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Tensdes nos Solos Mecanica dos Solos Il

1. TENSOES NOS SOLOS

Os solos sdo constituidos de particulas e forgas aplicadas a eles s&o transmitidas de particula a
particula, além das que sao suportadas pela agua dos vazios. Nos solos, ocorrem tensdes devidas ao

peso préprio e as cargas aplicadas.
1.1. TENSOES GEOSTATICAS

Sao tensdes devido ao peso do préprio solo.

» Tenséo efetiva (¢’): € a tensdo suportada pelos graos do solo, ou seja, € a tensdo transmitida

pelos contatos entre as particulas;

= Pressdo neutra (u): € a pressédo da agua, também denominada de poro-presséo é originada pelo

peso da coluna d’agua no ponto considerado (u = y,.H);
= Tenséo total (c): € a soma algébrica da tensao efetiva (c’) e da pressao neutra (p).

Principio das Tensdes Efetivas de Terzaghi:

a) A tenséo efetiva, para solos saturados, pode ser expressa por:
o'=0—-u

b) Todos os efeitos mensuraveis resultantes de variagdes de tensdes nos solos, como compressao,

distorcao e resisténcia ao cisalhamento sao devidos a variagdes no estado de tensdes efetivas.

Exemplo 1: Pressdes devidas ao peso proprio do solo sem a influéncia do nivel d’agua.

A
+ c'=1v,.h,
h, Y, |
h T - [ o'=v,.h;+y,.h,
2 e R A =0
h, Vs n=0

c
Sendo vy (ou 1) o peso especifico aparente = P,/ V, (determinado pelo frasco de areia).

Exemplo 2: Pressdes devidas ao peso proprio do solo com a influéncia do nivel d’agua.

Ponto A—> u=0,0=0;0'=0

B "t NA—, h, Ponto B> u=0,0=y,-h;oc'=y,-h

C Yo hy PontoC—opu=y, h;o=y h+y, h;

O"ZO'—,LIZ(7,'h1+7/saz'hz)_(ya'hZ)
G':yt'hl+7/5ub.h2

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 1



Tensdes nos Solos Mecanica dos Solos |l

Exemplo 3: Determinar as tensdes totais, tensdes neutras e tensdes efetivas nos pontos A, B, Ce D

para o perfil de solo da figura abaixo e tragar os diagramas. Adotar y, = 1,0 tf/m?.

Perfil do Solo: Diagrama de Tensoes
A \L_NT S,
15m B = 1,7tf/m3 NA Areia Gimida 253
Y Y= £ v Pressoes totais
3,0m c Yt = 2,1tf/m3 Areia saturada 2.8 8.8
v ( 9
_ . N\ \16,05
3,6m D Yo 1,0tf/m3 Argila 2 Prossses 9,45
o efetivas
Resposta:
Ponto A Ponto B Ponto C Ponto D
o=0 | o=L7x,5=255 | 0=2,55+2,1x3=8,85 | 5=885+2x3,6=16,05 tf /m’
#=0 1 u=0 #=1,0x3=3,0 1=1,0x6,6=6,6 tf [m*
c'=0 O":O'—Iu:2’55 (o2 :8,85—3,0:5,85 0'=16,05—6,6=9,45(f/m2

*Pressbes em tf/m>.

Exemplo 4: Resolver o exercicio 1 considerando que a A
B e =21tm>  —NA

camada de areia acima do NA esta 1,5m
3,0m I Ysat=2,1tf/m3

saturada devido a ascensdo capilar.

Adotar yeu = 2,1 tf/m® para a areia. 36m [ Yo = 1.0tm?
Resposta:
Ponto A Ponto B Ponto C Ponto D
o=0 o=15x21=315| 0=3,15+2,1x3=9,45 | 0=9,45+2,0x3,6=16,65
u=-15x1,0=-1,5 1=0 #=10x3=30 1=1,0x6,6=06,6
o'= 0—(—1,5)= L5 | o'=315 0'=9,45-3,0=6,45 | 0'=16,65—6,6=10,05

*Pressdes em tf/m?.

OBS.: A succao do solo provoca um fluxo em direcdo contraria a gravidade provocando aumento na

pressao efetiva.

Exemplo 5: Resolver o exercicio 2 considerando:
a) Inundacdo (NA = NT);

b) O nivel d’agua esta 2,0m acima do NT.

Respostas:

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 2



Tensdes nos Solos Mecanica dos Solos |l

Item a:
Ponto A Ponto B Ponto C Ponto D
oc=0 o=15x21=3,15 0=3,15+2,1x3=9,45 | 0=9,45+2,0%x3,6=16,65
pu=0 4=1,0xL5=15 ©=1,0x4,5=4,5 1=1,0x81=81
g'=0 o' =315-1,5=1,65 |0'=9,45-4,5=4,95 | o'=16,65-8,1=8,55
ltem b:
Ponto A Ponto B Ponto C Ponto D
u=2,0 1=10x3,5=3,5 1=1,0x6,5=6,5 1=1,0%10,1=10,1
c=2,0 o=2+1,5x2,1=515 | 0=5,15+2,1x3=11,45 | 0 =11,45+2,0x3,6=18,65
c'=0 0'=515-3,5=1,65 |o'=11,45-6,5=4,95 |o'=18,65-10,1=8,55

*Pressdes em tf/m?.

1.2. DISTRIBUIGAO DE TENSOES DEVIDO A APLICAGAO DE CARGAS

NT 5 NT
v v escavagao a q
T L] v
P P
O'O\I/ \I/GO — Aoy \I/co — Aoy + Ao,

oo = tensao devida ao peso proprio do solo;
Ac4 = alivio de tensao devido a escavagao;
Ao, = tensédo induzida pelo carregamento “q”.

Ao se aplicar uma carga na superficie de um terreno, numa area bem definida, os acréscimos de
tensdo numa certa profundidade n&o se limitam a projecdo da area carregada. Nas laterais da area
carregada também ocorrem aumentos de tensdo, que se somam as anteriores devidas ao peso

proprio.
1.2.1. TENSOES DE ESPRAIAMENTO OU HIPOTESE SIMPLES

Uma pratica corrente para se estimar o valor das tensdes em certa profundidade consiste em
considerar que as tensdes se espraiam segundo areas crescentes, mas sempre se mantendo

uniformemente distribuidas.

Q
Comprimento Onde: ¢p = dngulo de espraiamento.
infinito> (L TL LTI goT Po=Qlbg .
R b Solos muito moles ¢q < 40°%
0
Z4
Ps p; = Q/b, Areias puras ¢, = 40° a 45°;
Z, \!/W\LWWWWN
' b, ' Argilas rijas e duras ¢o = 70°;
P, p, = Q/b,
WA Rochas ¢ > 70°.
k b, >

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 3



Tensodes nos Solos Mecanica dos Solos I

Exemplo 6: Calcular a tensao no plano situado a profundidade de 5 metros, considerando que a area

carregada tem comprimento infinito. Considerar areia pura (¢o = 40°).

Q .
Comprimento , Solucéo:
infinito > Po = 100 tf/m g b s 0 ten0
< = = b=),0X
( d by = 1,5m &9 A,O &
b =2b+1,5=9,89m
5
" Q O=py-by=p b
P, _ pyby 100x1,5
/AN AN AN b= b = 79.89
b—= b:’o <D ) :15,17 tf/m2

Obs.: Esse método deve ser entendido como uma estimativa grosseira, pois as tensdes em uma
determinada profundidade nido sdo uniformemente distribuidas, mas se concentram na proximidade

do eixo de simetria da area carregada, apresentando a forma de um sino.

p
T AT

LT
Lm
/o \

1.2.2. BULBO DE TENSOES

Denominam-se isdbaras as curvas ou superficies obtidas ligando-se os pontos de mesma tenséo

vertical. Este conjunto de isdbaras forma o que se chama BULBO DE TENSOES.

I

1.2.3. DISTRIBUIGAO BASEADA NA TEORIA DA ELASTICIDADE

Consideram o solo como um material:
- Homogéneo: mesmas propriedades em todos os pontos;
- Isotrépico: mesmas propriedades em todas as diregdes;

- Elastico': obedece a Lei de Hooke, o = E x ¢ (tensdes proporcionais as deformagdes).

1 . L ~ . ~
Regime elastico: as tensbes crescem linearmente com as deformagdes e o corpo recupera a forma e o volume
iniciais ao cessar a agao das forgas.

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 4



Tensdes nos Solos Mecanica dos Solos |l

1.2.3.1. SOLUCAO DE BOUSSINESQ

A equacédo de Boussinesq determina os acréscimos de tensdes verticais devidos a uma carga pontual

aplicada na superficie.

3-P
PL r NT O'Z:—zxcossé?
v v 2.7z
z 6 3
P 3
N Ou o, = ’ - 5/2
J/Gz 2.7 (r2+22)

Exemplo 7: Utilizando a solugéo de Boussinesq, determinar os acréscimos de pressao nos pontos A

e B.
Solucéo:
10 t11 NT .
4 v tgh="= 0 =36,87"
B 4
N ,
amp o, = %x cos® 0° = 0,298 f /m’
A 3m B .37?1‘0
e—"— o :ﬁxcoss (36,87) =0,098 tf /m’
i/ - [—

1.2.3.2. SOLUGAO DE CAROTHRES

Determina os acréscimos de tensdes verticais devidos a um carregamento uniformemente distribuido

ao longo de uma faixa de comprimento infinito e largura constante.

z

o =£-(sen2a~cos2ﬂ+2a)
z

No eixo da carga tem-se:

o= £-(sen20¢ +2a)

z
T

Sendo a em radianos.

Exemplo 8: Uma fundacdo em sapata corrida com 2m de largura é carregada uniformemente por
uma tensdo igual a 2,5 kgf/cmz. Determine os acréscimos de tensdo vertical (c,) devido

ao carregamento em um ponto situado a 3 m abaixo do centro da fundagao.

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 5



Tensdes nos Solos Mecanica dos Solos |l

2m Solucéo:
m = 2,5 tf/m? Neste caso: =0
tga=—=>a=18,43
3m \\\ o OL/’ 3
200 =36,86" = 0,643 rad
¥ sen2a = 0,600
Oz 2,5 2
o, ===-(0,600+0,643)=0,989¢f /m

T

1.2.3.3. SOLUGAO DE STEINBRENNER

Steinbrenner construiu um grafico integrando a formula de Boussinesq que permite a determinagao
de o, a uma profundidade z abaixo do vértice A de um retangulo de lados a e b (a > b),

uniformemente carregado por uma tenséo p.

O &baco de Streinbrenner é a solugao grafica da seguinte equagao:

oo P g bl 0)20(Ro2) | b a(R42)
oox g 7 (a2+b2)(R—Z)—Z(R—Z)2 PE (a2+ZZ)R

Onde: R=+a’ +b*+7*

b
y 1
o.=p-
p (tf/m?) = TP
a z
Entrar no abaco: — e — =1
A b b
z
Abaco — Caputo, Vol. 2, Cap. 3, Pag. 66
c J/

Para o calculo em qualquer outro ponto, divide-se a area carregada em retadngulos com uma aresta
na posigao do ponto considerado e calcula-se separadamente o efeito de retangulo. ¢, sera a soma

das agbes de cada uma das areas.
1.2.3.4. FORMULA DE LOVE

Determina o acréscimo de tensdo em pontos ao longo de uma vertical passando pelo centro de uma
area circular uniformemente carregada.
P
2

1
c.=pl-| ———

+{R7)

Onde R é o raio da area carregada e z a profundidade considerada.

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 6



Tensodes nos Solos Mecanica dos Solos I

1.2.3.5. ABACO DE NEWMARK

Determina o, a uma profundidade z abaixo de uma vertical passando pela aresta da area retangular.

Sao definidas as seguintes relagbes com os parametros m e n:

b a
m=— e n=—
z z

Em funcao destes parametros, a solucdo de Newmark é:

p | 2mnNm® +n7 +1 m’+n’ +2 2mnvm® +n’ +1
: -, VT2 2 2 2 1 2 2 +arctg—;
dr \m " +n +mn +1 m +n

2 2.2
+1 m+n —mn +1
Considera-se a tensao como uma funcao dos paradmetros m e n e toda a expressao acima pode ser
tabelada, de forma que: o, = p.I, sendo que | se encontra tabelado?.

Para o calculo em qualquer outro ponto, divide-se a area carregada em retangulos com uma aresta
na posicéo do ponto considerado e calcula-se separadamente o efeito de retdngulo. o, sera a soma

das acbes de cada uma das areas.
1.2.3.6. GRAFICO DE FADUM

Permite determinar o acréscimo de tensdo vertical (c,) sob um carregamento triangular de

comprimento finito.

Com as indicagbes da figura e o grafico de Fadum?®, obtém-se:
o, =Ac-1
Sendo: Ac=yxh

Onde | € um coeficiente dado em fungao de dois pardmetros m e n que de acordo com a figura sao:

? Tabela e abaco: Souza Pinto pag. 110 e 111 ou Abaco: Milton Vargas pag. 227.
® Grafico de Fadum: Caputo, Vol 2, Cap. 3.

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 7
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1.2.3.7. GRAFICO DE OSTERBERG

Permite calcular o acréscimo de tensdo devido a uma carga em forma de trapézio retangular,

infinitamente longo.

m p

o)

Com as indicagdes da figura e o grafico de Osterberg4, obtém-se:

o, =Ac-1

* Grafico de Osterberg: Caputo, Vol 2, Cap. 3.

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 8
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ABACO DE STEINBRENNER

Sz
B
09 905
10 I -
¥ |~
! "’J,r"
/4
;A
40 f‘:;, ;
z ¥,
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ABACO DE NEWMARK

m=o9
0.25 m=30
m=25
0,24 m=20
m=128
m=16
023 —+— m=14
0,22 m=1.2
021
1,0
0,20 —_—
z m=09
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| | m=08
017 m=07
0,16
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0,15 —
14
o o m=05
- 0,13
0,12
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0N 1
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0,09 m=03
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Tensdes nos Solos Mecanica dos Solos Il

VALORES DE “I” EM FUNCAO DE “m” e “n” PARA A EQUACAO DE NEWMARK

n=a/zoum =b/z
noum 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9

0,1 0,005 | 0,009 | 0,013 | 0,017 | 0,020 | 0,022 | 0,240 | 0,026 0,027
0,2 0,009 | 0,018 | 0,026 | 0,033 | 0,039 | 0,043 | 0,047 | 0,050 0,053
0,3 0,013 | 0,026 | 0,037 | 0,047 | 0,056 | 0,063 | 0,069 | 0,073 0,077
0,4 0,017 | 0,033 | 0,047 | 0,060 | 0,071 | 0,080 | 0,087 | 0,093 0,098
0,5 0,020 | 0,039 | 0,056 | 0,071 | 0,084 | 0,095 | 0,103 | 0,110 0,116
0,6 0,022 | 0,043 | 0,063 | 0,080 | 0,095 | 0,107 | 0,117 | 0,125 0,131
0,7 0,024 | 0,047 | 0,069 | 0,087 | 0,103 | 0,117 | 0,128 | 0,137 0,144
0,8 0,026 | 0,050 | 0,073 | 0,093 | 0,110 | 0,125 | 0,137 | 0,146 0,154
0,9 0,027 | 0,053 | 0,077 | 0,098 | 0,116 | 0,131 | 0,144 | 0,154 0,162
1,0 0,028 | 0,055 | 0,079 | 0,101 | 0,120 | 0,136 | 0,149 | 0,160 0,168
1,2 0,029 | 0,057 | 0,083 | 0,106 | 0,126 | 0,143 | 0,157 | 0,168 0,178
1,5 0,030 | 0,059 | 0,086 | 0,110 | 0,131 | 0,149 | 0,164 | 0,176 0,186
2,0 0,031 | 0,061 | 0,089 | 0,113 | 0,135 | 0,153 | 0,169 | 0,181 0,192
25 0,031 | 0,062 | 0,090 | 0,115 | 0,137 | 0,155 | 0,170 | 0,183 0,194
3,0 0,032 | 0,062 | 0,090 | 0,115 | 0,137 | 0,156 | 0,171 | 0,184 0,195
5,0 0,032 | 0,062 | 0,090 | 0,115 | 0,137 | 0,156 | 0,172 | 0,185 0,196
10,0 0,032 | 0,062 | 0,090 | 0,115 | 0,137 | 0,156 | 0,172 | 0,185 0,196

