, quando € = 0,85.

8-3 Permeabilidade em Terrenos Estratificados

Em virtude da estratificagdo do solo, os valores de k sio diferentes nas dire¢Ges
horizontal e vertical.

Chamando-se de k,, k,, k3, ... os coeficientes de permeabilidade das diferentes
camadas e de e,, e,, e3, . .. respectivamente as suas espessuras (Fig. 8.5), deduzamos
as férmulas dos valores médios de k nas dire¢Oes paralela e perpendicular aos planos de
estratificag@o.



70 MECANICA DOS SOLOS

Vertical Horizontal
1}'_— LS S S TS 5 575

Fig. 8-5

Permeabilidade paralela a estratificagdo — Na direg@o horizontal, todos os estratos
tém o mesmo gradiente hidrdulico i. Assim:

_ e + V€69 tV3€3+ ...

moh T T e v e, ey F L. = Fnd
ou:
_ Zvie Tkiie iZkhie i
Ym,h = = = nl
’ Eel Ze" Zel
donde:
k, = Zkl-e,-
h Ze;

Permeabilidade perpendicular a estratificacdo — Na diregdo vertical, sendo continuo
o0 escoamento, a velocidade v é constante. Portanto:

Ah h Ah Ah
v="Fk l=k2A2=k3 2= =k, —
e; e, e Ze
Dar, obtém-se sucessivamente:
k = vZei _ Zei _ Zei _
v Ah Ah Ahy, ODOhy Dh,
+ + +
v v v v
_ Ze

Ah_ ., Ak, ARy -
TR VNV

€ €, €3
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— z el
el e_z €3
% + %, + %) + .
Zonde, finalmente:
Te;
k,= é .
> i
ki
Para camadas de mesma permeablhdade k, = k, = ... = k,, obtém-se pela aplica¢ao
Zessas férmulas:
kh = kv

Demonstra-se, ainda, que em todo depésito estratificado, teoricamente:
ky > k,.

84 Intervalos de Variagdo do Coeficiente de Permeabilidade

O valor de k é comumente expresso como um produto de um nimero por uma
poténcia negativa de 10. Exemplo: k = 1,3 x 10~8 cm/s, valor este, alids, caracteristico
de solos considerados como impermedveis para todos os problemas préticos.

Na Fig. 8-6 apresentamos, segundo A. Casagrande e R. E. Fadum, os intervalos de
variagdo de k para os diferentes tipos de solos.

e . - -
. , |

102 10 7 102 7 107t 7 1076 7 qg-s  cmiseq.

PEDREGULHO | AREIA

E SILTES, MISTURA D
AMBOS E ARGILA

Fig 86

AREIAS MUITO FINASE‘ ARGILA

Para a bentonita e a 10°C, k = 0,0033 mm/ano (Petermann).

85 Determina¢do do Coeficiente de Permeabilidade

A determinagio de k pode ser feita: por meio de férmulas que o relacionam com a
granulometria (por exemplo, a férmula de Hazen), no laborat6rio utilizando-se os “per-
meametros” (de nrvel constante ou de nrvel varidvel) e in loco pelo chamado ‘“‘ensaio de
bombeamento™ ou pelo ensaio de ‘“‘tubo aberto”; para as argilas, a permeabilidade se
determina a partir do ‘“‘ensaio de adensamento’’ (Cap. 9).

Formula de Hazen — Esta f6érmula, védlida somente para areias fofas e uniformes,
escreve-se:
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k= C(dlo)2

onde k é obtido em cm/s, sendo d;, = dr em centimetros ¢ C um coeficiente que
varia de 100 a 150.
Levando-se em conta a temperatura T (em °C), esta férmula se escreve:

k= C (0,7 +003 T)dy} (emcm/s)

Permedmetro de ni'vel constante — O permeametro de ni'vel constante (Fig. 8-7) é
empregado, geralmente, para solos granulares (arenosos) e o coeficiente k é determinado
medindo-se a quantidade de dgua, mantida a nrvel constante, que atravessa em um deter-
minado tempo ¢ uma amostra de solo de se¢ao A e altura L conhecidas.

Fig 8.7

A quantidade de 4gua que atravessa a amostra € recolhida em um recipiente gra-
duado, onde ¢ medida: seja Q essa quantidade.
Por intermédio da férmula:

Q=k%At

onde h é o desnivel entre a superficie de entrada da 4gua e a superfrcie de sarda, tem-se
imediatamente:

_ QL
k= Aht

Permedmetro de nivel varidvel — O permeametro de nivel varidvel (Fig. 8-8) é consi-
derado mais vantajoso que o anterior, sendo preferencialmente usado para solos finos.
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A descarga Q é medida na bureta graduada de se¢do a. Durante um pequeno inter-

vx0 de tempo dt o nrvel decresce de um certo valor dh. A descarga através da bureta
TH2, portanto:

dQ = -adh

-am o sinal — porque h decresce quando ¢ cresce,
Por outro lado, através da amostra de solo tem-se:

=t
dQ =k Adt

Igualando essas duas expressdes:

dh _, A
— =kt

A descarga total no perfodo de tempo
t=t, -t

durante o qual o nfvel decresceu de h, para h,, é obtida integrando-se a equagdo acima
entre limites convenientes. Assim temos:

h, A L,
—log, k| =|k-—1t
[ " ]h. [ La ]r,
A
logehl —IOgeh2=k_L—a-(tz_tl)

A
logeT2 =k Ia (t2 —11)

La h1'
k= ————log, —
A, -t) gehz

ou, finalmente:

=o3la Y
k= 2’3 At 10g10 h2

transformando o log, em 10g,,.

Ensaio de bombeamento — Por meio deste ensaio determina-se in loco, a permeabi-
lidade de estratos de areia ou de pedregulho, situados abaixo do nr'vel frestico. A Fig. 8-9
ilustra o princrpio em que se baseia o ensaio.
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"POGO FILTRANTE POCOS TESTEMUNHAS
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Fig. 89

A partir do instante em que o nrvel d’dgua no pogo se torna praticamente estacio-
ndrio, a descarga, através da superficie exterior de uma superficie cilfndrica de raio x, é
dada, de acordo com a lei de Darcy, pela expressao:

—kid=k
q—klA—kdeﬂ'xy

Separando as varidveis e integrando, vem:

xz£= 2,rkfya ydy
Xy x q Yy

donde:
B "’0’22 —)’12)
ou:

X2
23 qloge x5
T (2? - ;?)

que ¢ a féormula de Dupuit para o célculo de X, pelo ensaio de bombeamento. No Vol. 2
voltaremos a esse assunto.

Ensaio de “ ubo aberto” — O ensaio conhecido como o do “tubo aberto”, consiste
em cravar um tut . de sondagem no terreno, até a profundidade desejada, e enché-lo com
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=r2: (Fig. 8-10), medindo-se a velocidade com que a dgua se escoa pelo tubo e se infiltra
- zzrreno segundo superficies esféricas concéntricas.

Fig. 8-10

Para uma esfera de raio r, podemos escrever:

__q
Y 4nr?

e, por outro lado:

—ri__p4dn
v=ki=—k dr

Igualando:

ou:
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Integrando:
h oo
° d
f—dh: il Rl
h, 4kn T
vem:
q 1
hy —hy, =h= —_
! ° 4kﬂ r
e dar:
q=4kmnhr

Podemos escrever ainda, tendo em vista a continuidade da descarga, que:
2.dh=gq-dt

donde, substituindo g pelo valor acima, resulta:
4kh-dt=r, -dh

ou, finalmente:

r dh
k=—r - —
4h dt
dh Ah
Para pequenas variagGes de ¢ e as correspondentes de h, podemos substituir —— r POT A

obtendo-se:
r Ah

k=an " "ar

que € a férmula usualmente empregada neste ensaio.

86 Nota

O coeficiente de permeabilidade k de um solo, que aparece na lei de Darcy:
V= — k grad - h (qQue também se escreve sob esta forma vetorial, onde grad - h € o gra-
diente da carga hidrdulica k), envolve propriedades fisicas, ndo s6 do solo,como do fluido.

Para caracterizar a influéncia de uma e de outra dessas propriedades, foram propos-
tas as férmulas:

k=K 7_1;’ (Nutting)
e:
' n3
k=c— (Kozeny)
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=31 resultando:

n?y,
2

xde n ¢ a porosidade, s a superficie especrfica, n o coeficiente de viscosidade e ¢ uma
sonstante apropriada.

Sobre os limites de validade da lei de Darcy existem pesquisas recentes (veja-se, por
=xemplo, Geotecnia y Cimientos, de Salase Alpaiies, citado na bibliografia).

Para as argilas saturadas, Nishida (veja-se A. Singh — Soil Engineering — 22 ed. —
1977) estabeleceu a seguinte relagio emprrica entre o rndice de vazios € e o coeficiente
3z permeabilidade k (em cm/s):

e=a+flogo k

com @ =108e = 0,01 IP + & sendo IP em % e & uma constante dependendo do tipo de
solo e de valor médio 0,05.
A relagdo é vilida para k entre 10”7 e 107 cm/s.

Problema

Para o terreno abaixo, qual a razdo entre os coeficientes de permeabilidade na dire¢do horizon-
1al e na direcdo vertical?

7777 77/_77777/- 7777777777777,
3m 1072 cm/seg
v /.
2m 10~3 cm/seg
4
2m 10-*° cm/seg
/.
3m 10-¢ cm/seg
4
/|

Resp.: ~ 10°



Compressibilidade

Capftulo 9

A — INTRODUGAO

9-1 A Compressibilidade

Uma das principais causas de recalques ¢ a compressibilidade do solo, ou seja, a
diminui¢Zo do seu volume sob a ag¢do das cargas aplicadas; em particular, um caso de
grande importincia pritica ¢ aquele que se refere a compressibilidade de uma camada
de solo, saturada e confinada lateralmente. Tal situacdao condiciona os chamados recalques
por adensamento, que alguns autores preferem denominar recalques por consolidagdo.

9-2 Relagao Carga-Deformagao

Todos os materiais deformam-se pela ag@o de uma carga aplicada, fornecendo a Re-
sisténcia dos Materiais, para os diversos materiais (madeira, ago etc.) empregados em cons-
trugdo, as caracteristicas da correlag@o entre as cargas e as respectivas deformagaes.

Essas correlagdes encontram-se tabeladas e s3o utilizadas diretamente no projeto
das estruturas.

Em engenharia de fundagGes jd o problema é mais complexo; as deformagdes dos
solos, além de comparativamente maiores que a dos materiais de constru¢@o — nestes a
deformag@o unitdria correspondente a pressao no limite de seguranga ¢ da ordem de
0,005%, enquanto naqueles ¢ maior do que 0,5% (caso de areia compacta), atingindo
mesmo 2,5% (caso de argila plastica) —, ndo se verificam instantaneamente com a aplica-
¢a30 da carga, mas sim em fun¢do do tempo, coi..0 € exemplo caracteristico o que acon-
tece com as argilas.



—WF RESSIBILIDADE 79

No diagrama pressao-deformagao especrfica, para o concreto e para a argila,Fig. 9-1,
a~servem-se as deformagGes nos limites de seguranca.

]
I
|
|
ARGILA \/CONCRETO

Fig. 9-1

Acresce ainda que tais deformagdes, geralmente ndo uniformes, podem nio ser pre-
~zdiciais ao solo propriamente dito, mas comprometer asestruturas que assentam sobre ele.

Surgiriam, assim os recalques diferenciais, os quais provocariam nas estruturas es-
Zarcos adicionais que, por vezes, se tornam bastante comprometedores a sua propria
=stabilidade.

O problema do cilculo de recalques, como se verifica, é também de interesse do
zngenheiro de estruturas, que necessita conhecer esses recalques para poder avaliar sua
—percussdo sobre a obra.

Interessa-nos, pois, quando projetamos uma constru¢ao, prever os recalques a que
=s1a estard sujeita, para dar decidir com acerto sobre o tipo de fundagdo e até mesmo
sobre o sistena estrutural a ser adotado.

Para a estimativa da ordem de grandeza dos recalques por adensamento, além do
-2conhecimento do subsolo, que nos dard a conhecer a espessura, posi¢ao e natureza das
>amadas que o constituem, bem como os niveis d’dgua, necessita-se ainda conhecer:

a) a distribui¢do das pressGes produzidas em cada um dos pontos do terreno, pela
-arga da obra (veja-se Vol. II, Cap. 3).

b) as propriedades dos solos que interessam ao problema em exame, cuja caracte-
riza¢do adiante abordaremos.

9-3 Processo de Adensamento

A fim de explicar em que consiste o mecanismo do processo de adensamento, con-
sideraremos o caso representado na Fig. 9-2 por uma fundag¢do que distribui sua carga a
uma camada de argila saturada, limitada por camada de areia e por um leito rochoso, im-

permedvel.
Em um ponto M qualquer da camada compressivel de argila saturada, admitamos

que a pressdo transmitida pela fundagdo seja p,.

Ora, parte dessa pressdo, u, vai ser transmitida a 4gua que enche os vazios do solo; e a
outra parte, p, as suas partrculas sdlidas, de modo a se ter:

Do =p+tu
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A pressao p tem o nome de pressdo efetiva ou pressdo grdo a grdo, e ao acréscimo
de pressdo neutra, u,chama-se sobrepressdo hidrostdtica.

A 4gua (admitida incompressivel) que estd presa nos vazios do solo, sofrendo esta
sobrepressao, comega a se escoar em diregao vertical, no sentido da camada drenante de
areia; no caso de argila, como a sua permeabilidade é muito baixa, o escoamento se faz
muito lentamente.

Dessa forma, a pressio u vai diminuindo até anular-se, e p vai aumentando, uma
vez que p, é constante.

Assim, no momento de aplica¢ao da carga: u = p, e p = 0 e, no final, quando cessa
a transferéncia de pressdes de u para p, praticamente u = 0 e p = po. Em uma fase inter-
medidria qualquer, teremos:

Po =p(t) +u(?)

uma vez que, como ficou explicado, p e u sao fun¢des do tempo.
A Fig. 9-2a visualiza os significados de p e u.

SOoLoO ESQUELETO AGUA NOS
SATURADO sOLIDO VAZIOS
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Esta ¢ alei fundamental que rege o fendmeno do adensamento das camadas de solo.
ZZerramos mesmo dizer que se trata de uma das equag¢des mais importantes da Mecanica
z.25 Solos.

Para uma andlise das pressGes que se instalam nas fases sélida, Irquida e gasosa de
= solo ndo saturado, consideremos duas particulas s6lidas em contato sobre uma super-
“:cie de drea A (Fig. 9-2b).

g —

y L] f

g9
Fig. 9-2b

Seja P a forga total normal ao plano de contato, na situagdo de equilibrio. Com as
iemais indicag¢des da figura, podemos escrever:

P=pAs+pg Agg +DgAg

Ju.
P A A A—-A,-A
- = ag. s ag.
T 0P Pt A
ou, ainda:
a=aps+(l _a)pg—X(pg—pgg.)
com
A
A A

Como a é muito pequeno, (1 — a) - 1; ao contrdrio, p, em geral, é muito elevado.
Assim, fazendo ap, = p (pressdo eferiva), podemos escrever:

P=0-pg+ XDy —Pg)

que € o princrpio das pressdes efetivas (proposto por Terzaghi) generalizado aos solos ndo
saturados por Bishop (1955).
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. Para solos secos:
x=0.p=0-p,
Para solos saturados:
X=1.p=0-pg

A pressZo na 4gua (pag.) por sua vez se decompde em:

p@ = uh +u
onde uy, € a pressdo hidrostdtica e u a pressdo neutra ou sobrepressdo hidrostdtica oriunda
de uma sobrecarga aplicada ao solo.

9-4 Analogia Mecanica de Terzaghi

Compreende-se facilmente esse mecanismo da transferéncia de pressdes, utilizando-se
a analogia mecdnica de Terzaghi (Fig. 9-3), onde as molas representam o “esqueleto s6-
lido™’ do solo, e os furos capilares nos émbolos, os seus vazios. E claro que a pressao nas
molas (ou seja, no esqueleto s6lido) aumenta a medida que a 4guaescapa pelos furos (ou
entdo através dos poros do material).

l ‘)’ah po = P/A

Fig. 9-3

Para a analogia mecanica a que nos estamos referindo, a Fig. 9-32 mostra-nos a dis-
tribuigdo da pressdo neutra através dos tubos piezométricos instalados. A curva ligando
os nrveis d’dgua, para um determinado tempo ¢, chama-se isdcrona.

Escapando-se a dgua intersticial da camada compressivel considerada, o volume dos
seus vazios vai diminuindo e, conseqiientemente, o seu volume total. Como a camada est4
confinada lateralmente, a diminui¢ao de volume se dar4 por diminui¢ao de altura, Esta di-
minui¢do de altura € que se denomina recalque por adensamento.



P RESSIBILIDADE 83

| PARAt=0
ISOCRONAS — < » PARAt,
[~ “/1
PIEZOMETROS PARA t,
/
CARGA A
_ » é ‘_J PARA t_
MOLAS —L L——J .
_J
AGUA-—}—+ J

Fig. 9-3a

35 Observagies

O adensamento de uma camada de solo se d4, a rigor, através de um processo tridi-
=cional de escoamento d’4gua, com conseqiientes variagSes das dimensdes da massa de
~1d em todas as diregBes. Entretanto, para um material com relagdo carga-deformagao
=<: complexa como o solo, tal andlise nio seria possivel; nao nos referimos ao caso parti-
~Zar provocado por ‘“drenos verticais de areia’”, cuja teoria é conhecida (veja-se Vol. 2,
Zzp. 22).

O objeto, porém, do estudo que vimos apresentando, é aquele em que uma camada
= argila se encontra limitada, em uma ou duas faces, por uma camada drenante.

Neste caso, que é o comum, e por isso de interesse pratico, podemos considerar o

Trocesso como essencialmente unidirecional.

36 Compressibilidade dos Terrenos Perme&veis (Areia e Pedregulho)

Em se tratando de terrenos muito permedveis, como as areias e os pedregulhos, 0
- xcesso de adensamento ndo se apresenta como acabamos de expor, pois a pressdo efe-
—+a é praticamente sempre igual a press3o aplicada e, conseqilentemente, as deformagdes
== produzem de maneira muito rdpida. Tais deformagdes explicam-se simplesmente como
Zevidas a um reajuste de posi¢ao das particulas do solo; dar serem, em muito maior grau
T2e nas argilas, irreversiveis as deformagGes nos terrenos permedveis.

37 Compressibilidade dos Terrenos Pouco Permedveis (Argila)

No caso de camada de argila, e de acordo com o mecanismo anteriormente descrito,
& sua variagdo de altura, que se denomina compressdo primdria ou adensamento propria-
mente dito, representa apenas uma fase particular da compressaq. Além desta, considera-se
#1da a compressdo inicial ou imediata — a qual se atribui a uma deformagao da estrutura
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da argila ante a aplicagdo brusca da carga e a compressdo instantanea da fase gasosa,
quando esta existir — e a compressdo secunddria ou secular, também chamada “‘efeito
secunddrio™ do adensamento, o qual se explica como uma compressao do esqueleto s6lido
formado pelas particulas do solo.

Desses trés tipos de compressdao, apenas o primeiro tem importancia especial, dados
os seus efeitos sobre as constru¢des. Mais adiante voltaremos ao assunto, estudando-o em
seus detalhes.

Tanto os efeitos devidos a compressao inicial como os ocasionados pela compressao
secunddria, s3o em geral negligenciados na prética; os primeiros, em virtude de seu peque-
no valor; os outros, por serem muito atenuados pela extrema lentidao com que as defor-
mag0es ocorrem, muito embora a compressao secunddria seja, as vezes, responsivel por
uma aprecidvel fragao do recalque total.

B — TEORIA DO ADENSAMENTO

9.8 Referéncia Histérica

Indiscutivelmente a teoria do adensamento constitui um dos caprtulos mais desen-
volvidos e mais interessantes (embora, por certo aspecto, de triste memdria) da histéria
da Mecinica dos Solos.

Revendo a bibliografia, podemos situar o seu desenvolvimento no longo perfodo
que vai de 1856, com Tyndall, até 1936, com Terzaghi e Frohlich, dando assim por esta-
belecida a sua teoria e os meios para aplicd-la aos problemas prdticos e comuns.

Segundo os diferentes autores, os trabalhos basilares sobre o assunto devem-se a
Terzaghi (Erdbaumechanik; 1925), a Alberto Ortenblad (Mathematical Theory of the
Process of Consolidation of Mud Deposits; 1930) e a Terzaghi e Frohlich (Theorie der
Setzung von Tonschichten; 1936).

Baseados nestes trabalhos e nos estudos de Carrilo, Baron, Milton Vargas, Icarahy
da Silveira e outros, a teoria do adensamento generalizou-se ao caso tridirecional, como
jd aludimos (drenos verticais de areia), permitindo, além disso, a solugdo de uma série de
casos particulares de consolidagdo, atingindo assim um elevado grau do seu desenvolvi-
mento teodrico.

Existe hoje na literatura técnica uma extensa e variada bibliografia sobre a matéria.
Entre no6s, o assunto é tratado, dentre outros e com o desenvolvimento correspondente
ao objetivo da obra e a época em que foi escrita, no ‘““Curso de Mecanica dos Solos e
FundagGes” (1956), do Prof. Costa Nunes, no “Manual do Engenheiro”, IV volume
(1955), de autoria dos Profs. Milton Vargas e Antonio Ferraz Napoles Neto e na tese
“Sobre a Mecinica dos Solos”, do Prof. Victor Ribeiro Leuzinger, escrita em 1927.

Foi recordando-nos do suicidio do Professor Fillunger, que consideramos o desen-
volvimento da teoria do adensamento, por certo aspecto, de triste memdria. Tal desfecho,
como se sabe, decorreu do desapontamento desse Professor por ter a Comissdo especial-
mente designada pela Universidade de Viena, a pedido de Terzaghi, conclurdo pela cor-
re¢ao dos fundamentos da teoria do adensamento, a despeito das acerbas crrticas e do
combate que lhe movera o infelicitado Professor, em 1937.
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39 Hipbteses Basicas Simplificadoras

Na formulagao teérica da questdo, e no que se segue abordaremos apenas a sua
sxrceituagdo cldssica, admitem-se as seguintes hip6teses simplificadoras:

— acamada compressfvel tem espessura constante, é lateralmente confinada e osoloque a
constitui é homogéneo;

— todos os vazios estao saturados d’4gua;

— mnto a 4gua como as particulas sélidas sZo incompressfveis;

— o escoamento da 4gua obedece i lei de Darcy (com coeficiente de permeabilidade cons-
m@nte) e se processa unicamente na diregao vertical,

— uma variag@o na pressdo efetiva no solo causa uma varia¢ao correspondente no fndice
de vazios.

Tais concessdes as condigGes reais conferem um cardter aproximado, para fins pr4-
=205, as concluses dessa teoria, embora, em geral, satisfat6rio.

9-10 Equa¢do Diferencial do Adensamento

Seja dz a espessura de uma camada de argila saturada, a qual é atravessada, num
==mpo dt, por um fluxo de 4gua, nas condigdes indicadas na Fig. 9-4. De acordo com a
= de Darcy, a d4gua € expulsa dos vazios do solo, com uma velocidade:

v=1~Fki

endo k o coeficiente de permeabilidade e i o gradiente hidr4ulico.
Podemos entdo, escrever:

v=—ka—h

0z

>nde / € a altura piezométrica; com o sinal — porque A diminui quando z cresce.
Considerando que u € a pressio neutra e 7, € o peso especffico da 4gua, temos:

A variagdo de v ao longo de dz ser4, assim
v k 0%

9z ';: 0z2

Ora, sendo v = Aq conclui-se que v representa o volume ou a quantidade g de

agua que se escoa, num tempo ¢, ao longo do prisma de segdo unitdria. Nessas condigdes,
1 4gua eliminada dos vazios do solo, no tempo dt, ser4:
k0%

Ya 02?
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Como a retirada de uma certa quantidade de dgua dos vazios do solo é, naturalmente,
acompanhada por uma igual redugdo dos seus vazios e levando em conta que o indice de
vazios diminui com o tempo ¢, podemos escrever (Fig. 9-5):

kO 1 Jde

e 922 1+e ot O

Por outro lado, definindo-se o coeficiente de compressibilidade do solo, como:

de

a,=—$

com o sinal —, pois € diminui quando aumenta p, sendo esta a pressao efetivap = p, — u
e, considerando que p,, a pressao total atuante, € constante, tem-se:

de = a,-du
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Em (1) trocando o sinal, substituindo pelo seu valor e fazendo

c (2

> que se denomina coeficiente de adensamento, obtém-se a equagao diferencial:

du  Ou
G5 = T 3)
022 ot
Tal €, em sua forma cldssica, a equagdo de derivadas parciais, de 22 ordem, que rege
> fendmeno do adensamento unidirecional de uma camada argilosa saturada, conside-
—ando verificadas as hip6teses bdsicas em que se estrutura esta teoria,
Dado o coeficiente de permeabilidade (k) em cm/s, o coeficiente de adensamento
2,) vird expresso em cm? /s.
Observacdo — Embora de, dp e du nao sejam “infinitamente pequenos” e, sim, variagoes
“muito pequenas”, podemos, sem inconvenientes, confundir com suas diferenciais.
“Este género de cdlculo aproximado é de uso didrio nas ciéncias aplicadas, parti-
cularmente na engenharia” (Losada y Puga — Curso de Andlisis Matemdtico — Tomo I,
Dag. 184).

Equagdo do Adensamento Para um Fluxo Tridirecional

Como teoricamente se estabelece, a equagao do .adensamento para um fluxo tridi-
—=cional em um solo anis6tropo em relagao a permeabilidade, escreve-se:

ou J%u J%u du
ETR ) + o d9y? + e 3z
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Se o solo € is6tropo, isto €, se:

Cez = Coy = Coz = Cp

teremos:

ﬂ__ (62u J0%u azu)
ot “\ 9z + dy? + 022

De maneira compacta, esta equagao se escreve:

du
at

Caso dos drenos verticais de areia:

¢ Viu.

Neste caso:
k:=ky=kh?£kz=kv

o que nos daré:

du 0%u 0 0%u
—af=“(3ﬁ+a—yz‘)+%a—zz

ou, em coordenadas cil{ndricas:

2
%t‘__c (g: .|_—1—%)+c.,:392 (com cx = cu).

Se o solo € is6tropo, a equagdo passa a se escrever:

du ( Ju 1 Jdu 02 )

9t or? r Or 022

9-11 Analogia Termodinamica do Adensamento

A equagdo (3) traduz a chamada analogia termodindmica do adensamento, pois
uma equagdo da mesma forma aplica-se, de hd muito, na Fisica Teo6rica, no estudo da
transmisso do calor através de uma placa de material is6tropo, de espessura 2H e tem-
peratura uniforme, isolada em suas faces laterais e colocada rapidamente num meio de
temperatura mais baixa.

O excesso de pressao hidrostdtica corresponde a temperatura; o coeficiente de per-
meabilidade ao coeficiente de condutibilidade térmica; o coeficiente de adensamento ao
coeficiente de propagag¢ao da temperatura.

De um modo geral, o método da Analogia Matem4tica, muito usado na técnica mo-
derna, baseia-se no fato de fendmenos diferentes serem traduzidos por expressdes mate-
miticas idénticas, o que permite uma solugdo experimental simples de certos problemas
tedricos diftceis.
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No caso em apreco, a analogia ¢ flagrante, pois de um lado temos um fluxo de 4gua
==~elecido sob um gradiente de pressGes e, de outro, um fluxo de calor estabelecido sob
— radiente de temperaturas.

472 Resolugdo da Equagao Diferencial

Resolvamos, agora, a equagio (3), pesquisando a fungdo,
u=F(,1)

xe a satisfaga. Virias s3o as fungSes existentes; a verdadeira, porém, € aquela que atende
= rondigées limites. Estas condigGes, para o caso em estudo, s3o:

13) paraz =0 .................. u=20
2y paraz =2H.................. u=0
3)parato, =0 .......... ... ... u=Dpo

De fato, nas duas faces horizontais da camada de argila(z=0e z = 2H), a 4gua se
=xr0a liviemente pelo material permedvel (areia), nio havendo pois excesso de pressio
—C-ostdtica (u = 0) e, no instante (¢, = 0) de aplica¢do da carga, a pressao neutra & igual
1 cvessdo total atuante (u = py). Na Fig. 9-4 indicamos a curva isécrona para um tempo .

Expressando o valor de », dado em (3), mediante o produto de duas fung¢Ges de
3 56 varidvel (solu¢do de Bernoulli), teremos:

u=f(2) o(t) ‘ (4)

=30 f(2) e p(z) fungGes, respectivamente, s6 de z ¢ s6 de ¢.
Derivando e substituindo esses valores em (3), a equagao diferencial se escrevera:

¢ f"'(2)p(t) = f(2)¢'(t)
arde:

'@ _ oW
1@ " eelt)

Devendo ser iguais entre si essas expressdes, que dependem de duas varidveis inde-
-eadentes, como s3o a ordenada z e o tempo ¢, elas deverdo ter um valor constante que,
oor conveniéncia, designaremos por — A2. Assim, obteremos:

J'@) = — A°f() ()
@'t) = — A%, o(t) (6
e sdo equagles diferenciais ordindrias, lineares, com coeficientes constantes e homo-

=neas, respectivamente, de 22 e 12 ordem.
Integremo-las. A “equagdo caracteristica” de (5) escreve-se:

s?=—-4?2

=IRas rafzes sao:
s=tA4i

xde agora, i é o sfmbolo da unidade imagindria.
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A integral geral serd, portanto:
f@=¢C ez 4 C, e 12

sendo e a base do sisterna neperiano de logaritmos.
Podemos escrever, ainda:

f(2) = C; (cos Az +isen Az) + C, (cos Az — i sen Az) =
=(C; +C;)cos Az +i(C; — Cy)sen Az= C3 cos Az + C,4 sen Az

onde C3 e C; s3o constantes arbitrérias.
Analogamente, para a equagao (6), teremos:

s = — Az,
o) = Cs et
sendo Cs, também, uma constante arbitréria.
Substituindo esses valores de f(z}e ¢(¢) em (4), tem-se:

u = (Cy cos Az+Cysen Az) Cg e~4%;t ou u = (Cg cos Az+C; sen Az)e-A%;t

onde C¢ e C; s3o as novas constantes arbitrdrias, a serem determinadas tendo em vista

as condig¢Bes limites.
Pela primeira condi¢@o (z = 0, u = 0), deveremos ter:

C5 =0
e dar:
u = C7(sen Az)e-A%;!

