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ESTUDO DO COMPORTAMENTO GEOTÉCNICO DE UM DEPÓSITO DE 

ARGILAS MOLES DA REGIÃO DA GRANDE PORTO ALEGRE 

RESUMO 

O comportamento geotécnico de um depósito de argilas é estudado nesta pesquisa, a 

partir de um extenso programa de ensaios de campo e de laboratório. Os estudos são 

concentrados em um campo experimental localizado na CEASA, na cidade de Porto Alegre. 

Outros locais foram também investigados, na área do Aeroporto Internacional Salgado Filho e 

na Estrada Tabaí-Canoas, com o objetivo de testar as metodologias e correlações 

estabelecidas a partir dos resultados obtidos na CEASA. Esta abordagem permitiu definir 

propriedades gerais de comportamento do depósito de argilas moles, válidas para toda a região 

da Grande Porto Alegre. 

A pesquisa envolveu uma extensa campanha de ensaios in situ, na qual foram realizados 

ensaios de cone elétrico, piezocone com medidas de poro-pressão em diversas posições, 

pressiômetro e palheta. Em todos os casos, o trabalho realizado envolveu a construção elou a 

manutenção dos equipamentos, operacionalização e interpretação dos resultados. Os primeiros 

ensaios pressiométricos realizados na região Sul do Brasil são apresentados nesta tese, 

utilizando um aparelho tipo Ménard, colocado em funcionamento nos estágios iniciais da 

pesquisa. A primeira série de ensaios de cone elétrico e piezocone é também relatada nesta 

tese, cujo programa experimental incluiu o desenvolvimento do sistema de cravação, 

aquisição de dados e saturação do sistema de medição, além da manutenção dos sensores 

elétricos dos cones. 

Em paralelo aos ensaios in situ, descrevem-se os resultados de ensaios de laboratório 

obtidos através de amostras deformadas, para a caracterização do material, e amostras 

indeformadas, obtidas com amostradores tipo "Shelby", para determinação de propriedades de 

comportamento do solo. Também são apresentados os procedimentos adotados durante a 

amostragem com tubos de pistão estacionário de diâmetro de 125 mm (5"). Os resultados de 
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ensaios de adensamento e triaxiais, dos tipos não-adensado não-drenado (UU) e adensado 

isotropicamente não-drenado (CIU), são interpretados. Nos ensaios triaxiais utilizam-se 

medições internas de força e deformações, deformações estas que são medidas através de 

dispositivos, construídos durante a fase experimental do trabalho, empregando sensores de 

efeito Hall. 

A análise dos resultados dos ensaios de campo e laboratório possibilitou a previsão de 

propriedades fundamentais de comportamento do solo, incluindo estimativas da resistência ao 

cisalhamento não-drenada, razão de pré-adensamento do depósito, módulos de 

deformabilidade das argilas e coeficientes de adensamento. Conclui-se que há, em geral, 

concordância entre as estimativas obtidas em campo e em laboratório. Os valores previstos 

através dos ensaios realizados nos três campos experimentais são da mesma ordem de 

magnitude, indicando que há relativa homogeneidade no depósito e que as correlações 

estabelecidas são válidas para toda a região em estudo. 

Ao final do trabalho são apresentadas conclusões sobre as características geológicas e 

geotécnicas do depósito. Também são listados os parâmetros geotécnicos de comportamento 

do solo, sugerindo-se seu uso como referência a projetos específicos de uso e ocupação em 

desenvolvimento na região. 



A STUDY OF THE GEOTECHNICAL BEHAVIOUR OF A SOFT CLAY DEPOSIT 

IN THE PORTO ALEGRE METROPOLITAN AREA 

ABSTRACT 

The geotechnical behaviour of a soft clay deposit is discussed in this research on the 

basis of an extensive testing programme that comprises laboratory and in situ tests. The study 

reports data from the CEASA experimental testing site located in Porto Alegre. Two other 

sites have also been investigated, the Salgado Filho International Airport and the Tabai- 

Canoas Road, with the aim of verifying the applicatility of proposed methodologies and 

correlations developed at the CEASA site. Geotechnical properties for the whole site have 

been established which can be used for the Porto Alegre Metropolitan area. 

Electrical cone test, piezocone with pore pressure measurements at severa1 locations 

along the shaft, pressuremeter tests and vane tests are reported in this reserch. Construction 

andlor maintenance of the equipment, testing procedures and interpretation of results are part 

of the activities carried out in the experimental work. The first series of pressuremeter tests 

performed in the southern region of Brazil are presented in this thesis, in which a Ménard 

pressuremeter was used. The first series of cone and piezocone tests are also reported; 

developments on the hidraulic driving system, data acquisition system and saturation chamber 

were required to update the equipment, as well as maintenance on the electrical sensor of the 

cone. 

In parellel to the in situ testing programrne, series of laboratory tests were carried out 

on disturbed and undisturbed sarnples. The first allowed a characterisation of the soil to be 

made, the fonner was used to predict soil properties of the site. Undisturbed sampling was 

obtained from Shelby 125 rnrn (5") tubes. Consolidation and triaxial tests, unconsolidated 

undrained UU and isotropically consolidated undrained CIU, were performed with the 

undisturbed samples. Interna1 measurements of loads and strains were recorded when using 
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the triaxial apparatus. Displacements were measured using Hall effect sensors constructed at 

early stages of the experimental testing programme. 

Soil properties were predicted from the interpretation of testing data from both 

laboratory and in situ tests. The undrained shear strength, the overconsolidation ratio, 

deformability parameters and the coefficient of consolidation were estimated. A good 

agreement is generally observed between properties assessed from laboratory and in situ 

testing data. Values of measured properties were similar for the three tested areas which 

indicates that the site is reasonably homogeneous and that the correlations established here are 

applied to the whole area around the city of Porto Alegre. 

Conclusions related to the geological and geotechnical characteristics of the area are 

given at the end of this thesis. Soil properties are listed and a suggestion is made reporting 

values that should be adopted as reference for geotechnical design problems in this deposit. 



1.1 Antecedentes 

A zona norte da região da grande Porto Alegre situa-se sobre extensos depósitos de 

argilas moles, cuja ocupação como parque industrial intensificou-se na última década. Apesar 

da importância econômica no cenário regional, este material nunca foi estudado de forma 

sistemática e, como resultado, não há conhecimento formal das características "tensão x 

deformação x resistência do solo". Problemas de capacidade de carga e recalques excessivos 

são frequentemente observados na região, envolvendo pavilhões industriais, conjuntos 

habitacionais, edificações comerciais, aterros sanitários e aterros rodoviários. 

1.2 Objetivos 

Este trabalho objetiva estudar os depósitos de argila mole da região da grande Porto 

Alegre, visando a: 

- identificar os perfis de argila mole e suas camadas; 

- caracterizar as argilas quanto as suas composições química e mineralógica e índices 

fisicos; 

. - analisar os depósitos de argilas moles quanto as suas características de 

comportamento "tensão x deformação x resistência ao cisalhamento"; 

- avaliar a compatibilidade entre os resultados de ensaios de campo e laboratório, bem 

como a aplicabilidade de métodos correntes para determinação de propriedades de argilas as 

condições locais de deposição. 

1.3 Programa de trabalho 

O programa de trabalho seguirá a tendência internacional, segundo a qual a 

determinação das propriedades de comportamento do solo deve ser realizada a partir de 



diferentes ensaios de campo e de laboratório (e.g. Jamiolkowsky et al., 1985). Informações 

obtidas por distintas técnicas e procedimentos permitem a comparação de resultados e 

obtenção de informações complementares, visando um conhecimento mais abrangente do 

comportamento do depósito. 

Para fins ilustrativos, a Tabela 1.1 apresenta os parâmetros geotécnicos de interesse com 

os ensaios recomendados para sua determinação. Na presente pesquisa são utilizadas, em sua 

maior parte, as técnicas recomendadas por Almeida (1 996), destacando-se: 

a) ensaios de campo: cone, piezocone, palheta e pressiômetro; 

b) ensaios de laboratório: triaxial com medição interna de deformações axial e radial. 

A tabela em pauta ratifica a afirmação de Jamiolkowsky et al. (1985) sobre a 

complementariedade entre os ensaios de laboratório e de campo e justifica, em parte, o 

programa de ensaios desta pesquisa. 

Este trabalho está dividido em oito capítulos que compreendem, respectivamente: 

- Capítulo 1 - Introdução - Apresentação inicial do trabalho. 

- Capítulo 2 - Revisão Bibliográfica - Revisão do estado atual do conhecimento 

relativo a coleta de amostras, ensaios de laboratório (triaxiais e adensamento), ensaios de 

campo (cone elétrico, piezocone, pressiômetro e palheta), métodos de interpretação dos 

resultados desses ensaios e determinação de parâmetros geotécnicos. 

- Capítulo 3 - Localização e caracterização dos campos experimentais - 

Identificação e situação dos locais de estudo, bem como apresentação dos resultados de 

ensaios de campo e de laboratório que caracterizam os locais através de índices físicos, 

composições química e mineralógica das argilas, etc. 

- Capítulo 4 - Desenvolvimento e melhoria de equipamentos e sistemas - 

Apresentação de alguns equipamentos desenvolvidos durante a pesquisa, tais como células de 

carga, medidores locais de deformações axiais e radiais, câmara de saturação e calibração de 

piezocones, sistema de aquisição de dados e aperfeiçoamento do equipamento de ensaio de 

cone. 

- Capítulo 5 - Ensaios de Laboratório - Coleta de amostras com amostradores de 

parede fina tipo pistão, ensaios de adensamento e ensaios triaxiais UU e CIU. 

- Capítulo 6 - Ensaios de campo - Apresentação dos procedimentos e resultados de 

ensaios de palheta, pressiômetro, cone elétrico e piezocone. 

- Capítulo 7 - Interpretação dos resultados - Relato das análises e interpretações dos 

resultados de todos os ensaios da pesquisa. Cálculo dos parâmetros de tensão x deformação x 

resistência ao cisalhamento das argilas moles dos três campos experimentais seguidos de urna 



discussão quanto a aplicabilidade dos valores a luz da literatura nacional e internacional. 

- Capítulo 8 - Conclusões e sugestões - Apresentação das conclusões do presente 

trabalho e das sugestões para aprimoramento de equipamentos e pesquisas futuras. 

Na sequência, são relacionadas as Referências Bibliográficas. 

Tabela 1.1 - Vantagens e desvantagens de ensaios de laboratório 

laboratório 

e de campo aplicados a argilas moles (Almeida, 1996) 

- condições de contorno 
bem-definidas 

- condições de drenagem 
controladas 

- trajetórias de tensões 
conhecidas durante o 
ensaio 

- natureza do solo 
identificável 

TIPO DE ENSAIO I VANTAGENS 

- amolgamento em solos 
argilosos 

- pouca representatividade 
do volume ensaiado 

- em condições análogas 
é, em geral, mais caro 
que ensaio de campo 

DESVANTAGENS 

campo 

- solo ensaiado em seu 
ambiente natural 

- medidas contínuas com 
a profundidade (CPT, 
piezocone) 

- ensaiado maior volume 
de solo 

- geralmente mais rápido 
que ensaio de laborató- 
rio 

- condições de contorno 
mal definidas (exceção: 
pressiômetro auto-cravan- 
te) 

- condições de drenagem 
desconhecidas 

- modos de deformação e 
ruptura diferentes da obra 

- natureza do solo não-iden- 
tificada (exceção SPT) 



2.1 Introdução 

A gama de assuntos, equipamentos e técnicas de ensaios envolvidos nesta pesquisa 

permite, em função do espaço disponível, abordar, nesta revisão bibliográfica, somente os 

aspectos mais importantes. Optou-se, dentro de cada tópico, por apresentar uma discussão 

crítica das técnicas experimentais e dos métodos de interpretação dos resultados dos ensaios. 

Neste capítulo serão abordados: amostragem de solos, com ênfase no uso de tubos 

amostradores; ensaios triaxiais e de adensamento; ensaios de palheta de campo; ensaios de 

cone elétrico e piezocone; ensaios pressiométricos, especialmente o pressiômetro Ménard. 

2.2 Amostragem com tubos e perturbação de amostras 

2.2.1 Perturbação de amostras 

O objetivo da amostragem de um solo é permitir a sua descrição, caracterização e 

determinação de parârnetros geotécnicos através de ensaios de laboratório. Para tanto, segundo 

Smith (1992), as amostras têm de ser o mais representativas da massa de solo, refletindo 

características como tamanho das partículas, estrutura, fissuração, etc. 

Dois tipos de amostras podem ser obtidas no processo de amostragem: amostras 

indeformadas e amostras deformadas (Clayton et al., 1995). As amostras indeformadas são 

obtidas por extração de blocos de solo ou por cravação de tubos amostradores. Amostras 

deformadas são obtidas por processos de escavação e sondagem. Segundo Clayton et 

a1.(1995), existe uma grande variedade de tipos de amostradores e técnicas de amostragem, 

que devem ser selecionados em função do adequado tamanho da amostra e mínima 

perturbação. 

O tamanho da amostra é função do volume de material necessário para o programa de 

ensaios, considerando-se as dimensões adequadas dos corpos de prova para determinação de 



parâmetros de resistência ao cisalhamento, compressibilidade e condutividade hidráulica do 

material. Clayton et al. (1995) discutem as quantidades necessárias de solo e métodos de 

amostragem, recomendados segundo o tipo de material e o programa de ensaios. 

Diversos autores (Hvorslev, 1949; Skempton et alli., 1963; Lefevbre et al., 1979; 

Atkinson et alli., 198 1 ; La Rochelle et al. 198 1 e 1986; Alonso et al., 1981; Adachi et al., 

1981; Kimura & Saitoh, 1982; Jamiolkowski et al., 1985; Baligh et al., 1987; Smith, 1992; 

Hight, 1993; e Clayton et al., 1995) relacionaram a perturbação de uma amostra de solo a 

seqüência de operações de amostragem, desde a escavação até a preparação dos corpos de 

prova. Os principais mecanismos associados com a perturbação de uma amostra de solo, 

segundo Clayton et al. (1 995), são: 

- mudanças no estado de tensões; 

- deformações impostas pelos processos de cravação; 

- variações do teor de umidade e índice de vazios; 

- mudanças na composição química. 

A Tabela 2.1 apresenta as principais causas de perturbação nos diferentes estágios de 

amostragem, conforme Clayton et al. (1995). Esta revisão aborda apenas algumas causas de 

perturbação principalmente para o caso de amostragem com tubos, utilizada nesta tese. 

Maiores detalhes podem ser encontrados em Hvorslev (1949), La Rochelle et al. (1981); 

Hight (1993) e Clayton et al. (1 995). 

Alívio de tensões I Alivio de tensões I Alivio de tensões 
I I 

Tabela 2.1 Principais causas de perturbação do solo {Clayton et al, 1995) 

I Inchamento I Remoldagem I Migração de água 
I I 

APÓS A 

AMOSTRAGEM 

ANTES DA 

AMOSTRAGEM 

I I I Perturbação durante I 

DURANTE A 

AMOSTRAGEM 

Compactação 
Deslocamento 

Levantamento do fundo 

Retroerosão 

Afundamento 

A amostragem com tubos é feita cravando-se um tubo metálico no solo, geralmente de 

Deslocamento 

Fragmentação 

Pedras na ponta 

Mistura e segregação 
Perda da amostra na 
recuperação 

- 

parede fina, sem rotação. A cravação provoca deformações cisalhantes no solo que causam 

Perda de umidade 
Congelamento 

Superaquecimento 

Vibração 

Mudanças 

- 

variações de tensão efetiva e quebra de ligações cimentantes entre partículas. 

I a extrusão 
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Baligh (1985) e Baligh et al. (1987) estudaram a penetração de amostradores em solos, 

utilizando o método das trajetórias de deformações. Estes autores concluíram que as 

deformações que ocorrem ao longo do eixo central são de extensão e de compressão, 

respectivamente para pontos externos e internos ao amostrador, conforme mostra a Figura 2.1. 

As deformações são função da espessura das paredes do tubo (t), do diâmetro externo (B) e da 

posição relativa do solo no amostrador (z). Pode-se observar nessa figura que as deformações 

são inversamente proporcionais a relação B/t, isto é, dependem da espessura da parede do tubo 

e têm valores máximos para a posição z/B = 0,3. Além disto, La Rochelle et al. (1987), além 

de Siddique (1990) e Hopper(1992) citados por Clayton et al. (1995), concluíram que a 

perturbação da amostra também é influenciada pela geometria (ângulo) do chanfro da 

extremidade cortante do tubo amostrador. 

Deformação axial (9-1 

Figura 2.1 - Deformações da amostra ao longo do eixo 
de amostrador simples (Baligh, 1985) 

Baligh et al. (1987), Siddique (1990) e Hajj (1990) utilizaram o método da trajetória de 

deformações para analisar os efeitos de amostragem com tubos em argilas normalmente 

adensadas (NA). Estes autores concluíram que pequenas deformações são suficientes para 

causar severa perturbação nessas argilas, provocando principalmente grandes decréscimos de 

tensão efetiva. Conforme mostra a Figura 2.2 , este efeito é menos acentuado em argilas pré- 

adensadas (PA). Hight (1 993) revisou os efeitos de amostragem em argilas e areias, com tubos 



mostradores. Analisando resultados de ensaios triaxiais, este autor observou a redução e a 

mudança de forma da superfície de plastificação, devidas a perturbações de amostragem. 

2.2.2 Critérios de projeto de amostradores com tubo 

A literatura sobre amostragem de solos traduz a experiência acumulada ao longo de 

meio século. Esta experiência conduziu ao desenvolvimento de projetos de amostradores com 

fundamentação empírica, considerando os seguintes parâmetros: 

- índice de área (C,); 

- ângulo de corte (cc); ver Figura 2.3; 

- relação comprimento/diâmetro do amostrador (1/D). Ver Figura 2.3; 

- relação de folga interna (C,). 

Figura 2.2 - Trajetória de tensões induzidas pelo tubo amostrador 
em argilas NA e levemente PA (Clayton et al, 1995) 

Hvorslev (1949) considerou o índice de área como um dos parâmetros críticos de 

perturbação do solo durante a amostragem. A NBR 9820187 expressa este parâmetro pela 

relação: 

onde: D1 - diâmetro interno do bise1 de corte 
D2 - diâmetro externo máximo do tubo amostrador 



Quanto maior a C, , maior é a perturbação da amostra; em contrapartida, valores de C, 

muito pequenos podem levar a amostradores muito frágeis, com problemas de geometria e 

cravação. A NBR 9820187 fixa em 10% o valor máximo desse índice. 

Amostradores de parede fina têm sido definidos como aqueles com a espessura de 

parede do tubo menor que 2,5 % do diâmetro, correspondendo, aproximadamente, a C,=10 % 

(Hvorslev, 1949). Clayton et al. (1995) consideram de parede fina o amostrador com Ca<20 % 

e um adequado ângulo de chanfro da extremidade cortante. 

A adesão do solo nas paredes do tubo amostrador - e a consequente perturbação do 

solo - é parcialmente reduzida pela folga interna do tubo em relação ao diâmetro interno do 

bise1 de corte (D1 na Figura 2.3). Segundo Clayton et al. (1995), essa folga é indesejável, pois 

permite a expansão da amostra. No entanto, a folga minimiza o problema de adesão, que pode 

ser ainda mais prejudicial. 

Baseada em Hvorslev (1949), a NBR 9820187 apresenta o conceito de Relação de 

Folga Interna (Ci), expressa por: 

onde: Dj  - diâmetro interno do tubo amostrador 

A relação de folga interna (C,) é geralmente menor que 4%. Por um lado, isto permite 

suficiente expansão e redução de tensões laterais, minimizando o atrito na cravação e a 

consequente perturbação na amostra. Por outro lado, este valor de C, não reduz o atrito a 

ponto de não poder ser recuperada a amostra durante a extração (Clayton et al. 1992). 

Hvorslev (1949) sugere um valor de C, variando entre 0,75% a 1 %. A ASTM D 1587-67 

recomenda uma faixa de C, entre 0,5 % a 3,O %. A ABNT 9820187 recomenda que C, esteja 

situado entre 0,5 % e 1 %. 

Clayton et al. (1995) estabeleceram uma relação entre o esforço de cravação do tubo 

amostrador sem folga interna e a capacidade de carga do solo abaixo do tubo. Estes autores 

concluíram, com base nessa análise, que a relação "comprimentoldiâmetro~' do tubo 

mostrador (11D) não deve ser maior do que 2,5. Segundo estes autores, a adesão entre a 

amostra e as paredes do tubo pode ser reduzida de três maneiras: polimento da superfície 

interna do tubo, folga interna ou lâminas deslizantes de bqixo atrito. Com estas providências, 

podem-se adotar maiores valores de 11D. 



A ISSMFE, através do Subcomitê de Problemas e Práticas na Amostragem de Solos 

(1965), sugere que mostradores com superfícies internas lisas e limpas e com Ci entre 0,5 e 

1,O % são adequados para mostrar solos até a profundidade de 20 metros. Nessa condição, a 

relação 1/D pode variar de 12 a 20, segundo a sensibilidade da argila. 

Amostradores com tubos abertos não são recomendados para a utilização em argilas 

moles devido ao risco de perda da amostra durante a recuperação. Duas técnicas estão 

disponíveis para minimizar este risco: a utilização de amostradores com pistão estacionário e 

a utilização de amostradores munidos de válvula na cabeça. 

Amostradores de pistão foram desenvolvidos na Europa e nos Estados Unidos da 

América entre 1900 e 1940 (Hvorslev, 1949). Durante o processo de cravação, o pistão 

permanece estacionário a medida que o solo penetra no amostrador. A utilização de pistões 

visa: 

- prevenir a entrada de detritos de perfuração, antes do amostrador atingir a cota de 

amostragem; 

- reduzir as perdas de amostra; 

- controlar o comprimento da amostra; 

- aumentar a relação 1/D admissível. 

O mostrador Shelby é um amostrador aberto de parede fina que foi introduzido nos 

Estados Unidos da América após 1930 (Hvorslev, 1949). A Figura 2.3 mostra um tubo 

amostrador do tipo Shelby. Nesta pesquisa foi utilizado um mostrador Shelby com diâmetro 

de 125 mm, com pistão estacionário, conforme mostra a seqüência de amostragem na Figura 

5.1. 

Figura 2.3 - Tubo amostrador de parede fina tipo Shelby 
(ABNT - MB-312211989) 

Projetos mais recentes de amostradores têm sido desenvolvidos sem a folga interna (e.g. 

Amostrador Laval, La Rochelle et al., 1981). Este tipo de mostrador é considerado o mais 

efetivo para amostragem de argilas moles e sensíveis. segundo Clayton et al. (1995). O 



amostrador Laval é constituído de um tubo de aço com diâmetro interno de 208 mrn, 

espessura de parede de 5,O rnrn, índice de área de 10 % e relação B/t de 42. Este tubo é 

introduzido em um furo de sondagem, protegido por um tubo externo, o qual contém uma 

sapata cortante. A Figura 2.4 mostra os detalhes de um mostrador Laval. 

Clayton et al. (1992) estudaram o comportamento da argila mole de Bothkennar, na 

Escócia. Estes autores obtiveram amostras com amostrador Laval, as quais foram 

consideradas de qualidade comparável as obtidas com o amostrador de blocos Sherbrooke, 

(Lefebvre & Poulin, 1979). Uma descrição de ensaios de adensamento especiais. realizados 

em argila mole coletada com amostrador Laval, foi apresentada por Marques (1996). Este 

arnostrador ainda não foi utilizado em nosso país. 

La Rochelle et al. (1986) apresentaram uma revisão sobre o problema do 

armazenamento de amostras. Nessa revisão, os autores descreveram uma técnica de 

preparação e armazenamento no laboratório de "fatias" de solo, as quais eram cortadas de 

amostras obtidas com o amostrador Laval, liberando este amostrador para novas amostragens. 

Esta técnica justifica-se por motivos econômicos na medida em que o amostrador não 

permanece armazenado em câmara úmida. 

Figura 2.4 - Tubo amostrador Laval (La Rochelle et al., 1981) 



2.3 Ensaios de laboratório 

2.3.1 Ensaios triaxiais 

O ensaio triaxial é um dos mais versáteis ensaios para a determinação de parâmetros de 

resistência ao cisalhamento e deformabilidade de solos. Segundo Baldi et al. (1988), este 

ensaio apresenta como principais vantagens: 

- facilidade de aplicação de tensões principais (ol  e o;) em direções conhecidas (vertical 

e horizontal); 

- relativa simplicidade no controle de drenagem e medição de poro-pressão; 

- fácil medição das deformações axiais e volumétricas; 

- uso de corpos de prova cilíndricos, que podem ser obtidos através de amostradores 

com tubos; 

- versatilidade do equipamento, que pode ser utilizado para uma ampla gama de ensaios, 

além da determinação dos parâmetros de resistência ao cisalhamento e deformabilidade. 

Segundo Baldi et al. (1988), a principal limitação do ensaio triaxial é relativa ao estado 

de tensões que pode ser aplicado ao corpo de prova, o qual fica restrito a ensaios de 

compressão (o2= 03) OU extensão (o i  =o3). 

Uma revisão sobre ensaios triaxiais tem como principais referências Bishop & Henkel 

(1962) e Baldi et al. (1988). 

a) Preparação de corpos de prova 

A preparação de corpos de prova de amostras indeformadas, para ensaios triaxiais em 

solos argilosos, pode ser feita por várias técnicas, tais como: sub-amostragem (Bishop & 

Henkel, 1962), anel cortante (Baldi et al., 1988) ou torneamento (Andressen & Simons, 1960). 

A técnica de torneamento foi adotada neste trabalho (item 5.4.1). 

A saturação de corpos de prova de solos argilosos consiste geralmente de uma ação 

combinada de circulação de água deareada e contra-pressão. A técnica de circulação de água 

remove parcialmente as bolhas de ar do sistema. A técnica de contra-pressão compreende a 

aplicação de incrementos simultâneos de pressão de confinamento e poro-pressão no corpo de 

prova, visando a atingir a saturação através da compressibilidade e da solubilidade do ar na 

água. Maiores detalhes sobre preparação e saturação de corpos de prova para ensaios triaxiais 

podem ser vistos em Bishop & Henkel(1962), Black & Lee (1973), Head (1 986) e Baldi et al. 



(1988). No caso de argilas moles, como a amostra geralmente está saturada em campo, o 

processo de saturação no laboratório resume-se a eliminação de bolhas de ar entre o corpo de 

prova e a membrana, através de uma contra-pressão, esta aplicada em uma única etapa. 

- Técnicas para ensaio não-drenado 

O objetivo de um programa de ensaios triaxiais em argilas moles é a determinação da 

resistência ao cisalharnento não-drenada (S,), bem como o estabelecimento de parâmetros de 

resistência ao cisalhamento efetivos ( c' e 4') e do módulo de Young não-drenado (E,). Para os 

níveis de deformação entre 0,O 1% e 10% existem três técnicas de ensaio em uso corrente: 

- ensaio triaxial não-adensado e não-drenado (UU); 

- ensaio triaxial com reconsolidação as tensões efetivas de campo (Bjerrum, 1973); 

- técnica de ensaio SHANSEP (Ladd & Foot, 1974). 

O ensaio triaxial não-adensado e não-drenado (UU) em argila mole saturada caracteriza- 

se por não permitir variações volumétricas durante a aplicação tanto de pressão de 

confinamento como de tensão desvio. O objetivo deste ensaio é determinar S, e E,. A 

principal qualidade do ensaio UU é a sua simplicidade e rapidez de execução. 

A principal deficiência do ensaio triaxial UU é o fato de o ensaio se iniciar com uma 

tensão média efetiva ( ~ ' 0 )  menor do que o valor da tensão efetiva média de campo. A 

magnitude desta redução de tensão efetiva depende de ko (Skempton & Sowa, 1963), mas 

também da perturbação da estrutura do solo gerada durante a amostragem, sobretudo quando 

se trata de argilas moles. Como resultado, a trajetória de tensão seguida no ensaio triaxial UU 

é muito diferente da trajetória de tensões seguida em um ensaio triaxial onde houve a 

restituição das tensões efetivas de campo (Baldi et al., 1988). Quanto maior a perturbação, 

maior o desvio das trajetórias de tensão do ensaio UU. Conforme Hight (1993), a amostra de 

pior qualidade (maior perturbação) apresenta menor S,, menor Eu e menor tensão de pré- 

adensamento. A Figura 2.5 mostra a influência da qualidade da amostra na resistência ao 

cisalharnento do solo. 

A grande dispersão dos resuItados, geralmente associada aos ensaios UU, é devida as 

variações de pfo durante a amostragem. Com o objetivo de reduzir esta dispersão, Baldi et a1 

(1988) sugeriram a determinação experimental de pIo e a subseqüente medição da poro- 

pressão durante a fase de cisalhamento, para melhor interpretar os resultados. Além disso, 

resultados mais consistentes podem, conforme os mesmos autores, ser obtidos ao ser 

permitida a equalização da poro-pressão no corpo de prova antes do cisalhamento. 



- In  situ 
Amostras com tubos: - - - Alta qualidade --. -- Baixa qualidade 

Figura 2.5 - Influência da qualidade da amostra na resistência 
ao cisalhamento de um solo (Baldi et al., 1988) 

Na utilização de ensaios triaxiais UU, deve-se adotar a melhor técnica de amostragem 

disponível: caso contrário, as diferenças em relação as condições in situ podem ser muito 

grandes. de modo a impedir sua utilização para determinar S, (Baldi et al., 1988). Entretanto, 

em algumas circunstâncias. o ensaio UU pode ser o único método viável, por exemplo, 

quando são utilizados corpos de prova de grandes dimensões, para os quais os tempos de 

consolidação seriam excessivos (Baldi et al., 1988). 

A técnica de reconsolidação procura reconstituir, no corpo de prova, as tensões efetivas 

de campo que foram aliviadas durante o processo de amostragem. Segundo Bjerrum (1973), 

os resultados advindos dessa técnica podem proporcionar boa representação do 

comportamento mecânico das argilas moles no campo. Conforme ilustra a Figura 2.6, a 

trajetória de tensões CkoU é a mais indicada para a reconsolidação do corpo de prova as 

tensões efetivas de campo. Esta trajetória não ultrapassa os limites da superfície de 

plastificação do material, além de simular os processos naturais de formação do solo. A 

influência da qualidade da amostragem no ensaio CkoU é mostrada na Figura 2.7, apresentada 

por Hight (1993). Nesta figura, são comparados resultados de ensaios com amostras 

indeformadas obtidas através da técnica de amostragem Sherbrooke, do Amostrador Laval, 

do Amostrador de Pistão de 100 mm, juntamente com ensaio com amostra amolgada. 

Conforme Hight (1993), outras trajetórias de tensões de reconsolidação as tensões 

efetivas de campo são aceitáveis, contanto que não ultrapassem a superfície de plastificação 

do material. 

A variação volumétrica durante o processo de reconsolidação as tensões efetivas de 

campo depende da intensidade de perturbação da amostra. Uma variação volumétrica muito 

grande é um sintoma de severa perturbação da estrutura do solo durante a amostragem. 

Conforme Bjerrum (1973), esta variação volumétrica não deve ultrapassar 4 % para que se 



considere a amostra como sendo de boa qualidade. 

A técnica de reconsolidação as tensões efetivas de campo é particularmente adequada 

para solos cimentados. estruturados, fortemente pré-adensados ou frágeis. 

a ) Estado de tensões efetivas após arnostragem 

1 Trajet6rias de tensiks efetivas aIC a mptura 
c f 
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Figura 2.6 - Influência da trajetória de tensões de reconsolidação 
na resistência ao cisalhamento de um solo (Baldi et al., 1988) 

/ b E:o iMhm R - Solo ..do 

Figura 2.7 - Influência da qualidade de amostragem 
no ensaio C h U  (Baldi et al, 1988) 
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O Método SHANSEP (história de tensão e propriedades de engenharia de solos 

normalizados), introduzido por Ladd & Foot (1 974), tem por objetivo minimizar os efeitos de 

perturbação da amostra sobre as propriedades mecânicas de solos. Este método baseia-se na 

hipótese de que as argilas naturais (sem estrutura) possuem comportamento normalizável. O 

princípio básico do método é relacionar a resistência ao cisalhamento não-drenada (S,) com a 

razão de pré-adensamento (OCR) a partir de ensaios em que são utilizados corpos de prova 

com diferentes níveis de pré-adensamento, aplicados no laboratório. 

O método SHANSEP aplica níveis de tensões de reconsolidação consideravelmente 

maiores do que a tensão de pré-adensamento, visando "apagar" os efeitos de amostragem. 

Esta fase é seguida de uma expansão em condições ko para reproduzir o valor de OCR de 

campo (quando OCR>l). A seguir, os corpos de prova são levados a ruptura em condições 

não-drenadas. Através da normalização de S, dos diferentes ensaios com relação as 

respectivas tensões efetivas verticais (o',), é feita uma estimativa da resistência ao 

cisalhamento não-drenada de campo (S,). 

Segundo Ladd (1991), o método SHANSEP é aplicável para argilas normalmente 

adensadas (NA) ou pré-adensadas (PA) mecanicamente. O método não é aplicável a solos 

cimentados ou envelhecidos, uma vez que estes efeitos estruturais são eliminados na fase de 

adensamento deste método. 

b) Instrumentação do ensaio triaxial 

Os avanços recentes na área de eletrônica industrial propiciaram um marcante 

desenvolvimento dos equipamentos para ensaios de laboratório e de campo em solos. A 

instrumentação de equipamentos triaxiais, particularmente a instrumentação local de corpos 

de prova, com diferentes tipos de transdutores elétricos, permite a automatização dos ensaios e 

a melhor qualidade dos resultados. Entre os transdutores podem ser citados as células de carga 

internas e os transdutores para medição local de deformações. 

A medição da força axial aplicada ao corpo de prova, quando realizada externamente a 

câmara triaxial, pode envolver consideráveis erros, causados pelo atrito entre o pistão de 

cargas e a tampa da câmara triaxial. Estes erros são especialmente importantes para baixas 

forças axiais aplicadas, mesmo ao ser empregado um sistema de pistão de baixo atrito (e.g. 

pistão com bucha rotatória). Vários tipos de células de carga, para uso interno a câmara 

triaxial, foram desenvolvidos (Hight (1983), Costa Filho et alli. (1983), Bica et al. (1987), 

Tatsuoka (1988), Ehrlich (1988), de Campos (1988), entre outros). A utilização de célula de 



carga interna elimina a influência do atrito pistão-tampa na medição da força axial. Segundo 

Baldi et al. (1988), uma adequada célula de carga deve ser insensível a excentricidade da força 

axial e não ser afetada por variações de pressão de confinamento. 

A medição externa de deformações axiais pode envolver uma série de fontes potenciais 

de erros, causados : 

- pela compressibilidade do equipamento triaxial; 

- pela falta de alinhamento entre seus componentes; 

- pelo assentamento sob carga destes componentes; 

- pelo acomodamento de irregularidades nas extremidades do corpo de prova. 

A Figura 2.8 indica esquematicamente as fontes de erros na medição externa de 

deformações axiais (Baldi et al., 1988). 

Flexibilidade da 
célula de carga 

Célula de carga 
-- J 

Alinhamento + assentamento 

Pedra porosa L Acomodamento 

Acomodamento 

Assentamento 

J r U  Flexibilidade do sistema 
de carregamento 

Figura 2.8 - Fontes de erros na medição externa de deformações 
(Adaptado de Baldi et al., 1988) 

. A solução mais frequentemente utilizada para resolver este problema consiste na 

medição interna de deformações axiais e radiais. Alternativamente, Bressani (1995) realizou 

um estudo comparativo entre ensaios triaxiais com medições externas e internas de 

deformações e apresentou uma técnica de medição externa que envolve algumas modificações 

mecânicas, calibrações adicionais do equipamento e uma cuidadosa preparação do corpo de 

prova, visando minimizar as fontes de erros indicadas na Figura 2.8. 

A evolução histórica dos transdutores internos (locais) de deformação teve seu ponto de 

partida com o livro de Bishop & Henkel (1957), onde foi apresentado o desenvolvimento de 

um medidor de deformações radiais. No início da década de 70, Atkinson desenvolveu 



transdutores de medição local de deformações axiais. Subseqüentemente, os métodos de 

medição de deformação axial foram baseados em LVDTs submersíveis, mas com limitações 

práticas, segundo Scholey et al. (1995). 

A partir de 1980, novas técnicas foram introduzidas, entre as quais os inclinômetros 

com eletroníveis, por Burland & Symes (1982), e com "strain gauges", por Jardine et al. 

(1984) e Ackerly et al. (1987); transdutores com base em sensores de efeito Hall, por Clayton 

& Katrush (1986), Clayton et al. (1989) e Bressani (1990); transdutores de deformação local 

com base em "strain gauges" (LDT), por Tatsuoka (1988) e Goto et al. (1991); e transdutores 

de proximidade, por Hird & Yung (1982 e 1987). No Brasil, diversos pesquisadores 

construíram transdutores de deformação local, dentre eles: Marinho (1986), Schnaid et al. 

(1983), Costa Filho (1985), Soares (1992), Bica et al. (1994). Uma revisão sobre 

instrumentação para medição interna (local) de deformações em ensaios triaxiais pode ser 

vista em de Campos (1988) e Scholey et al. (1995). 

A Figura 2.9 mostra a classificação das técnicas de medição interna de deformações em 

ensaios triaxiais, segundo Scholey et al. (1 995). 

A medição acurada de poro-pressão, segundo Bishop & Henkel (1962), é possível de 

duas maneiras: a) realizando o ensaio triaxial com baixa velocidade de deformação para 

permitir a equalização de poro-pressão no interior do corpo de prova, sendo esta medida na 

extremidade, ou b) realizando medições locais de poro-pressão, na proximidade da zona de 

ruptura do corpo de prova. 

A medição de poro-pressão na região central do corpo de prova pode ser feita com 

agulhas hipodérmicas (Crawford, 1963), com pontas porosas ou minipiezômetros (Blight, 

1963; Sandroni, 1977 e Gerscovich, 1983), ou com mini-transdutores elétricos de pressão 

(Hight, 1982 e de Campos, 1988). Estes possibilitam a medição local de poro-pressão, a 

automatização do ensaio e o controle de velocidade de ensaio, visando atingir certo grau de 

adensamento (ensaio drenado) ou grau de equalização de poro-pressão (ensaio não-drenado). 

O desenvolvimento de transdutores de variação de volume permitiu a aquisição 

automática de dados e a eliminação de fontes de erros associadas aos instrumentos mecânicos 

convencionais. Diversos princípios de instrumentação têm sido utilizados, tais como: 

flutuador com LVDT (Mitchel, 1981), diafragmas de baixo atrito com LVDT (de Campos, 

1985), transdutor de pressão diferencial (Yoursef, 1987; Pradhan et al. 1986), cálculo da 

variação volurnétrica a partir de medição local de deformações axiais e radiais (Clayton & 

Katrush, 1989). 

Jarniolkowski et al. (1985) mencionaram que já em 1985 o uso de um microcomputador 



conectado a um sistema de aquisição de dados estava bastante difundido em laboratórios de 

geotecnia. A partir da segunda metade da década de 1980, diversos pesquisadores 

desenvolveram equipamentos triaxiais com aquisição automática de dados e controle de 

trajetória de tensões (Davies, 1988; Clayton & Katrush, 1988; Menzies, 1988; To11 & 

Ackerley, 1988; Almeida et al. 1988; Velloso & Azevedo, 1988 e Martins, 1994, Martins et 

al., 1996. entre outros). Os equipamentos automáticos apresentam as seguintes vantagens, em 

relação aos equipamentos tradicionais (Almeida et al., 1988): 

- eliminação de erros de acompanhamento de ensaio; 

- aquisição de dados com cálculo, manuseio e de variáveis de forma rápida e precisa 

evitando trabalho tedioso (manual); 

- aplicação de trajetórias de tensões/defonnações complexas. 

SISTEMAS DE MEDIÇAO 
INTERNA DE DEFORMAÇ6ES 

IMAGEM CONTATO CONTATO Pl 
TRANSDUTOR DE EQUIPAMENTO DE 

PROXIMIDADE CAPACITANCIA 
CLLINDRICA (R) 

Figura 2.9 - Classificação das técnicas de medição 
interna de deformações (Adaptado de Scholey et al, 1995) 
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2.3.2 Ensaios de adensamento 

Terzaghi (1925 e 1943) apresentou uma solução teórica para o problema de 

adensamento de argilas saturadas. Os parâmetros desta solução têm sido obtidos geralmente 

por ensaios de adensamento. Posteriormente, outros autores estudaram o fenômeno de 

adensamento, entre os quais: Casagrande (1936), Biot (1941), Taylor (1942), Schrnertmann 

(1955), Rowe & Barden (1966), Bjerrum (1973), Coutinho (1976), Lacerda et al. (1977), 

Janbu et al. (1 981), Sandbaekken et al. (1986), Olson (1986), Crawford (1986), Sills et al. 

(1986), Burland (1990), Smith (1992), Almeida e Ferreira (1993), Akagi (1994) e Nagaraj 

(1995). Entre os resultados mais importantes obtidos por estas pesquisas estão avanços 

teóricos na compreensão do fenômeno de adensarnento e o aperfeiçoamento nos equipamentos 

e técnicas de ensaio. 

Os ensaios de adensamento podem ser classificados em dois tipos: ensaios incrementais 

e ensaios contínuos . 

Os ensaios de adensamento incrementais têm como princípio a aplicação incremental de 

carga vertical sobre o corpo de prova. Cada acréscimo de carga somente pode ser aplicado 

após ter sido completado o adensamento primário do corpo de prova devido ao acréscimo de 

carga anterior. Este tipo de ensaio consta da Norma NBR MB-3336190 . 

Os ensaios de adensamento contínuos têm como principal característica o contínuo 

aumento e medição da carga vertical e da poro-pressão na base do corpo de prova. A partir 

destas medições é calculada a tensão efetiva média no corpo de prova. Este tipo de ensaio 

apresenta as seguintes vantagens sobre o ensaio incremental: é mais rápido e pode ser 

automatizado. Uma revisão detalhada sobre ensaios de adensarnento contínuos pode ser 

encontrada em Almeida (1988). Em particular uma descrição detalhada do ensaio de 

velocidade de deslocamento constante (CRS - Constant rate of strain) pode ser encontrada em 

Marques (1 996) e Almeida (1 996). 

A execução de ensaios de adensamento geralmente visa a medição das variações 

volumétricas do solo e a previsão do tempo em que ocorrerá o adensamento. A tomada de 

decisão sobre um projeto geotécnico, muitas vezes, depende da previsão dos recalques e 

tempos em que ocorrerão. E fundamental, portanto, entender as limitações dos ensaios e 

avaliar os efeitos de fatores atuantes ( Clayton et al., 1995). 

a) Coeficiente de adensamento (C,) 

O coeficiente de adensamento (C,) está relacionado a velocidade de adensamento. No 



ensaio incremental, C, pode ser obtido para cada estágio de carregamento pelos métodos de 

Casagrande e de Taylor, que utilizam os gráficos deslocamento x log tempo e deslocamento x 

raiz do tempo, respectivamente, segundo a ABNT - MB 3336190. Olson (1985), examinando 

vários métodos gráficos para avaliar C,, concluiu que, para os mesmos dados de ensaio, os 

diferentes métodos apresentavam diferentes valores de C,. O método raiz de t geralmente dá 

valores maiores de C, da ordem de 1,O a 2,O vezes o C, (log t). Raju et al. (1995) 

desenvolveram um método analítico para determinação de C, que envolve correlações 

empíricas entre o índice de vazios para o teor de umidade igual ao LL e a tensão vertical 

efetiva aplicada. Resultados experimentais, segundo estes autores, mostraram boa 

concordância com os dos métodos gráficos tradicionais. 

A teoria original de Terzaghi apresentou uma equação matemática para a velocidade de 

adensamento primário, considerando constantes a permeabilidade e a compressibilidade do 

solo e desprezando o adensamento secundário, nessa fase. A experiência tem mostrado que 

estas hipóteses não são corretas e, na maioria dos casos, ocorre substancial discrepância entre 

as velocidades previstas e medidas. 

Leonards & Altschaeff (1964) mostraram que ensaios de adensamento com uma razão 

de incremento de carga Aplp = 1 dá uma clássica curva com a forma de S, enquanto que 

ensaios com baixo incremento (Aplp = 0,22) resultam em curvas com considerável parcela de 

adensamento secundário. 

O conceito de dois estágios distintos de adensamento é arbitrário, mas é útil para a 

análise de recalques. Na realidade, segundo Wahls (1962), uma parcela menor do 

adensamento secundário ocorre durante o primário. O adensamento secundário atinge, 

entretanto uma velocidade máxima após o fim do primário, segundo Wahls (1966). Mesri & 

Godlewski (1 977) observaram que o coeficiente de adensamento secundário (C,) não é função 

da razão de incremento de carga, mas é dependente da tensão vertical efetiva (o',) aplicada e 

suas relações com a tensão de pré-adensamento (o',,). 

Lacerda & Martins (1985) propuseram um mecanismo de interpretação da compressão 

secundária em que esta estaria hipoteticamente ligada a fenômenos viscosos, que teriam, por 

conseqüência, a dissipação das tensões cisalhantes e o aumento da tensão efetiva octaédrica 

(G'~,,). Desse modo, a compressão secundária seria incluída no Princípio das Tensões Efetivas, 

pois, embora o', se mantenha constante, a compressão adicional observada com o tempo seria 

devida ao aumento da tensão efetiva horizontal (o'h). 

Akagi (1994) apresentou um estudo físico-químico de adensamento de argilas moles, 
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onde procura identificar os dois estágios de adensamento (primário e secundário) através da 

concentração de cátions na água drenada durante o ensaio. 

A velocidade de adensamento no campo é quase sempre maior do que as previsões de 

ensaios de laboratório. Isto é devido (a) a maior condutividade hidráulica in situ, 

especialmente na direção horizontal, (b) a resistência a deformação da estrutura do solo que 

mascara o efeito hidrodinâmico, levando a uma subestimação da condutividade hidráulica 

(Rowe, 1972 e Crawford, 1986) e (c) a existência de drenagem lateral e deformações laterais 

no campo, em muitas obras de engenharia. 

b) Tensão de pré-adensamento 

Uma cuidosa determinação da tensão de pré-adensamento (o',,) é particularmente 

importante para argilas sensíveis estruturadas, porque estas apresentam baixa 

compressibilidade para cargas menores que o',, e grande compressibilidade para cargas 

maiores que o',,. A ABNT, no MB 3336190, indica dois métodos de determinação de o',,: 

método de Casagrande (1936) e de Pacheco Silva (1970). Schrnertmann (1955) propôs um 

método alternativo de reconstituição da curva "e x log p"' em função do amolgamento, 

considerando uma correção do índice de vazios inicial. 