) 0,032 | 0,062 | 0,090 | 0,115 | 0,137 | 0,156 | 0,172 | 0,185 0,196

n=a/lzoum =b/z
noum 1,0 1,2 1,5 2,0 2,5 3,0 5,0 10,0 00

0,1 0,028 | 0,029 | 0,030 | 0,031 | 0,031 | 0,032 | 0,032 | 0,032 0,032
0,2 0,055 | 0,057 | 0,059 | 0,061 | 0,062 | 0,062 | 0,062 | 0,062 0,062
0,3 0,079 | 0,083 | 0,086 | 0,089 | 0,090 | 0,090 | 0,090 | 0,090 0,090
0,4 0,101 | 0,106 | 0,110 | 0,113 | 0,115 | 0,115 | 0,115 | 0,115 0,115
0,5 0,120 | 0,126 | 0,131 | 0,135 | 0,137 | 0,137 | 0,137 | 0,137 0,137
0,6 0,136 | 0,143 | 0,149 | 0,153 | 0,155 | 0,156 | 0,156 | 0,156 0,156
0,7 0,149 | 0,157 | 0,164 | 0,169 | 0,170 | 0,171 | 0,172 | 0,172 0,172
0,8 0,160 | 0,168 | 0,176 | 0,181 | 0,183 | 0,184 | 0,185 | 0,185 0,185
0,9 0,168 | 0,178 | 0,186 | 0,192 | 0,194 | 0,195 | 0,196 | 0,196 0,196
1,0 0,175 | 0,185 | 0,193 | 0,200 | 0,202 | 0,203 | 0,204 | 0,205 0,205
1,2 0,185 | 0,196 | 0,205 | 0,212 | 0,215 | 0,216 | 0,217 | 0,218 0,218
1,5 0,193 | 0,205 | 0,215 | 0,223 | 0,226 | 0,228 | 0,229 | 0,230 0,230
2,0 0,200 | 0,212 | 0,223 | 0,232 | 0,236 | 0,238 | 0,239 | 0,240 0,240
2,5 0,202 | 0,215 | 0,226 | 0,236 | 0,240 | 0,242 | 0.244 | 0,244 0,244
3,0 0,203 | 0,216 | 0,228 | 0,238 | 0,242 | 0,244 | 0,246 | 0,247 0,247
5,0 0,204 | 0,217 | 0,229 | 0,239 | 0,244 | 0,246 | 0,249 | 0,249 0,249
10,0 0,205 | 0,218 | 0,230 | 0,240 | 0,244 | 0,247 | 0,249 | 0,250 0,250
) 0,205 | 0,218 | 0,230 | 0,240 | 0,244 | 0,247 | 0,249 | 0,250 0,250
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VALORES DE I,

ABACO DE FADUM
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Tensodes nos Solos

Mecanica dos Solos I

COEFICIENTE DE INFLUENCIA I,
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Tensodes nos Solos

Mecanica dos Solos I

Acréscimo de Tensao devido a Carregamentos de Aterros

le
o Swz h @ | @ h
: |
P77 7777777777777+ /////I////ﬂhy///lfllf/// P77 7777777777777
' 2 by
) |
: % X3
X2 L
T
—_—,— &M
Ao,
v
Ao, =Ac,+Ac,+Ao,, l1 = f(z/b1; x4/b1)
|3 = f(Z/b3; X3/b3)
Ao, = UVO(]I +1,+1,)
|2 = f(Z/bz; Xz/bz)
Quadro 1
z/b, Coeficientesf, (oul,) para Valoresde x, /b, (ou x,/b,;)
ou
zfb, | -15]-10 -05]| 00 0,25 0,50 0,75 | 0,99 1,00 1,01 1,5 20 25
0,00 | 0,00 | 0,00 0,00 | 0,00 | 0,25 0,50 0,75 | 0,99 0,50 000 | 0,00 | 0,00 0,00
0,10 | 0,00 | 0,00 0,00 | 0,05 | 0,25 049 | 0,73 | 0,53 047 046 | 0,00 | 0,00 0,00
0,25 | 0,00 | 0,00 000 | 008 | 0,26 048 0,64 | 0,37 042 0,40 | 0,02 | 0,00 0,00
0,50 | 0,00 | 0,00 0,02 | 0,13 | 0,26 041 048 | 0,37 0,35 0,33 | 0,06 | 0,02 0,00
0,75 | 0,01 0,02 0,04 | 0,15 | 0,25 0,34 0,36 | 031 0,29 0,29 | 0.11 0,02 0,01
1,00 | 0,01 0,03 0,06 | 0,16 { 0,22 0,28 0,28 | 0,25 0,25 0,25 | 0,13 | 0,05 0,01
1,50 | 0,02 | 0,05 008 | 0,15 | 0,18 0,20 0,20 | 0,19 0,19 0,18 | 0,12 | 0,06 0,04
2,00 | 0,03 | 0,06 0,09 | 0,13 | 0,15 0,16 0,16 | 0,15 0,15 0,15 | 0,11 | 0,07 0,05
3,00 | 0,05 | 0,06 0,08 | 0,10 | 0,10 0,10 0,11 | 0,10 0,10 010 | 0,09 | 0,07 0,05
4,00 0,05 0,06 0,07 0,08 0,08 0,09 0,08 0,08 0,08 0,08 0,08 0,06 0,05
500 | 0,05 | 0,05 0,06 | 0,06 | 0,06 0,06 0,06 | 0,06 0,06 006 | 0,06 | 0,05 0,04
6,00 | 0,04 | 0,04 0,05 | 0,05 | 0,05 0,05 005 | 0,05 0,05 005 | 0,05 | 0,05 0,04

NOTA: A distincia x € negativa quando a tabela € utilizada para o cdlculo de tensdes devidas a um carregamento trapezoi-

dal, caso que ndo estamos considerando.

Quadro 2
Coeficiente [, para Valores de x, /b,
zib,
0 0,25 0,49 0,50 051 0,75 1,0 1,5 20

0,00 1,00 1,00 1,00 0,50 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
0,10 0,99 0,98 0,56 0,50 0,44 0,04 0,00 0,00 0,00
0,25 0,96 0,90 0,52 0,50 0,48 0,31 0,02 0,00 0,00
0,50 0,82 0,74 0,50 048 046 0,34 0,08 0,02 0,00
0,75 0,67 0,61 046 0,45 040 0,35 015 0,04 0,02
1,00 0,55 0,51 0,42 041 040 0,34 0,19 0,07 0,03
1,25 0,46 044 0,38 0,37 0,37 0,32 0,20 0,10 0,045
1,50 0,40 0,38 0,34 0,34 0,33 0,30 0,21 0,115 0,06
1,75 0,35 0,34 0,31 0,31 0,31 0,27 0,22 0,13 0,07
2,00 0,31 0,34 0,29 0,28 0,28 0,25 0,21 0,14 0,08
3,00 0,21 0,21 0,20 0,20 0,19 0,18 0,17 0,135 0,10
4,00 0,21 0,21 0,15 0,15 0,14 0,14 0,14 0,12 0,10
5,00 0,13 0,13 0,12 0,12 0,12 0,12 012 0,11 0,09
6,00 0,11 0,11 0,10 0,10 0,10 0,10 0,10 0,10 0,09
10,00 0,064 0,064 0,062 0,062 0,062 0,062 0,062 0,062 0,059
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Capilaridade

Mecanica dos Solos |l

2. CAPILARIDADE

2.1. DEFINIGAO

Ascensdo da agua acima do nivel freatico do terreno, através dos espacos intersticiais do solo, em

um movimento contrario a gravidade.

2.2. TEORIA DO TUBO CAPILAR

~ NA
F=P
2
T -cosa-d-m=y, -h, -”4d
4-T,
h, = "COS|, | g de Jurin
d-y,

Onde:
P = peso da coluna d’agua;

F = forca de ascenséo capilar;

agua

«— —7

p-d

T = tensao superficial da agua por unidade de linha de contato entre agua e o tubo (= 0,0764 g/cm

para agua pura e vidro limpo);
h. = altura de ascensao capilar;
d = didmetro do tubo;

Ya = peso especifico da agua

o = angulo de contato (No caso de agua e vidro limpo este angulo é zero).

Valores tipicos de
altura de ascensao
capilar, de acordo

com o tipo de solo

Tipo de Solo h. (cm)
Areia Grossa h.<5
Areia Média 5<he<12
Areia Fina 12<h,< 35
Silte 35<h,<70
Argila he>70

Prof. Erinaldo H. Cavalcante
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Capilaridade Mecanica dos Solos |l

Observagoes:

Segundo Milton Vargas, em solos arenosos € comum a ascenséo capilar atingir alturas da ordem de
30 cm a 50 cm. Porém, em terrenos argilosos, a capilaridade pode alcancar até 80 m de elevacgao.
Em Séao Paulo, foi constatada a ascensao capilar de 35 cm sob os pavimentos das pistas do

aeroporto de Congonhas.

Segundo Souza Pinto (2003), a altura de ascensao capilar maxima é de poucos centimetros para

pedregulhos, 1 a 2 m para areias, 3 a 4 metros para os siltes e dezenas de metros para as argilas.

2.3. FORMULA EMPIRICA DE HAZEN

Pode ser empregada para uma estimativa grosseira da altura de ascenséo capilar.

A
C % passa
h =
e-d,,

Onde:
¢ = constante de Hazen (0,1 <c<0,5 cm2); 10
e = indice de vazios; logd (mm)
dyo = didmetro efetivo em cm. dy

2.4. IMPORTANCIA DOS FENOMENOS CAPILARES

- Na_construcdo de pavimentos rodoviarios: se o terreno de fundagdo de um pavimento é

constituido por um solo siltoso e o nivel freatico esta pouco profundo, para evitar a ascensao capilar

da agua é necessario substituir o material siltoso por outro com menor potencial de capilaridade;

- A contracéo dos solos: quando toda a superficie de um solo estd submersa em agua, néo ha

forca capilar, pois o = 90°. Porém, a medida que a agua vai sendo evaporada, vao se formando

meniscos, surgindo forgas capilares que aproximam as particulas.

- Coeséo aparente da areia Umida: se for seca ou saturada a areia, a coesdo se desfaz. Os

meniscos se desfazem quando o movimento entre os graos aumenta e as deformag¢des sao muito

grandes.

- Sifonamento capilar: observado em barragens, o sifonamento capilar consiste na percolacéo da

agua sobre o nucleo impermeavel da barragem.

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 16



Permeabilidade Mecanica dos Solos Il

3. PERMEABILIDADE

3.1. DEFINIGAO

Capacidade que tem o solo de permitir o escoamento de agua através de seus vazios, sendo a

grandeza da permeabilidade expressa pelo coeficiente de permeabilidade do solo, k.

3.2. LEI DE DARCY (1856)

v, =k, i
Onde:
NA
v, = velocidade real de percolacdo ou velocidade _ £
com que a agua passa através do solo; WAh
ko = coeficiente de percolag&o; f
h

Ah !
i = gradiente hidraulico. l= I
Ah = diferengca de carga (perda de carga por i L

percolagéo no comprimento L);

L = comprimento de solo na direcdo do

escoamento.

3.3. COEFICIENTE DE PERMEABILIDADE

Define-se o coeficiente de permeabilidade k como sendo a velocidade média aparente “v

de

escoamento da agua através da area total (sélidos + vazios) da secao transversal do solo, sob um

gradiente unitario (i = 1).
- Vazao (Q):
O=v,-4,
Onde: Ay = area de vazios;
O=v-4
Onde:

v = velocidade aparente de escoamento;

A = area da secao transversal da amostra de solo;
v=k-i

Onde: k = coeficiente de permeabilidade;

Prof. Erinaldo H. Cavalcante
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Permeabilidade Mecanica dos Solos Il

v,-A =Vv-A Ak,
. . = =
k,i-A, =k-i-A Ak

Admitindo a proporcionalidade entre as areas e os volumes, temos que:

A_V_1
4, V, n
Onde:
n = porosidade do solo.
A descarga total “V” sera:
V=Akit

Se “A” for em cm?, “k” em cm/seg e “t” em seq, o valor de “V” serd em cm’.
Observacgao:

- Na pratica, € mais conveniente trabalhar com a area total ‘A’ da se¢ao transversal do que com a

area média dos vazios;

- Avelocidade real de escoamento “v,” € maior que “v”, pois a area de vazios ‘A,’ € menor que ‘A’.
3.4. INTERVALOS DE VARIAGAO DO COEFICIENTE DE PERMEABILIDADE

permeabilidade

alta ‘ média ‘ baixa muito baixa ‘ baixissima
102 10 102 104 106 108
L | | | | | | | | | | K (cmlseg)
I I I I I I I I I I I 1
pedregulho ‘ areia Areias muito finas, siltes, ‘ argilas

mistura de ambos e argila

Considera-se impermeavel o solo com k = 1,3 x 108 cmis.
3.5. DETERMINAGAO DO COEFICIENTE DE PERMEABILIDADE
3.5.1. FORMULAS EMPIRICAS

3.5.1.1. FORMULA DE HAZEN (PARA AREIAS FOFAS E UNIFORMES)

k=C- (d 10 )2
Onde:
k = coeficiente de permeabilidade (em cm/s);
dqo = didmetro efetivo (em cm);

C = coeficiente de Hazen (100 < C < 150);
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Permeabilidade Mecanica dos Solos Il

3.5.2. ENSAIOS DE LABORATORIO

3.5.2.1. PERMEAMETRO DE NIVEL CONSTANTE (INDICADO PARA SOLOS PERMEAVEIS:
ARENOSOS)

O coeficiente ‘k’ é determinado medindo-se a quantidade de agua, mantida a nivel constante, que

atravessa em um determinado tempo ‘' uma amostra de solo de segéo ‘A’ e altura ‘L’ conhecidas.

-

+NA

Ah = cte

: X
I Proveta
graduada

O volume de agua ‘V’ que atravessa a amostra em um tempo ‘t’, € dado por:

vk Ah VL
QIk'i'A - VZkTAl‘ . k:m (cmis)
V—kei-A-t

3.5.2.2. PERMEAMETRO DE NIVEL VARIAVEL (INDICADO PARA SOLOS FINOS: ARGILOSOS)

A descarga ‘V’ é medida na bureta de se¢éo ‘a’. Durante um certo intervalo de tempo dt o nivel

decresce de um certo valor dh.

Ahtg — T

| Thy |™

dV =—a-dh| descarga através da bureta

O sinal negativo é devido ao ‘h’ que decresce quando o tempo cresce. E:

a = area de secgao transversal da bureta.
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h
dV:k'Z'A'dt — descarga através da amostra
Dai:
L-a h
h , b k=23-——-log,,—*
—a-dh:k-Z~A-dt [—Inh]': :{k Axt} A-t gmh2
h, dh k A = 1 La f =
f"” i -inh, =Bt | oLt
4 L-a A'(tz_t) h,

3.5.3. ENSAIOS DE CAMPO (IN SITU)

3.5.3.1. ENSAIO DE BOMBEAMENTO

Utilizado para a determinagéo “in loco” da permeabilidade de estratos de areia e/ou pedregulho,

situados abaixo do lencgol freatico.

POCO FILTRANTE POCOS TESTEMUNHAS
v NT
SRR PRI TP RS
AREIA |t
CURVA DE
REBAIXAMENTO
Ty Y
ey 2
dx
S OV OV W N VNN "oV 0N SRS
X1 CAMADA IMPERMEAVEL
X5

o)

yi =y

dy
1 dx Y q-
k=

7[-

2,3-¢-log(x, - x,)

k=
z-(y2-»?)

ou

2 dx

Iy dy

N

q

X
3.5.3.2. ENSAIO DE “TUBO ABERTO”

Este ensaio consiste em cravar um tubo de sondagem no terreno até a profundidade desejada e
enché-lo com agua, medindo-se a velocidade com que a agua se escoa pelo tubo e se infilira no

terreno segundo superficies esféricas concéntricas.
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Para uma esfera de raio

‘r', pode-se escrever:

g=v-A4

q
V=

4-1-r°
v=k-i=—k~ﬁ
dr

4 __,.dn
4-z-p? dr

T4z Ahor

Ah

Y%A V% NTaNTaNT

SN2 NN Em

3.5.3.3. ENSAIO DE “TUBO ABERTO” COM CARGA CONSTANTE

E indicado para terrenos em que a permeabilidade & tdo alta, areias grossas e pedregulhos, de modo

a dificultar a medida exata do abaixamento do nivel d’agua.

Onde:

Q = vazao (volume de agua/tempo) necessaria para

manter o NA constante (na boca do furo);

hc = carga hidraulica;

F = fator de forma depende da geometria do tubo;

Para tubos circulares: F = 2,75 * D.

P
2,775-D-h,

v_NA

(m/s)

3.6. INFLUENCIA DA TEMPERATURA NO VALOR DO COEFICIENTE DE PERMEABILIDADE

Quanto maior a temperatura, mais facilmente a agua escoa entre os vazios do solo, devido a

diminuigado da viscosidade da agua, de forma que ficou estabelecido que os valores de ‘k’ sdo sempre

referidos a temperatura de 20°C, através da seguinte relagao:

Onde:

ky =k, - b

t

750

koo = coeficiente de permeabilidade a temperatura de 20°C;

Prof. Erinaldo H. Cavalcante

21



Permeabilidade Mecanica dos Solos Il

ki = coeficiente de permeabilidade a temperatura T;
N2o = Viscosidade da agua a temperatura de 20°C;

1t = viscosidade da agua a temperatura de T.
3.6.1. EQUAGAO DE HELMHOLTZ

A equacdo empirica de Helmholtz permite o calculo da viscosidade da agua em fungdo da

temperatura, da seguinte maneira:

B 0,0178
1+0,0337 +0,000227>

n

Comn em g.s/cm”e T em °C.
3.7. PERMEABILIDADE EM TERRENOS ESTRATIFICADOS
Em virtude da estratificagao do solo, os valores de K sao diferentes nas direcdes horizontal e vertical.