A segunda condi¢do (z = 2H, u = 0) exige que:

sen 2AH=0
e, portanto: .
2AH=nnm ou A=n -5
2H
sendo n um numero inteiro.
Assim, podemos escrever:
nwz - -CEL
u=C;sen——e¢ ¥
2H

Ora, se C; € uma constante arbitrdria e n pode assumir um valor inteiro qualquer,
a expressao acima poder4 ser representada por uma série da forma:

@ nixZcyt
= rrz -
u ; ba sen 2K e ™

A terceira condi¢@o limite (fg = 0, u = py) nos d4:

e nwz
Po = ; bn sen ‘ﬁ-
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Te ¢ um caso de série de Fourier, em senos, cujos coeficientes podem ser facilmente
:t=Z0s. De fato (veja-se, por exemplo, nossa Matemdtica para a Engenharia):

2H
by = 71{.-/0. Po sen—'zl—"HE- dz ou b, = 2p° (1 —cos nm)

Substituindo em (7), vem:

_ hod 2Po ( _ n’r’c’.!
u = ; Q1 cos nw)| sen 2H W
Fazendo: ot
=T C))

£mo adimensional, conhecido como fator tempo, podemos escrever:

= 200 nwz .,
u=; pryen (l—cosmr)(sen o )e } o7

Considerando que, quando n € par, 1 — cos nm tende para zero e, quando fmpar,
ende para 2, deveremos escrever:

n=2N+1

=xn N variando de 0 a °.
Substituindo, teremos finalmente:

“= ? X T 2N +1 + 1 “[(2N gﬁl)wz]e—g}ﬁ‘l)—ﬂ ©)
Fazendo-se:
M=—nN+1)
Em-se, ainda:
u= ;i 2;;0 (sen %)e‘”’f "

ue é uma forma mais simples de se expressar a solu¢ao da equagao (3).
Assim, para qualquer tempo dado, ¢, a variagao com a profundidade z, do excesso
3e pressdo neutra, u, pode ser calculada pela equagdo 9 (ou 9'), expressa como uma fragao

(pi) da pressao p, aplicada, suposta constante 20 longo da camada (diagrama das pres-
[}

sBes, portanto, retangular); tal suposi¢do é admissivel desde que a camada seja suficiente-
2ente delgada em relagdo a superficie carregada.

Conhecida, entdo, a variagdo de u, podemos tragar as curvas isécronas, tal como
2dicado na Fig. 9-4.
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9-13 Porcentagem de Adensamento

Conhecida a distribui¢do da pressdio neutra ao longo da camada, em fungdo do
tempo, podemos agora calcular a porcentagem ou grau de adensamento U, na profundi-
dade z e num tempo ¢. ‘

Esta porcentagem pode ser definida pela relagao:

U.%-Mxloo-(l—i 100 (10)
Po Po

a qual torna-se igual a zero no momento da aplicagdo de py, e igual a 100 no final do
adensamento.
Substituindo u pelo seu valor dado por (9') a expressdo (10) escreve-se:

—~2 MZ) wr (1)
U, =1 ;M(BCBH e

A equagdo (11), representada pela Fig. 9-5a ¢ obtida dando-se valores a z/H e ao
fator tempo T, fornece-nos uma imagem bastante ilustrativa do processo teérico do aden-
samento. Observa-se que o adensamento ocorre mais rapidamente nas proximidades das
faces drenantes e mais lentamente no centro da camada.

0 1111
- —— —
O et .
Dissigaseeecs setpetatinnry dis
!s$§.
T A1 P 0 ) Sy > ]
<7, AT L )7 SRRy ——o-r‘—aeés § @8:5
4 = O
3} H
f 1
s 1 !
A
h K \ A
1% - ‘
= - - \ v N A :
A SR INT AR N
1
2

Fig. 9-5a

Para um tempo ¢, a porcentagem média U de adensamento ao longo de toda a ca-

mada de espessura 2H, serd a média dos valores de 1 — pi , isto é:
(]
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1 2H J f 2H
- udz A
2H uaz
v=1-— OZH =1- OM (12)
SH J; Podz f Podz
5 S () o]
0 0
U=1 2H o
a2 ainda:
U = 1 - E _—22 c—H’T (13)
0
22 também se escreve:
® (eN+1)x* '
v=1-2 D 1 - T (13)

™™ % 2N +1)¢ €

Essa equagdo expressa, assim, a rela¢ao entre o tempo e a porcentagem média de
=x“ensamento ao longo da camada.

A relagdo entre U e T, deduzida de (13) ou (13"), é representada graficamente pela
-z 946.

Ficil € verificar* que a equagdo (13) € vdlida n3o s para o caso que estamos estu-
=z~do, em que uma camada de argila, entre duas de areia, recebe uma sobrecarga cons-
~i=te (Fig. 9-6, caso I), como também quando ela sofre um carregamento que varia linear-
—e<ute com a profundidade (Fig. 9-6, caso II).

* Observando-se que a equagdo (7) também se escreve:

w 2 1‘1‘
_ 1 2H nrz nrz ) 2T
u 21: (ﬁj; p.,nenﬁdz) sen S )e 1 y

. .-tstituindo-se nesta equagao, bem como em (12), p, por:

I

H-3s
o
L4 LA

--:72-se efetuando os cdlculos, a mesma equagdo (1 3) para expressdo de U.



94 MECANICA DOS SOLOS

P CASO |
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QP04 0P 004 0J)0 020 0g0 w 20
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Fig. 96

9-14 Fbérmulas Aproximadas

Admite-se que a equag@o (13) possa ser representada, aproximadamente, pelas se-
guintes expressoes:

quando U < 60% T= —Z— U? (equagdo de uma pardbola)

quando U > 60% T= -0,9332log;o 1 — U) —0,0851

Uma outra férmula aproximada é dada por Brinch Hansen:

v el T
- T3 4+ 0,5

vilida para todos os valores de T.

9-15 Superficies Drenantes

Se a camada adensdvel pode drenar livremente tanto pela face superior como pela
inferior (drenagem dupla), caso que temos analisado até o presente, ela se denomina
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—~.=In aberta, e sua espessura se representa por 2H. Na natureza, no entanto, hd camadas
= :gla em que a dgua s6 pode drenar pela superficie superior (drenagem simples), es-
=22 a outra em contato com um leito impermedvel de rocha. Tem-se, assim, o que se
=-cmina camada semi-aberta e cuja espessura se representa por A,

Desse modo podemos definir H como sendo a espessura da camada por face de
—=vagem, a qual coincide com a espessura real da camada, no caso de drenagem simples,
: :om a sua metade, no caso de drenagem dupla.

Para o caso de camada semi-aberta, sujeita a um diagrama de pressao retangular,
: marva da Fig. 9-6 é ainda a representa¢do da fun¢do U= f(T).

Para diferentes diagramas de pressdes, e tendo em vista as duas condi¢Ges de drena-
== da camada, existem outros grificos e tabelas que fornecem os valores corresponden-
== da fungdo U= f(T).

A Fig. 9-6a e a tabela abaixo (vide M. J. Tomlinson — Foundation Design and
“rnstruction — 1963) reproduzem as relages entre U e T para vérios tipos de distribui-
zi> de pressoes e as duas condiges de drenagem de uma camada de argila.

o
et
2
w
s o
% TIPO 2
2
Z 20 /‘
2 \ TIPO 1
A
35\“‘0 /_ TIPO 3
=" o /~
(G} N P
<
= 00 N N
2
W h [l
g 100
o

O G2 04 08 G8 1 12 A
FATOR TEMPO, T

TIPO 1 2 3 4 5
TRttt D POSESALA Press3o na
_sup. permedvel
ST “ ’ ' " Press3o na
T, T e sup. impermedével
R LR
n< 1) (n>1)
Fig. 9-6a

Tipo 1 Tipo 2 Tipo 3

50% 0,20 0,29 0,09

90% 0,85 0,93 0,72
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*zz x tpos 4 e S os valores de U sdo obtidos, respectivamente, pelas férmulas:

1_.
Ui=U,— (m’;) U, — Uy,

U‘+(n+ 1) U= Ua).

As curvas (1), (2) e (3) da Fig. 9-6b representam, também, a solugdo da equagdo
- = f(T,) para os casos indicados na mesma figura.

O recalque por adensamento, também chamado “compressdo primdria”, constitui
: marcela mais importante do recalque total.

As camadas de argila podem conter, o que nao é raro, delgadas camadas de areia,
= quais, facilitando a drenagem, incrementam a velocidade de adensamento (Fig. 9-6¢),
: Jue ndo acontece quando elas se encontram em forma de lentes (Fig. 9-6d).

7“ TR2]

CAMADAS DE AREIA LENTES DE AREIA

biidl

Fig. 9-6c Fig. 9-6d

9-16 Observa¢ao

Interessante é observar que os valores de u e U, dados pelas equages anteriores,
s0 dependem de T, quaisquer que sejam as caracteristicas da camada argilosa.
Por outro lado, note-se que
Cot
T =5
Jonde se conclui a importancia d o coeficiente de adensamento c,,, a ser determinado expe-
-imentalmente, como veremos adiante.

Outras teorias

Para o caso de multiplas camadas compressiveis superpostas, com caracteristicas
diferentes, Absi (1964) propos uma solugao, embora apenas aproximada,como ele préprio
reconhece.

Em 1965, Davis e Raymond apresentaram uma teoria aplicével a solos normalmente
adensados. Em 1967, Gibson e outros desenvolveram, com maior generalidade, a teoria
do adensamento unidimensional de camadas argil osas saturadas.
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Uma significativa contribui¢ao a teoria do adensamento, através de uma avangada
formula¢io matemdtica, encontra-se na monografia de Yu. K. Zaretskii — Theory of Soil
Consolidation (traduzida do russo), 1972.

C — ENSAIO DE ADENSAMENTO

9-17 Objetivo

O ensaio de adensamento tem por objetivo a determinagdo experimental das carac-
terfsticas do solo que interessam a determinagdo dos recalques provocados pelo adensa-
mento.

Sua concepgao, como veremos, corresponde ao estudo de um modelo para a pos-
terior interpretacdao do protoétipo.

9-18 Descri¢ao do Ensaio

Todos os tipos de aparelhos — denominados eddmetros* —utilizados no laboratério
para determina¢do das caracteri'sticas de adensamento de um solo, aplicam o principio
introduzido por Terzaghi, da compressdo de uma amostra, geralmente indeformada, de
altura pequena em relagdo ao diametro, confinada lateralmente por um anel rigido e
colocada entre dois discos porosos, conforme esquematicamente se acha representado
na Fig. 9-7. Se as condigbes reais corresponderem a situagdo da camada semi-aberta,
empregar-se-d entdo apenas um disco poroso.

"y eyl

AMOSTRA

e 3
2 0w wmsd

Fig. 9-7

Observemos que, apesar da pequena altura das amostras, o atrito que se desenvolve
entre o solo e a parede do anel, durante o ensaio, constitui uma causa de erro, embora
ndo muito importante. Segundo tem sido observado, a forga de atrito lateral atinge va-

* A palavra edometro é de origem grega — ‘oidos” — que significa intumescimento. Ela se
refere a primeira aplicagdo para a qual foi concebido o aparelho, isto €, o estudo do intumescimento
das argilas sob o efeito da umidade. Ndo confundir com odémetro, que é um aparelho empregado
para medir distancias pcrcorridas.
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lores da ordem de 10 a 20% da pressdo vertical aplicada. Dai’ a razdo de alguns labora-
t6rios utilizarem amostras de altura ainda menor.

O anel rfgido procura reproduzir no laboratério o que ocorre na natureza, onde a
deformagdo lateral da massa de solo solicitada pela obra ¢ impedida pelo restante do
macigo terroso que a envolve.

A carga ¢ aplicada sobre a pedra porosa superior por meio de um disco metélico
rigido, e a compressao é medida com o auxilio de um micrometro (com a sensibilidade
de 0,01 mm).

Para fins de investiga¢@o, existe um tipo de edometro mais aperfeigoado, projetado

por Rowe e Barden.

9.19 Realizagdo do Ensaio

Realiza-se o ensaio aplicando-se cargas verticais que vdo sendo gradualmente au-
mentadas, geralmente segundo uma progressao geométrica de razo igual a 2.

Cada estdgio de carga deverd permanecer o tempo suficiente para permitir a defor-
magdo total da amostra, registrando-se, durante o mesmo, e a intervalos apropriados
(15; 30s; 1; 2; 4; 8, 16; 32 min. e daf por diante em intervalos arbitrdrios) as indica-
coes (deformagGes) do micrometro.

No final de cada estdgio, quase sempre apds 24 horas, as pressdes s3o praticamente
efetivas,

9-20 Variagdo do Indice de Vazios com a Pressdo Efetiva

A cada estdgio de carga corresponde uma redugdo de altura da amostra, a qual,
usualmente, se expressa segundo a variagao do rndice de vazios, como mostraremos a
seguir.

Com efeito, se chamarmos de A, V) e ¢, respectivamente a altura, o volume e o
indice de vazios da amostra correspondentes a uma determinada leitura / do micrometro,
=mos:

h_ Y
e;=V'_V' S S _
V. Vs

S
=M_ﬁ_1
h, he

snde S € a drea do cfrculo intemo do anel, e & a chamada “‘altura reduzida” da amostra,
a1 seja, a altura ocupada pelas particulas sélidas.

Conhecidos a altura h, do corpo de prova antes do ensaio e o rndice de vazios €q
samrespondente, tem-se imediatamente que:
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ho
. = 1+€o

h

Obtidos assim os pares de valores (p, €) correspondentes 4 méxima deformagao sob
cada estdgio de carga, consignamo-los em um diagrama, geralmente semilogaritmico, Uma
curva trpica dessa espécie é indicada na Fig. 9-8. Notamos, nesta curva, trés partes dis-
tintas. A primeira é a chamada curva de recompressio. De fato, o que ocorre no labora-
torio é uma recompressio do solo, pois a retirada da amostra do maci¢o terroso corres-
ponde a um processo de descarregamento devido a retirada do peso das camadas sobre-
jacentes. Observamos que nao é necessariamente no laboratério que ocorre a primeira
recompressdo do material, pois durante a sua histéria geol6gica ele pode ter sido carre-
gado e descarregado virias vezes.

|
~ N
Jﬂ—#‘ k\
RECOMPRESSAO ST
H 5 ' N RETA DE COMPRESSAO
el _LHHIN | vireemt] | 1]
B ! :
: X t
g || BN \\
’&J o I! ! ; ! I
> 5——irr——~————.—'—5—i————~\l\ i
8 i H PN
. i ’
g |: ] % ! ',\'
s I ! il
= 13 RIHE L
;iil ‘ L “AMOLGAMENTO"!
i Ly ol
p P

PRESSAO EM kg/cm? (Esc. Log)

Fig. 9-8

A segunda parte é a denominada reta de compressdo virgem e é aquela que corres-
ponde a primeira compressdo do material em sua formagao geoldgica.

Finalmente, a terceira parte é aquela em que j4 se faz sentir o fendmeno do amoliga-
mento do solo, especialmente se de estrutura floculenta.

E usual, também, o tracado da curva de expansio comespondente ao descarrega-
mento da amostra,

A Fig. 9-8a (a e b) mostra-nos as curvas de varia¢do do rndice de vazios em fun¢do
da press3o; por comodidade, na pritica, prefere-se usar o diagrama semilogaritmico
[Fig. 9-8a ()].

Um método para corregdo da curva e — log p obtida no laborat6rio, tendo em vista
a inevitavel deformag¢do da amostea, é dado por Schmerwmann (1953).
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e?

(a) p (b) log pi

9-21 Pressfio de Pré-Adensamento

Chama-se pressdo de pré-adensamento (p,) a pressao limite da curva de recom-
pressdo, o que corresponde ao estado de solicitagao a que esteve submetida anteriormente
a camada de solo,

A sua determinagdo” é geralmente feita pelo “processo grifico de Casagrande” (indi-
cado na Fig. 9-8 e com maior detalhe na Fig. 9-9), que ¢ um processo empirico baseado
em resultados de inimeros ensaios.

Indice de vazios

Pa Press3o (esc. log.)
Fig. 99
Consiste no seguinte: pelo ponto T de menor raio de curvatura da linha “e — log p”,
tragam.se a horizontal 4, a tangente ¢ e a bissetriz 5 do angulo formado por ¢ e A.

* Um outro processo grifico para determinagdo de p, é devido ao saudoso Eng. Francisco
Pacheco Silva do I.P.T. de Sao Paulo.
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Prolonga-se a parte reta daquela linha até encontrar a bissetriz. A abscissa desse
ponto de interse¢do determina‘a pressao de pré-adensamento (p,).

O valor da pressao p, ndo € necessariamente igual a pressdo p, determinada através
do perfil do terreno, levando em conta o peso proprio da terra existente quando a amos-
tra foi retirada. Teremos assim trés casos possiveis, cujo reconhecimento ¢ de grande
interesse prético.

I) Sep, = p,, acamada argilosa ¢ dita normalmente adensada,
II) Sep, > p,, é porque o solo j4 esteve sujeito a cargas maiores do que as atuais, e
ele diz-se pré-adensado;
III) Sep, <p,, trata-se de um solo que ainda n3o atingiu as suas condi¢des de equi-
Irbrio e, portanto, ainda ndo terminou de adensar sob o proprio peso
da terra. Tem-se assim o caso de um solo parcialmente adensado.

A Fig. 9-9a ilustra as duas primeiras situagdes (p, = p, ¢ p, < P,)-
A fragdo OCR = Pe

De
malmente adensadas OCR = 1 e para as pré-adensadas OCR > 1.

NIVEL PRIMITIVO

¢ definida como overconsolidation ratio. Para as argilas nor-

777777777777 - - -

EROSAO

NIVEL ATUAL

TS TS
/S ARGILA
/" /NORMALMENTE ADENSADA

LSS

ARGILA
PRE-ADENSADA

Fig. 9-9a

Tendo em vista o exposto e se chamamos de p, o acréscimo de pressao transmitido
ao elemento de solo existente a profundidade onde foi determinada P., conclui-se que,
no caso I, este acréscimo provocard uma deformagdo por compressio ao longo da reta
virgem; no caso II somente quando (p, + po) > p, € que se iniciard a deformagao ao
longo da reta virgem; finalmente, no caso III, a deformagao se dard ao longo da reta
virgem sem se introduzir nenhum acréscimo, e tdo-somente pela diferenga de pressdes
De — Dg-

9-22 Indice de Compressdo

A curva “e — log p” fornece-nos dois parametros de grande utilidade no cdlculo
dos recalques por adensamento. Um € a pressdao de pré-adensamento, j4 conceituada;
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J outro é o chamado /ndice de compressdo K*, ou seja, a inclinagdo da reta virgem,
Zzterminada pela expressio (Fig. 9-8)
e — €'
K = o
logo 7

Quanto maior K, mais compressivel é o solo.
9-23 Relagdoentre Ke LL

Se acompanharmos a formag¢do de uma argila cujas partfculas se estdo lentamente
sedimentando no fundo de um lago, por exemplo, verifica-se que no inicio da deposi¢ao
> solo apresenta-se no estado liquido. Diremos que z argila estd no limite de liquidez
LL), admitindo-se que a pressao grao a grao € nula.

No gréfico “e — p”, este estado corresponde ao ponto em que a reta virgem, pro-
.ongada, encontra o eixo das ordenadas.

Considerando a importancia do fndice K no cilculo dos recalques e, por outro
‘ado, o custo relativamente elevado do ensaio de adensamento, alguns pesquisadores
2m procurado relaciond-lo com outros rndices de mais simples determinagdao, como €
5 caso do limite de liquidez. Assim é que Terzaghi, partindo de uma relagao estabelecida
por Skempton para as argilas de Londres, nos fornece:

K = 0,009 (LL - 10%)

Esta f6érmula, vilida somente para argilas normalmente adensadas, s6 deve ser em-
-regada em célculos estimativos, dado o seu cardter empirico e, portanto, aproximado.* *

9-24 Curva Tempo-Recalque

Como resultado de um ensaio de adensamento, tragam-se também as curvas tempo-
recalque para cada um dos estdgios de carregamento, Estas curvas nos permitirdo deter-
minar os coeficientes de adensamento e permeabilidade do solo, os quais, como sabemos,
desempenham um importante papel no cdlculo dos recalques.

A Fig. 9-10 reproduz, para um certo incremento de carga, a forma tfpica de uma
curva tempo-recalque. Neste diagrama os tempos s3o marcados em uma escala logarftmica
(segundo Casagrande). No processo devido a Taylor os tempos sio marcados na escala
das rafzes quadradas. Ambos os processos conduzem praticamente ao mesmo resultado.

A observagio dessa curva mostra-nos, como alids j4 nos havfamos referido no
item 9-7, trés fases distintas da compressao da argila. A compressdo inicial, instantanea,
a compressdo primdria, correspondente ao trecho mai\s inclinado, e finalmente, a com-
pressdo secunddria,

Nio existe, na realidade, como indicado na figura, uma separagao nrtida entre
essas duas ultimas fases; em geral elas coexistem num certo trecho.

* De acordo com as notagdes recomendadas pela Sociedade Internacional de Mecanica dos
Solos, o fndice de compressdo ¢ representado por C,..
** Jgualmente aproximada € a relagdo, devida a Nishida (1956), K = 0,0054 (2,6 h — 35) onde
= £ o teor de umidade, expresso em porcentagem.
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TEMPO (Esc. Log.)

COMPRESSAO INICIAL

COMPRESSAO
PRIMARIA

RECALQUE

COMPRESSAO |

SECUNDARIA

Fig. 9-10

9-25 Ajuste da Curva Tempo-Recalque

O ajuste da curva tempo-recalque a curva teérica U= f(T), que lhe & proporcional,
consiste na eliminagdo dos trechos superior e inferior, restando assim, somente aquele
trecho médio que obedece a teoria exposta.

Pelo processo de Casagrande (Fig. 9-11) determina-se o 100% da compressao pri-
mdria prolongando-se a linha, praticamente reta, do extremo da curva experimental até
interceptar a tangente tragada pelo ponto de infiexdo da curva. Este ponto de interse¢@o
corresponde ao 100% tedrico do adensamento. Esta construg¢do baseia-se na observagao
da curva teérica, que lhe ¢ semelhante e que termina segundo uma assintota horizontal.

RECALQUE

TEMPO (Esc. Log.)
Fig. 9-11
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O ponto relativo a 0% ¢ determinado admitindo-se que a parte superior da curva
(em escala aritmética) é uma pardbola; pode-se assim determinar o seu eixo matematica-
mente, bastando seguir a construgdo grdfica indicada na figura, como facilmente se com-

preende.
Feito esse ajuste, fica assim estabelecida a correspondéncia entre ¢t e T.

9-26 Determinagdo do Coeficiente de Adensamento

Afastando-nos dos extremos (0% e 100%), para ndo introduzirmos erros inerentes
as suas determinag¢des, comumente adota-se o tempo (s, ) obtido sobre a curva tempo-
recalque, correspondente a porcentagem de 50%. Para este valor de U o fator tempo,
Fig. 9-6, ¢ praticamente igual a 0,2 tendo em vista as condi¢des de pressio e drenagem
na célula de adensamento.

Assim teremos (8):

. = 02 Hi
' tso 14)

onde 2Hgp, com a notagdo adotada na Teoria (Parte B), é a espessura da amostra para
50% de adensamento.

Investigages experimentais indicam uma relagdo entre ¢, e LL que pode ser usada
para cdlculos aproximados (veja-se Terzaghi e Peck, Soil Mechanics in Engineering
Practice e Hough, Basic Soils Engineering).

9-27 Determinagdo do Coeficiente de Permeabilidade

Tendo em vista as equagdes (2) e (14) obtém-se para valor do coeficiente de per-
meabilidade:

— 0,2(1,70 H:O ! 5
I (1)

sendo a, e €, valores médios encontrados na curva rndice de vazios-pressio, para um
dado acréscimo de pressao.

O coeficiente de permeabilidade pode também ser determinado diretamente pelo
eddometro, bastando adaptar-lhe um tubo de vidro calibrado em contato com a pedra
porosa inferior; a técnica a ser usada pode ser a do permeametro de carga constante ou
de carga varidvel,

9.28 Comparag¢do entre Tempos de Adensamento

Da expressio (8):
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obtém-se que a relagdo entre os tempos, para ser atingido, sob as mesmas condi¢Ges de
drenagem e press3o, um dado grau de adensamento com duas camadas de argilas idénticas
mas de espessuras diferentes, € a seguinte:

h_ He (16)

l2 sz

Esta expressao ¢ de grande utilidade quando desejamos calcular, em fun¢do dos
resultados obtidos no laboratério, os tempos em que ocorrerdo, na obra, determinadas
porcentagens de adensamento.

9-29 Compressdo Secundiria

A compressao secunddria, como vimos, é aquela que se sucede a compressao primi-
ria, cujo estudo acabamos de concluir.

Esta compressao pode atingir valores da mesma ordem de grandeza que os da
compressdo primdria (em geral, menores). Por exemplo, os recalques por adensamento
observados no Audit6rio de Chicago, construrdo em 1888, mostraram que a compressao
primdria, da ordem de 45 cm, durou aproximadamente 8 anos, enquanto a compres-
s3o secunddria, da ordem de 24 cm, perdurou 50 anos depois da construgao.

Vé-se, assim, que a compress3o secunddria ndo tem a mesma importancia que a
compressao primdria, tendo em vista a extrema lentiddo com que se produz.

Nido existe, até o presente, nenhum método preciso para determinar seu valor,
ndo obstante contarmos com o do Prof. Buisman que, embora de cardter empirico,
parece conduzir a resultados razodveis.

Baseia-se esse método na observagdo de ensaios edométricos, em que as leituras
sdo prosseguidas vérios dias apds a aplicag@o de cada estdgio de carga.

Segundo Buisman, e sem nos determos sobre o assunto, esses recalques variam
linearmente com o logaritmo do tempo, podendo ser traduzidos pela equagdo:

Ah! = Ao (a + b-logt) h

onde:
Ao = acréscimo de pressao
h = espessura da camada
ae b = constantes determinadas pelo ensaio edométrico
t = tempo (em dias)

O valor da compressao secunddria pode também ser conhecido pelo método de
Koppejan (1948).
D — CALCULO DOS RECALQUES
9-30 Na Pratica

Na prética, interessa-nos avaliar o recalque total a que estard sujeita uma constru-
¢a0, assim como a evolug@o desse recalque com o tempo.
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O cdlculo do recalque total, como mostraremos a seguir, é feito de maneira muito
simples a partir dos resultados do ensaio de adensamento, e a sua evolugao, com o tempo,
faz-se tendo em vista a teoria do adensamento.

9-31 Recalque Total

Suponhamos que uma camada de argila saturada, de espessura h, compreendida
entre duas camadas permedveis (Fig. 9-12), sofra uma diminui¢cdo de rndice de vazios
De =€ — € (obtida pelo ensaio de adensamento) em conseqiiéncia de um acréscimo
de pressao Ap sobre a mesma, devido a carga de uma estrutura ou de um aterro, por
exemplo. Em vista disso, a camada passard a ter uma espessura menor h; e o recalque

total serd, entao:

Ah =h — hy

¢

1
i
ARGILA SATURADA ; h
L
1

PERMEAVEL - R L A

Visto que o recalque é devido exclusivamente a uma redugao de vazios, e como a
secdo mantém-se constante durante a deformagio, pois nao se admite a possibilidade
da camada expandir-se lateralmente, temos:

oo A e o = h
X TR

onde k' é a altura reduzida da camada.
Subtraindo membro a membro:

Ae= LM _ o0
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donde:

Ah = k) A€

Multiplicando e dividindo por 4 :

Ae
Ah = ——
h A h
h)’
. _ h
Tirando da expressao de ¢; o valor de W vem:
£
h
h—,' =14+«

Substituindo tem-se, finalmente, a expressdo para o cdlculo do recalque total:

Ae
Bh=1oh an

Tendo em vista o valor de Ae podemos escrever, ainda:

Ah = A K log

p+ Ap
14 ¢ 14

onde p € a press3o inicial sobre a camada, antes da aplicagdo de Ap.

9-32 Observagdo

Observemos que a formula (17) para o cdlculo do recalque total, nada mais é do
que uma outra forma de se escrever a conhecida lei de Hooke:

h
T=AP-E,—

onde E' é o médulo de adensamento médio, médulo de deformabilidade por adensa-

mento ou mddulo edométrico do solo para o intervalo de pressdo Ap, de caracteristicas

andlogas ao médulo de elasticidade E, utilizado para os demais materiais de construgao.
Definindo-se E’ pela relagdo:

g
-

k

>
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= considerando que a deformagdo se d4 a se¢do constante, teremos:

donde:

,_ Ar .
E_A.E(l_{_ez)

Substituindo E’ pelo seu valor, obtemos:

Ae .
r= h
1 + €;
como queri’amos mostrar.
Verifica-se, ainda, que:
E = 1+ e
ay
Ao inverso dessa expressao
1 a,
_—_= e =1m
E 14+ € v

denomina-se coeficiente de decréscimo de volume ou perda especifica de dgua intersticial.

933 Evolugdo do Recalque em Fungdo do Tempo

O cilculo do recalque 7, ao fim de um determinado tempo ¢ ¢ feito tendo em
vista as relagdes:

T¢=U'Ah

onde, sob outra forma, se pde em evidéncia o significado do grau de adensamento, e

C -t
T = T
(7)
onde f é o nimero de faces permedveis da camada (1 ou 2) e, ainda:

U = §(T)
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Assim, calculando 4 da maneira como foi indicado, e depois T para o valor dese-
jado de ¢, passa-se, em seguida, a obtengdo de U na tabela ou grafico referente as condi-
¢Oes particulares do problema e, finalmente 7,.

Da observagao dos grdficos correspondentes as diversas condi¢es de pressao e
drenagem, como indicado na Fig. 96, pode-se concluir que para T = 2 a porcentagem de
adensamento U € praticamente igual a 100%. Dar resulta para valor prdtico do tempo
de durag¢@o do adensamento, a expressao:

(2)
N

Cy

i =

9-34 Carregamento Lento Durante o Perfodo de Constru¢cdo

Vejamos, agora, como se corrige a curva tempo-recalque (C; na Fig. 9-13), levando
em conta que a carga de uma construgdo nao € aplicada instantaneamente no tempo

2 Diagrama de carga
]
E 1
c i
<]
o 1
é Po Carga total
o |
© ! |
O p 1
i L —
Perfodo de constru¢do | Tempo
"I
t/2 t  tc/2 tc  (ti —tc/2) ti  Tempo (t)
M [P R -
\
\
\ Q
\
\\
g_ \
2 N S
3 N
T AN
\\\
Y C, (curva corrigida)
~
. ~
C, (eurva tedrica) o~
' \\\\ \
=~ S

Fig. 9-13
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t = 0 e, sim, gradualmente, durante um tempo f,, que é o perifodo de construgdo
(curva Cy).