A determinação da tensão de pré-adensamento de argilas moles ou sensíveis é 

consideravelmente influenciada pelo método de ensaio, especialmente pela velocidade de 

carregamento (Marques, 1996). Segundo Crawford (1 986), há evidências de que incrementos 

de carga com intervalos de 24 horas forneçam razoáveis relações pressão-compressão para 

estimar recalques. 

c) Índice de compressão 

O índice de compressão (C,) é a declividade da porção aproximadamente linear da curva 

de compressão virgem "e x log pressão". É um índice que está associado diretamente com a 

magnitude dos recalques . É pouco influenciado pelas variações no método de ensaio, mas 

decresce com a perturbação da amostra. 

Um subsidio teórico/experimental de importância para a interpretação das formas das 

curvas "e x log p"' de argilas naturais foi apresentado por Burland (1990). A base desta 

abordagem é a definição de duas curvas no espaço "e x log o',", conforme a Figura 2.1 0. 
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fB Estado "In situ" 
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Figura 2.10 - Ensaios edométricos em amostras indeformadas e reconstituídas 
da argila de Bothkennar (Burland, 1990) 

A linha de compressão intrínseca (ICL) é obtida através de um ensaio com a amostra 

reconstituída a um teor de umidade entre o Limite de liquidez (LL) e 1,5 LL sem secagem 

previa. tanto no ar como em estufa. A ICL é praticamente retilínea no plano "e x log o',". 

Esta linha representa a compressibilidade do solo completamente desestruturado. 

A linha de compressão por sedimentação (SCL) de uma argila natural é determinada a 

partir de um grande número de determinações, para várias profundidades, de índices de vazios 

e os correspondentes o', de campo. Se um solo natural normalmente adensado fosse 

desprovido de qualquer estrutura, as linhas ICL e SCL seriam coincidentes. No entanto, solos 

naturais diferem de correspondentes solos reconstituídos em função do arranjo de partículas e 

cimentação. Segundo Burland (1 990), estes fatores constituem a estrutura do solo. A estrutura 

de uma argila natural depende de fatores como condições de deposição, envelhecimento. 

cimentação e lixiviação. os quais afetam profundamente o comportamento mecânico do solo 

natural. De modo geral, a linha SCL de um solo natural está situada acima da linha ICL. 

Estes conceitos são úteis para a interpretação de ensaios de adensamento (e.g. a 

curvatura observada no trecho de compressão virgem). A partir do momento em que a o', do 

ensaio ultrapassa a tensão de pré-adensamento (o1,,), a argila começa a se desestruturar e, 

portanto, a curva de adensamento tende a aproximar-se da linha ICL. Já que tanto a ICL como 

a SCL são aproximadamente retilíneas, infere-se que a curva do ensaio de adensamento deve 

ser curvilínea. 

Segundo Martins et al. (1995), o ensaio de adensamento que apresenta uma reta virgem 

de adensamento é um sintoma de severa perturbação da estrutura do solo durante a 

amostragem. Ensaios com amostras de boa qualidade apresentam curvatura no gráfico "e x log 

o',", após a tensão de pré-adensamento ter sido ultrapassada. Quanto pior a qualidade da 



arnostragem, mais desestruturada a argila se encontra no início do ensaio de adensarnento; por 

isso a correspondente curva de adensamento se aproxima da linha ICL. 

2.4 Ensaio de Palheta 

a) Histórico e interpretação 

O Ensaio de Palheta (Vane Test) objetiva determinar a resistência ao cisalhamento não- 

drenada (S,) de argilas saturadas, de consistência mole a rija, através de uma palheta de seção 

cruciforme que é inserida no solo a um torque capaz de cisalhá-10 por rotação. Desse modo, a 

superfície de ruptura tem a forma cilíndrica (Figura 2.1 1). 

Torque aplicado T 

Superfície cilíndrica 
de Cisalharnento 

palheta 

Largura da palheta D 

r----l 

Figura 2.11 - Superfície de cisalhamento cilíndrica para interpretação 
de ensaio de palheta ( Adaptado de Clayton et al, 1995) 

A origem do ensaio de palheta remonta a 191 9, na Suécia, mas sua utilização, de forma 

extensiva, somente ocorreu a partir do final da década de 1940, com os trabalhos pioneiros de 

Carlsson (1 948). Skempton (1 948), Cadling & Odenstad (1 950), dentre outros, segundo 

Chandler (1988) e Walker (1983). Bjerrum (1973) apresentou coeficientes empíricos para a 

correção do cálculo de fatores de segurança baseados neste tipo de ensaio e correlações com 



ruptura de aterros. 

No Brasil, esse ensaio foi introduzido em 1949 pelo Instituto de Pesquisas Tecnológicas 

(IPT) e Geotécnica do Rio de Janeiro, segundo Azevedo et al. (1995). Estudos sistemáticos 

sobre o assunto, no Brasil, iniciaram-se no final dos anos 70 (Costa Filho, 1977; Collet, 1978 

e Ortigão & Collet, 1986). A normatização do ensaio pela ABNT ocorreu em 1989, através do 

MB-3122 - Solo - Ensaio de Palheta in situ, registrada no INMETRO como NBR 10905. 

O MB-3 122189 da ABNT define a resistência ao cisalhamento não-drenada S,, derivada 

de Ensaios de Palheta in situ, pela Equação 2.3, deduzida para palhetas retangulares com 

altura igual ao dobro do diâmetro, e assumindo-se uma distribuição uniforme de tensões ao 

longo das superfícies de ruptura horizontal e vertical circunscritas a palheta. 

Donald et al. (1977) analisaram a distribuição de tensões em torno do cilindro cisalhado 

pela palheta através do método de elementos finitos tridimensionais, e concluíram que a 

distribuição uniforme de tensões ao longo da superfície vertical é uma aproximação aceitável, 

mas que essa mesma distribuição uniforme não é real para as superfícies horizontais extremas 

do cilindro (topo e base). Estudos experimentais de Menzies & Merrifield (1985) confirmaram 

as evidências numéricas de Donald et al. (1977), conforme ilustrado na Figura 2.12. 

Wroth (1984) analisou os trabalhos dos autores acima e, considerando uma palheta de 

raio R e altura H, concluiu que a distribuição de tensões cisalhantes nos planos horizontais de 

topo e base da superfície cilíndrica pode ser expressa por: 

onde: TH = tensão de cisalhamento a uma distância "r" do centro do círculo de raio 
" R  (superfície horizontal). 

T,H = tensão máxima de cisalhamento que ocorre no perímetro do círculo 
(circunferência), portanto, r = R. 

A Figura 2.13 exibe uma representação gráfica da distribuição de tensões nas superfícies 

horizontais do cilindro de ruptura gerado pela palheta, a partir da Equação 2.4. Para os casos 

de n=O e n=l ,  as distribuições de tensões são retangular e triangular, respectivamente. 



Wroth (1984) obteve um valor de n z 5 para argilas de Londres, com base nos dados 

apresentados por Menzies & Merrifield (1980). 

PLANO 

Figura 2.12 - Distribuição de tensões cisalhantes na 
superfície de rotação da palheta ( Clayton et al, 1995) 

Figura 2.13 - Distribuição de tensões nas superfícies horizontais de 
rotação da palheta para n variando de O a 5 ( Azevedo et al., 1995) 

Azevedo, Soares e Schnaid (1995) deduziram uma expressão geral para a interpretação 

do ensaio de palheta, representada através da Equação 2.5. onde: (M) é o torque aplicado; (H 



e D) relacionam-se a geometria da palheta; (n) é a distribuição não uniforme de tensões, 

Wroth (1984); (b) representa o possível comportamento anisotrópico do solo. 

Maiores detalhes sobre a Equação 2.5 podem ser vistas em Azevedo et al. (1995). 

onde: SuH = a resistência ao cisalhamento não-drenada nas 
superfícies horizontais 

Suv = a resistência ao cisalhamento não-drenada na 
superfície vertical. 

b = SuH/SuV = razão de anisotropia. 

A Equação 2.3, do MB 3122189 da ABNT, é um caso particular da Equação 2.5, 

considerando-se: 

b=l - solo com comportamento isotrópico em relação a S,. 

n=O - distribuição uniforme de tensões. 

H=2D - altura da palheta é o dobro do diâmetro. 

b) Fatores que influenciam os resultados 

Vários fatores influenciam os resultados de Ensaios de Palheta. Segundo Azevedo et al. 

(1995), esses fatores podem ser assim agrupados: 

- fatores resultantes da natureza da solicitação e do tipo de solo; 

- fatores oriundos dos procedimentos de ensaio. 

Dentre os fatores resultantes da natureza da solicitação e do tipo de solo, destacam-se: 

- Distribuição de tensões - A hipótese de n=O (distribuição uniforme na horizontal) em 

vez de n=5 (distribuição parabólica), na Equação 2.4 de Wroth (1984), pode representar um 

decréscimo de E 9,7 % no valor de S,. 

- Solo homogêneo e isótropo - O comportamento anisotrópico em relação a S, é mais 

acentuado em argila NA de baixa plasticidade. Argilas NA altamente plásticas e todas as 

argilas ligeiramente PA terão comportamento aproximadamente isotrópico em relação a S, 

(Ladd et al., 1977 e Bjerrum , 1973). 

Aas (1965), ao investigar quatro locais com palhetas com H/D variando de 0,5 a 4,0, 

obteve razões de anisotropia (b) entre 1,l a 2,O. Silvestri et al. (1 993) utilizaram palhetas com 

quatro configurações e não observaram efeito significativo de anisotropia em um depósito de 



argila residual. 

- Condição não-drenada de ensaio - A condição não drenada de ensaio depende da 

velocidade de rotação da palheta. Torstensson (1977) demonstrou que a velocidade de 

deformação tem considerável influência nos resultados de qualquer tipo de ensaio de 

cisalhamento. 

Segundo Walker (1983) e Chandler (1988), a velocidade de 6O/min, geralmente adotada 

pelas Normas, garante a condição não-drenada de ensaio. 

Um fator de correção proposto por Bjerrum (1973) inclui os efeitos de velocidade de 

cisalhamento e anisotropia, Figura 2.14. 

Correlação empírica estabelecida 

L em rupturas de aterros , p 
0- 

1% 0,s -- Estimativa do efeito 
a, 
Li 
Li 

2 Estimativa do efeito do tempo , v, - - - - - - ___ ._  
a, v 

'Cf 

0,4 - -- - 

C, p modificado 
Q (Su) campo = (SuIpallieta . P A  . PR 
R -- - 

0 2  - - 

O 20 40 60 80 1 O0 120 

Índice de Plasticidade, Ip, % 

Figura 2.14 - Fator de correção de S, (Bjerrum, 1973) 

Dentre os fatores resultantes dos procedimentos de ensaio podem ser destacados: 

- Inserção da palheta no solo - A palheta, ao ser inserida no solo, causa amolgamento do 

solo, sendo este proporcional a espessura (e) das lâminas da palheta. La Rochelle et al. (1973) 

estudaram este efeito utilizando palhetas de diferentes espessuras e demonstraram que, para 

uma palheta fictícia de espessura nula, a resistência "indeformada" assim obtida excede em 

15% a obtida com uma palheta de espessura de 1,95 rnm (aproximadamente igual à espessura 

especificada pela ABNT MB 3 122189). 

- Profundidade de inserção da palheta - Segundo Hvorslev (1949), o solo sofre maiores 

perturbações até uma profundidade abaixo do fundo do furo, de cerca de três vezes o seu 

diâmetro. O MB 3122189 especifica essa profúndidade em 0,5 m e nunca inferior a quatro 

vezes o diâmetro do furo. 

Quanto mais a palheta for afastada da zona fortemente perturbada pela escavação, 

menor é o efeito de amolgamento; em contrapartida, maiores são os problemas devidos ao 



atrito solo-haste. Ortigão e Collet (1986) analisaram esses problemas e desenvolveram um 

equipamento praticamente isento de atritos, segundo os autores. 

- Intervalo de tempo entre a inserção da palheta no furo e início do ensaio. Quanto maior 

é esse intervalo, maior é a resistência S, medida, devido a dissipação do excesso de poro- 

pressão gerada na cravação da palheta e a recuperação tixotrópica da resistência. 

O MB 3 122189 da ABNT recomenda que o tempo entre a cravação da palheta e o inicio 

do torque seja menor que 5 minutos. 

Uma revisão mais detalhada sobre ensaios de palheta pode ser vista em Collet (1978), 

Chandler (1988), Azevedo et al. (1995) e Clayton et al. (1995). Considerações sobre medida 

de torque junto a palheta podem ser vistas em Wiesel(1973) e Menzies & Merrifield (1 980). 

2.5 Ensaios de penetração de cone (CPT) e piezocone (CPTU) 

2.5.1 Definição e histórico 

O ensaio de penetração de cone in situ (CPT - Cone Penetration Test) consiste na 

cravação no solo, de forma contínua ou incremental, a uma velocidade padronizada, de uma 

ponteira cônica. Mede-se a reação para se obterem as componentes de resistência de ponta e 

de atrito lateral (ABNT MB 3406191). 

A ponteira pode ser mecânica ou elétrica. A diferença básica entre elas está na forma de 

medir as cargas. Na ponteira mecânica, as cargas de ponta e atrito lateral são transmitidas até a 

superfície por meio de barras e lidas por manômetros ou células de carga. Já nas ponteiras 

elétricas, as medidas são feitas por transdutores elétricos montados dentro da ponteira. 

Quando uma ponteira elétrica estiver instrumentada, também, com um transdutor de pressão e 

elemento filtrante, ela é denominada piezocone (CPTU). 

As primeiras referências sobre o ensaio de cone remontam a década de 1930, na 

Holanda (por isso cone Holandês), com os trabalhos de Barentsen (1936) e Boonstra (1936). 

Posteriormente, diversos autores apresentaram projetos de cone mecânico, métodos de 

interpretação elou aplicação, dentre eles Plantema (1 948), Vermeiden (1 948), De Beer (1 948) 

e Begemann (1 963 e 1965). 

No Brasil, os primeiros trabalhos sobre cone mecânico são relatados por Costa Nunes 

(1958), Velloso (1959), Danziger & Velloso (1986) e Prezzi (1990). 

O desenvolvime~~to de transdutores elétricos de carga possibilitou o registro automático 

e contínuo das medições e evolução do cone mecânico para o cone elétrico, segundo Sanglerat 

(1972). Meigh (1987) comenta que o cone elétrico foi utilizado pela primeira vez por Geuse 



(1953), mas seu uso mais intensivo iniciou-se na década de 60. 

De Ruiter (1971) apresenta, pela primeira vez em detalhes, o projeto de um cone elétrico 

com e sem medida de atrito lateral e diferentes capacidades de carga. Salienta as principais 

diferenças entre cone elétrico e cone mecânico e analisa as vantagens e desvantagens desses 

dois tipos de cone. 

No nosso país, a primeira experiência com um cone elétrico é atribuída a Borges Neto 

(198 I), que desenvolveu um cone com medida de carga de ponta e realizou ensaios na argila 

mole de Sarapuí (Danziger, 1990). Uma descrição da experiência nacional é apresentada por 

Rocha FO & Schnaid (1 995). 

A medida de poro-pressão durante a cravação de uma sonda tem, como referências 

iniciais, Janbu & Senneset (1974), Wissa et al. (1975) e Torstensson (1975 e 1977). O termo 

piezocone surgiu no início da década de 1980, com a inserção, no penetrômetro, de medidores 

de poro-pressão (De Ruiter, 1982). 

O uso de piezocone no Brasil é relatado pela primeira vez por Guimarães (1983), com 

ensaios no depósito de argila de Sarapuí. A partir daí, um volume considerável de trabalhos 

tem sido desenvolvido, dentre os quais Alencar Jr. (1984), Lehtola (1984), Soares et al. 

(1986), Árabe (1986), Rocha Filho (1986, 1987,1988 e 1989), Rocha Filho & Alencar (1986), 

Sales (1 988), Sills et al. (1 988), Danziger et al. (1989), Danziger (1990), Fraiha Neto (1991), 

Rocha Filho & Sales (1 994), Soares et al. (1 994), Árabe (1995), Sales & Rocha FO (1995). 

Uma série de novos sensores vem sendo acoplada as ponteiras, visando obter 

informações adicionais, como inclinação, velocidade de propagação de ondas e resistividade. 

Pode-se citar, dentre uma série de autores, os trabalhos de Muramachi et al. (1982), Baligh et 

al. (1983), Robertson et al. (1985), Campanella et al. (1986), Jamiolkowiski & Robertson 

(1988), Baldi et al. (1988) e Mitchel (1988). Experiências com um equipamento combinado, 

denominado cone-pressiômetro, têm sido relatadas por Hughes & Robertson (1985), Withers 

et al. (1986), Schnaid & Houlsby (1992), Houlsby & Schnaid (1 994). 

Vários fatores afetam as medidas obtidas por ensaio de cone, dentre eles: forma do cone, 

velocidade de cravação, ingresso de solo na ranhura entre ponta e luva, desvio da vertical, 

variação de temperatura, rugosidade e excesso de poro-pressão (De Ruiter, 1981; Rocha Filho, 

1979 e 1982; Tavenas et al., 1982; Marsland & Quarterrnan, 1982; Schaap & Zuidberg, 1982; 

Campanella et al., 1983; Jarniolkowski et al., 1985, Powell & Quarteman, 1988; Sales, 1988; 

Danziger, 1 990). 

A interpretação e comparação entre resultados de ensaios de cone com diferentes 

equipamentos levaram a ASTM (1 979), a ISSMFE (1 977, 1989) e a ABNT MB-3406 (1 991) a 



apresentarem terminologias, recomendações de dimensões das ponteiras, procedimentos de 

ensaio, precisão das medidas, registro de resultados, etc. As principais recomendações da 

ISSMFE são apresentadas a seguir e na Figura 2.15. 

a) Área da base do cone (A,) 

A,= 1000 rnm2 -5%; + 2% 

b) Altura da face cônica (hc) - 24,O rnm I hc 13 1,2 mm 

c) Altura da extensão cilíndrica acima do cone (h,) - 7 mrn 1 h, I 10 rnm 

d) Folga ou espaço entre a ponteira cônica e outros elementos (eo) - eo I 5 rnrn 

e) Ponteira cônica - ângulo deve ser igual a 60" e rugosidade r < 1 pm 

f) Luva de atrito - diâmetro (ds) - dc < ds < dc+0,35 mm; área superficial (A,) - 1,5.1 o3 
mm2 + 2%; rugosidade 0,25 pm c r < 0,75 pm 

g) Velocidade de ensaio - 20 mmls +_ 5 mmls 

h) A localização do elemento filtrante. no piezocone, não está padronizada. 

34,s d, l 36.0 rnrn d, S ds S d, + 0,35mni 

\ 
4 2 A, = 1.5 , I  0' rniii 

0.25 pt11 < r < 0.75 p.111 

60" t 

24.0 < 11, ' c 3 1.2 mrn 1 '  e, s 5.0 mm 

Figura 2.15 - Padronização da ponteira cônica de ensaio 
de cone ( ISSMFE 1977 e 1989) 

a) Posição do filtro 

Um aspecto importante do piezocone refere-se a falta de consenso quanto a iocalização 



do elemento poroso (filtrante), conforme se constata na Figura 2.16, não existindo uma 

posição única para a qual o filtro possa fornecer uma medida de poro-pressão adequada a 

todas as possíveis aplicações do piezocone (Jamiolkowski et al., 1985; Battaglio et al., 1986; 

Campanella & Robertson, 1988; Robertson et al., 1992; Chen et al., 1994). Na Figura 2.16 as 

duas primeiras ponteiras não são piezocones e sim sondas piezométricas. 

Figura 2.16 - Diferentes projetos de piezocone e localizações 
do elemento poroso ( Campanella & Robertson, 1988) 

A magnitude da poro-pressão varia com a localização do filtro: assim grandes gradientes 

de poro-pressão podem existir imediatamente atrás da ponteira (Figura 2.17). conforme 

teoricamente demonstrado por Levadoux (1980). Baligh (1985) e Houlsby & Teh (1988) e 

comprovadas experimentalmente por Baligh & Levadoux (1980 e 1986). Campanella et al. 

(1986). Campanella & Robertson (1988). Powell et al. (1988) e Larsson & Mulabdic (1991). 

Desse modo. as medidas de poro-pressão derivadas de ensaios de piezocone devem sempre 

estar vinculadas a posição e as dimensões do filtro. 

Baligh & Levadoux (1 980) concluíram que o filtro no vértice ou na face da ponta cônica 

fornece melhores detaihes da estratificação e curvas de dissipação mais confiáveis. 



Figura 2.17 - Distribuição da poro-pressão ao longo do fuste 
do piezocone (Clayton et al., 1995) 

De Ruiter (1983) defende a localização do filtro na ponta cônica, argumentando que. 

nessa posição. a sensibilidade do equipamento é melhor. possibilitando detectar mudanças na 

estrutura e propriedades do solo. Autores como Zuidberg et al. (1982) e Battaglio et al. (1  986) 

não concordan~ com essa posição, devido a problemas de desgaste e compressibilidade do 

filtro. 

Diversos pesquisadores defendem a localização do elemento filtrante logo atrás da ponta 

cônica (base do cone). dentre eles Tavenas et al. (1983). Campanella & Robertson (1982 e 

1988). Campanella et al. (1982) e Smits (1983). As principais justificativas são: menores 

riscos de col~natação. abrasão e ruptura do elemento filtrante, ampla faixa de poro-pressões e 

melhor posição para a correção da resistência de ponta. 

A posição do filtro no vértice do cone apresenta as vantagens de fácil saturação e 

substituição. Por outro lado. a sua localização. logo atrás da base do cone, tem grande 

importância na correção da carga de ponta (Jamiolkowski et al. . 1985). 

Segundo Lunne et al. (1986). a melhor solução seria desenvolver piezocones com três 



elementos filtrantes, posicionados no vértice, base e extremidade superior da luva de atrito. A 

utilização de mais de um elemento poroso permite, entre outras, o estudo da história de 

tensões, conforme trabalhos de Sills et al. (1988), Sully et al. (1988), Larsson & Mulabdic 

(1991), Mayne & Chen (1994) e Chen & Mayne (1994). 

Uma revisão mais detalhada sobre a posição do filtro pode ser vista em Danziger 

(1990), Fraiha Neto (1991) e Robertson et al. (1992). 

2.5.2 Medidas de ensaio de piezocone e sua correção 

Um ensaio básico de piezocone (CPTU) mede de forma simultânea, mas separadamente, 

a resistência de ponta (q,), o atrito na luva (f,) e a poro-pressão (u). 

A possibilidade de medir a poro-pressão (u) permitiu que, através de calibrações em 

câmaras de água, fosse constatado que havia erro na resistência de ponta (q,) medida. A poro- 

pressão gerada na cravação atua em áreas diferentes na face e atrás da ponta cônica (Figura 

2.18), resultando num valor medido de q, menor do que a resistência total vertical do solo 

(Rocha Filho, 1979; Baligh et al., 1981; Campanella et al., 1982; Jamiolkowski et al., 1985; 

Lunne et al., 1985; Powell et al., 1988). 

A resistência de ponta corrigida pode ser determinada pela expressão genérica de Lunne 

et al. (1 985), conforme a Equação 2.6. 

onde: k, = U ~ / U  - fator de correção da posição do filtro, cujo valor é unitário para o filtro 
posicionado na base da ponta cônica (u=ub). 

O atrito medido na luva também pode ser corrigido, considerando-se as poro-pressões 

atuando nas extremidades da luva (Figura 2.18). Diferentes expressões têm sido propostas 

para a resistência corrigida do atrito na luva (fT) (Campanella et al. 1982; Jamiolkowski et al., 

1985; De Beer et al., 1988). 

A Equação 2.7 mostra a expressão proposta por Konrad (1987) e De Beer et al. (1988), 

citados por Chen & Mayne (1 994). 



sendo: usb - poro-pressão na seção inferior da luva (Asb) 
uSt - poro-pressão na seção superior da luva (Ast) 
As - Área superficial da luva de atrito. 

Fusle do cone 

A,, - Arcn da cxtrciiiidadc 
Luva de atrito da luva 

A, - Arca sul~ríiciai 

Ant l  de vedação A,,, - Area da extreiiiidade 
da luva 

AI - Area superficial 
projetada 

A, - Area da ranhura V- t>oiita do cone 

Figura 2.18 - Geometrias de um cone elétrico utilizadas 
na correção das cargas de ponta e atrito lateral ( Meigh, 1987) 

2.5.3 Interpretação do ensaio de cone elétrico 

O ensaio de cone, pelo fato de se tratar de um ensaio de campo, tem como vantagem a 

representatividade de um grande volume de solo ensaiado nas condições naturais de campo 

(estado de tensões, drenagem, estrutura, etc.). Por outro lado? a interpretação do ensaio e a sua 

formulação teórica é muito difícil, pois engloba um número muito grande de fatores 

intervenientes. sejam estes relativos ao equipamento (geometria, efeito de escala, sistema de 

medição, etc.). aos procedimentos de ensaio (velocidade de ensaio) e ao solo (estrutura, 

história de tensões. heterogeneidade. anisotropia, condições de drenagem), etc. 

Diversos autores têm proposto métodos de interpretação do ensaio de cone. 

Considerando diferentes abordagens e hipóteses, esses métodos podem ser assim distribuídos: 

- Método do Equilíbrio Limite. 

- Método da Expansão de Cavidades. 

- Métodos Numéricos. 

- Método de Penetração Contínua. 



- Método da Trajetória de Deformação. 

- Métodos Empiricos. 

A seguir, esses métodos serão abordados de forma resumida. 

a) Método do Equilíbrio Limite 

É um método semi-empirico, fundamentado na teoria de capacidade de suporte (Prandtl, 

1921; Terzaghi, 1943), que visa obter soluções aproximadas para problemas de estabilidade 

de solos. 

A Equação 2.8 mostra uma expressão geral, proposta por Terzaghi (1943), para uma 

fundação corrida, carregada verticalmente e apoiada em uma superfície horizontal. 

q, = capacidade de suporte. 
c = intercepto coesivo. 
y = peso específico aparente do solo. 
q = sobrecarga lateral no nível da base de apoio da fundação. 
B = largura (menor dimensão) da fundação. 
N,, N, e N, = fatores de capacidade de suporte. 

Diferentes propostas de superfícies de ruptura, associadas a penetração do cone, podem 

ser vistas em Árabe (1995). 

b) Método da Expansão de Cavidade 

O método da expansão de cavidade é derivado da teoria desenvolvida por Bishop et al. 

(1945) para estudar problemas de puncionamento profundo em metais. Considera-se que a 

penetração de um cone é equivalente a expansão de uma cavidade esférica num meio 

isotrópico, homogêneo e elasto-plástico de um raio inicial nulo até o raio do cone. 

A solução de Bishop et al. (1945) é expressa por: 

onde P, = pressão limite de expansão de uma cavidade esférica. 



Diversos autores fizeram aplicações desse método, entre os quais Gibson (1950), 

Ladany (1 963 e 1977), Vesic (1 972 e 1977), Battaglio et a1.(1986) e Baligh (1 985). 

Tavenas et al. (1982), no trabalho que trata do uso e limitações do ensaio CPTU em 

argilas, comentam uma série de deficiências das teorias de expansão de cavidade e sugerem 

que elas devem ser abandonadas em favor de interpretações empíricas. 

Baligh (1985), ao apresentar o método da trajetória de deformações, sugere que as 

teorias de expansão de cavidade são aplicáveis as condições de contorno do ensaio 

pressiométrico. No entanto, sua aplicabilidade a análise de cravação de cone ou fundações 

profundas é limitada, gerando distorções na previsão dos campos de tensão e deformações 

mobilizadas durante o processo de cravação. 

Houlsby & Wroth (1 988) afirmaram que o método da expansão de cavidade é útil para a 

análise-limite de parâmetros em complemento a métodos numéricos convencionais, apesar de 

o método não reproduzir corretamente as trajetórias de tensões seguidas pelo solo. 

c) Método da penetração continua 

O método da penetração contínua considera que o trabalho total necessário para a 

cravação do cone em uma distância unitária pode ser subdividido em duas parcelas: uma para 

avançar o cone isoladamente e outra para abrir uma cavidade cilíndrica atrás do cone (Figura 

2.19). O solo é considerado sem massa. isotrópico. rígido, perfeitamente plástico, seguindo o 

critério de ruptura de Tresca. 

a 1 
Ensaio 

de cone 
Penetração 
da ponta 

+ 

C 1 
Expansiio de 

cavidade cilindrica 

Figura 2.19 - Modelo de penetração do cone pelo Método 
da Penetraqão Contínua (Battaglio et al., 1986) 



A resistência de ponta (q,) é expressa por: 

onde: C Y ~ O  = tensão horizontal total inicial. 

Drescher & Kang (1 987) apresentaram um método para determinar a carga-limite para a 

cravação de uma cunha em um solo homogêneo e isotrópico e em condições de deformação 

plana. É um método aproximado que considera, durante a penetração e na proximidade do 

cone, o movimento de blocos rígidos separados por regiões de deformação intensa. Uma 

descrição detalhada do desenvolvimento matemático deste método pode ser encontrada em 

Sales (1988). 

d) Métodos Numéricos 

Os métodos numéricos utilizam programas de elementos finitos para simular o 

comportamento tensão-deformação do solo. A acurácia desses métodos depende do grau de 

representatividade da modelagem (equações constitutivas) e utilização de malhas refinadas 

nas regiões de concentração de tensões e deformações, como a ponta do cone. 

Borst & Vermeer (1984) e Kiousis et al. (1987), citados por Houlsby & Teh (1988), 

consideram o cone introduzido em um furo pré-escavado e o solo contínuo ainda com o estado 

de tensões iniciais. Um cálculo do incremento plástico é realizado até o colapso para 

determinar a pressão de colapso. Segundo Houlsby & Teh (1988), esta interpretação não é 

inteiramente correta, pois, durante a cravação, altas tensões verticais e horizontais são 

desenvolvidas na proximidade da luva, o que não é considerado para um furo pré-escavado. 

A Tabela 2.2, apresentada por Chen & Mayne (1 994), mostra um resumo das técnicas de 

simulação numérica para penetração de piezocone. 

Tabela 2.2 - Piezocone - Técnicas de simulação numérica (após Chen & Mayne, 1994) 

I MTD+ MEF I Elasto-plástico ( Houlsby & Teh (1 988) 
I I I 

Método 
MTD 

MFC 

Modelo de solo 
Bilinear e hiperbólico 

Plasticidade 

MEF 

AD 

Referências 
Baligh (1 986, 1986a, 1986b) 

Tumay et al. (1985) 

MTD 

MTD 

Elasto-plástico 

Elástico 

Sandven (1 990) 

Elswert (1 99 1 e 1993) 

Modelo em tensões efetivas 3 (MIT) 

Carn Clay modificado 

Whittle & Aubeny (1993) 

Whittle & Aubeny (1 993) 



MTD - Método da trajetória de deformações. 
MFC - Método de fluxo de campo. 
AD - Análise de deslocamentos. 

e) Método da trajetória de deformação 

Baligh (1985) propôs uma técnica analítica aproximada para prever os distúrbios do 

solo, causados pela instalação de vários objetos rígidos no terreno. Segundo o autor, o método 

fornece urna estrutura para o entendimento, formulação e previsão do comportamento de 

fundações profundas de maneira realista, sistemática e racional. 

O método é subdividido nas seguintes fases: 

- estimativa das tensões iniciais; 

- estimativa do campo de velocidade, satisfazendo a conservação de volume e condições 

de contorno; 

- determinação das deformações do solo pela integração ao longo das linhas de fluxo; 

- cálculo das velocidades de deformação ao longo das linhas de fluxo, derivando as 

velocidades em relação as coordenadas espaciais; 

- determinação das trajetórias de deformação dos diferentes elementos do solo, pela 

integração da velocidade de deformação, ao longo das linhas de fluxo; 

- as tensões efetivas podem ser determinadas por um modelo tensão x deformação que 

pode ser expresso em termos de tensões totais ou tensões efetivas; 

- as poro-pressões são determinadas por equações de equilíbrio; 

- a tensão total em qualquer elemento é determinada a partir da tensão efetiva e poro- 

pressão, determinadas nos passos anteriores. 

O Método da Trajetória de Deformações, segundo o autor, fundamenta-se na hipótese 

de que as deformações do solo, durante uma penetração profunda, podem ser estimadas com 

razoável grau de precisão, sem a necessidade de considerar as relações constitutivas do solo. 

Este desacoplarnento simplifica drasticamente o problema. 

Baligh salienta que a penetração de cones, com qualquer ângulo, pode ser simulada pelo 

método da trajetória de deformações, através da combinação de várias fontes e com 

intensidades e velocidades diferentes. 

Baligh (1 985) comparando as distorções decorrentes da penenetração de um cone de 60" 

com as de uma estaca simples, conclui que a penetração de uma estaca isolada com ponta 

arredondada simula a cravação de um cone no solo, desde que consideradas as seguintes 



hipóteses: 

- penetração sob condição não-drenada; 

- solo homogêneo, incompressível e isotrópico; 

- estado inicial isotrópico de tensões; 

- estaca sem rugosidade; 

- as deformações são únicas, independentemente do comportamento cisalhante do solo. 

Houlsby & Teh (1988) interpretaram a penetração de cone e ensaio de dissipação do 

excesso de poro-pressão utilizando os métodos de elementos finitos e da trajetória de 

deformação e considerando a influência do índice de rigidez I, (Ir=G/Su). Esta proposição 

constituiu o mais importante avanço na interpretação do fenômeno de dissipação do excesso 

de poro-pressão. 

f )  Métodos empíricos 

A grande variação das tensões e deformações induzidas durante o processo de cravação 

e o complexo comportamento do solo (anisotropia, plasticidade, efeito da velocidade, etc.) 

dificultam a interpretação do ensaio de cone. 

Vários autores têm recorrido a formulações empíricas para uma solução aproximada do 

problema. O método mais utilizado é o da capacidade de carga, expresso pela Equação 2.11. 

Lunne et al. (1 976) denominaram o fator de carga Nc como fator de cone Nk, ficando a 

Equação 2.1 1 com a forma: 

A resistência ao cisalhamento não-drenada (S,) determinada pelo ensaio de palheta, com 

ou sem a correção de Bjerrum (1973) é, geralmente, tomada como referência,, embora 

resultados de ensaios triaxiais sejam também utilizados (De Ruiter, 1982 e Konrad & Law, 

1987). Segundo Wroth (1984), não existe um valor único de S, para um determinado material, 

em função das características peculiares de cada tipo de ensaio, o que dificulta as correlações. 

De Ruiter (1982) comenta que não existe um valor único de Nk para todas as argilas, 

embora os valores tendam a ficar nas faixas 10-1 5 para argilas normalmente adensadas, e 15- 



20 para argilas pré-adensadas. 

Para o caso de piezocone, a resistência de ponta corrigida (q,) é expressa pela Equação 

2.14 (Lunne et al., 1985). 

Maiores considerações sobre as equações 2.14 e 2.15 e fatores Nk e Nkt são feitos no 

item seguinte. 

2.5.4 Determinação da resistência ao cisalhamento não-drenada (Su) 

A determinação de S, através de ensaios de cone é normalmente realizada a partir de 

métodos empíricos, derivados do conceito de capacidade de carga, conforme a Equação 2.1 1. 

Isolando S, das Equações 2.1 1 e 2.14, obtém-se: 

Os fatores de cone (Nk) e de piezocone (Nkt) são obtidos a partir de ensaios de cone (q,), 

piezocone (qt) e ensaios de palheta de campo (S,) utilizados como referência e as Equações 

(2.13) e (2.15). 

De Ruiter (1 982) e Sandven (1 990) comentam que os principais fatores que afetam Nk e 

Nkt são: geometria e projeto do penetrômetro, tipo de ensaio de palheta de campo, índice de 

plasticidade, razão de pré-adensamento (OCR) e estrutura da argila. 

Segundo Chen & Mayne (1994), uma faixa de valores de Nkt entre 7 e 32 tem sido 

registrada, na literatura, para uma variedade de ensaios S, de referência. 

A Tabela 2.3, extraída de Árabe (1995), mostra um resumo dos diferentes modelos 

utilizados para a interpretação de S,. 

A Tabela 2.4 apresenta resultados de fatores de cone (Nk elou Nkt) obtidos a partir de 

alguns casos relatados na experiência de argilas brasileiras. 

Tavenas et al. (1982) introduziram um novo fator de cone NAU, correlacionando o 

excesso de poro-pressão com S,. 



Robertson et al. (1986) acreditam que a Su determinada por NAU deve ser mais acurada 

do que por Nk, pois, em argilas moles, o excesso de poro-pressão é alto, atingindo até 80 % da 

capacidade nominal do transdutor, enquanto que a carga de ponta conigida q,, muitas vezes, 

não atinge 1 % da capacidade de carga da célula. Segundo Houlsby (1988), o parâmetro NAU é 

igual a (B, .Nkt) e menos importante do que B,. 

Tabela 2.3 - Resumo dos modelos para interpretar Su 
(Baligh ,1975; Bataglio et al., 1986; ~ a i d v e n ,  1990; Árabe, 1995) 

MODELO 
Capacidade de 
suporte 
Capacidade de 
suporte 
Capacidade de 
suporte 
Capacidade de 
suporte 
Método das 
características 
Método das 
características 

TIPO 

i 

i 

i 

i 

i 

Expansão de 
cavidade 
esférica 

i 

Expansão de 
cavidade 
esférica 

REFERÊNCIA 

Terzaghi (1943) 

Meyerhof (1 95 1) 

Meyerhof (1 96 1) 

Begemann 
(1 965) 

Houlsby & 
Wroth (1 982) 

i 

Expansão de 
cavidade 
esférica 

i) conceito de capacidade suporte clássico. 
ii) teoria de expansão de cavidades. 
iii) combinação de expansão de cavidade com o princípio de conservação de energia. 
iv) abordagens numéricas. 
I, = índice de rigidez. 

Houlsby & 
Wroth (1 982) 

. . 
11 

Expans.cav + 
conserv. de 
energia 

Método da 
trajetória de 
deformação 

N, 

Vésic (1 972) 

. . . 
111 

13,3 

4/3(1+lnIr) 

Vésic (1 972) 

i+ii 

iv 

VALOR 

7,4 

9,3 

9,7 

13,4 

11,O 

Vésic (1 972) 

OVO 

(I +ln Ir) 

Baligh (1 975) 

Baligh (1985) e 
Houlsby & Teh 

(1988) 

o 0  

o v o  

o v o  

o v o  

o v o  

o v o  

Cone 
rugoso 

4/3(1+ln Ir) + 2,5 

OBS. 

Base lisa 

Base 
rugosa 

Cone liso 

5,6 

(1 +ln Ir)+l 1 

413 (l+ln Ir) 

.(I ,25+1r/2000)+ 

2,4.af -0,2.as - 
1,S.A 

~ O C  

10,O ovo 

1 6,6 

10,3 
a=0,5 
a=O,; 
a=0,5 
A=0,3 

o h o  

ovo 



a f  = rugosidade do fuste (O I a f  < 1). 
a s  = rugosidade do cone (O 5 a s  I 1). 
A = índice de tensão horizontal (-1 I A I  1). 

Um fator efetivo de cone fòi proposto por Lunne et al. (1985), conforme a Equação 

2.19. 

onde: q ~ =  q ~ - u  - resistência de ponta efetiva. 

Houlsby (1988) acha muito difícil justificar o uso de NkE, pois, segundo o autor, as 

variações de NkE simplesmente refletem as trocas de B, e Q, sendo: 

Maiores informações sobre interpretação de ensaios de piezocone podem ser vistos em 

Jarniolkowski et al. (1985 e 1988), Robertson & Campanella (1988 e 1989), Leroueil & 

Jamiolkowski (1991), Lunne et al. (1992), Danziger (1990), Sales (1991), Chen & Mayne 

(1994) e Árabe (1 995). 

Tabela 2.4 - Fatores de cone de argilas brasileiras 

I Autores I Nk OU Nkt 1 Local 
Rocha Filho & 
Alencar (1 985) 

I Árabe (1995) Na-12,22 a 15,lO 1 Vale do Rio Quilombo I Triaxiais I 

Danziger 
(1 990) 

Coutinho et al. (1993) 

Soares et al. (1994) 

2.5.5 Determinação do coeficiente de adensamento horizontal (Ch) 

O ensaio de dissipação consiste em parar a penetração do piezocone e monitorar, ao 

Nkt - 10a  15,5 

Nkt - 8 a 12 

Nkt - 12,79k1,1 
Nkt - 12,62I2,29 

Nk - 8 a 1 8  
Nkt- 11 a18  

Sarapuí Palheta 

Sarapuí 

Recife 

Porto Alegre 

Palheta 

Triaxiais 

Palheta 



longo do tempo, o decréscimo do excesso de poro-pressão (Au). O Au é definido como a 

diferença entre a poro-pressão de cravação (u) e a poro-pressão de equilíbrio ou hidrostática 

(uo). A velocidade de dissipação do excesso de poro-pressão depende principalmente do 

coeficiente de adensamento horizontal que está associado a compressibilidade e 

permeabilidade do solo (Baligh & Levadoux, 1980; Acar et al., 1982 e Houlsby & Teh, 1988). 

Os resultados do ensaio de dissipação permitem avaliar as condições de permeabilidade e 

drenagem do solo, determinar o coeficiente de adensamento horizontal (Ch) e medir a poro- 

pressão hidrostática (uo), se todo o excesso de poro-pressão for dissipado. 

Diversos autores têm tratado do assunto, teórica elou experimentalmente, entre os quais 

Torstensson (1 977), Levadoux (1 980), Baligh & Levadoux (1 980 e 1986) Thomas (1 986), 

Soares (1986), Teh (1987), Houlsby & Teh (1988), Sills et al. (1988), Teh & Houlsby (1991), 

Robertson et al. (1992), Danziger (1990) e Sales (1988). 

a) Interpretação do ensaio de dissipação 

A interpretação do ensaio de dissipação, como na maioria dos ensaios de campo, 

apresenta dificuldades associadas a consideração de diversas características do solo e 

condições de contorno do problema. Sales (1988) relaciona alguns desses fatores, 

apresentados a seguir: 

- incerteza associada a distribuição inicial do excesso de poro-pressão; 

- comportamento do solo próximo ao cone, tais como perturbação pela cravação, 

anisotropia, não homogeneidade, comportamento de creep, etc; 

- incertezas quanto a distribuição, nível e mudança das tensões totais radiais; 

- não-linearidade da compressibilidade do solo; 

- adensamento bidimensional; 

- comportamento acoplado da variação das tensões totais e poro-pressão; 

- singularidades e altos gradientes na ponta; 

- efeito de colmatação e polimento do filtro. 

A primeira solução teórica para o ensaio de dissipação foi proposta por Torstensson 

(1977). O autor apresentou a solução para dissipação em solo homogêneo, isotrópico, elasto- 

plástico e NA, utilizando a teoria de expansão de cavidades, método de diferenças finitas e 

teoria de adensamento não-acoplada de Terzaghi-Rendulic. 

Levadoux (1980) e Baligh & Levadoux (1980) propuseram soluções para a análise de 

dissipação, considerando: 



- método da trajetória de deformação e método de elementos finitos; 

- modelos de solo linear e não-linear; 

- análise bidimensional da dissipação de Au; 

- teoria não acoplada (Terzaghi-Rendulic) ou acoplada (Biot, 194 1); 

- solo isotrópico ou anisotrópico; 

- combinação de cavidades cilíndricas e esféricas; 

- índice de rigidez (I,) fixo e igual a 560. 

Informações detalhadas sobre estes métodos podem ser encontradas nas referências 

acima citadas. 

b) Determinação do coeficiente de adensamento horizontal (Ch) 

O processo de dissipação do excesso de poro-pressão devido a cravação de um cone é 

nitidamente dependente do coeficiente de adensamento horizontal, conforme demonstrado 

teoricamente por Levadoux (1980). O adensamento do solo próximo ao cone ocorre sob a 

forma de recompressão. Desse modo, o coeficiente de adensamento horizontal obtido 

corresponde a condição do material pré-adensado (Baligh & Levadoux, 1986). 

A determinação de Ch, segundo os procedimentos de Baligh (1980) e Baligh & 

Levadoux (1 980), compreende as seguintes etapas: 

1)Traçar a curva relacionando a poro-pressão normalizada com o tempo ( < x t), sendo: 

onde: u = poro-pressão no tempo t. 
uo = poro-pressão de equilíbrio (hidrostática). 
ui =poro-pressão inicial (na interrupção da cravação). 

2) Superpor na mesma escala as curvas x log t e ; x log T (fator tempo). A boa 

concordância entre essas curvas é um indicativo da aplicabilidade do método para o solo 

ensaiado. 

3) Determinar Ch para diferentes valores de (Equação 2.22). Variações consideráveis 

em Ch indicam inadequação do método para o solo ensaiado. 

T. R' c,, =- 
t 



onde: R = raio do piezocone 

T = fator tempo (ver Tabela 2.5) 

t = tempo para cada u (Equação 2.21) 

O Ch obtido pela Equação 2.22 é na condição pré-adensada (PA) e pode ser expresso, 

para o caso (NA), pela equação: 

onde: RR = relação de recompressão. 

CR = relação de compressão ( Ver Equações 5.7). 

O coeficiente de adensamento vertical (C,) é relacionado com o Ch pela expressão: 

onde: k, = coeficiente de permeabilidade vertical. 

kh = coeficiente de permeabilidade horizontal. 

Na falta de outros dados, a relação kv/kh pode ser obtida da Tabela 2.6. 

Os valores de Cv(PA) e Cv(NA) derivados de ensaios de dissipação podem ser 

determinados pelas Equações 2.25 e 2.26. 

)ela 2.5 - Fator tempo T para cone padronizado (Baligh & Levadoux, 1986) 
Posição do 

filtro 

Cone 

Base do cone 

Fuste 

- 

(1- u) (%) 

0,44 

0,69 

2 O 

7,30 

1,9 

3,o 

40 

22,O 

3,7 

5,6 

50 

33,O 

6,5 

10,O 

60 

27,O 

39,O 

47,O 

8 O 

1 14,O 



Pequena estratificação =. argilas sedimentares com eventuais 
ocorrências de lentes siltosas 1 2 a 5  1 

Tabela 2.6 - Valores de kh/k, (Ladd, 1976) 
Natureza da argila 

Sem evidência de estratificação 

Houlsby & Teh (1988) e Teh & Houlsby (1991) propuseram um método de 

k h k  

1,2 k 0,2 

Argilas varvíticas do nordeste dos EUA 

interpretação da dissipação do excesso de poro-pressão gerado pela cravação de um cone, 

10 +_ 5 

utilizando o método da trajetória de deformações e elementos finitos para um modelo elasto- 

plástico, considerando a influência do índice de rigidez (I,) do solo (I,=G/S,). As expressões 

para o fator tempo (T*) e o coeficiente de adensamento radial (Ch) são: 

onde: R = raio do piezocone. 
t = tempo (s). 

