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S U M A R I O 

O presente trabalho visa, à título de contribuição ao estudo 

das propriedades geotécnicas de depósitos naturais de argila mole, 

apresentar e discutir alguns resultados sobre compressibilidade e 

resistência ao cisalhamento. 

Resultados de ensaios triaxiais UU, vane test de laboratório, 

ensaio de adensamento e triaxiais CIU são assim representados. 

Examinam-se também os dados quanto a amolgamento devido à a 

mostragem e alguns procedimentos de campo e laboratório são propo~ 

tos. 
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SUMMARY 

This paper, as a contribuition to the study of geotechnical 

properties to the natural so~clay deposits,presents and discusses 

some results on compressibility and shear strength. 

Results of triaxial UU, laboratory vane test, consolidation 

test and triaxial CIU are presented. 

Data are also examined with respect to disturbance due sampling 

and some field and laboratory procedures are proposed. 
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INTRODUCÃO GERAL 
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1.1 - CONSIDERAÇOES PRELIMINARES 

A execução de obras de engenharia em terrenos fracos e bastan 

te compressíveis tem levado os engenheiros a fazerem previsões quii!}_ 

to ao comportamento dessas obras. Novos métodos de previsão tem si 

do desenvolvidos face a essa necessidade. 

A eficácia de uma previsão está aliada não só à perfeição do 

método de análise empregado mas, principalmente, à determinação dos 

parâmetros do solo a utilizar nessa análise. No caso, por exemplo, 

de uma construção de um aterro sobre solo fraco, que é um problema 

de fundação, a maior dificuldade está ligada à determinação dos p~ 

râmetros do depósito de argila. Quanto ao aterro propriamente dito, 

esses parâmetros se tornam muito mais fáceis de serem conhecidos 

visto, que a construção deste pode ser controlada com exigências 

quanto ao tipo de material, à energia de compactação, umidade de co 

locação, granulometria, etc, levando a uma homogeneidade maior das 

propriedades físicas dos materiais de construção. 

Quanto ao terreno de fundação, entretanto, em que não é possí 

vel obviamente manter qualquer controle, o engenheiro terá que en 

frentar problemas quanto à heterogeneidade dos materiais para fazer 
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sua previsão. 

Para a determinação de propriedades do solo, um programa de 

investigação geotécnica será iniciado com uma programação de sonda 

gens para conhecimento do perfil do solo, delimitando-se geometric~ 

mente, bem como pelo índice de resistência SPT, as diversas camadas 

do depósito natural. Em seguida proceder-se-á a obtenção de amos 

tras representativas de solo para ensaios que simulem uma condição 

que será encontrada na execução da obra. Os processos de amostragem 

utilizados normalmente são extração em tubos shelby de paredes fi 

nas, amostrador de pistão e amostragem em blocos. Esse último,entr~ 

tanto, envolve execução de escavação para obtenção dos blocos que, 

quando executada em argila mole, se torna extremamente difícil e, 

por isso, pouco empregado. 

Tem-se verificado que a qualidade da amostra está relacionada 

com o tipo de.amostrador utilizado, bem como com a posição desta deg 

tro do amostrador, conforme será discutido posteriormente. 

O presente trabalho visa, à título de contribuição ao estudo 

das propriedades geotécnicas de depósitos naturais de argila mole, 

apresentar e discutir alguns resultados sobre compressibilidade e 

resistência ao cisalhamento e efe,ii. to de amolgamento nessa última PI'Q 

priedade. 
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1.2 - LOCAL E OBTENÇ~O DAS AMOSTRAS 

O local escolhido foi o depósito de argila marinha da Baixada 

Fluminense, região adjacente à Baía de Guanabara. A sua importância 

é devida, não só às obras rodoviárias, que tem sido construídas nes 

ses locais, bem como às instalações industriais que vem aí se desen 

volvendo, tal como a Refinaria Duque de Caxias, construída sobre um 

depósito de argila mole com cerca de 10 metros de espessura. Segug 

do Vargas (1973), esses depósitos são muito recentes, ainda em sedi 

mentação e, do ponto de vista geológico, atuais. 