Pelo processo aproximado de Terzaghi-Gilboy, a curva C, é construrda supondo-se
que, durante o perfodo de construgdo, para qualquer tempo f, o recalque r, ¢ igual ao
recalque no tempo ¢/2 correspondente i aplicagdo instantinea da carga p, multiplicado
pela relagdo p/p, das cargas. Graficamente, para obter o ponto Q da curva C,, basta
baixar a vertical de M (correspondente a ¢/2) até cortar C,. em N; poreste ponto tragar
uma horizontal até cortar a vertical relativa ao tempo ¢, em S. O cruzamento de SO
com a vertical baixada de P, nos d4 Q, ponto da curva cornglda De fato, pelo que foi
dito anteriormente:

T = m X l
Do
Como, por outro lado
p_PQ _ PQ

vem, como querfamos demonstrar:
T = PQ

Para todos os demais pontos da curva G, além do tempo ¢, por exemplo ¢;, as

ordenadas s30 iguais as da curva C;, num tempo /2 antes (¢; — ¢ /2)

/\‘

9-35 Observagfo e Estudo dos Recalques

No Cap. 14 referir-nos-emos aos meios utilizados para observagao dos recalques
calculados e no Vol. 2 (Cap. 17) voltaremos a tratar dos recalques, de um modo geral.

Problemas

1) Uma camada de argila normalmente adensada deforma-se de 1 cm quando a pressdo efetiva
aumenta de 1 kg/cm?. para 2 kg/cm?. Estimar a deformagio desta camada quando a pressdo efetiva au-
mentar de 2 kg/cin? para 4 kg/cm?.

Resp.:1 cm

2) A camada de argila, para a qual s3o formecidos os dados da figura, sofreu um acréscimo de
pressio de 0,75 kg/cm? para 125 kg/cm?. Calcular: a) deformagio da camada; b) tempo para que
atinja uma porcentagem de adensamento de 70%; c) tempo para que praticamente ocorra 100% de
adensamento.

o
|

= 0,80
0,15
6,35 x 10-* cm? /seg

Y Y

1,50 m | Argila K

Resp.: a) 2,8 cm; b) 164 dias; c) 820 dias.



Tensdes e Deformac&es.
Elasticidade, Plasticidade e Reologia

Capftulo 10

10-1 Introducdo

Recordaremos neste caprtulo, alguns conceitos e princfpios bdsicos sobre tensdes
e deformagGes, elasticidade, plasticidade e reologia, utilizados em Mecinica dos Solos,
ndo obstante, como ¢ sabido, o real comportamento dos solos crie restri¢Ses as suas
aplicag¢des.

Referir-nos-emos a meios continuos, deformadveis, homogéneos e isotropos.

De maneira mais ampla e unificada, os estudos dos esforgos que se manifestamn
no interior dos sélidos, lfquidos e gases e as correspondentes deformagSes ou fluxos
destes materiais, pertencem a chamada Mecgnica dos meios continuos* .

10-2 Tensdes

Conceitos fundamentais — Os esforgos que solicitam um macigo — provenientes
do seu peso préprio, da carga de uma estrutura ou da agdo de um verculo — produzem
tensGes na totalidade dos seus pontos (ou de suas particulas).

Para um ponto O de uma determinada se¢do plana S de um corpo (Fig. 10-1),
distinguem-se a tensdo 7 que atua na segdo (tensdo tangencial ou de cisalhamento) e a
que lhe é normal ¢ (tensdo normal, que pode ser de tragdo ou compressdo).

Para o ponto O numa se¢d@o no plano xOy, a Fig. 10-2 mostra-nos as componen-
tes da tensdo de cisalhamento; o primeiro fndice denota a dire¢do da normal ao plano
em que atua a tensdo e, o segundo, corresponde ao eixo em que ¢ dirigida a tensdo.

* Veja-se, por exemplo, Enzo Levi — Elementos de Mecdnica del Medio Continuo — 1971.
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\ B, B
\_~____4’
b3

Fig. 10-1 Fig. 10-2

Estado triplo de tensdo. Como se sabe, o estado
de tensao em torno de um ponto O (Fig. 10-3) de um
macigo terroso fica perfeitamente caracterizado quando
se conhecem as tensGes que atuam em trés planos que
formam um triedro triretangulo de vértice em O.

De fato, considerando-se um quarto plano, a uma
distancia & do ponto O, tomada sobre a normal n ao
plano, quando fizermos # — 0, o tetraedro torna-se
infinitesimal e os quatro planos passarao por O.

Se chamarmos de p,,,., Ppy € Py, as componentes
da resultante p,, que atua sobre a face inclinada, e escre-
vermos as condi¢bes de equilibrio das forgas para cada
Fig.10-3 dire¢do x, y e z obtemos:

Pnz = 0z cos (N, T) + Tyz cos (0, y) + T cOS (7, 2)
(I) { Pry = T2y cos (n, ) + 0 cos(n, y) + T2 cos (n, 2)

Tzz €08 (n, ) + T2 cos (n, y) + 0. cos (n, 2)

Pn:

2. sob a forma matricial:

Prz oz Tiz Tm cos (n, )
Py | = | Tzv Oy Tay cos (n, y)
Dn: Tzz Ty: O: cos (n, 2)

Fundamentos matemdticos: os tensores — Na Fisica e suas aplicagdes encontramos
randezas chamadas escalares — como a densidade e a temperatura de um corpo —, do-
=3as somente de um valor numérico e, portanto, caracterizadas apenas por um numero

3% = 1), grandezas vetorigis — como uma velocidade e uma for¢a —, que dependem dos
=x0s de referéncia e, assim, necessitam de trés componentes (3* = 3) para especificddas
smpletamente; e grandezas tensorigis, que requerem nove componentes (32 = 9) para
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definilas. Tais grandezas, expressas sob a forma de matrizes e que carecem de uma inter-
pretagao geométrica simples, traduzem relagGes fisicas sob uma forma intrinseca, por-
tanto. independentemente dos eixos de referéncia. Matematicamente é um ente qus
satisfaz certa lei de transformagdo. (Veja-se, por exemplo, nossa “Matemdtica para =
Engenharia™.)

No estudo das tensdes é de interesse conhecer que todo tensor definido por umaz
matriz simétrica

i1t s

[T] = fie lea lys

tis  las las

pode ser decomposto em dois outros:

tm O 0 tll - lm tl'.! []3
[T] = 0 tm 0 + ll‘z t'_w) b tm t-”
0 0 ta lia lag lag — tm
com
= by + las + fas
m 3 .
Simbolicamente:

[T] = [Ta] + [Tm]

onde [T,] ¢ denominado tensor esférico (as componentes da diagonal sdo iguais a ¢, e
todas as outras sao nulas) e [T,] é o tensor antiesférico (tensor simétrico, sendo nulz
a soma das componentes da diagonal principal).

Pode-se também escrever:

[T] = tm 61']' + [le]
com § ij O “delta de Kronecker”.

Tensor das tensGes — Por meio das relagGes () verifica-se que o estado de tensac
em um ponto fica caracterizado pelas nove componentes Oxs -« Tyy, ... OU€IT
outras palavras, pela grandeza

denominada tensordas tensoes.
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Sabe-se que esse tensor é simétrico, pois entre as tensdes tangenciais, escrevendo-se
:s equagdes de “‘equilrbrio de momentos”, obtém-se as rela¢Ges (Fig. 10-4):

Toy = Tyzy Taz = T2z € Ty = Ty

- que reduz a seis o nimero de componentes necessirias para definir o estado de tensao
=M um ponto.

A

Fig 10-4 Fig. 10-5

Tensées principais — S3o de particular interesse em Mecanica dos Solos as chamadas
zensGes principais. (Definida como a tensao normal sobre um plano onde n3o hd tensdao

de cisalhamento.)
Se o plano ABC ¢ principal (Fig. 10-5) e g, ¢ a tens3o principal, suas componentes

30
Pnz = 0n cos (R, T)

Pny = Onco8 (1, y).
Pnz = On €OS (1, 2)

Substituindo em (I), vem:

(0: — o) cos (7, ) + T4z cOs (n, y) + Tszcos (n,2) =0
Tzy €08 (N, T) + (0y — @) cos (7, y) 4+ Tsycos (n,z) = 0
] Tz:z €0s (1, T) + Ty cos (n, y) + (0: — @a)cos (n,2) = 0.

Tendo em vista a conhecida relagao entre co-senos diretores:
cos? (n, ) + cos? (n, y) + cos?(n,2) = 1
+2rifica-se que cos (n, x), cos (n, ¥) e cos (n, z) nao podem ser todos iguais a zero. Assim,

onclui-se pela regra de Cramer, que:

0‘; — 0 n sz th
sz Oy — On Tys = 0.
Tzz Tyz O; — On



116 MECANICA DOS SOLOS

Desenvolvendo o determinante obtém-se a relagdo abaixo, chamada equagdo ca-
ractenstica:

¢(¢7n)=0': —nLor +10n— =0

com:

I]=¢z+ay+d:

Oz Tz Oz Tzy Oy Ty
I, = + = 00y + 0:0;
T O, Ty Oy Ty, O: v +
2 2 2
+ 040 — Toy — Tzz — Ty:
O: Toy Tee 2 2 2
Is=|Tny 0y Te|= 0,000,— 0,7y — 0yTz: — TsTzy +

T;x Ty.‘ U:
+ 272727y .

Porque I,, I, e I; independem dos co-senos diretores e, portanto, independem
dos eixos coordenados, eles sio chamados invariantes das tensées.

As trés rarzes da equagdo caracteristica ¢ (0,) = O s3o as tensSes principais o,
0, € 03.

Quando referido a eixos dirigidos segundo 0,, g, e g3 o tensor representativo das
tensdes torna-se simplesmente:

(5] 0 0
0 (22} 0
0 0 ()

uma vez que os 7 30 nulos.
Em termos de tensdes principais, as expressdes dos invariantes reduzem-se a:

Iy=0140:40;
I. = 0,0; + 0103 + 020,
Ia = 01020

Sobre trés planos perpendiculares quaisquer, como I, = o, + 0y + 0y, conclui-se
que I, é constante e igual 4 soma das trés tensGes principais.
Quando 0, = 03 = 0 (estado simples de tensdo, Fig. 106) o tensor reduz-se a:

g 0 0
0 0 O
0 0 0

Se 0, = 0, = 03 = w (estado hidrostitico de tensdo) o tensor escreve-se:



—ENSOES E DEFORMAGOES 117

w 0 0 1 0 O
0O w 0 ]= w|0 1 O] = wd;
0 0 w 0 0 1

G,

J

6,
Fig. 10-6
indicando-se o tensor unitdrio pelo delta de Kronecker:
[ =1para i=j
8ij L
=0 para ¢ #j

TensGes octaédricas. De grande importancia, também, sdo as chamadas “tensGes
octaédricas™ (0, , 7o ), OU sejam as tensdes que ocorrem nas faces do octaedro regular
que tem por diagonais as dire¢Ges principais do estado triplo de tensao considerado
(Fig. 10-7).
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Como se demonstra, o valor da tensfo octaédrica normal é dado por:

1
Toct. = 3 (01 + 02 + a3)

e o da tensdo octaédrica tangencial:

Toot, = % Vi1 — 00 + (01— 00 + (01— 07)°

ou, ainda, por:

1
Ooct. = ? I,
g, Eixo hidrostatico Toer. = \ga-_ \/]1_2_—'312
5 ct -~ ~ . .
S/ ~ em fungdo dos invariantes.

o _ Goct Exemplo — Para um ponto especifico de um maci-

"&oc ~__ ¢o, oestado de tensGes ¢ definido por

+ 5
< 12 6 9
G 6 10 3| kg/em?
Fig. 10-8 9 3 14

Determinar o valor das tensGes octaédricas.
Tem-se que:
I, = 12+10+14=36

I, = 12x10+12x 14 +10x 14 — 62 — 9% — 32 =302
donde:

Q
|

36 ,
ot = T = 12 kg/cm

V2 V362 —3x302 = 9,31 kg/cm?

Toct =

3
No espaco de Haigh-Westergaard (Fig. 10-8) a reta passando pela origem e fazendo

N 3 .
angulos iguais (a = arc cos —3 com os eixos coordenados, representa um estado hi-

drostdtico (eixo hidrostdtico) de tensdo: ; = g, = 03 = w. A tensdo octaédrica norma:

situa-se sobre o eixo hidrostdtico, e a tangencial lhe é perpendicular.

Com a introdugdo dos conceitos de invariante linear [, e de tensdo octaédrica

normal: _g=toto 1,

OToct 3 =73
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= z2nsor das tensGes se decomp®e em:

Oz . Oz —0Oqct . .
I,.
Tey Oy = T i + Tzy Oy —0Ooct
e
Tzz Ty O, Tz Tyz O¢ —0Oget

=xpressoes, respectivamente, dos tensores esférico e antiesférico,
Quando
0y =03 =0,€ 01>0,
=aso do ensaio de compressdo triaxial, este tensor escreve-se, tendo em vista a cldssica
Jdecomposi¢do vista, com

g = St 20,
m 3 .
-9 -
g0 0 100 3 00
o1+ 20, ]
0 o, 0 = 01 0|4 (61— o) 0—§ 0
3 v
0 0 o 0 01 0 0 — 1
— 3 -
onde, o primeiro € um tensor esférico definindo uma tensao hidrostdtica de intensidade
;3%_2& e o segundo um tensor antiesférico caracterizado pelo desvio de tensGes
(01 — 0,).

Para um estado hidrostdtico puro de tensio (0, = 0, = 03 = w, isto €, pressdo
uniforme em todas as dire¢Ges), como vimos o tensor se reduz a:

w 0 0
0 w O = Whi; = Ooecr. Oij
0 0 w

POis nesse caso W= 0,

Estado plano de tensio — Muitos proble-
mas que envolvem macicos terrosos permitem Fig 10-9
considerar apenas 03 e 0;, reduzindo-os, assim,
a problemas planos. Nessas condigdes, estabeceremos as equagdes de equilibrio que se
seguem.

A Fig. 109 representa um ponto O dentro de uma massa sujeita a esforgos, com
OA o trago do plano principal maior € OB o do plano principal menor. Vejamos como
determinar as tensSes 0 e 7 sobre qualquer plano normal a figura e definido por sua
inclinagdo a em relagao ao plano principal maior.
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Considerando OAB como um elemento infinitesimal, e tendo em vista as indicagGes
dadas na Fig. 10-10, escrevamos as equagdes de equilibrio dessas forgas.

)
gl
N4

Fig. 10-10

Tem-se, assim, respectivamente, nas dire¢es normal e tangencial 3 AB:

o-ds = 7,-ds-cos’a + ¢;3-ds-sen’a

7-ds = 0;-ds-sena cosa — 03-ds-sen a cos
ou, simplificando:

1 4+ cos 2 1 — cos 2«
) + o3 )

og=o0,c08°a+ ogssen’a = 0,

7= (0, — 03) sena cos a

ou ainda, ap6s simples transformagGes trigonométricas:

_ o1+ 03 o, — 03
o= 2 + 2 cos 2 a

gy — O;
T=——5senla
2
que so as férmulas que permitem conhecer, em fungdo de o5 € 0;, Os valores de g e -

sobre qualquer plano 4B definido por a.



TENSOES E DEFORMAGCOES 121

A Fig. 10-11 mostra-nos a variagao dos o e dos 7 para os diferentes valores de «;

. 0, —0
sara a = 45° ocorre o valor mdximo 7 = %
5
G, 3
0,
0 o a0°
Fig. 10-11

Circulo de Mohr — Se num sistema cartesiano ortogonal (o, 7) tragarmos trés semi-
cfrculos, como indicado na Fig. 10-12, demonstra-se que o ponto representativo do
estado de tensTo sobre qualquer se¢do inclinada em relagdo aos planos principais, situa-se
na drea hachurada limitada pelos trés semicfrculos. Dar se conclui que a tensao méxima
de cisalhamento € igual ao raio do circulo maior:

_ 0y — 03
Tméx = 2

O

—G

_"0—34’ G, J

T
0,

—_—

Fig. 10-12

Para um estado plano de tensdo os valores de o e 7, para um determinado a,
>odem ser obtidos graficamente pelo circulo de tensGes ou circulo de Mohr (1870).
Para tragd-lo, tomam-se dois eixos ortogonais, Fig. 10-13, representando-se os ¢ em

. g, +0
zhscissas e os 7 em ordenadas, e para coordenadas do centro (—% , O) e para valor
0y — 03

ioraio, r=
’ 2
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Fig 10-13

O cfrculo em questdo goza da seguinte propriedade: todo raio, que forma com ¢
eixo das abscissas um angulo 2e, corta o circulo num ponto D, cujas coordenadas sic
os valores de g e 7. Com efeito, como facilmente se obtém do diagrama:

o1+o og,+o g,—0
o"=—1+—3+r-0052a= L LR

3
2 2 3 cos 2

0'1_

[}
T =r-sen2a = —2—sen 2a

o que verifica a propriedade.

Ainda sobre a constru¢ao de Mohr, sintetizada na Fig. 10-14, observamos qu:
sendo Q um ponto de um macigo terroso em que se conhecem as tensGes g, e 03 nes
dire¢es d; e dj;, para se conhecer as tensGes neste ponto numa dire¢do d, definic:
pelo angulo 6 com a diregdo d,, faz-se a seguinte construgio (Fig. 10-15): por S, tira-s
uma paralela i d; até cortar o circulo de Mohr num ponto P, chamado pdlo; por es::
ponto traga-se uma paralela a dire¢do d (ou seja uma reta formando com S, P o angulo ¢
até cortar o crrculo em D, cujas coordenadas s3o as tensdes em Q na dire¢ao d.

-~

£
s w02
5 . N\

g =
A =) 3

= /| [




—=NSOES E DEFORMACOES 123

Fig. 10-15

Se duas das tenses principais s3o nulas (0, = 03 = 0), estado simples de tensdo,
: ctrculo de Mohr € o indicado na Fig. 10-16, caso em que para @ = 45° obtém-se
-0

—ax ~ 2

Fig. 10-16

Se as trés tensGes principais sao iguais, 0, = 0, = 03 = w, a representagao se reduz
: um ponto (Fig. 10-17).

w w 3

4
l Gz §,:05:=W J
T T

Fig. 10-17

“omseqiientemente em todas as facetas em torno do ponto, o = constante e 7 = 0.
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Condigées de equilibrio intermo — Considerando-se um paralelepipedo elementar
de arestas dx, dy e dz, em tomo de um ponto qualquer O de um corpo (Fig. 10-18) ¢
escrevendo-se as equagdes de equilibrio, em cada dire¢do, entre as nove componentes
da tensdo, obtém-se as equagdes diferenciais de Cauchy:

d [+ 6 Tyz a-Tzz

3z + 3y + 3, +X=0
ar,, aoy R ,
dz + Ay + 0z tr=0
a7, , 97, , do, _
9z T oy T8 TZ2°0

AT

i J

Fig. 10-18

que expressam as chamadas condicbes de equilibrio intermo, com X, Y e Z as comp:-
nentes das “for¢as de massa”, por unidade de volume.

Estabelegamos, a seguir, as condig¢Ges de equilibrio intemo para o estado duplo &=
tensio, supondo-se uma das dimensdes muito grande em relagdo ds outras, casos, px
exemplo, de um aterro ou de um tunel (Fig. 10-19).

Fig.10-19
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Considerando-se um elemento de dimensGes dx e dz, de peso especifico v, e escre-

=ndo-se as equagbes de equilibrio (horizontal e vertical) das tensGes normais e tangen-
-ais indicadas na Fig. 10-20, tem-se:

(Uz + aa’z dI) dz — o:dz + (Tzz + aTu dl) dz — Tezdz =0
oz dz

(a. + da: dz) dr — o.dz + (n. + Ors, da:) dz—Tndz=vydzdz
Jr dr

n 9 L]
<,

L I i >
syl 0
e oo @&{%t‘ﬁniﬁim

(B, + 2522

dar)
'(Gzo %f—' dz)

Fig. 10-20

Zonde se obtém:

do, 07,
oz T oz

e sio as equagdes de equilibrio no plano, com 7 o peso especrfico do material.
Para um ponto de coordenadas r e 6 (Fig. 10-21),

1B equagbes de equilibrio em coordenadas polares,
= Tevem-se:
do, 1 3Tre g, — 09
or T a6 ;= v cosd
a'r, 1 60’9 Tro
puiil —_— — —_— - 0.
or + T a0 +2 r ¥ sen

Fig. 10-21
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103 Deformacgdes

Modalidades de deformacdo — As tensOes provocam alteragSes nas posi¢Ges de
cada ponto, ou sejam, deformacdes do meio. As tensdes normais ocasionam uma com-
pressdo das camadas (variando o volume e afetando muito pouco a forma do macigo),
sendo responsdveis pelos ‘‘recalques” (uniformes ou diferenciais) das estruturas; as tensGes
de cisalhamento produzem o escoamento plistico (com alteragio da forma), podendo
conduzir & “ruptura” do macigo, se vencida a resisténcia ao cisalhamento do material,
numericamente obtida pela lei de Coulomb.

Tensor das deformacGes — Também o estado de deformagdo de um ponto de um
corpo € definido por uma grandeza tensorial:

B 1 1

€z ?‘Y:y 77::

1 1

?'Yu: €y 771"

1 1

5 Yz 7 Yzy €;
chamada tensor das deformagdes, com €, = %, . . . as deformagoes longitudinais
espectficas = _ﬂ+_a_v_ = =ﬂ+a_w_ as deformagdes
speczcae'yxy—'yyx—ay 3% T2 = Yax T T ax v C

angulares; u, v e w sdo as componentes do deslocamento relativo do ponto. Tal tensor é,
também, simétrico. Para um estado plano os significados dos symbolos estdo dados na
Fig. 10-22.

dz+£, 2
B

Fig. 10-22

Variagdo volumétrica e variagdo de forma — Observe-se que nos tensores tensao =
deformagdo, as componentes principais representam, respectivamente, as tensdes e Gz-
formagdes causadoras da variagcdo volumétrica, enquanto as demais componentes, nu—
e noutro tensor, referem-se a uma variacdo de forma (distorg¢ao) do corpo.
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Em linguagem tensorial, essa distin¢@o se traduz nas seguintes decomposi¢Ges dos
2nsores:
Oz 0 0 0 Tzy T
0 o, 0 |+]| 70 0 T
0 0 o, -_J Tez Tzy 0

e 0 07 0 Yz VY=

1
06 0 |[+5]| % 0 7w

0 0 e Yez Yy O

—=spectivamente componentes da dilatagcdo cubica e de distor¢do.

Ao longo das trés dire¢Bes principais (para os materiais is6tropos, como estamos
considerando, elas s30 as mesmas, tanto para tensGes como para deformagGes) as dis-
r¢les s70 nulas, passando o tensor deformagao a se escrever:

el-——e 0 0
&€ 0 0 100 3
0 o [=5£] 010 |+ 0 - £ 0
€3 -—3 €2 3
00 e 00 1 .
L 0 0 E:—?

Om e=¢€; +€, +€3.
O primeiro é um tensor esférico correspondente a uma dilatagdo is6tropa e, o
segundo, é um tensor antiesférico relativo a desvio de tensdo.

Nota — Analogamente aos circulos de Mohr para as tensBes, pode-se construir
crrculos de Mohr para as deformagdes, com os eixos € e % .

Velocidade de deformagdo — A introdug@o do conceito de velocidade de defor-
magdo € de grande importancia na teoria da plasticidade:

_ de
dt”
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10-4 Tipos e Comportamento dos Materiais

Consideragées iniciais — Todos os materiais, inclusive os solos, de que s2o formados
os corpos (ou meios) reais se deformam, em maior ou menor intensidade, sob a agdo
do seu peso proprio ou das cargas que lhes sdo impostas, como jd vimos,

O comportamento do material, quando carregado, depende, naturalmente, das
tensOes nele instaladas. Assim, se, aumentando as tensdes, as deformagGes crescem pro-
porcionalmente, diz-se que o material se encontra no “estado eldstico”; se, continuando
a crescer as tensoes, passam-se a observar deformagGes aprecidveis, revela-se o “estado
pldstico”; a seguir, aparecem fissuras locais e atinge-se o ‘“‘estado de ruptura”.

H4 que se observar que, para o conceito de “ruptura”, ndo existe ainda uma
defini¢do clara, rigorosa e precisa, entendendo-se normalmente como o valor da tensdo
correspondente ao inicio do comportamento ineldstico do material, seja quando a defor-
magdo ultrapassa o limite de “‘escoamento” ou no momento da “ruptura” (quando ele
se “fratura” — caso dos “materiais diicteis”, como o a¢o doce — ou se ‘“‘desagrega” —
caso dos “‘materiais frigeis”, como o concreto).

Para os solos, por sua natureza mais complexa que os outros materiais, nao é f4cil
caracterizar nitidamente esses trés estados. Ainda assim, € usual aplicar as teorias cldssicas
utilizadas para os demais corpos, tendo-se sempre presentes suas limitagdes e o cardter
aproximado das conclusdes obtidas.

Justificando a aplicagdo dessas teorias aos solos, reproduzimos na Fig. 10-22a os
diagramas tensio-deformagdo obtidos de ensaios triaxiais com areias e argilas, nos quais
se distingue um trecho linear (estado eldstico), seguido de um trecho curvo (estado
pléstico) até alcangar a ruptura.

[
[

n [
6
|- ~ COMPACTA Y INDEFORMADA
:I © by
h
pe—— h—
% ®s AMOLGADA
SOLTA
—
IG| £ A: e 6-%7
ENSAIO TRIAXIAL o AREIAS ARGILAS |

TENSAO — DEFORMACAO

Fig. 10-22a

A visualizagdo desse mecanismo, desde a simples deformagdo até a ruptura do solo,
¢ ilustrada na Fig. 10-22b onde se distingue, a medida que cresce a carga, as fases: eldstica
e pldstica, esta dltima evidenciada por uma ruptura progressiva do macigo ao longo de
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Fig. 10-22b

Zuperficies de ruptura; seus tragos no plano vertical, chamam-se linhas de ruptura ou
‘inhas de deslizamento. Para este caso simples do carregamento da fundagdo de uma
sapata corrida, a fase de niptura € esquematizada na Fig. 10-22c¢.

]

77777 7777

Fig. 10-22¢c

Hd que se considerar, ainda, que em outras situa¢Ges os solos se enquadram no
imbito mais complexo de comportamentos visco-eldsticos e, em geral, visco-plasticos;
25 meijos ndo coesivos, por exemplo, s3o sensivelmente elasto-pldsticos.

Corpos rigidos — Dos corpos considerados perfeitamente rigidos — que se deslocam
oor translagdo efou rotagdo, sem se deformarem — cuida a Mecdnica Racional, de onde
orovém as conhecidas “condi¢bes de equilibrio” (também chamadas “equagGes univer-
sais” da Estdtica), vdlidas para todos os corpos:

— —
R=0 e M=0
segundo as quais a resultante de todas as forgas e o momento resultante em relagdo a
Jualquer ponto do espago tém que ser nulos.
Para os corpos deformaveis, essas condi¢Ges, embora necessdrias,naosao suficientes.

G ed

v

€ t
Fig. 10-22d
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Os diagramas o0-¢ (tensao-deformagdo) e e-¢ (deformagao-tempo) do corpo rigido
sdo representados na Fig. 10-22d. Trata-se do chamado sdlido perfeito ou sélido de
Euclides (e = 0).

L' quido perfeito — O material em que nenhuma forga (salvo a sua inércia) se opde
a sua deformagdo e que €, portanto, dotado de total mobilidade denomina-se liquido
perfeito ou liquido de Pascal.

Todos os materiais reais estio compreendidos entre esses dois extremos: o sélido
perfeito e o Irquido perfeito.

Corpos deformdveis — A fim de se descrever matematicamente o comportamento
dos materiais empregados em Engenharia — considerando que a relagdo tensio-defor-
magdo-tempo € geralmente complexa, particularmente em se tratando de solos e rochas
— introduzem-se simplificagbes, reduzindo-os a trés tipos ideais de materiais: eldsticos.
viscosos e pldsticos, cujos diagramas representativos dos seus comportamentos indicamos
na Fig. 10-22e.

G? Gl

v

-
»>

(3 d€
ELASTICO VISCOSO gt PLASTICO

)

Fig. 10-22¢

A proporcionalidade entre as tensSes (o) e deformagGes (€) para os materiais
eldsticos puros é expressa pela Lei de Hooke, 0 = E - €, onde a constante E, caracterrs-
tica do material e com as dimensdes de uma tensdo, é o “médulo de elasticidade” ou
“modulo de Young”.

Os meios viscosos puros obedecem a Lei Linear de Viscosidade, devida a Newton:

de

g = 77 dt )
onde 7 é o “coeficiente de viscosidade™.

Nos corpos plésticos puros, as tensdes somente geram deformagdes permanentes
e sem ruptura se 0 2 ¢, onde o, € chamada tensdo de escoamento.

Dos so6lidos (supostos continuos, homogéneos e is6tropos) eldsticos trata a Teoria
Matemdtica da Elasticidade; dos solidos plasticos, a Teoria da Plasticidade; e dos meios
viscosos (Ifquidos e gases), a Mecdnica dos Fluidos.
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A preocupagdo em procurar compreender melhor o comportamento dos materiais
—ais levou a imaginar os corpos:

— elasto-pldsticos, quando se deformam elasticamente até alcangar a tensao de
:scoamento, ou seja, o limiar da plasticidade. A partir daf a deformagdo é independente
Jo tempo e, na sua totalidade, permanente. Os diagramas tensdo-deformagdo sio os
—ndicados na Fig. 10-22f, onde distinguimos os comportamentos rr'gido-pldstico perfeito,
suando nio h4 deformagdo eldstica, e elasto-pldstico perfeito;

G4 (4 lr
6.
E 3
RIGIDO-PLASTICO PERFEITO ELASTO-PLASTICO PERFEITO
Fig. 10-22f

Nas aplicagbes & Mecanica dos Solos, a adog@o dos comportamentos indicados
=30 implica em erro grave, desde que as alteragGes da forma do macigo sejam negligen-
sdveis. Isto importa em dizer que as conclusdes obtidas s6 serdo vilidas no instante
=m que se inicia o escoamento pl4stico, € ndo quando ji se tenham produzido defor-
cagdes finitas. O equilibrio pldstico é essencialmente um estado de ruptura iminente:

— visco-eldsticos, quando, sob uma tensio constante, sua deforma¢ao evolui com o
:zmpo, tendendo a um limite. E o caso, por exemplo, dos metais a temperaturas elevadas,
Ze lubrificantes espessos e de produtos betuminosos que fluem sob o seu préprio peso.
A teoria do “adensamento das argjlas™, de Terzaghi, inclui ndo s6 efeitos eldsticos como
Tsco-eldsticos.

— visco-pldsticos, quando, sob tensdo constante, sua deformagao evolui ao longo
i~ rempo, apresentando deformagdes residuais.

E particularmente importante assinalar que, com a introdugdo da varidvel tempo,
:7serva-se que muitos materiais apresentam os fendmenos de escoamento viscoso (creep)
: Iz relaxagdo (Fig. 10-22g).
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€ 1\ GA
G = Cte.