3.7.1. FLUXO PARALELO A ESTRATIFICAGAO

—NA
h
C A
1 K, q; H,
H K, 9, H,
q K, 9, IH3
K, _%n IH,

L

P |
< 1

Na direcao horizontal, todos os estratos estao sujeitos ao mesmo gradiente hidraulico.

9=49,+t49,+4;+..+¢q, n

ko i A=k i A +k, iy Ay +otk, i, A, > k-H,
h ke, ="

1=1, =1, =1, _l”_Z ZH,

k, H-C=K -H -C+K, H,-C+..+K,-H, -C i=!
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3.7.2. FLUXO PERPENDICULAR A ESTRATIFICAGAO

NA
Is
la |
K, iq1 L,
Ky 1% j( L, h
Ks lq3 yLs
* NA
Ki |G [ JLn & I
q
iy

Na diregao vertical, sendo o escoamento continuo, a vazao através de cada estrato é igual. Portanto:

9=49, =9, =9, =---=4,
h=h+h,+h,+..+h,

Sabe-se que:

-A:>h=q—

q:k.i.A:k.ﬁ .L
L k- A

Substituindo:

q-L _Q1'L1+Q2'L2+ +qn'Ln

kA kA k-4, T k,-A, p

L.
L Ll L2 n Z—1 l
—=—+—+..+ k, 6 =——
keq kl k2 kn . Zn: l/
L 3k o K
keq i=1 ki

Exemplo 9: Para o terreno abaixo, determinar os coeficientes de permeabilidade na diregédo
horizontal e vertical.

3m K,;=1x102cm/s
2m K,=1x103cm/s
2m K;=1x10%cm/s
3m K,=1x10%cm/s

Resolugéo: keqh =0,032=3,2x10 cm/s keqv =3,12x10°° cm/s
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4. PERCOLAGAO DE AGUA NOS SOLOS

4.1. TIPOS DE ESCOAMENTO

- Regime Permanente: ndo ha influéncia do tempo. A descarga é constante em qualquer tempo.

Ex.: Operagao normal de uma barragem de terra.

NA
=

- Regime Laminar: a trajetéria das particulas é suave. As trajetorias ndo se cruzam.

- Regime Turbulento: as trajetérias das particulas se interceptam.

4.2. FLUXO UNIDIMENSIONAL

As particulas de um fluido em movimento num meio poroso possuem uma quantidade de energia

resultante de trés tipos de trabalho cedidos ao fluido que correspondem a trés tipos de energia:

- Energia Cinética: trabalho cedido a particula de um fluido para aumentar sua velocidade de uma

velocidade de referéncia para aquela em que se encontra no momento.

- Energia de Presséao: trabalho cedido a particula para aumentar sua pressdo de um valor de

referéncia para sua pressdo no momento.

- Energia de Elevacéo: trabalho cedido a particula para eleva-la de uma cota de referéncia para

sua cota no momento.
4.2.1. CONCEITO DE CARGA

E uma medida correspondente a cada parcela de energia. E a energia por unidade de peso do fluido.

- Carga de Pressé&o ou Carga Piezométrica (hp):

_energia de pressdo y-(b-c)-l a4 i H

h = =
i’ peso do fluido v, -(b-c)l 7/a-V: "7, HE ¢
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- Carga de Elevacao ou Carga Altimétrica (he):

energiadeelevagio m-g-z m-g-z h
= = = :

h,

esodo fluido N4 m-
p S 7 g 2N

- Carga de Velocidade ou Carga Cinética (h,):

2
_energiacinética_m'vé_ m-v’ L= v?
pesodo fluido m-g 2-m-g:> " 2-g

- Carga Total (h):

h=h,+h,+h, =

Teoria de Bernoulli: ha conservagao da carga total no escoamento de fluidos ideais e incompressiveis

em regime permanente. Ou seja:

h,+h,+h, =cte =h,=h, An
A\B-

2 2
ﬂ+zA+VA :&+ZB+VB
Va 2-g 7, 2-g

= Nos escoamentos em meios porosos:

hA = hB +Ah Ah = perda de carga entre A e B.

De maneira geral, nos problemas de fluxo em meios porosos, a perda de carga devida a velocidade é

desprezivel. Assim, pode-se obter:

H H
B =, +h, = Atz :[—B +sz+AhAB
Va4 a
Exemplo 10:
\ +M\ A I Ponto A Ponto B Ponto C
T~ =
he= H he=h he=0
H B
h,=0 hy=(H - h) h,=H
h
C RN hr=he+th,=H hr=H ht=H
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Exemplo 11:
A Ponto A Ponto B
h, he = h, he=0
NA B B’
& RN hp= - he hy=0
) hTzhe"'hp:O ht=0
agua
Exemplo 12: Fluxo Vertical Descendente
Ponto A Ponto B Ponto C Ponto D
A NA
4 v
06m|| B - he=42m | he=3,6m he=0,6 m he =
Tl “soLo

s 0m| [ke5.0x10 cmig h,=0 | h=06m | h,=0-0,6=-06m | h,=

n=1/3
(9 hr=42m | ht=42m hr=0 hr =
o6m| | RN NA
Y] WD = -
D’ N v=k-i q:A.:AV.vR
h 4,2
i:—: 2 :1,4 VR:V'i:V'E
! 3 4y v
Nota-se que sé ha variagdo de carga total onde ha v=0,5x1,4=0,7 cm/s voo0.7
perda de energia, isto &, ao longo da amostra de solo. Ve = ; = 1/_3 =21 cm/s

Observacdes:

= A direcdo do fluxo é determinada pela diferenga da carga total. O fluxo é dado sempre no sentido
da maior carga para o de menor;

= Toda a perda de carga acontece no solo;
= Qualquer elevagao pode ser selecionada como RN para a determinagao das cargas de elevagao.

Exemplo 13: Fluxo Vertical Ascendente

Ponto A Ponto B Ponto C Ponto D
NA
— Y
1.2m he=3,6m he =24 m he=0,6m he=0
Na D%
- B 1,2m h,=0 h,=1.2m |h,=1,2+1,2+1,8=42m| h,=4,8m
p'A
k=5,0x10"' cm/q
n=1/3 1,8m ht=3,6 m ht=3,6m ht=4,8 ht =4,8m
Dl RN C ZZO,Gm
D i:h/1:1,2/1,8:2/3 = v=k-i=0,5><(2/3)=0,33 cm/s
Ve =v/n= (1/3)/(1/3) =1cm/s
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Exemplo 14: Fluxo Horizontal

SOLO 0,3m
2,4 tfim? 0.6
RN NN NN AN om
A . 18m

Ponto A Ponto A’ Ponto B Ponto C Ponto D

he=0 he=0,9m he=0,9m he=10,9 he=0,9m

h,= (2,4 tf/mz)/(1 ,0 tf/m3) =2,4m | hy=2,4-0,9=1,5m | hy,=2,4-0,9=1,5m h,=-0,9m h,=-0,9m

hr=2,4m hr=2,4m hr=2,4m hr=0 hr =0,9-0,9=0

4.2.2. TENSOES EFETIVAS EM UM SOLO COM FLUXO

TR A

|
— 0
0
h
NA A
B z
SOLO
Vsat L
, RN ket
C'lef--- - &
4.2.2.1. CONDICAO ESTATICA 4.2.2.2. CONSIDERANDO FLUXO ASCENDENTE
Ponto A Ponto B Ponto C Ponto A Ponto B Ponto C
he=z+L he=1L he=0 he=2z+L he=1L he=0
h,=0 h,=z hp=z+L h,=0 h,=z hp=z+L+h
hi=z+L hr=z+L hr=z+L hi=z+L hr=z+L hr=z+L+h
= Calculo das Tensbes:
1) Condigéo Estatica:
Ponto A Ponto B Ponto C
1=0 H=y,z p=y,(z+L)
o'=0 c'=0 =Y L=y, (2+ L)y, 2=7 L
O-:() O-:}/Q'Z Gzysat'L-i_}/a'Z
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2) Condigéo de Fluxo:

Ponto A Ponto B Ponto C

u=0 U=y, Z p=h, -y, =y, (z+h+L)

c'=0 c'=0 0'=VuL+y, 2=y, (z+h+L)=y - L=y, -h
o=0 oc=y,"Z o=y, L+y,-z

4.2.3. FORGA DE PERCOLAGAO

Forca de Percolacao(f) =y,-h-A

. Varh-A g
h = perda de carga; J 11 Va

i = gradiente hidraulico;
Forca de percolagao por unidade de volume

A = area da segao transversal.

E uma forgam que atua nas particulas, tendendo a carrega-las. S6 n&o o faz porque o peso das

particulas a ela se contrapde, ou porque a areia é contida por outras forgcas externas.
4.3. AREIA MOVEDICA (QUICKSAND)

Quando uma areia é submetida a uma condicdo de fluxo que resulta em tenséo efetiva nula, a
resisténcia do solo torna-se zero, ha um afofamento do material, rompe-se o equilibrio dos gréos e o

solo experimenta uma situagéo de instabilidade.

A tensado efetiva é nula quando a pressao neutra se iguala a tensao total. Para que isto ocorra

existem duas situagdes:

1) Na existéncia de um fluxo ascendente de tal magnitude que a resultante das E f
forcas [peso do solo — (empuxo + forga de percolagéo)] seja nula; T T
2) No caso de uma areia fofa saturada ser submetida a um choque (ou vibragées) L
que provoque um subito decréscimo de volume e a transferéncia da tensao efetiva P
para a pressao neutra. v
Onde:
P:L'ysat'A E:L;/aA f:h)/aA
(peso do solo saturado) (empuxo) ( forga de percolagéo)

O gradiente hidraulico necessario para provocar a condigdo de areia movedica pode ser determinado

por:
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P—(E+f)=0
Ve A-L—=(y,-A-L+h-y,-4)=0 h Vs .
(ysat_ya).L:h.ya L 7/0
7sub.L:h.7/a

j/sub

Va

solo nao carregado.

_7sub

s Corit T

a

=1 , de forma que um gradiente hidraulico unitario causara condigdo de areia movediga em um

S6 ocorre o estado de areia movedica quando o gradiente atua de baixo para cima. No sentido

contrario, quanto maior o gradiente, maior a tensao efetiva.

O combate a situagcdo de areia movedica pode ser feito reduzindo-se o gradiente hidraulico ou

aumentando-se a tenséo sobre a camada susceptivel.

Prof. Erinaldo H. Cavalcante
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5. FLUXO BIDIMENSIONAL

Em geral, o fluxo de agua através do solo é tridimensional. Consideremos um “elemento” de solo no

plano e que o fluxo através dele seja bidimensional.
5.1. EQUAGAO DIFERENCIAL DO FLUXO (SOLO ISOTROPICO Ky = Ky)

h o

o o

Esta é a equacgao geral do fluxo ou Equagédo de Laplace, para o plano, segundo a qual se rege o

movimento dos liquidos em meios porosos.

A solugdo da Equacao de Laplace é representada por duas familias de curvas (linhas equipotenciais

e linhas de fluxo) que se interceptam ortogonalmente formando a chamada Rede de Fluxo.

» Rede de fluxo: representagdo grafica dos caminhos

percorridos pela agua. E constituida por linhas de fluxo
(trajetérias das particulas) e por linhas equipotenciais

(linhas de igual carga total).

= Canal de Fluxo: regido entre duas linhas de fluxo. Linhas de

Fluxo
= Perda de Carga: na rede de fluxo, a perda de carga / ’

. . e, ,
entre duas linhas equipotenciais é igual a uma certa K 7 Linhas

quantidade “Ah” da perda de carga total “h”. /'~ Equipotenciais

5.2. RESOLUGAO DA EQUAGAO DE LAPLACE

Os métodos para a determinagao das redes de fluxo sao:

a) Métodos Analiticos: resultantes da integragdo da equacgao diferencial do fluxo. Somente aplicavel

em alguns casos simples, devido a complexidade do tratamento matematico.

b) Solucdo Numérica: aplicagdo de métodos numéricos para a solu¢cdo da Equacdo de Laplace

através de programas de computador. Ex.: Método dos Elementos Finitos: criada uma rede de

elementos finitos, pode-se calcular com razoavel precisao a carga total em cada ponto.

c) Modelos Reduzidos: consiste em construir num tanque com paredes transparentes um modelo

reduzido do meio que vai sofrer percolagao.
d) Solucao Gréfica: € o mais comum dos métodos (Rede de Fluxo).

Para qualquer método adotado é necessario definir previamente as condi¢des limites (de contorno)

do escoamento que geralmente so:
= Superficie de entrada e superficie de saida: linhas equipotenciais.

= Linha de fluxo superior e linha de fluxo inferior
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Exemplo 15:
NA,
Barragem NA,
1 de Concreto
S I e S ST 24
VX o
,@\/ \,‘»:’:- —\_‘:x \)(:
//I AN \q’ :}\ - ‘\\‘
8 ! [ TSt - | ]

Rocha Impermeavel

5.3. METODO GRAFICO

1 — 2: linha equipotencial
6 — 7: linha equipotencial
2—-3-4-5-06: linha de fluxo superior

8 — 9: linha de fluxo inferior

Consiste no tragado, a méo livre, das diversas possiveis linhas de fluxo e equipotenciais. As linhas

equipotenciais cortam as linhas de fluxo segundo angulos retos, onde os elementos gerados sao

aproximadamente quadrados.

A rede de fluxo define:

= Numero de canais de fluxo (Ny);

*» Numero de faixas de perda de potencial (Ng).

Para uma rede de figuras “quadradas”:

Ah:i; AQ:8
Nd Nf
=4 _h
L N,-L
AQ=k-i-A

* Ver figura a seguir.

AQ=k h -a-1
L
Q=k- 12N Sa-L
N, L
Q=k-h~& ou Q=k~h-&~C
Nd d

Exemplo 16: Calcular a vazéo de agua que atravessa o solo por baixo da cortina de estacas.

C=50m

Cortina de
Estacas Prancha

NA,
¥

9,0m

Rocha Impermeavel

N, =4
{Nd:8
h=900-150=750 cm
C =5000 cm

Q=(0,5X10_6)X750x5000x§

Q=0,94 cm®/s
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5.3.1. FLUXO EM UM SOLO ANISOTROPICO (Kx # Ky):

&h_, oh
* ox?

+k

y aZy 0

k

Equacéao bidimensional do fluxo, em um meio saturado e com fluxo estacionario.

No caso em que os coeficientes de permeabilidade n&o sejam iguais nas duas diregdes (k« = ky), as

linhas ndo sdo mais perpendiculares as equipotenciais. Para o tracado da rede de fluxo nesta

situagao, recorre-se a uma transformagdo do problema. Efetua-se uma alteracdo de escala na

direcéo x.°
Secao Real Secao Transformada
y A=axc Y
k
q = q
—1s a —I a keq
A 3
* (k)"
q=k-i-A b =k k, v
h h eq — 'x kx
ke—-(a-c)=k, m-(a-c)
b(kJ’/kx) k =k -k
eq x My

°A permeabilidade na diregéo horizontal tende a ser maior que a vertical.
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6. COMPRESSIBILIDADE

6.1. COMPRESSIBILIDADE

Propriedade que tém os materiais de sofrerem diminuicdo de volume quando |hes sado aplicadas

forgas externas. Uma das principais causas de recalques é a compressibilidade do solo.

A variagdo de volume dos solos por efeito de compressao é influenciada pelos seguintes fatores:
granulometria, densidade, grau de saturacdo, permeabilidade e tempo de acdo da carga de

compressao.

A influéncia de cada um destes fatores e do seu conjunto sobre a compressibilidade pode ser

simulada de forma didatica pelo Modelo Analégico de Terzaghi.

Furos
PN
Recipiente
— indeformavel p/ o nivel
de carregamento
Agua
1 Molas «~

Analogia:

= As molas representam a estrutura do solo. Molas resistentes e/ou previamente comprimidas

representariam um solo mais compacto ou mais rijo e vice-versa.

= Os furos no émbolo representam os vazios do solo. Furos de pequeno didmetro sdo analogos a
uma estrutura de vazios muito pequenos como os de argila (solo com baixa permeabilidade), furos

grandes se aproximam de areias ou pedregulhos (solo com alta permeabilidade).

= A agua representa a agua nos vazios do solo. O recipiente totalmente cheio representa um solo
saturado.

Descreve-se a seguir algumas experiéncias a partir da compressao do émbolo.
12 experiéncia:
- Furos fechados e o recipiente cheio (S = 1); lp =6 A

- Aplicada uma carga “P” de compressao e sendo a agua

incompressivel, toda a carga sera absorvida pela &gua.

Assim:az,u:%; c'=0

22 experiéncia:
- Furos abertos e o recipiente cheio (S = 1);

- Aplicada a carga “P”, esta de imediato (t = 0) se transmite a agua. Como a agua pode escapar

pelos furos ocorre um processo de deformacgao por compressao, as molas vao se comprimindo e,
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consequentemente, absorvendo a deformacéo.