A Tabela 2.7 relaciona os valores do fator tempo T* para a proposição de Houlsby & 

Teh (1988). 

Tabela 2.7 - Fator tempo T* (Houlsby & Teh, 1988) 

Posição do filtro 

1 1- ( 1  / Vértice do I Face do I Base do 1 5 raios acima da 1 10 raios acima da I 

A Figura 2.20 mostra a distribuição do excesso de poro-pressão normalizado em relação 

20 

ao fator tempo (T) para o caso de I,=100 e teoria não-acoplada, segundo Houlsby & Teh 

cone 

0,001 

cone 

0,014 

cone 

0,03 8 

base 

0,294 

base 

0,378 



(1988). 

Segundo Robertson et al. (1992), o método de Houlsby & Teh (1988) representa o mais 

recente e completo estudo teórico da dissipação do excesso de poro-pressão de ensaios de 

piezocone. 

Figura 2.20 - Previsão do excesso de poro-pressão normalizado ao longo do 
penetrômetro segundo a teoria não-acoplada (Houlsby & Teh, 1988) 

2.5.6 Aplicações dos ensaios de CPT e CPTU 

A seguir. estão relacionadas as mais importantes aplicações do ensaio de piezocone, 

citadas por Jamiolkowski et al. (1 985). 

- Determinação do perfil do subsolo e identificação dos solos em cada camada (e.g. 

Senneset & Janbu, 1984; Olsen et al., 1986; Robertson, 1990). 

- Avaliação da história de tensões em depósitos coesivos (e.g. Sully et al., 1988; Sills et 

al., 1988; Chen & Mayne, 1996). 

- Avaliação do fluxo e propriedades de adensamento de depósitos coesivos. 

- Indicação de suscetibilidade de liquefação de depósitos de areia. 

A Tabela 2.8 relaciona as potencialidades dos ensaios de cone (CPT) e piezocone 

(CPTU) para investigações geotécnicas (Battaglio et al., 1986). 

Chen & Mayne (1994) apresentam um resumo dos parârnetros que são extraídos de 

resultados de ensaios de piezocone em argilas e citam as referências que documentam os 



procedimentos de interpretação (Tabela 2.9). 

Tabela 2.8 Potencialidades do CPT e do CPTU (Battaglio et a1.,1986) 

CPT I CPTU 
Perfil do solo 

Estrutura do solo 

I Variação espacial das propriedades mecânicas I Alta Alta 

História de tensões 

1 Pro~riedades mecânicas I Moderada a alta I Moderada a alta 1 

Alta 

Baixa 

Baixa I Moderada a alta 

Alta 

Moderada a alta 

Caract. de adensamento 

Condições do nível d'água 

I Economia no custo das investigacões I Alta 1 Alta I 
Potencial de liquefação 

Tabela 2.9 Relação dos parâmetros de solo derivados de ensaios de piezocone (Chen 
& Mavne. 19941. 

- 
- 

I Classificação do solo 

Alta 

Alta 

I I 

Moderada 

I Robertson (1 990); Senneset & Janbu (1 984) 1 

Alta 

I Ângulo de atrito efetivo (4') 
I \ 

I Senneset & Janbu (1984); Sandven (1990) 

Estado de tensões in situ (ko) Mitchell & Masood (1994); Brown & Mayne 
(1993) 

História de tensões (o',, OCR) I Chen & Mayne (1 994) 

Módulo restringido (D) 

Módulo cisalhante (Gmax) 

I Sensitividade (St) 

Kulhawy & Mayne (1 990) 

Mayne & Rix (1 993) 

I Robertson & Campanella (1 988) I 
Resistência não-drenada (S,) 

Condutividade hidráulica (k) 

Intercepto coesivo efetivo (c') I Senneset et al. (1989) 

Aas et al. (1986); Konrad & Law (1987) 

Robertson et al. (1 992) 

Coef. de adensamento (ch) 

Peso específico aparente (y) 

2.6 Ensaios pressiométricos ( ORESSUREMETER TEST - PMT) 

2.6.1. Introdução 

O ensaio pressiométrico é um ensaio in situ que, de uma maneira geral, consiste em 

Houlsby & Teh (1 988) 

Larsson & Mulabdic (1 993) 



dilatar radialmente uma sonda cilíndrica no interior do solo, e determinar a relação entre a 

pressão aplicada e a deformação da cavidade. Apresenta as seguintes vantagens: 

- permite obter uma relação tensão x deformação do solo in situ (deformação plana); um 

módulo de deformação do solo; uma pressão de escoamento ("creep"); uma pressão limite 

(mptura) ; 

- envolve um volume considerável de solo, durante o ensaio; 

- pode ser executado em quase todos os tipos de solos e também em rochas brandas; 

- constitui-se em um dispositivo simples, fácil de operar, calibrar e transportar. 

Esse ensaio não é normalizado pela ABNT, mas, para fundamentar sua validade, pode- 

se citar a D4719-87 da ASTM (Standard Test Method for Pressuremeter Testing in Soils) e 

Norma Francesa PR.P94-110-6189 (Essai Pressiometrique Ménard). 

Neste item, são abordados histórico, análise teórica, interpretações e aplicações do 

ensaio pressiométrico, com ênfase ao Pressiômetro Ménard MPM (Ménard BessurelVJeter), 

que foi utilizado em ensaios desta pesquisa (ver item 6.3). 

2.6.2 Histórico do pressiômetro Ménard 

A idéia de avaliar o comportamento "tensão x deformação do solo in situ", através da 

dilatação de uma sonda tipo balão em um furo pré-escavado, remonta a década de 1930, com 

os experimentos de Ktatorov e de Kloger, segundo Clarke (1990). Kloger, em 1933, na 

Alemanha, desenvolveu uma longa sonda cilíndrica (primeiro pressiômetro), mas não logrou 

sucesso no seu invento devido as dificuldades na interpretação dos resultados e limitações 

tecnológicas da época (não existência de borrachas sintéticas e tubulações semi-rígidas). 

Trabalhou até o final da década de 1930 e desistiu da idéia. 

O termo "Pressiômetro" foi introduzido pelo engenheiro francês Louis Ménard, em 

1955, por isso considerado o seu precursor. 

Ménard iniciou seus estudos sobre o pressiômetro em 1954, quando ainda era estudante 

de graduação; foi orientado pelo professor Kérisel para desenvolver o primeiro protótipo, 

como trabalho de graduação. 

O primeiro pressiômetro Ménard (Figura 2.21) foi projetado com três células, que o 

diferenciavam da única câmara longa de Kloger. A célula de medição (central) era induzida a 

expandir-se apenas na direção radial, como se tivesse comprimento infinito e proporcionava 

condições de estado plano de deformações. 



MEDIDOR DE PRESG 

DISTENSOR 

MEDIDOR DE VOLUME 

EL DO TERRENO 

y u ~ u u c ~ o  f w A  
CELüLA DE MEDICA0 

C~LULA DE GUARDA 

CÉLULA GE MEDICAO MEMBRANA DE BORRACHA 

CÉLULA DE GUARDA 

Figura 2.21 - Esquema do pressiômetro Ménard de 1956 (Baguelin et al., 1978) 

A evolução do pressiômetro de Ménard pode ser observada no quadro resumo, a seguir: 

2.6.3. Tipos de pressiômetro 

ANO 

1955 

1956 

1957 

1958 

1960 

1963 

1965 

1975 

1986 

Os pressiômetros são classificados em trés categorias. segundo a sua forma de inserção 

no terreno (Mair & Wood. 1987: Clougl-i et al.. 1990: Amar et al., 199 1 e Briaud, 1992). 

EQUIPAMENTO 

1" Pressiômetro. Sonda com diâmetro de 140 rnrn. 

Nova versão. Diâmetro de 50 mm. Tubulações ainda de cobre. 

Terceiro protótipo, modelo C. Tubulações de plástico. 

Modelo D. Prof. até 12 m e pressão até 1 MPa. 

Modelo E. Prof. até 25 m e pressão até 2.5 MPa. 

Modelo F. Volumímetro duplo. Pressão até 2.5 MPa. 

Modelo G. Tubos coaxiais. Novo tipo de sonda. Modelo GB. Em 

forma de caixa . Para solos e rochas. 

Modelo GC. Regulador automático de pressão. 

Modelo GA. Último modelo lançado. 



a) Pressiômetros para ensaios em furação prévia (OREORILLED 

PRESSUREMETERS - PDP; g R . O R I N G  mSSUREMETER - PBP e &NARD - 
PRESSUREMETERS - MPM). - 

- Pressiômetros Ménard. 

- Pressiômetro "Public Works Research Type K - Value Tester", Fujuoka (1959), Japão. 

- Lateral Load Tester (LLT) - Suyama et al. (1966), Japão. 

- Sonda curta (23 cm) - monocelular para uso em pavimentação, Briaud & Shields 

(1 979). 

- Pressiômetro automatizado DIFLUPRES LD - para ensaios de "creep", Bufi (1990). 

- Sonda monocelular "Elastometer" com mediada de deslocamento radial por meio de 

LVDTs, Oyo Corporation (1 971). 

- Dilatômetro de alta pressão " Cambridge in situ", no Reino Unido, década de 1980. 

b) Pressiômetros auto-escavantes (SELF BORING ERESSUREMETER - SBP ; 

PRESSIOMÈTRE AUTO-FOREUR - PAF) - 

Na década de 1960, no LCPC (França), os pesquisadores se conscientizaram do 

problema "escavação x perturbação do solo" e desenvolveram o pressiômetro auto-escavante 

que contém, na extremidade, uma sapata cortante e sistema de lavagem com fluxo de água. O 

primeiro protótipo do pressiômetro auto-escavante foi desenvolvido no LCPC em Saint 

Brieuc (1 967). 

Entre os equipamentos existentes destacam-se: 

-Pressiômetro monocelular "Camkometer", com sensores de deformação radial e 

medição de pressão através de transdutores, Wroth & Hughes (1973). 

- LCPC PAFSOR - para rochas brandas (1 976). 

- IFP PAM - para trabalhos em "off-shore", França (1978). 

- PM IN SITU - para rochas brandas (1987). 

- IFP WSLBP - para trabalhos "off-shore" (1989). 

c) Pressiômetros cravados ou de inserção direta ( F U S H - -  ERESSUREMETERS - 

PIP) 

Esta categoria compreende os pressiômetros cuja inserção no terreno é feita por 

cravação (quase-estática ou dinâmica), vibração ou combinação entre elas. Sobre este tipo de 

equipamento, cabe destacar: 



- O primeiro PIP construído é um mini-pressiômetro Ménard para controle de 

compactação (1 970), segundo Gambin (1 990). 

- Cone-pressiômetro LCPC. Tipo MPM para ensaio "off-shore" (1 978 e 1982). 

- Cone-pressiômetro (CPMT) - Withers et al. (1986), Amar et al. (1983), Houlsby & 

Withers (1988), Schnaid & Houlsby (1992 e 1994) e Houlsby & Schnaid (1994). 

A Figura 2.22 mostra um pressiômetro Ménard e cinco novos projetos de sonda 

pressiométrica, segundo Clough et a1 (1 990). 

Figura 2.22 - Pressiômetro Ménard e cinco novas sondas pressiométricas 
(Clough et al, 1990) 

2.6.4 O Pressiômetro no Brasil 

Os primeiros equipamentos e ensaios pressiométricos realizados no Brasil são da década 

de 1970 e são creditados a Pontifícia Universidade Católica (PUCIRJ) e ao Instituto de 

Pesquisas Tecnológicas (IPT/SP). 

A Universidade Federal do Rio Grande do Sul. em conjunto com a Fundação de Ciência 

e Tecnologia (CIENTEC/RS), vem desenvolvendo estudos de solos com um pressiômetro 

Ménard desde o início da década de 90. 

segundo1schnaid et al. (1995). embora limitada a centros de pesquisa. já existe alguma 

experiência relacionada ao uso e interpretação de pressiômetros em solos brasileiros. 



A seguir, são relacionados as principais referências sobre ensaios pressiométricos no 

Brasil: Rocha Filho ( 1972, 1979, 1981, 1986, 1989, 1990 e 1991); Brandt (1978); Toledo 

Filho (1 978 e 1986); Árabe ( 1982, 1986, 1991 e 1995); Sandroni & Brandt (1983); Lucena et 

al. (1988); Oliveira (1990); Rocha Filho & Queiroz (1990); Rocha Filho e Toledo (1990); 

Schnaid e Rocha Filho (1994); Ortigão & Alves (1994); Núnez et al. (1994); Núnez & 

Schnaid (1994); Núnez & Milititsky (1994); Soares et al. (1994); Schnaid et al. (1995), 

Mantaras (1 995), Nakahara (1995) e Bosch (1996). 

2.6.5 Análise teórica do ensaio pressiométrico 

a) Introdução 

A análise do ensaio pressiométrico se fundamenta na teoria de expansão de uma 

cavidade cilíndrica de comprimento infinito em uma massa de solo, também infinita. A 

hipótese de comprimento infinito da sonda simplifica a análise teórica, mas, na realidade, os 

efeitos de extremidade devem ser considerados. Diversos autores tem estudado esses efeitos 

na previsão do comportamento de solos ( por exemplo: Schnaid, 1990; Houlsby & Carter, 

1993 e Shuttle & Sefferies, 1995). 

A pré-furação, em ensaios com pressiômetros tipo PDP ou MPM, provoca perturbação 

do solo e alívio de tensões, alterando as condições iniciais, contrapondo-se a hipótese 

assumida pela maioria das análises, que consideram o solo na condição indeformada (e.g. 

Jezéquel et al., 1968 e Clarke, 1990). Este fato motivou o desen\~olvimento de pressiômetros 

auto-escavantes SBP ou PAF (e.g. Wroth, 1984). 

Uma série de fatores influenciam os resultados e a interpretação de um ensaio 

pressiométrico: tipo de sonda, diâmetro e comprimento da sonda, modo de carregamento, 

método de execução do furo e/ou inserção da sonda, condições de drenagem, trajetórias de 

tensões e deformações seguidas, etc. Vários autores tem tratado do assunto, dentre eles : Roy 

et al. 1973; Battaglio et al., 198 1; Faugeras et al., 1983; Fim et al., 1984; Baguelin et al., 

1978; Mair & Wood, 1987; Withers et al. 1989; Ferreira & Robertson, 1992 e Briaud, 1992. 

Há duas abordagens para a interpretação de ensaios pressiométricos. A primeira é semi- 

empírica, usada, principalmente, para a interpretação de ensaios pressiométricos MPM, 

embora a determinação de módulos de deformação em ciclos de carga-descarga possa ser 

interpretada pela Teoria de Expansão e Cavidades (TEC). A segunda abordagem é a 

interpretação teórica de ensaios com pressiômetros auto-escavantes (SBP ou PAF). 



b) Abordagem pela Teoria de Expansão de Cavidades (TEC) 

Esta abordagem teórica considera o ensaio pressiométrico relacionado a expansão de 

uma cavidade cilíndrica e de comprimento infinito, no solo, suposto isotrópico, homogêneo e 

sem perturbação ou amolgamento. Uma descrição detalhada é apresentada por Núnez, Soares, 

Nakahara & Schnaid (1994), sendo que, neste capítulo, são reproduzidas apenas as etapas 

essenciais para o entendimento e a aplicação do método. 

Um estado inicial ideal é indicado na Figura 2.23.a, sendo a pressão inicial na cavidade 

@o) igual a tensão horizontal total in situ (oho) .  O volume e o raio iniciais da cavidade são V. 

e po, respectivamente. Ao longo do ensaio, para cada pressão @) aplicada, é determinado o 

volume da cavidade V ou o raio p. 

a) inicial b) expandida 
Figura 2.23 - Cavidade pressiométrica 

O volume da cavidade na condição deformada cilindricamente, conforme mostra a 

Figura 2.33.b, é expresso por: 

onde: h é a altura constante da cavidade. 

A expansão da cavidade é caracterizada pela variação volumétrica AV. ou pela 

deformação da cavidade E, 



A hipótese de comprimento infinito da sonda, isto é, quando o comprimento é muito 

maior do que o diâmetro, permite a consideração de estado plano de deformações, não 

havendo deslocamento na direção vertical (paralela ao eixo da cavidade), Figura 2.24.a. 

a) cavidade b) elemento de solo 
Figura 2.24 - Cavidade pressiométrica e elemento de solo em simetria cilindrica 

A expansão cilíndrica da cavidade ocasiona a deformação axissimétrica do solo. As 

tensões radial (o,). vertical (o,) e circunferencial (oe) são todas principais (Figura 2.24.b) e 

são definidas pelas expressões: 

A equação de equilíbrio para o solo, em termos de tensões totais, fica: 

d q .  q-o, + = o  
dr Y 

A Figura 2.25 mostra a deformação do solo devida a expansão de cavidade cilindrica. 

Um acréscimo de pressão dp modificará o perímetro inicial (2nr) para 2n(r+y), sendo y a 

deformação radial. 

Em função da simetria axial. todas as deformações são radiais: 



onde : EO - deformação tangencial de tração. 
E, - deformação radial de tração. 
E, - deformação vertical. 

DE REFERENCI I  

EXPANDIDA 

Figura 2.25 -Deformação de um solo devida a expansão de uma cavidade cilíndrica 

Para um ensaio pressiométrico, a deformação tangencial de tração (EO) é medida na 

parede da cavidade e a Equação 2.35 pode ser escrita como: 

onde: y, é a mudança do raio da cavidade para uma pressão p. 

A Figura 2.26 mostra a expansão de uma cavidade cilíndrica em uma massa de solo e a 

progressão das zonas elásticas e plásticas. Dessa figura podemos observar as seguintes etapas: 
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a) uma fase inicial onde o solo apresenta um comportamento elástico e a curva 

pressiométrica é uma reta (pressão pi); 

b) acréscimo do nível de pressão e surgimento, em tomo da cavidade cilíndrica, de anéis 

de solo plastificado, que aumentam com o crescimento da pressão; 

c) plastificação da massa de solo, após atingir o pressão limite 

Zona elástica Zona elástica Zuna pIás11~3 

Solo eliísiic~ Zona plástica 

Figura 2.26 - Progressão das zonas elástica e plástica 
na expansão de uma cavidade cilíndrica 

Comportant ento elástico 

Conforme visto anteriormente, na fase inicial do ensaio pressiométrico, a "curva pressão 

x deformação da cavidade" apresenta um trecho reto; nesse trecho o solo é considerado 

elástico. 

Quando as leis de Hooke são combinadas com as Equações 2.28 e 2.29, verifica-se que, 

para uma cavidade cilíndrica expandida em um material elástico e isotrópico. o deslocamento 



radial é inversamente proporcional ao raio (Timoshenko & Goodier, 1934, citado por Mair & 

Wood, 1987). 

As deformações radial (Equação 2.35) e circunferencial (Equação 2.36) expressam-se: 

As tensões em torno da cavidade cilíndrica, num material elástico, também variam com 

o inverso do quadrado do raio: 

2 Ao, = q, -oh, = -2.G.&,.po.p/r 

onde : G - é o módulo cisalhante do material elástico. 

A Figura 2.27 mostra as tensões em torno de uma cavidade cilíndrica, expandida em um 

solo elástico. 

Nas paredes da cavidade r = p, e a tensão radial total é igual a pressão (p) na cavidade. 

Desse modo, a Equação 2.41 assume a seguinte forma: 

p-o,, = 2 . G . ~ ~ . p ,  / p (2.43) 

O módulo cisalhante in situ do solo, para pressões maiores que o~o,  pode ser 

determinado pela expressão: 

O módulo cisalhante inicial Gi (p=po) na Equação 2.44 é obtido da declividade inicial da 

curva p x E, (Figura 2.28.a). 



Para a curva p x V, resulta: 

TENSÃO 
TOTAL, V I 

Figura 2.27 - Tensões em torno de uma cavidade cilíndrica 
em expansão em solo elástico ( Mair & Wood, 1987) 

I 

DEFOAYAÇ~O DA CAVIDADE, C <  

Figura 2.28 - Curvas pressiométricas de expansão plotadas em 
relação: a) deformação da cavidade e b) da variação de volume 

Para ciclos de carga-descarga (Figura 2.28.b), assume-se que a resposta do solo e 

elástica e o niódulo de cisalhamento de descarregamento-recai~egamento pode ser 

determinado por: 



Comportamento elástico perfeitamente-plástico 

Um solo elastico perfeitamente-plástico, com comportamento indicado na Figura (2.29), 

apresenta uma solução exata para a relação entre a pressão e o volume da cavidade. Gibson & 

Anderson (1 961) apresentaram uma análise para a expansão rápida do pressiômetro em solos 

argilosos em que mobilizava-se a resistência não-drenada S,. 

R-SISTENCIA AO CISALHAHENTO 

I / NAO-DRENADA , Su 

Figura 2.29 - Curva tensão cisalhante x deformação cisalhante para 
um material perfeitamente elástico e perfeitamente plástico 

A pressão inicial em uma cavidade sem perturbação, em um solo coesivo elastico 

perfeitamente-plástico, deve ser igual a pressão horizontal total in situ (po=oH,).Para os 

estágios iniciais de incremento de pressão, o solo responde de forma elástica, com pequenas 

deformações. e a Equação 2.46 pode ser adaptada para: 

A plastificação do solo inicia quando a tensão cisalhante na parede da cavidade atinge o 

valor da resistência ao cisalhamento não-drenada S,, isto é: 

Nessa condição. a deformação elástica é: 



Quando a pressão na cavidade é aumentada além da pressão de escoamento (Equação 

2.50), um anel em expansão de solo plástico se desenvolve ao redor da cavidade, enquanto a 

argila mais afastada continua a responder elasticamente. Durante essa fase, tem-se: 

A medida que a fronteira elasto-plástica é expandida, a rigidez da resposta 

pressiométrica diminui, até a condição AVN=l. Nesta condição, a pressão atinge uma pressão 

limite (Figura 2.28 e Equação 2.53) e todo o solo se deforma plasticamente. 

A pressão na fase plástica pode ser representada de forma mais conveniente se a 

Equação 2.53 for substituída na Equação 2.52. 

Dessa maneira, se os resultados do ensaio pressiométrico forem lançados num gráfico p 

x ln(AVN), os pontos da fase plástica devem alinhar-se numa reta, (Figura 2.30), com uma 

declividade S, (Equação 2.55). 

A pressão limite (vi) é determinada para a condição ln(AVN)=O, ou seja AV=V. 



Figura 2.30 - Expansão pressiométrica de um 
material elástico e perfeitamente plástico 

2.6.6 Estimativa da tensão horizontal total in situ o~o. 

O pressiômetro é um dos poucos equipamentos que permitem a estimativa de CTHO de 

observações in situ. 

Marsland & Randolph (1977) propuseram uma técnica iterativa para estimar po=o~o. 

Para um ensaio pressiométrico Ménard, o solo está completamente descarregado antes da 

expansão da cavidade. A pressão de referência da cavidade po deve estar dentro do trecho 

pseudo-elástico (mas não. necessariamente, no início do trecho) da curva p x E,. A resposta 

elástica do solo deve deixar de ser linear quando a resistência ao cisalhamento não-drenada S, 

é atingida na parede da cavidade ( fim do trecho pseudo-elástico), isto é: 

No método de Marsland & Randolph (1977), é inicialmente. adotado um po,, calculado 

o Vol e estimada a Sul da máxima declividade da curva p x ln(AVN). Na curva p x E, marca- 

se a distância po~  + Sul ,  a partir do ponto = 0. O processo iterativo termina quando o valor 

de po, adotado for tal que a distância p,, + Sul coincide com o fim do trecho reto da curva p x 

&c 

Denby & Hughes (1982) descreveram um método gráfico para determinar po, 

denominado de método do ajuste de volume original. São adotados vários valores V. de 

referência (onde AV=V-Vo) e traçadas as curvas p x ln (AVN). A pressão correspondente ao 

valor de V. que fornece maior linearidade é, portanto. tomada como a melhor estimativa de 



pressão de referência po. 

2.6.7 Aplicação dos resultados de ensaios pressiométricos e fatores intervenientes 

A interpretação teórica dos ensaios pressiométricos realizadas por Ménard raramente 

conduzia a valores coerentes dos parâmetros de resistência do solo. Isto levou Ménard a 

calibrar o pressiômetro com outros tipos de ensaios e com equipamentos tradicionais da 

Mecânica dos Solos (palheta, cone, placa, triaxiais, etc.). Esse procedimento reforça a 

tendência de interpretar os resultados de forma semi-empirica. 

Numa etapa seguinte, Ménard correlacionou os resultados de ensaios pressiométricos 

com o comportamento "carga x recalque de fundações" e apresentou um método original de 

projeto de fundações. 

A Tabela 2.10 mostra possíveis aplicações do ensaio pressiométrico em projetos e 

algumas referências para cada caso. 

Tabela 2.10 - Aplicaqões do ensaio pressiométrico 
I I 

Fundações 

APLICAÇÕES EM PROJETOS 

Gambin (1 990) 
Amar et al. (1991) 
Briaud (1986 e 1994) 
Baguelin et al. (1 978) 
Núnez & Milititsky (1 994) 
Mair & Wood (1987) 

REFERÊNCIAS 
Hansbo & Pramborg (1 990) 

Pavimentação 

I Estrutura de contenção I Descoeudres & Pellet (1 991) 1 

Briaud & Shields (1 979) 
Lucena et al. (1988) 

Tirantes 

São reconhecidas as dificuldades de obtenção de propriedades de argilas moles a partir 

do pressiômetro de Ménard, sobretudo pelos problemas de amolgamento decorrentes do pré- 

furo. Este fator foi considerado pelo autor desta tese, sendo que os resultados de ensaio 

pressiométricos, ao serem analisados, sempre foram comparados a valores medidos em outros 

ensaios, cujas técnicas são apropriadas a depósitos argilosos. 

Para evitar os efeitos de amolgamento, foram realizados ciclos de descarga-recarga, e os 

valores de módulos medidos serviram de base a determinação de correlações desenvolvidas 

para os locais de estudo da Região da Grande Porto Alegre. 

Grant & Hughes (1986) 



3. LOCALIZAÇÃO E CARACTERIZAÇÃO DOS CAMPOS EX PERIMENTAIS 

3.1 - Introdução 

Este capítulo tem por objetivo apresentar informações gerais sobre a região em estudo, 

localizar os três campos experimentais e, sobretudo, apresentar resultados de ensaios de 

caracterização que possibilitem a identificação dos perfis e propriedades dos solos. Estas 

informações serão muito úteis para o entendimento do comportamento dos solos e das 

metodologias de interpretação apresentadas nesta tese. 

O estudo foi concentrado em um dos três locais, denominado Campo Experimental 1 

(CEASA), conforme detalharnento no item seguinte. Os outros dois locais, Campo 

Experimental 2 (Aeroporto) e Campo Experimental 3 (Tabaí-Canoas), visam analisar a 

variabilidade espacial das propriedades de comportamento do solo. 

É escasso o conhecimento sistematizado das propriedades geotécnicas dos depósitos de 

argilas moles da região da grande Porto Alegre e, dos três locais estudados, somente do 

Campo Experimental 3 (Tabaí-Canoas) existem estudos específicos, porém limitados a 

investigações a pequenas profundidades (Dias & Gehling,1986, Thomé, 1994 e Sotelo, 1994). 

3.2 Localização dos campos experimentais (CE) 

Uma visão macro da região estudada está assinalada em destaque no mapa geral do 

Brasil, conforme Figura 3.1. 

A Figura 3.2, extraída da Carta de Solos do Rio Grande do Sul (Porto et al., 1985), 

mostra um panorama nítido da topografia regional, podendo-se observar claramente parte das 

quatro regiões fisiográficas em que está dividido o Rio Grande do Sul: o Planalto (ao norte), a 

Depressão Central, o Escudo (a sudoeste) e a Planície Costeira (a leste) onde os locais de 

estudo estão situados. 

Os campos experimentais 1 e 2 (CE-1 e CE-2) estão situados na várzea do Rio 

Gravataí, na cidade de Porto Alegre - RS, e localizados dentro das áreas da CEASA - Porto 
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Alegre e Aeroporto Internacional Salgado Filho, respectivamente, segundo o esquema da 

Figura 3.3. O campo experimental 3 (CE-3) está situado na várzea do Rio dos Sinos, no 

município de Canoas, e localizado próximo a Rodovia BR-386, trecho Canoas-Rio dos Sinos, 

no cruzamento entre a estrada de ferro da RFFSA, estrada secundária de acesso a Canoas e 

linhas de transmissão da CEEE, conforme mostra a Figura 3.3. 

3.3 Geologia e Geomorfologia 

Grande parte do litoral brasileiro esteve submersa até cerca de 5 150 anos A.P. Durante 

uma fase regressiva que durou até nossos dias, com abaixamento médio de 5,O metros do nível 

relativo do mar, foi desenvolvida a maior parte das Planícies Holocênicas que ocorrem ao 

longo de toda a margem continental brasileira, segundo Suguio et al. (1985). 

O Domínio Morfoestrutural dos Depósitos Sedimentares desenvolve-se de forma 

contínua ao longo de toda a costa, desde Garopaba-SC até o Chuí-RS, no extremo sul do país. 

Constitui-se em amplas e extensas planícies costeiras, numa vasta superfície plana, alongada, 

na direção geral NE-SO, com variação N-S, alargando-se para o sul, onde se registram as 

maiores áreas lagunares. Corresponde a uma superfície baixa, com altimetrias que variam, de 

modo geral, entre 1 a 25 metros. Dentre os principais rios que drenam a área do domínio, na 

região de estudo, encontra-se o baixo curso do Rio Jacuí e o Rio dos Sinos e Gravataí, em 

cujas várzeas estão localizados os campos experimentais desta pesquisa. 

O Domínio Morfoestrutural dos Depósitos Sedimentares pertence a uma área 

considerada pelo mapeamento Geológico como Província Costeira. Esse domínio 

compreende, especialmente, litologias do Quaternário, recebendo contribuição de áreas-fontes 

mistas, isto é, continental e marinha (Lemos et al., 1973). 

O mesmo domínio comporta duas regiões geomorfológicas: Planície Costeira Externa e 

Planície Costeira Interna. A Planície Costeira Interna constitui uma área baixa, posicionada 

entre a Planície Costeira Externa (a leste) e os relevos planálticos (a oeste), onde se alojam os 

lagos costeiros. A planície fluvial do baixo curso do Rio Jacuí, na área de desembocadura na 

Laguna Guaíba, por se encontrar encaixada no terraço lacustre, está incluída na unidade 

geomorfológica Planície Lagunar, que é uma das subdivisões da Planície Costeira Interna 

(Lemos et al., 1973). 

Durante o Pleistoceno surgiu uma barreira denominada de Barreira das Lombas, que 

hoje é caracterizada por um grupo de coxilhas arredondadas com altura média acima de 100 

metros e que se estendem desde o oeste da Lagoa Barros até Tapes, na costa oeste da 



Figura 3.1 - Mapa geral do Brasil e situação da área experimental 

Figura 3.2 -Visão geral do relevo e solos de uma 
área que tem ao centro a região estudada. 



Figura 3.3.a - Planta de situação dos campos experimentais 



Figura 3.3.b - Localização dos CE-1 (CEASA) e CE-2 (Aeroporto) 

Figura 3.3.c - Localização do CE-3 (Tabaí-Canoas) 
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Lagoa dos Patos, passando ao longo da península Itapuã, sul de Porto Alegre. Durante seu 

crescimento, a Barreira das Lombas isolou dois corpos lagunares. Um que hoje é denominado 

Banhado do Chico Lomã e outro, para oeste, invadindo a Depressão Central, chamado de 

Bacia de Porto Alegre por Jost (1 971), que inclui a denominação de Delaney (1965) de Terras 

Baixas do Estuário do Guaíba. Esta bacia, desde a sua formação, recebeu cargas de detritos 

trazidos do Planalto e do Escudo pelos rios. A formação de um delta junto a Porto Alegre, 

chamado de Delta do Jacuí, recebe elásticos dos Rios Gravataí, dos Sinos, Caí e Jacuí 

(Villwock, 1984). 

O corpo lagunar mais a noroeste evoluiu de uma bacia para uma lagoa, que foi isolada 

do oceano pela evolução e fechamento da Barreira das Lombas. A elevação do nível da lagoa 

assim formada possibilitou o fluxo para a direção oeste, através de um estreito canal escavado 

nos terrenos sedimentares das seqüências da Bacia do Paraná, criando o que é hoje o Rio 

Gravataí, segundo Villwock et al. (1 980) e Loss et al. (1 985). 

A área foi gradualmente preenchida por depósitos lagunares e, mais tarde, por depósitos 

paludiais desenvolvidos durante o Holoceno, como descreve Villwock et alli. (1 980). 

A planície do sistema lagunar Guaíba-Gravataí teve seu desenvolvimento resultante da 

escavação de um páleo-vale, por processos fluviais, durante fases de baixo nível do mar. Este 

vale foi periodicamente invadido por "águas lagunares" durante as várias transgressões 

marinhas que ocorreram no Quatemário. 

Desse modo, o pacote sedimentar que jaz sob a planície é constituído por intercalações 

de sedimentos lagunares (lamas e areias finas ricas em matéria orgânica e restos de conchas de 

moluscos) e sedimentos de canal e de planície de inundação (areias médias, lamas e lamas 

orgânicas). 

3.4 Pedologia e classificação 

Os locais de investigação encontram-se em áreas baixas, denominadas "solos de 

várzeas", que se desenvolvem nas planícies de rios e lagos (Klamt et al., 1985), como pode ser 

visto na Figura 3.2. A distribuição dos solos de várzea no estado do Rio Grande do Sul ocupa 

urna área considerável onde estão localizados importantes pólos de desenvolvimento, como 

mostra a Figura 3.4. 

A região em estudo encontra-se na unidade de mapeamento Vacacaí, cujos solos 

predominantes são classificados como Planossolos (Lemos et al., 1973). Os solos dos três 



campos experimentais são classificados como Glei Húmico e aparecem como inclusão na 

unidade Vacacaí. 

Em geral, os solos Glei estão associados a Planossolos e, nestas associações, os solos 

Glei ocupam as microdepressões ou as partes mais baixas da paisagem, enquanto que os 

Planossolos ocorrem nas pequenas elevações cujo desnível alcança, no máximo, 1,5 metros 

(Klarnt et al., 1985). 

A diferença básica entre Planossolo e Glei está no gradiente textura1 abrupto entre os 

horizontes A e B, que existe no primeiro tipo e não no segundo. 

Os solos Glei são solos hidromórficos pouco evoluídos. Apresentam superficialmente 

elevados teores de matéria orgânica e características morfológicas no perfil, típicas de 

condições redutoras (cores cinzentas), proporcionadas pela influência do lençol freático 

próximo ou mesmo aflorante a superfície (Vieira, 1988; Klarnt et a1.,1985 e Camargo et al., 

1987). 

Segundo a classificação unificada (USCS), os solos dos três campos experimentais são 

classificados como OH, isto é, são argilas orgânicas de média a alta plasticidade. Conforme a 

classificação da AASHTO, que classifica os solos visando a seu emprego para fins 

rodoviários, estes solos são enquadrados como A-7-5 (solos argilosos com mau desempenho 

como subleito). 

Baseado na classificação trilinear, que considera somente a granulometria, qualquer dos 

três solos são classificados, simplesmente, como argila. 

Figura 3.4 - Solos de várzea no Rio Grande do Sul 
(Klamt et al., 1985) 



3.5 Caracterização dos campos experimentais 

3.5.1 Introdução 

A caracterização geotécnica dos três campos experimentais é um dos objetivos deste 

trabalho. Diferentemente de outros locais, os registros sistemáticos de estudos desses 

depósitos de argilas moles são incompletos ou inexistentes. Por este motivo, será dado 

destaque aos resultados de ensaios de caracterização que poderão servir de referência para 

trabalhos posteriores. 

3.5.2 Sondagem de simples reconhecimento e perfis de solos 

As Figuras 3.5 a 3.7 mostram, de forma simplificada, resultados de sondagens de 

simples reconhecimento (SPT) realizados nos três campos experimentais, em conformidade 

com a NBR 6484180. O ensaio SPT é apresentado com o objetivo especifico de identificar o 

perfil de subsolo. Estes resultados não são utilizados na determinação de propriedades dos 

materiais e, portanto, não há necessidade de introduzir aspectos relacionados a energia de 

cravação, fatores de influência de ensaios, etc. (e.g. Clayton, 1995). 

Os três campos experimentais apresentam uma camada de argila mole de cor muito 

escura, aproximando-se do preto, com espessura que pode variar de 5,O m a 9,O m, NSPT zero 

ou muito próximo de zero, conforme pode ser visto nas Figuras 3.5 a 3.7. Os estudos 

desenvolvidos nesta pesquisa estão centrados nessa camada. 

3.5.3 Análise granulométrica 

Foi realizada a análise granulométrica por peneiramento e sedimentação dos solos dos 

três CE , utilizando o hexametafosfato de sódio como defloculante, segundo o método da 

NBR 71 81184. As Tabelas 3.1 a 3.3 mostram as percentagens de cada uma das frações 

granulométricas em função da profundidade, conforme especificação da NBR 6502180. 

Pode-se observar nessas tabelas que mais de 80% dos grãos de solo da camada de argila 

mole dos três CE, são constituídos de silte e argila. A média aproximada das percentagens 

< 2,O pm dos solos de todos os CE é de 45%, sendo que o CE-2 (Aeroporto) apresenta um 

valor médio 20% maior que os outros dois locais. 



Tabela 3.2 - Distribuição granulométrica NBR 6502180 - CE-2 ( Aeroporto) 
Profundidade 

(m> 
1 ,O0 
2,OO 
3,OO 
4,OO 
5,OO 
6,OO 
7,OO 

(%) 
Areia Grossa 

1,5 
- 
- 
- 

Areia Média 

1,o 
2,o 
0,5 
1 ,o 

- 

Areia Fina 

8,5 
8,o 
12,5 
5,o 

0,5 3,5 
13,8 
19,O 

Silte 
31,O 
40,O 
32,O 
27,O 
28,O 
32,O 
28,O 

- 

Argila 

58,O 
50,O 
55,O 
67,O 

0,2 
3 ,o 

< 2,O pm 
52,O 
45,O 
49,5 
58,O 

68,O 
54,O 
50,O 

59,O 
44,O 
38,O 
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Figura 3.5 - Ensaio SPT no CE-1 (CEASA) 
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Figura 3.6 - Ensaio de SPT no CE-2 (Aeroporto) 



Figura 3.7 - Ensaio SPT no CE-3 (Tabaí-Canoas) 
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3.5.4 Limites de Atterberg e umidade natural 

Os limites de liquidez (LL) e de plasticidade (LP) dos solos dos três CEs foram 

determinados de acordo com a NBR 6459184, mas sem secagem prévia. 

As Figuras 3.8 a 3.10 mostram os perfis de limites de Atterberg e de teores de umidade 

naturais. Pode-se observar nessas figuras que o teor de umidade natural é muito próximo do 

LL, sendo, em média, levemente superior a este. Observa-se, também, que o LL varia de 67% 

a 127% e o índice de plasticidade (IP) varia, em média, de 40% a 80%. 

3.5.5 Matéria orgânica 

A determinação da percentagem de matéria orgânica (MO) dos perfis de solos de todos 

os CEs foi realizada no Laboratório de Análise de Solos do Centro de Ciências Rurais da 

UFSM. A percentagem de matéria orgânica de cada amostra de solo foi obtida pela correlação 

entre a absorbância no método colorimétrico e o teor de carbono, obtido pelo método de 

Walkley-Black. 

A Tabela 3.4 mostra os resultados dos ensaios de determinação de percentagem de 

matéria orgânica, para os três locais de estudo. Observa-se nessa tabela uma faixa de variação 

da % de MO entre 0,4 e 6,3. Esses valores são baixos, mas foram confirmados em ensaios de 

repetição. Desse modo, recomenda-se cautela na adoção desses resultados, até verificação por 

outros métodos. 

3.5.6 Peso específico aparente natural 

A determinação de um perfil completo de peso específico aparente na umidade natural 

(ynat) somente foi feita no CE-1 (CEASA) a partir de amostras indeformadas, extraídas com 

amostrador Shelby de 127rnrn (5") de diâmetro e pistão estacionário. 

Os valores de y,,, em função da profundidade, mostrados na Tabela 3.5, foram obtidos 

de corpos de prova preparados para a realização de ensaios de adensamento. Observa-se, nessa 

tabela , uma variação de y,,, entre 13,56 kN/m3 a 16,32 k ~ / m ~ .  

Para o CE-2 (Aeroporto) foram extraídas amostras indeformadas de 127mm (5") de 

diâmetro nas profundidades de 3,O m, 5,O m e 7,O m. Nesse CE, a variação de y,,, ficou 

compreendida entre 13,92 kN/m3 e 1537 w / m3 .  

No CE-3 (Tabaí-Canoas) não foram extraídas amostras indeformadas especialmente 



para esta pesquisa. Segundo Dias & Gehling (1986), que retiraram amostras indeformadas de 

63,5 mm (2,5") e 127 mm (5,O") até a profundidade de 2,6 m, nesse CE, o y., apresenta uma 

faixa de variação entre 13,4 k ~ l m )  a 14,9 kNlm3. Conforme Thomé (1994), que estudou o 

comportamento desse solo mole tratado com cal, até a profundidade de 1,O m, o y., tem um 

valor médio de 14 kNlm3. O peso especifico real dos sólidos varia entre 25,41 w / m 3  a 25,90 

m/m3 com um valor médio de 25,56 kN/m3, para o solo do CE-1, conforme Tabela 3.5. 

LL, LP e W (%) 

O 45 90 135 180 

Figura 3.8 - Limites de Atterberg e teor de umidade natural ( CE-1 - CEASA) 

LL, LP e W (%) 

O 45 90 135 180 
o 

Figura 3.9 - Limites de Atterberg e teor de umidade natural (CE-2 - AEROPORTO) 



LL, LP e W (%) 

O 45 90 135 180 

Figura 3.10 - Limites de Atterberg e teor de umidade natural (CE-3 - TABAI) 



3.5.7 Análise química 

Tabela 3.5 - Pesos específicos natural e dos sólidos- CE-1 ( CEASA) 

As análises químicas dos solos foram feitas no Laboratório Central de Análise de Solo 

Prof. 

( 4  
2,04 
3,OO 
4,OO 

do CCRIUFSM, somente para o CE-1 (CEASA) e nas profundidades indicadas na Tabela 3.6. 

Peso Espec. Nat. 
(wlm3)  

16,32 
15,45 
13,77 

Observa-se na Tabela 3.6 que o pH médio ao longo do perfil é 3,2, o que corresponde a 

um solo extremamente ácido. Este pH muito baixo, combinado com o cheiro de gás sulfídrico 

e as cores escuras, indica possível presença de tiomorfismo. 

A Capacidade de Troca de Cátions (CTC) tem uma variação entre 38,5 a 77,l 

(meqll OOg), que é uma faixa muito alta para a caulinita. Isto pode ser explicado pela presença 

de impurezas na caulinita, na forma de argilominerais do tipo 2:l (ilita e esmectita) ou por 

Peso Espec. dos 
Sólidos (kN/m3) 

25,57 
25,54 
25,90 

Tabela 3.6 - Análise química dos solos - CE-1 (CEASA) 

AI 

(meql100g) 

Ca 

:meq/lOOg) 

PROF 

(m) 

pH 

(H@) 1 : 1 

P 

(mgll) 

K 

(mgI1) 

Mg 

(meql100g) 

H + AI 

(meqI100g) 

CTC 

(meq/lOOg) 

SATURAÇÀO 

(%I 
AI (   ases 
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influência da matéria orgânica, que tem efeito muito grande na CTC (Kampf et al., 1985). 

3.5.8 Análise mineralógica 

As análises mineralógicas qualitativas dos solos dos 3 campos experimentais foram 

realizadas através de difração de raio X. Os ensaios foram feitos sobre amostras orientadas, 

ou seja, as lâminas foram preparadas com material da fração argilosa, coletado com pipeta, 

após deixar sedimentar as partículas de maior diâmetro. Dessa maneira, foi possível uma 

melhor identificação dos argilominerais predominantes no solo. 

Os ensaios foram executados no Departamento de Geociências da UFSM, utilizando-se 

um equipamento de raio X da marca SHIMADZU, modelo XD-7A, com as seguintes 

características: 

- tubo anti-cátodo de cobre; 

- filtro: voltagem de 30kV e corrente de 30 mA; 

- goniômetro com velocidade de 1 "/min. 

As Figuras 3.1 1 a 3.13 mostram os difratogramas de raios X dos perfis de solos dos três 

campos experimentais. 

Analisando estas figuras conjuntamente, percebe-se que o argilomineral predominante é 

a caulinita mal cristalizada (c), com um pico principal de 7,15 A (28=12,3") e um pico 

secundário de 3 3 7  A (20=24,9"). Observa-se, também, a presença de argilominerais tipo 2:l 

do grupo das esmectitas (e), muito mal cristalizados, com pico em torno de 15,6 A (28=5,6"). 

Os picos de 4,26 A (20=20,8") e 3,34 A (28=26,6") são picos de quartzo (q,) (Klein e Hurlvut 

Jr., 1977) que, em granulometria muito fina, devem ter permanecido em suspensão, sendo 

coletados junto com a fração argilosa, durante a preparação das lâminas. 

A ilita, que também é um argilomineral do tipo 2:1, não expansivo, aparece de forma 

mais tímida, com picos de 10 A (20=8,84"), como pode ser visto na Figura 3.1 1. 
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Figura 3.11.a - Difratograma sobre amostra orientada - CE-1 (CEASA) 



Figura 3.11.b - Difratograma sobre amostra orientada - CE-1 (CEASA) 



Figura 3.12 - Difratograma sobre amostra orientada - CE-2 (AEROPORTO) 
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Figura 3.13 - Difratograma sobre amostra orientada - CE-3 (TABAI-CANOAS) 



4. DESENVOLVIMENTO E MELHORIA DE EQUIPAMENTOS E SISTEMA 

4.1 Introdução 

O plano de trabalho desta pesquisa prevê o desenvolvimento elou melhoria de 

equipamentos e sistemas necessários a realização de ensaios de campo e/ou de laboratório. 

Este capítulo apresenta o trabalho realizado na área de equipamentos e sistemas, sendo 

subdividido nos seguintes itens: células de carga; transdutores de deformações axiais e radiais; 

câmara de calibração e saturação de piezocones e aperfeiçoamento no equipamento de 

cravação de cones elétricos. 

Em cada item serão detalhados os materiais, equipamentos utilizados, procedimentos e 

resultados de calibrações. 