“CREEP” )
RELAXACAO

£ = Cte.

v

v

Fig. 10-22g

No primeiro caso, mantendo a tens3o constante, a deformagao varia com o tempo,
enquanto que no segundo, mantendo a deformagao constante, € a tensio que varia com
o tempo.

O estudo das tensbes e correspondentes deformagoes, levando em conta o tempo,
chama-se Reologia (etimologicamente, significa a “ciéncia do que escoa™).

A estruturagdo dessa nova ciéncia, considerada como um ramo da Fisica, data de
1928 e se deve, principalmente, a um grupo de fisico-qufmicos liderados pelo Prof.
Bingham, por isso mesmo tido como o “‘pai da Reologia”. O Prof. Reiner é considerado
o seu mais entusidstico divulgador, através dos artigos e livros de sua autoria.

Todos esses problemas relativos aos corpos deformdveis — tratados pela elasticidade,
plasticidade, visco-elasticidade e reologia — constituem partes de um estudo sistemdtico
mais geral conhecido como a Mecdnica dos Meios Continuos.

Face ao exposto é que consideramos justificado complementar, embora sumaria-
mente, alguns conceitos bdsicos de Elasticidade, Plasticidade e Reologia, aplicdveis a
Mecanica dos Solos.

105 Elasticidade
A — Da Elasticidade de Trés Dimensoes

A teoria matemdtica da elasticidade fundamenta-se nos estudos, entre outros, de
Cauchy, Navier, Lamé e Poisson, tendo suas equagdes fundamentais sido estabelecidas
na década de 1820.

O estudo sobre a possi'vel distribui¢do das pressSes no solo, resultado da aplicagao
da teoria dos potenciais de Boussinesq, baseia-se na teoria da elasticidade.

¢ Lei de Hooke. Coeficiente de Poisson — A teoria
da elasticidade linear ¢ baseada no comportamento
eldstico dos materiais (Fig. 10-23), ou seja na propor-
/ cionalidade entre as tensGes o e as deformagses ¢, se-
/ gundo a leide Hooke.

A razﬁo?o= FE denomina-se mddulo de elastici-

Fig. 10-23 ¢ dade ou médulo de Young. Por exemplo: para o acc
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ioce E = 2,1 x 10°kg/cm? e para o concreto trabalhando a compressio E = 02 x
x 10% kg/cm®.

A correspondente expansio lateral do material terd por valor € = — u A

E
3 0 coeficiente de Poisson; ao seu valor reciproco, m = 1/u, chama-se mimero de
Poisson,

Experimentalmente encontra-se para o ago u = 0,30 e para o concreto o seu valor
médio ¢ da ordem de 0,20. Para os solos e as rochas, ¢ varia entre 0,2 e 0,4.

onde u

Principio da superposi¢ao dos efeitos ou principio de Boltzmann — Segundo este
princfpio a ‘“‘superposi¢cdo de estados eldsticos diferentes ocasiona a superposi¢ao das
deformagdes correlativas”.

Principio de Saint-Venant — De grande importancia no estudo da distribui¢ao
das pressdes nos terrenos de fundag¢@o, o principio de Saint-Venant estabelece que as
forgas atuantes sobre um elemento da superficie de um corpo eldstico podem ser substi-
turdas por um outro sistema de forgas estaticamente equivalente, sem que se alterem
apreciavelmente, em pontos afastados da superficie solicitada, os efeitos dessa substi-
tui¢@o.

Lei de Hooke generalizada — Para um material eldstico e isétropo, pela aplica¢ao
do princfpio da superposi¢ao dos efeitos (Fig. 10-24), deduzem-se de imediato as for-
mulas:

ou 1

e’=_6T=T[a’—M(U”+U’)]

&= 2 oL o, wio, + o]

v 9 = E v z g,
Y ©)
d 1

€ =a—:) =T[Uz—l‘(¢z+a,,)]

que exprimem a chamada lei de Hooke generalizada.

6.

rd

Sy
L

N

'\
%

Fig 10-24
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Resolvido este sistema de equag¢Ges em relagdo a g, 0y € 0y, obtém-se, tomando
E=€y +€), +E,:

o =ANe+2CG¢

3
ANe+2Ge )

Ty

— —

g =Ae+2Ge

com:
- E
21+ p)
(]
Eu 2Gp

A

T+ -2p  1-2x

as chamadas constantes de Lamé (ambas com as dimensGes de uma tensio), as quais
envolvem as caracteristicas do material (£ e ).

[As propriedades eldsticas de um corpo sdo caracterizadas, no caso geral de aniso-
tropia, por 21 constantes independentes (veja-se, por exemplo, Féodossiev — Résistance
des Matériaux).]

Entre as deformagdes e tensdes de cisalhamento, estabelecem-se as seguintes
relagGes:

T2 2

Yzv = Gv =’ET(1+/-‘) Tzv
Ty 2

Yue =T=F(1+IJ)TW 4)
Tiz 2

Yoi = -G—=—ET(1+#)7'¢-¢

onde, aqui, G denomina-se mddulo de elasticidade transversal ou médulo de rigidez.
As seis equagGes (2) e (4) definem as rela¢Ges tensdo-deformagdo eldstica.
Para pequenas deformacGes, a variagao volumétrica especifica, serd:

_(I=2u0
- E
com

c=0;+ 0, + 0.

Para o caso particular de uma pressao hidrostdtica (o, = o), = 0, = w), ter-se-a:
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3w
== (1- .
€ E( 2u)

Se o material é considerado incompressivel, ¢ = 0, decorre que 1= 0,5 (exemplo:
gelatina).

Exemplo: Um macigo terroso é caracterizado pelos parametros: médulo de elasti-
cidade E = 500 kg/cm?, coeficiente de Poisson u = 0,32 e rndice de vazios €; = 0,52.
Solicitado por um carregamento externo, instala-se no seu interior o seguinte estado
de tensdes:

ag: = 12,70 kg/em?, g, = 0,05 kg/em®> e o, = 4,48 kg/cm?.

Pede-se calcular o fndice de vazios (ef) do material apds o carregamento.

Solugdo: Tem-se que:

Vv 1
—AV_—=e,+e,+ez= F—[(l — 2w (o:+ 0o, + a.].

Por outro lado, podemos escrever que:

_AX _ “i - ]-f _ rri + 1"’1 - 1-r,l‘ - 1-1 "’vi — ‘—vf _ & — €

Vi Vi [ P T D R
Assim:

ei_lff_—_l_ — )y z‘)
=gl 2 ) (0, + o, + al.

Substituindo os sfmbolos pelos seus valores, vem:

052-¢ _ 1 1y 5 yo32 027 -
P o5s ~ 300 (1~ 2X082) (1270 40,05 + 4,48)]

Efetuando, obtém-se:

¢ = 0,502

Relagoes importantes — Como veremos no Vol. 2, num macigo terroso com super-
ffcie horizontal, a razio entre as tensSes horizontal (o) e vertical (0,) é expressa por
um coeficiente K, o qual, nao havendo deformagido lateral, se chama coeficiente de em-
puxo no repouso e é representado por K.

Nessas condigBes, considerando-se um paralelepipedo elementar de solo, situado
a uma profundidade z no interior de um macigo de peso especifico y e médulo de elas-
ticidade E (Fig. 10-24a), podemos escrever que:
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vz Ky vz Koz _

kg E THTE 0
donde:
(4 — Ko+ pKo) = 0
e dar: - 1%

l—p'

TN 777777777777 7777777777+

e

-

2 ¥z

K ¥z

Fig 10242

Como se verifica, no domrnio eldstico as pressGes horizontais (0;,) independem do
médulo de elasticidade, da coesdo e do angulo de atrito do meio.

Das expressdes anteriores se deduz uma relagdo entre os médulos E’ (referido a
compressio confinada) e E (a compressdo ndo confinada).

Com efeito, a deformagio vertical unitdria do solo, a uma profundidade z, pode
ser escrita:

A vz 2uKey2)
ou:
‘Z_j - _’Zz (1 — 2 Ko)
donde:
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24, substituindo K, pelo seu valor:

1l —p—2pu

relag@o tedrica bastante conhecida,

Com u= 0 - E' = E (corresponde a um material que ndo se deforma lateralmente)
e com p= 0,5 > E' = o (caracteriza um material que ndo varia de volume). Para um
solo com u = 0,3, por exemplo, verifica-se que E' é 35% superior a E.

Apesar de suas limitagGes, mas com razodvel aproximagdo, a teoria da elasticidade
se tem mostrado extremamente 1til para o cdlculo das tensdes e deformagGes nos ma-
cigos terrosos (assimilados a meios eldsticos segundo a teoria de Boussinesq, modificada
por Frohlich com a introdug¢ao de um “fator de concentragdo” — veja-se Vol. 2, Cap. 3).

Exemplo: Um apoio cilindrico de ago, cheio de areia, suporta uma carga de 50 t,
como indicado na Fig. 10-25.

Calcule as pressdes no fundo e nas paredes do cilindro.

777777}
A.
2 . PAREDE RIGIDA
7
A
A
A
Vs iE
A
7/
1 P=25cm 1
I |
Fig. 10-25
Solugio: Tem-se que
g, = _Sli = Tfm ___ ~ 100 kg/em?
— (0,25)
2 (0,25)
Ko— B 15 _go5
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0. =0, = Koa. = 0,25 X 100 = 25 kglcm?.

Se o cilindro fosse enchido cam dleo (u= 0,5), entdo Ko = 1 e 0, =0,=0; =

= 100 kg/cm?.

B — Da Elasticidade de Duas Dimensdes

As expressOes anteriores e outras a que nos referiremos, simplificam-se considera-
velmente quando o regime eldstico é estudado no plano. Este é o caso mais comum em
Geomecanica, quando entido na dire¢do perpendicular a seg@o em estudo admite-se que
as tensOes sejam constantes e as deformagdes nulas.

Equagoes de equilibrio — Para um ponto O num plano xOz, as equagdes de equi-
Ifbrio se simplificam, como vimos, tornando-se:

do. 07

or To, ~O

, , ()
[ T2z —

3, Tz Y

com 7 o peso especifico do material.
Este sistema € evidentemente indeterminado, pois compreende duas equagSes e

trés incOgnitas.
Componentes da deformagdo — No estado duplo de tensdo apenas se consideram
trés componentes da deformagao:

_ Ou
& =
o =9
T de (6)
du , dw
V==3, +—a—;-

Lei de Hooke — As equagdes se reduzem a:

1
& =% (0 — uoy)

(74

—

{ €& ='E;(dz—ﬂd:)

_Ta _ 20144
==~ & ™
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Equacoes de compatibilidade — Como as componentes da deformagdo (6) sio
“zncbes de u e w, deve existir entre essas grandezas uma certa relagdo. Para estabelecé-la
Zerivemos a primeira das equag¢des duas vezes em rela¢do a z, a segunda duas vezes em

Tzlacdo a x e a terceira, uma vez em relagdo a x e outra em relagdo a z. Dessas expressoes
-zsultard:

O%,  O% 0.

32 T3~ 9202

que ¢ chamada condicdo de compatibilidade em tennos de componentes de deformagdo.
Do mesmo modo, por simples transformag¢es de Calculo Diferencial, obtém-se:

92 (0, + a.) 9% (0, + o) 0
ar? d2? B

que € a equagdo de compatibilidade em termos de tensoes.
Com a notagdo usada para o operador de Laplace de segunda ordem:

. a? d*
Vi=as tar

esta equagdo também se escreve:

Vi (o: + Uz) = 0.

Sistema de equagcGes — A resolugdo de problemas eldsticos planos se reduz, assim,

a determinar, levando em conta as “condigdes limites” do problema, as trés incOgnitas
Oy, 0, € T, das trés equagdes:

V? (U:c + 0’:) = 0.

Conhecidas as componentes das tensGes, determinam-se as componentes das defor-
magdes e, dar, as dos deslocamentos.

Fungdo de tensdo de Airy — A resolugdo do sistema anterior € consideravelmente

simplificada com a introdu¢io de uma fun¢io F (x, z), chamada funcdo de tensGes ou
fungdo de Airy, definida pelas relagdes:
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= azfi . = .ﬂ_ . T = — aZF + x
I T 9 92 = Jp2 *z oz

Levando-se essas expressdes a equagao de compatibilidade, obtém-se:

L(9F | OF\
V’(arz +’a7)‘0

que desenvolvida, escreve-se:

4 dF  3F
2 =
aes T2 g T g = O

o V4 (F) = 0 ou ainda V2 (V?F) =0

que é uma equag3o de derivadas parciais de 42 ordem. A fung¢do de Airy F(x, z) que a
satisfaz, deverd, pois, ser bi-harmonica.

A resolugao dos problemas de elasticidade plana se reduz, entdo, a encontrar,
dentre as solugGes da equagdo V* F = 0, aquela que igualmente satisfaga s condigdes
limites ao caso particular em estudo.

Exemplos da fungdo de Airy

1) Supondo que para um determinado problema se despreze o peso préprio do
meio e que a fungdo de Airy que o satisfaga seja:

z
F(z,2) = i:uarc tg ——
T 2
calcule 0,0, € T;-

Solugdo: Derivando sucessivamente a fun¢do F (x, z) obtém-se:

o _ ¢ _ = oo F 2 _ =%
9z T 4 > =8 T @ty
aF ¢ ( 1z ) da2F 2q 2

z = \*°¢ t8 + +z2) > T 5 T @+ 20

OF 2z
9z9: w (2?4 2%

Tre =—
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2) Supondo que a fun¢io de Airy que satisfaz a um problemia é
F(x,2)=Axz(B+2?%)

pede-se calcular o,, 0, € 7,,.

Solugdo: Tem-se de imediato que:

2
Oy =%=6sz
_9*F _
% T oxt T
__3F - 2
Tx2 =~ 3732 +y=-AB+3z2*)+ v

As constantes 4 e B sfo determinadas tendo em vista as condi¢des de contomo
do problema em causa.

106 Plasticidade

Teoria da Plasticidade — E a designagdo dada ao estudo matemdtico, com base
experimental, das relagGes tensdo-deformagdo dos corpos que sofrem deformagées plds-
ticas, isto ¢, deformag¢Ges que permanecem, mesmo quando cessadas as causas que as
determinaram.

Ao desenvolvimento desta teoria estao ligados nomes como os de Tresca, Saint-
Venant, Lévy, Boussinesq, Prandtl, Kdirmdn, Hencky, Reissner, Jiirgenson, von Mises,
Sokolovski, Nddai, Prager, Drucker,Hodge e outros.

Critérios de ruptura — Os critérios ou hipdteses de ruptura dos materiais, com
base em especulagGes tedricas ou em informagdes experimentais, estabelecem as con-
digBes de ruptura dos materiais. Vidrios s3o os critérios existentes®. Trataremos, a seguir,
apenas dos critérios de Mohr e Mohr-Coulomb, os mais usados em Mecanica dos Solos.

* A palavra critério é de origem grega e significa ‘“‘aquilo que serve para julgar a verdade”.

Em ciéncia pura, como na Matemadtica, os critérios formam a Axiomdtica, ou seja, um con-
junto de proposi¢Ses aceitas como convengdes e chamadas postulados. Todos sabemos que sobre
os famosos postulados de Euclides foi edificado esse monumento que é a Geometria Euclidiana.

Em ciéncia aplicada o assunto também ndo € novo, pois suas origens remontam ao século
passado, mas € atual, bastando atentar para os estudos de Griffith (1920) e para as modificagGes
de Mc Clintock e Walsh (1963).

Seu estudo é encontrado nos livros de Resisténcia dos Materiais (como os de Baes e Timo-
shenko), nos de Concreto Armado (como o de Telémaco), em quase todos os livros de Mecdnica
dos Solos e Mecanica das Rochas, em conferéncias, como a de Newmark (em 1960) e em artigos
muito bons, como o de Gattelier, em 1972.

Apesar desses critérios se constituirem em especulagGes tedricas, ndo raro, muito discutiveis
na pratica, a sua importancia € incontestdvel, pois a preocupa¢do maior nos problemas de Engenharia
€ evitar a ruptura dos materiais, dentro do seu melhor aproveitamento. Sobre eles sio edificadas
muitas teorias da Ciéncia dos Materiais.
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Critério de Mohr — Este critério supde que a tensdo de cisalhamento 7 = 7, corres-
pondente a ruptura do material ou ao inicio do seu comportamento inelastico, é fung¢ao
de uma combinagdo critica de tensGes normais e tangenciais. Assim, sobre um plano de
ruptura, é expressa na forma:

7, = f(0)

Esta equagdo ¢ graficamente representada pela curva intrinseca de ruptura AB,
assim denominada por Caquot, Fig. 10-26, obtida tragando-se a envoltéria dos circulos
de Mohr correspondentes a pares de tensOes principais, 0, e 03, causadoras da ruptura
do material.

T |

Fig. 10-26

Assim, para que um corpo resista, é suficiente que o cfrculo de Mohr (C’) corres-
pondente as tensdes principais atuantes, fique no interior da curva intrfnseca. Se o cf1-

WW@MM@BWM do_material, por
eslizamento, ao Tongo do plano que forma um ingulo a com o plano principal maior
pois, nesse caso, a tensdo de cisalhamento atingiu a resisténcia ao cisalhamento do ma-
terial (7 = 7,.).

A curva intrfnseca (Fig. 10-27) separa, no diagrama de Mohr, duas zonas. Na
interior, 0 equilrbrio é estdvel, na exterior (tracejada), ao contrario, o solo estd em fase
de ruptura. Cada solo tem a sua curva caracterfstica de resisténcia intrfnseca.

Observamos, entretanto, que nio existe ainda um critério cientifico ou experimental que
fornega perfeita cobertura ao fenémeno fisico da ruptura dos materiais, sejam eles solos, rochas,
metais, concreto ou até os proprios ossos humanos, numa visio mais ampla.

Os resultados da aplicagdo de alguns dos critérios existentes apenas se avizinham mais deste
ou daquele material, no comportamento fisico e mecinico que apresentam os materiais na fase da
ruptura, Os engenheiros os utilizam, embora conscientes de que a esses critérios falta o rigoroso
balizamento da légica e da certeza, caracteri'sticas da solugio de um cientista. Mas, é claro, as pes-
quisas se prolongam. Resultados novos virdo e a distincia entre as soluges do engenheiro e do cien-
tista, no particular, se tornard menor.

Nio hd que ocultar, como afirma o Mestre Felippe dos Santos Reis, que o “critério” foi e é
uma aventura do espirito humano.
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Fig. 10-27

Equagao de Coulomb — A resisténcia ao cisalhamento de um solo é dada pela
cldssica equagdo de Coulomb *:

T=Tr=c+olgey

onde:

T = 1, — resisténcia ao cisalhamento (que também se representa pela letra s)
o — tensao normal ao plano de cisalhamento
¢ — coesdo do solo
¢ — angulo de atrito interno do solo

A representagdo gréfica desta equagdo & uma reta, que assume as posi¢des indicadas
na Fig. 10-28, conforme os valores de c e ¢.

) [ 3

v —
« 1

% ' . S

Fig. 10-28

+
2]

* Mais adiante voltaremos a examinar esta equacdo. Afirma Hough (Basic Soils Engineering),
tendo em vista os muitos fatores que afetam a resisténcia ao cisalhamento dos solos que: The
simplicity of this expression is deceptive.
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Critério de Mohr-Coulomb — Este critério, assim denominado por muitos autores,
é na realidade um caso particular do critério de Mohr, supondo-se na equagio 7, = f(0)
uma variag@o linear entre esses esforgos.

Em Mecanica dos Solos, este é o critério tradicionalmente usado, assimilando-se
a reta de Coulomb a envoltéria de Mohr.

Segundo este critério haverd ruptura do macigo (de caracteristicas ¢ e ¢, coesao
e angulo de atrito interno) quando em cada ponto P ao longo da superficie de ruptura
(Fig. 10-29), a “tensdo” de cisalhamento iguala a “resisténcia” ao cisalhamento, isto &,
quando:

T=7T,=c¢totge.

JIID
Reta de Coulomb PR A AN

br:c+ G|°¢

(1Y ¢, G [
Fig 10-29

Assim, se o crrculo de Mohr correspondente ao estado de tensio em torno do
ponto P, é tangente a reta de Coulomb, ele corresponde a um estado de equilibrio limite
ou estado pldstico.

Condicdo analitica de ruptura — Reconsideremos a equagao de Coulomb, repre-
sentando-a graficamente pela reta NM, a qual (Fig. 10-30) tangencia o circulo de Mohr
de centro C e caracterizador das condi¢Ges de tensdes em torno de um ponto P do ma-
cigo solicitado.
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Sendo T o ponto de tangéncia, isto indica, como sabemos, que no plano que
forma o angulo a com o piano principal maior, a tensdo de cisalhamento atingiu a resis-
téncig ao cisalhamento. Nessas condig¢Ges a ruptura do material estd iminente no ponto P,
e segundo o plano que forma o angulo a.

Se esta condigdo de ruptura incipiente existe em todos os pontos da massa de solo,
diz-se que ela estd em um estado de equilibrio pldstico.

Do triangulo CTN, obtém-se:

2a=90+¢ .. a=45°+—“2’—

donde se conclui que o plax‘lno‘ d;;uptura forma um ?mgul@com o plano prin-

cipal maior ou, ento, 45° — % com o plano principal menor, uma vez que eles sio
perpendiculares entre si.
Da figura obtém-se ainda:
ND = NC + CD
NB = NC — BC

Notando que BC = CD = CT, dividindo-se membro a membro, tem-se:

ND NC+TC
NB NC-CT

Dividindo ambos os termos da fragao do segundo membro por NC, vem:

ND _ l+'C_T/ATC'= 1+ sene
NB 1 — CT/NC 1—sen¢

uma vez que:

— = 8en ¢
NC
Por outro lado e com os simbolos indicados na figura, escreve-se que:

Nl_)=a'i+0'1

A—?}_}=O'.'+a’3
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Substituindo, vem:
g+ 0,y - 1+ sen¢
o + oy 1—sen¢

Da Trigonometria* sabe-se que:
1+ sen¢ ( © )
—_— = tg2l 4 — ) =N,
1—sen¢ e\ +73 ¢
tal como designa Terzaghi. Assim:
g+ a0,
oi + o, v
ou:
o1=0 N, +0o;(N,— 1)

Do triangulo OEN, tem-se:

o‘ c
R
Yotge
Substituindo:
o1=0 N, + ¢ -2
1 1:¥g tg @
Como facilmente se demonstra:
N,—1 —
—£ __— =24/N,
tg @
Finalmente:
0'1=0'|N¢+26VN¢
que € a equagdo de ruptura de Mohr.
Esta equagfio também se escreve:
1 sen? @
y (0z = 0)t + Tes = 1 (624 s+ 2¢c - cotg @)?
l cos ¢
— ha d1 as+2
(*) Com efeito, dos triangulos abc e bcd obtém-se: 3 I
7] - COs ¢ - b1 c
tg(45—2) 1 +seny 9
é 90-¢ 3
o s+ 2y = =8 B - ; &
£ 2 1-seny 2 L
Dar: 0 3 0
— +
tg (45 +2)_ 1 +seny r 45-o
v _
te (45 _2_) 1 —senyp ai
14 7] "4 i
Comotg (45 —7) = cotg[90 — (45 — =) = cotg(45+ —) =—————— i an-
2 2 2 tg (45 + _;‘) resulta finalme:- -
1+
l+seny _ tg? (45 £ )
1 —senyp 2

q.e.d. (quod erat demonstrandum).
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Fig. 10-31

Equagbes gerais do equilibrio pldstico — Assim, para a solugao de um problema
no estado de equilfbrio limite, as equagdes basicas escrevem-se:

6_0',_, 0Tz 0

61+6z =

do, 07T _
0z + 8z 0

Yo
z s 1 A
gzt o sen ¢ —[Z (0: — 00)? + 'rf,] +¢.cosp =0

envolvendo trés equagdes e trés incOgnitas, que permitem assim determinar o,, 0, € 7,,,

conhecidas as condi¢des de fronteira.
Virios autores abordaram teoricamente os problemas relativos ao equilfbrio plés-

tico, segundo diferentes esquematizagSes e enfoques.
Um dos casos mais simples é o do squeezed ou da camada comprimida entre dois

planos paralelos (Fig. 10-31a), estudado por Prandtl.

Fig. 10-31a
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Baseado nesse trabalho, que é de grande interesse técnico, Jurgenson o aplicou ao
estudo da ruptura de um aterro por deformagdo plastica da camada mole, quando esta
¢ sobrejacente a uma camada de elevada resisténcia (Fig. 10-315). Segundo Hencky, a
tensao de cisalhamento que se produz no material mole é dada por:

d
T=PT

sendo p a pressdo unitdria-no eixo do carregamento e b e d as dimensdes indicadas na
figura,

b
p
—4
A D —t
d -~ —_—
— —
R K/ N /NS NN N IS Y SI NI NI SV NTLEN
Fig. 10-31b

Teorema dos Estados Correspondentes — No estudo te6rico do problema do equi-
Itbrio dos macigos terrosos, reveste-se de grande importincia o teorema dos estados
correspondentes, enunciado em 1934 por Caquot®, em sua obra cldssica Equilibre des
massifs a frottement interne,

Segundo este teorema ‘“‘um macigo coesivo pode ser considerado como a super-
posi¢do de um macigo pulverulento de mesmo ¢ e de um sistema de tensao, idéntico
a um sistema hidrostdtico, de intensidade A = ¢ - cotg ¢"’.

Sua demonstragdo é imediata, bastando dar uma translagdo de valor H ao eixo
das ordenadas, no plano de Mohr (Fig. 10-32).

Analiticamente basta escrever que:

c
r=ct-w gy = +@-w]wo=[H+ G-l
~—~— gy ————
solo coesivo solo nao coesivo

EquagGes de Kotter e Sokolovski — Referir-nos-emos, a seguir, a equagao de Kotter
e ds equagdes de Sokolovski, que constituem as bases das solugGes teéricas de problemas
ligados a fundag®des, taludes e muros de sustentagdo, como mostraremos no Vol. 2.

Equagio de Kotter — Para a dedugdo d aequagdo de Kotter acompanharemos Kézdi,
em Erddrucktheorien (1962). Suposto o material nao coesivo, em cada ponto ao longo

* Albert Caquot: 1881-1976. Créateur et Précurseur (1978), livro escrito pelo seu genrc.
Prof.Jean Kerisel.
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|H=c.cotg;p

Fig. 10-32

de uma superffcie qualquer de deslizamento, o estado de tensdao deve sasisfazer a con-
di¢3o de ruptura, dada por

T=0tgy
e as equagdes gerais de equilfbrio estabelecidas.

X

SUPERFICIE DE
DESLIZAMENTO

A Fig. 10-33 mostra-nos, sobre uma linha qualquer de deslizamento, dois pontos

A ,
M e M’ infinitamente préximos (MM' = dI). Chamemos de p e p + dp as resultantes
das tensdes em M e M’', respectivamente. O acréscimo dp se decompde em duas parcelas:

dp = dp, + dp,,

com dp, decorrente da variagio de a e dp, proveniente do aumento da pressao ver-
tical g,

Para a determinagdo de cada um desses acréscimos, recorramos a representagao
de Mohr, como indicado nas Figs. 10-34 e 10-35.
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B~

/

- // \
o\ l20e

Fig. 1034

Cdlculo de dp,. Na Fig. 10-34 o ponto 4 comesponde ao ponto M do macigo
terroso. Conhecidas as tensdes principais 0, e g; no ponto M, o pélo P serd determinado
tragando-se por S; e S; paralelas as diregGes de o3 e 0y.

Fig. 10-35

Para umavariagdo Aa da inclinagdo da tangente a curva de deslizamento, o ponto A
desloca-se para A’ e a resultante da tensdo acresce de Ap, , passando a ser representada
por OA'. Da figura obtém-se:

2\
ACA’ = 2Aa

P+AP1=OT4'=O_B+E4’=p+C_A’sen2Aa
ou

Ap, = CA’ sen 2Aax
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- ainda, uma vez que CA' = CA = p tgy:

Op, = ptgesen2Aa = ptgy - 2Aa.
No limite, com Aa > da:

dp; = 2p tge - da.

Cdlculo dedp, . O acréscimo da pressdo vertical, de valor ydz, quando se passa de M

cara M', acarreta um deslocamento, para direita, do circulo de Mohr, conservando-se
zangente a reta de Coulomb.

Da Fig. 10-35 obtém-se, entdo, como indicado:

sen (a — ¢)
sen &

dpz = ‘ydz

Como, por outro lado, assimilando-se o arco d/ com a corda:

dz
sen a

sem

dps = 7ydl * sen (a — o).

Valor dedp. Tem-se, assim:

dp = 2p tge * da + vdlsen (@ — ¢)

que € a equagdo do Prof. Fritz Kotter, estabelecida em 1888. Estudos semelhantes foram
procedidos por Massau (1904) e Ravize (1944).

Equacées de Sokolovski — Como vimos anteriormente, em um meio coesivo de

angulo de atrito interno ¢ e coesdo c, as equagdes cldssicas do equilibrio pldstico es-
crevem.se:

do, Ot .
%z Ta: - X l

do. | 0Tau
3 T =2 I

oz

Oz + o, 1
——5——seny _[Z (6 — 0.)2 + Ti]m-I- c.cos =0

a5 qudis envolvem trés equagbes com trés incégnitas o,, o, e 7,., de duas varidveis x e z.
Os termos X e Z sao as componentes das forgas de massa por unidade de volume.
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Fazendo-se:
E=x+y

n=x-V
com Y ainclinagdo do eixo principal maior com o eixo dos x e

__ cotg ¢ Oa
=— In ;
sendo
. = -%ﬁ-+ccotgqp

obtém-se, ap6s algumas transformagGes (veja-se Costet e Sanglerat — Cours pratique
de mécanique des sols):

23

a_;+tg(¢+ﬁ)as_ Xsen(y £ R) — Zcos (Y £ B)

9z  (o14+0s+2c cotgy) sen ¢ cos (Y +P)
dn

an _ Xsen (Y +B)— Zcos (¥ xR8)
5"'“‘“ _ﬁ)&' " (01 4 3 + 2ccotg 9) sen g cos (Y £ B)

com e
ﬁ= 45 — —2-

Estas s3o as equagGes gerais estabelecidas por Sokolovski, e que substituem as equagGes
cldssicas de equilfbrio. A resolugdo dessas equagBes conquanto exija célculos numéricos
laboriosos, tornando indispensdvel o emprego de um computador eletrdnico, simplifica
bastante a andlise dos problemas de estabilidade.

Vimos, assim, que a equagdo de Kotter nos dd a conhecer a distribui¢ao das tensGes
ao longo de uma curva de deslizamento, enquanto as equagées de Sokolovski, também
para o estado de equilibrio plano, permitem estabelecer uma relag@o funcional entre os
carregamentos e as caracteristicas do solo.