- O processo finaliza, a agua deixa de sair e as molas ndo se deformam mais, quando toda a

carga “P” tiver sido transferida da agua para as molas.

'

ty > u,=0; oc'=0

t—>o'=0—ut) ©

A= pu(t) = pty

Conclusbées: No solo real, a medida que o processo de compressao ocorre, ha uma transferéncia de
pressao da agua para a estrutura soélida dos solos e a tensao total vai se transformando em tensao
efetiva, do que decorre a deformacao do solo. E quanto menos permeavel for o solo mais demorado

sera o processo de compressao e vice-versa.
32 experiéncia:
- Furos abertos e o recipiente parcialmente cheio (S = 1);

- Aplicada a carga “P”, esta sera transmitida as molas de imediato. A deformacgéo sera rapida

porque se trata da expulsdo de ar dos vazios.

- Expulso o ar e tendo encostado o émbolo na agua, o processo passara a ter as caracteristicas

da 22 experiéncia.

6.1.1. ENSAIOS DE COMPRESSAO

As propriedades de compressibilidade dos solos podem ser definidas a partir de ensaios de
compresséo, que podem ser classificados de acordo com o grau de confinamento, ou seja:

- Nao confinados;

- Confinados parcialmente;

- Confinados integralmente.
6.1.1.1. ENSAIO DE COMPRESSAO NAO CONFINADA

Este ensaio também é chamado de ensaio de compressao simples ou compresséo uniaxial. O ensaio
consiste na moldagem de um corpo-de-prova cilindrico e no seu carregamento pela acao de uma
carga axial. A carga é aplicada em uma Unica dire¢do, dando liberdade ao corpo de prova para

deformar-se nas outras direcbes sem qualquer restricao.

Ah:
b Ah
. =5
\ Ar
1 1 & =—
Mo i r
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Registrando-se as tensées no plano horizontal (carga dividida pela area da secgéo transversal) pela

deformagéo longitudinal, g, obtém-se a seguinte curva:

»
»

€

O solo ndo é um material elastico, mas admite-se freqlientemente um comportamento elastico-linear
para o solo, definindo-se um moédulo de elasticidade, E, para um certo valor de tensdo e um

coeficiente de Poisson, v.
6.1.1.2. ENSAIO DE COMPRESSAQO PARCIALMENTE CONFINADA

E normalmente conhecido como ensaio de compressédo triaxial. Neste caso aplicam-se, além da
tensdo axial, pressodes laterais que impedem parcialmente a liberdade de deformacédo. Em geral, o

corpo-de-prova é cilindrico, com relagéo altura/didmetro (h/d) minima igual a 2,5.

O maddulo de elasticidade do solo depende da pressdo a que o solo esta confinado. Tal fato mostra
como ¢ dificil estabelecer um mddulo de elasticidade para um solo, pois na natureza ele esta

submetido a confinamentos crescentes com a profundidade.

O ensaio consiste inicialmente na aplicagdo de uma pressao confinante hidrostatica (c3), depois se
mantendo constante a pressdo confinante, aplica-se acréscimos Ac na dire¢do axial. Durante o
carregamento medem-se, em diversos intervalos de tempo, o acréscimo de tensdo axial que esta
atuando e a deformagéo vertical do corpo-de-prova. Adiante esse assunto voltara a ser discutido, no

item referente a Resisténcia ao Cisalhamento dos Solos.

Mandmetro

Pressao axial
Pistdo
Placa_imperme dvel
Cdmara com parede
transparente
Pressdo lateral
_Membrana de borracha
Bureta

"Placa impermedvel
ou permedve

Notas:

= Como ordem de grandeza, pode-se indicar os valores apresentados na tabela a seguir, como
modulo de elasticidade para argilas sedimentares saturadas, em solicitagcdes rapidas, que nao

permite a drenagem da mesma.
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Consisténcia Modulo de Elasticidade (MPa)
Muito mole <25
Mole 25ab
Consisténcia Média 5a10
Rija 10a20
Muito Rija 20 a 40
Dura > 40

= Para as areias, os modulos de elasticidade que interessam s&o os correspondentes a situagéao
drenada, pois a permeabilidade é alta em relagdo ao tempo de aplicagdo da carga. Os ensaios devem
ser feitos com confinamento dos corpos-de-prova. A tabela a seguir mostra uma ordem de grandeza

de seus valores, para pressao de confinamento da ordem de 100 kPa:

Descrigao da Areia Modulo de Elasticidade (MPa)
Compacidade Fofa Compacta
Areias de graos frageis, angulares 15 35
Areias de graos duros, arredondados 55 100

6.1.1.3. ENSAIO DE COMPRESSAO TOTALMENTE CONFINADO

Também chamado de ensaio de compressao edométrica. Neste caso, o corpo-de-prova a comprimir é
colocado dentro de um recipiente (anel) indeformavel, sendo aplicada externamente a tens&o axial. O

anel impede qualquer tendéncia de deformacéo lateral e o confinamento é total.

Neste ensaio as tensdes laterais sdo desconhecidas. Essas tensdes sdo geradas em decorréncia da

aplicagao da tensao axial e pela consequente reagéo das paredes do anel edométrico.

As amostras, geralmente indeformadas, podem ser coletadas em blocos ou com auxilio de tubos
amostradores de paredes finas, denominados tubos Shelby. Muito cuidado devera ser tomado para
que a amostra ndo sofra nenhum tipo de perturbacdo desde a coleta até & moldagem e laboratério.
Se for perturbada a amostra, pouco ou quase nada se podera extrair sobre o comportamento do solo

no seu estado natural.

Este ensaio simula o comportamento do solo quando ele é comprimido pela agdo do peso de novas

camadas que sobre ele se depositam (Ex.: quando se constréi um aterro em grandes areas).

O ensaio de adensamento é realizado de acordo com a Norma MB 3336 (1999). O ensaio é
geralmente realizado em 6 a 10 estagios de carregamento, sendo que cada estagio dura ao menos
24 horas. O descarregamento é feito em 4 a 6 estagios, seguindo os mesmos procedimentos de

leitura empregados quando da aplicagédo dos estagios de carregamento.

Portanto, um ensaio edométrico completo dura ao menos uma semana.
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7. TERIA DO ADENSAMENTO UNIDIMENSIONAL DE TERZAGHI

7.1. Adensamento

E um processo lento e gradual de redugdo do indice de vazios de um solo por expulsdo do fluido
intersticial e transferéncia da pressdo do fluido (dgua) para o esqueleto sélido, devido a cargas

aplicadas ou ao peso proprio das camadas sobrejacentes.
Compactacao: processo manual ou mecanico de reducgao do indice de vazios, por expulsdo do ar.

Hipoteses simplificadoras admitidas por Terzaghi:

O desenvolvimento da Teoria do Adensamento se baseia nas seguintes hipéteses:
- O solo € homogéneo e completamente saturado;
- A &gua e os graos sao incompressiveis;
- O escoamento obedece a Lei de Darcy e se processa na diregao vertical;
- O coeficiente de permeabilidade se mantém constante durante o proceesso;

- O indice de vazios varia linearmente com o aumento da tensao efetiva durante o processo do

adensamento.
- A compressao é unidirecional e vertical e deve-se a saida de agua dos espagos vazios;

- As propriedades do solo ndo variam durante o adensamento.
7.2. Grau de Adensamento (U)

E a relagdo entre a deformacéo (¢) ocorrida num elemento numa certa posigdo ou profundidade z,
num determinado instante de tempo t e a deformagao deste elemento quando todo o processo de

adensamento tiver ocorrido (&), ou seja:

u== (1)

Ef

A deformacéo instantanea do elemento pode ser expressa através da relagdo entre a variagao da sua

altura (AH) e sua altura inicial (H).
g=21 (2)

A deformagédo final do elemento devida ao acréscimo de tensdo pode ser expressa pela equagao
seguinte:

_&1-¢€2 3
f 1+e1 ( )
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Num instante t qualquer também, o indice de vazios sera “e” e a deformagéo correspondente ocorrida

até aquele instante sera:

,_ei-e (4)

- 1+e1

Substituindo-se (4) e (3) em (1), obtemos:

e1—-e
1+e e1—e
u-_1te1 _ e1-e (5)
e1—€y e1—ep
1+eq

7.2.1. Variagao Linear do indice de Vazios com a Tensao Efetiva

b
&

.

Um elemento de solo que esta submetido a tensao vertical efetiva ¢4", com seu indice de vazios e,
ao ser submetido a um acréscimo de tensdo Ao, surge instantaneamente uma pressédo neutra de
igual valor (u;), € ndo ha variagdo no indice de vazios. Progressivamente, a pressdo neutra vai se
dissipando, até que todo o acréscimo de pressao aplicado seja suportado pela estrutura sélida do

solo (o,'= 61'+ Ac) e o indice de vazios se reduz a e,.

Por semelhanga dos tridangulos ABC e ADE, tem-se:

eq—e _AB _BC _ 0'—0'1

U, = = —1
“ ej-e; AD DE g, g

(6)

Da equacao (6) conclui-se que o Grau de Adensamento é equivalente ao Grau de Acréscimo de

tensao efetiva.
7.2.2. Percentual de Adensamento em Fungdo da Poropressao

No instante do carregamento: Gy -6 = U

No instante t: ) -6 =Uiec -4 =U—U
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o'—0 Ui —u
U, = IO iy ()
0o — 04 Ui

Temos, portanto, quatro expressdes disponiveis para o calculo do Grau de Adensamento dos solos.

7.2.3. Coeficiente de Compressibilidade

Considerando linear o comportamento da curva indice de vazios x tenséo vertical efetiva, pode-se
definir a inclinagdo da reta correspondente como um coeficiente que da indicagbes da
compressibilidade do solo. Esse coeficiente € denominado Coeficiente de Compressibilidade vertical,
a,, definido conforme a equacao:

e|—e e|—e de
_&1-® _ &1-e2 _ (8)

ay ; - - -
09 — 0 09 — 0 do

Como a cada variagdo de tensao efetiva corresponde uma variagdo de pressao neutra, de mesmo
valor mas de sentido contrario, pode-se dizer que:

_de
du

(9)

ay

7.3. Dedugéao da Teoria do Adensamento de Terzaghi

O objetivo é determinar, para qualquer instante de tempo e em qualquer posi¢cao da camada que esta
adensando, o Grau de Adensamento, ou seja, as deformagdes, os indices de vazios, as tensdes

efetivas e as pressodes neutras correspondentes.

Considere o elemento de solo submetido ao processo de adensamento indicado na figura a seguir.

dx
dy

dz

e
—
—
—

diregio \Fﬂ —l
do fluxo i

LE=

Y U —

O fluxo tridimensional num solo saturado, sem variagdo volumétrica, € dado por:

2 2 2
N 6—2 Y%Jrkza—; -dxdydz =0 (10)
ot ox oy oz
No adensamento, ha variacdo de volume e admite-se que o fluxo s6 ocorre numa diregao, a vertical,
uma vez que a agua e as particulas solidas sdo consideradas incompressiveis. A equagéo do fluxo

neste caso sera:
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2
ﬂz[kz%}dxdydz (11)
0z

A variacao de volume do solo é expressa em termos de variagao de seu indice de vazios, conforme

segue:

¢ s e dx . dy . dzZ

1 ogx.dy.dz
Vs 1+e

dx . dy .dz

Volume de sdlidos - 1dedydz : Volume de vazios =1idxdydz; Volume total =1+—edxdydz
+e +e +e

Assim, a variagao de volume com o tempo é dada por:

N _2f C |adydz ou Lo dxdydz (12)
ot ot\1+e o ot 1+e
dxdydz . . 0 ~ .
onde 3 € igual ao volume de sdlidos, que nao varia com o tempo.
+e

Igualando-se (12) a (11), obtemos:

2 2
K 0°h .dxdvdz = ae.dxdydz kah:ae. 1 13
z 75 Yy - = N
622 ot 1+e 0z o 1+e

S6 a carga que excede a hidrostatica provoca fluxo. Portanto, a carga h pode ser substituida por u
dividida pelo peso especifico da agua (y,). Vimos também, da equacao (9) que de = a,.du. Assim,
temos:

(+e) 0% _ou
kav'Va oz2 ot (14)

A parcela k1*®)  reflete caracteristicas do solo tais como permeabilidade, porosidade e

ay "Ya

compressibilidade. Por isso, a ela é dado o nome de coeficiente de adensamento, c,.

oy k18 (15)

Ay 'Ya
Logo, a equacao diferencial do adensamento assume a seguinte expressao:

2
o0°u  ou

=& 16
Va2 ot (16)

A equacao (16) expressa a variagdo da pressao neutra, ao longo da profundidade, no decorrer do

tempo. A variagao da pressao neutra esta associada a variacao das deformacoes.
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7.3.1. Condi¢c6es de Contorno para a Solugdao da Equagdo Diferencial do Adensamento
Unidimensional
i) Ha completa drenagem nas duas extremidades da amostra;
Paraz=0ez=2Hy= u,=0 (drenagem no topo e na base)

i) A sobrepressao neutra inicial, constante ao longo de toda a altura, é igual ao acréscimo de

pressao aplicado. Inicialmente (t = 0) toda carga é transferida para a agua (U, = Uinicial)-

T

1)) ]

2Hg

AN

[
-
/-'
/-

Na integracdo da equacao diferencial (16), a variavel tempo “t” aparece sempre associada ao ¢, € a

maior distancia de percolagéo, ou seja:

vt _1 (17)
H2

O simbolo “T” é denominado de Fator Tempo. T € adimensional, t € expresso em segundos, Hy em
cmec,em cm?/s.

O resultado da integragdo da equagéo (16) para as condigbes de contorno acima definidas é dado

pela seguinte expressao:

U, =1- Z%[sen%] . e‘M2T (18)

m=0 d
onde M-= %(Zm +1) e U, expressa o Grau de Adensamento ao longo da profundidade “z”.

A expressao (18) revela que quanto mais préximo um elemento se encontra das faces drenantes

mais rapidamente as pressdes neutras se dissipam.
7.3.2. O FATOR TEMPO (T)

Para o problema do adensamento unidimensional, as condi¢gées limites sdo as seguintes:
a) Existe completa drenagem nas duas extremidades da amostra;

b) A pressao neutra inicial, em t = 0, é constante ao longo de toda a altura, sendo =0 . E

para f = tem-se o' = o, constante ao longo da altura. Numa extremidade Z =0 e na outra
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4 :2-Hd, sendo Hy a metade da espessura da amostra H. Hy indica a maior distancia de

percolagdo da agua.

Drenagem Dupla: Drenagem Simples:
Instantet =0 Instante t Instante t = o Instante t
u o’
£ o' =0 _
o u o’ =0
z p=o c z c c z c=0o c z c c

A Figura seguinte mostra a solugdo da equagéo (18) para diversos tempos apds a aplicagao do
carregamento. Ela indica como a pressao neutra se encontra ao longo da espessura para diversos
instantes apds o carregamento, a partir de curvas correspondentes a diversos valores do Fator
Tempo (T). Essas curvas sdo chamadas de is6cronas (mesmo tempo). As curvas também mostram
como as deformagbes ocorrem muito mais rapidamente nas proximidades das faces de drenagem do

que no interior da camada.

o AC_TU /Uo » ue / Ug
0__.} ERE RN T 7
._.____ i ‘ [ B ) | P - "
I |t 1 - ]
| +_ l . *;-—E:‘ "/":"/21/
REInn A,.-r' L ] i ] '»/.'7/
i i =1 . | o =11 L. .
1 ETEhesAT T T LA A
1 i p Z ol A/, A
2| — 47 LTI T L= 2 T L7 LN/} DR
2 | Lo Al pe A 4 any A‘ nnd
7 ,/ AT oo |- A f / amw Za'l ) dGnnn
f Y1 5 p - =30 4 0]
Gp [/ AL AR R ] /{ paa
o { A | ‘{JQ :@59 19190
k: N | g
| TN N
._;__5 o LN, LY \
] ) S.(_ - LISN N h
ol -1 g \\ N 4. ~ N M, \\ k" \\]
11 BN NS N NN T NN A
2 - ‘“‘"QC" - .\\\_ “‘1.\ < \\ \ ‘\
T e e T S
= ; [T o M\;:\Q Q\‘
- L. ) Nk — ::_‘__“""--. _:\
T [ ﬁ“:-::%\ N
2 B S — I

0 01 0.2 0,3 04 05 06 07 08 098 1.0

Porcentagem de adensamento, U,

O recalque que se observa na superficie do terreno é o resultado da somatdria das deformacgbes dos
diversos elementos ao longo da profundidade. Portanto, se calcularmos a média dos Graus de

Adensamento, ao longo da profundidade z, obteremos o Grau de Adensamento médio, que & dado

pela equagao 19.
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Exemplos: ParaT=0,40ez=Hy = U,=0,52;

ParaT=040ez=15Hy= U,=0,67.