As argilas da Baixada Fluminense já foram objeto de estudo por 

F. Pacheco Silva do !PT, quanto às características geotécnicas vi 

sando a construção da Variante Rio-Petrópolis. 

As amostras para o presente trabalho foram obtidas pertodar2 

dovia Rio de Janeiro-Petrópolis no trecho entre o rio Iguaçu e o vi 

aduto sobre a linha da Rede Ferroviária Federal. Nesse trecho, com 

sondagens pouco afastadas do bordo do talude da estrada, verificou

-se ter o depósito de argila, uma espessura média de 10 metros so 

brejacente a uma camada arenosa resistente. 

As sondagens foram executadas com auxílio de revestimento de 

4 polegadas e os amestradores empregados foram tubos shelbies de 
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2 1/2 e 2 polegadas de diâmetro por 60 cm de comprimento. Os prime! 

ros, fabricados com aço inoxidável e estes, de latão. O comprimento 

útil dos amestradores é de 54 cm. 

Na execução das sondagens, controlava-se o comprimento de era 

vação do amestrador de modo a não ultrapassar os 54 cm de comprime~ 

to útil, bem como, após a cravação, esperava-se de 10 a 15 minutos 

antes de retirar a amostra. O tempo de espera é importante de modo 

a se obter uma boa percentagem de recuperação através da aderência 

do material às paredes internas do tubo. Esse fato foi verificadoem 

sondagens preliminares em que o tempo de espera foi menor e conse 

quentemente, menor a percentagem de recuperação do material. Com o 

procedimento utilizado posteriormente, quase a totalidade dos amos 

tradores vieram a ser completamente preenchidos. 

Cabe salientar também que não foi utilizada lama bentonítica 

de modo a evitar formação de bucha no revestimento, pois, nessa fa 

se de estudo, procurou-se atender a um procedimento de sondagem que 

é normalmente executado na prática brasileira. 

l.3 - ENSAIOS DE CARACTERIZAÇ~O 

Na figura 1-1 estão plotados, em função da profundidade,os r~ 

sultados de densidade real dos grãos (G) e peso específico aparente 
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úmido de diversos ensaios realizados.-Os valores médios encontrados 

são G = 2.49 e d = 1. 42 t/m3. 

Nas figuras 1-2 e 1-3 são apresentados valores de limites de 

plasticidade, liquidez e umidade natural. 

Os resultados de limites da figura 1-2, correspondentes à ta 

bela 1-1,foram obtidos em ensaios feitos em amostras previamente se 

casem estufa a 105° C e homogeneizadas conforme especificações da 

ABNT. O índice de plasticidade médio assim obtido foi de 19.6%, con 

siderado baixo para esse tipo de solo, e o índice de liquidez médio 

foi de 3.15, incoerente para depósitos de argila normalmente adens~ 

da em que se sabe terem IL próximo à unidade. Por outro lado,confor 

me será visto posteriormente, essa argila apresenta baixa sensibili '. 

dade, da ordem de 2 a 3. Entretanto, as argilas que tem um índice 

de liquidez alto, são geralmente de alta sensibilidade (, Means & 

Parcher, 1965), depósitos típicos da Escandinávia. 

Os fatos acima relatados, bem como a observação de Bjerrum 

(1973), ("Attention is drawn to the fact that serious fallacies may 

result ifAtterberg limits are carried out on samples which are dried 

out before testing as done routinewise in many laboratories"), le 

vam a concluir que esse método de ensaio não deve ser utilizado nes 

se tipo de solo. 
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Assim, os ensaios foram repetidos em-amostras sem secagem pr~ 

via na estufa, isto é: para a determinação do limite de liquidez,~ 

dicionava-se água à amostra e, para limite de plasticidade a amos 

tra era seca ao ar até a obtenção da consistência necessária para a 

execução dos ensaios. Os resultados assim obtidos estão relaciona 

dos na tabela 1-2 e na figura 1-3 e são coerentes comaexperiência. 

Os valores médios são 

LL = 118.9!, LP = 33.6%, IP= 90,3% e IL = 1.02. 