Teoremas de Colapso Pldstico — Na teoria da plasticidade, uma importante formu-
lagdo ¢ a chamada andlise-limite, devida a Drucker, Greenberg e Prager (1952). Ela se
resume em dois teoremas fundamentais.

Sinteticamente, pode-se dizer que o Teorema I (teorema estdtico) se propde a
determinar uma “solugdo-limite inferior”, ou seja, um valorlimite (L;) do sistema de
cargas, tal que para valores menores que L; o sistema € estdvel. O Teorema 2 (teorema
cinemdtico), ao contrdrio, se destina a conhecer uma ‘‘solu¢do-limite superior”, ou seja.
um valor-limite (L;) do sistema de cargas, tal que para valores maiores que L se produz
o colapso pldstico.
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Nessas condi¢des, a carga real (L) devera estar entre esses limites:

Li < L, < L,.

Tais teoremas partem do pressuposto de que a forma e a posi¢ao da figura de
~Tptura critica sejam estdtica e cinematicamente admissi'veis.

Um exemplo simples e ilustrativo da aplicacao desses teoremas é a determinagdo
Za capacidade de carga (p,) de um solo puramente coesivo (Fig. 10-36).

%
§
P n 8
.

Fig. 10-36 Fig. 10-37 — Wolmar Fellenius
(Sueco: 1876-1951)

Com efeito, pode-se demonstrar que a solugdo de Bell conduz a um valor L; = 4c
e que a aplicag@o do Método Sueco, com o centro do circulo critico em O’ (segundo
Fellenius, Fig. 10-37), nos d4 L = 5 ,5¢. Daf resulta que:

4¢ < pr < 5,5¢
ou seja, o valor real da carga deverd estar compreendido nesse intervalo teérico.
Elementos finitos — Nos dltimos quinze anos, com a utiliza¢do freqiiente do Cil-
culo Matricial e dos computadores eletronicos, desenvolveu-se o chamado método dos

elementos finitos ou-elementos discretos, de promissor emprego, também em Mecanica
dos Solos, nos estudos de estabilidade de macigos terrosos e escoamento de dgua.

10-7 Reologia

Chamam-se equagdes constitutivas dos diferentes meios — “trago-de-unido” entre
os tensores tensdo e deformagao — as equagdes que exprimem, sob o ponto de vista ma-
croscopico, o comportamento do meio em estudo. Assim é que o comportamento reo-
l6gico de um meio pode ser definido por uma equagdo fundamental do tipo:

R (o, ¢ t) = 0.

Para melhor visualizar as propriedades reolégicas dos materiais reais e simplificar
o seu estudo, utilizam-se modelos mecanicos simples, chamados modelos reologicos
(Fig. 10-38).
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Fig. 10-38

A mola, Fig. 10382, é o simbolo da Lei de Hooke; representa, pois, os corpos
dotados de elasticidade linear. A Fig. 10-38b, ou seja, o amortecedor (cilindro contendo
um Ifquido viscoso e com um émbolo perfurado) refere-se aos corpos perfeitamente
viscosos. A Fig. 10-38¢ representa o atrito sélido; o peso Q nio se deslocard enquanto P
nao ultrapassar fQ, sendo f o coeficiente de atrito entre o corpo e o suporte horizontal
rugoso. Corresponde aos corpos rigido-pldsticos.

Como o comportamento tensdo-deformagdo dos materiais, em geral, é bastante
complexo, nao se enquadrando nesses modelos elementares, para uma razodvel e simples
formulagdo matemdtica do comportamento dos materiais, bem como de certos feno-
menos e problemas, hd que associar esses trés modelos fundamentais, dai resultando
os modelos compostos. A associagdo € feita em série ou em paralelo, observando-se que
no primeiro caso sao adicionadas as deformagdes e, no segundo, as tensoes.

Os casos mais tfpicos sio os chamados modelos de Saint-Venant, Maxwell e Kelvin
(ou Voigt), nomes dos cientistas que os investigaram. O primeiro refere-se aos meios
elasto-pldsticos e os dois outros aos meios visco-eldsticos.

Modelo de Saint-Venant — A combinagdo em série do atrito sélido e da mola
como ilustrado na Fig. 10-39, representa os materiais elasto-pldsticos, com o, como
tensdo de escoamento.

Gu

G

/ ————

Fig. 10-39
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Pelo diagrama #-e-o, verifica-se que até o, se tem uma deformagao eldstica (mola)
: que para 0 = 0, s¢ produz o escoamento (com o deslizamento das superficies em
:mtato). Se descarregarmos, uma parte de e serd recuperdvel (a correspondente a defor-

o130 da mola), permanecendo uma outra parte (decorrente da irreversibilidade do
Zeslizamento das superficies).

Modelo de Maxwell — Este modelo (Fig. 10-40) obedece a relagio:
e=¢€ ¢
de dee de 1 do g

w T e Ta TEF w Ty

~ do . . .
Se a tensdo o for constante (d_t = 0], o meio escoard como fluido viscoso.

Sob um carregamento rdpido 0 = gy, o meio imediatamente se deforma, devido
a componente eldstica, mas, se a tensdo ¢ suprimida, a porcentagem de deformagdo

mmbém se reduz, permanecendo, porém, uma certa deforma¢io no meio (decorrente
do efeito viscoso).

c & G Go=EE,
—»—E—-WV\/\/\/\— -
E
M
t -
Fig. 10-40

Supondo que no tempo ¢ = 0 o meio esteja sujeito a uma tensdo gy, a deformagao
N Y =
inicial serd e, = —F" . Para essa deformagdo constante € = ¢ e, portanto,—g—i =0,
obtém-se:

1 do

g
o TE a

que, integrando, nos d4:

o =00 €Eth
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ou:

0 que mostra a variagao exponencial do processo de relaxagao da tensdo, decorrente d:

fluxo viscoso que se produz no corpo; ¢, = % ¢ o chamado tempo de relaxagado.

Esse esquema explica, por exemplo, o lento movimento de massas argilosas sat-
radas e a variag@o do moédulo de elasticidade do concreto, com o tempo de aplicaga:
da carga.

Modelo de Kelvin — A equagdo do modelo de Kelvin ou Voigt (Fig. 10-41) e+
creve-se:

oc=0+ 0"
ou:
de
=E —_ .
v et dt
ou ainda:
l E g
de  E _ o
it 7 n
L de . .
Observemos que um meio viscoso no repouso a s se torna um meio el4sticc

Se o meio estd sujeito a uma tensdo constante 0 = o, para ¢ 2> 0, a equagdo ac-
terior, integrada, fornece:

Et

=2(1—e-'€,—').——-eo(1—e-7

E

a qual exprime a lei deformagao-tempo, indicada na Fig. 10-41, isto €, a deformacz-

Yo_
E
na auséncia do elemento viscoso, agora € alcanc¢ada assintoticamente.

cresce tendendo para o valor . Essa deformagdo, que se produziria instantaneamen=

Se, atingida a deformagdo €y, a tensdo € suprimida (o = 0), obtém-se:

de
0=E€0+"IW
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zoande, integrando:
B
€E=¢€ €
-or onde se verifica que a deformagio diminui assintoticamente, até anular-se, com

—aior ou menor lentidio, em fung¢do dos valores relativos de E e n; quando ¢ = oo, re-
saltae—> 0.

ed
G.V
i (¥
| A R Gl Sy,
< ﬂl <) T
G* So
—AMWW——— E
d L
Fig. 10-41

Um comportamento semelhante ao desse modelo é o que se observa nos materiais
betuminosos. Ainda nos solos argilosos é desse tipo a variagao encontrada experimental-
Tente para a deformagao em fung¢ao do tempo.

A diferenga fundamental entre esses dois modelos é que, no primeiro, o elemento
viscoso representa uma deformagio que se soma a deformagdo eldstica, enquanto que,
no modelo de Kelvin, o elemento representa uma resisténcia amortecedora ao estabele-
cimento do equilfbrio eldstico.

Outros modelos foram imaginados para descrever comportamentos mais com-
plexos de materiais reais. Assim é que a combinagdo de elementos plésticos e viscosos
se refere a meios visco-pldsticos e a dos trés tipos (eldsticos, pldsticos e viscosos), a meios
sisco-elasto- pldsticos.

Problemas

1) Um corpo de prova cilfndrico de um material eldstico, sujeito aos esforgos Ox =0y ey
wfre as deformagGes ex =€y e Obter as expressdesde E e p.

2 e (0;+20y) (0, — 0y) Oy €, — Oy €y
esp.: E = e =
ax(ez—Zex)+az € Oy (ez—25x)+oz €

2) Determinar os valores das constantes de Lamé para uma rocha com médulo de elasticidade
200.000 kg/cm? e coeficiente de Poisson 0,25,

Resp.: 80.000 kg/cm?,



Resisténcia ao Cisalhamento dos Solos

Capitulo 11

11-1 Atrito Interno e Coes3o

A propriedade dos solos em suportar cargas e conservar sua estabilidade, depende
da resisténcia ao cisalhamento do solo; toda massa de solo se rompe quando esta ress-
téncia € excedida.

Leonards define a resisténcia ao cisalhamento como a tensdo de cisalhament:
sobre o plano de ruptura, na ruptura.

Das caracterfsticas de resisténcia ao cisalhamento dependem importantes proble-
mas de engenharia de solos e fundagdes. A estabilidade de taludes (aterros, cortes =
barragens), empuxos de terra sobre paredes de contengdo e tuneis, capacidade de cargz
de sapatas e estacas, s30 problemas a serem examinados no Vol. 2.

A correta determinagdo da resisténcia ao cisalhamento dos solos* é um dos pro-
blemas mais complexos da Mecanica dos Solos.

O assunto €é controvertido e, por isso, ainda em fase de estudos e pesquisas, com:
se verifica pelos trabalhos que freqientemente sio publicados, visando esclarecer u=
ou outro aspecto da questdo, até que, no futuro, se apresente definitivamente resolvidc
tedrica e praticamente. .

No que se segue, abordaremos sumariamente seus aspectos fundamentais.

* Diz Haefeli, que:

Entre les trois propriétés principales, la compressibilité, la perméabilité et la résistance m
cisaillement, la derniére est sans doute la plus difficile a déterminer expérimentalement. Alors e
les deux premiéres propriétés sont indépendantes de la troisiéme, il faut remarquer que la résistan~=
au cisaillement dépend non seulement de la perméabilité, mais aussi de la compressibilité du sol.



ZESISTENCIA AO CISALHAMENTO DOS SOLOS 159

Segundo a equagdo de Coulomb: 7,= ¢ + o tgy, a resisténcia ao cisalhamento de
- solo se compde, basicamente, de duas componentes: a “coesdo” e o “‘atrito” entre
:s partrculas.

Sob a denominagao genérica de atrito interno de um solo, inclui-se nao s6 o “‘atrito
“sico” entre suas partfculas, como o “atrito ficticio” proveniente do entrosamento de
suas partfculas; nos solos nao existe uma superficie nrtida de contato, ao contrdrio, hd
na infinidade de contatos pontuais.

Quanto a coesdo, distingue-se a ‘‘coesao aparente” e a “coesdo verdadeira”. A
crimeira, resultante da pressdo capilar da 4dgua contida nos solos, e que age como se
‘osse uma pressdo externa (Cap. 7). A segunda, é devida as forgas eletroqufmicas de
stragdo das partfculas de argila; ela depende de vdrios fatores e seu estudo levar-nos-ia
: ftsica dos solos e a qurmica coloidal.

Levando em conta que somente as pressOes efetivas mobilizam resisténcia ao cisa-
‘hamento, a equagao de Coulomb passa a se escrever:

=c+(@—utgey

que é a sua forma modificada, com u a pressio neutra na dgua.

O valor de u depende nao s6 das condi¢des de carregamento, como da velocidade
de sua aplicag@o, como veremos,

Posterior e valiosa contribui¢do cientifica € a de Hvorslev, segundo a qual a coesao
das argilas saturadas € fungdo do seu teor de umidade 4. Assim:

r=J0) + @ —Wtge

Face ao exposto, é de se observar que os parametros ¢ e v de um solo, nao sao
“constantes” de um material, como admitia a equa¢ao de Coulomb em sua forma cldssica.

Na determinagdo experimental da resisténcia ao cisalhamento dos solos, hd, pois,
em cada caso, que se reproduzir, tanto quanto possfvel, as condi¢Ges a que ele ficard
submetido na pritica, pela obra que se esteja estudando.

A equagdo de Coulomb pode igualmente se escrever

u
=c+0(l ——)t ~.
T,=cto(l——)tgy ~—
ou
u
T,=c+otgy, com tgy,=(1 —F)tgcp
onde ¢, € o angulo de atrito inteno aparente.
Em um solo saturado e pouco permedvel u = g, donde ¢, = 0°. Quando u € total-

mente dissipada: ¥« = 0, donde ¢, = ¢, com ¢ o angulo de atrito interno verdadeiro ou
efetivo, '

11-2 Tipos de Ensaios de Cisalhamento

A resisténcia ao citsalhamento de um solo €, usualmente, determinada no labora-
-6rio por um dos seguintes ensaios:
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cisalhamento direto
compress3o triaxial
compressao simples

As amostras utilizadas para esse fim, ou s3o indeformadas, ou entdo, se deformadz:
deverao reproduzir as condi¢Ges que se pretende alcangar na obra,

As primeiras medidas da resisténcia ao cisalhamento das argilas, datam de 183
com Collin.

Ensaio de cisalhamento direto — Consiste em determinar sob uma tens3o normal -
qual a tensdo de cisalhamento 7 = 7, capaz de provocar a ruptura de uma amostra x
solo colocada dentro de uma caixa composta de duas partes deslocdveis entre si (Fig. 11-:

Duas pedras porosas, uma superior e outra inferior,
permitirdo a drenagem da amostra, quando esta for a '3‘
técnica de ensaio usada. O ensaio pode ser executado
sob “tensio controlada” ou sob ‘“deformagdo con-
trolada™.

Fig 11-2

Repetindo-se 0 ensaio para outras amaostras, obtém-se um conjunto de pares 2
valores (o, 7), que marcados em um sistema cartesiano O, Fig. 11-2, permitem det=-
minar ge c.

Mandmetro
Vl Pressdo axial
Pistdo
] Placa impermeével

3 | | [

Camara com parede
transparente

—
=

__Pressdo lateral _

Membrana de borracha

L
1 Bureta

¢ " Placa impermeével
] ou permedvel

Solo

| .

&R~

Fig. 11-3
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Ensaio de compressdo triaxial — Este ensaio € teoricamente mais perfeito que o
de cisalhamento direto e, atualmente, o mais usado.

Os ensaios triaxiais s3o realizados em aparelhos, como esquematizados na Fig. 11-3,
constiturdos por uma camara cilindrica, de parede transparente, no interior da qual se
coloca a amostra, envolvida por uma membrana de borracha muito delgada. A base
superior do cilindro é atravessada por um pistao, que por intermédio de uma placa rigida,
aplica uma press3o a amostra. A cdmara cilindrica é cheia com um Ilrquido, geralmente
dgua, que se pode submeter a uma pressio o3, que evidentemente atua também sobre a
base da amostra,

A tens3o causada pela carga axial, diferenga entre as tensGes principais o; e 03,
¢ comumente chamada deviator stress (0, — 03)- H4 autores (como N. J. Newmark) que
discordam do termo ‘“desvio” (deviator), preferindo “‘diferenga de pressGes principais”.

Determinando-se pares de tenses (0, , 03) correspondentes a ruptura das diversas
amostras ensaiadas, tragam-se os respectivos cfrculos de Mohr, Em seguida, assimilando-se
a envoltoria desses cfrculos a reta de Coulomb, obtém-se os valores de v e ¢ (Fig. 11-4).

e

1
|

9}
3 3 3 Fig.ll-4 1 1 1

Para a aplicagdo de trés tensGes principais distintas (g, # 0, # 03), Usa-se 0 apare-
lho idealizado por Hambly (1969), em que a amostra de solo, prismdtica, fica confinada
por seis placas rfgidas (Fig. 11-4a).

PLACAS RIGIDAS

AMOSTRA DE SOLO

PLACAS Rl’GIDAS__
Fig. 11-4a
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Ensaio de compressdo simples — Trata-se de um caso especial de compressao

Fig. 11-6

+

triaxial, com 03 = 0. Como indicado esquematica-
mente na Fig. 11-5, a amostra cilindrica é colocada
entre dois pratos de uma prensa. Toma-se, em geral.
para altura h um valor igual a duas ou trés vezes o
diametro D. A carga é aplicada progressivamente, sendo
a curva tensio-deformagdo tragada, diretamente, por
um dispositivo adaptado ao aparelho utilizado para
esse ensaio (Fig. 11-6).

Em fun¢do da resisténcia 4 compressio R (0, =R).
o valor da coes3o de um solo puramente coesivo € igual
a sua metade (¢ = R/2), resultado particularmente ex-
pressivo e que se obtém do diagrama de Mohr (Fig. 11-7).

>
)
-l
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*
-
-
T
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=
-
-
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Fig. 117

11-3 Classificagdo dos Ensaios de Cisalhamento

Tendo em vista procurar reproduzir as diferentes condi¢des de solicitagao existen-
tes nos macigos que se encontram na prética, os ensaios de cisalhamento classificam-se

em trés grupos:

— ensaiolento ou com drenagem
— ensajo rdpido ou sem drenagem
— ensaio rdpido com pré-adensamento

Nos ensaios lentos ou com drenagem — representados pelo simbolo S (de “slow”) ou
CD (de “‘consolidated-drained’”) — ambas as tensdes, 0, € 0y, sdo aplicadas lentamente
e com a védlvula V (Fig. 11-3) aberta, de modo que a pressao neutra seja constantemente
desprezfvel. A 4gua ¢ expulsa através da placa porosa, de onde entdo é levada para o
exterior. O controle da variagdo da pressdo neutra € feito por intermédio da bureta
existente no aparelho.

Nos ensaios rdpidos ou sem drenagem — indicados por Q (de “quick™) ou UU
(de “unconsolidated undrained™) — as tensGes 0 e 0, s3o aplicadas rapidamente e
com a vélvula V fechada, de modo a impossibilitar a sarda da 4gua intersticial da amostra.
Nesse caso a amostra € apoiada sobre uma placa impermedvel.

Finalmente, nos ensaios pré-adensados — simbolizados por R (de “rapid”) ou CU
(de ““consolidated undrained™) — a pressdo o3 € aplicada lentamente, como no primeiro
caso e a press3o 0, , rapidamente, tal como no segundo caso; é uma variante dos ensaios
precedentes.

As notagdes para ¢ e ¢ variam de autor para autor.

Os rndices ¢, d e u que sd3o usuais, provém das iniciais das palavras inglesas conso-
lidatet, drained e undrained. Os rndices “linha”, quando afetam ¢ e ¢, denotam que
esses parametros se referem a tensdes efetivas.

A Fig. 11.7a visualiza, esquematicamente, as etapas finais de distribui¢do das
tensOes totais e efetivas, em cada um dos tipos de ensaio no aparelho triaxial (veja-se
J. Badillo e A. Rico Rodriguez — Mecdnica de Suelos — Tomo I-1975).
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TENSOES TOTAIS TENSOES EFETIVAS

Q P =
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Seu=of—=2 + u = 3o U =2 363 Yy 23
fG3 Tptl: TGI = G3+ Pc rél = 63*' D;:
18 ETAPA 23 ETAPA

(DE ADENSAMENTO) (DE RUPTURA)

(c} ENSAIO RAPIDO PRE-ADENSADO

Fig. 11-7a

No ensaio rdpido, supde-se que o solo estava consolidado a uma pressao yz mais
um certo valor arbitrdrio A; dai w; = A na primeira etapa.

Em qualquer um desses ensaios de compress@o triaxial, as tensGes principais poderm
crescer ou decrescer durante o cisalhamento, como acontece, respectivamente, no casc
de um aterro (Fig. 11-7b) ou de um corte (Fig. 11-7¢).
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Observagao — Evidentemente, os valores de c e yp, assim deterininados, serao diferentes
para cada um dos tipos de ensaio, razao porque, mais uma vez o dizemos, tais valores
nao podem ser considerados constantes caracteristicas de um solo.

Do livro de Taylor: Fundamentals of Soil Mechanics (obra bdsica sobre a matéria),
transcrevemos as seguintes palavras: “E de especial importncia compreender que c e y
n3o s3o parametros constantes do solo e, sim, coeficientes empiricos que podem variar
em largos intervalos para um solo dado, conforme as vdrias possiveis condigdes de pré-
compressao, drenagem e outras varidveis.

Quando os coeficientes ¢ e y, para um dado caso, forem determinados por uma
organiza¢ao profissional e forem comunicados a outra organizagdo, para serem usados
em célculo de estabilidade, serd absolutamente indispensdvel que toda informagdo per-
tinente ao caso seja fornecida junto com os coeficientes™.

11-4 Resisténcia ao Cisalhamento das Areias

Para as areias podemos escrever simplesmente 7.= (o — u) tg .

Dentre os fatores que influem no valor de ¢, destacam-se a compacidade, a forma
das partrculas e a granulometria. Para a maioria das areias o valor de y acha-se entre
25° e 35°.

Para os solos granulares, a experiéncia mostra que:

e -tg ¢ = Cte. = 0,452 0,55

Quando se submete uma amostra de areia ao ensaio de cisalhamento, verifica-se
que, dependendo do seu grau de compacidade, ela aumenta ou diminui de volume,
antes de atingir a ruptura. As areias densas aumentam e as fofas diminuem, conforme
indicado na Fig. 11-8. O limite en#re os dois estados de compacidade, para o qual nao
se dard nem expansio e nem contragdo do material, é definido por um certo indice de
vazios, denominado, por Casagrande, ¢ndice de vazios cntico. O seu conhecimento é
importante no estudo de alguns problemas de estabilidade de macigos arenosos.
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Um outro fendmeno a considerar, que ocorre durante o cisalhamento das areias
fofas saturadas, é o escoamento fluido dessas areias, provocado pelo acréscimo da pressao
neutra e conseqiiente decréscimo da resisténcia ao cisalhamento. A esse fendmeno deno-
mina-se liquefagdo das areias. Exemplo catastréfico desse fendmeno foi a ruptura parcial
da barragem de Fort Peck, nos EE.UU., em 1938. A barragem, com 100 milhdes de
metros cubicos de aterro hidrdulico, encontrava-se em final de construgdo, quando
parte do seu talude de montante sofreu um sibito escorregamento, compreendendo
um volume de aproximadamente 6,5 milhGes de metros cubicos. A este efeito se deve,
também, a maior parte dos danos causados pelo terremoto de Niigata, no Japao.

Para uma areia solta, o angulo de atrito interno (¢) é igual ao dngulo de repouso
(), definido como o angulo, entre a horizontal e o talude, produzido mediante o derra-
mamento de areia seca de uma pequena altura. Com efeito, considerando-se um elemento
de areia seca ABC, de peso p, cisalhando no plano AC (Fig. 11-8a), tem-se:

D cos a nsen a

=T3¢ 7T Tac

Como, para as areias secas:

T=o0tg@

vem:
D sen a P cos
= t,
ac 1c  ®8¢ Fig.11-8a
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donde:

sen a

It

t =t =
s a ga=tgp sa=¢

11.5 Resisténcia ao Cisalhamento das Argilas

Ao contrédrio do que ocorre com as areias, o estudo da resisténcia ao cisalhamento
das argilas — dado o numero de fatores interferentes — ndo apresenta a mesma simpli-
cidade.

Os principais fatores que influem na resisténcia ao cisalhamento dos solos coesivos,
s3o: o estado de adensamento do solo, a sensibilidade da sua estrutura, as condigGes
de drenagem e a velocidade de aplicagao das cargas.

Embora sem entrarmos em pormenores, reportando o leitor interessado aos tra-
balhos indicados na bibliografia, é conveniente distinguir os resultados experimentais
obtidos em argilas saturadas e nao saturadas.

Argilas saturadas — Na Fig. 119 indicam-se as linhas envoltérias de ruptura de
argilas saturadas, obtidas de ensaios lento, rdpido e rdpido pré-adensado. A andlise desses
resultados mostra-nos que para os ensaios lento e rdpido pré-adensado, os grificos sdo
semelhantes, apresentando trechos retilineos que passam pela origem, para pressges
majores que a de pré-adensamento (g,).

Observa-se, assim. que para pressdes maiores que g,, € nessas condi¢des de solici-
tagdo, as argilas funcionam, em geral, como solos ndo coesivos. O valor de y,,, estd com-
preendido entre 1/2 e 2/3 do 4ngulo . '

5 ENSAIO LENTO
ENSAIO RAPIDO

ﬁPHE-ADENSADO

// ENSAIO RAPIDO

'

|

!

wi | AT
e |

0 0;_ a

Fig. 11-9

Nos ensaios rdpidos, nao sendo pennitida a drenagem, o indice de vazios da amos-
tra serd sempre o mesmo e, conseqiientemente, no se exercerdao pressoes efetivas; como
as pressdes efetivas é que mobilizam resisténcia ao cisalhamento, concluimos que esta
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serd sempre a mesma, independentemente do par de valores (03, 0;). A envoltéria serd,
portanto, uma reta horizontal de equag¢@o 7 = ¢, onde ¢ € a coesao da argila.

Esta modalidade de ensaio permite determinar apenas c, pois, “a priori”, sabe-se
que conduzird a um valor nulo para ¢.

Segundo Skempton (1957) o valor da coes3o c,, (ensaio nao drenado) em depositos
de argilas normalmente adensadas, é dado pela férmula de origem estatistica:

¢, = P[0,11+0,0037 (IP)]

onde p € a pressdo efetiva devida ds camadas sobrejacentes e IP ¢ o indice de plasticidade,
€Xpresso em porcentagem.

Observagdo — De acordo com o tipo de ensaio e as medidas tomadas durante a sua reali-
zagao, a envoltéria fornecerd ¢ e p em fungdo das pressdes ‘‘totais” ou “efetivas”, em-
bora os cfrculos individuais de Mohr (Fig. 11-10) sejam semelhantes (mesmo diametro
e deslocados entre si de uma distancia «). Com efeito, o didmetro do citculo que repre-
senta as pressOes principais totais € igual a 0, — 03; como a pressao neutra ¥ tem o
mesmo valor em todas as dire¢Ses, o diametro correspondente as pressdes principais
efetivas, serd
o' —o/ =(c,—u) — (63— 1) =0, — 0a.
Tem-se, ainda, que
0'3—0-,’=0'3—0'3+u=u.

3 i
)’
/ A
] \
1 )
.41 , ~--
o Gs'L LG, G,’ LG, G
1 u ‘1 Gl _0—3 =Glr__03;
Fig. 11-10

Argilas ndo saturadas — Em solos n3o saturados, como s3o os solos compactados
para constru¢@o de terraplenos (aterros de estradas e barragens), as envoltérias resul-
tantes dos diversos tipos de ensaios tém formas diferentes das obtidas para as argilas
saturadas,

Nesse caso, é de fundamental importancia a consideragdo das pressdes neutras
desenvolvidas em fun¢ao da redug¢@o de volume da fase gasosa.

Nota — Uma alternativa do circulo de Mohr para representagdo das condigdes de
tensdo em um ponto é o chamado diagrama p+q, proposto por Lambe. Nesse diagrama,
os sucessivos estados de tensdo a que se submete uma amostra de solo s3o represen-
tados por uma linha ligando os pontos (p, q), denominada trajetdria das tensbes, com
p=(01 +03)/2e g = (0, — 03)/2.
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116 “Coeficientes A e B’ da Pressao Neutra

A teoria dos “coeficientes A e B da pressdo neuta (pore pressure coefficients),
apresentada por Skempton, em 1954, propde-se a determinar a variagdo da pressao
neutra em uma amostra de argila, quando variam as tensées principais 0, e 03.

A férmula proposta por Skempton, € a seguinte:

Au = B[Ag; + A (Agy — A‘-T:s)]

onde 4 e B sdo coeficientes determinados experimentalmente. O coeficiente A depende
principalmente do tipo de solo e do estado de solicitagdo a que jd esteve submetido; o
coeficiente B, ¢ predominantemente influenciado pelo grau de saturagao. Para solos
saturados B = 1 e para solos parcialmente saturados B < 1.

Valores de 4, medidos no instante da ruptura da amostra, situam-se aproximada-
mente entre — 0,5 para argilas pré-adensadas e + 1,5 para argilas de alta sensibilidade.

A Fig. 11-11 esclarece os significados de:

A oy lAcr,—Acr3 Qi
B_—_
Ao,
— A - Au
XA Y A o, 2 €
4 1 Au,
Aoaf tAo,—Aa, _E Ao, — Doy

Fig. 11-11

Uma andlise teérica dos coeficientes 4 e B, pode ser feita como se segue.
Chamemos de cf o coeficiente de compressibilidade do “fluido (dgua + ar)” que
enche os vazios do solo, por unidade de acréscimo da press3o neutra, isto €:

1 AV,
Il A v
ou:
o= L A&V
s nV  Au

V.
uma vez que a porosidade n = 7" (com V o volume total) e que a variagdo AV, do

volume de vazios ocupado pelo fluido ¢ igual a variagdo do volume total A V.
Tem-se, assim.
AV

7 =cn Au

Igualando este valor com o que foi obtido anteriormente (veja-se Cap. 10), teremos:

1-2 — - —
—E—“ (07, + Ags + AGy) = ¢ Au
com Aoy =00, ~ Du, Aoy = Doy — Du e Doy = Aoy — Du, as variagGes das pressoes
efetivas correspondentes ao acréscimo da pressio neutra Au. Substituindo-os acima,

obtém-se:

1%’:2“ (Ao, + Ag: + Agy — 3Au) = ¢n Au
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ou:

3(1—2[1)(A0'1+A0'2+A0'3_ )_
7 3 Au ) = ¢n Au

Como 3 (1 — 2u)/E = ¢, exprime a compressibilidade volumétrica especifica, por
unidade de pressdo, da “‘estrutura do solo”, podemos escrever:

ce( Ag + A;h + 4a; — Au) = ¢ Au
Tirando o valor de Au, vem:
1 A.O’l —+ A.O’g —+ A.O’s
Au = . 3

nL 1
Ce

equagao que nos dd a variagado Au da pressio neutra, para variagio Ao, Aoy, Aoz das
pressoes efetivas, supondo que nao haja drenagem e que a estrutura do solo se comporte
como um material eldstico e isétropo.