Uo1- 3 2 e M (19)

M
U também é denominado de Porcentagem de Recalque, visto que ele indica a relacdo entre o
recalque sofrido pela camada até o instante “t” considerado e o recalque total provocado pelo
carregamento. A Figura seguinte mostra graficamente a curva de variagdo da porcentagem de

adensamento para diversos valores do Fator Tempo T, o mesmo sendo apresentado na Tabela 8.

10—

200N do I
30—\

“ S

50 ;
60 N
70 B

80| . \--._\

Petcentagem de recalgue, U

100111|111| T T T S T I I | 1 L VI T N |

0 0.1 0.2 0.3 4 05 06 0.7 08
Fator tesnpo, T

7.4. TABELA DO FATOR TEMPO EM FUNGAO DO GRAU DE ADENSAMENTO

Tabela 8 — Fator Tempo em fungdo da Porcentagem de Recalque por Adensamento pela Teoria de Terzaghi.

U(%) T U(%) T U(%) T U(%) T U(%) T

1 0,0001 21 0,0346 41 0,132 61 0,297 81 0,588
2 0,0003 22 0,0380 42 0,138 62 0,307 82 0,610
3 0,0007 23 0,0415 43 0,145 63 0,318 83 0,633
4 0,0013 24 0,0452 44 0,152 64 0,329 84 0,658
5 0,0020 25 0,0491 45 0,159 65 0,340 85 0,684
6 0,0028 26 0,0531 46 0,166 66 0,351 86 0,712
7 0,0038 27 0,0572 47 0,173 67 0,364 87 0,742
8 0,0050 28 0,0616 48 0,181 68 0,377 88 0,774
9 0,0064 29 0,0660 49 0,189 69 0,389 89 0,809
10 0,0078 30 0,0707 50 0,197 70 0,403 90 0,848
11 0,0095 31 0,0755 51 0,204 71 0,416 91 0,891
12 0,0113 32 0,0804 52 0,212 72 0,431 92 0,938
13 0,0133 33 0,0855 53 0,221 73 0,445 93 0,992
14 0,0154 34 0,0908 54 0,230 74 0,461 94 1,054
15 0,0177 35 0,0962 55 0,239 75 0,477 95 1,128
16 0,0201 36 0,102 56 0,248 76 0,493 96 1,219
17 0,0227 37 0,108 57 0,257 77 0,510 97 1,335
18 0,0254 38 0,113 58 0,266 78 0,528 98 1,500
19 0,0283 39 0,119 59 0,276 79 0,547 99 1,781
20 0,0314 40 0,126 60 0,287 80 0,567 100 0
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7.5. Relagdes Aproximadas entre os Recalques e o Fator Tempo

Duas equacdes empiricas ajustam-se muito bem a equacéo tedrica do adensamento de Terzaghi,

cada uma a um trecho dela. Sdo elas:

T, U (%) T
- QuandoUsGO%aT:Z'U 0 0
50 0,197
90 0,848
- Quando U > 60% — T=—O,933210g(1—U) —0,0851 100

*Ver tabela no Item 7.6.

7.6. Drenagem s6 por uma Face

Na pratica, pode ocorrer também que s6 uma das faces seja permeavel, enquanto a outra pode ser
uma argila rija ou uma rocha impermeavel. A solugéo para este caso € igual a situagdo anterior
(drenagem por ambas as faces da camada). Basta apenas que s6 se considere a metade do grafico
que relaciona a percentagem de recalque a profundidade, pois na solugdo original, a linha
intermediaria (z = Hy) delimitava as regides do fluxo de agua. Acima dela, a 4gua percola para cima e
abaixo dela a agua percola para baixo. Havendo drenagem s6 por um lado, Hy passa a ser a

espessura da camada, que é também a maxima distancia de percolagao.

Comparando-se as duas situagdes (dupla face de drenagem com simples face de drenagem), para
uma mesma espessura de camada, conclui-se que o valor total do recalque € o mesmo, porém,
quando existe uma s6 face de drenagem, o tempo em que ocorre o valor do recalque é quatro vezes

maior do que quando a drenagem se faz nos dois sentidos (ver equagao 17).

7.7. ENSAIO DE ADENSAMENTO (EDOMETRICO)

O ensaio de adensamento tem por objetivo a determinagéo experimental das caracteristicas do solo

que interessam a determinagao dos recalques provocados pelo adensamento.

= Aparelho utilizado: edémetro;

= A amostra geralmente é indeformada e com altura pequena

em relagao ao diametro;
Anel rigido

~_7

1

Tubo de drenagem

= A amostra é confinada por um anel rigido e a drenagem é

feita por duas pedras porosas (superior e inferior);

= Aplicam-se varios estagios de cargas verticais: (1/10; 2/10; 4/10; 8/10;...) kgf/cm?.
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= Cada estagio de carregamento deve durar tempo suficiente a dissipacao de “praticamente” todo o
excesso de pressdo neutra. As deformagdes sdo registradas no extensémetro em t = (Os; 15; 30;
1min; 2; 4; 8; 16; 32...).

No final de cada estagio as tensdes séo praticamente efetivas, ou seja, ¢’z ©.
A cada estagio de carga corresponde uma redugao de altura da amostra, a qual se expressa segundo

a variacao do indice de vazios.

(1) Quando o material é retirado do campo, sofre um

alivio de tensdes. No laboratério, reconstitui-se as | © r_>Curva de
recompressao (1)

condigdes de campo iniciais.

Reta de compresséao
(2) Corresponde a primeira compressao do material em /%virgem (2)

sua forma geoldgica.

(3) Ocorre . quando o excesso de pressdo neutra é }

» log o’
praticamente nulo #=0 e a tensdo efetiva é Adensamento Adensamento
rimario secundario
praticamente igual a tens&o total ' = & . P
Inicial Final |[P=cna
— — . AH
V,=H, A v, =H, A
H
0 €r 0 H,
LA/l A /SR e v
= s = =
V. V. V. l+e I+e, l+e,
HO . A _ Hf . A

Tre, Tre, = H,(l+e,)=H,(l+¢,)

Hf(1+eo)—H0
HO

= €, = (indice de vazios final para cada estagio de carga)

7.7.1. PRINCIPAIS RESULTADOS DO ENSAIO DE ADENSAMENTO

a) Para cada estagio de carregamento:

= C, (Coeficiente de adensamento vertical): determinados pelos métodos de Casagrande e
Taylor.
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b) Com os resultados dos estagios:

Ae

= indice de compressdo (Cc): Cc =~ _,, é ainclinagdo da reta de compress&do virgem.
Alogo

*Considerar Ae = €, — ef.

Ae

= Coeficiente de compressiviidade (av): &, = r . *Considerar Ae = ¢, —¢, .
o .

7.7.1.1. DETERMINAGAO DO COEFICIENTE DE ADENSAMENTO (Cy)

(1) Método de Casagrande:

. e ty =4t tsy  tygo log t

T = Cv Zt —> Cv =4 >

H, [ Hoo,
U=50% — T=0,197
5 Hso0
C - 0,197-H,
- \%
Zl50 H

100%

Altura do corpo-de-prova (H)

Sendo 0,197 o Fator Tempo correspondente a 50% de adensamento, tsop 0 tempo em que ocorreu

50% de recalque e Hy a metade da altura média do corpo-de-prova (com drenagem pelos dois lados).

(2) Meétodo de Taylor:
Baseia-se em uma curva da altura do corpo-de-prova em fungao da raiz quadrada do tempo. Do inicio
do adensamento primario, traca-se uma reta com abscissas iguais a 1,15 vezes as abscissas

correspondentes da reta inicial. A intersecgao dessa reta com a curva do ensaio indica o ponto em

que teriam ocorrido 90% do adensamento.

|-
|

{U:90% — T17=0,848 S~
e e

[SIC)

2 g‘“

0,848-H, 83

C, = ga

f v =)
Lo 7o

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 46



Anexo 2 — Teoria do Adensamento Mecanica dos Solos Il

7.7.1.2. TENSAO DE PRE-ADENSAMENTO (cy))
E a maxima tensao efetiva pela qual o solo foi submetido no passado (esta na “meméria” do solo).

(1) Método de Casagrande:

Determinacao de c,”:
- Prolongar a reta virgem;

- Pelo ponto de curvatura maxima, tragar

horizontal, tangente e bissetriz;

o,' édadapor rnb.

»

c log 6’

(2) Método de Pacheco Silva:

Determinagéo de o, ":

- Prolongar a reta virgem até a horizontal A

correspondente ao indice de vazios inicial da amostra;

- Do ponto de intersecao, abaixa-se uma vertical até a

curva de adensamento e deste traga uma horizontal;

- A intersegdo desta horizontal com o prolongamento

da reta virgem é considerada o ponto de pré-

() >
adensamento. a logo

7.7.1.3. RAZAO DE PRE-ADENSAMENTO (RPA) OU OVER CONSERVATION RATIO (OCR)

o' Onde: ¢’ é a pressao de pré-adensamento determinada pelo método de
a

o)

OCR =

Casagrande ou Pacheco Silva e ¢’ é determinada através do perfil do

terreno levando em conta o solo existente quando a amostra foi retirada.
OCR > 1 (o, > 6’) > 0 solo ja esteve sujeito a cargas maiores do que as atuais, sendo chamado pré-
adensado;

OCR =1 (o4’ = 6’) > a camada argilosa é dita normalmente adensada;

OCR < 1 (o4 < ¢’) > trata-se de um solo que ainda ndo atingiu as suas condi¢cbes de equilibrio, tem-

se assim um solo parcialmente adensado ou sub-adensado.

Principais causas do pré-adensamento:

- erosao da camada superficial (¢’ diminui);

- elevacao do nivel d’agua.
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7.8. DETERMINAGAO DO COEFICIENTE DE PERMEABILIDADE (K)

O coeficiente de adensamento vertical pode ser expresso da seguinte forma:

k k(1+e,)
Cv = =
mV ) 7/0 aV ) 7/0
aV
Onde m, é o coeficiente de variagao volumétrica: m, =
1+e¢,
0,197-H/
E a, é o coeficiente de compressibilidade. Sendo: CV = t— , tem-se que:
50

k(1+¢,) 0,197-H, 01971, a,y,
a -y, Is - tso'(l"'eo)

7.9. RECALQUE

E a deformagéo vertical da superficie do terreno, proveniente da aplicagdo de cargas ou devido ao

peso préprio das camadas.
- Imediatos: por deformacao elastica (solos arenosos ou solos argilosos nao saturados);
- Por adensamento: devido a saida de agua do solo (solos argilosos);

- Por escoamento lateral: deslocamento das particulas do solo das zonas mais carregadas

para as menos solicitadas (solos n&o coesivos).
Causas:
- Cargas estaticas (pressao transmitida pelas estruturas, peso proprio do solo, etc.);
- Cargas dinamicas (cravagéao de estacas, terremotos, etc.);
- Eroséo do subsolo;
- Variagbes do nivel d’agua (rebaixamento).

Efeitos: Danos a estrutura (Aparéncia; Funcionalidade; Estabilidade).
7.9.1. DETERMINACAO DO RECALQUE TOTAL

Quando uma camada de solo sofre o efeito de uma sobrecarga ela se deforma, em conseqiéncia da
diminuigdo do valor de seu indice de vazios inicial (ey) para um valor final e;, motivada pela sua
compressibilidade. Sua espessura passa, portanto, de um valor inicial Hy para um valor final H;, cuja

diferenca (AH = Hy - H¢) corresponde ao recalque total sofrido.
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HO-A_Hf'A ]
l+e, l+e, &

Hy(l+e,)=H, (1+e,) — AH=H,~H, G| e AR
. . . 0 H
Hy+H,-e,=(H,~AH)-(1+¢,) f
Rocha
H0+H0-ef:H0+HO-eO—AH(1+eO)
H,-Ae
(e -e,) a2
AH:T - Aezeo—ef 1"‘30
Recalque no tempo “t”:
AH(I) — AI_IIOO . U(l) AH = recalque total;
U (t) = % de adensamento no tempo “t”.
C -t
t > T=—5 — U(%) — AH(t)
Hd

7.9.2. SOLOS NORMALMENTE ADENSADOS (OCR =1)

Ae
C. =1g6 = ———— (indice de compresséo) - Ae=C,-Alogo"
Alogo! A
e
AH=H0'A€ B -C,-Alogo'
I+¢, I+¢,
o, 5 '
AH = H, .C log| L | = H, -C.-log 0, +Ag
l+e, o' l+e, o'
H, o,'+Ac’
AH: 0 C'Clog a4
l+e, o,

7.9.3. SOLOS PRE-ADENSADOS (c,' > c')

Quando o carregamento ultrapassa a tensdo de pré-adensamento, o recalque é calculado em duas
etapas: da tenséo existente até a tenséo de pré-adensamento e deste até a tenséo final resultante do

carregamento.
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' o
AH = H, -C, - log + K, f
1+e, o' 1+e0 o,

a

Onde C, é o coeficiente de expansibilidade ou coeficiente de

recompressdo (C,) que é a inclinagdo do trecho descarregamento-

A
Alogo'|

recarregamento. *Considerar: Ae= € €.

7.9.4. SOLOS SUB-ADENSADOS (OCR < 1)

Ainda ndo se adensou completamente.

H, o e
AH = -C. -log f
l+e, o,
=T g a0g ZFAT
l+e, o,

7.9.5. ADENSAMENTO SECUNDARIO

Ocorre quando o excesso de pressdo neutra é praticamente nulo (Au =0) e a tensdo efetiva é

praticamente igual a tenséo total (o' = o). Em geral, verifica-se que no ensaio de adensamento, a
deformagédo continua a se processar muito embora o excesso de pressao neutra seja praticamente

nulo. Este efeito é atribuido a fendbmenos viscosos.
& _ AH/H, 4

C =tgl= =
Alogt  Alogt

AH=H,-C, -log| —

¢ (Recalque por adensamento secundario)
100

Onde C; é o coeficiente do adensamento secundario.

7.10. Aplicacdo de Drenos Verticais para Acelerar o Adensamento

Algumas vezes, para acelerar os recalques, constroem-se drenos verticais na camada argilosa

responsavel pelos recalques. Estes drenos podem ser perfuragdes preenchidas com areia.
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o _-~.__ © ° °
-7 =
| i
Areade 7 ® | o ®
influénciado '~.__ -
dreno © - L ° o
Aterro
Areia Tapete drenante
Argila
Drenos
Areia

Aplicando-se uma carga na superficie, a agua so

b pressdo pode percolar tanto para as camadas

drenantes diretamente como pelos drenos. Os recalques se desenvolvem muito mais rapidamente,

pois as distancias de percolagdo sdo menores e os coeficientes de permeabilidade sdo maiores na

direcao horizontal do que na dire¢ao vertical.

7.11. Aplicacdo de Sobrecargas para Acelerar o Adensamento

Uma técnica muito interessante utilizada para amenizar os efeitos dos recalques causados por um

determinado carregamento é o pré-carregamento

da area. A figura seguinte mostra um exemplo

pratico da colocacdo de uma sobrecarga constituida de 2 metros de aterro para provocar um recalque

de 30 cm em pouco mais de quatro meses, o que nao seria atingido com o aterro definitivo projetado

de 3 metros de altura nesse mesmo periodo. Depois de atingido o valor do recalque desejado, a

sobrecarga deve ser retirada, mantendo-se a cota do aterro final prevista em projeto.
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8. RESISTENCIA AO CISALHAMENTO DOS SOLOS

8.1. Introdugao

A resisténcia de qualquer material € a maior tensdo que o mesmo pode suportar. Se a tensao
aplicada excede a sua resisténcia, a ruptura acontece. Por exemplo, na engenharia estrutural, sabe-
se que a tensdo de escoamento do ago A36 & 248 MPa. Dessa forma, deve-se garantir que a tensao
de tragao atuando em toda peca de tal ago seja inferior a este valor. Na pratica, as tensbes de
trabalho deverao ser substancialmente menores que as maximas que cada material pode resistir, o
que prové o fator de seguranga contra a ruptura.

Varios materiais empregados na construgao civil resistem bem a tensées de compressao, porém tém
uma capacidade bastante limitada de suportar tensdées de tracdo e de cisalhamento, como ocorre
com o concreto e também com os solos. Na geotecnia, raramente sdo feitas analises relativas a
tensdes de tragao, visto que o solo muito pouco resiste a este tipo de tenséo. Por causa da natureza
friccional destes materiais, pode-se mostrar que a ruptura dos mesmos se da preferencialmente por
cisalhamento, em planos onde a razéo entre a tensdo cisalhante e a tensdo normal atinge um valor
critico. Estes planos sdo denominados de planos de ruptura e ocorrem em inclinagdes tais, que sao
fungdo dos parametros de resisténcia do solo. A geometria da quase totalidade dos problemas
geotécnicos é de tal forma que o solo se encontra em condi¢do de compressao. Entretanto, mesmo
que o solo rompa submetido a grandes tensdes compressivas, a ruptura se da por cisalhamento, ndo
por compressao. Dai, o fato de em praticamente todos os casos de resisténcia dos solos as analises
serem feitas em termos de cisalhamento apenas.