4.2 Células de carga 

4.2.1 Especificações das células de carga 

A execução de ensaios triaxiais em corpos de prova de argila mole exige medidores de 

força com capacidade de carga de 1000 N (100 kgf) para que se tenha sensibilidade adequada 

na variação das leituras ao longo do ensaio. Por isso, a partir de desenhos existentes e células 

parcialmente usinadas, foram confeccionadas e calibradas três células de carga tipo cruzeta 

(flexão), tipo este que, segundo Bica et a1 (1987), apresenta as seguintes vantagens: 

- histerese muito pequena; 

- grande linearidade; 

- deflexão pequena; 

- ausência de folga; 

- funcionamento em tração/compressão. 

A Figura 4.1 mostra uma das três células de carga produzidas, ainda na fase de 
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montagem. Pode-se ver o posicionamento de dois dos quatro extensômetros elétricos de 

resistência (os outros dois estão colados na face inferior) posicionados, formando uma ponte 

de Wheatstone, com a fiação, os terminais e o furo central, por onde saem dois pares de fios, 

um dos quais será ligado à fonte de excitação e outro, ao sistema de aquisição de dados. 

Os materiais mais importantes utilizados na montagem das células de carga e suas 

especificações são: 

- Células - diâmetro externo de 75 mm; largura das "vigas" instmentadas de 7,O mrn; 

diâmetro do núcleo central de 16 rnm; altura das "vigas" de 2,O mm. 

- Aço inoxidável 41 0 e dureza Rockwell de 25 para usinagem e 45 depois de pronto. 

- Extensômetros elétricos de resistência EA-09-062-AP-120 (120 C2 e gage factor 

2,065), da marca Kratos. 

- Adesivo KBR-6 10, da marca Kratos. 

- Terminais FC-NC-05 1 -SD, da marca Kratos. 

- Borracha de silicone para proteção dos extensômetos, tipo SK, da marca Kratos. 

- Lixas grossas e finas (até no 600). 

- Produtos de limpeza: acetona comercial, amoníaco líquido, condicionador e 

neutralizador da marca Kratos. 

- Fita Mylar, fita de teflon, almofadas de borracha, pinças especiais, etc. 

- Dispositivos com pesos ou grampos para aplicar pressões entre 300 kPa a 350 kPa. 

- Cura de 4 horas a 120°C sob pressão e pós-cura de 2 horas a 160°C, sem pressão. 

- Ferro de soldar marca Weller, tipo EC 1000B, com controle de temperatura, solda e 

fluxo de soldar especiais. 

4.2.2 Calibrações das células de carga 

Após a colagem dos extensômetros, as células de carga foram testadas, verificando-se o 

funcionamento dos circuitos elétricos da ponte de Wheatstone, através de calibrações 

preliminares. Nesta fase de testes, uma das três células teve de ser corrigida devido a seu 

desempenho não satisfatório, causado pelo não alinhamento de dois extensômetros. 

As calibrações das células de carga foram realizadas aplicando-se cargas incrementais 

por meio de pesos, utilizados nos ensaios de adensamento, previamente pesados em balança 

de precisão. As cargas foram aplicadas utilizando-se um pendura1 de pesos do equipamento de 

cisalharnento direto. A carga máxima aplicada nas calibrações das células de carga foi 

próxima a 900 N, conforme mostra a Figura 4.2. 
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Os testes para carga excêntrica foram realizados aplicando-se uma carga de 40 N, com 

excentricidade de 2,O cm, alternadamente, em cada uma das quatro " vigas" instrumentadas 

com extensômetros elétricos (Figura 4.3). Em cada uma das posições de aplicação da carga 

era registrada a resposta da célula e comparada com a resposta relativa a carga centrada. Em 

todas as células de carga, o erro de leitura devido a excentricidade da carga foi menor que 

0,8 %. 

As células de carga 1 e 2 não foram utilizadas nesta pesquisa, e suas calibrações foram 

somente de 3 ciclos de carga-descarga durante a fase de montagem. As leituras das calibrações 

dessas duas células foram realizadas com uma Leitora Manual Sodmex MDC-05, no 2171 97. 

As Figuras 4.4 e 4.5 apresentam as curvas de calibrações para as células de carga 1 e 2, 

respectivamente. 

A célula no 3 foi utilizada em todos os ensaios triaxiais realizados nesta pesquisa e, além 

das calibrações preliminares de montagem, a célula foi calibrada para mais quatro ciclos de 

carga-descarga. Para essas calibrações, foi utilizado o mesmo sistema de aquisição de dados 

usado nos ensaios triaxiais. 

A Figura 4.6 mostra as curvas de calibração para a célula de carga no 3. A célula foi 

excitada com 8 V, para permitir o aproveitamento da mesma fonte de excitação dos 

transdutores de deformações axial e radial. 

A Tabela 4.1 apresenta um resumo dos resultados das calibrações das três células de 

carga. 

Tabela 4.1 Calibrações das células de carga 

NÚM. DE 

CICLOS 

3 

3 

4 

HISTERESE 

(%I 
0,33 

0,lO 

0,18 

NÃO- 
LINEAR. 

(%I 
O, 16 

0,05 

0,09 

DESVIO 

ZERO (%) 

0,00 

0,06 

0,03 

REGRESSÃO 

(r2> 

0,9986 

1,0000 

1,0000 



Figura 4.1 - Detalhes de instrumentação de uma célula de carga 

Figura 4.2 - Calibração de 
de uma célula de carga 
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Figura 4.4 - Calibração da célula de carga nOl 
para 3 ciclos de carga-descarga 

LEITURA (10'~) 

Figura 4.5 - Calibração da célula de carga n02 
para 3 ciclos de carga-descarga 
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Figura 4.6 - Calibração da célula de carga n03 
para 4 ciclos de carga-descarga 



4.3 Medidores de deformações axial e radial 

4.3.1 Introdução 

A medição de deformações axiais em ensaios triaxiais é, tradicionalmente, realizada 

com transdutores de deslocamentos posicionados externamente à câmara triaxial. Este 

procedimento, denominado de medição externa de deformações, introduz, em determinadas 

circunstâncias, erros importantes na determinação de deformações axiais do corpo de prova 

(Baldi et al., 1988) e, portanto, no cálculo de parârnetros de deformabilidade do solo (Jardine 

et al., 1984; Soares et al., 1994). 

A técnica denominada de medição local de deformações consiste em medir as 

deformações axial e radial na parte central do corpo de prova, internamente a câmara triaxial, 

eliminando ou minimizando os erros mencionados por Baldi et a1.(1988). 

A literatura descreve vários tipos de transdutores de medição local, utilizando diversos 

princípios de funcionamento, já discutidos no Capítulo 2. 

4.3.2 Transdutor de deformação axial 

Um par de transdutores de deformação axial utilizando o princípio do efeito Hall foi 

construído no Laboratório de Mecânica dos Solos da UFRGS, por Soares (1992). Esse 

equipamento tem aplicação em ensaios triaxiais realizados em solos residuais ou solos 

compactados. 

Um novo conjunto de transdutores de deformação axial foi construído no mesmo 

laboratório para o estudo de argilas moles desta pesquisa. O equipamento apresenta algumas 

pequenas modificações com relação ao instrumento descrito por Clayton e Katrush (1 986). 

Para a construção dos transdutores, um sensor de efeito Hall (Micro switch, modelo 

92SS12-2) é, inicialmente, colado a uma lamínula de vidro, que funcionará como tampa de 

urna pequena caixa metálica. O espaço interno da caixa é preenchido com resina epóxi, com o 

objetivo de proteger o sensor do contato com água. Em seqüência, os condutores elétricos do 

sensor são inseridos em tubos termo-retráteis, para proteção. 

O sensor de efeito Hall possibilita correlacionar variação de voltagem no sensor com 

deslocamentos relativos entre duas sapatas coladas a membrana do corpo de prova. Uma 

haste, contendo em sua extremidade inferior um par de ímãs permanentes (que geram um 

campo magnético) e um pino de teflon, é fixada à sapata superior por meio de um fio de aço, 
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que funciona como mola. A pressão da mola mantém o pino em contato com a lamínula (com 

mínimo atrito) e assegura uma distância constante entre o sensor e os ímãs. O ajuste da 

posição vertical do sensor, em relação aos ímãs, é feito através de quatro parafusos que 

prendem a caixa metálica por meio de grampos. 

Transdutores de deformação axial são instalados, no corpo de prova, aos pares e em 

posições diametralmente opostas. A distância entre as sapatas é menor que a altura do corpo 

de prova. Desse modo, obtêm-se medições pouco influenciadas pelas condições nas 

extremidades. 

As Figuras 4.7.a e 4.7.b permitem visualizar, com clareza, detalhes dos transdutores de 

deformação axial instalados em um corpo de prova de argila mole. 

4.3.3 Transdutor de deformação radial 

Um transdutor de deformação radial com base em sensores de efeito Hall foi construído 

no Laboratório de Mecânica dos Solos (UFRGS) para uso nesta pesquisa, sendo utilizado o 

projeto desenvolvido por Bressani (1 990). O transdutor consiste de um anel metálico bipartido 

com uma extremidade rotulada e outra aberta, conforme Figuras 4.8.a e 4.8.b. Um lado da 

extremidade aberta contém um sensor encapsulado; no outro lado, uma barra metálica suporta 

um par de ímãs permanentes. 

O anel é vinculado ao corpo de prova por duas sapatas que são coladas a membrana. 

Quando o corpo de prova sofre deformação radial, as sapatas transmitem o deslocamento ao 

anel através dos apoios, conforme demonstram as Figuras 4.8.a e 4.8.b. Desse modo, as duas 

metades do anel giram na extremidade rotulada, movimentando, na extremidade livre, o 

sensor em relação aos ímãs. 

4.3.4 Calibrações dos transdutores 

Um calibrador foi desenvolvido para aferir os transdutores de deformações axial e radial 

(Soares, 1992 e Soares et al. 1994), o qual está ilustrado pelas Figuras 4.9.a e 4.9.b. Este 

calibrador é constituído por uma placa de aço inoxidável com uma canaleta por onde se 

desloca, com uma folga muito reduzida, um bloco maciço de aço inoxidável. Este bloco é 

movimentado por um eixo de um micrômetro fixado a uma das extremidades da placa. O 

bloco móvel encontra-se em contato com uma haste de um defletômetro (com resolução de 1 

pm) que é fixado a outra extremidade da placa. Durante a calibração, o micrômetro permite o 



micrômetro permite o avanço ou o recuo suave do bloco, ao passo que o defletômetro fornece 

o deslocamento- padrão. O recuo do bloco móvel é obtido pela própria mola do defletômetro; 

isto minimiza a histerese na calibração do transdutor. 

a) b) 

Figura 4.7 - Transdutores de deformação axial 
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Figura 4.8 - Tradutor de deformação radial 
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Figura 4.9 - Calibrador de transdutores de deslocamento 

Para a calibração do transdutor de deformação axial, a haste que contém os ímãs 

permanentes é fixada na placa do calihrador através de fita adesiva. A sapata inferior, na qual 

est6 presa a caixa que contém o sensor, é fixada sobre o bloco móvel . 

O transdutor de deformação radial é fixado ao calibrador através do encaixe de seus 

apoios cônicos em duas sapatas perfuradas, uma das quais é colada ao bloco móvel e a outra, 

placa do calibrador. 

As Figuras 4.10 e 4.1 1 apresentam as curvas de calibraqão do par de transdutores de 

deformação axial, produzidos e utilizados nesta pesquisa. Um transdutor apresentou 

linearidade em um intervalo de deslocamentos de aproximadamente 1,7 mm, com 

sensibilidade de 0,1736 m i t s .  O outro transdutor apresentou iiiearidade para um intervalo 

e aproximadamente 2,5 mm, com sensibilidade de 0,254 pmbits. 

DESLOCAMENTOS (mm) 

Figura 4.10 - Calibração do transdutor axial 1 
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Figura 4.11 - Calibração do transdutor axial2 

A Figura 4.12 mostra a curva de calibração do transdutor de deformação radial, 

construido e utilizado para esta pesquisa. Este transdutor mostrou-se linear para um intervalo 

de deslocamentos de, aproximadamente, 0,6 mm, com sensibilidade de 0,104 prnhits. 

Foram realizados três ciclos de deslocamentos (avanço-recuo) para cada um dos três 

transdutores e, em todas as calibrações, a histerese foi insignificante. 

DESLOCAMENTOS (mm) 

Figura 4.12 - Calibração do transdutor radial 

4.4 Sistema de saturação e calibração de transdutores de pressão de piezocones 

Um sistema de saturação e calibração de transdutores de pressão de piezocones foi 

desenvolvido para uso nesta pesquisa, conforme Figuras 4.13 e 4.15. O princípio de 

funcionamento é o mesmo do equipamento utilizado na Universidade de Oxford - Inglaterra; 

(Nyirenda, 1989), embora o projeto seja diferente. 

O sistema é constituído, basicamente, de uma câmara de saturação e calibração, um 

reservatório para o líquido saturante, um sistema de tubulações e válvulas, um transdutor de 

pressão e uma bomba de vácuo. 
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A câmara é cilíndrica, semelhante a uma câmara triaxial, com superficie lateral formada 

por um tubo de acrílico, permitindo a visualização do interior da câmara. O piezocone é 

introduzido pela base da câmara, facilitando a deaeração. 

TRANSD. DE 
PRESSO 

TUBO 
/ 

Figura 4.13 - Sistema de saturação e calibração de 
transdutores de pressão de piezocones 

A deaeração do circuito hidráulico do transdutor e do líquido saturante consiste em 

aplicar vácuo, simultaneamente, no reservatório e no piezocone (câmara), podendo a câmara 

estar com líquido até um nível inferior ao do elemento filtrante. O enchimento da câmara e a 

saturação do transdutor de pressão do piezocone são obtidos bloqueando-se o vácuo e 

colocando o reservatório a pressão atmosférica, sem fechar o vácuo para a câmara. Assim, o 

líquido flui do reservatório para a câmara e, quando esta estiver cheia e colocada a pressão 

atmosférica, o líquido penetrará no circuito hidráulico do transdutor. 

A calibração do transdutor de pressão do piezocone é feita pela correlação entre 

pressões conhecidas aplicadas e respostas do transdutor, medidas em volts ou bits. 

Procedimentos e resultados de saturação e calibração do transdutor são apresentados no 

capítulo relativo a ensaios de campo. 



4.5 Sistema de aquisição de dados para cones elétricos 

Um sistema de aquisição de dados de ensaio de cone elétrico pode variar desde simples 

anotações pelo operador para cones manuais e/ou mecânicos, até complexos sistemas 

automáticos de aquisição de dados para cones elétricos (Meigh, 1987). 

Duas grandes vantagens do sistema automático de aquisição de dados são: a não- 

interferência do operador nos resultados e a disponibilidade dos resultados, além da 

possibilidade de sua interpretação, imediatamente após a conclusão do ensaio. 

Um sistema automático de aquisição de dados para ensaios de cone elétrico foi 

desenvolvido nesta pesquisa, como ilustram as Figuras 4.14 e 4.16. 

O fluxograma apresentado na Figura 4.14 relaciona as partes constituintes do sistema e 

suas vinculações. 

A energia necessária ao sistema é fornecida por uma bateria de automóvel. Dessa 

maneira, o equipamento de ensaios de cone elétrico da UFRGS não depende de energia 

externa (elétrica), pois o motor de acionarnento do sistema de cravação é movido a gasolina. 

A energia proveniente da bateria segue dois caminhos: por um lado, passa por um 

inversor, que transforma a corrente de contínua em alternada e a voltagem de 12 V para 110 

V. Além disto, alimenta o conversor (AíD) e o computador. Por outro lado, passa por um 

transformador que recebe 12 V (CC) transformando-as em 10 V (CC), para excitar as células 

de carga e transdutor de pressão (piezocone) e gatilho automático. O inversor funciona como 

carregador de bateria, quando ligado a rede elétrica. 

Um programa computacional gerencia todo o processo de aquisição e armazenamento 

de dados, através da interação entre o conversor analógicoldigital (Data Logger) e o 

computador. 

Figura 4.14 - Fluxograma do sistema de aquisição de dados para ensaios de cone elétrico 
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Figura 4.15 - CtEmara de safaração e 
calibração para piezocones 

Figura 4.16 - Sistema de aquisição automática de 
dados de ensaios de cone elétrico 
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O controle do início da cravação de uma barra (1,O m) e o registro das leituras é feito de 

forma automática, via disparo de um gatilho colocado na peça de cravação de hastes. Quando 

o pistão hidráulico começa a cravação, a haste pressiona um botão que fecha um circuito 

elétrico e o s o h a r e  desencadeia o início das leituras. Assim, não há interferência do operador 

na definição do inicio de cravação das hastes. 

Os equipamentos utilizados no sistema automático de aquisição de dados dos ensaios de 

cone elétrico desta pesquisa são mostrados na Figura 4.16 e têm as seguintes especificações: 

- Bateria Delco Freedom 12 V - CC - 55 Ah. 

- Inversor Inelpa KNB 300 - 500 w. 

- Conversor A/D CIL 6580 - RS232 - 8 canais. 

- Lap top Toshiba TI200 

- Transformador 12 V 3 10 V. Desenvolvido na UFRGS. 

4.6 Aperfeiçoamento do equipamento de ensaios de cone elétrico 

A UFRGS possui um sistema de cravação para ensaios de cone elétrico montado sobre 

um chassi (reboque). O equipamento foi desenvolvido por Bica et al. (1986) e tem um pistão 

hidráulico com capacidade máxima de 100 kN. 

Portanto, esse equipamento já existia, mas nesta pesquisa realizaram-se os testes iniciais 

e colocação do equipamento em funcionamento. Para o seu melhor desempenho e adequação a 

novas sugestões técnicas descritas recentemente na bibliografia, foram necessárias algumas 

modificações, relacionadas a seguir: 

- retirada do conjunto motorhomba, do reboque, e colocação sobre estrado de aço, para 

evitar trepidações; 

- mudança de posição dos comando da válvula de vazão; 

- colocação de engates rápidos a fim de facilitar a conexão do motorhomba ao circuito 

hidráulico; 

- usinagem de peças para cravação e anancamento de hastes; 

- desenvolvimento de técnica de levantamento e nivelamento do equipamento de 

cravação; 

- extensões para hastes de ancoragem e sistema de ancoragem com pré-furo; 

- calibração da válvula de vazão, para ajuste de velocidades de ensaio; 

- projeto e usinagem de peças para calibração da ponta e luva lateral dos cones elétricos; 

- redução do ruído do motor. 



5. ENSAIOS DE LABORAT~RIO 

5.1 Introdução 

No capítulo anterior foi apresentado um grande número de ensaios de laboratório 

denominados, tradicionalmente, de ensaios de caracterização. 

Este capítulo compreende os seguintes assuntos: amostragem, ensaios de adensamento 

e ensaios triaxiais UU e CIU. Trata de ensaios de laboratório relacionados ao comportamento 

"tensão x deformação x resistência ao cisalhamento" do solo. 

A amostragem, embora seja uma operação realizada em campo, não é um ensaio de 

campo. Essa atividade objetiva extrair amostras para ensaios de laboratório e, por isso, optou- 

se por apresentá-la neste capítulo. 

5.2 Coleta de amostras indeformadas 

Para esta pesquisa foram coletadas amostras indeformadas através de amostradores 

tipo Shelby com pistão estacionário, conforme ilustra a Figura 2.3. 

As amostras indeformadas foram coletadas nos campos experimentais CE-1 (CEASA) 

e CE-2 (Aeroporto), já localizado conforme a Figura 3.3. 

A coleta de amostras no CE-1 (CEASA) foi realizada em um único furo de sondagem 

a cada 1,O metro de profundidade. Como a espessura média da camada de argila mole é de 8,5 

metros, os 8 tubos Shelby disponíveis permitiram coletar amostras de toda a camada, com 

base neste critério. 

No CE-2 (Aeroporto) foram coletadas amostras somente nas profundidades de 3,O m, 

5,O m e 7,O m em função de projeto geotécnico específico. 

Para a extração das amostras foram empregados os seguintes equipamentos: 

- 8 tubos amostradores tipo Shelby, com pistão estacionário, camisa de aço inoxidável, 

diâmetro de 127 mm ( 5 7 ,  comprimento de 600 mrn, espessura média de 2,O rnrn, índice de 

área entre 6,6% a 12,9%, relação de folga interna entre 2 % e 3 %; 



- revestimento de aço galvanizado com diâmetro de 150 rnrn (6"); 

- tripé de SPT; 

- trados de 5" e 6"; 

- chaves de corrente e demais ferramentas; 

- fogareiro para derreter parafina. 

Procedimentos de amostragem: 

- O furo foi revestido em toda a sua profundidade. O revestimento era cravado até 0,50 

m acima de cada cota de amostragem, somente pela rotação do conjunto e pressão aplicada 

por 3 homens com grandes chaves de corrente. 

- Todo o processo de perfuração e limpeza do furo foi feito com trado manual, 

mantendo-se sempre o nível de água no furo em cota igual a do lençol fieático. 

- Após a conferência da cota de amostragem e limpeza do furo, o mostrador era 

conectado ao conjunto de hastes de sustentação, tendo-se o cuidado de conferir o 

comprimento do conjunto. 

- O pistão era posicionado na parte inferior do tubo mostrador e sua haste era travada 

ao conjunto de hastes de sustentação. 

- O conjunto era introduzido cuidadosamente no interior da perfuração e, ao apoiar no 

fundo, conferia-se o comprimento da parte do conjunto excedente a cota do furo. 

- Uma vez estando o conjunto corretamente posicionado, o pistão era liberado e o 

amostrador cravado manualmente de maneira rápida e contínua, controlando-se o avanço de 

cravação pela marca feita na haste de pistão. 

- Após a cravação , o mostrador ficava nessa posição durante 10 minutos, e em 

seguida, cisalhava-se a base da amostra através de 4 revoluções completas. 

- A amostra era lacrada imediatamente após a retirada do mostrador do furo. 

- Todo o material que pudesse estar amolgado ou que não fizesse parte da amostra era 

retirado de ambas as extremidades, antes de a amostra ser lacrada. 

- O lacre das duas extremidades consistia em urna camada de parafina entremeada por 

discos de papel, previamente parafinados. 

- Os tubos recebiam vedação final com fita adesiva e identificação com tinta adequada. 

- Os tubos amostradores eram envoltos em colchão de espuma e protegidos de calor e 

vibrações até a chegada ao laboratório, onde eram guardados em câmara úmida. 

A Figura 5.1 mostra a seqüência de passos para a coleta de amostras indeformadas 

com tubos Shelby, realizada nesta pesquisa. 

A Figura 5.2 apresenta um modelo de ficha de amostragem utilizada neste trabalho. 



Figura 5.1 - Extração de amostras com tubo Shelby (127 mm) 
a), b) e c) Montagem do conjunto amostrador-hastes 
d) Liberação do pistão para início da cravação 
e) Cravação com controle de profundidade amostrada 
f )  Amostra recuperada 
g) Vedação da amostra 
h) Amostra pronta para armazenameuto 
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Local : ............................................................................................................................. 
Projeto : .......................................................................................................................... 
Cliente : .......................................................................................................................... 
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Método de Perfuração ................................................................................................... 
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Hora do final da Perfuração : ....................................................................................... 
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Tipo de Amostrador : .................................................................................................. 
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Classificação do Solo : ................................................................................................. 
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Figura 5.2 - Modelo de ficha de amostragem 



5.3 Ensaios de Adensamento 

5.3.1 Introdução 

O estudo de compressibilidade de argila mole, realizado nesta pesquisa, compreende 

ensaios de adensamento com drenagem vertical ou radial. Os ensaios foram desenvolvidos em 

corpos de prova obtidos de amostras indeformadas do CE-1 (CEASA - Porto Alegre), 

extraídas conforme metodologia e profundidades explicitadas no item anterior. 

5.3.2 Ensaios de adensamento vertical (CE-1) 

a) Planejamento dos ensaios 

Onze ensaios de adensamento com drenagem vertical (CEAV) foram realizados em 

amostras indeformadas e quatro ensaios com amostras totalmente arnolgadas (CEAA). Para o 

planejamento e execução dos ensaios, foi utilizado o método de ensaio MB-3336/90 da ABNT 

(Solo - Ensaio de adensamento unidimensional). A seguir são relacionados os ensaios e suas 

profundidades. 

Ensaio 

CEAV2 

CEAV3 

CEAV4 

CEAV435 

CEAVS 

CEAV6 

CEAV625 

CEAV7 

CEAV8 

CEAV830 

CEAV9 

CEAA2 

CEAA4 

CEAA6 

C E M 8  

Amostra 

SH2 

SH3 

SH4 

SH4 

SH5 

SH6 

SH6 

SH7 

SH8 

SH8 

SH9 

SH2 

SH4 

SH6 

SH8 

Profundidade (m) 

2,00 

3,00 

4,00 

4,35 

5,00 

6,00 

6,25 

7,00 

8,00 

8,30 

9,00 

2,00 

4,00 

6,00 

8,OO 
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Os ensaios de adensamento vertical foram realizados em prensas do tipo Bishop. O 

incremento de carga utilizado era igual a carga anterior (Ap/p=l), sendo aplicados estágios de 

tensão vertical de 12,5 kPa, 25 kPa, 50 kPa, 100 kPa, 200 kPa e 400 kPa. O interesse em 

determinar o fim do adensamento primário e o inicio do adensamento secundário determinou 

uma duração maior do que 24 horas para alguns estágios de carregamento. Foram empregados 

corpos de prova com diâmetro médio de 50,8 rnm e altura média de 19,O mrn. 

b) Equipamentos e procedimentos de ensaio 

Os seguintes equipamentos foram utilizados nos ensaios: 

- extrator de amostras "Shelby"; 

- prensa de Adensamento, tipo Bishop; 

- consolidômetro com anéis metálicos de borda cortante; 

- defletômetros. 

As amostras para os ensaios de adensamento vertical eram removidas dos tubos Shelby 

utilizando-se um extrator vertical (Figura 5.22). O pistão do extrator é conectado a um 

mecanismo do tipo pinhão-cremalheira que é acionado por manivela. O mesmo sentido da 

arnostragem em campo era mantido durante a extração. 

Para moldar cada corpo de prova, o anel metálico com borda cortante era lubrificado 

internamente e cravado lentamente no trecho da amostra recém extraída (com comprimento 

aproximado de 50 mm).O solo em volta do anel era cuidadosamente removido com fio de aço 

esticado (Figura 5.3.a). O corpo de prova era rasado e pesado, enquanto as sobras da 

moldagem eram utilizadas para determinar o teor de umidade do material e a massa específica 

real dos grãos. 

O anel metálico contendo o corpo de prova era instalado em um consolidômetro do tipo 

anel fixo, munido de pedras porosas previamente saturadas e de cabeçote (Figura 5.3.b). A 

célula de adensamento era preenchida com água e colocada na prensa, que era nivelada e 

balanceada, subseqüentemente. Após a zeragem do defletômetro, iniciava-se a aplicação da 

tensão vertical (o,), nos estágios já mencionados. Para cada estágio de carga, as leituras de 

deslocamento vertical eram tomadas a 1/8', 1/4', I', 2', 4', 8', 30', lh, 2h, 4h, 8h, 8h, 24h e, 

quando necessário, 48h e 96h. 

Para garantir a confiabilidade das cargas aplicadas, foram adotados os seguintes 

procedimentos: 

- conferência dos braços de alavanca das prensas; 



Figura 5.3 - Ensaio de adensamento 
a) moldagem do corpo de prova 
b) corpo de prova na célda de compressão 
C) bateria de ensaios de adensamento 



- aferição dos pesos utilizados; 

- nivelamento do braço de alavanca da prensa. 

A Figura 5.3.c mostra uma bateria de ensaios de adensamento em andamento, realizados 

nesta pesquisa. 

c) Resultados 

c.1) Adensamento vertical com drenagem dupla vertical - amostra indeformada 

Em função da limitação de espaço, neste relatório será apresentada somente uma das 

onze seqüências completas de curvas que associam o recalque com o tempo. 

A Figura 5.4 mostra a planilha de dados do ensaio CEAV435 relacionando os tempos 

com as respectivos recalques para cada uma das seis pressões aplicadas. 

As Figuras 5.5 e 5.6 mostram as curvas "log tempo (s) x recalque (mm)", derivados da 

planilha da Figura 5.4. 

Os gráficos "raiz (t) x recalque (mm)" traçados com os mesmos dados da Figura 5.4, são 

mostrados nas Figuras 5.7 e 5.8. 

Uma visão global do comportamento da amostra, para os seis níveis de carregamento, 

pode ser vista na Figura 5.9. Observa-se uma grande variação de volume (ou de recalque) a 

partir da tensão vertical de i O0 kPa. (O solo entrou na curva virgem de adensamento). 

Para a determinação do coeficiente de adensamento vertical (C,), foram utilizados os 

métodos "log t" (Casagrande) e "raiz (t)" (Taylor). 

Os valores de C,foram calculados pelas expressões: 

- Método log (t) (Casagrande) 

T,, Hd2 0,197. Hd2 
C,, = - - 

- Método raiz (t) 

onde : C, = coeficiente de adensamento com drenagem vertical e compressão vertical 
(cm2/s). 



TgO = fator tempo, correspondente a 90% do adensamento e drenagem somente na 
direção vertical. 

TSo = fator tempo, correspondente a 50% de adensamento e drenagem na direção 
vertical. 

Hd = média das semi-alturas final e inicial - drenagem dupla (topo e base) - (cm). 
tso = tempo para ocorrer 50% do adensamento primário (min). 
t90 = tempo para ocorrer 90% do adensamento primário (min). 

Figura 5.4 - Planilha de ensaio de adensamento vertical CE-1 
(CEASA) - Profundidade - 4,35 m 



Tempo (s) 
1 1 o 100 1000 10000 100000 1000000 

Tempo (s) 
1 10 100 1000 i0000 100000 iooopoo 

Tempo (s) 
1 10 100 1000 10000 100000 1000000 

0,25 t 

Figura 5.5 - Ensaio de adensamento - CE-1 
curvas recalque x log tempo - prof. 4,35 m 



Tempo (s) 
1 10 100 1000 10000 100000 1000000 

Tempo (s) 
1 10 100 1000 10000 100000 1000000 

Tempo (s) 
1 10 100 1000 10000 100000 1000000 

Figura 5.6 - Ensaio de adensamento - CE-1 
curvas recalque x log tempo - prof. 4,35 m 



Raiz do Tempo (s) 
O 1 O0 200 300 400 500 

Raiz do Tempo (s) 
O 50 1 O0 150 200 250 300 

Raiz do Tempo (s) 
O 50 1 O0 150 200 250 300 

Figura 5.7 - Ensaio de adensamento - CE-1 
curvas recalque x raiz (t) - prof. 4,35 m 



Raiz do Tempo (s) 
O 100 200 300 400 500 600 700' 

Raiz do Tempo (s) 
O 50 1 O0 150 200 250 300 

Raiz do Tempo (s) 
O 5 O 1 O0 150 200 250 300 

Figura 5.8 - Ensaio de adensamento - CE-1 
curvas recalque x raiz (t) - prof. 4,35 m 



Tempo (s) 
1 1 o 100 1000 10000 100000 1000000 

Figura 5.9 - Ensaio de adensamento - CE-1 
Cuwas recalque x log tempo - prof. 4,35 m 

A Tabela 5.1 mostra os valores do coeficiente de adensamento vertical (C,) 

drenagem vertical e amostra indeformada, para todas as profundidades ensaiadas e os 

níveis de tensão aplicados. 

com 

seis 

Tabela 5.1 - 
PROF. 

(m) 

2,OO 

3,OO 

4,OO 

4,35 

Coeficiente de adensamento vertical (C, 1 0 - ~  cm2/s) - CE-I 
TENSÃO 

(kPa) 
12,5 
2 5 
50 
1 O0 
200 
400 
12,5 

MÉTODO (1) 
1% (t) 
26,67 
9,30 
5,91 
4,48 
3,67 
3 ,O4 

32,68 
1 ,O2 

-- 

2,18 
1,94 
1,94 
15,84 
1,70 
1,64 
1,37 
5,05 
11,13 
1,15 
1,92 
1,81 
1,45 
18,76 

MÉTODO (2) 
raiz (t) 
29,08 
10,8 1 
13,47 
7,97 
9,80 
5,05 

46,82 
25 
50 
1 O0 
200 
400 
12,5 
2 5 
5 O 
1 O0 
200 
400 
12,5 
2 5 
5 O 
1 O0 

RELAÇÃO 
(2)/( 1 

1 ,O9 
1,16 
2,28 
1,78 
2,67 
1,66 
1,43 

35,OO 
3 1,70 
16,50 
5,l O 
0,32 
32,86 
26,33 
25,08 
5 3 5  
4,80 
1,2 1 

32,38 
33,91 
28,30 
0,33 

35,74 
69,05 
32,06 
9,9 1 
5,07 

55,85 
43,05 
34,24 
28,08 
53,43 
1,39 

62,2 1 
6 1,29 
40,93 
6,19 



Tabela 5.1 - 
Continuação 

PROF. 
(m) 

4,35 

5,OO 

6,OO 

6,25 

7,OO 

8,OO 

8,30 

9,OO 

Coeficiente 

TENSÃO 
(kPa) 
200 
400 
12,5 
25 
5 0 
1 O0 
200 
400 
12,5 
25 
5 O 
1 O0 
200 
400 
12,5 
25 
5 O 
1 O0 
200 
400 
12,5 
25 
50 
1 O0 
200 
400 
12,5 
25 
5 O 
1 O0 
200 
400 
12,5 
2 5 
5 O 
1 O0 
200 
400 
12,5 
25 
50 
1 O0 
200 
400 

de adensamento 

MÉTODO (1) 
log (t) 
0,91 
1,25 
17,50 
8,57 

- 
1,30 
0,91 
0,79 
4 1,98 
16,32 
16,63 
0,54 
1 ,O3 
0,96 
35,44 
19,32 
0,39 
O, 15 
O, 13 
0,08 
34,80 
10,lO 
12,30 
0,3 8 
0,72 
0,73 
18,68 
16,97 
1 1,70 
0,85 
0,80 
0,82 
36,55 
30,33 
21,ll 
0,30 
0,76 
0,90 
1,40 
0,65 
0,80 
0,76 
0,93 
0,90 

vertical (Cv. 104 

MÉTODO (2) 
raiz (t) 

1,78 
1,66 

28,44 
8,60 
3,69 
1,19 
1,35 
1,15 

51,15 
41,86 
16,3 5 
3,94 
0,92 
1,44 

32,36 
2,2 1 
1,20 
0,18 
0,12 
0,05 
38,88 
17,33 
15,02 
4,98 
0,9 1 
0,90 
38,72 
24,O 1 
15,96 
6,OO 
0,94 
1 ,O7 

44,61 
44,13 
26,06 
5,05 
1,lO 
1,28 
3,37 
1,47 
1,22 
1,lO 
1,2 1 
1,19 

cm2/s) - CE-1 

RELAÇÃO 
(2)/( 1) 

1,96 
1,33 
1,63 
1 ,O0 

- 
0,92 
1,48 
1,46 
1,24 
2,56 
0,98 
7,30 
0,89 
1,5 1 
0,9 1 
0,11 
3,08 
1,20 
0,92 
0,62 
1,12 
1,39 
1,22 
13,23 
1,26 
1,23 
2,07 
1,41 
1,36 
7,02 
1,17 
1,3 1 
1,22 
1,45 
1,23 
16,83 
1,45 
1,42 
2,40 
2,27 
1,53 
1,44 
1,29 
1,32 
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Uma visualização gráfica do coeficiente de adensamento (C,) relacionado aos níveis de 

tensão aplicados e determinado pelo método log (t), pode ser feita na Figura 5.10. Podem-se 

notar dois comportamentos do solo: um para tensões até 50 kPa (maiores C, e, portanto, 

maiores velocidades de adensamento) e outro para tensões acima de 50 kPa ( menores C,, 

portanto, menores velocidades de adensamento e solo na curva virgem de adensamento). 

O adensamento secundário é definido aqui do mesmo modo como o define Coutinho 

(1976), isto é, ocorre com tensão efetiva essencialmente constante, após todo o excesso de 

poro-pressão ter sido dissipado. Embora se saiba que uma parte do adensamento secundário 

ocorre simultaneamente com o primário, a hipótese é suportada pela conveniência de 

aplicação prática. 

O coeficiente de compressão secundária (C,) fornece a velocidade dessa compressão e é 

expresso por: 

Tensão (kPa) 

Figura 5.10 - Coeficiente de adensamento x tensões aplicadas 
Método log (t) - Profundidades de 2,O a 9,O m - CE-1 

A Tabela 5.2 mostra os valores médios do coeficiente de compressão secundária em 

função das profundidades e para tensões nas condições NA e PA, para os ensaios de 

adensamento vertical. Para tensões maiores do que a tensão de pré-adensamento 

(compressão virgem), o valor médio de C, ao longo da camada de argila mole é 0,0147. 

A Figura 5.1 1 mostra a variação do índice de vazios (e) com a profundidade. Observa-se 

que "e" cresce da camada mais pré-adensada (crosta superficial) até o centro da camada de 

argila mole e volta a reduzir-se, mais suavemente, até a profundidade de 9,O m. 



Tabela 5.2 - Coeficiente de compressão secundário - CE-1 (CEASA) 

CEAV 2 
CEAV 3 

ENSAIO 

CEAV 4 
CEAV 435 

CEAV 5 

PROFUNDIDADE 
(m) 

C, (NA) 
médio 

2,OO 
3 ,O0 

CEAV 6 
CEAV 625 
CEAV 7 

A superposição das curvas "índice de vazios x tensão vertical aplicada (@a)", para seis 

C, (PA) 
médio 

4,OO 
4,35 
5.00 

CEAV 8 
CEAV 830 

ensaios realizados na camada de argila mole (desconsiderando a crosta ressequida), é 

0,0025 
0,0066 

6,OO 
6,25 
7,OO 

apresentada na Figura 5.12. 

0,00036 
0.00167 

0,OO 16 
0,020 1 
0.0143 

8,OO 
8,30 

A Figura 5.1 3 mostra as variações das tensões efetiva vertical (otVo) e efetiva de pré- 

0,0054 1 
0,00564 

0.005920 
0,O 189 
0,0235 
0.0207 

adensamento (o',,) com a profundidade . Pode-se observar que o',, é da ordem de quatro 

0,001 86 
0,00446 
0.00088 

0,0213 
0,O 169 

vezes alvo na crosta, tendendo para otVo no centro da camada de argila mole e voltando a se 

0,00013 
0,001 58 

afastar de otVo na segunda metade da camada. 

A razão de pré-adensamento , expressa pela sigla já consagrada OCR (-eronsolidation 

yatio), relaciona a tensão de pré-adensamento e a tensão efetiva vertical em campo. 

o v m  OCR = - 
o v o  

A variação de OCR com a profundidade é mostrada na Figura 5.14. A camada total pode 

ser subdividida em duas: uma camada superficial, mais ressequida, com aproximadamente 2,O 

m de espessura e OCR médio próximo a 4,O e outra camada subjacente, de material mais 

mole, com espessura de 5,O a 6,O m e OCR médio de 1,3. 

A Tabela 5.3 apresenta uma síntese dos resultados de onze ensaios de adensamento 

vertical, com drenagem dupla e vertical, realizados no CE-1 (CEASA). Para derivar as 

colunas da tabela, as seguintes expressões foram utilizadas: 

Índice de vazios inicial 



Índice de compressão C, = e ,  - e2 
log P2 - log P, 

Índice de recompressão C, = de 
d log 0; 

Relação de compressão CR=- c, 
1+e,  

Relação de recompressão RR=- cs 
1 + e, 

Coeficiente de compressibilidade a, = e2 - e,  
P2 - Pl 

av Coeficiente de compressibilidade volum. m, = - 
1 +e l  

Coeficiente de permeabilidade k = 
Cv -a, . Y, 

1 + e,  

onde: y, = massa específica real dos grãos 
ysi = massa específica aparente inicial 
e, = índice de vazios médio 

Índice de vazios (ei) 

Figura 5.11 - Índice de vazios inicial x profundidade - CE-1 



1 O0 

Tensão (kPa) 

Figura 5.12 - Ensaios de adensamento - CE-1 
Índices de vazios x tensões aplicadas - região NA 

Figura 5.13 - Ensaios de adensamento - CE-1 
Tensões verticais efetiva e de pré-adensamento 



Tabela 5.3 - Resultados de ensaios de adensamento vertical - CE-1 (CEASA) 



OCR 
O 2 4 6 8 1 0  

030 i I I I , i 

Figura 5.14 - Ensaios de adensamento - CE-1 
Razão de pré-adensamento (OCR) x profundidade 

c.2) Adensamento vertical com drenagem dupla e vertical e amostra amolgada 

Objetivando comparar o comportamento de amostras indeformadas com amostras 

amolgadas, foram realizados quatro ensaios de adensamento com amostras totalmente 

amolgadas ( amassadas dentro de um saco plástico). 

As Figuras 5.15 a 5.18 mostram as curvas "log tempo (s) x recalque (rnrn)" para os seis 

níveis de carregamento (12,5 kPa a 400 kPa) a profundidades variando de dois a oito metros. 

Nota-se nessas figuras que mesmo para pequenos níveis de carregamento os recalques são 

consideráveis, contrapondo-se ao caso de amostras indefonnadas, nas quais os recalques são 

pequenos para níveis iniciais de carregamento ( ver Figura 5.9). 

A Tabela 5.4 apresenta os valores dos coeficientes de adensamento vertical relacionados 

com as profundidades, tensões aplicadas e métodos de cálculo, para os ensaios em amostras 

totalmente amolgadas. Os valores de C, são muito baixos para todos os níveis de 

carregamento, indicando um comportamento do material na reta virgem de adensamento. A 

Figura 5.19 mostra, de forma gráfica, a variação de C, com os níveis de tensões aplicadas, pra 

os quatro ensaios. 



Tempo (s) 

1 10 1 O0 1 O00 10000 

h 

E 
w x x  X I 

Figura 5.15 - Ensaio de adensamento - CE-1 (CEASA) 
curvas recalque x log (t) - Amostra amolgada - prof. 2,00 m. 

Tempo (s) 

Figura 5.16 - Ensaio de adensamento - CE-1 (CEASA) 
curvas recalque x log (t) - Amostra amolgada - prof. 4,00 m 
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Figura 5.17 - Ensaio de adensamento - CE-1 (CEASA) 
curvas recalque x log (t) - Amostra amolgada - prof. 6,00 m. 
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Figura 5.18 - Ensaio de adensamento - CE-1 (CEASA) 
curvas recalque x log - Amostra amolgada - prof. 8,OOm 



Tensão (kPa) 

Figura 5.19 - Coef. de adensamento vertical (C,) 
Amostras amolgadas - CE-1- prof. 2,00 m a 8,00 m 

Tabela 5.4 - Coeficiente de adensamento vertical 
(C,. 1 0 4  cm2/s) - CE-1 - (Amostra Amolgada ) 

PROF. I TENSAO I MÉTODO(~) I MÉTODO(~) I RELAÇAO I 
(m) (kPa) 

12,5 
1% (9 
0,65 

raiz (t) 
6,64 

(214 1 
10,22 
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c.3) Adensamento vertical com drenagem radial externa e amostra indeformada 

Foram realizados sete ensaios de adensamento vertical e drenagem radial externa com a 

finalidade de avaliar as características de adensamento do solo nessa condição, no CE-1 

(CEASA). Utilizou-se a Equação 5.6 para a determinação do coeficiente de adensamento 

vertical (C,,) . 

onde : R = raio do corpo de prova 
TRS0 = fator tempo radial e igual a 0,0866 (Coutinho, 1976) 
t50 = tempo correspondente a um grau de adensamento de 50 %. 

A Tabela 5.5 mostra os valores do coeficiente de adensamento vertical, com drenagem 

radial externa, para as diversas profundidades de ensaio, tensões aplicadas e de acordo com os 

métodos de Casagrande (log t) e Taylor (raiz t). 

A Figura 5.20 apresenta um gráfico relacionando o coeficiente de adensamento vertical 

com drenagem radial externa e as tensões aplicadas. 

De maneira similar à Figura 5.12, são plotadas, em um mesmo gráfico, as curvas índice 

de vazios (e) x tensão aplicada dos ensaios com drenagem radial, conforme Figura 5.21. 

A Tabela 5.6 fornece uma síntese dos resultados dos ensaios de adensamento vertical 

com drenagem radial externa. 

O 50 100 150 200 250 300 350 400 450 

Tensão (kPa) 

Figura 5.20 - Coef. de adensamento vertical com drenagem 
radial externa (C,,) - Amostras indeformadas - CE-1 



Tabela 5.5 - 
(C,, cm2/s) 

PROF. 
(m> 

2,OO 

4,OO 

4,40 

6,OO 

6,30 

8,00 

8,35 

Coeficiente de 
- CE-1 
TENSAO 

(kPa) 
12,5 
2 5 
5 O 
1 O0 
200 
400 
12,5 
25 
5 O 
1 O0 
200 
400 
12,5 
2 5 
50 
1 O0 
200 
400 
12,5 
25 
5 O 
1 O0 
200 
400 
12,5 
2 5 
50 
1 O0 
200 
400 
12,5 
2 5 
50 
1 O0 
200 
400 
12,5 
25 
5 O 
1 O0 
200 
400 

adensamento vertical 

MÉTODO(I) 
1% 0)  
23,09 
8,88 
9,24 
9,62 
7,70 
6,60 

78,28 
95,ll 
96,84 
1,38 
2,3 1 
1,97 

81,50 
60,20 
46,20 
2,20 
3,84 
3,79 

34,86 
17,14 
2,54 
1,53 
1,53 
1,44 
27,l 
17,5 
1,53 
1,74 
1,45 
1,59 

32,99 
22,45 
19,24 
1,24 
2,3 1 
2,3 1 
36,46 
35,OO 
15,40 
2,77 
3,84 
4,94 

com drenagem 

METO DO(^) 
raiz (t) 
85,33 
48,OO 
44,65 
47,75 
14,81 
6,15 
84,40 
83,37 
60,23 
1 1,26 
1,92 
1,46 

80,98 
5 1,20 
45,OO 
1,64 
4,17 
3,61 

67,71 
25,45 
9,78 
1,60 
1,30 
1,31 
51,2 
15,s 
10,9 
1,44 
1,36 
1,39 
48,O 
52,24 
12,OO 
2,28 
2,34 
2,47 
47,90 
54,79 
19,79 
3,20 
3,25 
5,OO 

radial externa 

RELAÇÃO 
(214 1 ) 
3,70 
5,41 
4,83 
4,96 
1,92 
0,93 
1 ,O8 
0,88 
0,62 
8,16 
0,83 
0,74 
0,99 
0,85 
0,97 
0,75 
1 ,O9 
0,95 
1,94 
1,48 
3,85 
1 ,O5 
0,85 
0,9 1 
1,89 
0,90 
7,12 
0,83 
0,94 
0,87 
1,45 
2,33 
0,62 
1,84 
1,Ol 
1 ,O7 
1,31 
1,57 
1,28 
1,16 
0,85 

- 



Figura 5.21 - Ensaios de adensamento vertical com drenagem 
radial externa - curvas índice de vazios x tensão vertical - CE-1 



Tabela 5.6 - Resultados de ensaios de adensamento vertical drenagem radial - CE-1 (CEASA) 

ENSAIO 

CEAR4 

CEAR44 

CEAR6 

CEAR63 

CEAR8 

CEAR835 

PROF. 