Como no ensaio triaxial Ag, = Aoy, a equagdo passa a se escrever:

By = 1 Ay + 2A0, _ 1 . Ac,— Ao; + 3A0;
nL 41 . nd 41 ¢
Ce Ce
ou:
1 . 1
Au = . [Aa‘s + 3 (Agy ~ Aa'a):l
n-L 41

Como uma massa de solo nao se comporta, a rigor, como um material eldstico e is6tropo,
os coeficientes da equagdo sao substiturdos por coeficientes A e B, a serem determinados
experimentalmente. Assim:

Au = B [Ags + A (Ao, — Ady)]

que € a equagdo anterior, devida a Skempton.
H4, atualmente, uma crescente tendéncia para utilizagdo desses coeficientes na
estimativa das pressdes efetivas que se desenvolvemn na constru¢ao das barragens de terra.
Para um estado triplo de tensoes, Henkel propos a férmula:

A A A
Ay, = B0t 3"” 95 4 a/(Bo: = Aor)’ F (Bos — Aoy F (Aos — Aol

‘onde a é um parametro determinado empiricamente.
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11-7 Aplicagao dos Ensaios de Cisalhamento na Prética

O tipo de ensaio de cisalhamento a ser realizado, depende da natureza do problema
em estudo e deverd reproduzir, tanto quanto possivel, as condi¢Ges a que o solo ficard
sujeito.

Vejamos alguns exemplos ti'picos.

Em terrenos argilosos abaixo das fundagGes de edificios, apesar de carregados ao
longo de um certo perfodo de constru¢do (geralmente, 1 a 3 anos), o processo de dissi-
pagdo das pressGes neutras, em geral, ocorre num perfodo de tempo muito maior. O
ensaio rdpido é, nesse caso, o mais adequado. Se, no entanto, nesse terreno argiloso,
estd3o intercaladas camadas de areia que proporcionem drenagem rédpida, o ensaio lento
poder4 ser o mais apropriado.

Os problemas de empuxo de terras e estabilidade de taludes em solos argilosos,
para obras tempordrias, poderdao igualmente ser estudados com base nos resultados dos
ensaijos rdpidos. Em se tratando de obras definitivas, aconselham-se os ensaios lentos.

No projeto de barragens de terra, onde s3o elevadas as pressGes neutras que se
desenvolvem, os ensaios rdpidos sdo os recomenddveis. Dever-se-d investigar, também,
a estabilidade da obra, por meio de ensaios répidos pré-adensados, sempre que houver a
possibilidade de um rédpido rebaixamento do nfvel d’dgua do reservatério. Tal ocomrendo,
haverd uma alteragao no estado de tensdes, que poderd conduzir a uma ruptura da obra.

Ensaios de cisalnamento de solos arenosos, dada a alta permeabilidade desses ma-
teriais e, conseqiientemente, rdpida dissipagdo das pressGes neutras, s3o, geralmente,
ensaios lentos.

Em seu livro Soil Engineering, Allam Singh apresenta um quadro no qual identifica
a obra, o problema, o parametro de resisténcia ao cisalhamento e o tipo de ensaio que
deve ser adotado.

Problema

Para as condi¢Ges dadas na figura, pede-se avaliar a coesio ndo drenada da argila, no plano

médio da camada.

3m Areiay = 1,6 t/m? —NA

Ysat = 1.9t/m?
15m Argila

Resp.: 330 g/cm?.
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Capftulo 12

12-1 Introdugdo

Entende-se por compactagdo de um solo, o processo manual ou mecanico que
visa reduzir o volume de seus vazios e, assim, aumentar sua resisténcia, tornando-o mais
estdvel.

Trata-se de uma operagdo simples e de grande importancia pelos seus considerdveis
efeitos sobre a estabilizagdo de macigos terrosos, relacionando-se, intimamente, com
os problemas de pavimentacdo e barragens de terra.

A compactagio de um solo visa melhorar suas caracteristicas, ndo s6 quanto a
resisténcia, mas, também, nos aspectos: permeabilidade, compressibilidade e absor¢ao
d’dgua.

No estado atual de conhecimento sobre o assunto, sabe-se que o aumento do
peso especffico de um solo, produzido pela compacta¢do, depende fundamentalmente
da energia dispendida e do teor de umidade do solo. .

‘Observe-se que na ‘“‘compacta¢ao’ hd expulsao de ar, e no “adensamento” a ex-
pulsdo ¢ da 4gua.

E sabido que a compactagdo se enquadra na categoria dos problemas relativos a
“solos n3o saturados”, onde a Mecanica dos Solos se depara ainda com dificuldades
e, até mesmo, com certa inseguranga.

12-2 Curvas de Compactagao

Quando se realiza a compactagdo de um solo, sob diferentes condi¢Ges de umidade
e para uma determinada energia de compactagdo, a curva de variagdo dos pesos especi-
ficos v, em fun¢do da umidade A, tem o aspecto indicado na Fig. 12-1. Para fins priticos,
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prefere-se utilizar os y, = —"- h , tragando-se, assim, a curva y; = f(h), que é chamada
curva de compactacao. Esta curva nos mostra que hd um determinado ponto, para o qual
7, € mdximo. A umidade correspondente a este ponto de peso especifico aparente md-
ximo (g, mix) € denominada umidade 6tima (h,,). Para cada solo, sob uma dada energia
de compactagdo, existem, entdo, um A, e um s, mdx-

As curvas de compactagio, embora difiram para cada tipo de solo, se assemelham
quanto 4 forma, Na Fig. 12-1a indicamos algumas delas, para uma mesma energia de
compacta¢ao (Costet-Sanglerat),

O comportamento do solo, indicado na Fig. 12-1, pode ser explicado considerando
que a medida que cresce o teor de umidade, até um certo valor (h,,), o solo torna-se
mais trabalhdvel, dar resultando 7y, maiores e teores de ar menores. Como, porém, nio ¢é
possivel expulsar todo o ar existente nos vazios do solo, a curva de compactag@o nao
poderd nunca alcangar a curva de saturogdo (que €, teoricamente, a curvade V, = 0)
justificando-se, assim, a partir de 7, 44, 0 ramo descendente.

‘|

xs, méx [~——————-—=——

CURVA DE

|
|
|
|
|
!
I
I
]
|
|
|
{
1 COMPACTAGAO
|

1

(o] hot h
Fig. 12-1

Ficil é estabélecer a equagao da curva de saturagdo. Com ef eito, camo sabemos:

—slth
1+670

Se o solo estiver saturado e, portanto, V,, = V, (V,, = 0), tem-se:

€ = ho
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donde:
Y 1+h
T=O0T e e
ou, em termos de 7v,:
)]

ST R T

ou, ainda:

Y« (1 + hd) = 674

¥

' 1 E

3 @ (1) AREIA

! (2) AREIA ARGILOSA
: (3) ARGILA ARENOSA
/(\) (4) ARGILA PLASTICA
‘ (2)

(1)

o)

Fig 12-1a

Esta equagdo — para um & constante e k4 considerado varidvef independente de Ys
— representa, em um sistema cartesiano, uma hipérbole eqiiilitera, que € justamente a
curva de saturagdo. Ela define, pois, com os eixos, uma zona onde se situam todas as
curvas de compactagao.

Da pentultima equagdo, obtém-se:

h%=(7“ —%)100

a qual permite determinar a umidade necessdria para saturar um solo.

12-3 Ensaios

O ensaio original para determinagio da umidade 6tima e do peso especifico md-
ximo de um solo € o ensaio de Proctor, proposto em 1933, pelo engenheiro americano



COMPACTAGAO DOS SOLOS
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o
PESO 2,5 kg i 8
nd
5cm
—]
—
CILINDRO E
(3]
o
L 10cm
[
Fig. 12-2
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que lhe deu o nome. Este ensaio, hoje em dia conhe-
cido como ensaio normal de Proctor (ou AASHO
Standard), padronizado pela ABNT em seu MB-33,
consiste em compactar uma amostra dentro de um
recipiente cilindrico, com aproximadamente 1000 cm?>,
em trés camadas sucessivas, sob a a¢ao de 25 golpes
de um soquete, pesando 2,5 kg, caindo de 30 cm de
altura (Fig. 12-2).

O ensaio é repetido para diferentes teores de
umidade, determinando-se, para cada um deles, o peso
especifico aparente. Com os valores obtidos traga-se
a curva 7, = f(h), de onde, como vimos, se obterd o
ponto correspondente a g € Vg max-

Para o tragado da curva € conveniente a deter-
mina¢do de uns cinco pontos, procurando-se fazer
com que dois deles se encontrem na zona seca (ramo
da esquerda da curva), um préximo a umidade 6tima
e os outros dois na zona uWmida (ramo da direita da
curva).

A energia de compacta¢do desse ensaio é de apro-
ximadamente 6 kg * cm/cm?®, calculada pela formula:

PhNn

E=—

onde:

E = energia especrfica de compactagdo, isto €, por uni-
dade de volume;

= peso do soquete;

altura de queda do soquete;

numero de golpes por camada;

nimero de camadas;

volume do solo compactado.

<= 23"'0
I

Evidentemente, se o esforgo de compactagao for outro, obter-se-do valores dife-

rentes para h

ot © Vs, mix-

O ensaio €, pois, convencional. Proctor estudou-o para os

casos préiticos da época. Atualmente, tendo em vista o major peso dos equipamentos
de compactagdo, tornou-se necessdrio alterar as condi¢es do ensaio, para manter a
indispensdvel correlagio com o esfor¢o de compactagdo no campo. Surgiu, assim, o
ensaio modificado de Proctor ou AASHO Modificado. Neste novo tipo de ensaio, em-
bora a amostra seja compactada no mesmo molde, isto é feito, no entanto, em cinco
camadas, sob a a¢ao de 25 golpes de um peso de 4,5 kg, caindo de 45 cm de altura. A
energia especifica de compactagdo ¢, para esse novo ensaio, da ordem de 25 kg - cm/cm3.
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Como se verifica pela Fig. 12-3, ao crescer o esfor¢o de compactagdo, 0 v mix
cresce e a h,, decresce ligeiramente. Esses s3o alguns dos principais tipos de ensaios

de compactagdo, atualmente usados.

ESFORCOS DE COMPATACAO

E, <E, <E, <E,

Recentemente, alguns 6rgaos rodovidrios vém conduzindo os seus ensaios com
uma energia de compactagdo intermedidria as dos ensaios de Proctor, normal e modifi-
cado. Veja-se, por exemplo, Métodos de Ensaio, publicagio da Divisio de Pesquisas
Tecnoldgicas do DNER (1971).

D

INDICE DE RESISTENCIA

CURVA DE
RESISTENCIA

=]

o<
n

12-4 Curvas de Resisténcia

E comum tragar-se, tam-
bém, em fungdo da umidade, a
curva de variagdo da resisténcia
que apresenta o material com-
pactado; por exemplo, sua resis-
téncia a penetragio de uma
agulha padrdo. Obtém-se, assim,
Fig. 12-4, a curvade resisténcia,
a qual nos revela que o rndice
de resisténcia (no caso, a resis-
téncia a penetragio) decresce
quando aumenta o teor de umi-
dade. A medida dessa resisténcia
é feita, em geral, pela agulha
de Proctor (Fig. 12-5). Este apa-
relho permite, por meio de um
dinamdmetro, medir o esfor¢o
necessdrio para cravar no solo
ou no corpo de prova dentro
do cilindro de Proctor, uma



COMPACTAGAO DOS SOLOS 177

agulha de dimensSes padronizadas. Para a umidade 6tima ird corresponder uma resis-
téncia R, com a qual se poderd controlar a compactagdo no campo.

Observagdo — A primeira vista pareceria mais conveniente compactar o solo com uma
umidade #; < h,; pois sua resisténcia seria elevada; a0 mesmo tempo, porém, o maior
volume de vazios facilitaria o acesso da dgua, dando lugar ao ramo descendente da curva.
Acontece, assim, que, saturado o solo (nas épocas de grande precipitagdo pluviométrica),
ele passaria a ter uma umidade 4, e sua resisténcia seria praticamente nula. Se, ao con-
trdrio, compactarmos o solo na umidade 6tima, tal ndo
ocorre, pois se observa que, mesmo no estado de satu-
ragdo, o solo apresenta, ainda, uma resisténcia r apre-
cidvel, .
Reforga-se, desse modo, a afirmativa de que a
compactagdo de um solo, qualquer que seja sua finali-
dade, deverd ser feita nas condi¢Ges de umidade 6tima.

}

HASTE
CALIBRADA

4

PISTAO

12.5 Compactagdo no Campo |
MOLA

No campo, ap6s espalhar o material, uniforme-
mente, em camadas mais ou menos horizontais, a com-
pactagio é feita, empregando: rolos compressores,
pildes e vibradores, além de carros-pipa munidos de
barra de distribuigdo, para a irrigagdo. As vezes utiliza-se, AGULHA
quando o material a ser compactado o permitir (caso
de material siltoso), o proprio equipamento pesado de
tran'sporte para obter a compactag¢do,

Dependendo da natureza do terreno empregam-se rolos lisos (tipo “tandem” ou
o de trés rodas), rolos pé-de-carneiro ou rolos pneumdticos. Os primeiros, em geral, para
solos arenosos e os segundos para solos argilosos, sendo que os dltimos sdo adaptdveis
a quase todos os tipos de terreno. Os rolos pé-de-carneiro sio arrastados por meio de
tratores; a pressio sobre cada protuberancia fixa ao tambor, varia com o peso do rolo,
estando geralmente compreendida entre 10 e 40 kg/cm?. As vezes conjugam-se dois ou
mais desses rolos, em série ou em bateria.

A quantidade de dgua a ser adicionada ao solo é calculada em fun¢do da descarga
da barra de distribui¢do e da velocidade do carro-pipa. A espessura das camadas de solo
(da ordem de 15 a 30cm) e o nimero de passadas do equipamento de compactagio,
podem ser determinados controlando-se os resultados obtidos em um trecho experimen-
tal previamente escolhido. Constata-se que hd um certo nimero de passadas (aproxima-
damente 10) além do qual é praticamente inutil prosseguir-se na compactacdo. E 6bvio
que esta serd tanto mais econdmica, quanto maior for a espessura das camadas e menor
o mimero de passadas.

Os pildes manuais empregam-se apenas em trabalhos secunddrios (como reaterros
de valas), enquanto que os pildes a explosdo, conhecidos como “sapos”, bem como os
pildes a ar comprimido, tém grande aplicagdo, sobretudo pela sua adaptabilidade a quase
todos os tipos de terreno.

Fig. 12-5
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Os vibradores sdo especialmente recomendaiveis para solos granulares (arenosos
ou pedregulhosos). Ha vdrios tipos e sistemas, entre os quais o processo chamado vibro-
flotation, que consiste em introduzir na camada de areia um vibrador provido com um
injetor de dgua. A compactagdo € produzida ao se langar o equipamento no terreno,
pela a¢@o simultanea dos efeitos da vibragao e da inje¢ao.

126 Controle da Compactagao

Para comprovar se a compactagao estd sendo feita devidamente, deve-se determinar
sistematicamente a umidade e o peso especifico aparente do material.

Para esse controle pode ser utlizado o “speedy” na determinagdo da umidade, e
o processo do “frasco de areia” na determinag¢@o do peso especifico.

Chama-se porcentagem ou grau de compactagcao ao quociente do peso especifico
aparente obtido no campo, pelo peso especifico mdximo obtido no laboratério:

G, = v, (campo)

" Yamas (laboratoério) X 100

Nao sendo atingida a compactagdo desejada, a qual nao deverd ser inferior a deter-
minado valor do grau de compactagdo (fixado pela especificagio adotada), o material
serd revolvido e recompactado.

Conquanto a porcentagem de compactagdo G, seja de uso generalizado, algumas
institui¢Ges preferem adotar a chamada razao de compactagao (Mc Dowell), definida por:

CR (%) = __'Yl — 'Ya.min_ X 100

Ya.mex — Yamin

onde ¥, Y5 min € 7s. mdx S0 Os pesos especificos secos, respectivamente: alcangado no
campo, minimo (no estado solto) e miximo (estabelecido por um ensaio de compacta-
¢d0 enérgico).

Conquanto este rndice seja mais adequado para avaliar a eficiéncia de uma com-
pactacdo, apresenta o inconveniente da falta de normalizagdo, até o momento, para
determinag¢do do v i .

Qualquer que seja o rndice empregado, o controle de compactagao dever-se-a fazer
com O maior nuimero possivel de ensaios, para em seguida analisar seus resultados, de
preferéncia por um método estatistico.

Emprega-se, também, sobretudo no controle da constru¢do de barragens de terra,
0 método de Hilf, o qual permite conhecer o grau de compactagdo e o desvio da umi-
dade de compactagdo, em relagdo a umidade 6tima, sem a necessidade de tragar a curva
de compactagdo do solo. (Veja-se pdgina 229.)

12-7 Ensaio Califérnia

Este ensaio, de grande valor na técnica rodovidria, é a base do conhecido métodc
de dimensionamento de pavimentos flexiveis, introduzido por Porter, em 1929 e, aindz2
hoje, prestigiado.
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Nesta oportunidade estudaremos apenas o ensaio. A sua aplicagdo serd vista no
Vol. II, Cap. 22.
A seqiiéncia do ensaio, no laboratorio, € a seguinte:

— Determinag¢ao da umidade 6tima e do peso especrfico mdximo;

— Determinagdo das propriedades expansivas do material;

— Determinagdo do “rndice de suporte Califérnia” (1.S.C.); em inglés “California Bearing
Ratio” (C.B.R.).

Os ensaios s3o realizados com a amostra de solo compactada em condigdes padro-
nizadas, dentro de um molde cilindrico com, aproximadamente, 15 cm de didmetro e
17,5¢cm de altura, provido de um colarinho de extens@o com 5cm de altura. Como
fundo falso deste cilindro, durante a compactagdo, usa-se o chamado “disco espagador”

(Fig. 126).

5
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Fig. 12-6

Ensaio de compactac@o — Com o material que passa na peneira de 3/4” (19,1 mm)
realiza-se um ensaio de compactag@o, como jé foi visto, com as seguintes caracterssticas:
cinco camadas, 55 golpes, peso de 4,5 kg e altura de queda de 45 centrmetros. Deter-
mina-se, assim, a umidade 6tima e o peso especifico mdximo do solo.

Nota — O ensaio Proctor nornal €, hoje, usado apenas para obras de compactagao
de reaterro de cavas de fundag@o. As energias do AASHO modificado (no cilindro pe-
queno, com 25 golpes, ou no cilindro grande — CBR — com 56 golpes) sdo, praticamente
iguais, sendo empregado o cilindro pequeno para solos com didmetros inferiores a S mm
e o cilindro grande para didmetros até 20 mm.

- Ensaio de expansdio — A determinagdo da expansao do material, devida a absorgao
da dgua, ¢ feita moldando-se um corpo de prova, com a umidade 6tima, tal como indi-
cado anteriormente. Sobre a amostra coloca-se um papel de filiro e, acima deste, um
disco perfurado, munido de uma haste ajustdvel, com uma sobrecarga de discos anulares
— equivalente ao peso do pavimento — a qual ndo deverd ser inferior a 4,5kg. A seguir
imerge-se o cilindro com a amostra compactada, junto com o disco e a sobrecarga, dentro

~de um depésito cheio d’dgua, durante 4 dias, ou menos, se 0 material nao for coesivo.
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Sobre a haste coloca-se um extensdometro (com sensibilidade de 0,01 mm) montado
em tripé e ajusta-se a leitura. Cada 24 horas, durante os 4 dias, fazem-se leituras no ex-
tensometro, observando-se, assim, a expansio do material. As expansdes progressivas,
assim como a expansio total ao fim de 4 dias, s3o referidas em porcentagens da altura
inicial do corpo de prova.

Considera-se que os subleitos bons tenham expansGes menores que 3% e que 0Os
materiais para sub-bases tenham-nas menores que 2% e, para bases, menores que 1%
(veja-se Vol. 2, Cap. 22).

/ Determinaggo do I.S.C. — O processo que normalmente se emprega é o seguinte:

a) Preparam-se trés corpos de prova com a umidade
6tima, sendo que um com 55 golpes, outro com 26
e o terceiro com 12; determinam-se as umidades e
os pesos espectficos dos mesmos;

b) Satura-se cada uma dessas amostras durante 4 dias;
assim procedendo, procura-se reproduzir a condigdo
mais desfavordvel que possa ocorrer, que é a de even-
tual saturag@o do material in loco;

¢) Mede-se a resisténcia a penetragdo de cada uma delas,
mediante o puncionamento (Fig. 12-7), na face su.-
perior da amostra, de um pistdo com, aproximada-
mente, 5cm de didmetro, sob uma velocidade de
penetragdo de 1,25 mm/min.

A deformagdo ¢ medida por meio de um defleto-
metro (com sensibilidade de 0,01 mm) fixo no pistio r J
e apoiado no cilindro recipiente da amostra. Tendo em
vista a velocidade de penetragdo mencionada, a corres-
pondéncia entre as deformagdes e os tempos, deve ser a
indicada no Quadro 12-1.

Fig. 12-7

QuabRo 12-1

Tempo Deformagio
0,5 min 0,63 mm

1,0 min 1,27 mm

2,0 min 2,54 mm (0,1”)
4,0 min 5,08 mm (0,2")
6,0 min 7,62 mm 0,3")
8,0 min 10,16 mm (0,4")
10,0 min 12,70 mm (0,5")

As cargas correspondentes s3o0 determinadas através das leituras do micrometro
(com sensibilidade de 0,001 mm) integrante do anel dinamométrico, que compde o
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aparelho. Por meio destas leituras e da curva de aferigio do anel, conhecem-se as cargas
atuantes no pistdo, as quais, divididas pela sua 4rea, fornecerao as pressdes aplicadas a
amostra. Traga-se, a seguir, a curva pressao-penetra¢ao (Fig. 12-8), a qual, se apresentar
ponto de inflexdo, deverd ser corrigida; para tal, traga-se uma tangente por este ponto,
sendo sua interse¢ao com o eixo das abscissas a nova origem, que se deverd tomar para
as penetragoes.

SEM CORREGAO /

COM CORREGAO

o] |
W I
7]
w |
o | |
PARA 0,1"
W |
I | PARA 0,2"
] "4
| f
4 | 1
0 0,1 0,2 03 04 05
PENETRAGAO
Fig. 128

As pressdes, assim obtidas, expressas em porcentagens das ‘“‘pressGes padrdes”,
denominam-se /ndices de suporte Califérnia (1.S.C.) ou indices californianos de capaci-
dade de carga (C.B.R.). Estas presses padrdes, que correspondem 4 resisténcia que
apresenta a pedra britada, s3o as reproduzidas no Quadro 12-2.

Quabpro 12-2
Penetragdo Pressdo padrdc
mm pol kg/cm? 1b/pol?
2,54 0,1 70 1.000
5,08 0,2 105 1.500
7,62 0.3 133 1.900
10,16 0,4 161 2.300
12,70 0,5 182 2.600

Geralmente o 1.S.C. empregado no projeto de pavimentos flexiveis é o que corres-
ponde & penetragdo de 0,1”, a menos que o fndice para 0,2" seja maior, caso em que
este serd o adotado. Assim, se chamarmos de p a pressao determinada para a penetragao
0,1”, o tndice de suporte ser4: '
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P
I.S.C. = ——
S.C 70 X 100
Com os rndices obtidos para 55,26 e 12 golpes, traga-se a curva “peso espectfico
seco — 1.S.C.” (Fig. 12.9). O valor do I.S.C. final, para cdlculos posteriores, serd o corres-
pondente a 95% do peso especifico mdximo, obtido anterionaente.

x 55

UMIDADE OTIMA

95% DO 75, max

12

ISC Final —EC
Fig 129

Esclarecemos ainda, que, no caso de se querer aproveitar a prépria resisténcia
natural do solo, que lhe é conferida por sua estrutura, a deterininagdo do L.S.C. deve
ser feita por meio de amostras indeformadas, convenientemente obtidas.

Determinagdo do 1.S.C. “in loco” — Utilizando-se um dispositivo que permita a
penetragao do pistdo no terreno, é possivel determinar o seu I.S.C. “in loco”. Tal deter-
minag¢ao, sujeita a uma série de restri¢des, é, por isso, pouco usada.

Correlagdo — Nio ¢é fécil estabelecer a correlag@o entre o ensaio C.B.R. (que é um
ensaio de puncionamento) e as caracteristicas mecanicas (compressibilidade, cisalha-
mento etc.) dos solos. Em primeira aproximagao, alguns autores admitem que:

E = 65 (CBR)?**
com E, médulo de elasticidade, em kg/cm?.

Problema

Num ensaio de compactagao foram obtidos os seguintes valores:

h% 71 | 100 | 134 | 167 | 201

v @/cm?®) | 191 | 206 | 2,14 | 2,16 | 2,06

Determinar a umidade tima e o peso especffico mdximo.

Resp.: 13,4%;1,89 g/cm®.
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Capftulo 13

13-1 Principais Sistemas de Classificagao

Apesar das limitagGes a que estdo sujeitas as diferentes classificagGes, constituem
elas um meio prético para a identificagao dos solos.

Os dois principais sistemas de classificag@o”, sio: o Sistema Unificado de Classifi-
cagdo (Unified Classification System — U.S.C.), oriundo do Airfield Classification
System (A.C.), idealizado por A. Casagrande e a Classificagdio do H.R.B. (Highway
Research Board), origindria da classificag@o do Public Roads Administration.

13-2 O Sistema Unificado de Classificagao

Em linhas gerais, os solos sdo classificados, neste sistema, em trés grandes grupos:

a) Solos grossos — aqueles cujo didmetro da maioria absoluta dos grios é maior
que 0,074 mm (mais que 50% em peso, dos seus graos, sio retidos na peneira n® 200).

b) Solos finos — aqueles cujo didmetro da maioria absoluta dos grios é menor
que 0,074 mm, )

¢) Turfas — solos altamente organicos, geralmente fibrilares e extremamente com-
pressiveis. v

* J4 nos referimos, anteriormente, a classificagdo geral dos solos, em coesivos e nio coesivos
e, ainda, as classificagdes com base nas caracteri'sticas granulométricas (em particular, a classificagio
trilinear).
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No primeiro grupo acham-se os pedregulhos, as areias e os solos pedregulhosos ou
arenosos com pequenas quantidades de material fino (silte ou argila). Estes solos sdo
designados da seguinte maneira:

Pedregulhos ou solos pedregulhosos: GW, GC, GPe GM
Areias ou solos arenosos: SW, SC, SP e SM

As letras representam as iniciais das palavras inglesas:

G de gravel (pedregulho)

S de sand (areia)

C de clay (argila)

W de well graded (bem graduado)

P de poorly graded (mal graduado)

M da palavra sueca mo, refere-se ao silte

Assim, por exemplo, SM significa solos arenosos com certa quantidade de finos
ndo plasticos.

No segundo grupo acham-se os solos finos: siltosos ou argilosos, de baixa compres-
sibilidade (LL < 50) ou alta compressibilidade (LL > 50). Sio designados da seguinte
forma:

Solos de baixa compressibilidade: ML, CL e OL
Solos de alta compressibilidade: MH, CH e OH

As letras, sobre as quais ainda ndo nos referimos, significam:

O de organic (organico)
L de low (baixa)
H de high (alta)

Assim, CL serd um solo argiloso de baixa compressibilidade.

60
8 |
g 50 B
a 5 e
(8]
A 5
< 3 CH
z |
w20 T OH
w
g 1w cL ol MH

1 cem|S 1

T ML

2 4 Vi

O 10 20 30 40 50 6 70 60 S0 100
LIMITE DE LIQUIDEZ

Fig. 13-1
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Como se verifica, na simbologia adotada por esta classificagao, os prefixos corres-
>ondem aos grupos gerais, e os sufixos aos subgrupos.

O gréfico de plasticidade €é utilizado pelo Sistema Unificado, tal como mostrado
na Fig. 13-1. '

Os solos do terceiro grupo representam-se pelo simbolo Pt de peat (turfa).

O Quadro 13-1 resume este sistema de classifica¢ao.

QuabpRro 13-1

SISTEMA UNIFICADO DE CLASSIFICACAO DOS SOLOS (U.S.C.)
(RESUMO)

Classificagao geral Tipos Sfmbolos
principais

Pedregulhos
ou GW, GP, GM ¢ GC

solos

SOLOS GROSSOS pedregulhosos
(Menos que 50%

passando na # 200) Areias
ou
solos SW, SP, SM e SC
arenosos
Baixa compressibilidade (LL < 50)
ML, CL e OL
SOLOS FINOS Siltosos
ou
(Mais que 50% argilosos Alta compressibilidade (LL > 50)
pessendo na # 200)
MH, CH e OH
SOLOS ALTAMENTE Turfas Pt

ORGANICOS

No quadro descritivo que acompanha esta classificag@o, s3o indicadas, ainda, as
propriedades dos diferentes tipos de solos.

13-3 O Sistema de Classificagdo do H. R.B.

Nesta classificagao os solos sao reunidos em grupos e subgrupos, em fung¢ao da sua
granulometria e plasticidade.

Os “‘solos granulares™ compreendem os grupos A-1, A-2 e A-3, e os “‘solos finos™,
os grupos 4-4, A-5, A-6 e A-7, trés dos quais divididos em subgrupos.
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No Quadro 13-2 s3o indicados, em pormenor, os tipos de material, sua identificagao
e classificagdo como “‘subleito”.

QUADRO 13-2
SISTEMA DE CLASSIFICAGCAO DO H.R.B.
Classificagdo Soloa Granulares (P20 < 35%) Solos Silto-Argilosos
Geral (P20 > 35%)
Grupos A-1 A-3 A-2 A-4 | A5 | A6 | A-7
Subgrupos | 4-1-a| A-1b A-2-4( A-2-5| A-2-6 | A-2-7 A-7-5;
A-7-6
Py <50 — — — — — — — — — —
Pyo <30 | <50 | >50 | — — — — — — —_ —
Pago <15 <25 <10 | <35 | <35 <35 | <35 | >35| >35 | >35 | >35
- LL — — — <40 | >40 | <40 | >40 | <40 | >40 | <40 | >40
1P <6 <6 NP <10 | <10 >10| >10 | <10 | <10 [ >10 | >10
Tndice de
Grupo!/G) o ! 0 0 0 0 <4 <4 <8 | <12 | <16 | <20
Fragmentos I .
Tipos de de pedrs, | Areia Pedregulhos e ureias Solos Solos
material pedregulho | fina siltosas ou argilosas siltosos argilosos
e areia
Classificagio Excelente a Bom Regular a mau
como subleito

NOTAS: (1) - P,,, Py, € P,y indicam, respectivamente, as porcentagens que passam nas peneiras
n®510 (2 mm), 40 (0,42 mm) e 200 (0,074 mm)
(2) — LL eIPreferem-se a fragdo passando na # 40
(3) — Para o subgrupo A-7-5: IP < LL-30 e parao A-7-6: IP > LL-30
(4) — A identificagdo € feita da esquerda para direita, razdo porque o A-3 € colocadc
antes do 4-2, sem que isto signifique superioridade daquele sobre este
(5)- IG = (P20 —35) [0,24+0,005 (LL — 40)140,01 (P20 —15) (IP —10)

N N— e’ N— N/
>0 >0 >0 >0
<40 <20 <40 <20

O gréfico de plasticidade, com indicagdo dos grupos e subgrupos dos “solos finos”,
permite facilmente classificd-los, conhecidos o LL e o IP do solo (Fig. 13-2).