As deformagdes em um macico de terra sdo devidas principalmente aos deslocamentos relativos que
ocorrem nos contatos entre as particulas do solo, de modo que, na maioria dos casos, as
deformagdes que ocorrem dentro das particulas do solo podem ser desprezadas, considerando-se
que a agua e as particulas solidas sdo incompressiveis. Pode-se dizer também, que as tensdes
cisalhantes s&o a principal causa do movimento relativo entre as particulas do solo. Por estas razdes,
quando se refere a resisténcia dos solos, implicitamente trata-se de sua resisténcia ao cisalhamento.
A resisténcia do solo forma, juntamente com a permeabilidade e a compressibilidade, o suporte
basico para resolucdo dos problemas praticos da engenharia geotécnica. Trata-se de uma
propriedade de determinagcao e conhecimento extremamente complexos, pois as suas proprias
dificuldades devem ser somadas as dificuldades pertinentes ao conhecimento da permeabilidade e da
compressibilidade, visto que estas propriedades interferem decisivamente na resisténcia do solo.
Dentre os problemas usuais em que é necessario conhecer a resisténcia do solo, destacam-se a
estabilidade de taludes, a capacidade de carga de fundagdes, os empuxos de terra sobre estruturas
de contengao, as escavagdes de tuneis e as camadas de pavimentos rodoviarios, conforme se pode

ver na Figura 8.1.
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Figura 8.1 — Principais problemas envolvendo a resisténcia ao cisalhamento de solos.
8.2. Parcelas da Resisténcia dos Solos

Diferente do que acontece com a maioria dos materiais, 0 mecanismo fisico que controla a resisténcia
no solo & muito diferente, pois o solo € um material particulado. Dessa forma, a ruptura por
cisalhamento ocorre quando as tensdes entre as particulas sdo tais que deslizam ou rolam umas
sobre as outras (ver Figura 8.2). Portanto, se pode dizer que a resisténcia ao cisalhamento depende
da interagéo entre as particulas, e esta interagéo pode ser dividida em duas categorias: i) resisténcia

friccional (de atrito) e ii) resisténcia coesiva (coesao).

Figura 8.2 — O solo: um meio particulado.
8.2.1. A Resisténcia do Atrito

A resisténcia friccional, conferida ao solo pelo atrito interno entre as particulas, pode ser demonstrada
de forma simples fazendo uma analogia com o problema de deslizamento de um corpo rigido sobre

uma superficie plana horizontal, conforme mostrado nas Figuras 8.3 (a;b).

(a) (b)

Figura 8.3 — Escorregamento de um corpo rigido sobre um plano horizontal.
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Sendo N a forga vertical transmitida pelo corpo, a forca horizontal T necessaria para provocar o
deslizamento do corpo devera ser superior a N.u, em que p é o coeficiente de atrito na interface entre
os dois materiais. Dessa maneira, verifica-se que ha uma proporcionalidade entre as forgas
tangencial e normal, que pode ser representada através da seguinte equagao:

T=N-pu

onde u =tan ¢

¢ = angulo de atrito, o &ngulo formado entre a resultante das duas forgcas com a normal N. Nos solos,
€ denominado angulo de atrito interno.

Também pode o deslizamento do corpo ser ocasionado pela inclinagdo do plano de contato, o que
altera as componentes normal e tangencial ao plano do peso proprio, atingindo, na situagao limite, a

condi¢ao expressa na equagao anterior. Esse caso € mostrado na Figura 8.4c.

T

(d)

Figura 8.4 — Deslizamento de um corpo rigido sobre um plano inclinado.

Experiéncias realizadas com corpos solidos téem demonstrado que o coeficiente de atrito (u)
independe da area de contato e da componente normal aplicada. Portanto, a resisténcia ao
deslizamento é diretamente proporcional a tensdo normal, podendo ser representada por uma linha
reta, conforme mostrado na Figura 8.4d.

A diferenca existente entre o fendmeno do atrito nos solos e o fenébmeno do atrito entre dois corpos
soélidos é que, no caso dos solos, o deslocamento envolve um grande numero de graos (sistema
particulado), que deslizam ou rolam uns sobre os outros, acomodando-se nos vazios que encontram
no percurso. A resisténcia friccional é a parcela de resisténcia predominante nos solos ditos “néo
plasticos” ou granulares, nos quais a drenagem € sempre favorecida. Os parametros de resisténcia,
neste caso, sdo sempre referidos como drenados ou efetivos.

Durante o cisalhamento de solos ndo coesivos, dependendo do seu estado de compacidade, ele
pode se dilatar (aumentar de volume) ou se contrair (diminuir de volume). No caso dos solos
compactos ou muito compactos, ocorre a dilatagdo, enquanto o contrario acontece com os solos

fofos.

8.2.2. A Resisténcia Coesiva

A resisténcia ao cisalhamento dos solos é, por natureza, conferida pelo atrito entre as particulas

sélidas. Todavia, dependendo da mineralogia do solo, a atragdo quimica que pode haver entre essas
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particulas é capaz de ocasionar uma resisténcia que independe da tensdo normal atuante no plano
de cisalhamento, o que constitui uma coesdo verdadeira (ver Figura 8.5). O efeito € analogo a
existéncia de uma cola entre duas superficies em contato.

Varias fontes podem dar origem a coesao em um solo. A cimentagao entre particulas proporcionada
por carbonatos, silica, 6xidos de ferro, dentre outras substancias, responde muitas vezes por altos

valores de coeséo.

0,0001 mm
&

Escala

Figura 8.5 — Transmisséao de forgcas entre particulas de solos coesivos.

Cabe ressaltar que os agentes cimentantes podem advir do proprio solo, apds processos de
intemperizacgao, tal como a silificacdo de arenitos, em que a silica é dissolvida pela agua que percola,
sendo depositada como cimento.

Excetuando-se o efeito da cimentagéo, pode-se afirmar serem todas as outras formas de coeséo o
resultado de um fenbémeno de atrito causado por forgas normais, atuantes nos contatos inter-
particulas. Essas tensdes inter-particulas, também denominadas de “internas” ou “intrinsecas”, séo o
resultado da agédo de muitas variaveis no sistema solo-agua-ar-eletrolitos, destacando-se as forgas de
atracao e de repulséo, originadas por fendbmenos eletrostaticos e eletromagnéticos e as propriedades
da agua adsorvida junto as particulas.

A coesédo aparente € uma parcela da resisténcia ao cisalhamento de solos umidos, nao saturados,
que nao tem sua origem na cimentacao e nem nas forgas intrinsecas de atracao.

Esse tipo de coesao deve-se ao efeito de capilaridade na agua intersticial. A pressédo neutra negativa
atrai as particulas gerando novamente um fendmeno de atrito, visto que ela origina uma tensao
efetiva normal entre as mesmas. Saturando-se totalmente o solo, ou secando-o por inteiro, esta
parcela desaparece, donde o nome de aparente. A sua intensidade cresce com a diminuigdo do
tamanho das particulas. A coesdo aparente pode ser uma parcela bastante consideravel da
resisténcia ao cisalhamento do solo, principalmente nos solos argilosos e/ou siltosos.

A despeito das dificuldades de explicacao fisica e da medida do seu valor, tem-se constatado que a
coesdo aumenta com os seguintes fatores:

= quantidade de argila e atividade coloidal

* razao de pré-adensamento (over consolidation ration — OCR)

= diminui¢cdo do teor de umidade
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8.3. Critérios de Ruptura

Sao formulagdes que visam refletir as condicbes em que ocorre a ruptura dos materiais. Deve-se
ressaltar, contudo, que em muitos casos (inclusive para alguns solos), a curva tensdo deformagao
apresentada pelo material € de natureza tal que impede que uma definicdo precisa do ponto de
ruptura seja estabelecida. Desta forma, poderiamos definir como ruptura a maxima tenséo a qual um
determinado material pode suportar, ou, de outra forma, a tensdo apresentada pelo material para um
nivel de deformagéo suficientemente grande para caracterizar uma condig&o de ruptura do mesmo.
Ha critérios que sao estabelecidos em fungdo das tensbes e outros que tém como referéncia as
deformagdes. Ha ainda aqueles que levam em consideracdo a energia de deformagéo ou o trabalho
realizado. Pode-se dizer que um critério é satisfatério quando ele reproduz com certa fidelidade o
comportamento do material em consideragéo (Sousa Pinto, 2003).

A analise do estado de tensdes que provoca a ruptura de um terreno é o estudo da resisténcia ao

cisalhamento dos solos. Sdo os seguintes os critérios empregados na engenharia geotécnica:

= Critério de Coulomb
=  Critério de Mohr

= Critério de Mohr-Coulomb

i) Critério de Coulomb: “ndo ha ruptura se a tensdo de cisalhamento néo

ultrapassar um valor dado pela equagéo c + o.f, sendo c (coesédo) e f (coeficiente de atrito) sdo
constantes do material e ¢ a tensdo normal atuando no plano de cisalhamento”. O coeficiente de
atrito é igual a tangente do &ngulo de atrito interno do solo (tg ¢). Graficamente, este critério esta
representado na Figura 8.6a.

i) Critério de Mdhr: “n&do ha ruptura enquanto o circulo representativo do estado de

tensdes se encontrar no interior de uma curva, que é a envoltdria dos circulos relativos a estados
de ruptura, observados experimentalmente para o material’. Este critério esta representado
graficamente na Figura 8.6b. Observe que o circulo A se encontra num estado de tenséo tangente
a envoltéria, em que ha ruptura, enquanto que o estado de tensdes que gera o circulo B néo

provoca a ruptura do material.

[
L

v

G G

(b)

Figura 8.6 — Representagdes graficas dos critérios de ruptura de (a) Coulomb (b) Méhr.
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Como envoltdrias curvas sado de dificil aplicacdo, as envoltérias de Mohr sao freqlientemente
substituidas por retas que melhor se ajustam a envoltéria. Definida uma reta, seu coeficiente linear (c)
nao tera mais o sentido de coesao, pois esta parcela de resisténcia, conceitualmente, independe da
tensdo normal, razao pela qual o coeficiente ¢ passa a ser chamado de “intercepto de coeséo. Dessa
maneira, o critério de Mohr se assemelha ao de Coulomb, fazendo com que ele passasse a ser
denominado critério de Méhr-Coulomb.

O critério de Méhr-Coulomb indica a forte influéncia da tensdo normal atuando no plano de ruptura.
Observando-se a Figura 8.7, verifica-se que a tensdo normal representada pelo segmento AD
propicia uma resisténcia ao cisalhamento maior que a proporcionada pelo segmento AB. Por essa
razéo, a ruptura acontece para uma tenséo cisalhante menor (representada pelo segmento BC) do

que a tensao cisalhante maxima (segmento DE).

*

T

; Y .
A B [} T

Figura 8.7 — Representacado do estado de tenséo no plano de ruptura.

Na analise de estabilidade de um macigo de terra natural ou compactado (p. exemplo, uma barragem
de terra) interessa o estudo da acgdo das forgas ativas e reativas. As primeiras sdo decorrentes de
agbes externas, tais como o peso proprio, 0 empuxo da agua ou uma sobrecarga qualquer. Por outro
lado, estao as forgas reativas, intimamente ligadas a capacidade que um solo tem de reagir quando
solicitado pelas forgas externas, que deriva de suas propriedades geotécnicas. E a lei da agdo e

reagcao colocada em pratica pelo solo. A reagdo do solo € uma resposta de sua resisténcia ao

cisalhamento (t), expressa pela conhecida Lei de Méhr-Coulomb: 7 =c+otg ¢, onde c e ¢ sdo a

coesdo e o angulo de atrito interno do solo, respectivamente, enquanto ¢ € a tensdo normal atuante
no plano em consideragéo.

Como resultado, para que nao ocorra a ruptura, &€ necessario que tensédo de cisalhamento que atua

(tatua) S€ja inferior a resisténcia ao cisalhamento do solo (T). A relagcédo entre ambas representa o

coeficiente de seguranga contra a ruptura por cisalhamento, F:

ot :c+0'tg¢

T T

atua atua
Quanto mais proximo de 1,0 estiver F, mais préoximo o macico estara da ruptura. Comumente, em
obras de terra, tais como barragens, muros de arrimo e taludes em geral, se adota para F valores

entre 1,3 e 1,5.
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8.4. Ensaios de Cisalhamento

Sao trés os mais comuns ensaios empregados para determinagdo da resisténcia ao cisalhamento dos

solos: ensaio de cisalhamento direto, ensaio de compressao simples e o0 ensaio triaxial.

8.4.1. Ensaio de Cisalhamento Direto

Constitui-se no mais antigo procedimento empregado para a estimativa da resisténcia ao
cisalhamento dos solos. E um procedimento inteiramente baseado no critério de Coulomb. O principio
do ensaio é extremamente simples: aplica-se inicialmente uma tensdo normal (vertical), P/A, a
amostra e verifica-se o valor da tens&o de cisalhamento (T/A) que provoca a ruptura, onde A é a area

da amostra (ver Figura 8.8).

Para realizar o ensaio, um corpo de prova circular (didametro de 60 mm ou 100 mm) ou quadrado
(largura de 60 mm ou 100 mm), com 25 mm de espessura, & colocado parcialmente numa caixa de
cisalhamento, bipartida (Figura 8.82). Aplica-se inicialmente uma forga vertical P e a seguir, sob uma
determinada velocidade imposta pela parte inferior da caixa, € medida a forga horizontal, T. O valor
de T vai crescendo, e, simultaneamente também é medido o deslocamento horizontal da parte

superior da caixa em relagao a inferior.

Extensdmetro ] B '

Reservatdrio

&—‘ dagua

i
Amostra Pedra porosa
de soio

(a) (b)

Figura 8.8 — Ensaio de cisalhamento direto: (a) caixa de cisalhamento; (b) equipamento do DEC/UFS.

A tenséo de cisalhamento (1) € geralmente representada em fungédo do deslocamento horizontal (8H),
medido no sentido do cisalhamento, conforme se mostra na Figura 8.9a. O deslocamento vertical
durante o ensaio é também registrado, cujo pardmetro indica se a amostra de solo esta se
deformando positivamente (compressao) ou se ocorre expansao, deslocamento negativo (Figura
8.9b). O ensaio nao tem norma brasileira, mas os procedimentos de execugédo do ensaio podem ser

facilmente encontrados em diversos livros de Mecanica dos Solos.

Prof. Erinaldo H. Cavalcante 58



Anexo 2 — Teoria do Adensamento Mecanica dos Solos Il

e K R A Y 10 R TR LT AT i gy e

R - . T
Tenséo de pico Y e :

Soa,e® it Arela compacta

Expansdo

Deslocamento vertical

Compressdo

Areia fofa

Figura 8.9 — Resultados do ensaio de cisalhamento direto: (a) Gréfico tipico; (b) deslocamento
vertical.

E pratica corrente se realizar trés ensaios com tensdes normais diferentes, por exemplo, 50 kPa, 100
kPa e 200 kPa, e obter os pares de valores (o;t) para cada amostra. Com os trés pares de valores se
pode tracar a envoltéria de ruptura do solo, a envoltéria de Mohr-Coulomb, conforme mostrado na

Figura 8.10.
GO0 —
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400

200k

L~
0 200 400 GO0 a0

-

O (kPa)

Figura 8.10 — Envoltéria de ruptura obtida do ensaio de cisalhamento direto.

Apesar de o ensaio ser muito simples e pratico, a analise do estado de tensbes durante o
carregamento € um tanto complexa: no inicio do ensaio, antes da aplicagao das tensdes cisalhantes,
o plano horizontal é o plano principal maior; com a aplicagéo da fora T, acontece a rotagdo dos planos
principais, entretanto, as tensdes sé sdo conhecidas num plano, que é aquele na interface entre as
duas partes da caixa de cisalhamento. Além disso, mesmo sabendo-se que o cisalhamento ocorre
num plano preferencial, o horizontal, este cisalhamento pode ser precedido de rupturas internas em

outras diregdes, o0 que se constitui numa das limitagdes do ensaio, alvo de criticas.

Outra questdo que gera criticas ao ensaio diz respeito ao controle da drenagem do corpo de prova,
que é muito dificil de realizar, pois ndo ha como impedi-la. Dessa forma, admite-se que ensaios feitos
com amostras de areias sao sempre de forma que as pressdes neutras se dissipem, ou seja, ensaios
drenados. Neste caso, as tensdes sdo sempre efetivas. Com argilas, podem-se realizar ensaios

drenados, aplicando-se uma baixa velocidade a maquina, ou ndo drenados, com alta velocidade de
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cisalhamento. No primeiro caso, o ensaio € lento (tipicamente 0,1mm/min) e no segundo, o ensaio é
rapido (ou ndo drenado), com velocidades tipicamente na faixa de 0,5 a 1 mm/min. As tensdes neste

caso sao totais.