(m) 
4,10 

4,40 

6,00 

6,30 

8,15 

8,35 

' 
(kPa) 

53 

57 

50 

53 

56 

56 

e i 

3,05 

3,26 

3,28 

3,09 

2,90 

3,03 

e ,I,, 

2,70 

3,10 

3,00 

2,87 

2,80 

2,81 

Cc 

2,143 

1,890 

1,817 

2,073 

1,694 

1,803 

CS 

0,183 

0,159 

0,163 

0,159 

0,120 

0,189 

CR 

0,529 

0,444 

0,424 

0,507 

0,434 

0,447 

RR 

0,045 

0,037 

0,038 

0,039 

0,031 

0,047 

av 

( m 2 m )  

5 2  

5,9 

506 

5,7 

5 2  

5,6 

mv 

( m 2 m )  
1,63 

1,69 

1,69 

1,73 

1,63 

1,68 

k(l O-'') 

( ~ I s )  
2,76 

5,29 

2,39 

2,54 

3,44 

6,30 



5.3.3 Ensaios de adensamento vertical CE-2 (Aeroporto) 

Doze ensaios de adensamento vertical foram realizados na argila mole CE-2 

(Aeroporto). A Tabela 5.7 mostra o resumo dos principais resultados dos ensaios. Pode-se 

observar que os resultados são similares aqueles obtidos para a argila mole do CE-1 

Tabela 5.7 - Resultados de ensaios de adensamento na argila mole 
do CE-2 (AEROPORTO) 

I CARACTERÍSTICA PROFUNDIDADE (m) 

Cvr E = C, para drenagem radial externa 
C,, 1 = C, para drenagem radial interna 

5.4 Ensaios Triaxiais 

5.4.1 Preparação de corpos de prova 

As amostras coletadas em campo através de tubos Shelby ficavam guardadas em câmara 

úmida, procurando-se, desse modo, minimizar os problemas associados com as variações de 

temperatura e umidade. 

Os ensaios triaxiais foram realizados em período de verão; assim, para reduzir os efeitos 

de temperatura, os corpos de prova eram preparados durante a noite, já que, na época desses 

ensaios, nem todas as salas do Laboratório de Mecânica dos Solos da UFRGS eram 

climatizadas. 
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O tubo Shelby escolhido para extrair amostra e dela preparar um corpo de prova, ao ser 

retirado da câmara úmida, era aberto e imediatamente levado ao extrator de amostras (Figura 

5.22.a) para extrusão de uma fatia de material. Esta fatia era extrudada no mesmo sentido da 

arnostragem e cuidadosamente cortada com fio de aço. De imediato, era levada para uma sala 

climatizada para o início do torneamento do corpo de prova. 

O corpo de prova, com um diâmetro aproximado de 50 mm, era extraído do centro da 

fatia (zona menos perturbada (Baldi et al., 1988)) em um torno manual, através de desbaste 

com fio de aço guiado por um par de réguas (Figura 5.22.b). A altura final do corpo de prova 

(x  100 mm) era ajustada com fio de aço, estando o mesmo assentado em um berço de apoio, 

conforme a Figura 5.22.c. 

Parte das sobras da preparação do corpo de prova eram aproveitadas para determinação 

do teor de umidade, e o restante guardado para ensaios de caracterização. Uma vez pronto o 

corpo de prova, eram feitas várias determinações do seu diâmetro, altura e peso, antes de sua 

colocação na câmara triaxial. 

A etapa compreendida desde a abertura do tubo Shelby e a extrusão da amostra até a 

colocação do corpo de prova na câmara triaxial (Figura 5.22.d) requer muito cuidado e rapidez 

do operador, uma vez que a amostra fica muito suscetível a perturbações. 

5.4.2 Instrumentação do corpo de prova 

A instrumentação de corpos de prova de argila mole exige que os mesmos sejam 

manuseados e, até mesmo, tocados o mínimo possível. Um procedimento indicado é marcar 

na membrana triaxial todas as posições de colagem dos medidores locais de deformação 

(Figura 5.23.a). A membrana deve ser colocada no corpo de prova, em posição que facilite a 

colagem e ajuste dos medidores e sua visualização durante o ensaio (Figura 5.23.b). 

A Figura 5.23.c mostra a colagem das sapatas de apoio para posterior posicionamento 

dos medidores locais de deformações axial e radial. As Figuras 4.7 e 4.8 (capítulo anterior) 

mostram os medidores já instalados no corpo de prova. 

Os medidores locais de deformação, após a fixação no corpo de prova, são ajustados de 

modo a funcionarem, durante o ensaio, o máximo possível dentro da faixa linear de 

calibração. Esse ajuste é obtido corrigindo-se a posição dos sensores em relação ao campo 

magnético gerado pelo próprio medidor e monitorando-se as respostas pelo sistema de 

aquisição de dados do ensaio. 



Figura 5.22 -Preparação de corpo de prova para ensaio triaxial 
a) extrator de amostras 
b) torneamento do corpo de prova 
c) ajuste da altura do corpo de prova 
d) colocação do corpo de prova na câmara 



Figura 5.23 - Instrumentação do corpo de prova 
a) membrana com marcas das uosiçóes dos medidores - .  
b) colocação da membrana de Iátex no corpo de prova 
c) colagem das sapatas de apoio dos medidores 



5.4.3 Ensaios triaxiais UU 

a) Planejamento dos ensaios 

Foram realizados dez ensaios triaxiais não-consolidados e não-drenados (UU) com 

amostras indeformadas de argila mole do CE-1 (CEASA) e doze no CE-2 (Aeroporto). Para a 

execução dos ensaios foram consultados os métodos de ensaio descritos em Bishop et alli. 

(1962) e DNEROPR (1990). A Tabela 5.8 mostra a relação dos ensaios UU executados, na 

argila mole do CE-1, bem como as profundidades e as características dos corpos de prova. 

Tabela 5.8 - Relação dos ensaios UU executados em amostras de argila do CE-1 
I TENSÃO 1 MASSA 1 DIÂM. I ALTURA I UMIDADE I 

ENSAIO I PROF. I AMOSTRA I CONF. ( DO C.P I MÉDIO I MÉDIA I MÉDIA 1 

b) Equipamentos 

Os ensaios triaxiais UU foram executados em um equipamento triaxial Geonor, com 

pressões de confinamento relacionadas na Tabela 5.8. 

O carregamento aplicado era medido através de uma célula de carga com capacidade de 

até 1000 N. 

Um sistema automático de aquisição de dados fazia as leituras durante o ensaio, 

conforme fluxograma apresentado na Figura 5.24. Uma fonte de corrente contínua de 8 volts 

excitava a célula de carga, medidores de deformação e transdutor de pressão. As respostas da 

célula de carga e medidores de deformação eram recebidas por um conversor A/D que, 

interfaceado com um microcomputador, gerenciava a aquisição de dados. 
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O transdutor de pressão ficava ligado diretamente a um multímetro de alta resolução, em 

virtude da sua incompatibilidade com o conversor AID. 

c) Procedimentos 

O corpo de prova era colocado no pedestal da câmara triaxial, sobre um disco de 

acrílico. Sobre o corpo de prova eram assentados outro disco e um cabeçote, ambos de 

acrílico. A membrana de látex , já mencionada anteriormente, recobria todo o conjunto e era 

vedada na extremidades por anéis tipo O-ring. 

Figura 5.24 - Sistema automático de aquisição de dados dos ensaios triaxiais 

Fonte 
8V - CC 

A câmara triaxial era, posteriormente, fechada e enchida com água e colocada na prensa. 

A pressão de confinamento era aplicada sem permitir a drenagem do corpo de prova e 

permanecia nessa condição durante a noite. Este procedimento possibilita uma melhor 

equalização das poro-pressões, segundo Baldi et al. (1988). 

Antes de acionar a prensa e iniciar o ensaio, verificava-se se as leituras dos medidores 

de deformação estavam no início do trecho linear. Se isso não ocorria, a câmara era aberta e 

ajustava-se a posição dos medidores. 

Célula de Carga Medidores de 
Deformação 

Transdutor de 
Pressão 

Conversor Multímetro 

A/D 

Microcomputador 
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A velocidade de ensaio foi de 12 mmlhora o que permitiu leituras a cada 0,05 mrn, com 

um intervalo de tempo entre as leituras de 15 segundos. Quando a deformação correspondente 

a tensão de pico era atingida, o intervalo entre leituras era aumentado. 

Os ensaios eram encerrados com deformações variando de 15 % a 20 %, observando-se 

visualmente as deformações do corpo de prova e possíveis danos nos medidores locais de 

deformação. 

d) Correções de área e membrana 

Um corpo de prova de solo ao ser comprimido pode apresentar, de maneira geral, 

ruptura plástica ou ruptura frágil. Nos experimentos desta pesquisa, quando havia ruptura 

plástica, a correção era feita adotando-se a Equação 5.7. 

onde: a, = área corrigida 
ao = área inicial 

= deformação axial 

Nos casos de ruptura frágil, era adotada a recomendação de La Rochelle et al. (1988) de 

utilizar a Equação 5.7 para corrigir a área até a deformação de pico e a Equação 5.8 para 

correção após o pico. 

onde af = área da seção transversal do corpo de prova de pico 
a,, = área da seção transversal no final de ensaio 

= deformação axial no final de ensaio 
~f = deformação axial de pico 

As membranas de látex utilizadas nos ensaios triaxiais desta pesquisa foram 

confeccionadas sob encomenda, sendo necessário determinar seu módulo de elasticidade para 

o cálculo da correção de membrana. Os testes de membrana foram realizados adotando-se os 

procedimentos citados por Bishop et al. (1962) e Bica (1991). 

Foram ensaiadas 5 tiras de membrana com espessura média de 0,28 mrn. O módulo 

secante determinado a 10% de deformação foi de 1,373 MPa e o módulo de elasticidade por 
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unidade de perímetro M=4,46 Nlcm. A Figura 5.25 mostra as curvas "tensão x deformação" 

dos testes de membrana. 

As correções nos resultados dos ensaios devidas a membrana triaxial foram feitas 

considerando-se os casos de rupturas plástica ou frágil. 

I 

o *-- 
090 092 o94 096 098 190 

Deformação (%) 

Figura 5.25 - Teste das membranas triaxiais 

Quando ocorria ruptura plástica sem enrugarnento da membrana, era considerada a 

correção simplificada da tensão axial, proposta por Bishop et alli. (1962) e expressa pela 

Equação 5.9. 

n. Do M - E ,  . ( I -6 , )  
Ao,, = 

ao 

Por outro lado, nos casos de ruptura plástica com enrugamento da membrana, a correção 

não se realizava mais na tensão axial e sim na tensão confinante, devido ao efeito de 

cintarnento, conforme a expressão abaixo. 

0,75 M & o 
Ao, = + Ao, 

Do 

Quando ocorria ruptura frágil, a correção devida a membrana, até a deformação de pico, 

era feita pela expressão simplificada de Bishop et alli. (1962), conforme recomendação de La 

Rochelle et al. (1 988), aplicando-se a Equação 5.9. 
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Para ruptura frágil pós-pico, La Rochelle et al. (1 988) recomenda a Equação 5.1 1. 

1,5 n Do 
Ao,, = d m  

ac 

Para as Equações 5.9 a 5.1 1, temos: 

Ao, = correção da tensão axial devido a membrana 
Do = diâmetro inicial do corpo de prova 
M = módulo de elasticidade por unidade de perímetro 
Ao, = correção da tensão confinante devido a membrana 
AO', = tensão de confinarnento inicial devido a membrana 
6 = depende da geometria final do corpo de prova 
f = função de @' e o', 

e) Resultados 

As Figuras 5.26 a 5.33 mostram as curvas "tensão desvio x deformação", para os casos 

de medições local (interna) e externa de deformações de oito ensaios UU desta pesquisa. Uma 

melhar comparação dos resultados com medições interna e externa de deformações pode ser 

visualizada nos exemplos das Figuras 5.34 a 5.36. 

A vantagem de se utilizar célula de carga interna a câmara triaxial em relação ao anel 

dinamométrico, colocado externamente, pode ser vista nas Figuras 5.37 e 5.38. O atrito entre 

o pistão de cargas (neste caso, a haste da célula triaxial) e a tampa da câmara pode levar a 

erros consideráveis na determinação da resistência ao cisalhamento de solos moles (Bishop et 

alli., 1962 e Bica, 1991). 

As Tabelas 5.9 e 5.10 mostram uma síntese dos resultados dos ensaios UU realizados 

nos CE-1 e CE-2. Pode-se observar que a resistência ao cisalhamento não-drenada S, varia de 

12,3 MPa a 28,9 MPa e de 12,2 MPa a 24,3 MPa, para os CE-1 e CE-2, respectivamente. As 

deformações de ruptura apresentam variações de 1,1% a 6,O % e 2,0% a 8,0% para os CE-1 e 

CE-2, respectivamente. 

A Tabela 5.1 1 apresenta os valores de módulos de deformação secante axial (CE-I), não 

drenados, para 25% e 50% da máxima tensão-desvio. Observam-se diferenças nos valores dos 

módulos de até quase 90% entre medições interna e externa de deformações, para os mesmos 

níveis de tensão. 



Tabela 5.9 - Resultados de ensaios triaxiais UU - (CE-1) 

Tabela 5.10 - Resultados de ensains trisuiais TTTT - (T'Ti: 2) 

r 
-- - -- .----- - - - -- - -- - 

I 
PROF T. DESVIO E,, SU E50 

(m> (Wa) 

Tabela 5.11 - Módulos de deformação secante 

TUU 10 
TUU 11 
TUU 12 

3,o 
7,o 
7,O 

50,O 
28,O 
30.5 

3 ,o 
8,o 
6.0 

24,3 
12,2 
13.9 

3066 
4210 
3044 



Figura 5.26 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
curva tensão x deformação - prof. 2,25 m 

I 
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Figura 5.27 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
curva tensão x deformação - prof. 3,25 m 

Figura 5.28 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
curva tensão x deformação - prof. 4,30 m 



Figura 5.29 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
cuwa tensão x deformação - prof. 5,15 m 

Figura 5.30 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
cuwa tensão x deformação - prof. 6,20 m 

Figura 5.31 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
cuwa tensão x deformação - prof. 7,20 m 
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I I 

I I 

Figura 5.32 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
curva tensão x deformação - prof. 8,25 m 

Figura 5.33 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
curva tensão x deformação - prof. 9,25 m 

Figura 5.34 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
curva tensão x deformação - prof. 7,20 m 
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Figura 5.35 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
curva tensão x deformação - prof. 8,25 m 

Figura 5.36 - Ensaio triaxial UU - CE-1 
cuwa tensão x deformação - prof. 9,25 m 

Figura 5.37 - Comparação entre medida de tensão desvio 
com célula de carga e anel dinamométrico - CE-1 - prof. 6,20 m 



Figura 5.38 - Comparação entre célula de carga 
e anel dinamométrico - CE-1 - prof. 8,25 m 

5.4.4 Ensaios triaxiais CIU 

a) Planejamento dos ensaios 

Foram realizados nove ensaios triaxiais consolidados isotropicamente e não-drenados 

(CIU), com amostras indefomadas do CE-1 (CEASA). Três profundidades foram 

selecionadas para representar o perfil de argila mole. De cada uma delas, foram preparados 

três corpos de prova. Estes foram consolidados a três valores de tensão confinante e, 

subseqüentemente cisalhados, de modo a obter um número mínimo de pontos para serem 

traçadas as envoltórias de ruptura. Três corpos de prova, um para cada profundidade, foram 

consolidados isotropicamente com tensões aproximadas as tensões efetivas verticais de 

campo. Os corpos de prova para os ensaios CIU não foram consolidados segundo tensões 

octaédricas de campo, uma vez que o equipamento utilizado apresentava limitações a 

aplicação de tensões anisotrópicas. 

A Tabela 5.12 mostra a relação dos ensaios CIU executados e as principais 

características dos corpos de prova. 

Para a realização dos ensaios foram consultados os métodos de ensaios elou 

procedimentos descritos em Bishop et alli. (1962), Head (1980) e DNERIIPR (1980). 



Tabela 5.12 - Relação dos ensaios CIU - (CE-1) 
1 TENSÃO ( MASSA 

ENSAIO PROF. AMOSTRA CONF. DO CP 

(m) (@a) (R) 

b) Procedimentos 

A 

DIAM. 
MÉDIO 

( cm) 
4,98 
4,98 
4,99 
5 ,O4 
5,02 
4,98 

O equipamento utilizado para os ensaios triaxiais CIU foi o mesmo dos ensaios UU, já 

detalhado anteriormente. 

Cada corpo de prova, após ter sido torneado conforme procedimento já citado, era 

levado a câmara triaxial e assentado sobre o pedestal, onde já estavam colocados uma pedra 

porosa e um disco de papel filtro, ambos saturados. Entre o cabeçote e o topo superior do 

corpo de prova também era colocada a mesma seqüência de papel filtro e pedra porosa. 

Em todos os corpos de prova dos ensaios CIU foi colocado papel-filtro lateral saturado, 

com a finalidade de acelerar a drenagem e reduzir o tempo de equalização dos excessos de 

poro-pressões. A Figura 5.39 mostra um corpo de prova com papel filtro lateral, já ensaiado. 

A etapa de saturação dos corpos de prova não foi trabalhosa, uma vez que o material 

encontrava-se em campo na condição saturada. Testes do parâmetro B indicaram valores entre 

98% e 99%. Todos os ensaios foram realizados com aplicação de contra-pressão de 150 kPa, 

com o intuito de dissolver possíveis bolhas de ar e melhorar a saturação. 

Os corpos de prova foram consolidados isotropicamente as tensões indicadas na Tabela 

5.12. As deformações volumétricas (AVNO) foram de 1,6%, 5,0% e 2,3% para as 

profundidades 3,40 m, 5,30 m e 7,20 m, respectivamente. A variação volumétrica foi 

considerável para a profundidade de 5,30 m, conforme critério citado por Boldi et a1 (1988). A 

limitação de solo disponível condicionou a não-repetição do ensaio. 

Os ensaios triaxiais CIU foram realizados com velocidade de 1 %/hora, o que permitia 

atingir deformações de até 15 % (15 horas contínuas de ensaio). Essa mesma velocidade de 

ALTURA 
MÉDIA 

(cm) 
9,90 
9,6 1 
9,70 
9,99 
9,99 
9,74 
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ensaio foi utilizada para uma argila mole do ReCife, com caracterfsticas semeliiantes à$ dessa 

pesquisa, por Coutinho et al. (1993). 

Ao fiaal dos ensaios, os wrpw de prova eram analisados, desenhados e medidos, 

observando-se planos de mptura. 

A Figura 5.40 mostra duas s i t~q6es  de mphira de corpos de prova. 

- .. -- -- 

Figura 5.39 - Corpo de prova ensaiado, mostrando detalhe do papel fiitro lateral 

--- 

Figura 5.40 - Corpos de prova ao final de ensaio triaxial 



c) Correções 

As correções de área e de membrana seguiram os mesmos procedimentos dos ensaios 

u u .  

O papel filtro lateral, quando sob tensão confinante, pode apresentar um grande valor de 

módulo de elasticidade e, portanto, resistir a esforços axiais. Estes devem ser corrigidos, 

sendo a correção uma considerável parcela para o caso de argilas mole (Duncan et alli., 1967 e 

Bica, 1991). 

Para a correção do efeito do papel-filtro lateral, foi adotado o critério citado por Bica 

(1991), onde a resistência por unidade de perímetro foi considerada crescente de O a 1,9 

kN/cm, entre as deformações de 0% a 2%. A resistência constante de 1,9 kN/cm foi adotada 

para deformações maiores que 2% (condição de enrugamento). 

d) Resultados dos ensaios CIU 

As Figuras 5.41 a 5.43 mostram as três curvas "tensão x deformação", com medição 

local de deformações, para cada uma das amostras estudadas (SH3, SH5 e SH7). 

A "quebra" na curva do ensaio CECIU33, próximo a deformação de 10,4%, é devida a 

interrupção do ensaio e ao reinício no outro dia. O ensaio CECIU52 apresentou problemas na 

gravação do arquivo dos dados, os quais, porém, puderam ser recuperados parcialmente, 

graças a anotações paralelas a gravação, 

A comparação entre as curvas "tensão x deformação" com medições externa e local 

(interna) de deformações é mostrada nas Figuras 5.44 a 5.46, para os ensaios CECIU31, 

CECIU5 1 e CECIU7 1, respectivamente. O ensaio CECIUS 1 sofreu interrupção na sua 

execução e apresentou, também, uma quebra nas curvas "tensão x deformação". Pode-se 

observar que o maior deslocamento entre as curvas com medições externas e internas ocorre 

no ensaio CECIU3 1, para os três ensaios apresentados. 

Uma vista ampliada da fase inicial dos ensaios pode ser conferida nas Figuras 5.47 a 

5.49. Nessas figuras, é possível visualizar que os módulos iniciais são maiores para a medição 

local de deformações. 

A Tabela 5.13 relaciona os ensaios CIU realizados e apresenta seus resultados em 

termos de máxima tensão desvio, resistência ao cisalhamento não-drenada e deformações de 

ruptura. Chama a atenção para as baixas deformações de ruptura, principalmente para a 

amostra SH3, correspondente a ensaios realizados na profundidade até 3,O m a 4,O m. 



Figura 5.41 - Ensaio triaxial CIU - CE-1 
curvas tensão x deformação - amostra SH3 

Figura 5.42 - Ensaio triaxial CIU - CE-1 
curvas tensão x deformação - amostra SH5 

Figura 5.43 - Ensaio triaxial CIU - CE-1 
curvas tensão x deformação - amostra SH7 



...... MED. EXT. 

Figura 5.44 - Curvas tensão x deformação com medições 
interna e externa - ensaio CIU31 - CE-1 

Figura 5.45- Curvas tensão x deformação com medições 
interna e externa - ensaio CIU51- CE-1 

I I 
I 

I 

~ , 
! ...... MED. EXT 

1 -  MED. INT 

Figura 5.46 - Curvas tensão x deformação com medições 
interna e externa - ensaio CIU71- CE-1 



Figura 5.47 - Curvas tensão x deformação com medições 
interna e externa - ensaio CIU31 - CE-1 

Figura 5.48 - Curvas tensão x deformação com medições 
interna e externa - ensaio CIU51- CE-1 

Figura 5.49 - Curvas tensão x deformação com medições 
interna e externa - ensaio CIU71- CE-1 



A análise desses resultados será feita no Capítulo 7 em conjunto os de outros tipos de 

ensaio. 

Os resultados dos ensaios triaxiais fornecem três pontos para o traçado do diagrama p' x 

q para cada uma das amostras. As Figuras 5.50 a 5.52 mostram esses diagramas com as 

respectivas envoltórias interpoladas, parârnetros e coeficientes de correlação linear. Na Figura 

5.53, foram plotados todos os nove pontos e interpolada uma única envoltória de ruptura que 

representasse todo o perfil de argila mole. Dessa envoltória obteve-se um ângulo de atrito 

interno Q1=22,1 O ,  coesão aparente c1=5,2 kPa e coeficiente de correlação linear r2=0,979. 

As trajetórias de tensões, seguidas nos ensaios acima descritos, são apresentadas nas 

Figuras 5.54 a 5.57. 

A Tabela 5.14 relaciona os valores dos módulos de deformação axial secante (E), 

módulo cisalhante (G) e índice de rigidez (I,=G/S,), para 25% e 50% da máxima tensão, 

desvio e medições interna (I) e externa (E) de deformações. 

Os índices de rigidez (I,) serão empregados na análise dos ensaios de dissipação com 

piezocones. 

A maior diferença nos módulos E25 entre medições interna (local) e externa foi de 155%. 

Para o caso de ESo, a diferença foi de 102%. Ambas as diferenças foram para a profundidade 

de 3,40m. 

Tabela 5.13 - Resultados dos ensaios CIU - (CE-1) 
I TENSÃO ( I DEFORM. 1 



Tabela 5.14 - Módulos de deformação e Índice 

Figura 5.50 - Diagrama p' x q e envoltória de ruptura - 
ensaios CECIU31 a CECIU33 - CE-1 

Figura 5.51 - Diagrama p' x q e envoltória de ruptura - 
ensaios CECIU51 a CECIU53 - CE-1 



Figura 5.52 - Diagrama p' x q e envoltória de ruptura - 
ensaios CECIU71 a CECIU73 - CE-1 

Figura 5.53 - Diagrama p' x q e envoltória de ruptura - 
ensaios CECIU31 a CECIU73 (todos) 

Figura 5.54 - Trajetória de tensões CIU 
ensaios CIU31 a CIU33 - CE1 



Figura 5.55 - Trajetória de tensões CIU 
ensaios CIU51 a CIU53 - CE1 

P' (Wa) 

Figura 5.56 - Trajetória de tensões CIU 
ensaios CIU71 a CIU73 - CE1 

P' (kPa) 

Figura 5.57 - Trajetória de tensões CIU 
ensaios CIU31 a CIU73 (todos) - CE1 



6. ENSAIOS DE CAMPO 

6.1 Introdução 

Neste capítulo são relacionados os tipos de ensaios de campo realizados nesta pesquisa, 

detalhados os procedimentos de execução e apresentados os resultados, sem considerar, ainda, 

a análise e interpretação desses resultados, o que é objeto do capítulo seguinte. 

A Tabela 6.1 mostra a distribuição dos ensaios nos três campos experimentais. Pode-se 

observar uma maior concentração de ensaios no Campo Experimental 1 (CE-1) CEASA. 

Cumpriu-se, assim, um dos objetivos da pesquisa, qual seja, o de caracterizar detalhadamente 

as propriedades de um CE, servindo, os demais, como comparativo na análise da variabilidade 

espacial das propriedades do depósito de argila mole estudado. 

Os ensaios de palheta e os pressiométricos, relacionados na Tabela 6.1, foram 

realizados a cada metro de profundidade ao longo dos perfis. Ensaios de cone e piezocone 

forneceram perfis contínuos de medidas com a profundidade. 

A Figura 6.1 mostra a localização dos ensaios nos três campos experimentais desta 

pesquisa. 

Tabela 6.1 - Distribui930 dos ensaios de campo 

6.2 Ensaios de palheta 

6.2.1 O ensaio de palheta e equipamento utilizado 

O ensaio de palheta (Vane Test) objetiva determinar a resistência não-drenada S, do 

PALHETA (V) 

PRESSIOMETRO(PR) 

CONE ELÉTRICO (C) 

PIEZOCONE (P) 

CEASA 
(CE- 1) 

4 PERFIS 

8 PERFIS 

8 PERFIS 

8 PERFIS 

AEROPORTO 
(CE-2) 

- 

- 
- 

3 PERFIS 

TABAÍ 
(CE-3) 

4 PERFIS 

- 

4 PERFIS 



Figura 6.1 

1 

C I B R A Z E M  

- -- -- -- 
Y . _ _ " " " I  

a) CE-1 (CEASA) 

b) CE-2 (AEROPORTO) 

C) CE-3 (TABAI-CANOAS) 

- Localização dos ensaios nos campos experimentais. 



solo "in situ", utilizando-se uma palheta de seção crucifonne, que é inserida no solo e 

submetida a um torque capaz de cisalhá-10 por rotação (ABNT MB 3122189 e Azevedo et al. 

1995). 

O equipamento utilizado na pesquisa é semelhante ao tipo B citado no MB-3 122/89 da 

ABNT, sendo que a palheta usada atende as especificações dessa Norma. A Figura 6.3 

apresenta uma vista geral do equipamento e detalhe da palheta. 

6.2.2 Calibração do equipamento 

A calibração do equipamento não seguiu rigorosamente os procedimentos do MB- 

3122189, devido a falta de equipamento de calibração descrito no método de ensaio. 

O dispositivo de calibração adaptado consistiu em aplicar momentos torçores 

crescentes, por meio pesos pendurados na extremidade de uma haste de 0,5 m de balanço, 

engastada a um dispositivo que transmite o esforço ao anel dinamométrico do equipamento. A 

haste de torção foi mantida na horizontal através de um sistema de catraca, próprio do 

equipamento. 

A Figura 6.2 apresenta o resultado da calibração do equipamento para o ensaio de 

palheta utilizado nesta pesquisa para três ciclos de cargaídescarga. A leitura do defletômetro é 

plotado contra o momento torçor aplicado; observa-se na figura a repetibilidade de leituras 

nos ciclos de cargaídescarga, indicada pelo coeficiente de correlação linear (r2=0,9999). Os 

resultados relativos a histerese, não-lineridade e retomo ao zero estão dentro dos padrões 

recomendados e não introduzem erros significativos nas medições. 

O 20 40 60 80 

Momento Torsor (N.m) 

Figura 6.2 - Calibração do equipamento de ensaio de palheta 



6.2.3 Procedimentos de ensaio 

A perfuração foi, inicialmente, revestida com tubos de 75 mm (3") de diâmetro. Para a 

sua realização no CE-1 (CEASA), o revestimento foi cravado no terreno através de golpes 

com martelo de SPT, devido a existência de uma camada de aterro de aproximadamente 1,80 

m de espessura. No CE-3 (TABAÍ-CANOAS) foi possível cravar o revestimento diretamente 

com aplicação de força de 3 homens, conforme ilustrado na Figura 6.3.a. 

A limpeza ou retirada do material de dentro do revestimento foi feita com trado manual 

de diâmetro levemente inferior ao diâmetro interno do tubo. 

Imediatamente após a limpeza do furo e conferência da profundidade, descia-se o 

conjunto de hastes com rolamentos espaçadores e palheta, até tocar o fundo do furo de 

sondagem. A palheta era então cravada verticalmente, sem rotação, num comprimento igual 

ou maior a 0,50 m, cuidando-se para não ultrapassar 0,60 m, que é o comprimento da haste 

fina na qual a palheta está fixada. 

Na seqüência, posicionava-se a mesa que contém os dispositivos de torque e medição, 

zeravam-se os instrumentos e imediatamente procedia-se a aplicação do torque (cisalhamento 

do solo). A velocidade de ensaio era de 6°/minuto e as leituras eram feitas a cada 2" e se 

estendiam para além do torque máximo, objetivando melhor definição da curva "torque x 

rotação". 

Após encerrada a fase de cisalhamento do solo, aplicavam-se dez revoluções completas 

a palheta, refazendo-se o ensaio para determinação da resistência amolgada. O intervalo de 

tempo entre os dois procedimentos era sempre inferior a 5 minutos, conforme recomendação 

do MB-3 122189 da ABNT. 

O efeito do atrito no conjunto e na haste fina, estudado por Ortigão & Collet (1986), 

também foi considerado neste trabalho; por isso foram realizados ensaios sem a palheta, em 

três profundidades, ao longo de cada perfil ensaiado. O atrito medido foi subtraído dos valores 

medidos nos ensaios, resultando apenas o valor real do torque medido pelo cisalhamento do 

solo com a palheta. 

A Figura 6.3 mostra alguns detalhes dos ensaios de palheta realizados nesta pesquisa; a 

Figura 6.3.b mostra um tubo com alas que servem de apoio e engaste da mesa que é utilizada 

na aplicação do torque. Na Figura 6.3.d, vê-se um ensaio de palheta sendo realizado no CE-3 

(TABAI-CANOAS), podendo-se observar a presença do lençol freático na superfície do 

terreno. 



Figura 6.3 - Algumas etapas do ensaio de palheta 
a) Cravaçiio do tubo de revestimento 
b) Vista da palhefa sendo colocada no furo 
c) e d) Execução do ensaio 
e) Recuperação do revestimento 



6.2.4 Perfil de resistência ao cisalhamento não-drenada S, 

A resistência ao cisalhamento não-drenada S,, derivada de ensaio de palheta, é calculada 

pela Equação 6.1 (MB-3122189 da ABNT), que desconsidera a anisotropia e assume uma 

distribuição uniforme de tensões. 

onde: M = torque máximo medido (kNm) 
D = diâmetro da palheta (m) 

As Figuras 6.4 e 6.5 apresentam os perfis de resistência ao cisalhamento 

não-drenada S, determinados por ensaios de palheta nos CE-1 e CE-3, respectivamente. Os 

valores de S, não foram corrigidos segundo considerações de Bjenum (1973). 

Figura 6.4 - Perfil de S, de ensaio de palheta CE-1 (CEASA) 



Figura 6.5 - Perfil de S, de ensaio de palheta CE-3 (Tabai-Canoas) 

É importante notar-se que, considerando a hipótese de distribuição parabólica das 

tensões cisalhantes nas superfícies horizontais, a resistência ao cisalhamento não-drenada 

expressa pela Equação 6.2 (Wroth, 1984), apresenta um acréscimo de 9,3 % em S, com 

relação a Equação 6.1 : 

A Tabela 6.2 exibe valores médios da resistência ao cisalharnento não-drenada, ao longo 

do perfil, derivados das Figuras 6.4 e 6.5. 

A sensibilidade de uma argila, que é expressa pela relação entre as resistências ao 

cisalhamento não-drenadas indefonnada e amolgada (ver item 6.2.3), apresentou valores 

médios de 4,7 e 4,2 para as argilas do CE-1 (CEASA) e CE-3 (TABAI-CANOAS), 

respectivamente. 



Tabela 6.2 - Variação de S, com a profundidade para 

6.3 Ensaios pressiométricos Ménard 

CE-1 (CEASA) 
PROFUNDIDADE I Su 

6.3.1 Descrição do equipamento 

CE-3 (TABAÍ-CANOAS) 
PROFUNDIDADE I S u  

O ensaio pressiométrico Ménard consiste na expansão de uma cavidade cilíndrica ( furo 

previamente executado no solo) por meio de uma sonda, que é inflada com pressões e 

variações controladas de volume (diâmetro). 

O pressiômetro utilizado nesta pesquisa é do tipo Ménard, modelo GA. O equipamento, 

mostrado de forma esquemática na Figura 6.6, é constituído basicamente de: 

a) uma unidade de controle de pressão-volume (CPV) que permanece na superfície do 

solo. Esta unidade compreende uma série de componentes necessários a pressurização (até 25 

bar, para este modelo) incremental da sonda e de um volumímetro para o controle das 

deformações da parede da cavidade. A Figura 6.7.a mostra detalhes da parte frontal do 

equipamento, onde se podem ver manômetros e válvulas para controle de ensaio, bem como o 

visor graduado do volumímetro. Na Figura 6.7.b, podem-se observar os circuitos de ar e gás e 

o volumímetro (tubo alongado de maior diâmetro); 

b) uma sonda constituída por um núcleo cilíndrico de aço e três células independentes, 

revestidas por duas membranas de borracha superpostas. A Figura 6.8 mostra a célula central 

(célula de medição) com a membrana já colocada, e a bainha (membrana mais espessa) que 
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reveste toda a sonda e forma as células de guarda. A sonda utilizada neste estudo é do tipo BX 

(diâmetro de 58 rnm); 

c) uma tubulação coaxial que liga a sonda a CPV. Na seção central da tubulação circula 

água que pressiona a célula de medição (central) e, pelo anel externo, circula o gás (carbônico) 

que pressiona as células de guarda (Figuras 6.6 e 6.10); 

d) uma fonte de alta pressão constituída por um tubo de gás carbônico ligado a CPV 

(Figuras 6.6 e 6.10). 

Figura 6.6 - Esquema do pressiomêtro Menard tipo GA 

A Figura 6.9 mostra duas sondas. somente com as membranas colocadas. Uma delas 

está sendo pressurizada para avaliar a sua resistência e estanqueidade. 

Uma visão de conjunto do equipamento é apresentada na Figura 6.10, onde a sonda já 

se encontra dentro da cavidade (furo de sondagem). 

O detalhamento do equipamento e seu funcionamento podem ser encontrados em Soares 

et al. (1994) e Nunez et al. (1994). 
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6.3.2 Calibrações do equipamento e correções 

As células de medição e de guarda de uma sonda pressiométrica, como visto 

anteriormente, são revestidas por membrana e bainha de borracha, respectivamente. Para cada 

montagem da sonda e para cada ensaio, são necessárias calibrações do equipamento para 

avaliar as configurações geométricas, bem como a resistência à dilatação que esses materiais 

apresentam em função do tempo transcorrido entre os ensaios e em função da temperatura. 

a) Resistência própria da membrana - A resistência limite convencional própria da 

membrana @,) é a pressão correspondente a um volume de líquido injetado na sonda, igual a 

600 cm3 (Figura 6.1 1). Essa medida é necessária para o cálculo da pressão diferencial, 

apresentada no decorrer deste capitulo. O valor de p, medido no equipamento utilizado neste 

estudo é de 45 kN/m2. 

b) Volume da célula central de medição e coeficiente de dilatação do equipamento - A 

sonda é introduzida no interior de um tubo de calibração de aço e de parede espessa (grande 

rigidez) e pressurizada em estágios de 250 kPa (Figura 6.1 1). Cada pressão é mantida por 60 

segundos, sendo medido o volume injetado ao final de cada estágio, com a finalidade de traçar 

a curva V=f(P), denominada curva de expansão. 

O volume da célula de medição é calculado pela expressão: 

onde: di = diâmetro interno do tubo de calibração 
1s = comprimento da célula de medição 
Vc= volume de líquido injetado na sonda para colocá-la em contato 
com o tubo de calibração 

O volume da célula de medição (central) para os ensaios realizados nesta pesquisa é de 

461 cm3. O coeficiente de dilatação das tubulações e do aparelho, "a", é determinado pela 

declividade da reta, conforme mostra a Figura 6.12 e Equação 6.6. Para esta pesquisa o valor 

de "a" é 0,369 cm3/bar. 

c) Resistência própria da sonda - A resistência própria limite da sonda p,, é a pressão 

correspondente a um volume de líquido injetado V=1,2.Vs. Na realização de ensaios o volume 

de 1,2.Vs não pode ser ultrapassado para assegurar a integridade da sonda. 



Figura 6.7 - Pressiômetro Ménard tipo GA 
a) Vista frontal b) Vista posterior 

Figura 6.8 - Sonda pressiométrica desmontada. 

Figura 6.10 - Pressiômetro F ibra  6.9 - Pressiômetro 
Teste de membrana Ensaio em andamento 



A determinação da parcela da pressão aplicada e absorvida pela sonda, para qualquer 

nível de pressão durante o ensaio, é feita a partir da curva de calibração da sonda. Essa curva é 

obtida pela expansão da sonda, ao ar livre, em incrementos de pressão correspondentes a 10% 

da resistência própria limite da sonda (p,,). 

d) Correções - A pressão corrigida, isto é, a pressão que realmente atua na cavidade, é 

expressa pela equação: 

onde: Plida = pressão lida no manômetro para cada nível de carregamento 
Ph = yw.(zc-z,) - correção da carga hidráulica 
z, = cota do manômetro de medição da pressão 
z, = cota do ponto médio da célula de medição no furo 
P, = parcela da pressão absorvida pela sonda. Obtida 
da curva de calibração da sonda 

O volume de líquido (água) injetado na célula de medição é determinado pela expressão 

abaixo, onde é descontada, do volume lido, a parcela relativa a dilatação do equipamento e 

das tubulações. 

A Figura 6.13 mostra a pressurização da sonda ao ar livre, após a realização de um 

ensaio, para o traçado da curva de calibração e posterior correção das pressões. 

O 300 600 900 1200 

Pressão (kPa) 

Figura 6.12 - Curva de determinação do coeficiente de 
dilatação do equipamento pressiométrico. 



Pode-se observar na Figura 6.14 a faixa de variação das curvas de calibração da sonda, 

para 10 calibrações realizadas ao longo de 3 meses. A falta de repetibilidade da curva de 

calibração, em função da variação de rigidez da sonda devido as condições de temperatura e 

intervalo de tempo entre ensaios, reforça a necessidade de calibração da sonda após cada 

ensaio ou de, no mínimo, duas calibrações por dia de ensaio. Esse procedimento é expedito, 

rápido e simples de ser realizado. 

O 50 100 150 200 

Pressão (kPa) 

Figura 6.14 - Curvas pressão x volume para 10 calibrações 
da sonda pressiométrica ao longo de 3 meses. 

6.3.3 Normas e procedimentos de ensaio 
. ' 

Os procedimentos de ensaio e interpretação dos resultados obtidos nesta pesquisa, estão 

alicerçados na Norma Francesa P 94-1 10189, uma vez que a França, além de ser o berço de 

origem do pressiômetro, tem grande experiência prática no uso deste equipamento. A Norma 

francesa é utilizada como referência internacional; mesmo assim, as Normas Americanas 

(ASTM D4719-87) e a prática inglesa (Mair & Wood,1987) foram também consultadas no 

decorrer do trabalho. Referências específicas são apresentadas sempre que necessário . 

a) Execução de furos para ensaios pressiométricos 

O pressiômetro Ménard requer a execução prévia de um furo para a colocação da sonda 

na cota de ensaio. A técnica de execução desse furo depende da natureza do solo, suas 

características de resistência e presença de lençol freático. As normas citadas acima 

apresentam tabelas de recomendação de métodos de furação em função dos tipos de solo. 
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A execução do furo é de fundamental importância para a qualidade do ensaio. Todas as 

publicações científicas sobre o pressiômetro Ménard salientam esse aspecto, dentre as quais: 

Baguelin et al. (1978), Briaud & Gambin (1984), Mair & Wood (1987) e Briaud (1990). 

A Figura 6.15 mostra a execução de um firo na camada superior (ressecada) do depósito 

de argila mole do CE-1 (CEASA), feita com tradagem comum e guiada por uma mesa 

niveladora. 

Em camadas mais profundas (argila mole), onde há problemas de estabilidade do furo, a 

tradagem é feita com injeção de lama de bentonita, através de bomba manual. A lama favorece 

a estabilidade do furo, bem como carreia o material cortado pela trado para fora do furo 

(Figura 6.16). Desse modo, o trado só é retirado do furo após a tradagem atingir a cota de 

ensaio. Maiores detalhes podem ser vistos em Baguelin et al. (1978), Briaud (1992) e Núnez 

et al. (1 994). 

b) Procedimentos de um ensaio pressiométrico Ménard 

Uma vez concluído o furo, a sonda, após saturada (sem ar no circuito), é posicionada na 

profundidade de interesse com o auxílio de hastes do trado manual e mantida na cota desejada 

por meio de dispositivo de fixação (Figuras 6.10 e 6.17). 

O valor do incremento de pressão a ser aplicado nos estágios de pressurização depende 

da pressão limite do solo, na profundidade de ensaio. Por definição, esta pressão-limite é a 

pressão necessária para dobrar o volume inicial da cavidade. Por isso deve-se fazer um ensaio 

piloto para avaliar esta pressão-limite, ou consultar tabelas que relacionem S, e a consistência 

do solo com a pressão-limite, por exemplo, Clarke (1990). 

Tendo-se uma estimativa da pressão-limite do solo, o número de incrementos em que 

ela será subdividida deve ser entre 8 e 14, segundo as normas citadas anteriormente e a 

literatura clássica sobre o pressiômetro, entre a qual Baguelin et al. (1978), Winter (1982), 

Mair & Wood (1987) e Briaud (1990). 

Para os ensaios desta pesquisa, foi adotado um número maior de incrementos de 

pressão para melhor definição da curva "pressão x volume", sem no entanto permitir a 

dissipação do excesso de poro-pressão (condição perfeitamente não-drenada). Este 

procedimento foi também adotado por Núnez et al. (1994). 

A pressão diferencial entre as células de guarda e a célula central foi fixada em 90 kPa, 

para todos os ensaios desta pesquisa. Este critério atende a especificação da Norma Francesa P 



sonda em tubo de aço- Figura 6.13 - Calibraçáo da sonda ao ar. 

mgnra 6.15 - JCxecuçPo de fnro 
em solo firme. I 

Figura 6.16 - Execução de furo em 
argila mole. 

Figura 6.17 - Ensaio Pressiom6trico em argiia mole. 
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94-110189, segundo a qual a pressão diferencial deve ser maior ou igual a duas vezes a 

resistência própria da membrana (45 kPa) menos a pressão devida a coluna de água. 

Cada nível de pressão aplicado nos ensaios pressiométricos era mantido por um minuto, 

com leituras de variação de volume em 15 segundos, 30 segundos e 1 minuto, conforme a 

Norma Francesa acima. 

O ensaio é finalizado quando se atinge a pressão-limite, isto é, quando dobra o volume 

inicial da cavidade. Como nem sempre é possível atingir a pressão limite devido à limitação 

de expansão da sonda sem danificá-la, a mesma Norma Francesa considera concluído o ensaio 

tão logo que pelo menos três incrementos de pressão tenham sido aplicados além da fase 

pseudo-elástica. 

O critério aplicado nesta pesquisa foi o de levar o ensaio até um volume injetado 

próximo a 600 ml, o que garantia a integridade da sonda e assegurava um número satisfatório 

de pontos para definir a fase plástica, ao final do carregamento. 

Detalharnentos sobre procedimentos de operação do equipamento podem ser vistos em 

Baguelin et al. (1978) e Núnez et al. (1994). 

6.3.4 Ensaios pressiométricos Ménard no CE-1 (CEASA) 

a) Curvas de ensaio 

Esta pesquisa foi pioneira na realização de ensaios pressiométricos no Rio Grande do 

Sul. As dificuldades decorrentes da falta de experiência local, nesse tipo de ensaio, foram 

ampliadas devido a necessidade de colocar o pressiômetro em operação, recuperar alguns 

elementos danificados , bem como a necessidade de adequar-se ao próprio material ensaiado 

(argila mole), dada a pouca estabilidade (fechamento) das paredes do furo e possíveis 

amolgamentos do material durante os procedimentos de ensaio. 

A execução de fwros com diâmetros consideravelmente maiores que o diâmetro da 

sonda pode levar a ensaios onde se esgota a capacidade de volume da sonda, sem atingir 

níveis de carregamento que permitam determinar a pressão limite. Por outro lado, um furo 

com diâmetro muito próximo ou igual ao da sonda pode levar a falta de definição do trecho 

inicial de recompressão da cavidade, principalmente em argilas moles, onde o furo tende a 

fechar mesmo com o uso de lama bentonítica. A escassez de bibliografia disponível que 

tratasse dessa técnica de furação (tradagem contínua e injeção de lama bentonítica em argila 

mole) contribuiu para que as dificuldades fossem ainda maiores. 
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Um total de 38 ensaios pressiométricos foram realizados no CE-1 (CEASA). Alguns 

ensaios não foram utilizados na determinação de propriedades do solo em função de 

problemas, sempre vinculados a execução do furo. 