Uma modificagdo importante, na classificagdo primitiva do Public Roads, foi &
introdu¢do do chamado rndice de grupo IG, o qual é um nimero inteiro, variando de
0 a 20, definidor da “capacidade de suporte” do terreno de fundagdo de um pavimentc
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(veja-se Vol. 2, Cap. 22). Os seus valores extremos representam solos 6timos (/G = 0)
e solos péssimos, que devem ser evitados (/G = 20). Como se verifica pelo Quadro 13-2,
os solos granulares tém rndices de grupo compreendidos entre O e 4, os siltosos entre
1 e 12 e os argilosos entre 1 e 20.

70

60

A7 \Subgrupo A.76
20 A6 y
Ve
4
I d / \
7
7 A-4 A-5

o) I 1
10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

INDICE DE PLASTICIDADE
N

LIMITE DE LIQUIDEZ
Fig. 13-2

A determinagdo desse indice baseia-se nos limites de Atterberg do solo e na por-
centagem do material fino que passa na peneira n® 200. Seu valor pode ser facilmente
obtido, mediante os gréficos da Fig. 13-3 (neste caso ele serd igual a soma das ordena-
das obtidas nos dois grdficos) ou, pelo emprego da formula emprTrica:

IG = 0,2 a + 0,005 ac + 0,01 bd

a = porcentagem do material que passa napeneiran® 200, menos 35; se a porcentagem
¢ maior do que 75, s6 se anotard 75 e, se é menor que 35, anotar-se-d4 0 (0 a 40);

b = porcentagem do material que passa na peneira 200, menos 15; se a porcentagem é
maior que 55, s6 se anotar4 55 e, se menor que 15, anotar-se-4 0 (0 a 40);

¢ = valor do limite de liquidez, menos 40; se o limite de liquidez é maior que 60%, s6
se anotard 60 e, se menor que 40%, escrever-se-d 0 (0 a 20);

d = valor do rndice de plasticidade, menos 10; se o indice de plasticidade ¢ maior que
30%, s6 se anotard 30 e, se é menor que 10, anotar-se-d 0 (0 a 20).

Os valores de g, b, ¢ e d deverdo ser expressos em nimeros inteiros e positivos,
assim como o valor de IG.
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PORCENTAGEM PASSANDO N° 200
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Fig. 13-3

Exemplo: Calcular o IG de um solo A-6 em que 65% de material passa na peneira 200,
o limite de liquidez é 32% e o Indice de plasticidade 13%.
Utilizando-se os gréficos, obtém-se:

Frag@o do IG correspondente ao LL = 6,0
Fragdo do IG correspondente ao IP = 1,2

Soma 72(G=17)

Pelo emprego da f6rmula:

= 65-35=30

55 — 15 = 40 (neste caso, anota-se, apenas 55)
0 (posto que LL < 40%)

13-10=3

a0 oK
[

IG=02X30+001X40X3=72~7

Usualmente, indica-se o valor de IG entre paréntesis. Assim, no caso em aprego.
escrever-se-d: A6 (7).



Exploracéio do Subsolo

Capitulo 14

14-1 Consideragdes Iniciais

O primeiro requisito para se abordar qualquer problema de Mecanica dos Solos
consiste num conhecimento, tdo perfeito quanto possivel, das condi¢des do subsolo,
isto é, no reconhecimento da disposi¢@o, natureza e espessura das suas camadas, assim
como das suas caracterssticas, com respeito ao problema em exame. Tal conhecimento
implica, pois, na prospecg@do do subsolo e na amostragem ao longo do seu decurso.
Nesta fase dos estudos e em determinadas obras, torna-se indispensdvel, ainda, a cola-
bora¢do, com o engenheiro civil, de um ge6logo experimentado.

A importancia desses estudos € t3o grande e t3ao evidente que alguém jdé comparou
o engenheiro que os omitisse, com um cirurgiao que operasse sem um prévio diagnéstico
ou com um advogado que defenfiesse uma causa sem um prévio entendimento com o
seu cliente. )

Tanto a escolha do método e da técnica como a amplitude das investigages devem
ser fun¢ao das dimensdes e finalidades da obra, das caracteristicas do terreno, dos dados
disponiveis de investigagdes anteriores e da observagdo do comportamento de estruturas
préximas.

Com efeito, para um estudo prévio, os mapas geol6gicos fornecem, muitas vezes,
indicagdes uteis sobre a natureza dos terrenos. Do mesmo modo, o conhecimento do
comportamento de estruturas proximas existentes, em condi¢Ges semelhantes d que se
pretende projetar — no que se refere, como veremos no Vol. 2, & pressao admissivel do
terreno, tipo de fundagdo e caracterrsticas da estrutura — propicia valiosos subsidios.
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14-2 Métodos de Exploragdo do Subsolo™

Os principais métodos empregados para a exploragdo do subsolo podem ser classi-
ficados nos seguintes grupos:

a) Com retirada de amostras (deformadas ou indeformadas):
‘— Abertura de pogos de exploragao;
— Execugdo de sondagens.

b) Ensaios in loco:

Auscultagdo;

— Ensaio de bombeamento e de “tubo aberto”;
Vane Test, Rhéotest e pressiometro;

— Medida da pressao neutra;

— Prova de carga;

— Medida de recalque;

— Ensaios geofisicos.

A cada um desses grupos referir-nos-emos, em particular, mais adiante.

Quanto a amostra de solo, isto é, a porg¢ao de solo representativa da massa da qual
ela foi extrarda, distinguimos aquelas — ditas deforrnadas — que se destinam apenas a
identiticag@o e classificagdo do solo, e aquelas outras — consideradas indeformadas,
admitindo-se para tal a conservag@o de textura, estrutura e umidade — destinadas a exe-
cugdo de ensaios para determinagdo das propriedades fisicas e mecanicas do solo. Uma
condi¢do, no entanto, que nao se conserva, pelo inevitdvel desaparecimento das pressoes
confinantes, é a do “estado de tensao’’ a que estava submetida a amostra.

A decis3o, por um ou por outro tipo de amostra, é fun¢ao da heterogeneidade do
subsolo, da natureza das camadas que o compdem e, ainda, da importancia da obra que
se vai executar,

Uma outra questdo a ser observada € a do acondicionamento da amostra, a qual
nao deve sofrer variagdo do seu teor de umidade, nem perturbages durante o seu trans-
porte ao laboratério, quando se trata de amostra indeformada.

14-3 Prcfundidade, Locagao e Namero de Sondagens

Com relagdo a profundidade, locagdo e niimero de sondagens, nao é possivel definir
regras gerais, devendo-se, em cada caso, atender d natureza do terreno e da obra. Em
muitos problemas, como, por exemplo, o das barragens ou das grandes obras de arte,
torna-se indispensdvel levar o reconhecimento até o bed+ock, procurando-se, a0 mesmo
tempo, conhecer o seu perfil a0 longo dos furos.

O estudo amplo e completo, relativo a um reconhecimento fisiogrifico de uma
regiao, é o que, em inglés, se denomina survey. Em se tratando de projeto de estrada,
por exemplo, esse estudo deverd ser feito, sendo antes, pelo menos durante a fase de
locagao.

* Numerosas e valiosas contribui¢Ges sobre o tema foram apresentadas num Simpdsio Interna-
cional realizado em Paris, em 1983, e publicadas sob o titulo Reconnaissance des sols et des roches par
essais en place (2 volumes).
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Quando os estratos que compSem o terreno s3o mais ou menos paralelos, diz-se
que o perfil é simples ou regular e quando, ao contrdrio, sdo irregulares, diz-se que o
perfil é errdtico.

A rigor, a profundidade a ser alcangada pelas sondagens deve ser fixada levando-se
em conta as curvas de distribui¢ao de pressdes, assunto tratado no Vol. 2 desse Curso.

A experiéncia indica que os recalques prejudiciais s3o raros quando a tensio adicio-
nal Ao, devido ao peso da estrutura e atuante sobre camadas compressiveis, € inferior a
10% da tensdo o atuante nessa camada e devida ao peso proprio das camadas sobreja-
centes. A rigor, portanto, a profundidade a ser alcangada pelas sondagens deve ser fixada
levando-se em conta a distribui¢ao de pressdes.

Na pritica, sugere-se que a profundidade média das sondagens, a partir da cota de
fundagdo, satisfaga a condigdo:

D2>((08a10).p- B

com D e B em metros, sendo B a menor dimensdo da fundagdo e p (em kg/cm?) a pressdo

meédia na base da fundag¢do (Fig. 14-4).
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Tratando-se de fundagao em estacas, a profundidade das sondagens deve ser con-
tada a partir da ponta das estacas, podendo a profundidade anteriormente determinada
ser reduzida em 1/3.

Algumas regras prdticas para dilerentes disposi¢des das fundagdes sao dadas na
Fig. 14-B, onde D € a profundidade minima das sondagens, L > B as dimensGes da
tundagdo e A o espagamento entre elas.

Como condigdes gerais a serem observadas na exploragao do subsolo para fins de
caracterizagdo de subleitoy e jazidas, vejam-se as Instrugdes recomendadas pelos 6rgdos
rodovidrios e, para o caso de fundagdes, o que estipulam as Normas (NBR-6484/80 e
NBR-6122/86).

14-4 Abertura de Pogos de Exploragao

A técnica que melhor satisfaz aos fins de
prospec¢do é, sem duvida, a abertura de pogos %
de exploragio, pois ndo sO6 permite uma
observagao in loco das diferentes camadas como,
também, a extragao de boas amostras. O seu em-
prego, no entanto, encontra-se, na pratica, limi-
tado pelo seu elevado custo, o qual o torna, ds
vezes, economicamente proibitivo, exigindo one-
rosos trabalhos de prote¢do a desmoronamentos
e esgotamento d'dgua, quando a prospec¢do pre- —_ fak
cisa descer abaixo do nrvel d’dgua. Mesmo assim,
tem sido empregado em obras de vulto, que jus-
tificam grandes despesas com estudos prévios.

Na Fig. 14-1 reproduzimos um pogo de
exploragao, escorado por cortinas que transmi-
tem os empuxos do terreno a quadros horizontais
e, na Fig. 14-2, apresentamos os processos empre-
gados para retirada de amostras indeformadas na
superfrcie do terreno ou no fundo de um pogo,
para solos de diferentes naturezas.

Em se tratando de terrenos cobertos por
aterros onde se encontram corpos estranhos ou
grandes blocos de rocha ou, ainda, terrenos com
restos de antigas construges, aconselha-se o em-
prego de uma técnica mista, isto €, abertura de po-
¢os até a base desses aterros ou dessas antigas SECAO A-A
construgdes e, daf por diante, entdo, prosseguimen-
to da prospec¢ao por meio de sondagens. Solu-
¢do idéntica pode ser adotada quando se atinge o
nivel do lengol freatico. Fig 14-1
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14-5 Execug¢do de Sondagens

A execucdo de sondagens, que € a técnica mais comumente empregada, consiste,
de um modo geral, na abertura de um furo no solo, furo este que é normalmente reves-
tido por tubos metdlicos. A perfuragdo, como veremos adiante, ¢ feita por meio de
ferramentas ou de mdquinas que vdo provocando a desagregacdo parcial, ou total, do
terreno, permitindo, desse modo, a extragdo de amostras representativas das diferentes
camadas atravessadas. A medida que a sondagem progride e as amostras sao coletadas,
registram-se as diferentes cotas em que aparecem camadas distintas, mesmo aquelas de
pequena possanga, assim como os diversos nrveis d’dgua e todas as outras observagdes
que possam elucidar ao engenheiro quando da fase de projeto da obra.

Observe-se que, no caso de pontes, opta-se, entre outras solug¢des, por sondagens
apoiadas em flutuantes, tripéides (utilizados na ponte Rio—Niter6i), plataformas fixas
ou sondagens em embarca¢des, dependendo da altura da lamina d’dgua, das condigdes
de marés, dos ventos etc. O sino de sondagem €, também, um equipamento empregado,
entre outras finalidades, para o estudo das fundages de estruturas off shore.

14-6 Tipos de Sondagens

Os diferentes tipos de sondagens distinguem-se:

— pela retirada de amostras deformadas e sao ditas sondagens de reconhecimento
(o diametro dos tubos de revestimento ou de guia ¢ geralmente de 2');

— pela retirada de amostras indeformadas (o didmetro dos tubos é, em geral,de 6"").
Normalmente uma prospecgdo geotécnica inicia-se com sondagens de 2", deci-

dindo-se depois pela necessidade, ou ndo, de sondagens de 6, tendo-se em vista o vulto
da obra em confronto com a natureza do terreno encontrado na sondagem preliminar.

14-7 Sondagens de Reconhecimento

As sondagens de reconhecimento iniciam-se com a execugao de um furo feito
por um trado-cavadeira (Fig. 14-3), até que o material comece a se desmoronar e, dar por
diante, elas progridem, jé com o furo revestido, seja por meio do trado-espiral (Fig. 14-4),

Fig. 14-3
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da bomba de areia (Fig. 14-5), ou do chamado método de percussio com circulagdo de

dgua, utilizando-se para isso o tipo de sonda indicado na Fig. 14-6. Quando ocorre a obs-
trugdo do furo de sondagem, langa-se mao, as vezes com sucesso, do trépano (Fig. 14-7),
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Os trados indicados s3o também de grande utilidade quando se deseja um reconhe-
cimento a pequena profundidade, como €é o caso, por exemplo, de estudos para fins de
pavimentagdo,

A bomba de areia é utilizada para avango da sondagem em areias puras e soltas
abaixo do nivel d’4gua, a qual, com movimentos bruscos de puxada e largada da corda
que a sustenta, vai enchendo de areia; simultaneamente o tubo de guia desce por meio
de rotagdo.

O tipo e o emprego do equipamento de sondagem representados na Fig. 14-6, in-
troduzidos entre n6s hd mais de 40 anos, e adotados por todos os nossos institutcs
técnicos oficiais e todas as firmas particulares especializadas — portanto, por demais
conhecidos — dispensam maiores consideragGes.
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Basicamente consiste em introduzir um tubo no terreno. mediante golpes de uma
massa, com peso e altura de queda constantes, registrando a penetragdo e o nimero de
golpes. Tém uma dupla fun¢do: colhem amostras (se bem que alterando-as pelo choque
e vibragao) e medem a resisténcia a penetragao, o que permite completar as inf ormagoes
sobre as diferentes camadas atravessadas. O método € econdmico, rdpido e aplicdvel a
maioria dos solos, exceto pedregulhos.

No standard penetration test (SPT), o mais amplamente usado, o ‘“‘barrilete amos-
trador” (Fig. 14-7a), com 2" e 1¥®" de diametros externo e interno, respectivamente,
e que se abre iongitudinalmente (para retirada da amostra), é fixado na extremidade
das hastes de cravagdo e cravado 45 cm no solo, por dentro do tubo de sondagem.
A cravagio € feita por um peso de 65 kg, com 75 cm de altura de queda. Primeiramente
se fazem penetrar 15 cm e, em seguida, se registra o nimero NV de golpes aplicados para
cravar os outros 30 cm, anotando-se separadamente cada 15 cm.

Para areias finas submersas, com o nimero de golpes medidos N' > 15, o valor a
considerar deve ser:

N = 15+—;-(N’— 15)

No Quadro 14-1, extrardo de Cestelli Guidi — Geotécnica e Técnica delle Fon-
dazioni — Vol. 1 — 1975, indicamos correla¢Ges aproximadas de N com a compacidade,
consisténcia e parametros de resisténcia dos solos.

Para as areias bem graduadas, Zeevaert sugere a relagio p ~ 26° + 20 D,.
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A Fig. 14-7b mostra-nos uma correlagdo entre NV e a pressio admissivel para as
areias (Vol. 2, Cap. 9).
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N = NUMERO DE GOLPES DO PENETROMETRO

Fig. 14-7b

Para a pressao admissivel das argilas, uma relagdo razoavelmente satisfatéria € a
seguinte:

B
Padm = 1,33 N (1 +03 T) (em t/m?)

sendo B e L as dimensdes da sapata (B < L).

As correlagGes existentes devem ser utilizadas prudentemente, tendo em vista as
restri¢gdes a que, correlagBes desse tipo, estao sempre sujeitas.

Para ouwras condi¢des de crava¢ao do barrilete, o nimero de golpes NV equivalente
a0 SPT pode ser obtido pela férmula aproximada:

N = 30 nh
75 0

sendo # a altura de queda e n o nimero de golpes correspondentes a penetragao §.
Se as caracterr'sticas do barrilete também s3o outras, Karol sugere uma relagao
para obter o V equivalente ao SPT.
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Chamarfamos a aten¢do, ainda, que um dado de grande interesse prético, que deve
ser anotado ao se executar uma sondagem, € a altura que a dgua ascende no tubo de
revestimento, num certo tempo (digamos 10 minutos), ap6s atingido o lengol d’dgua.
Isto nos permitir4 verificar se o lengol d’dgua se encontra, ou ndo, sob pressao.

De h4 muito generalizou-se o emprego de tubos de parede fina, conhecidos como
shelby-tubes, com os quais se obtém amostras semi-deformadas.

14-8 Sondagens com Retirada de Amostras Indeformadas

De 'um modo geral as sondagens para retirada de amostras indeformadas (6") sdo
executadas do mesmo modo que as de 2"”. Toda a diferenga reside no maior cuidado
com que devem ser feitas e nos tipos de amostradores empregados, a alguns dos quais
faremos referéncia a seguir.

A cravagdo desses amostradores nao deverd ser feita por percussdo (esta € uma das
maiores causas de alteragdo das amostras), e sim, como € usual, pela carga de um macaco
hidrdulico reagindo contra uma ancoragem fixada no préprio tubo guia.

Na Fig. 14-8 reproduzimos um.corte da parte in-
ferior do amostrador, com a indicagdo dos seus didme-
tros caracteristicos. A escolha desses diametros ¢ feita
de tal maneira que reduzam ao minimo possivel as
alteracOes na amostra.

O grau de alteracio A,% da amostra é medido
pela razdo entre a drea A, da porgdo do solo que é deslo-
cada pelo amostrador durante a, sua cravagdo e a drea
A; limitada pela sapata cortante.

Nessas condig¢des, sendo:
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temos:

2 .2
D2 =D 100

Ar% = D;?

Para tubos de ago com 2" de diametro e de paredes delgadas, 4,% ¢, aproximada-
mente, igual a 10%.
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14-9 Amostradores para Solos Coesivos

Na Fig. 1492 representamos o amostrador M.I.T. (Massachusetts Institute of
Technology), de pistdo, o qual é empregado para amostragem de solos coesivos. Uma
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caracterfstica especial desse aparelho € o fio de ago para cortar a amostra. Atualmente
esses amostradores s3o usados com camisas metdlicas para recolher as amostras.

Entre outros tipos de amostradores para solos coesivos citariamos o de Moran-
Proctor, o de Porter e o de Casagrande-Mohr-Rutledge (Fig. 14-95), o qual é munido
de dispositivos, pouco eficientes, para fazer vicuo na parte superior e comprimir ar na
parte inferior da amostra, visando sustentd-la no interior da camisa receptora.

14-10 Amostradores para Solos Ndo-Coesivos

Se o problema da obten¢@o de amostras indeformadas ndo é simples para solos
coesivos, muito menos o é para solos nao-coesivos. Isto porque acresce a circunstancia
de que a amostra, uma areia pura, por exemplo, ndo se mantém, por si s, dentro do
amostrador. Torna-se, pois, necessdrio prover a base do amostrador, tal como indica
na Fig. 14-10 o amostrador de Ivanoff, de um sistema de chapas moéveis que, recolhidas
durante a cravagdo, descam e prendam a amostra durante a extra¢do (com prejuizo,
assim, para as caracterfsticas do amostrador, o qual terd que ser de parede espessa).

PARAFUSO P/FAZER DES-
CER AS CHAPAS DE ACO
DE PRENDER AS AMOS-
TRAS

RIS
N7/ /A

CAMISA PARA RECE-
BER AS AMOSTRAS

400

CHAPAS MOVEIS DE AGO
PARA PRENDER AS
AMOSTRAS

SAPATA

Fig 14-10

Um outro recurso de que se poderia langar mio para retirada de amostras indefor-
madas de solos ndo coesivos consiste na estabilizagdo preliminar desses solos pela injegdo
de produtos betuminosos ou pelo congelamento. Esses processos, além de serem passi-
vers de crftica, sio de dificil aplicagdo e muito onerosos, sendo, por isso, raramente
aplicados.
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Na pritica, essa deficiéncia na amostragem de solos nio coesivos é suprida pelos
ensaios de auscultagio de que adiante nos ocuparemos.

14-11  Amostragem de Rochas

Em se tratando de terrenos rochosos ou rochas, e havendo necessidade de reco-
nhecer o material em profundidade — caso. que ocorre, por exemplo, no estudo das bar-
ragens ou das grandes obras de arte — a obten¢do de amostras € feita por meio de sondas
rotativas, empregando-se, geralmente, brocas de diamante. Os didmetros das amostras
(ou restemunhos), em geral variam de 2 a 10 cm; dada a grande velocidade de rotagio
dessas sondas, elas permitern um avango muito rdpido. Desse tipo, que corta a amostra, é
o chamado amostrador Denison, usado quando se trata de solo muito resistente.

Sobre o assunto, voltaremos a nos referir no Vol. 2, Cap. 1.

14-12 Apresentagdo dos Resultados de um Servigo de Sondagem

Os resultados de um servigo de sondagem s3o sempre acompanhados de relatério,
dando as seguintes indicagdes: '

a) planta de situagao dos furos;

b) perfil de cada sondagem com as cotas de onde foram retiradas as amostras;

¢) classificagdo das diversas camadas e os ensaios que as permitiram classificar;

d) ntveis do terreno e dos diversos leng¢6is d’agua, com a indicagdo das respectivas
Ppressoes;

e) resisténcia a penetragio do barrilete amostrador, indicando as condi¢Ses em
que a mesma foi tomada (diametro do barrilete, peso do pildoe altura de queda).

Na Fig. 14-11 reproduzimos um perfil individual de uma sondagem, bem como
um perfil geral do terreno.

Com base nesses resultados é usual tragar-se um subsolo representativo, isto €, uma
idealiza¢do do subsolo real, a fim de permitir, de maneira mais simples, uma andlise do
problema em estudo,

14-13  Ensaio de Auscultagao

Este ensaio, também conhecido camo ensaio de penetracdo, consiste, nas suas
linhas gerais, em cravar uma haste no solo e registrar a resisténcia dinamica ou estdtica
oferecida a sua penetragao. Dar, dois tipos de ensaios: dinamico e est4tico.

Os ensaios de penetragdo constituem valiosas técnicas auxiliares na radiografia dos
terrenos, podendo seus resultados correlacionar-se com a compacidade, consisténcia,
compressibilidade e resisténcia ao cisalhamento dos solos. Indicam, além disso, os nrveis
rochosos ou estratos resistentes e as cavidades existentes nos terrenos. Sio ensaios com-
plementares as sondagens, sendo, em geral, realizados durante a execugdo destas.

Ensaios dindmicos — Desde hd muitos anos que engenheiros e construtores tém
recorrido a prética de cravar perfis metdlicos ou estacas de madeira, a fim de avaliar



204 MECANICA DOS SOLOS
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Fig. 14-11

qualitativamente, através do nimero de pancadas necessdrio para conseguir uma dada
penetracao, a resisténcia de um terreno em profundidade.
Presentemente, utilizamo-nos desse ensaio como um elemento a mais de informa-

¢do para esclarecer a natureza do subsolo e, em geral, a ndo ser que o utilizemos apenas
com a finalidade de delimitar obstdculos, realizamo-lo sempre durante a execugdo das
sondagens.
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Ensaios estdticos (Diepsondering ou Deepsounding) — Nesses ensaios utiliza-se um
dispositivo constituido, em linhas gerais, de um iubo contendo, em seu interior,umahaste
que se desloca, tendo na sua extremidade um cone (Fig. 14-12). No penetrometro holan-
dés, o cone tem um 4ngulo no vértice de 60° e 10 cm? de base. O ensaio de penetragdo
estatica (EPE) ¢ também designado de CPT (cone penetration test). Americanos e russos o
utilizaram para medida da resisténcia dos solos lunares.

] HASTE
L
aln

TUBO

%;— CONE DE PENETRAGAO

Fig 14-12

Para realizar o ensaio, faz-se penetrar no solo, a uma velocidade lenta e constante
(60 cm/min), primeiro s6 o cone, e depois 0 conjunto tubo e cone. A penetragdo € feita
por meio de um macaco que atua por intermédio de uma camara hidrdulica, a qual estd
munida de mandmetro que permite, assim, a medida da resisténcia a penetragao.

A capacidade desses penetrometros tem evolurdo; o primeiro (em 1946) era de
2,5 t; mais tarde foi langado o de 10 t e, atualmente, existem os de 17,5 t.

Esses ensaios separam a resisténcia a ruptura do solo em termos de resistencia de
ponta (rp) e de atrito lateral (r,).

Praticamente registram-se, durante a cravagao, o esforgo total (r,) e o esforgo
sob a ponta, obtendo-se por diferenca a resisténcia de atrito lateral. Os valores observa-
dos a diferentes profundidades, em geral de 25 em 25 cm, sdo registrados em grificos
como o da Fig. 14-13.

Os modelos atuais de penetrometros dispdem de uma curta “camisa de atrito”,
acima da ponteira, que permite medir, também, a “‘resisténcia lateral local”.



206 MECANICA DOS SOLOS

RESISTENCIA EM kg/cm?

I A A

R

AN

NSO
ARGILA MOL
NN

RN

PROFUNDIDADE EM METROS

g
..z .
-

<
-

Fig 14-13

Numerosas correlagdes estatisticas tém sido propostas entre os ensaios penetro-
métricos estdticos e dinamicos*; segundo Meyerhof, por exemplo:

p (kg/cm?) = (12 a 4) N
sendo o coeficiente 12 para as areias e solos arenosos e 4 para as argilas e solos argilosos.

Uma outra correlagdo muito util, extraida de Fundagées Rasas (publicagao do
IME.1975), é a seguinte:

_E
rP - m
onde E' =—Aé}_1}Lh é o “mo6dulo edométrico” do solo, que corresponde ao “moédulo de

elasticidade™ E, utilizado para os demais materiais de construgao.

O valor de E’' assim calculado, em fungdo de r,, pode ser utilizado para cdlculo
estimativo de recalques.

Nos Quadros 14-2 e 14-3, respéctivamente, transcrevemos os valores tfpicos de
m e de E' para diferentes tipos de solos.

* Veja-se José Folque — Caracteristicas Mecdnicas de Solos Deduzidas de Ensaios de Pene-
tragdo. “Geotecnia”, N? 17, junhofjulho 1976. Revista da Sociedade Portuguesa de Geotecnia.
Lisboa.
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Quabro 14-2

SOLO m
Areias (rp> 45 kg/cm?) 1,5
Areia Argilosa, Argila Dura
(15 kgfem? < p <30 kg/cm?) 2a5
Argila Mole (rp < 10 kg/cm?) 5a 10

Quamro 14-3
SOLO E’ (em kg/cm?)

Argila Muito Mole 3,5 — 28
Argila Mole 17,5 — 42
Argila Média 42 — 84
Argila Dura 70 — 175
Argila Arenosa 280 — 420
Areia Siltosa 70 — 210
Areia Fofa 105 — 245
Areia Compacta 490 — 850
Areia Compacta e Pedregulho 980 — 1970

Exemplo: Para uma camada de areia com espessura & = 150 cm, rp, megio =
= 50kg/cm? e submetida a um acréscimo médio de pressio de 0,5 kg/cm?, o recalque
médio dessa camada, dado por:

h-Op h-Ap

A = =
h £’ mr,
seria:
150 - 0.5
Abh=_—"_""= _
5 50 . °m

14-14 Ensaios de Bombeamento e de ‘Tubo Aberto”

Eles permitem, como vimos no Cap. 8, a determinagdo da permeabilidade do solo
semn retirada de amostras.
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14-15 Vane Test (Scissométre), Rhéotest e Pressidmetro

a) Vane Test (que os franceses chamam scissomérre e nés ‘“ensaio de palheta’™) —
Com este ensaio, determina-se in situ a resisténcia ao cisalhamento de solos coesivos.
O esquema da Fig. 14-14 mostra o principio em que se fundamenta. Cravado o aparelho
no terreno, mede-se © momento M necessdrio a fazé-lo girar. A este se opdem os mo-
mentos devidos as resisténcias ao cisalhamento que se desenvolvem ao longo da super-
frcie lateral e das bases do cilindro de ruptura do solo que envolve as duas placas retan-
gulares. Na rotagdo, os bordos da placa geram uma superficie de revolusdo. Como nao
hd possibilidade de drenagem, o ensaio € classificado como “n@o drenado”.

Chamando de M; o momento resistente sobre a superficie cilindrica vertical e de
M, o momento sobre cada uma das bases horizontais do cilindro, podemos escrever que
0 momento resistente total registrado no aparelho € igual a:

M=,+2,
Sendo r o raio das palhetas, tem-se: M W N

M, =2arhyre, =27 hr’c, = 87 ricu

,4"\ 1N,
. =92(2r = . )
com h 2(2r) 4r. 1'\-_;{ S /;:
Dividindo-se cada base em uma série de anéis ele- : T |
mentares concéntricos, tem-se: | )Ml |
| |
dMo = (27 xdr) ac, = 27 rédsey ! - :
h=4r | !
e dar: ! !
| i
I 1
r 27 i L !
.l'lzzf'u'[ 29 2dx = 3 r3 Cy. l I
. . l\_:t/\—/,J
Entdo: 2r
‘ 47 28
M=8nrct+ —J ra=— 1710
3 3
e portanto:
3 M
“ =08 a

que € o valor da coesao n3o drenada da argila.

b) Rhéotest — E um aparelho, introduzido em 1967 por Biarez, que se baseia no
mesmo princfpio do Vane test, permitindo, porém, conhecer a componente normal
da tens3o ao longo da superficie de ruptura, o que leva a possibilidade de se determinar
a “curva intrfnseca” do material, mediante uma série de ensaios.
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¢) Ensaios pressiométricos — Estes foram introduzidos por Kogler e Scheidig em
1930, e posteriormente desenvolvidos por Ménard, em 1957. Eles se prop6em a medir
o mddulo de deformagdo transversal ou médulo pressiométrico E, dos solos — que se
utiliza no cdlculo de recalques — e a pressao-limite p, que corresponde a ruptura dos
terrenos — que intervém nos cdlculos de estabilidade das fundagGes.