8.4.2. Ensaio de Compressao Simples (ndo confinada)

O ensaio de compressao simples visa a determinacao da resisténcia a compresséo nao confinada (ou
simples) de corpos de prova constituidos por solos coesivos, mediante aplicagdo de carga axial com
controle de deformagéo. Tais corpos de prova podem ser indeformados ou obtidos por compactagao
ou mesmo por remoldagem. Os valores resultantes da aplicacdo deste ensaio correspondem a
resisténcia de solos coesivos em termos de tensdes totais. Este tipo de ensaio se aplica a solos
coesivos que nado expulsam agua durante a fase de carregamento do ensaio e que retém uma
resisténcia apds o alivio das pressdes confinantes de campo, tais como argilas ou solos cimentados
saturados. A realizagdo do ensaio sobre uma mesma amostra, nos estados indeformado e remoldado
(aquele constituido por solos que tenha tido sua estrutura natural modificada por manipulagao),
permite a determinagdo da sensitividade do material, desde q o corpo de prova remoldado mantenha

uma forma estavel.

O equipamento de compresséo pode ser uma prensa hidraulica, de engrenagem ou qualquer outro
equipamento de compressdo com capacidade e controle suficientes para fornecer a velocidade de
deslocamento necessaria (Figura 8.11). O carregamento é efetuado com deformagéo controlada. O
anel dinamomeétrico é utilizado para determinar os esforgos aplicados e o medidor de deslocamento
deve ser constituido por um deflectémetro ou relégio comparador. Os corpos de prova devem ter um
didmetro minimo de 35 mm, devidamente medidos e pesados antes e depois da execugéo do ensaio.
O carregamento deve ser aplicado de maneira a se obter uma velocidade de deformagéo axial
especifica constante. Os valores de carga, deslocamento e tempo devem ser registrados, com
intervalos adequados para definir a forma da curva tensdo-deformacdo. O carregamento deve
prosseguir até que os valores de carga aplicada diminuam com a evolu¢cdo dos deslocamentos ou

entdo até se obtenha 15% de deformagéo axial especifica.

Figura 8.11 — Prensa para realizagcao do ensaio de compressao simples.
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O resultado do ensaio de compressao simples indica a resisténcia ao cisalhamento do solo para
baixas tensbes totais, considerada simplificadamente como a metade da tensao desviadora maxima,
como se pode observar na Figura 8.12 e equacdo a seguir. Esta resisténcia é devida a eventual
cimentagao, que geralmente varia pouco com a umidade, e a sucg¢ao (no caso de solos nao saturados
— compactados, colapsiveis ou expansivos — ver item 8.5), que é funcdo do grau de saturagdo. E

natural, portanto, que a resisténcia diminua a medida que a umidade do solo aumente.

F

|

Planos
cisalhantes

T

P Fr

Inicio do ensaio Ha ruptura

(@) (b)

Figura 8.12 — (a): Amostra antes e depois da ruptura; (b): Circulo de ruptura.

. o,
cC=5,= q% = 7’ = (raio do circulo, pois ndo ha pressao confinante) o, =

S

8.4.3. Ensaio de Compressao Triaxial (confinada)

E o ensaio mais completo e versatil, do ponto de vista teérico (com relacdo a aplicagdo de tensées e
ao controle de drenagem), e o mais utilizado para a determinagdo dos parametros de resisténcia ao
cisalhamento dos solos. O ensaio de compressao triaxial tem alguma semelhanga com o ensaio de
compressao simples, porém, difere daquele por causa da amostra ser inicialmente submetida a um
estado de pressao hidrostatica. Para isso, um corpo de prova cilindrico € envolto por uma membrana
impermeavel (de latex) e colocado no interior da cadmara triaxial, que, por sua vez é completamente
preenchida com agua, o que permitird através de um sistema pneumatico a aplicagdo de uma
pressao confinante. Em seguida, € imposto um carregamento axial sobre o corpo de prova (Acy), 0
qual aplicado de maneira crescente até atingir-se a ruptura. A relagdo altura/didmetro do corpo de
prova situa-se entre 2,5 e 3 (ver Figura 8.13). A pressdo hidrostatica inicialmente aplicada a amostra

€ comumente denominada pressao confinante ou de confinamento, representada na Figura 8.13 por
G¢ (= 03).
OBS.: Muito cuidado deve ser tomado na preparagdo da amostra e durante a colocagao do corpo de

prova na camara triaxial, principalmente na operagao de colocagdo da membrana de latex sobre a

amostra, o que podera provocar sérias perturbagdes ao espécime.
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Figura 8.13 — Camara de compressao (célula) do ensaio triaxial.

A parte superior da camara triaxial é atravessada um por um pistdo, que através de uma placa
circular rigida, aplica o carregamento axial a amostra. Esse carregamento é aplicado indiretamente,
visto que, de fato, o pedestal onde se apdia a cAmara é que se movimenta verticalmente para cima
com velocidade de deslocamento pré-estabelecida. Como o pistdo se mantém fixo sobre o topo do
corpo de prova, todo o carregamento gerado pelo pedestal é transferido para a amostra, ao mesmo
tempo em que é medida a deformagéo vertical (diminuigdo de altura) do corpo de prova, que ao ser
dividida pela altura inicial da origem a deformacao vertical especifica (g1). A tensdo causada pelo
carregamento axial € denominada tensao desviadora ou tensao desvio (o4 = o1 — G3), sendo ¢4 € 63 as
tensdes principais maior e menor, respectivamente.

Para cada corpo de prova se obtém um grafico que relaciona a tensdo desviadora (cg4) versus a
deformagéo axial especifica (g1), conforme se vé na Figura 8.14. Determinando-se os pares de
tensdes (o4 ; o3) correspondentes a ruptura das diversas amostras ensaiadas (geralmente trés corpos
de prova), pode-se tragar os respectivos circulos de Mohr, conforme se pode mostrar na Figura 8.15.
A cémara do triaxial permite a medida da poropressdo durante o ensaio de cisalhamento, o que
possibilita a obtencédo de parametros de resisténcia do solo ndo apenas em termos de tensdes totais,
mas também em termos efetivos. Vale ressaltar que havendo o interesse em se obter a resisténcia
sob estado de tensdes efetivas, se faz necessario que a amostra tenha sido completamente saturada
antes de iniciar a fase de cisalhamento do corpo de prova. Orificios existentes nas placas da base e
do topo do corpo de prova permitem através das pedras porosas a percolagdo de agua para dentro

ou para fora da amostra.
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Figura 8.14 — (a): estado de tensdes sobre o corpo de prova e (b): graficos tipicos com resultados de

ensaio de compressao triaxial.
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Figura 8.15 — Circulos de Mohr e envoltéria de ruptura obtida do ensaio de compressao triaxial.

8.4.4. Classificagdo dos Ensaios de Cisalhamento

Visando reproduzir as diferentes condigbes de solicitagdo existentes nos macicos em escala

verdadeira, os ensaios de cisalhamento podem ser realizados de trés maneiras basicas:
i) Ensaio lento ou drenado (CD)
i) Ensaio rapido ou sem drenagem (UU)
iii) Ensaio rapido pré-adensado (CU)

Nos ensaios lentos (CD — Consolidated Drained) é permitida em todas as fases a drenagem da agua
existente no interior do corpo de prova. Neste caso, o corpo de prova depois de colocado na camara
triaxial precisa inicialmente ser saturado, em seguida abre-se a valvula de drenagem para provocar a
consolidagdo e quando isso acontece, a amostra € submetida ao cisalhamento ainda com a
drenagem sendo permitida. Ou seja, como a velocidade de deformacéo é lenta, toda poropressao é
dissipada (u = 0), o que faz com que o estado de tensdes seja puramente efetivo (c = ¢’). Isso é
possivel porque na base do corpo de prova e no cabegote superior sdo colocadas pedras porosas, as

quais possibilitam a drenagem ou saturagdo da amostra.
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Nos ensaios rapidos (UU — Unconsolidated Undrained) a drenagem néo é permitida em nenhuma das
fases do ensaio. O corpo de prova é colocado na camara triaxial, em seguida é submetido a presséo
confinante, ndo sendo necessaria nem a presenca de pedras porosas e imediatamente submete-se o
corpo de prova ao cisalhamento, aumentando-se o carregamento axial com as valvulas de drenagem
fechadas. Nestas condigbes, o teor de umidade se mantém constante e, se o corpo de prova estiver
saturado, ndo havera variagao volumétrica. Ha que se ter atencdo a velocidade com que se aplica o
carregamento axial, pois ela tem influéncia nos resultados (Sousa Pinto, 2003). As tensbtes medidas e
os parametros de resisténcia correspondentes sdo totais. E um dos procedimentos de ensaios
triaxiais mais comumente empregados em laboratério. O ensaio de cisalhamento equivalente, mas
sem pressao de confinamento, € o ensaio de compresséo simples, empregado para determinagéo da

coesao nao drenada de argilas.

Nos ensaios rapidos pré-adensados (CU — Consolidated Undrained) aplica-se a pressdo de
confinamento e aguarda-se a dissipagao das pressbées neutras geradas, deixando-se a valvula de
drenagem aberta. Em seguida, fecha-se a drenagem e inicia-se 0 ensaio de cisalhamento
propriamente dito. Portanto, a amostra é consolidada como no ensaio CD, mas é cisalhada sob uma
velocidade de deformagdo muito mais rapida. Este ensaio indica a resisténcia ao cisalhamento nao
drenada em funcgéo da pressdo de adensamento. Se durante o ensaio de cisalhamento as pressdes
neutras forem medidas, a resisténcia em termos de tensdes efetivas também pode ser obtida, razdo
pela qual este tipo de ensaio triaxial € um dos mais empregados, pois possibilita a determinagao da

envoltéria de resisténcia efetiva num periodo muito menor do que no ensaio triaxial CD.

8.4.5. Resisténcia das Areias

Como as areias sdo bastante permeaveis, nos carregamentos a que elas ficam submetidas em obras
de engenharia, ha tempo suficiente para que as poropressdes geradas pelo carregamento sejam
dissipadas. Por isso, a resisténcia das areias € sempre definida em termos de tensdes efetivas, o que
significa dizer que o ensaio acontece sempre na condigao drenada. A resisténcia ao cisalhamento
das areias pode ser obtida a partir de ensaio de cisalhamento direto ou do ensaio de compressao
triaxial. Focaremos nossa ateng¢ao ao caso de uma amostra de areia inicialmente saturada submetida
a um ensaio triaxial Adensado Drenado (CD), pois assim se pode medir através de uma bureta
graduada a quantidade de agua que sai do corpo de prova, 0 que representa a variagao de volume da

amostra.

Quando se trata da resisténcia ao cisalhamento das areias, é preciso que estude separadamente as
areias fofas e as areias compactas ou muito compactas, pois o grau de compacidade exerce uma
grande influéncia no comportamento tensdo-deformagdo da areia, conforme se vera adiante. E
importante lembrar que a compacidade relativa (CR) de uma areia € numericamente avaliada em
fungéo do indice de vazios em que ela se encontra (e,,) em relagdo aos valores minimo (eni,) €

maximo (emax) que ela podera ficar submetida, ou seja:
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Quanto maior o valor de CR mais compacta estara a areia, conforme se pode observar na Tabela 8.1,

sugerida por Terzaghi.

Tabela 8.1 — Classificagao das areias com base na compacidade relativa.

Classificagao CR

Areia fofa <0,33
Areia de compacidade média 0,33<CR<0,66
Areia compacta > 0,66

O que se comprova com certa facilidade é que quanto maior a compacidade de uma areia maior sera

a sua resisténcia e menor a sua deformabilidade.

8.4.6. Areias fofas

Quando submetida a um carregamento axial, o corpo de prova de uma areia fofa apresenta uma
tensdo desviadora que cresce lentamente com a deformagdo, atingindo um maximo sé para
deformagdes relativamente grandes, na faixa de 6% a 8%. Comportamentos tipicos de curvas

tensdo—deformacao de areias fofas sdo mostrados nas Figuras 8.16a,b,c.

(%]
1l
(%)
|
1
'
-1

0_1— 63
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Figura 8.16 — Areias fofas: (a) Tensao desviadora x deformagéo especifica; (b) deformacgéo

volumétrica x deformagéao especifica e (c) envoltoria de resisténcia.

Observe da Figura 8.16a como a tensao desviadora depende da pressao de confinamento, isto é,
pode-se admitir que quanto maior for o valor de o3 maior sera a resisténcia medida, embora se
perceba que as curvas tém o mesmo comportamento tensdo-deformagéo. A Figura 8.16b mostra que
ocorre variacéo de volume do corpo de prova durante o carregamento axial, sendo para pressdes de

confinamentos maiores as diminuigdes de volume tendem a ser um pouco menores.
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Ao se tragar os circulos de Mohr correspondentes as maximas tensdes desviadoras, obtém-se
circulos cuja envoltéria é representada por uma reta que os tangencia e que passa pela origem dos
eixos, visto que as tensdes de ruptura (og4np) foram admitidas proporcionais as pressdes confinantes

(o3). Alinclinac&o da envoltéria de resisténcia é o angulo de atrito interno da areia (¢x).

8.4.7. Areias compactas

Nas Figuras 8.17d,e,f sdo mostrados resultados tipicos de ensaios triaxiais CD realizados com
amostras de areias compactas. Observa-se na Figura 8.17d que a tensédo desviadora cresce muito
mais rapidamente com as deformacdes e logo atinge a resisténcia de pico, 0 maximo da curva oq X &1.
A partir da resisténcia de pico, a tensdo desviadora decresce e tende a se estabilizar num

determinado patamar, definido como resisténcia residual.

L2
1
1

Figura 8.17 — Areias compactas: (a) Tensao desviadora x deformagéo especifica; (b) deformacgéo

volumétrica x deformagéao especifica e (c) envoltoria de resisténcia.

Nos graficos de variagdo de volume versus deformacao especifica (Figura 8.17¢), nota-se que os
corpos de prova experimentam inicialmente uma diminuicdo de volume, semelhante ao que acontece
com as areias fofas, porém, logo em seguida o volume do corpo de prova passa a crescer, antes
mesmo de ser atingida a resisténcia maxima. Na ruptura, o corpo de prova possui um volume maior

do que no inicio do ensaio. Esse fendmeno é conhecido como dilaténcia das areias.

Os circulos representativos do estado de tensdes maximas (na ruptura) estdo representados na
Figura 8.17f. Em principio, percebe-se que as resisténcias de pico sdo proporcionais as tensdes de
confinamento dos ensaios e a envoltdria a estes circulos € uma reta que passa pela origem dos eixos
cartesianos. Com isso, conclui-se que a resisténcia de pico das areias compactas é fun¢ao do angulo
de atrito interno correspondente, ¢.. Com os valores de tensdes obtidas na condigao residual se pode
tragar também os circulos de Mohr e a envoltdria correspondente. Neste caso, a envoltéria de
resisténcia residual também passa pela origem e o &ngulo de atrito residual muito se assemelha ao

angulo de atrito dessa mesma areia no seu estado fofo (¢, =dx).
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8.4.8. indice de Vazios Critico das Areias

Nos itens anteriores foi visto que uma areia fofa diminui de volume quando solicitada axialmente, mas
que aumenta de volume nas mesmas condicbes de carregamento se a areia estiver compacta, o que
se denominou de dilatancia. Para cada uma das condi¢gdes acima existe um determinado indice de
vazios. Entretanto, para uma determinada areia, existe um indice de vazios para o qual o corpo de
prova quando solicitado ndo diminui nem aumenta de volume: esse € o que se denomina indice de
vazios critico. Portanto, trata-se de uma questao de estado: i) se a areia estiver com indice de vazios
abaixo do valor critico, quando solicitada ela se dilatara; ii) por outro lado, se o indice de vazios da
amostra ensaiada estiver acima do valor critico, o corpo de prova rompera se comprimindo, isto &

com volume menor do que o inicial.

8.4.9. Angulos de Atrito Tipicos de Areias

O angulo de atrito das areias depende do seu estado de compacidade, uma vez que é ela que
comanda o entrosamento entre as particulas. Resultados experimentais tém revelado que o angulo
de atrito de uma areia no seu estado mais compacto é aproximadamente 7 a 10 graus maior do que o
seu angulo de atrito no seu estado mais fofo. Além disso, ha que se da a devida atencdo a outras
caracteristicas das areias, que se refletem diretamente na sua resisténcia ao cisalhamento, que sao a
sua distribuicdo granulométrica e o formato dos graos. Na Tabela 8.2 sdo mostrados valores tipicos

de angulo de atrito de areias com base nessa informagéo.

Tabela 8.2 — Valores tipicos de angulo de atrito de areias em fungédo da compacidade (Sousa Pinto,
2003)

Classificagao Compacidade
Areias bem graduadas Fofa Compacta
Graos angulares 37° a 47°
Gréos arredondados 30° a 40°
Areias mal graduadas Fofa Compacta
Graos angulares 35° a 43°
Graos arredondados 28° a 35°

8.4.10. Resisténcia dos Solos Argilosos

Ha uma diferenga fundamental de comportamento entre as areias e as argilas, principalmente pelo
fato de que a permeabilidade das argilas € baixa e as vezes muito baixa. Dai a importancia do

controle das condi¢cdes de drenagem e da velocidade de aplicagdo das cargas para que se possa
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fazer uma avaliacdo adequada acerca do comportamento delas em termos de resisténcia tanto em

condigdes drenada quanto ndo drenada.