Cabe salientar que a influência do método de ensaio é conside 

rável na determinação do limite de liquidez e, praticamente nenhum~ 

no limite de plasticidade, conforme os resultados nas tabelas 1-1 e 

1-2. 

1-4 - INFLUENCIA DA TEMPERATURA E DO TEMPO DE PERMANENCIA NA ESTUFA 

NA DETERMINAÇAO DA UMIDADE 

Essa determinação visou, em princípio, solucionar um problema 

de ordem prática de procedimento de laboratório para essa argila. 

No último dia útil da semana várias amostras eram levadas à 

estufa para determinação de umidade natural. No entànto,,a,, pesagem fi 

nal só era feita no início de semana, 48 horas após. Desejava-se,eg 
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tão determinar a influência desse tempo de permanência em relação 

ao tempo normalmente usado de 24 horas, bem como a influência de ten 

peratura. A 105° C haveria maior queima de matéria orgânica da arg~ 

la do que a 60° e. 

Conforme a figura 1-4, foram retiradas nove amostras de um 

mesmo shelby. A medida que eram extraídas, cada amostra era dividi 

da em duas partes e colocadas em cápsulas de alumínio de peso conhe 

cido. Uma parte era levada à estufa a 105° e e outra,a 60° e. Foram 

feitas pesagens das cápsulas às 24 e 48 horas após a colocação na 

estufa. 

Os resultados estão relacionados na tabela 1-3. Na determina 

ção das 24 horas verifica-se uma diferença máxima de 80% na umidade 

entre amostra em estufas de 105° C e 60° e. Essa diferença diminui 

sensivelmente quando determinada a umidade após 48 horas de perm~ 

nência. O fato mais importante observado foi que os valores de umi 

dade permaneceram constantes quando calculados após 24 e 48 horas a 

105° e t 60º e t d 4·# e 1 · t , enquan o a aumen aram cerca e ';,,. onc ui-se, por ª!! 

to, que, a 105° C, o tempo de permanência na estufa entre 24 e 48 ho 

ras não influenciava os resultados de umidade. 



TABELA1-1 

OBS - LL e LP DETERMINADOS COM SECAGEM PRÉVIA DA AMOSTRA 

LL(º/ol LP(º/ol 
·W - LP 

OBSERVACOES AMOSTRA PROFUNDIDADE IP (0/ol UMIDADE 1 = 
de ( m l a NATURAL L IP 

1 ,2.17 2.71 72.5 38.4 34.1 149 3.24 1) Limite de liquidez (LL) 

2 3. 50 4.04 80.8 43.0 37.8 152· 2.88 Valor máximo 80.8% 
Valor mínimo 52,5% 

3 5.00 5.54 74,0 38.1 35.9 117 2.19 Valor médio 62.3% 
' 

4 5.60 6.14 56.0 34.6 21.4 102 3.15 2) Indice de plasticidade (IP) 
1 

5 6.20 6.74 56.0 35,5 20.5 106 3.44 i 

Valor máximo 37,8% 1 

1 

6 7.00 7,54 58.0 37,5 20.5 110 3.54 Valor mínimo 19,6% 
Valor médio 25.8% 

7 8.00 8.50 54.3 34.2 20.1 102 3,37 
3) Limite de plasticidade (LP) 

8 9.00 9,54 52.5 32.9 19.6 100 3.42 ! 

Valor máximo 43.()_1; 
9 10.00 10.54 57.0 34.7 22.3 105 3.15 Valor mínimo 32.9% 

Valor médio 36.5% 

4) Indice de liquidez (IL) 
' 
' 

Valor máximo 3.54 1 

' Valor mínimo 2.19 
Valor médio 3.15 
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TABELA 1-2 

OBS - LLe LP DETERMINADOS SEM SECAGEM PRÉVIA DA AMOSTRA 

LL(º/ol LP (º/ol 1 P (0/ol 
w (0/ol w - LP 

OBSERVAÇOtS PROFUNDIDADE UMIDADE 1 = 
de ( m l a NATURAL L IP 

1.50 2.00 160.4 36.5 123.9 155 0.96 1) Limite de liquidez (LL) 
2.60 3.10 152.2 40.4 118.8 157 0.98 
3.10 3.60 151.2 41.8 109.4 152 1.00 Valor máximo 160.4% 