A razio Ep/pl ¢ considerada como uma caracteristica do tipo de solo, sendo tanto
maior para os solos resistentes. Nos solos correntes, essa razio varia estatisticamente
entre 8 e 12.

A Fig. 14-14a nos dd uma idéia esquemdtica do pressiometro. O ensaio consiste
em transmitir uma pressdo a célula principal e medir, em cada instante, a pressdo e o
volume de dgua injetado. A célula € de altura constante, deformando-se, portanto, late-
ralmente. A Fig. 14-14b mostra-nos os resultados das medidas, onde se observam quatro
fases distintas: 1 — fase de recompactagdo; 2 — fase pseudoeldstica; 3 — fase pldstica e
4 — fase de equilfbrio-limite.
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14-16 Medida de Pressao Neutra

No estudo do equilibrio de uma camada de argila mole, sob um carregamento
crescente, proveniente da constru¢@ao de aterro, constitui a medida das pressOes neutras
um elemento de grande valia. A determinagdo dessas pressdes, como voltaremos a fazer
referéncia no item 14-21 e Vol. 2, pode ser feita, muito simplesmente, cravando-se um
tubo, com a extremidade inferior porosa. até¢ a cota onde se deseja fazer a medida; a
altura que a dgua atinge no tubo dd o valor da pressio procurada (se maior que a corres-
pondente ao nivel do lengol fredtico. indicard a existéncia de uma sobrepressio).

14-17 Provade Carga

As caracterrsticas de compressibilidade de um solo podem também ser obtidas
através de provas de carga diretas sobre o terreno.

Esses ensaios consisten em carregar progressivamente o terreno, utilizando-se
placas metdlicas de dimensOes determinadas, e medir os recalques sucessivos (veja-se a
Norma NBR-6122/86. Os resultados obtidos sio traduzidos em um gréfico pressao-recal-
que (Fig. 14-14c¢).

CARGA

RECALQUE

P
-

>
[

Fig 14-14c

Sobre os valores obtidos influem, de maneira aprecidvel, as dimensdes e a forma
da placa de carregamento, o tipo de cafga (se estdtica ou dindmica) e o nimero de repe-
ticGes de carga.

Por intermédio de provas de carga determina-se o coeficiente de recalque k (tam-
bém chamado constante de Winker) de um solo, que € a razio entre a pressio p e o
recalque y produzido.

k= % (kg/em?/cm)

O seu valor ¢ utilizado para fins de dimensionamento de “pavimentos rigidos”
ou para o estudo de “vigas de fundag@o sobre base eldstica”.
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Assim, k = 6 kg/cm?/cm, por exemplo, significa que uma pressio de 6 kg/cm?
provocard uma deformagio de 1 cm no solo. Seu valor serd tanto maior quanto menos
deformdvel for o solo.

Normalmente’, em se tratando de dimensionamento de ‘‘pavimentos rigidos”, o
valor de k é determinado para uma placa circular de 30" (76,2 cm) de diametro e fixan-
do-se o recalque em 0,05" (1,27 mm).

Quanto ao comportamento de uma fundagdo, como se depreenderd do estudo
sobre distribuigdo de pressdes (Vol. 2), pouco nos esclarece o resultado de uma prova
de carga, sem os elementos fornecidos por sondagens.

Nos problemas de estacas ou tubulagbes submetidos a cargas horizontais (Vol. 2,
Cap. 13) define-se o modulo de reagdo horizontal k;, (referido a largura unitdria da estaca)
como a razdo entre a reagdo p do terreno e o deslocamento y (Fig. 14-14d). Assim,
p = kj Dy. Para terrenos coesivos adota-se k, = constante, e para terrenos ndo coesivos
admite-se uma variagdo linear com a profundidade kj = ny % com ny, (de dimensao
FL"?) um coeficiente constante para cada tipo de solo (veja-se U. S. NAVY — Design
Manual: Soil Mechanics, Foundations and Earth Structures — 1962).

/_’b\
@
D
Fig 14-14d

1418 Medida de Recalque

A determinagao dos recalques de uma obra constitui um elemento de grande im-
portancia para o seu controle, seja na fase da execugdo — caso, por exemplo, da cons-
trugdo de aterros — seja para um eventual reforgo, em se tratando de fundagdes.
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Como se exige que tais medidas sejam rigorosas, € indispensdvel que, preliminar-
mente, se adote um marco de referéncia (bench-mark).

Na Fig. 14-15 esquematizamos uma referéncia de nivel (bench-mark) apropriada
a medida de recalques.

CAI XA DE CONCRETO

, 02

E
<
t

- Y -

CALDA DE
CIMENTO

CAMADA
RESISTENTE (I

BULBO DE CIMENTO

Fig 14-15

Para medida dos recalques de fundagGes usa-se um nivel 6tico de precisio (a de
um bom nr'vel é de 0,5 mm) ou, entdo, o “nivel de vasos comunicantes introduzido por
Terzaghi” (Fig. 14-16); esse nrvel é capaz de uma precisao de 0,01 mm. Na maioria dos
casos, o primeiro € perfeitamente satisfatério. Constatados os recalques ocorridos, me-
diante nivelamentos peridédicos entre o bench-+nark e as pegas de referéncia embutidas
nos pilares, tragam-se as curvas de igual recalque sobre a planta dos pilares, as quais
pernmitem, entdo, se ajuizar do comportamento da fundagdo.
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Ar = DIFERENCA DE RECALQUES

Yo

Fig. 14-16

14-19 Ensaios Geoff(sicos

A prospecgdo geofrsica — sendo mais comuns a sismica e a elétrica — permite
determinar o tipo e a espessura das camadas, bem como detectar singularidades do ter-
reno (presenga de grandes blocos de rocha ou cavidades subterraneas), o que é especial-
mente importante no estudo preliminar do projeto de grandes obras (aterros, pontes,
barragens).

A interpreta¢do dos seus resultados deve ser comprovada por outros métodos de
reconhecimento (sondagens, auscultagGes etc.). O seu emprego, contudo, pode reduzir
o numero de outros ensaios, conduzindo a uma economia nos estudos, particularmente
quando se trata de dreas muito extensas a serem exploradas,

O ensaio sismico, seja por reflexdo ou por refra¢do, consiste em medir a velocidade
de propaga¢ao de ondas vibratdrias, enquanto que o ensaio elétrico se baseia na medida
da resistividade do solo.

Meétodo da resistividade elétrica — O principio do método é ilustrado pela Fig. 14-17.

Por meio de dois eletrodos, 4 e B, cravados no terreno, faz-se passar uma corrente de
intensidade [; por entre dois outros, M e N, mede-se a diferenga de potencial V.Sendo



214 MECANICA DOS SOLOS

d a distincia comum entre os quatro eletrodos, a férmula de Wenner:*

Fig 14-17

Tratando-se de terrenos nao homogéneos, o valor obtido representard a resistivi-
dade média das diferentes camadas, até a profundidade alcan¢ada pela investigagdo, que
se considera igual a d, ou seja, o espagamento comum entre os eletrodos. A profundidade
de investigag@o aumenta, assim, com o maior afastamento dos eletrodos,

As maiores resistividades correspondem as rochas; valoresinterrnedidrios referem-se
aos pedregulhos; os menores valores, relacionam-se aos siltes e argilas saturadas.

Método da refragao sismica — A Fig. 14-18 esquematiza o principio em que se
fundamenta. Essencialmente consiste em emitir, de um determinado ponto, ondas si's-
micas produzidas por um choque ou uma explosdo, as quais sdo captadas por uma rede
de sismégrafos.

* O fundamento tedrico dessa formula € o scguinte: a propagacdo da corrente elétrica de
intcnsidade /, a partir do ponto A (ligura abaixo), se processa scgundo trajetdrias retilineas; assim,
entre duas csferas de raios r ¢ r + dr, hd uma difcrenca de potencial dV que, de acordo com a lei
de Ohm, € proporcional ao comprimento dr ¢ inversamentc proporcional a superficie do solo con-
dutor, ou seja:

pdr
dV = — —
5 I

wr?

ondc p ¢ a resistividade clétrica do solo. Integrando:

donde:
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0 ONDA DIRETA S s'

TS

(V)

ONDA REFRATADA

(Vy)
Fig. 14-18

Se marcarmos em abscissas as distancias dos sismégrafos ao ponto de perturbagdo
e em ordenadas os tempos que as ondas levam para atingir os sismografos, obteremos

duas retas, de declividades 1/v, e 1/v, (Fig. 14-19), onde v, e v, sdo as velocidades,
respectivamente. na primeira e segunda camadas.

VN

\‘\\\

Fig. 14-19

Como para um detenminado sismégrafo de abscissa x;, ponto de interse¢@ao das
duas retas, as ondas direta e refratada alcangam-no ao mesmo tempo, da f6rmula:

I Vg — 1

h = LI
2 vy + 01

deduz-se a espessura h da camada, uma vez que as velocidades v, e v,, obtém-se das
declividades das duas retas.

Para a maioria dos solos a velocidade de propagagdo de ondas si'smicas varia entre
150 a 2 500 m/s, correspondendo os valores menores as areias soltas e, os maiores, aos
pedregulhos compactos; as argilas tem valores intermediarios, tanto maiores quanto
mais duras. Para as rochas sis, os valores oscilam entre 2 000 ¢ 8 000 m/s. Na dgua, a
velocidade ¢ da ordem de | 400 m/s.

Por esse método pode-se, também, obter valores aproximados do mé6dulo £ dos
solos, utilizando-se a relagdo teorica:

vy (1 — p— 2p%)
g (1 —p)

E=
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onde:

= velocidade de propagagao das ondas sismicas no interior do solo;
peso especifico do solo;

coeficiente de Poisson;

= aceleragdo da gravidade.

R T <
Il

Para exploragGes superficiais foi desenvolvido um aparelho sismico portdtil, cha-
mado Terra Scout.

Outros métodos — Os outros métodos de prospec¢do geofisica: gravimétrico (que utiliza
aparelhos muito sensr'veis, como a balanga de torsao ou péndulos) e magnético (empre-
gando magnetdmetros), ndo s3o, em geral, usados nas aplicagGes da Mecanica dos Solos.

14.20 Outras Técnicas

A exploragao visual, através de galerias, pogos e ”
trincheiras abertas no terreno, €, evidentemente, de
grande interesse, uma vez que, por meio das amostras
obtidas pelas sondagens, nao se pode reconhecer a dire-
¢30 ou a inclina¢@o ou, ainda, a orienta¢d@o de eventuais
falhas ou fraturas de macigos rochosos. Para essa finali-
dade, as fotografias em cores constituem um registro de
grande valor.

Uma técnica muito elegante, embora bastante
onerosa, para inspe¢ao visual das paredes de um macigo
consiste em utilizar uma cdmara especial de televisao, co-
locada no interior de um tubo de sondagem ou de uma
escavacdo para execuc¢ao de um tubuldo.

SELO DE
BENTONITA

TUBO DE
REVESTIMENTO
O

TUBO DE
H# PLASTICO
| TEASTIC

TUBO POROSO
14-21 Comprovagdo Durante e Ap6s a Construgdo

As investigagOes geotécnicas nao se esgotam nas
fases de projeto, quando se trata de obras de vulto em e
terrenos diffceis. —

A “medida de recalques” de uma obra, por exem-
plo, durante e ap6s a constru¢gdo — segundo técnica
jA mencionada e bastante conhecida — constitui um
elemento de grande importancia, seja, principalmente,
com vista ao controle do seu comportamento (e conseqiente afericdo das hipOteses,
critérios e teorias de cdlculo e métodos construtivos), seja para um eventual reforgo,
em se tratando de fundagGes.

lgualmente necessdrias e uteis sdo as ‘“‘medidas das pressGes neutras” que se de-
senvolvem nos macigos terrosos, para as quais se utilizam “piezometros”; hd vdrios
tipos, sendo o de uso mais freqiente o de Casagrande (Fig. 14-20).

Também a instalagdo de ‘“‘células de carga”, para captar tensdes que s3o desper-
tadas nos macigos terrosos, ¢ muito empregada.
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Registrem-se ainda, por sua importancia, as provas de carga executadas nos tubu-
l1oes da Poute Rio-Niteréi, para confirmar critérios de projeto. Entre elas, uma prova
de carga vertical a compressdo, até | 750 t, e uma prova de carga horizontal de 100 t,
em que f{oi utilizado o slope indicator (inclindometro) para determinar a deflexdo do
tubuldo ao longo de todo o seu comprimento.

" Hoje, nas pistas experimentais para pavimentos
de rodovias e aeroportos, tem sido desenvolvida técnica
bastante avangada de instalagdo de instrumentos de
medi¢do, tais como células de carga, extensdmetros,
pares termoelétricos, tensometros etc.

A prop6sito, cremos que nio hd melhor jus*ifi-
cativa para tais estudos e pesquisas do que a énfase
dada por Terzaghi e Peck (Fig. 14-21) na 22 edigdo
(1973) do seu conhecido e conceituado livro Mecanica
dos Solos na Prdtica da Engenharia, com o acréscimo
de um caprtulo (o 129) sobre observagoes de compor-
tamento, classificando-as e descrevendo-as em sete

Fig 14-21 — Ralph B. Peck categorias:
(Canadense: 1912)

— observagdes para detectar sinais de perigo iminente;

durante a constru¢io;
prévias a reforgo de fundagdes;
— observagdes do visando a aperfeigoar métodos construtivos;
terreno para acumnular experiéncia local,
cora vistas a perfcias judiciais;
paracomprovar teorias.

Em abono, ainda, da importancia dessas pesquisas, basta recordar os simpdsios —
hoje na ordem do dia — que tém sido realizados sobre instrumentagdo de campo e, ensaios
“in loco™, como os que tiveram lugar na COPPE/UFRJ em novembro de 1975 e no
Nanyang Technological Institute, de Cingapura, em 1986.

Podemos, assim, resumir nas seguintes fases o problema das fundagdes de uma
obra: Investigagoes —~ Estudos > Execugao - Controles.



Notas Complementares

Nestas Notas aditamos esclarecimentos e conceitos acerca de alguns assuntos trata-
dos no presente volume.

| ConsideragGes Teoricas Relativas ao Coeficiente de Permeabilidade

1.1  Introdugdo

Deduz-se nesta Nota a féormula de Kozeny-Carman, a qual, proporcionando melhor
analogia com o solo, evidencia os fatores que afetamn a sua permeabilidade. Esta formula
¢ desenvolvida como extensdo da equagdo generalizada de Hagen-Poiseuille para fluxo
d’dgua em tubos capilares, tal como se visualiza a conexdo dos vazios em uma massa de
solo.

Sobre esse assunto fizemos uma rdpida referéncia no item 8-6.

.2 Equa¢do de Hagen-Poiseuille

Consideremos (Fig. I-1) um tubo capilar de raio r e examinemos ao longo de um
comprimento dl, com uma perda de carga dh, duas “ldminas cilindricas’ coaxiais de raios
p e p + dp nointerior do tubo. Seja dv a diferencia de velocidade entre as duas “laminas’.
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Fig. I-1

A equagdo de equilibrio entre a forga, devida a pressdo, e a resisténcia de atrito, es-
creve-se

7p’v,dh=2mpdlr
onde, admitido o escoamento viscoso e laminar, 7€ dado pela lei de Newton

dv
T=—n—0
dp

com o sinal negativo porque a velocidade diminui para valores crescentes de p.
Substituindo e simplificando, obtém-se:

dv
pY,dh=—-2ndl—
; dp
Separando as varidveis:
dhd
dv = P, o
2ndl
ou
i
dy = — Ya pdp
dh
comi = W o gradiente hidrdulico.
Integrando:
y=_ o ip2+C
4n
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Junto a parede do tubo, p =rev =0, o que permite determinar a constante C. Assim:
v,
v=--( —p?)
4n

que € a conhecida equagdo de Hagen-Poiseu:lle, a qual exprime a distribui¢ao das velocida-
des através da se¢do do tubo capilar.
A descarga através da se¢@o serd, consequentemente, dada por:

q={'v-2mpdp

que integrada formece:

r*oy,i

8n

q:

com A = mr* a 4rea da se¢do transversal do tubo.

) ) o drea da se¢do
Introduzindo-se o conceito de raio hidrdulico (Ry = - ), que pa-
perimetro molhado

ra o tubo capilar de raio r € igual a:

R mr r
B onr 2
a equaqio anterior passa a s€ €sCrever.
1 v, 0
q=—+——R} A

2

Para um fluxo laminar entre duas placas planas obtém-se, através de uma dedugao
semelhante (veja-se Leonards — Foundation Engineering, pags. 112 e 113), que

2
RHA

LI
3 7

com 4 = drea da segdo transversal limitada pelas duas placas (se Z = largura e D = semi-
distancia entre as placas, 4 =2 DZ).

" Assim, para as condi¢bes de escoamento viscoso e laminar, qualquer que seja a segdo
transversal, podemos escrever a equagdo geral:

i
q= Ya R> 4
Crn H
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onde Cr € um coeficiente de forma adimensional. Esta equagdo € freqientemente chama-
da equagao generalizada de Hagen-Poiseuille.
Dai:

i
70 RZ

,
il

2>|-t:

H

a velocidade média.

1.3 Formula de Konezy-Carman

Nos solos os tubos capilares s3o, na realidade, canaliculos os mais irregulares, como
mostrado na Fig. 1.2, pelo que o gradiente hidrdulico real deve ser A A

Canaliculo tortuoso
através dos vazios do
solo, de comprimento /;

4 - D 722 ,/// V222 7
DRaer D 1 et
—- " N/ ¢ 7
O 11OA 74 N 7 /s
/ A i ar T2\ 74, VP
s ‘
7 iz / et X% s Yo {rb X7 '€77 W, g
Ju N4 ) 2 10
(DU T & 7z 4,/ oL
1) ) N g 4
14 [4 vl f 0
(il ’// ///
o 7 (1) // i Ytas ’”/ /
SV % (/m \ND G
ﬂ/c’ /,//1/ /s ,y/_/ O @ % s
L }
“1 1

Por outro lado, observemos que:

R drea " (drea) (comprimento) volumes de vazios
H perimetro (perimetro) (comprimento) superficie das particulas
n |4 n
Sy Sy

onde n é a porosidade do solo, ¥ o volume total e s, a superficie especifica por unidade

de volume.
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Substituindo Ry por esse valor na equagdo da velocidade média, e tomando v,, =
=Vp, velocidade real de escoamento ou seja a velocidade de percola¢do, obtém-se:

2

v, n
vp = —T— -
CfTI sp?

Tendo ein vista (Fig. I.2) que o fluxo d’dgua percorre um caminho tortuoso (/; ), a
velocidade de percolagao deverd ser corrigida pelo coeficiente de tortuosidade

Al
T=—L
Al
Assim:
d T
v T e—
P p

onde v € a velocidade de descarga através do solo.
Em fun¢do de T o gradiente hidrdulico real se escrevera:

Substituindo, vem:

donde:

Cf‘n T? 5y

Se definirmos, agora, s; como sendo a superficie especifica por unidade de volume
de particulas sélidas,. podemos escrever:

s Vi=s5,V

donde
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e, portanto:
sy =85 (1 —n)
Assim:
Y n’
Cen T? st (1 —n)?
ou
1 Ya n’ .
VE s e
Cesg T n (1-n)
ou ainda, em fungdo do {ndice de vazios (€):
1 Yq e’

ym———— e i
Cfs§T2 n l+e

Esta é a formula de Kozeny-Carman, que comparada com a equagdo de Darcy

(v = ki) nos di:

1 Y, e
k= — .4
Cfs:TZ n l+te

Para os solos granulares — aos quais seria aplicdvel a equagdo de Konezy-Carman —
os coeficientes de forma Cfe de tortuosidade T sdo iguais, respectivamente, a 2,5 e /2.

A equag3o que vem de ser obtida chama a atengdo de que o coeficiente de permea-
bilidade ¢ fung¢go:

® da textura e estrutura do solo, pois Cf, Te s, correlacionam-se com essas caracte-
risticas;

® do indice de vazios,

das propriedades do liquido através de v, e 7;

® da temperatura, pois a viscosidade (n) dela depende.

Il Resisténcia ao Cisalhamento das Argilas Saturadas
1I.1  Envoltorias de Ruptura

Na Fig. 11.9 mostramos esquematicamente as posi¢Ges relativas das envoltdrias de
rupturas de argilas saturadas, obtidas dos ensaios lento, rdpido e rdpido pré-adensado.
Examinemos cada um desses trés tipos cldssicos de ensaio triaxial.para as argilas normal-
mente adensadas e pré-adensadas. ’
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Ensaio lento ou com drenagem (S ou CD)

Neste ensaio é garantida a total dissipag@o das pressdes neutras geradas tanto pela
tensdo de confinamento como pela de cisalhamento, pelo que o estado final de tensGes é
expresso em termos de tensdes efetivas.

Uma argila normalmente adensada submetida a este ensaio para diferentes valores
de 0, mostra-nos que a envoltdria dos circulos de Mohr € linear e passa aproximadamente
pela origem (Fig. IL.1).

//
o, o
T, } l /é }
A 0\'\90
0',-—"’ / j——— ‘(f/
Y
n
E
\
\
\ E \
\ 2 2a
a
F L) N g
9, =0, o, =0, o
rig IL1

A equagdo da envoltdria de resisténcia €, pois,

, ,
T, =0 tge
com ¢’ o dngulo de atrito interno do solo.

As argilas normalmente adensadas, nessas condig¢des de ensaio, apresentam um com-
portamento semelhante ao das areias.

Se a argila € pré-adensada, a envoltoria de ruptura mostra-nos dois trechos distintos.
Se as pressoes de ensaio s3o inferiores a pressdo de pré-adensamento (0,) do solo — trecho
ab da Fig. I1.2 — a resisténcias sdo maiores do que as das argilas normalmente adensadas,
o que justifica o aparecimento do pardmetro de coes3o; para pressoes maiores que g, —
trecho bc da figura — as resisténcias situam-se sobre a envoltoria da argila normalmente
adensada. Este fato € experimentalmente explicado considerando-se que as argilas pré-
adensadas s3o menos compressiveis, tém menor variagdo de indice de vazios que as nor-
malmente adensadas, logo, s@o mais resistentes.
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O trecho ab tem por equagdo
=c + o tg ¥

e o trecho bc:

T,=0 tgy

\|

Q
-
|
Q
-
Q
It
Q
mQ
Q

Ensaio rdpido pré-adensado (R ou CU)

No ensaio rdpido com pré-adensamento € permitida a dissipagdo das pressdes neu-
tras decorrentes da aplica¢@o de o, e impedida a dissipagdo das que se desenvolvern pela
aplicagdo de o, . _

Este ensaio realizado com medi¢do da pressdo neutra representa-se por R.

Na Fig. II.3 mostramos os circulos de Mohr em termos de tensdes totais (7)) e de
tensdo efetivas (£) para uma argila normalmente adensada.

Analisando os valores das tensdes, tendo em vista que:

0, =03+ Ao

[
0, =0, — U
03 =03 —u
onde u € a pressao neutra no momento da ruptura, verifica-se que

’
0, —0y =0y, —03 =00

logo, os dois circulos tém o mesmo didmetro e estdo deslocados entre si de uma distancia
u.
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Fig. I1.3

As duas envoltdrias passam pela origem e as equagdes de resisténcia escrevem-se
—_ ! ’
T, =0 tgy

que € a mesma obtida pelo ensaio lento, e

Ty = 0189y
- . . 1 2
onde y,, é o dngulo de atrito em termos de tensdes totais, compreendido em 5 €3 de
' tal como usualmente considerado.
A envoltdria de ruptura em tensoes totais para o caso das argilas pré-adensadas apre-
senta também dois trechos distintos (a'b’ e b'c’) como nos mostra a Fig. I1.4, sendo suas
equagdes

Ty = Coy T O L8 Py (cu)
para o trechoa'b’, e
T, =0 t8Ycu
para o trecho b'c’.

A envoltdria de ruptura em tensGes efetivas é semelhante a da Fig. II.2 obtida para
ensaios drenados.
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A

Yy

Q
mQ

Fig. IL4

Ensaio rdpido ou sem drenagem (Q ou UU)

Neste ensaio ndo € permitida a drenagem em nenhuma de suas fases. Ndo haverd,
portanto, variagio de volume da amostra e, conseqiientemente, do indice de vazios. As
tensdes exercidas serdo, entdo, tensdes totais suportadas integralmente pela dgua inters-
ticial. Os didmetros dos circulos serdo todas iguais, pois o deviator stress (o, — 04) € pra-
ticamente o mesmo para todos os ensaios, independentemente da pressao de confinamen-
to (o3). A envoltoria serd, entdo, uma reta horizontal (Fig. I1.5), e a resisténcia nao drena-
da da argila tornar-se-d simplesmente ‘

T, =Cy

sendo ¢, igual ao raio do circulo de Mohr, a coesdo ndo drenada. E a chamada ““condigdo
CE1)
w=0".

T, ﬂl

P ~ ~
~ ’
c E ,/ \T 4 \\T
u , \ / \
( vty o \(2)
i 1 1 ’
A g, O3 g,y (44

Fig. IL.5
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Mostremos, agora, que a tensio confinante efetiva (03) tem o mesmo valor para
qualquer amostra ensaiada e que, portanto, somente um circulo de tensOes efetivas é obti-
do. Consideremos dois ensaios e designemo-los por (1) e (2). Tem-se que:

Dy = T4y
03(2)-——03+A03
u._ . =u + Au
(2) (1)
Mas
Au=Ao,
Logo
L= +Aogy) — + Au) =0, — =0,
03(2) (03 03) (u(l) u) =0, u(l) 03(1)

0 que prova existir um sé circulo de tensdes efetivas.

11.2 Resisténcia Residual

As argilas mostram que apds a resisténcia ao cisalhamento atingir um valor mdximo
(7,), ela decresce com o aumento das deformagGes até atingir, quando uma grande de-
formagdo tenha ocorrido, uma resisténcia final, chamada resisténcia residual (7,¢5), como
indicado na Fig. I1.6.

A

Sl

de

Fig. IL6



NOTAS COMPLEMENTARES 229

A diminuig3o da resisténcia € explicada pela reorientagdo das suas particulas lamela-
res, bem como por expansdes volumétricas quando se deformam sob esforgo cortante.

O conceito de resisténcia residual deve-se a Skempton. Nos deslizamentos de taludes
por ele estudados, alguns teriam ocorrido com uma resisténcia média 7compreendida en-
tre 7, e 7,,,. Dai a expressdo conhecida como fator residual:

T, -7
r
R=—
Ty = Tres
Se ndo hd reducio, isto €, se™7 = 7, entdo R = 0, mas se hd uma completa redugio (7=

= Tpps), €Nta0 R = 1,0.

Nido existe um ensaio standard para determinar no laboratério a resisténcia residual
das argilas. O ensaio mais apropriado é o ensaio de corte anelar (Fig. IL.7), em que se utili-
za um aparelho praticamente idéntico ao do ensaio direto, com a diferenga de que o esfor-
¢o se produz aplicando uma tor¢do em torno de um eixo normal a amostra.

Fig. IL7

11l Controle da Compacta¢ao Pelo Método de Hilf

S3o expostas, a seguir, as bases tedricas do método de Hilf para controle rdpido da
compactagdo, mencionado na pdg. 178.

Admitamos um aterro compactado, cujas dimensdes das particulas sdlidas ndo se-
jam maiores do que a abertura da peneira n® 4 (~ 5 mm).

Determinamos no campo (por exemplo, pelo processo do cilindro biselado) o peso
especifico aparente imido do aterro y,, a0 qual corresponde o peso especifico seco vy, o;
seja h, a umidade natural de campo, embora ndo precisemos conhecé-la.

Retiramos do aterro, mantida sua umidade, uma certa quantidade de solo e molda-
mos, no minimo, trés corpos de prova no cilindro de Proctor, com a energia desejada: um
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com a umidade natural, e os outros acrescentando-se ou retirando-se (por secagem) quan-
tidades de dgua conhecidas.
Observemos, agora, que para uma amostra com umidade s, podemos escrever:

I+h  1+hg+h-hg h- h,
= =l+———=1+z (A)
I+ h, 1+ hy 1+ hy,

com
_h—h, hP—hyP, AP,

z_ = =
L+hy, Py(1+hy) P

onde P é o peso seco e P o peso total do solo. Esta relagdo nos mostra que o numerador
de z exprime o peso da dgua (acrescida ou reduzida) quando a umidade passa de A, para
h; z €, portanto, a variag@o do peso de dgua referida ao peso total do solo com a umidade
do campo (h,).

Podemos, entdo, escrever que:

Yi o _ %, i (1 +hy) _ ¥s, i L+ Ay)
1+2; 1+ 2 1+ h
1+ h,

:75',1'(1 +h0):7i'c

ou seja, que o peso especifico imido (y;) pode ser convertido (y; .) ao peso especifico
umido do campo, bastando dividir y; por 1 + z,.

Face ao exposto podemos escrever para cada um dos trés corpos de prova compac-
tados:

Y1,e=7,1 (1 +A)

[uma vez que para h, =h, » z, =0 e, assim,,, ¢ =70 €7¥s,1 = 7s, 0, cOnforme nota-
¢30 anterior]

Y2

= = 1-+h

Y2, ¢ 1+ 2, s, 2 ( 0)
73

Ya,c ™ 1 +z :7s,3(1+ho)

3

e, desse modo, tragar a curva (Fig. I1.8) de variagdao dos pesos especificos convertidos

) :77s,i(1+hi)
Yi, c ——1+zi

em fungdo de 2;, donde se obtém para ordenada maxima o valor Vs mae (11 Ao).
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Vi, ¢ Vs, méx {1+ ho)

Y5, (1 + hy) I

Zrms |
, max
A—

) —— 0 J— g /]

Fig. I1.8
O grau de compactagdo G, serd, portanto,

_ Y50 (L+h) Yo

(4

Ys, mdx (1 + hO) Vs, max

onde o numerador jd era conhecido, e o denominador € obtido da curva.
Vejamos, finalmente, como obter de maneira aproximada o desvio entre a umidade
o6tima (h,,) e a de campo (h,). Da expressdo de definicdo de z pode-se deduzir que:

hot— hg =Zmax (1 + Ay) (B)
com Z,,;, a abscissa da ordenada mdxima na curva da Fig. 11.8. Se z,,5, = O conclui-se

que A,; = h, e, desse modo, a umidade de campo estaria na umidade tima.
Da relagao (A) obtém-se:

1+ h
1+ hy =
1+2z
Se z = z,,,4, para h = h,; podemos escrever
1+h
1 +hy=— 20
1 + zmdx

que levado a relagdo (B) nos fornece o valor do desvio de umidade:

z
h=h _ h = __Mmex
A ot 0 1+ 2,0 (1+ hyy)

estimando-se para A,; um valor obtido de correlagdes estatisticas entre Ao, € ¥ max para
solos compactados da regido em estudo. Segundo Hilf o erro cometido é aceitdvel para
fins de controle.
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