A resisténcia de uma argila depende fundamentalmente do indice de vazios em que ela se encontra,
que é uma consequéncia das tensdes atuais e passadas e da sensibilidade da sua estrutura. Dessa
forma, o comportamento tensao-deformagdo no carregamento axial de uma argila dependera da
relacdo entre a pressédo confinante do ensaio e a sua tensdo de pré-densamento. Portanto, é
importante analisar a resisténcia das argilas de forma separada: i) para pressdes confinantes acima
da tensdo de pré-adensamento e ii) para pressdes confinantes abaixo da tensdo de pré-

adensamento.
i) Pressées confinantes iguais ou acima da tensdo de pré-adensamento (argila NA)

Inicialmente sera feita uma analise em termos de tensdes efetivas (ensaios CD), para o caso de
argilas submetidas a pressdes confinantes acima da tensdo de pré-adensamento (admitir 3 unidades
para a tensédo de pré-adensamento). Supondo que a argila teria sido submetida a dois ensaios CD,
sendo um com pressao confinante igual 4 unidades e o outro com o3 igual a 8 unidades, os graficos
da tensdo desviadora versus deformagéo axial especifica seriam os mostrados na Figura 8.18a.
Observa-se na figura que as tensdes desviadoras crescem lentamente, sdo proporcionais as
pressoes confinantes (como no caso das areias fofas) e a ruptura s6 acontece para valores elevados
de deformacdes verticais (na pratica, de 15% a 20%). Na Figura 8.18b, observa-se que corpo de

prova experimenta somente diminui¢gdo de volume, analogo ao caso das areias fofas.

Em consequéncia da proporcionalidade entre as tensbes desviadoras maximas e as pressoes
confinantes, os respectivos circulos de Mohr correspondentes aos estados de tensao na ruptura
definem uma envoltdria reta, cujo prolongamento passa pela origem, conforme mostrado na Figura
8.19.

Portanto, a resisténcia de uma argila nestas condi¢des sera caracterizada somente por um angulo de

atrito interno efetivo, ¢°, conforme mostrado na Equagao 4:

T=0'tgd
4 A
e G3=8 Ey
b 0'3=4 F
&1
O3=4
G 3= 8
(a) &, | (b)

Figura 8.18 — Argilas normalmente adensadas: (a) Tensao desviadora x deformagao especifica; (b)

deformagéao volumétrica x deformacéo especifica.
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Figura 8.18 — Envoltdria de resisténcia de argilas.

8.4.11. Resisténcia nao Drenada Obtida In Situ

A resisténcia ao cisalhamento ndo drenada refere-se a condigdo na qual a 4gua ndo entra nem sai do
solo coesivo durante o processo de cisalhamento, ou seja, o teor de umidade da amostra na ruptura é

0 mesmo do inicio do ensaio.

Diversos tipos de ensaios de campo séo disponiveis para a determinagao da resisténcia ndo drenada
das argilas. Deles, o mais comum € o ensaio de cisalhamento de campo por meio de palhetas, muito

conhecido pelo nome original vane test.

O ensaio faz uso de uma palheta constituida por quatro laminas retangulares, fixadas num eixo,
formando uma cruz (Figura 8.19). Cravada no terreno, a palheta € submetida a uma rotagao por meio
de um torquimetro mantido na superficie, medindo-se o torque a medida que a rotagao € forgada.
Quando a palheta gira no interior do solo, ela tende a cortar o solo segundo um cilindro definido pelas
dimensbes da palheta. Na superficie deste cilindro, a resisténcia oferecida ao torque é a resisténcia
nao drenada do solo. Atingindo o torque maximo, a resisténcia da argila é obtida, igualando-se este
valor ao momento resistente do cilindro formado.

Figura 8.19 — Palheta de ensaio de cisalhamento in situ (vane test)
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O vane test é extremamente simples, mais vantajoso que a realizacdo de ensaios de laboratério e
usado com muita freqiiéncia por ser muito econémico. Num periodo de 4 horas é possivel determinar
a resisténcia ndo drenada, de meio em meio metro, num furo até 20 m de profundidade. Mas o vane
test também apresenta alguns problemas, o principal deles é que a rotagdo das palhetas tem que ser
feita com elevada velocidade, para evitar que as pressdes neutras se dissipem, o que faria que a
resisténcia ndo fosse mais a resisténcia ndo drenada. A ruptura é atingida em menos de 5 minutos,
ou seja, a resisténcia determinada dessa maneira € muito superior a resisténcia correspondente a
carregamentos mais lentos, que interessam na pratica. Porém, o ensaio de palhetas, devidamente
corrigido através de fatores de corregdo que, multiplicados aos valores de resisténcia, indicam o que
se chamaria de “resisténcia ndo drenada para projeto”, € um ensaio confiavel para projeto,
principalmente quando seus valores sao confrontados com os fornecidos pelas correlagdes existentes
para outros tipos de ensaios.

8.5. Introducio aos Solos Nao Saturados

0] comportamento das argilas nao saturadas, também chamadas de
parcialmente  saturadas, difere do das argilas saturadas por dois  motivos
principais:

1  Nas argilas saturadas, a agua nos vazios € considerada praticamente incompressivel, pois ela é
muito menos compressivel que a estrutura solida do solo. Em consequéncia, quando se aplica
qualquer carregamento hidrostatico, surge uma tensao neutra de igual valor e a pressao efetiva
s6 aumenta se houver drenagem. Nas argilas ndo saturadas, os vazios estdo parcialmente
ocupados pelo ar, que € muito mais compressivel do que a estrutura solida do solo. Neste caso,
qualquer carregamento provoca uma compressao do ar, a qual corresponde uma igual
compressao da estrutura sélida do solo. Esta € uma indicagdo de que parte da pressao aplicada
€ suportada pelo solo; surge um aumento da tensdo efetiva ainda que n&o tenha havido
drenagem.

2 O ar existente nos vazios do solo encontra-se com pressao (u,), diferente da pressdo da agua
(uy), nos vazios, em virtude da tensao superficial da agua nos meniscos capilares que se formam
no interior do solo. A pressdo no ar € sempre superior a pressao na agua, sendo a diferenca
entre as duas chamada de presséo de sucgéo, u, — u,.

O conhecimento das tensdes efetivas se torna problematico, pois ndo se pode aplicar simplesmente
a equagao de Terzaghi, pela qual a tensao efetiva é igual a tenséo total menos a pressao neutra,
pois existem duas pressdes diferentes nos fluidos que ocupam os vazios do solo. Em termos
académicos, existem procedimentos propostos pelo prof. Bishop, do Imperial College, de Londres, e
pelo prof. Fredlund, da Universidade de Saskatchewan, no Canada, para a consideragao do efeito
das duas fases. Por outro lado, existem técnicas para a medida das pressdes no ar e na agua,
separadamente. Estes estudos vém tendo muito desenvolvimento, mas séo ainda de dificil aplicagao.

Nos solos parcialmente saturados, os volumes ocupados pelo ar e pela dgua podem se encontrar
num dos seguintes arranjos:

a) bolhas de ar totalmente envolvidas pela agua e pelas particulas soélidas. S&o bolhas oclusas,
ndo se comunicam. Isto ocorre quando o grau de saturagao é elevado, acima de 85 ou 90%, sendo
esta a razao pela qual a curva de compactagéo passa a decrescer quando este grau de saturagao é
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atingido;

b) o ar todo intercomunicado, assim como a agua, formando canais que se entrelagam no
espaco;

¢) o ar todo interconectado e a agua se concentrando nos contatos entre as particulas, além de
molha-las por delgada camada de agua adsorvida. Isto ocorre quando o grau de saturagdo € muito
baixo.

Nas situagbes (b) e (c), se o solo estd exposto a atmosfera, a pressdo neutra no ar € a propria
pressao atmosférica (nula, porque se consideram as pressoes relativas) e a pressao neutra na agua é
negativa. A pressdo neutra negativa da agua € que provoca a tensao efetiva no solo. Seu valor
depende da curvatura da interface agua-ar.

Num tubo capilar circular, a interface agua-ar € uma calota esférica e a pressao de sucgao é
inversamente proporcional ao raio de curvatura da calota. Se um tubo capilar tiver uma secao eliptica,
a calota que se forma nao é mais esférica, e a pressao de sucgao € fungao dos dois raios da elipse,
mas, ainda assim, tanto maior quanto menores estes raios. No caso dos vazios do solo, a interface
agua-ar é uma superficie irregular, que depende do formato dos graos e do teor de umidade, havendo
em cada ponto desta superficie uma dupla curvatura. E comum associar o formato desta dupla
curvatura ao raio de uma calota esférica que apresenta a mesma pressao de sucgao. Pode-se
demonstrar que o raio da calota esférica é igual a média harmdnica dos raios de curvatura da
superficie de dupla curvatura que apresenta a mesma pressdo de succgao. Tanto na situagdo (b)
como na situagao (c) descritas acima, as curvaturas de todos os meniscos capilares conduzem a uma
Unica pressao de sucgao, pois, se isto ndo ocorresse, haveria dissolugdo do ar na agua ou migragao,
evaporagao e condensagéo da agua no ar até que o equilibrio fosse atingido.

Quando o teor de umidade, ou o correspondente grau de saturagado diminui, os raios dos meniscos
capilares também diminuem, e a pressédo de sucgdo aumenta. A Figura 8.20 representa um contato
entre duas particulas:

Figura 8.20 — Associagao entre os raios dos meniscos capilares com a presséo de suc¢ao num solo
parcialmente saturado

na situagao A, a pressao de sucgao esta associada ao raio ra, enquanto que na situagao B, a pressao
de succgéao esta associada ao raio rg. Ainda que estejam representados s6 um dos raios da superficie
agua-ar, é facil concluir que, a medida que o teor de umidade diminui, a pressdo de sucgdo aumenta.

A Figura 8.21 representa uma curva tipica da variacdo da pressdo de succdo com o grau de
saturacao de um solo nao saturado. Da mesma forma como a situagdo da agua capilar nos solos
depende do histdrico de levantamento ou rebaixamento do lencgol freatico, a relagao entre a pressao
de succdo e a umidade depende do sentido da variagdo da umidade, umedecimento ou secagem.
Curvas deste tipo sdo chamadas de "curvas caracteristicas de umidade”, no estudo dos solos nao
saturados. Em consequéncia destes fatores, os ensaios convencionais em argilas ndo saturadas
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apresentam as peculiaridades referentes aos ensaios triaxiais nao drenado (UU), drenado (CD) e
adensado-rapido (CU) e ensaio de compressao simples.
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Figura 8.21 — Exemplo de curva caracteristica de umidade de solo ndo saturado

8.5.1. Solos Colapsiveis

Solos colapsiveis sdo solos ndo saturados que apresentam uma consideravel e rapida compressao
quando submetidos a um aumento de umidade sem que varie a tens&o total a que estejam
submetidos. O fendbmeno da colapsividade é geralmente estudado por meio de ensaios de
compressado edométrica. A Figura 8.22 apresenta, esquematicamente, resultados de ensaios feitos

com um solo colapsivel.
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Figura 8.22 — Ensaios de compressao edométrica de um solo colapsivel.
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A curva A indica o resultado de um ensaio em que o corpo de prova permanece com seu teor de
umidade inicial; a curva B representa o resultado de um ensaio em que o corpo de prova foi
previamente saturado; e a curva C o de um corpo de prova, inicialmente com sua umidade natural e
que, quando na tensdo de 150 kPa, foi inundado, apresentando uma brusca reducéo do indice de
vazios. O valor do recalque resultante do umedecimento depende do estado de saturagao em que o
solo se encontra e do estado de tensdes a que esta submetido, como se depreende da analise da
Figura 8.22.

O colapso é devido a destruicdo dos meniscos capilares, responsaveis pela tensao de sucgao, ou a
um amolecimento do cimento natural que mantinha as particulas e as agregacdes de particulas
unidas. Fisicamente, o fendmeno do colapso esta intimamente associado ao da perda de resisténcia
dos solos nao saturados, conforme visto no item anterior. No carregamento axial, a inundagéo do solo
diminui a pressao de sucgdo ou amolece o cimento natural, ocorrendo ruptura. No carregamento
edomeétrico, a diminuicdo da pressdo de sucgao ou o amolecimento do cimento natural provocam
microrupturas, que se manifestam sé pelo recalque em virtude do solo estar contido no anel do
ensaio edométrico. O mesmo ocorre no terreno: em encostas, a inundagdo se manifesta pelos
escorregamentos dos taludes; nos terrenos planos onde se apoiam fundagdes, estando o solo
confinado, ocorrem deformacdes verticais acentuadas.

Solos colapsiveis sdo bastante freqlientes no Brasil. Certos solos da cidade de Sao Paulo,
conhecidos como argilas porosas vermelhas, tipicas da Avenida Paulista, sdo colapsiveis.
Submetidas a um encharcamento, devido, por exemplo, a uma ruptura de rede de agua, podem
apresentar deformagdes que se refletem em recalques das fundagdes diretas neles construidas. No
Estado de S&o Paulo, a construgdo da barragem de Trés Irmaos, no rio Tieté, criando um reservatorio
d'agua que elevava significativamente o lengol freatico na cidade de Pereira Barreto, requereu uma
atencéo especial do 6rgao responsavel, pois todo o subsolo da cidade era colapsivel. Fundacgées de
diversas edificagdes foram reforgadas, enquanto que outras pequenas casas foram simplesmente
abandonadas e substituidas por novas.

8.5.2. Solos Expansivos

Ao contrario dos solos colapsiveis, certos solos ndo saturados, quando submetidos a saturagao,
apresentam expansdo. Tal expansdo € devida a entrada de agua nas interfaces das estruturas
mineraldgicas das particulas argilosas, ou a liberagdo de pressdes de sucg¢do a que o solo estava
submetido, seja por efeito de ressecamento, seja pela agdo de compactagéo a que foi submetido. A
expansibilidade é muito ligada ao tipo de mineral argila presente no solo, sendo uma das
caracteristicas mais marcantes das argilas do tipo esmectita. Mas solos essencialmente siltosos e
micaceos, geralmente decorrentes de desagregacgéo de gnaisse, apresentam-se expansivos quando
compactados com umidade abaixo da umidade 6tima.

A exemplo dos solos colapsiveis, o estudo da expansividade dos solos € geralmente feita por meio de
ensaios de compressao edométrica. Inunda-se o corpo de prova quando as deformacgdes decorrentes
de uma certa presséao ja se estabilizaram e mede-se a expanséo ocorrida. A expansao depende da
pressao aplicada a amostra, sendo tanto menor quanto maior a pressao. Existe mesmo uma pressao
na qual ndo ha expansao, pressdo esta que é denominada pressdo de expansdo. Para pressoes
maiores do que esta, € comum ocorrer alguma contragdo do solo. Estudo recentemente feito com um
solo expansivo do bairro Olaria, zona Oeste de Aracaju, indicou pressao de expansao da ordem de 300
kPa (3 kgflcm?), conforme mostrou Cavalcante et al. (2006). Para a determinagdo da pressdo de
expansao, diversos corpos de prova sdo ensaiados, cada qual inundado com uma presséo diferente,
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medindo a expansao correspondente. Obtém-se, por interpolagdo, a pressdo para a qual ndo ha
expansao. Para se medir o percentual de expansao livre do solo, satura-se a amostra no anel
edomeétrico e observa-se o valor do aumento na altura do corpo de prova. A relagao entre expansao
ocorrida e altura inicial do corpo de prova € o percentual de expansao. (ver Figuras 8.23 e 8.24).

Quando pequenas construgdes sédo feitas em solos expansivos, o efeito da impermeabilizacéo do
terreno pela prépria construgdo pode provocar uma elevagéo do teor de umidade, pois, antes da
construcdo, ocorria evaporacdo da agua que ascendia por capilaridade. Este aumento de umidade
pode provocar expansdes que danificam as construgdes, provocando trincas ou ruinas. Cuidados
semelhantes aos tomados com os solos colapsiveis afetados pelo reservatdrio da barragem de Trés
Irmaos, antes relatados, foram adotados para uma vila nas margens do reservatério da barragem de

Itaparica, no Nordeste brasileiro, onde o solo é expansivo e o lencol freatico foi elevado com o
enchimento do reservatorio.

O fenbmeno de expansao também ocorre quando solos, mesmo saturados, ao serem aliviados
das pressbes que sobre eles atuam, absorvem agua do lencgol freatico e se expandem, algumas
vezes perdendo muito de sua consisténcia. E o caso, por exemplo, de alguns taludes da rodovia
Carvalho Pinto, em Sao Paulo, que se tornaram instaveis algum tempo apés a construgédo, em virtude
do descarregamento de tensdes a que o solo foi submetido pela abertura dos cortes para a estrada.
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Figura 8.23. Percentual de expansao livre de solos do bairro Olaria — Aracaju/SE.
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