A curva típica corrigida de um ensaio pressiométrico Ménard apresenta três trechos 

distintos, conforme pode-se observar na Figura 6.18: 
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Figura 6.18- Curva pressiométrica com fases características 
de ensaio (Nunez et al. 1994). 

- uma parte inicial em que a sonda expande-se até a recompressão do solo (condição de 

repouso), correspondendo ao ponto P=P,, e V=Vo; 

- uma parte retilínea, denominada de fase pseudo-elástica, entre os pontos (P,,;Vo) e 

(Pf;Vf), onde Pf é a pressão dita de escoamento ("creep pressure"), a partir da qual o solo 

deforma-se plasticamente. O Módulo Ménard é determinado nesse trecho; 

- um segundo trecho curvo, chamado de fase plástica, com início em (Pf;Vf) e 

tornando-se assintótico a grandes deformações da cavidade. A pressão-limite é calculada 

extrapolando-se os pontos dessa fase ou adotando-se um valor de referência correspondente a 

um volume de 600 cm3 (Clarke, 1990). 

As Figuras 6.19 a 6.27 mostram a seqüência de ensaios pressiométricos, ao longo do 

perfil, realizados no CE-1 (CEASA). Nessas figuras, são apresentadas a pressão corrigida 

aplicada a cavidade (Equação 6.9), plotada em fiinção do volume injetado corrigido (Equação 

6.10). Em última análise, são curvas tensão-deformação. 

Mesmo que esses resultados sejam interpretados no decorrer do trabalho, fica 

claramente ilustrado nas figuras a definição satisfatória dos segmentos que representam a 

curva pressiométrica, tanto no carregamento quanto nos ciclos de carga x descarga. 
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Para melhores ilustrações dos ciclos, apresentam-se as Figuras 6.28 e 6.29, nas quais a 

curva pressiométrica é apresentada em escala ampliada. Novamente ressalta-se a definição 

adequada da curva pressiométrica. 

Finalmente, apresentam-se, nas Figuras 6.30 e 6.31, dois exemplos típicos das curvas 

que relacionam a variação volumétrica sob pressão constante (curva de fluência). A curva de 

fluência, também denominada de curva de "creep", auxilia na definição do trecho pseudo- 

elástico da curva pressão-volume e na determinação da pressão-limite. 

É interessante notar, nas Figuras 6.19 e 6.20, um pequeno trecho inicial de ensaio em 

que aparece a recompressão das paredes da cavidade. Isto se deve ao fato de que o material na 

camada superior do perfil é mais ressecado (pré-adensado) e ao fato de o furo apresentar 

melhor estabilidade. A partir da profundidade de 4,O m até 9,5 m, conforme mostram as 

Figuras 6.21 a 6.27, as curvas de ensaio não apresentam o trecho de recompressão, isto é, o 

ensaio inicia com a sonda "colada" as paredes da cavidade. É provável que o diâmetro do furo 

se tenha reduzido em função do alívio de tensões não totalmente equilibradas pela bentonita. 

O 1 O0 200 300 400 500 600 

Volume (cm3) 

Figura 6.19 - Ensaio pressiométrico no CE-1 CEASA (2,06 m). 
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Figura 6.20 - Ensaio pressiométrico no CE-1 CEASA (3,OO m). 
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Figura 6.21 - Ensaio pressiométrico no CE-1 (4,OO m). 
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Figura 6.22 - Ensaio pressiométrico no CE-1 (5,OO m). 



... .......... ................... ................... .................... 

h 

.................... 

! 
o 120 1 ............................................................................ i .................. ........................................ 1 

'Sf , , , , g 100 . ...a ........ ;...L) ..................................................................................................................... 

k 8, .......... c i  .................................. , .................. j ................... ; .................. : .................... 

---............. ..................................... ....---........... ............... ........................................ 60 .: L... 1 

40 

O 100 200 300 400 500 600 700 

Volume (cm3) 

Figura 6.23 - Ensaio pressiométrico no CE-1 (6,OO m). 
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Figura 6.24 - Ensaio pressiométrico no CE-1 (7,OO m). 
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Figura 6.25 - Ensaio pressiométrico no CE-1 (8,OO m). 
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Figura 6.26 - Ensaio pressiométrico no CE-1 (8,90 m). 

Figura 6.27 - Ensaio pressiométrico no CE-1 (9,50 m). 
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Figura 6.28 - Ensaio pressiom. prof. 4,00 m (escala ampliada). 
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Figura 6.29 - Ensaio pressiom. prof 9,50 m (escala ampliada). 

Pressão (Ma) 

Figura 6.30 - Ensaio pressiométrico - Curva de fluência ( CE-1 - 2,06 m). 

Pressão (kPa) 

Figura 6.31 - Ensaio pressiométrico - Curva de fluência (CE-1 - 4,00 m). 



b) Determinação da pressão-limite (YI) 

A pressão-limite (Yi), por definição, é a pressão necessária para dobrar o volume inicial 

da cavidade. Para o cálculo da pressão-limite, nesta pesquisa, foram adotados os critérios da 

Norma Francesa P 94-1 10189, que determina que a curva pressiométrica seja extrapolada 

empregando-se pontos da fase plástica, através da equação: 

onde Y = V-' 
P = pressão conigida 
A e B por regressão. 
V, = Equação 6.5 
V. = do início do trecho pseudo-elástico 

A Figura 6.32 mostra a variação da pressão limite com a profundidade para o CE-1 

(CEASA). Observa-se, inicialmente, urna pressão limite decrescente para as profundidades 

entre 2 m e 4 m (camada pré-adensada). A partir de 4 m ela é, aproximadamente, crescente 

com a profundidade. 

Pressão Limite (kPa) 

O 100 200 300 400 500 

Figura 6.32 - Ensaio pressiométrico - Perfil de 
pressão limite - CE-1 (CEASA). 



c) Módulo de deformação 

O ensaio pressiométrico fornece uma curva "tensão x deformação" do solo nas 

condições de campo. Desse modo, valores de módulos de deformação podem ser obtidos 

diretamente. 

O módulo de deformação pressiométrico, também denominado de Módulo Ménard, é 

determinado pela equação: 

onde: V, = V, + (Vo+Vf))/2 
V. e Vf= são os volumes que delimitam as extremidades do trecho 
pseudo-elástico da curva pressiométrica (Figura 6.8). 

O módulo cisalhante de recaregamento (G,,), de acordo com Mair & Wood (1987), 

pode ser expresso por: 

G,, = 0,5 . dP/ds, 

onde: dP = é a variação da tensão radial da cavidade. 
ds, = é a variação correspondente na deformação 
radial da cavidade 

A deformação da cavidade pode ser relacionada a variação de volume dVN pela equação: 

A Figura 6.33 apresenta a distribuição do módulo Ménard (EM) e módulo de deformação 

derivado do módulo cisalhante para ciclos de descarga-recarga (G,,) ao longo da 

profundidade. 

O perfil de módulos de deformação no recarregamento tem valores mais altos do que os 

módulos Ménard. Esta observação é confirmada por Jamiolkowisky et al. (1985) e Wroth 

(1984), dentre outros, que afirmam que os módulos de recarregamento são pouco sensíveis a 

perturbações ou amolgamentos provenientes dos procedimentos de ensaio (furação e 

introdução da sonda). 

Os módulos de deformação no recarregamento E,, foram determinados pela expressão 

E = 2G (1 + v) = 3G, com v = 0,5, ensaio não drenado. 



Figura 6.33 - Perfil de módulos Ménard (EM) 
e de recarregamento (E,,) CE-1 (CEASA) 

d) Resistência ao cisalhamento não-drenada S, 

A resistência ao cisalhamento S,, de acordo com a abordagem teórica proposta por 

Gibson & Anderson (1961) (detalhada no Capítulo 2), é igual a declividade da reta que 

relaciona a pressão aplicada com a deformação volumétrica específica, na fase plástica do 

ensaio. 

A Figura 6.34 mostra o perfil de resistência ao cisalhamento não-drenada S, com a 

profundidade, para o CE-1 (CEASA), determinado pelos procedimentos citados no parágrafo 

anterior. 

Os resultados de S, determinados pelo pressiômetro são significativamente maiores do 

que os resultados de ensaios de palheta (Figura 6.4), mesmo considerando a correção do 

efeito da relação comprimento/diârnetro proposta por Houlsby & Carter (1993). Outros 

pesquisadores, dentre eles Roy et al. (1975), Lacasse et al. (1990) e Clough et al. (1990) 

também concluíram que valores de S, derivados de ensaios pressiométrico são muito maiores 

do que os obtidos por ensaios de palheta. 

Diversos autores propõem correlações empíricas para obter S, a partir da pressão limite 

(Amar et alli (1 972), Lukas et al. (1 976), Briaud et al. (1986), para citar alguns). 



Segundo Clough et al. (1990) estas relações devem ser vistas com reservas, uma vez que cada 

uma delas apenas tem validade e é representativa do universo de resultados experimentais dos 

quais foi originada. 

A Tabela 6.3 mostra um resumo dos resultados médios (Yl, E,, E,,, e S,), de ensaios 

pressiométricos realizados no CE-1 (CEASA), ao longo do perfil de solo. 

Ta ASA) 

Figura 6.34 - Perfil de S, - CE-1 (CEASA) 
Método de Gibson & Anderson (1961) 



6.4 Ensaios de cone elétrico e piezocone 

6.4.1 Descrição do equipamento 

O ensaio de penetração de cone elétrico consiste, basicamente, na cravação no solo, de 

forma contínua, a uma velocidade padronizada, de uma ponteira também padronizada, 

devendo-se medir de forma continua a reação do solo, a fim de se obter os componentes de 

resistência de ponta e atrito lateral. Quando o cone elétrico contiver, além das células de carga 

para medir a carga de ponta e atrito lateral, um sistema de medição de poro-pressão 

(transdutor de pressão + elemento poroso), é denominado de piezocone. 

Para realizar o ensaio de cone elétrico, são necessários os seguintes equipamentos: 

- ponteiras; 

- equipamento de cravação; 

- composição de hastes de cravação; 

- sistema de aquisição de dados e cabos; 

- fontes de energia e excitação. 

A Figura 6.35 apresenta as ponteiras elétricas da marca Fugro-Mc Clelland, pertencentes 

ao Laboratório de Mecânica dos Solos da UFRGS. Pode-se observar, na Figura 6.35.b, um 

cone elétrico desmontado, destacando-se a luva de atrito, ponta cônica, células de carga e dois 

conjuntos de fiação (ponta e atrito lateral). A Figura 6.35.c mostra um piezocone com a ponta 

aberta, onde se visualizam o elemento poroso e os três conjuntos de fiações (ponta, lateral e 

poro-pressão). Por fim, na Figura 6.35.d, vê-se um piezocone montado, com peça especial de 

vedação e ligação da ponteira a primeira haste e cabo-padrão com conector. 

O equipamento de cravação foi desenvolvido e projetado na própria UFRGS (Bica et al., 

1986) e construído por uma empresa da região de Porto Alegre. Consiste de um chassi 

montado sobre rodas, que serve de estrutura de suporte para um pórtico que contém um pistão 

hidráulico (curso de 1,O m), conforme ilustra a Figura 6.36. Esse pistão é movimentado por 

uma bomba hidráulica acoplada a um motor a gasolina. Uma válvula reguladora de vazão 

possibilita a realização de ensaio a várias velocidades de cravação. 

O equipamento é classificado como do tipo médio, conforme Meigh (1987), e tem 

capacidade de cravação de até 100 kN e peso aproximado de 7 kN. 

Foi a facilidade de deslocamento do equipamento através do "rebocamento" por um 

veículo leve ou sistema de reação transportável (Figura 6.37) que motivou a UFRGS a 

desenvolver este tipo de equipamento, também utilizado em outros centros de pesquisa no 

Brasil como, por exemplo, a COPPE1UFR.T (Danziger, 1990). 
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As hastes de cravação, do equipamento da UFRGS, atendem as recomendações de De 

Ruiter (1982): aço de alta resistência, comprimento de 1,O m, diâmetro externo de 35,7 rnm e 

rosca cônica (maior resistência a tração). Na Figura 6.37, pode-se ver, em segundo plano, a 

direita, um conjunto de hastes para a realização dos ensaios de cone elétrico desta pesquisa. 

O sistema de aquisição de dados para ensaios de cone elétrico e piezocones já foi 

detalhado no capítulo 4 (item 4.5) e pode ser visualizado, em primeiro plano, na Figura 6.37. 

Em dias de sol, um guarda sol era instalado para a proteção dos equipamentos eletrônicos 

(Figura 6.38), e em dias de possível chuva, os equipamentos de aquisição de dados eram 

instalados dentro da própria kombi que transportava a equipe de ensaio e rebocava o 

equipamento. 

Foram utilizados, nesta pesquisa, um cone elétrico e um piezocone, ambos da marca 

Fugro-Mc Clelland, capacidade de 10 kN (célula de ponta) e pertencentes a UFRGS. 

Também foi utilizado um piezocone com 4 transdutores de pressão, fabricado pela Fugro, 

pertencente a Universidade de Oxford UK e trazido ao Brasil pela professora Gilliane Sills. 

A Figura 6.39 mostra detalhes das ponteiras, cujas características são as seguintes: 

- Cone Fugro (UFRGS) 

Área de ponta - 10 cm2 

Área de atrito lateral - 200 cm2 

Capacidade de carga (ponta) - 10 kN 

Excitação - 1 O V cc 

- Piezocone Fugro (UFRGS) 

Área de ponta - 10 cm2 

Área de atrito lateral - 150 cm2 

Capacidade de carga (ponta) - 10 kN 

Transdutor de pressão - Tipo Dmck 

Elemento poroso - Aço sinterizado 

Excitação - 10 V cc 

- Piezocone Fugro (Oxford) 

Área de ponta - 5,O cm2 

Área de atrito lateral - 100 cm2 

Elementos porosos - Aerolith 10 

Excitação - 3 V cc 



a) b) c) d) 

Figura 635 - Ponteiras elétricas 

Figura u.20 - ivráquina de cravação 
desenvolvida na UFRGS 

Figura 6.37 - Vista gerai do equipamento 
para ensaio de cone elétrico (UFRGS) 

Figura 6.38 - Vista geral do equipamento e proteção contra o sol. 
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Figura 6.39 - Ponteiras elétricas utilizadas nesta pesquisa 
(principais dimensões) 

6.4.2 Procedimentos e sequência de ensaio 

A realização de um ensaio de cone requer uma série de tarefas preparatórias e de 

suporte, que compreendem a verificação dos equipamentos, calibrações, transporte e 

treinamento da equipe de ensaio. 

O equipamento de cravação é rebocado até o local de ensaio (Figura 6.40) e posicionado 

no ponto escolhido. Os três CEs estudados não apresentaram graves problemas de acesso e 

posicionamento do equipamento, graças a existência de aterros elou camadas superiores 

ressecadas (endurecidas), exceto no CE-3 (TABAI-CANOAS). 

Uma vez posicionado o equipamento de ensaio, suspende-se o sistema com auxílio de 

macacos hidráulicos e apóia-se o reboque no terreno através de quatro sapatas acopladas ao 

equipamento (Figura 6.4 1). 

O próximo passo consiste no nivelamento do equipamento, colocando-se dois níveis, com 

base magnética e ortogonais entre si, sobre o pórtico de cravação (Figura 6.43). O nivelamento 

é feito através de parafusos, que ajustam as alturas do chassi em relação as placas de apoio. 

Este procedimento visa a garantir a verticalidade do equipamento, segundo recomendações da 

ABNT MB-3406191 e ISOPT1188. 

A ancoragem do conjunto no terreno é feita com quatro hastes contendo 

hélices de diâmetro de 25 cm e comprimento de 40 cm, que são "parafusadas" no terreno a 

urna profundidade de cerca de lm. A ancoragem, feita em camada superior mais resistente 

(pré-adensada) e somada ao peso do equipamento, assegura uma reação suficiente para 

penetração. 



Figura 6.40 - Transporte do equipamento (CE-2). 

i 
Eigura 6.41 - Detalhes da ancorageril e sapatas de apoio. 

A Figura 6.42 mostra a iixação de uma hélice de ancoragem e uma sapata de apoio. 

A ordenação das hastes de cravaçiXo necessárias ao ensaio e a pwsagem do cabo eIétrico 

pelo interior delas, com cuidado para não danifid-10 ou deixar alguma haste virada, são 

tarefas realizadas previamente à realização do ensaio. 

A montagem e as ligações dos equipamentos para aquisição de dados são feitas de 

forma muito rapida, utilizando-se uma mesa dobrável, tipo camping, confome mostra a 

Figura 6.37. 

A preocupaç%o manifestada por Danziger (1990) de conservar as primeiras Mes 

protegidas do sol foi considerada nesta pesquisa, procurando-se deixar as hastes na sombra ou 
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cobri-las com capa de espuma sintética, uma vez que, na maioria dos ensaios, não havia água 

(lençol freático aflorante), como em Sarapuí. 

O mesmo cuidado foi observado com as ponteiras cônicas. Para o caso de cone elétrico, 

deixava-se a ponteira à sombra até o momento de ligá-la a primeira haste e iniciar a cravação. 

O piezocone era transportado, do laboratório até o local de ensaio, dentro de uma cápsula e 

imerso em óleo para manter a saturação. Ao início de ensaio, o piezocone era retirado da 

cápsula, encapado por uma fina membrana de borracha e colocado no furo realizado 

previamente para ultrapassar a camada de aterro elou atingir a cota do lençol fieático. Com a 

ponteira na cota de início de ensaio, procediam-se as leituras iniciais (carga zero). 

A cravação do conjunto haste-ponteira era guiada por uma peça metálica que tem um 

furo central de diâmetro levemente superior ao das hastes, conforme ilustrado na Figura 6.43. 

A definição do início da cravação e registro das leituras era feita por meio de um gatilho 

colocado no capacete, que transmite a pressão do pistão à haste. Este gatilho, ao ser 

pressionado pelo pistão hidráulico de cravação, desencadeia todo o processo de aquisição 

automática de dados. O número de leituras em cada barra de 1,O m é de aproximadamente 

140, isto é, uma leitura a cada 0,7 cm. A Figura 6.43 mostra dois cabos saindo da 

extremidade da haste que está sendo cravada. O cabo mais fino, que aparece nitidamente na 

figura, é aquele que conecta o gatilho ao sistema de aquisição de dados. 

A cravação é feita metro a metro, devido ao comprimento das hastes, mas a cravação de 

fração de barra pode ser informada ao programa para registro adequado (Figura 6.44). 

A velocidade de cravação empregada nesta pesquisa foi de 20 mmls, conforme 

recomendações do MB-3406191 da ABNT e ISOPTI (1988). Esta velocidade é assegurada por 

uma válvula reguladora de vazão, que tem sua curva de calibração bem definida e 

periodicamente verificada. 

A Figura 6.45 mostra um ensaio em andamento, com a colocação de uma nova barra de 

cravação para aprofundar a ponteira em 1 m de solo. 

Os ensaios eram encerrados quando se penetrava de 1 a 2 m na camada arenosa 

subjacente ao depósito de argila mole. O arrancamento da coluna era feito, também, haste por 

haste, através do pistão hidráulico e dispositivo de acoplamento especial, conforme a Figura 

6.46. 

Ao final do ensaio, realizaram-se leituras na mesma cota em que foram tomadas as 

leituras iniciais, para verificar a estabilidade do zero do ensaio, conforme Danziger (1990), 

dentre outros. 
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6.4.3 Calibrações 

As células de carga de ponta e atrito lateral dos equipamentos foram calibradas em 

relação a anéis dinamométricos padrões, pertencentes ao Laboratório de Ensaios Mecânicos 

da UFRGS. O transdutor de pressão do piezocone foi calibrado em relação a um manômetro 

pertencente ao Laboratório de Mecânica dos Solos da UFRGS. 

Para a calibração da carga de ponta, foi torneado um aparelho de apoio com seção 

interna cônica, na qual se encaixam perfeitamente as pontas cônicas dos penetrômetros. 

A calibração da célula de carga para atrito lateral foi realizada colocando-se a 

luva em um apoio cilíndrico, com um furo central para isolar a ponta, e aplicando-se cargas. 

A Tabela 6.4 apresenta os resultados de calibração da célula de carga de ponta (P) e 

atrito lateral (L) para o cone de 10 kN, utilizado nesta pesquisa. 

A célula de carga de ponta foi calibrada para dois níveis de carregamento, um para 

cargas de até 9 kN e outro para cargas até 1 kN. A luva de atrito foi calibrada somente para 

cargas até 1 kN. São apresentados, na mesma tabela, os resultados das regressões lineares 

relativas as calibrações e medidas de histerese, não-linearidade e não-retorno ao zero, segundo 

recòmendação de Schaap & Zuidberg (1 982) e Danziger (1990). Nela também é relacionado 

o erro padrão de estimativa, que, segundo Danziger (1990), é um índice mais representativo 

da qualidade da correlação efetuada do que o coeficiente de correlação. 

As incertezas relacionadas a histerese, não-linearidade e não-retomo ao zero, para a 

carga de ponta situam-se na faixa próxima a 0,5 %. Schaap & Zuidberg (1982) e De Ruiter 

(1982) mencionam que erros de calibração são da ordem de 0,5 %. Já esses parâmetros 

assumem valores da ordem de 0,6 % a 2,2 % para a célula de carga de atrito lateral. Estes 

valores são altos, mas parecem ainda aceitáveis. Conforme os mesmos autores, erros de 3 % a 

4 % nos resultados de ensaio de atrito lateral podem ocorrer devido, principalmente, ao 

ingresso de solo na ranhura entre a ponta e a luva. 

Pode-se observar nessa tabela, que as correlações para cargas até 1 kN são apenas 

razoáveis, certamente em função do histórico de uso do equipamento. 

A Tabela 6.5 mostra os resultados de calibração da célula de carga de ponta (P) e o 

atrito lateral (L) do piezocone de 10 kN, utilizado nesta pesquisa. Foram feitas calibrações em 

três níveis de carregamento para a célula de carga de ponta ( 0,5 kN, 2 kN e 10 kN), conforme 

Schaap & Zuidberg (1982), e um nível de carregamento (1 kN) para a célula de carga de 

atrito lateral. Observa-se, na tabela mencionada, que a avaliação das correlações, feita pelos 

índices histerese, não-linearidade e não-retorno ao zero, erro padrão de estimativa e 

coeficiente de correlação, indica um nível de correlação apenas satisfatório. 



Figura 6.42 - Fixação de ancoragem 

Figura 6.46 - Arrancamento do 
conjunto de hastes e ponteira 

i*:, 

Figura 6.43 - Detalhes - 
Cravação de hastes 

Figura 6.44 - Ensaio em andamento 

Figura 6.45 - Colocação de haste 
de cravação 
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A Tabela 6.6 relaciona as calibrações do transdutor de pressão do piezocone tipo Fugro- 

Mc Clelland (UFRGS), utilizado nesta pesquisa. A análise da tabela mostra um nível bem 

melhor das correlações, com valores de erros de calibração muito próximos aos referidos por 

Schaap & Zuidberg (1982) e De Ruiter (1982). 

A Figura 6.47 mostra a calibração da célula de carga de ponta do piezocone Fugro 

(UFRGS) para dois ciclos de carga-descarga. 

A Figura 6.48 exibe três ciclos de carga-descarga do transdutor de pressão do piezocone 

da UFRGS. 

Leitura (bi ts )  

Figura 6.47 - Calibração da célula de carga de ponta de 
piezocone (UFRGS) de 10 kN até 2,O kN 



Tabela 6.4 - CARGAS DE PONTA fP) E LATERAL (L) - CONE 10 kN 

EQUIPAMENTO 

CONE10kN 
CONE 10 kN 
CONE 1 0 kN 
CONE 1 O kN 
CONE 10 kN 
CONE 10 kN 
CONE 10 kN 

DATA 

29/11/93 
2911 1 193 

2911 1/93 
3011 1/93 
3011 1/93 
3011 1/93 
3011 1/93 

CARGA DE 

CALIBR. 

(kN) 

9(P) 
9 (P) 
9 (P) 
1 (P) 
1 (P) 
1 (L) 
1 (L) 

No 

CICLOS 

2 
2 
2 
2 
2 
2 
2 

TENSÃO 

ALIM. 

(v> 
1 O 
1 O 
1 O 
1 O 
1 O 
10 
10 

, 
REGRESSÃO LINEAR: Y (N) = a + b.X (BITS) 

a 

(kN) 

0,567 
0,694 

0,684 
0,640 
0,645 
-1,102 
-1,102 

t, 

(kN/Bits) 

0,000856 
0,000867 

0,000870 
0,0008 14 
0,0008 16 
0,000755 
0,000748 

COEFICIENTE 
CORREL. 

(R) 
0,9999 
0,9999 

0,9999 
0,9993 
0,9994 
0,9993 
0,9994 

ERRO 
PADRÃO 

(kN) 
0,027 
0,025 
0,029 
0,0090 

0,0098 
0,0086 
0,0086 

NÃO 
RETORNO 

AO ZERO (%) 

0.4 

0,3 

O ,2 
0,6 

O 

1 ,O 
1,s 

HISTER. 

(%) 

0,4 

0,3 
0,3 

0,6 

0,4 
2,2 
1,s 

NÃO 
LIN. 
(%) 

0,2 
0,2 

0,2 
0,3 

0,2 
1 ,O 
0,6 



Tabela 6.5 - CALIBRAÇÃO DAS CÉLULAS DE CARGA DE PONTA (P) - ATRITO LATERAL (L) 

Tabela 6.6 - CALIBRAÇÃO DO TRANSDUTOR DE PRESSÃO 

N* 

CICLOS 

2 
2 
2 
2 

2 
2 

CARGA DE 

CALIBRAÇÃO 

(kN) 

0,s (P) 
2 (P) 
1 O (P) 
1 O (P) 
1 (L) 
1 (L) 

EQUIPAMENTO 

I'IEZOCONE 10 kN 
PIEZOCONE 10 kN 
I'IEZOCONE 10 kN 
PIEZOCONE 10 kN 
PIEZOCONE 10 kN 
PIEZOCONE 1 O kN 

DATA 

27/08/93 
27/08/93 
28/04/93 
28/04/93 
28/04/93 
29/04/93 

EQUIPAMENTO 

PIEZOCONE 10 kN 
PIEZOCONE 10 kN 
PIEZOCONE 10 kN 

TENSÃO 

ALIM. 

(V) 

10 
10 
10 
10 

10 
10 

PRESSÃO 

(kPa) 

500 
600 
600 

DATA 

2911 1/93 
19/01/94 
1910 1/94 

- REGRESSÃO LINEAR: Y(kPa)=a+b.X(bits) 

NO 

CICLOS 

2 
2 
2 

a 

(kN) 

-0,202 
-0,209 
0,068 

0,018 
0,263 
0,263 

TENSÃO 

ALIM- 

(V) 

1 O 
1 O 
10 

b 

(kNIBits) 

0,000781 
0,000771 
0,000872 
0,000872 
0,000796 
0,000803 

COEFIC. 
CORREL. 

(R) 

0,9958 
0,9969 
0,9997 
0,9997 
0,9975 
0,9978 

. REGRESSÃO LINEAR: Y(kPa)=a+b.X(bits) 

ERRO 
PADRÃO 

(kN) 
0,011 
0,035 
0,063 
0,057 

0,017 
- 

a 

(kPa) 

8,357 
8,829 
9,357 

HISTER. 

(%I 

0,5 
0,4 
0,3 
0,4 
2,o 
3,3 

b 

(kPaJbits) 

0,01900 
0,O 1844 
0,01844 

NÃO 
LIN. 
(%) 

3,7 
2,3 
2,1 
1,7 
2,9 
3,3 

COEFIC. 
CORREL. 

R 
0,9998 
0,9999 
0,9999 

NÃO 
RETORNO 

AO ZERO (%) 

1 ,O 
0,6 

0,3 
0,8 
0,s 
1,6 

ERRO 
PADRÃO 

(kPa) 
2,07 
1,45 
1,74 

NÃO 
RETORNO 

AO ZERO (%) 

0, 1 
0,o 
0, 1 

HISTER. 

c=!!) 
0,6 
0,4 
0,6 

NÃO 
LPJ. 
(%) 
0,3 
0 2  
0,3 
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Figura 6.48 - Calibração do transdutor de pressão do 
piezocone (UFRGS) para 3 ciclos de cargaldescarga. 

6.4.4 Ensaios de cone elétrico 

Ensaios de cone elétrico foram realizados somente no Campo Experimental CE-1 (CEASA), 

perfazendo um total de oito ensaios nesse CE. Estes ensaios foram executados com a finalidade de 

obter informações preliminares do perfil de subsolo. Buscou-se determinar a magnitude das 

resistências a penetração do extrato mole e da areia subjacente, bem como verificar a eventual 

presença de extrato rígido ou obstruções, para assegurar a integridade do piezocone em ensaios 

subseqüentes. A localização dos pontos ensaiados é apresentada na Figura 6.1 .a. 

A Figura 6.49.a mostra a variação de resistência de ponta q, com a profundidade. As medidas 

iniciaram-se a profundidade de aproximadamente 2 m, pois evitou-se a cravação na camada de 

aterro existente na superfície do terreno. Na figura, observa-se a existência de uma camada de argila 

mole até a profundidade de aproximadamente 10 m, a partir da qual verifica-se a ocorrência de uma 

camada arenosa mediamente compacta. 

O perfil de solo observado através da resistência ao atrito lateral pode ser visto na Figura 

6.49.b. Os três segmentos de perfil observados nas Figuras 6.49.a (crosta, camada mole e transição 

para camada arenosa) estão nitidamente identificados nesta figura. 

A Figura 6.49.c mostra a variação da razão de atrito (FR = f,/q,) com a profundidade. Observa-se 

nessa figura uma redução de FR com a profundidade. 



A Figura 6.50 mostra a superposição dos perfis de q, e f, para seis dos oito ensaios de cone 

elétrico, realizados no CE-1 (CEASA). Nessa figura podemos observar a boa superposição das 

curvas de ensaio, exceto para uma curva de atrito lateral, que apresentou uma defasagem nos 

resultados entre as profundidades de 3 m e 6 m. 

6.4.5 Ensaios de piezocone 

Nesta pesquisa foram realizados 19 ensaios de piezocone, assim distribuídos: 

- 8 ensaios com o piezocone padrão (UFRGS), no CE-1 (CEASA). 

- 3 ensaios com o piezocone padrão (UFRGS), no CE-2 (AEROPORTO). 

- 4 ensaios com o piezocone padrão (UFRGS), no CE-3 (TABAÍ). 

- 4 ensaios com o piezocone especial (OXFORD), no CE-1 (CEASA). 

A Figura 6.1 mostra a localização dos pontos ensaiados nos três campos experimentais. 

Processo de saturação 

Antes da apresentação do processo de saturação utilizado, cabe salientar que o fluido utilizado 

para saturar o sistema de medição de poro-pressão foi um óleo mineral fino (óleo de lubrificação de 

máquina de costura). O emprego deste tipo de óleo foi recomendado pelo professor Pedricto Rocha 

Filho (1993), em função da manutenção da saturação do sistema de medição das pressões neutras, 

durante as fases de transporte e realização do ensaio. 

As Figuras 4.13 e 4.15 mostram o esquema e uma foto, respectivamente, do sistema de 

saturação e calibração de transdutores de pressão de piezocones desenvolvido nesta pesquisa. 

O processo de saturação adotado consistiu, inicialmente, em aplicar vácuo simultaneamente 

no piezocone (dentro da câmara) e no óleo (reservatório) por um período de 3 horas. Após esse 

tempo, o vácuo no reservatório de óleo era bloqueado e o reservatório colocado a pressão 

atmosférica, mantendo-se sempre o vácuo na câmara de saturação/calibração. Desse modo, o óleo 

flui para a câmara e, quando esta se encontra totalmente cheia, o vácuo pode ser desligado para que 

o óleo preencha o espaço deixado pelo ar no sistema. Este processo de dois estágios pode ser 

repetido quantas vezes for necessário até que o sistema atinja uma saturação satisfatória, segundo 

Nyirenda (1 989). Nesta pesquisa, de um a dois ciclos de reversão do circuito foram suficientes para 

assegurar a saturação do sistema. 
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A verificação da saturação foi feita aplicando-se pressões conhecidas e verificando-se o 

tempo de resposta do sistema de medição de pressão. O procedimento ideal, ou o mais 

adequado para verificar a saturação, seria o de monitorar os tempos de resposta através de um 

registrador gráfico de alta velocidade ou através de um osciloscópio, porém este procedimento 

não foi adotado, devido a não disponibilidade desses equipamentos. 

a) Ensaio de piezocone Fugro (UFRGS) no CE-1 (CEASA) 

Na Figura 6.51, apresentam-se os resultados típicos de um ensaio de piezocone 

realizado no CE-1. Distingue-se, claramente, a camada ressecada superior, seguida da camada 

de argila mole e da camada arenosa subjacente. 

Na Figura 6.51.d, observa-se uma descontinuidade na curva de poro-pressão na 

profundidade de 3 m; isso ocorreu sistematicamente em todos os ensaios. Uma possível 

resposta para esse fato foi obtida quando da extração de amostras indeformadas com Shelby 

de (127 rnm) 5". Observaram-se, nessa profundidade, fissuras verticais nas amostras de solo. 

Isso sugere um possível alívio no excesso de poro-pressões ao longo dos planos de fissuras 

com medidas de u próximos a linha hidrostática. 

A superposição dos resultados de qt, qt (escala ampliada) e de u de quatro ensaios de 

piezocone (UFRGS), realizados no CE-1 (CEASA), é mostrada na Figura 6.52. 

A visualização das curvas plotadas em um mesmo gráfico permite uma análise rápida do 

comportamento ou da tendência das medições, satisfazendo o objetivo deste capítulo, qual 

seja, o de apresentar os resultados dos ensaios de campo. A análise e interpretação conjunta de 

todos os estudos desta pesquisa, como já foi dito, será objeto do próximo capítulo. 
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b) Ensaios de piezocone Fugro (UFRGS) 

No campo experimental CE-2 (AEROPORTO) foram executados 3 ensaios de 

piezocone em pontos próximos àqueles da extração de amostras Shelby, conforme localização 

na Figura 6.1 .c. 

Um perfil típico de ensaio de piezocone, realizado nesse campo experimental, pode ser 

visto na Figura 6.53. 

A Figura 6.54 mostra a superposição dos resultados de qt e u para os três ensaios 

executados no CE-2 (AEROPORTO). Pode-se observar, na Figura 6.54.a, urna maior variação 

de qt até 3 m de profundidade, e uma maior dispersão nas medições da poro-pressão, 

possivelmente associada a perda de saturação do piezocone. 

c) Ensaio de piezocone Fugro (UFRGS) no CE-3 (TABAI-CANOAS) 

Foram realizados quatro ensaios de piezocone no CE-3. A Figura 6.1.b mostra a 

localização dos pontos desses ensaios. Observa-se nessa Figura que foram executados dois 

pares de ensaios, com afastamentos de, aproximadamente, 300 m entre os pares. Inicialmente, 

pretendia-se realizar os ensaios de piezocone junto ao local dos ensaios de palheta, mas, 

devido ao dificil acesso do equipamento de cravação (canal profundo, vegetação e fechamento 

de acesso pela RFFSA), procurou-se um acesso mais fácil, na menor distância possível dos 

pontos anteriormente estudados. Surpreendentemente, apesar de todas as condições locais 

parecerem as mesmas (topografia, vegetação, paisagem, etc.), os dois primeiros ensaios 

mostraram uma camada de argila mole de no máximo 4 m de expessura, como pode ser visto 

na Figura 6.56. 

Como os ensaios de palheta realizados entre as torres da CEEE (Figura 6.1.b) 

indicassem uma camada de argila mole de, aproximadamente 8 m, não restou outra alternativa 

senão levar o equipamento de piezocone para os pontos 3 e 4. Os resultados dos ensaios 

nesses pontos confirmaram a espessura da camada de argila mole indicada pelos ensaios de 

palheta (Figura 6.56), justificando os esforços envolvidos no transporte do reboque para uma 

posição quase inacessível. 

A descontinuidade no perfil de sondagem não foi investigada, pois o objetivo desta 

pesquisa concentra-se na determinação de propriedades do depósito de argilas moles, e não na 

caracterização especial de sua ocorrência. 

A Figura 6.55 apresenta um perfil típico de ensaio de piezocone, realizado no CE-3 

(TAB AÍ-CANOAS). 

Chama atenção o valor praticamente constante do atrito lateral que, associado a carga 
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de ponta (qc) crescente com a profundidade, resulta numa razão de atrito (FR) decrescente ao 

longo do perfil de argila mole. 

A superposição dos resultados de q, e u para os quatro ensaios de piezocone é mostrada 

na Figura 6.58. 

A variação local da espessura da camada de argila mole pode ser observada na mesma 

figura. 

O ensaio E2 foi realizado logo após o ensaio El,  com o piezocone cravado desde a 

superficie do terreno, a fim de avaliar a resistência de ponta da crosta que estava acima do 

lençol freático. Desse modo, as leituras da poro-pressão, para esse ensaio apresentaram 

resultados diferentes devido, possivelmente a perda de saturação do piezocone. 

d) Ensaios de piezocone Fugro (OXFORD) no CE-1 (CEASA) 

No CE-1 (CEASA) foram realizados quatro ensaios com o piezocone Fugro da 

Universidade de Oxford (UK), que permite a leitura simultânea da poro-pressão em quatro 

posições diferentes durante a cravação, conforme mostra a Figura 6.39.b. 

Um perfil típico de ensaio com esse equipamento é mostrado na Figura 6.57. O 

transdutor de pressão que mede a poro-pressão na metade da altura da ponta cônica não 

funcionou e, dessa maneira, todos os quatro ensaios ficaram sem a medição de ui. 

A Figura 6.58 mostra a superposição dos resultados para os quatro ensaios acima 

mencionados. Observa-se, em análise preliminar, que os valores de qt e u2 dos ensaios com o 

piezocone Oxford encontram-se dentro de uma mesma faixa de valores daqueles obtidos com 

o piezocone Fugro da UFRGS. Uma análise mais detalhada será apresentada no Capítulo 7. 

6.4.6 Ensaios de dissipação 

Nesta pesquisa foram realizados dez ensaios de dissipação, assim distribuídos: 

- 2 ensaios com o piezocone da UFRGS no CE-1 (CEASA), na profundidade de 6,O m; 

- 2 ensaios com o piezocone da UFRGS no CE-l(CEASA), na profundidade de 8,O m; 

- 2 ensaios com o piezocone da UFRGS no CE-2 (Aeroporto), nas profundidades de 3,O 

m e 5,O m; 

- 2 ensaios com o piezocone de OXFORD no CE-1 (CEASA), na profundidade de 6,O m; 

- 2 ensaios com o piezocone de OXFORD no CE-1 (CEASA), na profundidade de 8,O m. 







a) Ensaios de dissipação com o piezocone Fugro (UFRGS) 

As curvas de dissipação dos ensaios realizados no CE-1 (CEASA) são apresentadas na 

Figura 6.59, onde o excesso de poro-pressão normalizado ( Ü=Au~/Au~) é plotado contra o 

tempo. O equipamento foi mantido estacionário até que, aproximadamente, 80 % do excesso 

de poro-pressão tivesse sido dissipado. Pode-se observar, nessa figura uma boa conformação 

das curvas e ótima repetibilidade para a profundidade de 8,O m. 

O CE-2 (Aeroporto) não constava do plano de trabalho desta pesquisa, mas foi incluído 

como um dos locais para avaliação da variabilidade espacial dos resultados obtidos no CE-1 

(CEASA). Por isso, foram realizados, para o caso de dissipação, somente dois ensaios. A 

Figura 6.60 mostra as duas curvas de dissipação para as profundidades de 3,O m e 5,O m. A 

curva de dissipação para a profundidade de 5,O m apresenta comportamento idêntico ao 

observado na CEASA. O mesmo não acontece com a curva de dissipação para a profundidade 

de 3,O m. Isso pode indicar que, nesta profundidade, o solo apresenta um comportamento 

distinto, com acréscimo pronunciado de resistência, conforme observado através da variação 

de qt apresentada na Figura 6.56. 

b) Ensaios de dissipação com piezocone Fugro (OXFORD) 

As Figuras 6.61 a 6.64 mostram as curvas dos ensaios de dissipação dos quatro ensaios 

realizados no CE-1 (CEASA). Três conjuntos de medidas são apresentados em cada página, 

correspondendo as pressões u2, u3 e Q. Conforme já mencionado, não foi possível medir o 

excesso de poro-pressão na face do cone (ui) 

As curvas de dissipação para um dos ensaios executados na profundidade de 8,O m são 

apresentadas na Figura 6.61. Na Figura 6.62 são plotadas as curvas de dissipação da poro- 

pressão u2 para os quatro ensaios. A poro-pressão u2, do piezocone de OXFORD, é medida 

logo atrás da ponteira cônica, e corresponde a poro-pressão u, medida com o piezocone da 

UFRGS. 

As Figuras 6.63 e 6.64 apresentam as curvas de u3 e u4, respectivamente, para os quatro 

ensaios de dissipação realizados com o piezocone OXFORD, no CE- 1 (CEASA). 

Em todos os gráficos pode-se observar que a dissipação do excesso de pressão neutra, 

gerada durante a cravação, é compatível com o comportamento descrito na prática 

internacional. 
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Figura 6.59 - Ensaios de dissipação com piezocone 
Fugro (UFRGS) - CE-1 (CEASA) 
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Figura 6.60 - Ensaios de dissipação com piezocone 
Fugro (UFRGS) - CE-2 (Aeroporto) 
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Figura 6.61 - Ensaio de dissipação com piezocone 
Oxford profundidade 8,O m - CE-1 (CEASA) 
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Figura 6.62 - Ensaio de dissipação de u2 com 
piezocone Oxford (4 ensaios - CEASA) 
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Figura 6.63 - Ensaio de dissipação de u3 com 
piezocone Oxford (4 ensaios - CEASA) 
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Figura 6.64 - Ensaio de dissipação de u4 com 
piezocone Oxford (4 ensaios - CEASA) 



7. INTERPRETAÇÃO DOS RESULTADOS 

7.1 Introdução 

Nos Capítulos 3, 4 e 5, foram apresentados os resultados medidos diretamente nos 

ensaios de campo e laboratório. Neste capítulo, esses resultados serão interpretados visando a 

determinação dos parâmetros representativos do comportamento do solo. É apresentada, com 

esta finalidade, uma comparação das previsões obtidas através de diferentes ensaios, 

mostrando-se os valores representativos dos três campos experimentais (CE). Finalmente, 

estes valores são comparados a experiência internacional. 

A sistemática acima relacionada corresponde as seguintes etapas: 

- análise dos ensaios de caracterização; 

- medidas in situ; 

- parâmetros de interpretação; 

- classificação dos solos; 

- estado e história de tensões; 

- propriedades de comportamento; 

- interpretação de ensaios de adensamento e dissipação. 

7.2 Análise dos ensaios de caracterização 

Neste item, comparam-se características e índices físicos dos três locais de estudo para 

verificar a dispersão dos valores representativos de cada área. Objetiva-se, com isto, avaliar a 

homogeneidade do depósito de argilas moles da região da Grande Porto Alegre e, 

conseqüentemente, a possibilidade de agrupar todos os resultados em uma análise conjunta. A 

superposição de resultados só é possível quando descontadas as alturas de aterro em cada 

local, dando origem as Figuras 7.1 a 7.5. 

A distribuição granulométrica dos solos dos três campos experimentais (CEs) foi 

apresentada nas Tabelas 3.1 a 3.3 (item 3.5.3). A Figura 7.1 mostra a relação entre a 
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percentagem de argila e a profundidade, para os três locais de estudo. Os resultados indicam 

que não há uma dispersão significativa da percentagem de argila entre os locais de estudo. 

Nestes locais, há uma clara tendência de aumento do teor de argila até uma profundidade 

próxima a 5 m, seguindo-se uma redução gradual até ser atingida a camada de areia, numa 

profundidade em torno de 9 m. 

A percentagem de argila (%A) em relação a profundidade, para as argilas moles de 

Porto Alegre, pode, na média, ser expressa por: 

A Figura 7.2 apresenta a variação do peso específico aparente úmido (y) com a 

profundidade, para os três CEs. No CE-2 (Aeroporto), foram extraídas mostradas 

indeformadas (Shelby 5") somente nas profundidades próximas a 3, 5 e 7 m. Os valores de y, 

para o CE-3 (Tabaí), foram extraídos de Dias & Gehling (1986). O peso específico aparente 

úmido (y) para as argilas de Porto Alegre apresenta um valor médio de 14,lO w/m3, 

excetuando-se a crosta pré-adensada, onde o y pode apresentar valores superiores a 16 kWrn3. 

Novamente observa-se que não há dispersão significativa entre os valores obtidos nos três 

locais de estudo. 

Para o teor de umidade (w), a Figura 7.3 mostra a superposição dos resultados 

considerando os três CEs. Observa-se, nessa figura, uma dispersão dos resultados na faixa 

correspondente a profundidade entre O e 3 m. A tendência de variação de w com a 

profundidade é claramente identificada na figura: a umidade cresce gradualmente da 

superfície a profundidade de até 3 m, permanece aproximadamente constante entre 3 e 7 m e 

decresce progressivamente abaixo de 7 m. O teor de umidade para as argilas moles da grande 

Porto Alegre pode ser expresso por: 

A Figura 7.4 mostra a variação da percentagem de matéria orgânica (MO) com a 

profundidade. Os resultados apresentam dispersão considerável, embora mostrem uma clara 



tendência de crescimento com a profundidade, expressa pela Equação 7.3. 

Os limites de Atterberg para os 3 CEs são mostrados na Figura 7.5. Pode-se observar a 

pequena dispersão entre os valores medidos, tanto para o limite de liquidez quanto para o 

limite de plasticidade. Os limites de plasticidade (LP) apresentam um valor médio, 

praticamente constante com a profundidade, da ordem de LP=48%. Os limites de liquidez 

(LL) mostram um valor crescente com a profundidade até 5 m, voltando a decrescer até o 

final da camada argilosa. 

É interessante notar que uma dispersão mais significativa nos valores de LL em relação 

a de LP também foi observada para a argila de Sarapuí (Danziger, 1990) e para as argilas de 

Recife ( Coutinho et al., 1993). 

O limites médios de Atterberg para as argilas de Porto Alegre podem ser expressos por: 

A Figura 7.6 mostra o ábaco de Casagrande, extraído de Castello & Polido (1986) e 

complementado com resultados das argilas de Porto Alegre. Observa-se, nessa figura, que os 

pontos relativos a essas argilas encontram-se abaixo da linha de Casagrande. 

A Tabela 7.1 mostra uma síntese de algumas características geotécnicas de argilas moles 

brasileiras, cujas propriedades serão comparadas as obtidas no presente estudo. 

Com base nos resultados apresentados, infere-se que os três CEs podem, para fins 

práticos de engenharia, ser tratados com base em valores médios representativos de todo o 

depósito de argilas moles da região da Grande Porto Alegre. 

Na interpretação dos parâmetros de resistência ao cisalhamento e deforrnabilidade do 

depósito serão apresentadas medidas locais em cada CE, bem como uma análise conjunta dos 

valores, visando o estabelecimento dos parâmetros geotécnicos representativos da região. 
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Tabela 7.1 - Propriedades características de algumas argilas brasileiras 

LOCAL LL 

C = Caulinita 

LP 

(%I 

30-57 

75-1 10 

30-90 

15-75 

15-30 

30-280 

24-35 

20-38 

20-57 

E = Esmectita 
I = Ilita 
M = Montmorilonita 

ARGILA 

37-70 

55-80 

30-80 

50-80 

30-80 

34-96 

26-81 

ATIVIDADE 

0,9- 1,7 

1,4-2,0 

1 ,O-2,2 

INATIVAS 

1 ,O- 1,4 

0,4- 1,1 

ARGILO-MINERAIS Gz 

2,54-2,59 

2,60-2,67 

2,60-2,69 

2,50-2,70 

2,50-2,65 

2,lO-2,60 

2,69 

2,48-2,66 

PRINC. 

C 

C 

C 

C 

C 

C 

C 

C 

SECUND. 

E,I 

I,M 

1,M 

I, M 

- 

MATERIA 

ORGÂNCA 

0,4-6,3 

4,O-6,5 

4,O-6,O 

4,0-8,O 

7,O-70,O 

2,5-6,s 

5-8 

S, 

(kpa) 

10-32 

5,O-15,O 

10,O-60,O 

2,0-40,0 

13,0-40,0 

5-37 

8-20 

S, 

2-7 

2-4 

4-5 

- 

2-3 

3-20 

2-7 

REFERÊNCIAS 

PRESENTE TESE 

DUARTE(1977),COSTA FILHO et 
ai. (1977 e 1985), SAYÃO (1980) 
SAMARA et al. (198217 ML'-U3E 
(1986,1995), MASSAD (1986 e 
GUSMÃO FILHO et al. (1986). 

FERREIRA et al. (1986), 
COUTINHO & FERREIRA (1993) 

CONCEIÇÃO (1 977) 

COUTINHO (1 988) 

RIBEIRO (1 992) 

DIAS & BASTOS (1 994) 

CASTELLO & POLIDO (1986) 



7.3 Medidas in situ 

7.3.1 Resistência de ponta 

Tendo por objetivo a verificação de repetibilidade dos ensaios e a variabilidade das 

propriedades da argila em cada CE, apresenta-se, na Figura 7.7, a superposição de todos os 

perfis de q, obtidos nesta pequisa. A variabilidade entre os perfis é relativamente pequena, 

podendo-se observar, abaixo da crosta, uma tendência de crescimento de q, com a 

profundidade até atingir-se a camada arenosa subjacente. A diferença entre os perfis pode ser 

melhor observada na Figura 7.8, na qual são apresentadas as curvas médias de q, obtidas em 

cada CE. A concordância entre as curvas médias parece confirmar as tendências apresentadas 

na comparação das características e índices físicos do solo, sugerindo que o depósito de argila 

mole em questão é bastante homogeneo. 

A carga de ponta q, média para as argilas de Porto Alegre pode ser expressa pela 

equação: 

q, (MPa) = 0,095 + 0,0293.2 z 2 1,O m 

Os resultados da carga de ponta corrigida qt para os ensaios realizados nas argilas moles 

de Porto Alegre (3 CE) são apresentados superpostos na Figura 7.9. As curvas médias de qt, 

para os três CE são mostradas na Figura 7.10. A repetibilidade do perfil fica novamente 

demonstrada, isto é, a tendência de variação de qt é similar aquela observada para q,. 

A carga de ponta corrigida (qt) média, ao longo do perfil das argilas moles de Porto 

Alegre, pode ser determinada pela expressão 

qt (MPa) = 0,103 + 0,0327.2 z 2 1,O m (7.6) 

Nas Equações 7.5 e 7.6, a profundidade (z) foi corrigida, isto é, descontaram-se as 

alturas de aterro. 

No CE-1 (CEASA), foram realizados ensaios com dois tipos de piezocones (Oxford e 

Fugro-UFRGS), conforme exposto no Capítulo 6. As Equações 7.7 e 7.8 mostram as 

expressões de q, para o CE-1, derivadas dos ensaios com os dois tipos de piezocones. 

qt (MPa) = 0,145 + 0,0355.2 z 2 1,0 m (Oxford) (7.7) 



qt (MPa) = 0,173 + 0,0302.2 z 2 1,O m (UFRGS) 

A comparação das curvas médias de q t  para as duas equações acima, é mostrada na 

Figura 7.1 1, na qual fica claramente demonstrado que os valores medidos da resistência de 

ponta são independentes do cone utilizado. 

As tensões geostáticas do solo e as tensões geradas na cravação do piezocone em um 

ensaio típico realizado no CE-1, bem como a altura de aterro e a posição do lençol fieático no 

terreno são apresentados na Figura 7.12. O objetivo é a visualização, em urna única figura, das 

características e do estado de tensões de um perfil típico, e dos resultados de ensaio de 

piezocone. Observa-se que o nível do lençol fieático está próximo a 1 m de profundidade e 

que ocorre uma camada de aterro com uma espessura em torno de 2 m. O perfil de resistência 

de ponta mostra uma camada de argila pré-adensada até uma profundidade de 3 m, seguida de 

uma camada de argila mole até uma profundidade em tomo de 10,5 m, onde se inicia uma 

camada arenosa. 

Uma forma complementar de aferir a qualidade dos ensaios pode ser obtida a partir das 

relações entre poro-pressões (excesso de poro-pressão Au e total u) e resistências de ponta 

medida (q,) e corrigida (qt) . Valores medidos em Porto Alegre e em outros locais no Brasil 

estão reunidos na Tabela 7.2. Esta relação para as argilas de Porto Alegre encontra-se na 

mesma faixa de magnitude dos valores medidos em outros dois depósitos nacionais. 

dq ,  1 0,60-0,90 1 0,50-0,90 1 0,85-0,97 1 0,39-1,09 1 

Tabela 7.2 - Relações entre poro-pressões e carga de jonta 

QUILOMBO(SP) RELAÇÕES CEASA (RS) TABAI (RS) SARAPUI (RJ) 



Figura 7.7 - Superposição de resultados de 
carga de ponta (q,) para os três CEs 

Figura 7.9 - Superposição de resultados de 
carga de ponta corrigida (q,) para os três CEs 

Figura 7.8 - Perfis de valores médios de q, 
para os três CEs 

Figura 7.10 -Perfis de valores médios 
de qt para os três CEs 
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Figura 7.11 - Perfis de qt derivados de curvas de regressão 
de piezocones FUGRO (UFRGS) e OXFORD no CE-1 

Figura 7.12 - Características e estado de tensões 
de um perfil típico da argila mole do CE-1 



7.3.2. Pressão-limite dos ensaios MPM 

Os resultados das pressões-limites em função da profundidade, medidos nos ensaios 

pressiométricos MPM realizados no CE-1 (CEASA), são re-apresentados na Figura 7.13, 

conjuntamente com uma curva de q,, para o mesmo CE. Nessa figura, a profundidade já está 

corrigida (desconsiderando-se a espessura do aterro). 

A pressão-limite média da argila mole da CEASA pode ser expressa pela equação: 

A argila desse campo experimental apresenta uma relação q JvL média de 1,48, derivada 

da comparação entre as Equações 7.9 (vL entre 1 18 e 168 kPa) e a que representa o valor 

médio de q,para os seis ensaios de cone elétrico da Figura 6.52 ( q, entre 181 e 390 @a). Por 

exemplo, Amar & Jezequel (1 972) encontraram um valor médio de q J w ~ ( ~ ~ ~ ) = ~  ,52 para a 

argila de Cran, com valores de S, próximos aos da CEASA. 

A Tabela 7.3 mostra as expressões de ~ J L  para dois depósitos de argila mole de São 

Paulo (Árabe, 1995), além da equação para o CE- 1 (CEASA) desta pesquisa. 

A Figura 7.14 mostra graficamente a comparação entre as expressões mencionadas na 

Tabela7.3. Nessa figura foram plotados pontos somente até a profundidade de 8,O m, embora 

os depósitos de argila mole de São Paulo apresentem uma camada de maior espessura. O 

objetivo é associar os resultados nesses depósitos com aqueles do CE-1 desta pesquisa.. E 

surpreendente a similaridade existente entre os valores medidos em Porto Alegre, RS 

(CEASA) e no Vale do Rio Quilombo (SP). 

Uma melhor visualização da comparação dos resultados medidos em Porto Alegre e em 

São Paulo (Árabe, 1986) é mostrada na Figura 7.15, na qual se observa o resultado de cada 

ensaio nas profundidades de interesse. 

Tabela 7.3 - Expressões de vL(MPM) para três CE 

LOCAL 

CEASA (RS) 

VALE RIO QUILOMBO(SP) 

ILHA DOS AMORES (SP) 

VL (kpa) 

96,94 + 21,34.z 

63,33 + 28,33.z 

50 + 24.2 

REFERÊNCIA 

PRESENTE TESE 

ÁRABE (1995) 

ÁRABE (1995) 
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Figura 7.13 -Perfis de pressão-limite de ensaios pressiométricos 
Ménard e de carga de ponta q, - CE-1 (CEASA) 
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Figura 7.14 - Curvas médias de pressão-limite de ensaios pressiométricos 
no CE-1 ( CEASA) e em argilas de São Paulo (Árabe, 1986) 
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Figura 7.15 - Perfil de pressão-limite (CE-1) e faixas de 
pressão-limite para argilas de S. Paulo (Árabe, 1986) 

7.4 Parâmetros de Interpretação 

As medidas de resistência à penetração e excesso de pressão neutra descritas no item 

anterior são utilizadas na determinação dos parârnetros necessários a previsão de propriedades 

do depósito de argilas moles investigado nesta pesquisa. Valores característicos são 

apresentados, a representatividade dos resultados frente à experiência internacional é 

demonstrada e o sentido fisico atribuído as correlações propostas é discutido. 

7.4.1 Fatores de cone Nk e Nkt 

Os fatores de cone Nk e Nkt determinados nesta pesquisa são apresentados nas Figuras 

7.16 e 7.17, respectivamente. Nestas figuras, valores de resistência do cone q,-o,, e qt-ovo são 

relacionados a resistência ao cisalhamento não-drenada S, (sem correção de Bjerrum, 1973). 

Para esta finalidade, utilizaram-se os resultados de ensaios de palheta medidos nos CE-1 

(CEASA) e CE-3 (TABAI), já que no CE-2 (AEROPORTO) não foram realizados ensaios de 

palheta. 
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Figura 7.16 - Fatores de cone Nk (CE-1 e CE-3) 
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Figura 7.17 - Fatores de cone Nkc (CE-1 e CE-3) 
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Os fatores de cone podem ser expressos pelas Equações 7.10 e 7.1 1, derivadas das 

Equações 2.16 e 2.17, respectivamente. 

A dispersão dos valores dos fatores de cone mostrada na Figura 7.16 pode ser atribuída 

a uma série de fatores associados a execução do ensaio (velocidade de penetração e 

determinação de S,) e variabilidade do solo (anisotropia de resistência, estrutura, índice de 

rigidez e índice de plasticidade), segundo diversos autores, dentre os quais Houlsby (1988), 

Houlsby & Teh (1988), Aas et al. (1986), Lunne et al. (1976) e Schnaid et al. (1993). 

A Figura 7.18 mostra a distribuição de Nkt (Equação 7.1 1) ao longo da profundidade, 

para o CE-1 (CEASA). Nesta figura também estão lançadas as faixas de Nkt determinadas pela 

proposição de Houlsby &Teh (1988), que considera as influências do índice de rigidez (I,), 

rugosidade da ponta cônica (af) e fuste do penetrômetro (a,), bem como as tensões verticais e 

horizontais (A) (Tabela 2.3). 

I -0-HOULSBY & TEH, 1988 

Figura 7.18 - Variação dos fatores de cone Nkt 
com a profundidade CE-1 (CEASA) 
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A Tabela 7.4 mostra as faixas de Nkt para a argila da CEASA segundo alguns modelos 

de interpretação de S,, apresentados na Tabela 2.3, para valores de Índice de Rigidez (Ir) 

obtidos de ensaios triaxiais CIU com medição interna de deformações. 

Tabela 7.4 - Fatores de cone Nkt (CEASA) 

Nkt 

8,2 - 16,5 

16,s - 17,6 

A variação de Nkt com a profundidade para o CE-3 (TABAI) pode ser vista na Figura 

7.19. Essa figura mostra um crescimento de Nkt até a profundidade de 5 m. Isto se deve ao fato 

de que qt cresce enquanto SupALHETA é aproximadamente constante nessa faixa de 

profundidade. 

Com base nos dados apresentados, especialmente os das Figuras 7.16 e 7.17, sugere-se 

a adoção de valores médios de Nk=10 e Nkt=12 para os depósitos de argila mole de Porto 

Alegre. 

A Tabela 7.5 relaciona fatores de cone para argilas brasileiras, bem como valores 

relatados na experiência internacional. 

A Figura 7.20 apresenta a faixa de variação de Nk com O índice de plasticidade (IP) para 

ensaios de cone elétrico, realizados em Porto Alegre. Nesta figura também são mostrados 

dados de argilas de diversos locais, relatados por Aas et al. (1986). Observa-se, nessa figura, 

que a maioria dos resultados de Nk está compreendida entre 10 e 20. Esta faixa está em 

concordância com a literatura técnica internacional, conforme a Tabela 7.5. 

Os fatores de cone Nkt para a argila da CEASA e de outras argilas brasileiras são 

lançados no gráfico Nkt x IP de Aas et al. (1986), ou seja, são comparadas com estudos feitos 

para argilas norueguesas (Figura 7.21). Observa-se, nessa figura, uma faixa bem definida entre 

11 e 20 para Nkt de três depósitos brasileiros. A tendência de crescimento de Nkt com IP 

mostrada pelas argilas norueguesas não se verifica para as argilas brasileiras. Lunne & Kleven 

(1981) mostraram que Nk derivado de S, sem a correção de Bjerrum decresce com IP, mas 

com a correção de S, resulta um Nk independente de IP e com uma faixa mais estreita de 

variação. Tavenas & Leroueil (1987) e La Rochelle et al. (1987) concluíram que Nkt 

independe de IP. Os resultados para argilas brasileiras (conforme especificações da presente 

tese), Sarapuí (Danziger, 1990) e Recife (Coutinho et al., 1985) também não apresentaram 

uma tendência para a relação entre Nkt e IP. 

MODELO 
- 

HOULSBY & TEH (1988) 

BALIGH (1 975) 

10,2 - 11,4 VESIC (1972) 



Tabela 7.5 Fatores de cone de argilas brasileiras e da experiência internacional 
AUTOR 

N 
A 
c 
r 
O 
N 
A 
L 

I 

T 
E 
R 

A 
C 
I 
O 
N 
A 
L 

MARR, L. 

DE RUITER, J .  (1 982) 

NASH & DUFFM 

(1982) 

LACASSE & DUFFIN 
(1982) 

TOOLAN (1982) 

LOCALISOLO 

ARABE (1995) 

COUTINHO ET AL. 
(1993) 

DANZIGER (1990) 
ROCHA FILHO & 
ALENCAR (1985) 

PRESENTE TESE 

PRESENTE TESE 
ORIOR DAN ET AL.. 

(1982) 
SENNEJET, K.; 

JANBU, N E SUAN+, 
G. (1982) 

UMESH DAYAL 
(1982) 

TUMAY ET AL. 
(1982) 

DEZFULIAN, H. 
(1982) 

ALMEIDA, M. S. S. & 
PARRY, R. H. G. 

(1985) 

DOBIE, M. J. D. 
(1 989) 

SCHNAID, F. ET AL 
(1993) 
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Figura 7.19 - Variação dos fatores de cone Nkt 
com a profundidade CE-3 (TABAÍ) 
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Figura 7.20 - Variação de Nk com IP 
(modificada de Aas et al., 1986) 



Figura 7.21 - Variação de Nkt com IP para argilas brasileiras 
e européias (modificada de Aas et al. ,1988) 

7.4.2 Parâmetro de poro-pressão B, 

As curvas médias de variação do parâmetro de poro-pressão B, =Ad(qt-cr,,) já definido 

pela Equação 2.20 para as argilas dos três CE desta pesquisa são mostradas nas Figuras 7.22 a 

7.24. Pode-se observar que, na crosta pré-adensada dos CE-1 e CE-3, B, apresenta urna 

tendência de crescimento com a profundidade até atingir um valor médio em torno de 0,6, 

com uma faixa de dispersão entre 0,5 e 0,7. Para o CE-2 (AEROPORTO), Bq apresenta um 

valor crescente com a profundidade ao longo de todo o perfil de argila, diferentemente do 

comportamento observado para os outros CE. Isto se deve ao fato de que a a carga de ponta 

corrigida q, apresentou um valor aproximadamente constante na região NA (ver Figura 6.58) 

que, ao ser combinada com a Au crescente, resulta nessa tendência de B,. 

A Figura 7.25 relaciona o parârnetro Bq com o fator de cone Nkt para a CEASA e para 

mais três depósitos de argilas moles brasileiras. Também são lançados nessa figura resultados 

para argilas do Mar do Norte (Lunne et alli., 1985). Segundo Houlsby (1988) e Wroth (1984), 

existe uma analogia entre B,=(u-uo)/(qt-ovo) e o parâmetro de poro-pressão na ruptura AF((U~ 

uO)/( 01-õ3) de Skempton. Ambos são expressos por relações entre variações de poro-pressão e 

de tensões, e apresentam a mesma tendência de decréscimo com o aumento de OCR. Observa- 

se que a mesma ordem de grandeza e de dispersão dos resultados, verificada por esses autores, 
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também ocorre para a superposição de dados das argilas brasileiras. Essa dispersão nos 

resultados pode ser creditada a variabilidade das propriedades dentro do próprio depósito e 

entre diferentes depósitos, devido a processos de gênese e evolução dos mesmos. 

A observação da variabilidade de resultados observados na Figura 7.25 indica que, de 

acordo com o atual estado do conhecimento, não é possível estabelecer uma relação definitiva 

entre Nkt e B,. 

Para os dados da CEASA, porém, uma avaliação conjunta dos resultados provenientes 

da experiência nacional sugere que a dispersão encontrada é mais expressiva que a tendência 

de relação de Nkt com O aumento de B,. 

Figura 7.22 - Variação de B, com a 
profundidade CE-1 (CEASA) 

Figura 7.23 - Variação de B, com a 
profundidade CE-3 (TABAI) 



Figura 7.24 - Variação de B, com a profundidade 
CE-2 (AEROPORTO) 
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Figura 7.25 - Relações entre Nkt e B, 
(ampliada de Lunne et alli., 1985) 

7.5 Classificação dos Solos 

Diversos autores têm apresentado propostas de classificação de solos a partir de ensaios 
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de cone, dentre eles: Begemann (1963), Olsen (1981), Jones et al. (1981), Jones & Rust 

(1982), Senneset & Janbu (1984), Robertson et al. (1986) e Robertson (1990). Neste trabalho 

são analisadas somente as proposições das três últimas obras citadas, pois refletem a prática 

de engenharia e o estado atual do conhecimento. 

A Figura 7.26 mostra a localização, no gráfico de Senneset & Janbu (1984), dos dados 

relativos as argilas moles de Porto Alegre e de outros três depósitos brasileiros. Percebe-se 

nessa figura que as argilas dos depósitos estudados estão fora das faixas de classificação dos 

autores. Desse modo, fica reforçada a sugestão de Danziger (1990) de estender mais a 

esquerda a região de classificação das argilas moles e muito moles no gráfíco de Senneset & 

Janbu (1 984). Campanella & Robertson (1988) ressaltaram a importância de uso de gráficos e 

correlações locais ou regionais para interpretação de ensaios , em função de uma série de 

fatores associados a processos de formação e evolução dos solos. 

A proposta de classificação de Robertson et al. (1986) relaciona, em dois gráficos, qt x 

FR e qt X Bq. Na Figura 7.27, foram lançados os resultados para a argila de Porto Alegre e de 

outras argilas brasileiras. A análise conjunta dos dois gráficos indica uma classificação entre 

material orgânico e argila para o solo de Porto Alegre. Para os outros solos, os gráficos não se 

mostraram coerentes entre si, certamente devido ao fato de que a medida de atrito lateral com 

piezocone apresenta-se geralmente menos confiável, em função da pequena magnitude dos 

valores medidos. A relação qt X Bq apresenta uma classificação mais adequada aos solos em 

análise em virtude da melhor confiabilidade na medição da carga de ponta. 

Robertson (1 990) apresentou dois ábacos para a classificação de solos a partir de ensaios 

de piezocone, conforme mostra a Figura 7.28. O solo da CEASA, segundo essa proposição, é 

classificado como argila siltosa levemente pré-adensada, o que se confirma através dos 

resultados de ensaios de caracterização, SPT, MPM, palheta, triaxiais e de adensamento. Na 

mesma figura também foram lançados dados referentes as argilas de Recife (Coutinho et al., 

1993) e do Vale do Rio Quilombo (Árabe, 1995). A classificação dessas argilas no gráfico de 

Robertson (1990) é a mesma das da CEASA e é coerente com os resultados de outros ensaios, 

apresentados pelos autores. 

Portanto, a classificação dos solos, de acordo com as propostas consagradas na 

literatura, fornece um indicativo seguro da presença e características de depósitos de argila 

mole. Há, no entanto, a necessidade de adaptar estas proposições ao acervo geotécnico já 

existente para solos brasileiros. A representação, em escala ampliada, da relação entre qt x Bq, 

corrigida para contemplar a experiência nacional (Figura 7.27.b), deve ser utilizada para esta 

finalidade. 
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Figura 7.26 - Localização de algumas argilas moles brasileiras 
no ábaco de classificação de Senneset & Janbu (1984) 
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Figura 7.27 - Classificação de algumas argilas moles brasileiras 
conforme proposição de Robertson et al. (1986) 
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Figura 7.28 - Classificação de algumas argilas moles brasileiras 
conforme proposição de Robertson et al. (1990) 



7.6 Estado e história de tensões 

No item 5.3 foram apresentados os resultados de ensaios de adensamento, incluindo a 

distribuição de tensões de pré-adensamento, tensões verticais efetivas e OCR (razão de pré- 

adensamento) ao longo da camada de argila da CEASA (Figuras 5.1 3 e 5.14). 

Esses parârnetros são analisados e comparados neste item, com resultados de previsão 

de diferentes ensaios no mesmo local ou de argilas de outros depósitos. 

7.6.1 Estado de tensões geostáticas 

A Figura 7.12, apresentada no item 7.3.1, mostra a distribuição das tensões (o,, e o',,) 

para o perfil de argila da CEASA. Observa-se, nessa figura, uma camada de aterro com 

espessura média entre 1,8 e 2,O m. A tensão vertical total (o,,) na camada de argila mole, 

neste local, varia de 32 a 153 kPa e a tensão vertical efetiva (o',,), de 22 a 58 kPa. Os valores 

médios dessas tensões ao longo do perfil de argila mole podem ser expressos por: 

c,, (kPa) = 29,88 + 14,19.z z i< 8,O m 

o',, (kPa) = 22,OO 1,034.2 z I 8,O m 

onde: z é a profundidade corrigida ( excluindo a altura de aterro). 

7.6.2 História de tensões (o',, e OCR) 

A distribuição de tensões verticais efetivas (o1,,> e de pré-adensamento (o',,) com a 

profundidade, para a argila mole da CEASA, foi apresentada na Figura 5.13. A o',, tem uma 

variação, ao longo do perfil, ent 44 e 113 kPa. 

A comparação entre a c . derivada de ensaios oedométricos e de piezocone proposta 

por Chen & Mayne (1996), ostrada na Figura 7.29. Chen & Mayne (1996) analisaram 

1256 resultados de ensaios de :zocone de 123 locais e propuseram a expressão a seguir, para 

a o',,. 

o',, = 0,305.(qt - o,,) (7.13) 

A análise da Figura 7.29 indica uma boa concordância entre os resultados de o',, de 

ensaios oedométricos e da Equação 7.13. 



A Figura 7.30 mostra, de forma similar à anterior, a comparação entre os resultados de 

OCR de ensaios de adensamento e da proposições de Mayne & Mitchel (1988) e Chen & 

Mayne (1994) (Equação 7.14, derivada da análise de 1208 resultados de ensaios de 

piezocone). 

4, - '42 OCR = 0,53.- 
a v o  

Observa-se, na Figura 7.30, uma adequada representação do perfil de OCR a partir das 

proposições de Mayne & Mitchel(1988) e Chen & Mayne(1994). 

Ensaios edométricos na argila da CEASA indicam uma faixa de OCR de 1,O a 4,3, 

com um valor médio de 1,3 para a região normalmente adensada (NA). 

Na Figura 7.31, é representada a curva de OCR com a profundidade para o CE-3 

(TABAI), derivada da Equação 7.14; também são apresentados os valores de OCR 

determinados de ensaios edométricos realizados na crosta da argila desse CE, por Dias & 

Gehling (1986). Com base nessa figura, pode-se estimar um valor médio de 1,4 para o OCR 

na região NA desse CE. 

Analisando conjuntamente os gráficos de B,, mostrados nas Figuras 7.22 e 7.23, e a 

distribuição de OCR, nas Figuras 7.30 e 7.31, observa-se um valor crescente de B, com a 

profundidade, ao longo da crosta PA (OCR decrescendo) e tendendo a um valor 

aproximadamente constante com a profundidade (OCR = constante, região NA). Esse 

comportamento de Bq x OCR é coerente com as experiências nacional e internacional, e 

reflete a analogia do comportamento entre B, e Af com o OCR, conforme Houlsby (1988) e 

Wroth (1 984). 

As Figuras 7.32 a 7.34 mostram as relações entre B, e OCR para a argila mole da 

CEASA e para outras argilas brasileiras, segundo proposições da bibliografia. Apesar de 

alguma dispersão, os resultados apresentam uma boa superposição e se mostram coerentes 

com a tendência apontada pela bibliografia. 

Chen & Mayne (1996) realizaram um extenso trabalho sobre OCR e tensão de pré- 

adensamento. Nesse trabalho analisaram um grande número de ensaios de piezocone em 

diversos locais. As Figuras 7.35 e 7.36 mostram as relações OCR x Q e OCR x B, desses 

autores, e as faixas de valores para as argilas moles de Porto Alegre. Observa-se uma boa 

superposição dos resultados desta pesquisa com as nuvens de pontos dessas figuras . 
O trabalho desenvolvido por Chen & Mayne (1996) forneceu uma evidência 

importante à análise de resultados de cone. Correlações entre OCR e Bq ou Q foram 

estabelecidas, porém a dispersão (refletida pelos baixos coeficientes de correlação) parecem 



indicar que há necessidade de incorporar outras variáveis na interpretação dos resultados, 

como, por exemplo, o índice de rigidez, parâmetros de estado ou nível de tensões. 

9 - 1. - Adensamento I 

1 - Chen & Mayne (1996) 
1  o 

OCR 
0 1 2 3 4 5 6  

/ O- Mayne & Mitchel(1988) 
I - Chen & Mayne (1996) 

Figura 7.29 - Variação da tensão o',, Figura 7.30 - Variação de OCR com 
com a profundidade - CE-1 (CEASA) a profundidade - CE-1 (CEASA) 
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Figura 7.31 - Variação de OCR com Figura 7.32 - Relações entre B, e OCR para 
a profundidade - CE-3 (TABAÍ) argilas brasileiras e argila de OnscDi Lacasse et 

al., 1982) 



Figura 7.33 - Relações entre B, e OCR para argilas 
brasileiras e proposta de Keaveny & Mitchel(1986) 
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Figura 7.34 - Relações entre B, e OCR para argilas 
brasileiras e vários depósitos de argila do mundo 
(modificada de Robertson et a1. ,1986) 
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Figura 7.35 -Relações entre OCR e 
(modificada de Chen & Mayne, 1996) 
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Figura 7.36 -Relações entre OCR e B, 
(modificada de Chen & Mayne, 1996) 

7.6.3 Coeficiente de empuxo no repouso (h) 

A Figura 7.37 apresenta os valores de ko para a argila mole da CEASA, determinados 

a partir de resultados de ensaios pressiométricos Ménard, de ensaios de piezocone pela 

proposição de Kulhawy et al. (1985) [k,=Q/11,11+0,383] e de ensaios triaxiais e oedométricos 

de Mayne & Kulhawy, 1982 [k, = ( I  - S ~ ~ $ ' ) . O C R ~ ~ " ~ ] .  

Observa-se, nessa figura, uma mesma ordem de valores de ko para os resultados de 

ensaios pressiométricos e a proposição de Mek. A proposição de Kulhawy et al. (1985) indica 

valores mais altos de k,. na região NA. A argila mole do CE-1 (CEASA) apresenta um ko 
médio em torno de 0,7. 



A Tabela 7.6 mostra valores de ko para a argila da CEASA, determinados por 

diferentes métodos, bem como resultados para argilas de outros depósitos brasileiros. 
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7.7 Propriedades de comportamento 

Com base nas medidas de campo, apresentadas e interpretadas anteriormente, é possível 

determinar as propriedades fundamentais de comportamento do solo. Este item refere-se a 

determinação da resistência ao cisalharnento não-drenada, ângulo de atrito interno e módulos 

de deformabilidade. 

7.7.1 Resistência ao cisalhamento não-drenada (S,) 

A resistência ao cisalhamento não-drenada de um solo não tem um valor único, pois 

depende do tipo de ensaio utilizado para sua determinação, isto é, da trajetória de tensões 

seguida no ensaio. Wroth (1984) discute a desconsideração, no método de interpretação, do 

efeito da tensão principal intermediária. Outros efeitos também influenciam S,, tais como: 

anisotropia, velocidade de ensaio e amolgamento do solo. Esses fatores e efeitos têm sido 

analisados por diversos autores (e.g. Bjerrum, 1973; Ladd & Foot, 1974; Campanella et al., 

1983; Wroth, 1984 e Houlsby & Carter, 1993 ). 

A seguir são analisados os valores de S,, determinados através de diferentes 

equipamentos elou ensaios para os solos dos três campos experimentais (CE) estudados nesta 

pesquisa. São discutidos os resultados detalhados nos Capítulos 5 e 6, cuja distribuição física 

corresponde a: 

- CE-1 (CEASA) - Palheta, piezocone, pressiômetro Ménard e 

triaxiais CIU e UU. 

- CE-2 (AEROPORTO) - Piezocone e triaxiais UU. 

- CE-3 (TABAI) - Palheta e piezocone. 

a) Campo Experimental 1 - CEASA 

A Figura 7.38 mostra os valores de S, dos ensaios de palheta, triaxiais UU, triaxiais CIU 

com reconsolidação as tensões efetivas de campo e dos modelos Cam Clay (CC- Roscoe & 

Schofield, 1963) e Carn Clay Modificado (CCM - Burland, 1967). Para os modelos CC e 

CCM foram utilizados os parâmetros : 4'=22", M=0,86 e A =0,86 a 1,O. Estes parâmetros 

foram definidos a partir dos resultados dos ensaios triaxiais CIU e dos ensaios edométricos. 

Observa-se, nessa figura, uma mesma tendência de variação de S, com a profundidade para os 

ensaios de cada campo experimental e uma aceitável dispersão da nuvem de pontos. 

A resistência ao cisalhamento não-drenada média, para o CE-1 (CEASA), derivada de 

regressão linear dos dados da Figura 7.38, pode ser expressa por: 



Na Figura 7.39, são apresentados os valores de S, com a profundidade, derivados dos 

ensaios de piezocone. A curva 1 mostra a variação média da S, obtida da Equação 7.11 , para 

um fator de cone Nkt=12 (determinado a partir das Figuras 7.16 e 7.18). Uma abordagem 

recente, proposta por Chen & Mayne (1994), na qual ensaios de piezocones são utilizados na 

previsão de resistência não-drenada obtida de ensaios triaxiais CIU (Equação 7.19, foi 

igualmente aplicada na interpretação de qt, na qual M é o parâmetro de estado crítico, adotado 

como 0,86. Observa-se, nessa figura, uma boa concordância entre as duas proposições para a 

determinação de S,.  

Os resultados medidos e previstos podem ainda ser comparados a previsões obtidas através da 

Teoria do Estado Crítico (Roscoe & Schofield, 1963). 

Um resumo de todos os valores obtidos para a variação da resistência não-drenada com 

a profundidade é apresentado na Figura 7.40. A concordância entre as diversas técnicas de 

ensaio e procedimentos de interpretação fica claramente identificada nessa figura. Os ensaios 

não-adensados e não-drenados UU constituem-se no limite inferior dos valores de S, obtidos. 

Os únicos dados discrepantes são atribuídos a resistência ao cisalhamento não-drenada, 

derivada de resultados de ensaios pressiométricos (SuMPM entre 18,l kPa e 51 @a), que 

apresenta valores superiores aos obtidos por outros ensaios, mesmo com a correção do 

comprimento da sonda (LID) proposta por Carter & Houlsby (1993). Este comportamento já 

tinha sido anteriormente observado por Roy et al. (1976), Clough et al. (1990) e Lacasse et al. 

(1990). 



Em síntese, a resistência ao cisalhamento não-drenada S, do depósito argiloso da 

CEASA pode ser representada pela Equação 7.15. Os valores de S, previstos a partir do 

pressiômetro não são utilizados na determinação de valores representativos do solo. Os outros 

métodos foram todos considerados na determinação das variáveis da Equação 7.15: medidas 

de S, em laboratório, palheta e previsões de piezocones ( intrinsicamente associados a CIU e 

palheta). 

A Tabela 7.7 mostra as faixas médias de variação de S, dos diferentes ensaios para o 

CE-1 (CEASA). Os ensaios CIU foram realizados em amostras de solo retiradas da região 

normalmente adensada. 

1 - - - 

WPALHETA 
2 -- 

Tabela 7.7 - S, da argila do CE-1 (CEASA) 

O U U  

OCC 
ACCM 

TIPO DE ENSAIO 

PALHETA 

CIU 

UU 

CC 

CCM 

MPM 

Figura 7.38 - Perfil de S, de ensaios de 
palheta e triaxiais - CE-1 (CEASA) 

Su (kpa) 

10,s - 31,6 

13,7 - 21.0 

13,4 - 28,9 

6,6 - 25,9 

9,O - 20,6 

18,5 - 51,O 

9 - 1 - PIEZOCONE (CEASA) 
2 - CHEN & MAYNE (1994) 

10 ---- 

Figura 7.39 - Perfil de Su de ensaios de 
piezocone - CE-1 (CEASA) 
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Figura 7.40 - Perfil de S, - CE-1 (CEASA) 



b) Campo Experimental 2 - AEROPORTO 

Na Figura 7.41, foram lançados os resultados de SUuu da argila mole do CE-2, 

juntamente com os valores de SUPAL~ETA da argila da CEASA (servir de referência). Observa- 

se uma mesma ordem de grandeza para os valores de S, das argilas dos dois CE. Os valores da 

resistência ao cisalhamento não-drenada, determinados por ensaios triaxiais ü W  (SUuu) da 

argila do CE-2, apresentam uma tendência de redução ao longo do perfil. O pequeno número 

de pontos não é suficiente para confirmar essa tendência, sendo necessária a realização de 

estudos complementares. 

Na Figura 7.42, são apresentados os resultados médios de S,, previstos através dos 

resultados de três ensaios de piezocone (NktZ12) e medidos em ensaios triaxiais UU, com 

medição externa de carga e de deformação, para amostragem com tubo Shelby de 5". Cada 

ponto da SuuU corresponde a média de três corpos de prova. Essa tendência de variação de S, 

com a profundidade não é comumente encontrada em depósitos de argilas moles. Observa-se, 

na mesma figura, que tanto o perfil de S, como as medidas pontuais de S, obtidas de 

laboratório sugerem uma redução gradual de S, até atingir a camada arenosa subjacente. 

8 - iYi i 

-. i A- 

9 - iPALHETA (CEASA) 

OUU (AEROPORTO) 
10 

8 7 

- CPTU : 

Figura 7.41 - Perfis de S, de ensaios Figura 7.42 - Perfis de S, de ensaios 
triaxiais UU (CE-2) e de palheta ( CE-1) triaxiais UU e de piezocone - CE-2 

(AEROPORTO) 
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c) Campo Experimental 3 - TABAÍ 

Os resultados de SuPALHETA no CE-3 estão plotados juntamente com os do CE-1 

(Referência), na Figura 7.43. Verifica-se nessa figura que o S u P A ~ ~ ~ ~ *  do CE-3 apresenta uma 

faixa média de variação (6,5 a 26,4 kPa) um pouco inferior a do CE- 1 (1 0,8 a 3 1,6 @a). 

A Figura 7.44 mostra os resultados da resistência ao cisalhamento não-drenada S,, para 

o CE-3 (TABAI), além dos resultados de ensaios de palheta e de piezocone (NktZ12 e 

Equação 7.16). Observa-se uma superposição aceitável dos resultados, com uma dispersão um 

pouco mais acentuada para valores de S, derivados do piezocone a pequenas profundidades 

( inferiores a 3,5 m). 

A magnitude da resistência ao cisalhamento não-drenada S, da argila do CE-3 (TABAÍ-) 

pode ser representada pelas expressões: 

'. o 
- iPALHETA (CEASA) 

10 - ii PALHETA (TABAÍ) L 

Figura 7.43 - Perfis de S, de ensaios 
de palheta (CE-2) e ( CE-1) 

, 1 - PIEZOCONE 
1 i 2 - CHEN & MAYNE (1994) 

Figura 7.44 - Perfis de S, de ensaios 
de palheta e de piezocone - CE-3 (TABAÍ) 



d) Superposição dos resultados de S, para os três CE 

Os valores médios de S, de todos os ensaios realizados nos depósitos de argilas moles 

da região da Grande Porto Alegre são apresentados na Figura 7.45. As seguintes observações 

podem ser feitas a partir dessa figura: 

- Há concordância geral dos resultados, indicando homogeneidade do depósito e 

possibilidade de adoção de valores médios representativos. 

- Os valores de S ,  para o CE-3 (TABAÍ) aparecem mais a esquerda no gráí-ico, 

indicando valores levemente inferiores a média dos demais CE. 

- Os valores de SUMPM apresentam a mesma ordem de grandeza dos resultados dos 

demais ensaios somente na parte superior da crosta pré-adensada. No restante do perfil de 

argila mole, apresentam valores muito superiores aos demais, por isso não serão considerados 

para a determinação do valor médio. 

É proposta a seguir, uma expressão para a S, das argilas moles da região de Porto 

Alegre, derivada da Figura 7.45, considerando-se os ensaios de palheta no CE-1 e no CE-3, e 

os ensaios triaxiais no CE- 1. 

As Equações 7.19 representam uma primeira proposição; por isso deverão ser 

verificadas ao serem realizadas outras campanhas de ensaios, mediante a ampliação da base 

de dados, principalmente no CE-2 (AEROPORTO). Essas equações não substituem ensaios 

de campo elou laboratório específicos a cada obra, mas, sim, indicam uma ordem de grandeza 

para pré-projetos e avaliação de possível ocorrência de problemas geotécnicos. 

A Tabela 7.1, apresentada no início do capítulo, mostrou faixas de variação de S, para 

diferentes depósitos de argila no Brasil. Valores típicos de S, de argilas moles da Região de 

Porto Alegre estão compreendidos entre 10 kPa e 32 kPa. Essa faixa de valores é coerente 

com resultados de outros depósitos de argilas similares, conforme mostra a Tabela 7.1. 

A Figura 7.46 associa a resistência ao cisalhamento não-drenada (com correção de 

Bjerrum, 1973) normalizada em relação a tensão efetiva vertical (S,/o',,) ao índide de 

plasticidade IP, para os CE-1 (CEASA) e CE-3 (TABAÍ) . Observa-se uma boa distribuição 

da nuvem de pontos em relação à proposição de Bjemun (1973). Dessa figura deduz-se um 
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valor médio de 0,35 para as argilas normalmente adensadas a levemente pré-adensadas de 

Porto Alegre. Valores mais altos da relação (S,,/O'~~), assinalados na figura, representam 

pontos da argila da crosta (PA). Dias & Gehling (1986) encontraram um valor de S,,/O', e 

0,34 para ensaios triaxiais até 3,O m na argila do CE-3 (TABAÍ). 

I 

I 

, Li PALHETA (TABAI) 
i i PALHETA (CEASA) 
1 UU (CEASA) I 

I + CIU (CEASA) 
I 

1 0 UU (AEROPORTO) I 

* MPM (CEASA) 1 

1 - CPTU(TABAI) 
2 - CPTU (CEASA) 1 

x 3 - CPTU (AEROPORTO) 

I 

x 
I 

I 

I 

9 - 
1 

I I 
1 10 - I 

Figura 7.45 - Distribuição de S. com a profundidade para os três CEs 
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1 Bjerrum (1973) I I 

Figura 7.46 - Relações entre S,/o',o e IP para as argilas de Porto Alegre 

7.7.2 Parâmetros efetivos (+') 

Os ensaios de piezocone foram realizados com o objetivo de se analisar sua 

aplicabilidade na determinação de parâmetros de comportamento do solo. Neste item, 

apresentam-se os valores medidos no presente trabalho, além de um resumo de valores 

publicados na literatura referentes a prática brasileira e o uso de métodos correntes de previsão 

de 4' para todos os resultados existentes. 

Os resultados dos ensaios triaxiais CIU realizados no CE-1 (CEASA) foram 

apresentados no item 5.4.4, com valores de 4' variando de 18,3" a 27,9O, e um valor de 4' de 

22,l O para uma envoltória única para todo o perfil de argila mole, conforme mostra a Figura 

5.54. A Tabela 7.8 relaciona alguns valores de 4' para argilas brasileiras. Estes valores são 

apresentados resumidamente na Figura 7.47, onde o ângulo de atrito interno efetivo é plotado 

contra o índice de plasticidade. A correlação entre o ângulo de atrito interno efetivo (4') e o 

índice de plasticidade, proposta por Bjerrum & Simons (1960), foi incluída na figura para fins 

de comparação. Pode-se notar um bom ajuste dos dados apresentados na literatura nacional e 

internacional com a correlação sugerida pelos citados autores. Os valores obtidos no Brasil 

situam-se próximos a correlação, sugerindo tratar-se de depósitos de argilas normalmente 

adensadas (NA). 

A determinação de 4' de argilas saturadas, por meio de ensaios de piezocone, pode ser 

feita pelos métodos de Senneset & Janbu (1984) ou Lunne et al. (1985). Ambos os métodos 

apresentam ábacos que associam o número de resistência de cone N, (Equação 7.20) com a tg 



4' através do parârnetro de poro-pressão B, (Equação 7.21). 

Bq = Y - uo 

qr - a v o  

sendo: a = atração, que para argilas NA e levemente PA, tem valores entre 2 e 10 kPa, 

segundo Lunne et al. (1985). É relevante notar que a atração "a" proposta por Janbu & 

Senneset (1974) não possui um sentido físico claramente definido, o que enfatiza a natureza 

semi-empírica da abordagem. 

Tabela 7.8 - Ângulo de atrito interno efetivo de argilas moles brasileiras 

CEASA (RS) 

I RIO QUILOMBO(SP) 1 193 - 3 1,6 - I Árabe (1 986) 1 

REFERÊNCIA LOCAL 

RIO GRANDE (RS) 

I RIO MOJI (SP) I 18 -28 I Árabe (1986) 1 

0' ("1 
18,3 - 27,9 Presente Tese 

23 - 29 

I SARAPUÍ (RJ) 1 23 - 26 1 Costa F0 et al. (1977) I 

Dias & Bastos (1 994) 

SANTOS (SP) 

I RECIFE (PE) 1 23 - 26 1 Coutinho et al. (1 993) I 
- 

~JOÃO PESSOA (PB) I 18 - 21 1 Conceição (1 977) 

23 - 28 

A Tabela 7.9 mostra os valores de $I, determinados segundo os métodos acima citados, 

para o CE-1 (CEASA) e de outras argilas brasileiras. 

Analisando essa tabela conjuntamente com a Tabela 7.8, observa-se que o método de 

Senneset & Janbu (1984) indica valores de 4' muito superiores aos obtidos nos ensaios 

triaxiais, portanto, contra a segurança. A proposição de Lume et al. (1985) aponta valores de 

+' mais próximos aos obtidos por ensaios triaxiais e, para algumas profundidades em locais 

como Recife e Sarapuí, apresenta valores menores. 

Samara et al. (1982), Árabe (1986 e 
1999, Massad (1 986 e 1988) 
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Tabela 7.9 - Ângulo de atrito interno efetivo de argilas moles brasileiras 
(derivado de ensaios de piezocone) 

Figura 7.47 - Relações entre 4' e IP para algumas argilas brasileiras e 
experiência internacional (modificada de Bjerrum & Simons, 1973) 

7.7.3 Módulos de deformabilidade 
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Neste item são analisados os módulos de deformação secante e de cisalharnento, 

determinados através de resultados de ensaios triaxiais apresentados no item 5.4, e os ensaios 
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pressiométricos Ménard, apresentados no Capítulo 6. 

A Figura 7.48 mostra a variação dos módulos secantes de Young com a profundidade, 

derivados de ensaios triaxiais UU, realizados no CE-1 (CEASA). Os índices I e E indicam 

medições interna e externa de deformações, respectivamente. As notações 25 e 50 

representam os níveis de tensão de 25% e 50% da máxima tensão desvio de ensaio. Observa- 

se, nessa figura, que os módulos de Young obtidos com medições internas de deformação (I) 

são maiores que módulos derivados de medições externas (E), para resultados de ensaios 

triaxiais UU. Os módulos apresentam valores mais altos no primeiro metro de profundidade e 

não mostram urna tendência definida para profundidades maiores. 

Um resumo dos resultados dessa figura é mostrada na Tabela 7.10. Observa-se, nessa tabela, 

uma variação de 50% entre os valores médios de e E35E e uma variação em tomo de 

32% entre EuSO1 e EusoE. 

Os módulos secante derivados dos ensaios CIU são plotados na Figura 7.49, em função 

da deformação axial (E,) obtida com medição interna. Observa-se uma redução de Eu com E,, 

representando a típica forma de S descrita na literatura. Estes ensaios foram reconsolidados as 

tensões efetivas de campo. 

Os módulos secantes derivados dos ensaios CIU são apresentados na Figura 7.50 e na 

Tabela 7.1 1. Observa-se uma maior dispersão dos resultados, exceto para a profundidade de 

3,40 m. As diferenças entre medição interna e externa, para os valores médios são de 54,9%, e 

de 21,4%, para as tensões de 25% e 50% da máxima tensão desvio. Contráriamente aos 

resultados dos ensaios UU, os módulos de Young derivados dos ensaios CIU mostram uma 

clara tendência de redução até a profundidade próxima a 3,5 m, voltando a crescer para 

profundidades maiores. Essa tendência é compatível com aquela apresentada pela resistência 

ao cisalhamento não-drenada (S,), conforme mostra a Figura 7.38. 

Tabela 7.10 - Módulos de Young de ensaios triaxiais UU (CE-1) 
MÓDULOS I E351 

Tabela 7.11 - Módulos de Young de ensaios triaxiais CIU 
MÓDULOS 

FAIXA (kPa) 

VALOR MÉDIO 

EUSOE E35E Eu501 

Eu251 

6135 - 15689 

9353 

E 3 5 ~  

4910 - 7177 

6078 

Eu501 

4060 - 12032 

5253 

EUSOE 

3484 - 5929 

4328 
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Na Figura 7.51 e na Tabela 7.12, são comparados os módulos secantes para níveis de 

tensões de 50% da máxima tensão desvio, obtidos de ensaios triaxiais CIü e UU com os 

módulos pressiornétricos de carregamento e recarregamento. 

Observa-se que o módulo pressiométrico médio de recarregamento é cerca de 127% 

maior do que o mesmo módulo para carregamento. Segundo Wroth (1984) e Jamiolkowski et 

al. (1985), os módulos de recarregamento são pouco sensíveis a amolgamentos iniciais de 

ensaio (fixação e introdução da sonda). 

Os módulos pressiométricos médios de recarregamento apresentam valores em torno 

de 28% menores que os módulos secantes médios triaxiais, com medição interna de 

deformação. 

Os módulos secantes triaxiais médios superam os módulos pressiométricos médios em 

160%. Valores baixos para módulos pressiométricos Ménard também foram obtidos por 

Árabe (1995), para as argilas dos vales do Rios Quilombo e Moji. A comparação por ele feita 

foi entre ensaios MPM e PAF. 

O autor do presente trabalho acredita que valores reduzidos do módulo pressiométrico 

Ménard em argilas moles estão relacionados a amolgamentos devidos as etapas de furação e 

introdução da sonda. 

Tabela 7.12 - Módulos de Young triaxiais e módulos pressiométricos Ménard I MÓDULOS I EUSOIUU EUSOICIU EUMPM EU~MPM ( Eu~oE(cE-~) 

I FAIXA (@a) 1 3742 - 10244 1 4060 - 12032 1 1275 - 3585 1 2970 - 8647 1 2073 - 41 50 1 

A Figura 7.52 e a Tabela 7.13 relacionam os módulos cisalhantes G, determinados de 

ensaios triaxiais UU e CIU, para o nível de 50% da máxima tensão desvio, além de ensaios 

pressiornétricos de recarregamento. Observa-se que o módulo Gsoi dos ensaios triaxiais é 

cerca de 3 1 % superior ao GurMPM. 

Tabela 7.13 -Módulos cisalhantes triaxiais e pressiométricos Ménard 
I MÓDULOS I G~OIUU G~OICIU GMPM G~OEUU G~OECIU 

I FAIXA (kPa) 1 1247 - 3415 1 1353 -4010 1 1000 - 2887 1 915 - 2250 1 1160--19801 

Índice de rigidez (Ir) 
Análises recentes de interpretação de ensaios de campo e previsão de obras 

geotécnicas têm demonstrado a influência do índice de rigidez sobre o comportamento do 

solo. 
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A Figura 7.53 mostra a variação do índice de rigidez (I,=G/S,) com a profundidade 

para os ensaios triaxiais CIU e UU realizados na argila mole do CE-1 (CEASA). O índice de 

rigidez I, para ensaios CIU e UU tem valores médios de 13 1 e de 1 16, respectivamente. 

Na Figura 7.54, são relacionados os valores de I, com a profundidade para ensaios 

triaxiais CIU e UU, considerando-se, para a sua determinação, um S, médio dos valores dos 

ensaios de palheta, CIU e W . Um valor médio de Ir=135 pode ser considerado para a argila 

mole do CE-1 (CEASA). 

3 :  
I 

M A .  

Figura 7.48 -Variação de E, com a profundidade 
de ensaios triaxiais UU no CE-1 (CEASA) 



Figura 7.49 - Variação de E, com a deformação axial 
- ensaios triaxiais CIU no CE-1 (CEASA) 



Figura 7.50 - Variação de Eu com a 
profundidade- ensaios triaxiais CIU 
no CE-1 (CEASA) 

G (MPa) 

9 4  I (Módulo Ménard) , 
I 1 * E u i M p ~  (cicios) ~ 
I 

10 

Figura 7.51 - Variação dos módulos Eu 
com a profundidade- ensaios triaxiais e 
pressiométricos - CE-1 (CEASA) 

Figura 7.52 - Variação do módulo cisalhante Figura 7.53 - Variação de I. com a 
G com a profundidade - ensaios triaxiais e profundidade - para S. de ensaios de 
pressiométricos - CE-1 (CEASA) palheta CE-1 (CEASA) 



Figura 7.54 - Variação de I, com a profundidade - para 
S, de ensaios de palheta , UU e CIU - CE-1 (CEASA) 

7.8 Interpretação de ensaios de adensamento e dissipação 

7.8.1 Interpretação dos ensaios de adensamento (edométricos) 

Os resultados dos ensaios de adensamento unidimensional, do tipo incremental, foram 

apresentados no ítem 5.3 e sintetizados nas Tabelas numeradas de 5.3 a 5.7. 

As Figuras 5.12 e 5.21 mostram, respectivamente, a superposição das curvas "e x log 

o'<' para ensaios com drenagens vertical e radial externa, realizados no CE-1 (CEASA). A 

curvatura do trecho virgem de adensamento, apresentada nessas curvas, indica que as 

amostras indeformadas utilizadas nos ensaios eram de boa qualidade, isto é, as perturbações 

do solo foram provavelmente pequenas durante a coleta de amostras, preparação dos corpos 

de prova e execução dos ensaios. Esse tipo de comportamento do solo foi observado por 

outros autores, tais como o Coutinho (1976 e 1988); Butterfield (1 979); Costa FO et al. (1985); 

Coutinho et al. (1 993), Coutinho & Lacerda (1 994) e Martins & Lacerda (1 994). 

A Figura 7.55 apresenta as curvas "e x log o'," dos ensaios de compressão 

unidimensional vertical de amostras nas condições indeformada e totalmente amolgada em 

laboratório para a argila do CE-1 (CEASA) na profundidade de 4,35 m. Observa-se, nessa 
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figura, que a perturbação do solo (quebra da estrutura), na condição totalmente amolgada, faz 

com que a curva "e x log o'," apresente uma forma mais retilínea, o que é consistente com 

Martins & Lacerda (1994) e Burland, 1990. No trecho virgem de adensamento e para altas 

tensões verticais, as duas curvas da Figura 7.55 se aproximam pois nessa condição, os corpos 

de prova provavelmente se encontram desestruturados e apresentam comportamento similar. 

Pode-se visualizar na Figura 7.55, que a perturbação da amostra (amolgamento) conduz 

a curvas com declividades (C, e C,) diferentes. Desse modo, conforme observado por Martins 

& Lacerda (1994), a perturbação da amostra pode influenciar a estimativa de recalques, 

segundo duas hipóteses: 

1) Se as tensões verticais efetivas no solo estiverem dentro do trecho de recompressão, o 

índice de recompressão do solo (C,) indicado pelo solo perturbado será maior e resultará numa 

supererestimativa dos recalques. 

2) Se as tensões verticais efetivas no solo estiverem no trecho virgem de adensamento, o 

índice de compressão (C,) determinado para o solo perturbado será menor e conduzirá a uma 

subestimativa dos recalques. 

Martins & Lacerda (1994) analisaram a curva "e x log o', e a influência do 

amolgamento na estimativa de recalques, e apresentaram exemplos onde erros de até 100 % 

na previsão de deformação volumétrica podem ocorrer devido a perturbação da amostra. 

A Figura 7.56 apresenta a variação do índice de compressão (C,) médio com a 

profundidade para as argilas moles dos três CE desta pesquisa. Pode-se ver, nessa figura, que 

o índice de compressão apresenta valores crescentes com a profundidade de até 

aproximadamente 1,80 m (crosta pré-adensada) e uma faixa aproximadamente constante (C, 

médio de 1,6) para profundidades maiores (região NA). 

As variações dos índices de compressão (C,) e recompressão (C,) em relação ao índice 

de vazios inicial (ei), para as argilas moles de Porto Alegre, são mostradas nas Figuras 7.57 e 

7.58. Observa-se, nessas figuras, nítidas correlações entre C, e C, com e;, expressas a seguir. 

A Tabela 7.14 mostra valores de C, para algumas argilas brasileiras. Observa-se que os 

valores de C, das argilas desta pesquisa estão na mesma faixa de variação das demais argilas 

brasileiras. 
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Tabela 7.14 - ComparaçHo entre C, para argilas brasileiras. 
LOCAL 

CEASA (P. Alegre) 

AEROPORTO (P. Alegre) 

RIO DE JANEIRO (Sarapuí) 

Cc 

0,34 a 2,27 

0,81 a 1,84 

RIO DE JANEIRO 

JUTURNAÍBA (RJ) 

Os valores do coeficiente de adensamento (C,), determinados a partir dos ensaios 

edométricos no CE-1 (CEASA), foram apresentados nas Tabelas 5.1, 5.4 e 5.5, para as 

drenagens vertical (amostra indeformada), vertical (amostra totalmente amolgada no 

REFERÊNCIA 

Presente tese 

Presente tese 

9352 a ( R ) 
1,588 a 1.759 ( V  ) 

RIO DE JANEIRO 

RECIFE 

laboratório) e radial externa (amostra indeformada) respectivamente. Observa-se, nas mesmas 

tabelas, que o coeficiente de adensamento de amostras indeformadas de boa qualidade é maior 

no trecho de recompressão do que no trecho de compressão virgem. Para amostras totalmente 

amolgadas no laboratório, o valor do coeficiente de adensamento, no trecho de recompressão, 

apresenta uma grande redução e é menos influenciado no trecho de compressão virgem. 

A relação entre os coeficientes de adensamento pelo métodos de Taylor e Casagrande 

Coutinho & Lacerda (1 976) 

0,5 a 1,8 

0,29 a 3,75 

c,(&)/C,(~,, o apresenta valores médios de 1,48 para drenagem vertical e 1,27 para drenagem 

Costa F0 et al. (1 985) 

Coutinho & Lacerda (1 994) 

1,3 a 2,6 

0,5 a 2,2 

radial externa. Coutinho (1976) encontrou, para essa relação, um valor médio de 1,50 para a 

argila cinza do Rio de Janeiro. 

- - - -  

Ortigão (1 98 1) 

Coutinho et al. (1993) 

No trecho de compressão virgem do perfil de argila mole da CEASA, a relação entre os 

coeficientes de adensamento vertical de amostras indeformadas e deformadas tem um valor 

médio aproximado de 3,O. Moran et al. (1958), citados por Coutinho (1976), mencionam que 

um valor igual a 3,O para essa relação é indicativo de amostras indeformadas de boa 

qualidade. 

A Tabela 7.15 relaciona os valores do coeficiente de adensamento de argilas de diversos 

locais do Brasil. Observa-se que a magnitude de C, das argilas moles de Porto Alegre 

encontra-se na mesma faixa de valores das outras argilas brasileiras analisadas. 

A Tabela 5.2 mostrou a variação dos valores médios do coeficiente de adensamento 

secundário (C,) com a profundidade para a argila da CEASA, valores estes obtidos de ensaios 



de adensamento de amostras de boa qualidade. Observa-se, nessa tabela, que C, apresenta 

valores médios menores (= 0,00793) para tensões abaixo da tensão de pré-adensamento (o',) 

e valores médios maiores ( B  0,0147) para tensões no trecho virgem de adensamento. 

A Figura 7.59 exibe a relação entre o coeficiente de adensamento secundário e o teor de 

umidade natural de amostras indeformadas dos depósitos de argila da CEASA e de Sarapuí 

( Coutinho, 1976). Nota-se uma boa aproximação entre as duas nuvens de pontos e a 

adequação da distribuição dos dois conjuntos de valores dentro dos limites definidos pelo " 

Navy Design - Manual AM-7". 

I , . 8 . ' . ' I  , , . . ' . ' I  

10 1 o0 1000 
Tensão (kPa) 

-i- AMOSTRA INDEFORMADA I 

+ AMOSTRA AMOLGADA NO LABORATÓIU'O 

Figura 7.55 - Curvas e x log - CE-1 (CEASA) 
profundidade de 4,35 m 
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Figura 7.56 - Variação de C, com a profundidade 
- para as argilas mole de Porto Alegre 

I 

i CEASA i 
TABAI (Dias & Gehling, 1986) ) 

I i CEASA AEROPORTO A TABAI (Dias & Gehling, 1986) 

Figura 7.57 - Correlação entre C, e ei para as argilas moles de Porto Alegre 
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i CEASA o AEROPORTO A TABAI (Dias & Gehling, 1986) , 

1 

Figura 7.58 - Correlação entre C, e ei para as argilas moles de Porto Alegre 

TEOR DE UMIDADE NATURAL (qC) 

J O ' O ~ - .  PRESATE I... 

Figura 7.59 - Relação entre coeficiente de adensamento 
secundário e umidade natural (modificada de Coutinho, 1976) 

- 

7.8.2 Interpretação dos ensaios de dissipação (piezocone) 

As curvas de dissipação do excesso de poro-pressão normalizado (Equação 2.21) de 

ensaios de piezocone foram apresentados nas Figuras 6.59 a 6.64. 

A Figura 7.60 mostra os resultados típicos de variação do excesso de poro-pressão com 

o tempo, de um ensaio de dissipação realizado no CE-1 (CEASA) com piezocone Fugro- 

Oxford. Conforme já mencionado. o transdutor de pressão localizado na face do cone (ul) não 

0 COUTINMO I)t@ o 



funcionou. Observa-se, nessa figura, que as poro-pressões iniciais são maiores para posições 

mais próximas da ponta do cone. A velocidade de dissipação decresce da ponta para posições 

mais afastadas ao longo do piezocone. Nessa figura, a poro-pressão u2 apresenta um valor 

inicial mais alto, mas, em função da maior velocidade de dissipação, para tempos acima de 

1200 s apresenta valores menores do que u3 e tq. 

Tabela 7.15 - Coeficientes de adensamento de argilas brasileiras 
LOCAL AUTOR I OBSERVACÃO 

CEASA 0,70 a 5,10 PRESENTE TESE 
P. ALEGRE (RS) VERTICAL (NA) 

I CEASA I ,,, I ,,,,,.,,-,,, I E % * T ~  

I CEASA 1 3,20 a 4,96 1 F o X F O R D  CNA) 1 

I ,LU a o,ou 
P. ALEGRE (RS) 1 Y ~ ~ E N  1 C 1 ~ 3 ; ~  

P. ALEGRE (RS) 
CEASA 

P. ALEGRE (RS) 
AEROPORTO 

P. ALEGRE (RS) 
AEROPORTO 

P. ALEGRE (RS) 

- - - . - e e - 
RADIAL (NA) 

, , 

AEROPORTO 
P. ALEGRE (RS) 

RIO GRANDE (RS) 

VALE RIO 
QUILOMBO (SP) 

VALE RIO 
QUILOMBO (SP) 

BAIXADA SANTISTA 
(sp) 

VALE MOGV 
QUILOMBO (SP) 

SARAPU~ (RJ) 

SARAPUÍ (RJ) 

SARAPU~ (RJ) 

SARAPU~ (RJ) 

SARAPUÍ (RJ) 

RIO DE JANEIRO 
(RJ) 

SARAPUÍ(RJ) 

RECIFE (PE) 

3,20 a 4,27 

29,40 a 67,60 

0,67 a 2,12 

0,84 a 3,27 

19,41 a 49,75 

1,00 a 5,00 

6,10 a 8,30 

4,00 a 8,90 

a 

24 a 67 

1,40 a 4,00 
1,60 a 4,40 

24 a 67 

1 ,O0 a 3,80 

20 a 70 
l a 1 0  

26 a 102 

1,00 a 5,00 

0,8 a 2,O 
0,9 a 3,O 

3 a20  

PRESENTE TESE 

PRESENTE TESE 

PRESENTE TESE 

PRESENTE TESE 

. r 

CPTU FUGRO 

CPTU (PA) 

EDOMETRICO 
(NA) 

CPTU (NA) 

PRESENTE TESE 

DIAS & BASTOS (1994) 

ARABE (1 995) 

ARABE (1 995) 

SOUZA PINTO & 
MASSAD (1978) 

MASSAD (1985) 

DANZIGER (1 990) 
DANZIGER (1 992) 
DANZIGER (1 990) 
DANZIGER (1 992) 

LACERDA ET AL (1 979) 
MARTIN ET AL (1 992) 

COUTINHO & LACERDA 
(1976 e 1994) 

ROCHA FILHO 
(1987 e 1989) 

COSTA FILHO ET AL 
(1 993) 

ALMEIDA & FERREIRA 
(1 993) 

COUTMHO ET AL (1992) 

CPTU (PA) 

(NA) 

CPTU : MIT 

CPTU : OXFORD 

EDOMÉTRICO 

EDOMÉTRICO 
- 

CPTU (NA) 
CPTU (NA) 

CPTU (PA) 

EDOMETRICO 
TRIAXIAL 

EDOMETRICO 
(PA e NA) 

CPTU 

EDOMÉTRICO 

EDOMÉTRICO 
PIEZOCONE (NA) 

EDOdTRICO 



A determinação do coeficiente de adensamento horizontal Ch pode ser feita a partir de 

uma avaliação da forma das curvas características dos ensaios de dissipação, através de vários 

métodos publicados na literatura (Torstensson, 1977; Baligh & Levadoux, 1986; Houlsby & 

Teh, 1988; Teh & Houslby, 199 1). Nesta pesquisa, a solução selecionada para determinar o Ch 

foi a de Houlsby & Teh, 1988, não só por ser a mais aceita atualmente, mas também por 

incorporar, na sua análise, propriedades do solo através do I,. 

Uma razoável estimativa do coeficiente de adensamento in situ derivado de soluções 

teóricas depende da escolha de um valor de I, que modele corretamente a distribuição de 

tensões totais causadas pela cravação do piezocone no solo, bem como da escolha de um 

método de comparação entre a teoria e o experimental, com relação a localização do elemento 

filtrante e o tempo de dissipação. 

O índice de rigidez (I,) para depósitos naturais de argila pode variar entre 50 e 500. 

Dentro dessa faixa de valores de I, e considerando-se que Ch é h ç ã o  direta de l,ln (Equação 

2.27), a previsão de Ch pode variar de um fator igual a 3, o que afetará projetos de engenharia 

nos quais é necessária uma estimativa acurada de Ch. 

O Cálculo de Ch de resultados de dissipação pode ser feito de maneira tradicional, 

através da comparação de uma curva teórica de excesso de poro-pressão normalizada, plotada 

contra um fator tempo (T), na escala logarítmica, com outra curva de resultados experimentais 

em termos de tempo real, na escala logarítmica com o mesmo número de ciclos. A 

comparação pode ser feita pelo melhor ajuste entre as curvas ou por um ponto, geralmente 

para tso (tempo real para ocorrer 50 % da dissipação). 

A Figura 7.61 mostra a curva de um ensaio de dissipação realizado na CEASA, na qual 

o excesso de poro-pressão normalizado, registrado logo atrás da ponta cônica (u2), é plotado 

contra o logaritmo do tempo. A curva teórica da proposição de Houlsby & Teh (1988) é 

também plotada contra o logaritmo do fator tempo (T), com o mesmo número de ciclos. 

Observa-se uma boa aproximação entre as curvas teóricas e experimentais. Essa superposição 

das curvas foi observada por Nyirenda (1989) e Danziger (1990). Porém, para medidas 

tomadas em outras posições do elemento filtrante (ul, u2 e u3), urna mais fraca aproximação 

dos resultados das curvas teóricas e experimental foi observada (Figura 7.62). 

Para uma avaliação aproximada entre as diferentes localizações do elemento fíltrante, 

podem ser comparados diferentes níveis de dissipação através do fator: 



Se o I, é considerado constante em relação ao tempo, a razão entre os fatores 

correspondentes a diferentes tempos pode tomar-se simplesmente a relação entre os valores de 

Ch. Se Ch para 50 % de dissipação é tomado como referência, a comparação pode 

convenientemente ser expressa em termos de Ch(U%jCh(USO%). OS tempos de consolidação 

correspondentes a 20%, 40%, 50%, 60% e 80% da dissipação do excesso de poro-pressão 

foram tomados como padrões para os cálculos . Os resultados dessas razões, para os ensaios 

de dissipação no CE-1 (CEASA) com os piezocones Oxford e Fugro (UFRGS), são 

apresentados nas Figuras 7.63 e 7.64, respectivamente. As razões entre Ch para diferentes 

graus de dissipação com Ch de t5o são plotados contra o grau de dissipação para diferentes 

posições dos elementos fíltrantes. As razões Ch(U%)íCh(U50%) variam entre 0,7 a 2,8. As 

medidas na posição u2 apresentam uma menor dispersão dos valores dessas razões do que 

medidas tomadas nas outras posições. 

Para tempos menores do que o valor de referência de 50% a posição u;! forneceu 

resultados que foram da mesma ordem de magnitude dos obtidos com 70% e 80% de 

dissipação. Pode-se notar que a razão não tende a um valor constante com o grau de 

dissipação, o que indica não haver benefício em manter o piezocone estacionário por tempos 

de dissipação muito longos. 

. Recomendações para interpretação de Ch 

Schnaid et al. (1997) apresentam recomendações para a interpretação de dados de 

consolidação de ensaios de piezocone. As recomendações são aplicáveis somente para 

penetração não-drenada em argilas levemente pré-adensadas (OCR<3), para as quais a 

distribuição do excesso de poro-pressão prevista pelo Método da Trajetória de Deformações é 

similar as medidas de poro-pressão durante a penetração de piezocone. As sugestões são feitas 

com base nas seguintes recomendações: 

1) Selecionar um índice de rigidez (I,), utilizando um módulo cisalhante (G) para 50% 

da máxima tensão medida em ensaio de compressão axial. O uso de Gso para determinar I, é 

considerado mais adequado, pois considera um valor médio entre os módulos extremos de 

pontos do solo próximo a ponta do cone e a uma distância considerável do cone (Konrad & 

Law, 1987). Em locais para as quais ainda não há resultados de ensaios triaxiais, uma 
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estimativa de I, pode ser obtida por correlações empíricas com medidas de carga de ponta (q,), 

índice de plasticidade (IP) e resistência ao cisalhamento (S,) (Duncan & Buchignani, 1976; 

Ladd et al., 1977). 

2) Medir as poro-pressões logo atrás da base do cone (posição u2), uma vez que existem 

métodos teóricos que podem modelar os resultados nesta posição do que em outras posições, 

para argilas levemente a normalmente adensadas. 

3) Permitir 50% da dissipação do excesso de poro-pressão (U=0,5) para fornecer dados 

suficientes para interpretação. Baligh & Levadoux (1986) e Robertson et al. (1992) sugeriram 

que, para este grau de dissipação, o Ch calculado de dados de piezocone deveria corresponder 

ao estado de consolidação in situ do solo. Porém, se valores de Ch de campo para menores 

graus de dissipação (e.g. tzo, bo) forem similares, é possível e conveniente economicamente 

parar os ensaios de dissipação em tempos menores que t5o. 

O procedimento acima recomendado não necessariamente produz valores de Ch que são 

corretos, uma vez que não fornece uma estrutura que incorpora a variação de I, com o nível de 

tensões e amplitude de deformações cisalhantes, para diferentes raios e posições em torno do 

piezocone. Entretanto, trata-se de um método padronizado que é baseado em hipóteses 

suportadas por evidências experimentais e que permite comparar resultados de programas de 

investigações de diferentes locais. 

. Aplicação das recomendações para a interpretação dos ensaios de dissipação 

O índice de rigidez médio (1,=135), adotado para a interpretação dos ensaios de 

dissipação desta pesquisa, foi determinado considerando-se o módulo Gso de ensaios triaxiais 

CIU com medição interna de deformações e a resistência ao cisalhamento não-drenada S, 

média dos resultados de ensaios de palheta, CIU e UU. 

A Tabela 7.16 apresenta os resultados do coeficiente de adensamento horizontal para 

50% de dissipação do excesso de poro-pressão (Ch50%) para a posição u2, determinados pelos 

métodos de Houlsby & Teh (1988) e Baligh & Levadoux(l986) nos ensaios de dissipação 

executados na CEASA com os piezocones Oxford e Fugro (UFRGS). 



A Tabela 7.17 mostra os resultados de Chcsoo/,) determinados por ensaios de dissipação 

Tabela 7.16 - Resultados de ensaios de dissipação - CEASA - Chsow (104 cm2/s) 

realizados no CE-2 (AEROPORTO) com o piezocone FUGRO (UFRGS). 

PROFUNDIDADE 

(m) 

6 0  

6 0  

8,o 

8,o 

Os resultados de Ch do método de Houlsby & Teh (1988), apresentados nas Tabelas 

7.16 e 7.17, estão graficados na Figura 7.65, juntamente com valores de Ch da argila de 

Sarapui (Danziger et al., 1'994). Observa-se, nessas tabelas e figura, que que os valores de Ch, 

determinados pelo piezocone padrão (10 cm2 - Fugro), são similares aos determinados pelo 

piezocone Fugro-Oxford (5,O cm2). Esta similaridade entre os resultados é consistente com 

conclusões de trabalhos anteriores (Sills et al., 1988a e 1988b; Danziger, 1990 e Danziger et 

al., 1995), reforçando que a menor área da seção transversal não tem efeito significante nos 

resultados obtidos com o piezocone. Conclui-se também que os valores de Ch das argilas de 

Porto Alegre são da mesma ordem de grandeza que os da argila de Sarapuí. O método de 

Baligh & Levadoux (1986) superestima aproximadamente em 100% o valor de Ch para a 

argila mole da CEASA. Isto se deve ao fato de que esse método considera um Ir=560. 

A variação dos valores de Ch de laboratório e de campo em relação ao tempo, para 50% 

da dissipação do excesso de poro-pressão (tso) dos ensaios executados nas profundidades 

entre 6,O m e 8,O m (CEASA), é apresentada na Figura 7.66. Os dados de piezocone 

correspondem a poro-pressões medidas na posição u2. Os valores de Ch de laboratório foram 

determinados para tensões verticais iguais as de campo. Os coeficientes de consolidação de 

ensaios de campo são levemente superiores aos de laboratório. Esta observação está de acordo 

com os resultados apresentados por Baligh & Levadoux (1980), Tavenas et al. (1986), Sills et 

H & T - Houlsby & Teh 
B & L - Baligh & Levadoux 

Tabela 7.17 - Resultados de ensaios de dissipação - AEROPORTO - Ch5()% (104 cm2/s) 

B & L (1986) 

Ch FUGRO 

50,36 

67,18 

89,ll 

89,ll 

H & T (1988) 

PROFUNDIDADE 

(m) 

Ch FUGRO 

25,59 

34,15 

45,33 

45,30 

H & T (1988) 

Ch FUGRO 

Ch OXFORD 

26,67 

33,23 

53,80 

3 7,22 



al. (1 988), Jamiolkowslq et al. (1 979), entre outros. 

No ítem 2.5.5, foram apresentadas as Equações 2.25 e 2.26 (repetidas abaixo) que 

relacionam o coeficiente de adensamento vertical C, para as condições NA e PA com o Ch de 

piezocone, segundo Baligh & Levadoux (1986) e Jamiolkowski et al. (1985). 

Considerando: kh/k, = 1,2 (Ver Tabela 2.6) 
(RR/CR)6,0m = 0,1043 (Ver Tabela 5.3) 
(RR/CR)8,0m = 0,0769 (Ver Tabela 5.3) 

A Tabela 7.18 relaciona os valores de C, (PA e NA) obtidos pelas equações acima e 

pelo método de Houlsby & Teh (1988), bem como a sua aplicação aos resultados dos ensaios 

de dissipação realizados na CEASA. A comparação entre os valores de C, da Tabela 7.18 e 

C,(&'> dos ensaios edométricos (profundidades 6,O; 7,O e 8,O m) é apresentada na Figura 7.67. 

Observa-se, nessa figura, que os valores de C, derivados de ensaios de dissipação são 

levemente superiores aos determinados pelos ensaios edométricos. A consolidação em torno 

da ponta do cone é controlada por um processo que se assemelha ao mecanismo de expansão 

de cavidade, enquanto que no ensaio edométrico ocorre uma verdadeira consolidação 

unidimensional. Não há razão para assumir que o coeficiente de consolidação, determinado 

por esses dois tipos de ensaios, deva ser considerado um único valor. 

Tabela 7.18 Coeficientes de adensamento vertical derivados de ensaios de piezocone 
(C, .10-~crn~/s) 

PROFUNDIDADE 
(m) 

6 0  

6,o 

8,o 

8,o 

C, FUGRO 
(PA) 

30,708 

40,980 

54,396 

54,350 

C, FUGRO 
(NA) 

3,203 

4,274 

4,182 

4,179 

C, OXFORD 
(PAI 

32,004 

39,876 

64,560 

44,664 

C, OXFORD 
(PAI 

3,338 

4,159 

4,963 

3,434 



Figura 7.60 - Resultados típicos de ensaio de dissipação - C E-1 (CEASA) 

Figura 7.61 - Curvas teórica e experimental de dissipação 
para poro-pressões medidas na posição u~ - CE-1 (CEASA) 
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Figura 7.62 - Curvas teórica e experimental de dissipação 
para poro-pressões medidas na posição u4 - CE-1 (CEASA) 

Grau de dissipação ('h) 

Figura 7.63 - Razão entre Ch para diferentes graus de dissipação 
e Ch para 50% de dissipação - CE-1- cone de 5,O cm2 



Grau de dissipação ('h) 

Figura 7.64 - Razão entre Ch para diferentes graus de dissipação 
e Ch para 50% de dissipação - CE-1- cone de 10,O cm2 
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Figura 7.65 - Ch de ensaios de dissipação com piezocones 
em argilas brasileiras (modificada de Aimeida, 1996) 



Figura 7.66 - Comparação entre Ch de ensaios 
edométricos e de piezocone - CE-1 (CEASA) 

Figura 7.67 - Comparação entre C, de ensaios edométricos 
e de piezocones 



A presente tese representa uma contribuição para o conhecimento das propriedades 

geotécnicas dos depósitos de argila mole da região da grande Porto Alegre na medida que as 

técnicas e procedimentos utilizados não são rotineiros na prática de engenharia nacional e 

local. O trabalho se caracterizou pela diversidade de equipamentos e técnicas utilizados tanto 

para ensaios de campo como de laboratório. Os resultados obtidos foram comparados com a 

experiência nacional e internacional sobre o comportamento geotécnico de argilas moles. 

Uma característica importante a salientar é o fato de que praticamente todos os dados e 

informações sobre os depósitos de argilas moles da região de Porto Alegre, apresentados 

neste trabalho, foram obtidos pelo autor, o que confere a esta pesquisa um caráter pioneiro. 

8.1 Resultados Experimentais 

As principais conclusões sobre os resultados experimentais desta pesquisa estão 

sintetizadas a seguir, em função dos tipos de parâmetros avaliados elou de ensaios. 

a) Há concordância geral dos resultados dos parâmetros geotécnicos derivados de 

ensaios realizados nos três campos experimentais, indicando boa homogeneidade dos 

depósitos e a possibilidade de adoção de valores médios representativos das argilas moles da 

região da grande Porto Alegre. 

b) Os depósitos de argila mole da região da grande Porto Alegre apresentam uma 

camada de argila mole superficial com espessura variando entre 4 a 9 m, excluindo-se 

camadas de aterro. A investigação desenvolvida nesta tese corresponde a esta camada. 

c) Em relação a caracterização e índices físicos desses depósitos, pode-se concluir que: 

- não há dispersão significativa da percentagem de argila entre os três campos 

experimentais. A variação da percentagem de argila ao longo do perfil compreende uma 

faixa entre 37% e 70%. O argilomineral predominante é a caulinita. 

- há uma tendência de variação consistente do teor de umidade (w) com a profundidade 

para os três CEs (w cresce até 3 m de profundidade, permanece aproximadamente constante 

entre 3 m e 7 m e decresce progressivamente abaixo de 7 m), embora com uma dispersão mais 
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acentuada do que aquela observada para a percentagem de argila. 

- o teor de matéria orgânica varia entre 0,4% a 6,3% e apresenta uma considerável 

dispersão de valores, mas com a mesma tendência de crescimento com a profundidade para 

os três CEs. 

- os limites de Atterberg apresentam pequena dispersão dos resultados com um limite 

de plasticidade aproximadamente constante com a profundidade (LP=48%) e um limite de 

liquidez crescente (LL entre 67 e 127%) até a profundidade de 5 m e decrescente para 

profundidades superiores. 

- o peso especifico aparente úmido tem um valor médio de 14 kPJ/m3 na camada NA e 

valores superiores a 16 kFJ/m3 na crosta PA. 

- para o CE-1 (CEASA) no qual tem-se um maior número de ensaios in situ, observa-se 

a presença de uma camada de aterro entre 1,8 e 2 m de espessura e lençol freático em torno de 

1 m de profundidade. Nesse CE a tensão vertical total varia entre 32 e 153 kPa, tensão vertical 

efetiva entre 22 e 58 kPa e tensão de pré-adensamento entre 44 e 113 kPa. 

- a razão de pré-adensamento (OCR) para a argila mole de Porto Alegre varia entre 1,O e 

4,3, com um valor médio de 1,3 para a camada abaixo da crosta pré-adensada. Os valores 

maiores correspondem a crosta. 

d) A classificação do solo segundo diferentes classificações indica: Pedologia - glei 

húmico; HRB - A-7-5; Unificada - OH; Trilinear - argila . 

A utilização de gráfico apresentado por Robertson (1990) para a interpretação de 

ensaios de piezocone classifica o solo como uma argila siltosa levemente pré-adensada. Esta 

classificação se mostrou mais compatível com os resultados de ensaios de laboratório e de 

campo para as argilas de Porto Alegre e de outros locais do Brasil. No gráfico de Senneset & 

Janbu (1984) as argilas desta pesquisa e outras argilas brasileiras ficaram fora da faixa de 

abrangência das argilas moles. 

e) Através da superposição das curvas médias de variação da carga de ponta corrigida 

com a profundidade, dos ensaios de piezocone realizados nos três CE, foi possível determinar 

uma equação média representativa do depósito (qt entre 200 e 440 kPa), cujos valores são 

compatíveis com medidas descritas na prática de engenharia em argilas moles normalmente 

adensadas. 

f) A curva média de variação da pressão limite do ensaio pressiométrico com a 

profundidade para a argila do CE-1 (CEASA) indica valores da mesma ordem de grandeza 

daqueles determinados para argilas com características similares. 

g) A relação qJY1=1,48 para a argila mole da CEASA é muito próxima a valores citados 



na literatura internacional (e.g. Amar & Jezequel, 1972), indicando que a técnica de ensaio 

utilizada foi adequada às condições do subsolo. 

h) As argilas moles da grande Porto Alegre apresentam fatores de cone médios de 

Nk=l O e Nkt=12, compatíveis com a literatura internacional. 

i) Os valores de Nkt obtidos na CEASA são aproximadamente constantes com a 

profundidade, não apresentando nenhuma tendência de variação em função do índice de 

plasticidade (IP). Sugere-se que a correção de área nas medidas da poro-pressão elimina 

parcialmente a influência de IP, conforme mencionado por Jamiolkowsky et al. (1985), 

Tavenas et al. (1986), Campanella et al. (1986) e Meigh (1987). 

j) O parârnetro de poro-pressão médio (B,) de ensaios de piezocone para as argilas de 

Porto Alegre mostrou uma tendência de crescimento com o decréscimo de OCR. Este 

comportamento está em concordância com a literatura internacional e reflete a analogia de 

comportamento entre Bq e Af com o OCR, segundo Wroth (1984) e Houlsby (1988). 

k) Resistência ao cisalhamento não-drenada (S,) 

- as argilas moles da região da grande Porto Alegre têm uma faixa de variação de S, 

entre 10 e 32 kPa. Esses valores são coerentes com resultados de outros depósitos de argilas 

similares. 

- a relação S,/o',o=0,35 obtida para as argilas da região da grande Porto Alegre está em 

conformidade com a literatura internacional para argilas normalmente adensadas ou 

levemente pré-adensadas. 

- há uma concordância entre os resultados de S, obtidos diferentes ensaios de campo e 

de laboratório utilizados nesta pesquisa. Ensaios pressiométricos, entretanto, forneceram 

valores da resistência ao cisalhamento não-drenada muito superiores a média dos resultados 

determinados pelos demais equipamentos utilizados na pesquisa, em concordância com Roy 

et al. (1976), Clough et al. (1990) e Lacasse et al. (1990). Sugere-se que estes valores de S, 

obtidos de ensaios pressiométricos não devam ser utilizados na prática de engenharia. 

- houve uma boa concordância entre as curvas de S, derivadas de ensaios de piezocone e 

da proposição de Chen & Mayne (1994). 

- a sensibilidade média das argilas moles da região da grande Porto Alegre, indicada por 

ensaios de palheta, é de 43 .  

1) Módulos de deforrnabilidade 

- O módulo de Young secante das argilas do CE-1 (CEASA), obtido de ensaios triaxiais 

CIU com medição interna de deformação e para níveis de deformação correspondentes a 50% 

da máxima tensão desvio, apresenta uma faixa de variação entre 4 MPa e 12 MPa e valor 



médio de 5,18 MPa. 

- as diferenças nos módulos de Young secantes médios determinados com medições 

interna e externa de deformações são de 52 % e 28 % para deformações correspondentes a 25 

% e 50 % da máxima tensão desvio, respectivamente. Os módulos de Young secantes obtidos 

com medição interna de deformação foram maiores, em concordância com a literatura 

internacional. 

- o módulo pressiométrico de recarregamento é da ordem de 127 % superior ao módulo 

pressiométrico de carregamento. Esta tendência está em consonância com a bibliografia 

técnica ( e.g. Wroth, 1984 e Jamiolkowsky et al., 1985). 

- Os módulos de Young secantes determinados por ensaios triaxiais são da ordem de 28 

% superiores aos módulos pressiométricos de recarregamento e 160 % maiores do que os 

módulos pressiométricos de carregamento. Estas diferenças estão associadas as dificuldades 

de execução dos ensaios pressiométricos (perturbações do solo durante a furação e introdução 

da sonda) e ao nível de deformações cisalhantes mobilizadas durante o ensaio. 

m) Adensamento 

- os gráficos e x log o', , derivados dos ensaios de adensamento, apresentaram uma 

curvatura no trecho virgem de adensamento. Essa curvatura é indicativo de amostras de boa 

qualidade, conforme a literatura recente ( Martins & Lacerda, 1994). 

- os resultados dos ensaios de adensamento: [tensão de pré-adensamento entre 44 kPa e 

113 kPa; indice de compressão médio Cc=1,6; coeficiente de adensamento médio C,= 0,7. 

104 cm2/s a 6,6. 104 cm2/s e coeficiente de adensamento secundário C,=0,0147 (ambos no 

trecho virgem de adensamento)] apresentam faixas de variação similares a outras argilas 

moles brasileiras estudadas. 

n) Dissipação 

- a curva de dissipação experimental de ensaios de piezocone desta pesquisa e a curva 

de dissipação teórica proposta por Houlsby & Teh (1988) apresentaram uma aproximação 

satisfatória, principalmente para o piezocone com o elemento filtrante situado logo atrás da 

base da ponta cônica (~2) .  Sugere-se que a abordagem proposta por Houlsby & Teh (1988) 

possa ser utilizada com sucesso na previsão de parâmetros de compressibilidade de argilas 

moles. 

- os valores do coeficiente de adensamento horizontal (Ch) determinados pela solução de 

Baligh & Levadoux (1986) resultaram muito altos em comparação com aqueles derivados da 

solução de Houlsby & Teh (1988). Isto deve-se a consideração na primeira solução de um 

indice de rigidez constante e igual a 560, enquanto que a segunda solução considera o índice 
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de rigidez determinado para o solo em estudo (I, médio=135, para as argilas moles da grande 

Porto Alegre). 

- os coeficientes de adensamento horizontal (Ch), derivados dos ensaios de piezocones 

com 10 cm2 e 5 cm2 de área de ponta foram similares , não sendo identificadas influências 

significativas da seção transversal nos resultados de ensaios de dissipação. Esta observação é 

consistente com a literatura internacional. 

- os coeficientes de adensamento horizontal (Ch) determinados a partir de ensaios de 

piezocone (entre 25,6 .10" a 53,8.104 cm2/s) são da mesma ordem de grandeza daqueles 

determinados por ensaios edométricos da argila de Porto Alegre, para tensões verticais 

inferiores às tensões de pré-adensamento (Schnaid et al., 1997). 

- os coeficientes de adensamento vertical (C,) determinados a partir de ensaio de 

piezocone segundo a recomendação de Baligh & Levadoux (1986), são ligeiramente 

superiores aos determinados por ensaios edométricos. 

8.2 Equipamentos 

As conclusões mais importantes sobre o funcionamento e desempenho de cada um dos 

equipamentos utilizados neste estudo, são apresentadas abaixo. 

a) O equipamento para ensaios triaxiais estava instrumentado com medição interna de 

força axial e de deformações axial e radial, o que permitiu a obtenção de medidas precisas de 

tensões e deformações. As células de carga internas e os transdutores locais de deformações 

axial e radial construídos nesta pesquisa apresentaram excelente desempenho, com baixa 

histerese, não-linearidade e não-retorno ao zero. 

b) O sistema de saturação e calibração de transdutores de pressão de piezocones, 

construído nesta pesquisa, apresentou bom desempenho, não havendo problemas de saturação 

das pedras porosas durante os procedimentos de calibração e de ensaio. 

c) O sistema automático de aquisição de dados para ensaios de cone, desenvolvido 

juntamente com Averbeck (1995), apresentou como vantagem a alimentação de energia 

através de baterias, o que permitiu a execução de ensaios independentemente da existência de 

rede de energia elétrica. Outra vantagem relevante foi a construção de um gatilho elétrico 

acoplado ao sistema de cravação que deflagrava a leitura de dados no início da cravação, sem 

interferência do operador. 

d) Os melhoramentos no equipamento de cravação dos ensaios de cone apresentaram, 

também, um bom desempenho. 



e) O equipamento para ensaio de cone desenvolvido na UFRGS e os procedimentos 

adotados resultaram satisfatórios: grande produtividade, fácil transporte e instalação, 

armazenamento automático de dados e monitoramento da cravação, na tela do computador, 

segundo padrões internacionais de ensaio. 

f) A calibração das ponteiras elétricas do ensaio de cone apresentou resultados dentro de 

limites aceitáveis de histerese, não-linearidade e não-retorno ao zero, sendo que os melhores 

resultados foram observados para a poro-pressão, seguida da carga de ponta e por último o 

atrito lateral. 

g) Não se verificou efeito de escala na determinação da carga de ponta e poro-pressão 

com piezocone padrão (10 cm2) e com piezocone de dimensões reduzidas (5 cm2). 

Resultados muito semelhantes de perfil de resistência obtidos através de equipamentos 

independentes aumentam a confiabilidade da medidas in situ registradas nesta pesquisa. 

h) O equipamento de ensaio de palheta de campo utilizado com medidas normalizadas 

apresentou excelente desempenho na calibração, com histerese, não-linearidade e não-retorno 

ao zero praticamente nulos. 

i) O pressiômetro de Ménard foi o equipamento que apresentou maiores dificuldades de 

execução e interpretação dos ensaios. Essas dificuldades estavam associadas : i) à execução e 

estabilidade dos furos de sondagem em argilas moles, com diâmetros muito próximos ao da 

sonda; ii) ao formato das curvas obtidas e, iii) as correções devidas à resistência própria da 

sonda. Os procedimentos seguiram recomendações internacionais e as dificuldades 

encontradas são semelhantes as descritas na literatura internacional. 

8.3 Sugestões 

a) Melhoria dos equipamentos 

As sugestões de melhoria apresentadas abaixo objetiva um melhor desempenho dos 

equipamentos elou maior qualidade dos resultados de futuros ensaios. 

- Instnunentar a câmara triaxial para medição local de poro-pressão durante ensaios não- 

drenados em argilas moles. Para tanto, utilizar corpos de prova maiores (diâmetro de 100 rnm 

e altura de 200 rnm). 

- Desenvolver procedimentos de medição de tensão efetiva inicial @o) dos corpos de 

prova de argilas moles, visando avaliar o grau de perturbação de amostras. 

- Instalação de pistões hidráulicos no equipamento de cravação dos ensaios de cone, 
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para facilitar o nivelamento deste equipamento antes do ensaio. 

- Desenvolver piezocones com pelo menos duas posições para medidas de poro-pressão, 

com o objetivo de melhor avaliar a dissipação do excesso de poro-pressão ao longo da 

ponteira. 

- Desenvolver bainhas e membranas finas (menor inércia) para a sonda pressiométrica a 

fim de diminuir a correção da resistência da sonda, no caso de ensaios de argilas moles. 

- Desenvolver equipamento para ensaio de palheta com lâminas instrumentadas ou com 

torquímetro junto a palheta para eliminar a influência do atrito no equipamento. 

b) Seqüência da pesquisa 

As sugestões de seqüência da pesquisa, apresentadas a seguir, visam complementar e 

ampliar o estudo desenvolvido nesta pesquisa. 

- Ensaios de palheta no CE-2 (AEROPORTO). 

- Ensaios triaxiais com medição interna de deformações nas argilas moles dos CE-2 

(AEROPORTO) e CE-3 (TABAI). 

- Ensaios de adensamento continuo (e.g. velocidade de deslocamento constante) em 

amostras dos três campos experimentais. 

- Ensaios com dilatômetro de Marchetti. 

- Determinação de módulos de Young para pequenos níveis de deformações cisalhantes 

através de ensaios geofisicos (cross-hole). 

- Análises mineralógica e química mais detalhadas das argilas moles da grande Porto 

Alegre com quantificação dos argilominerais e componentes químicos. 

- Estudo do efeito do diâmetro do tubo mostrador na qualidade das amostras (e.g. 

Shelbys de 75mm (3") e 127mm (5")). 

- Construção e estudo de aterros experimentais. 
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