3.60 4.10 142.4 39.8 102.6 148 1.05 Valor mínimo 89. 2%, 

4.10 4.60 131.0 39.0 92.0 132 1.01 Valor médio 118.9%, 

4.60 5.10 132.3 33.0 99.3 130 0.98 2) 1ndice de Plasticidade 
5.10 5.60 117.2 35.0 82.2 121 1.05 
5.60 6.10 110.4 32.2 78.2 110 0.99 Valor máximo 123. 9%, 
6.10 6.60 116.0 38.1 77.9 114 0.97 Valor mínimo . 63 .1% 
6.60 7.10 113.2 30.5 82.7 113 1.00 Valor médio 90.3% 
7 .10 7.60 116.2 33.1 83.1 111 0.93 
7.60 8.10 105.2 27;7,1 

. 77.5 111 1.07 3) Limite de Plasticidade 

8.10 8.60 105.2 * - 110 - Valor máximo 41.8% 
8.60 9.10 101.3 26.1 75.2 111 1.13 Valor mí.nimo 25.1% 
9.10 9.60 102.2 * - 111 - Valor médio 33. 6%, 
9.60 10fl0 94.5 25.1 69.4 102 1.11 

10 .10 10.60 100.5 * - 100 - 4) 1ndice de Liquidez (IL) 

10.60 11.05 89.2 26.1 63.1 95 1.09 Valor máximo 1.13% 
Valor mínimo 0.96% 
Valor médio 1.02% 

NOTA: *Não determinado 

(IP) 

(LP) 

1-' 
o 



TABELA 1-3 

DETERMINAÇÃO DE UMIDADE EM ESTUFA A 60º C E 105º C PARA 24 e 

48- HORAS DE PERMANÊNCIA 

DETERMINAÇÃO I05ºC 60°C 

Nº 24h 48h 24h 48h 

1 97.8 97.8 94.9 95.0 

2 98.1 98 .1 91.8 92.1 

3 96.3 96.3 88.2 91.1 

4 98.3 98.3 92.4 93.5 

5 98.5 98.6 91.1 96.2 

6 97.1 97.2 90.4 94.4 

7 96.9 97.3 89.3 94.8 

8 102.9 102.7 94.4 98.0 

9 101.9 102.0 94.0 99. o · 
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2.1 - INTRODUÇJIO 

A construção de aterros sobre argila mole saturada,ocorre, em 

quase todos os casos, tão rapidamente que não é permitida qualquer 

dissipação de pressões neutras desenvolvidas na camada de argila. A 

permeabilidade dessas argilas geralmente é tão baixa que não permi 

te qualquer drenagem. A resistência do solo mobilizada nessa fase 

é, então, a existénte."in situ" antes da construção. Assim, à medi 

da que o aterro é construído aumentando as tensões solicitantes na 

camada de argila, o fator de segurança.decresce, atingindo um valor 

mínimo no final da obra. Essa condição crítica tende a melhorar qua!l 

do, após a obra, inicia-se o processo de dissipação de pressões neu 

tras provocando, consequentemente, aumento de resistência. 

Conforme Bishop & Bjerrum (1960) o aumento das tensões totais 

durante a construção não afeta a resistência ao cisalhamento não 

drenada in-situ (desde que não há drenagem não há modificação na re 

sistência). Assim, o solo tem um comportamento puramente coesivo e 

a análise de estabilidade correspondente é denominada~= O. 

A previsão da resistência ao cisalhamento pode ser feita atra 

vés de ensaios de laboratório em que se procura simular uma situa 
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ção existente durante a construção da obra. No en~anto, a simulação 

perfeita é obviamente impossível. Há limitações de ordem prática e 

teórica, pois não se consegue impor a uma amostra ensaiada em labo 

ratório um estado de tensões e deformações existentes no campo. 

Por causa dessas limitações de conhecimento da situação real 

"in situ" e dos próprios equipamentos de ensaio e amostragem, muito 

dos procedimentos de laboratório para medir propriedades do solo são 

basicamente de natureza empírica (Ladd, e.e. - 1971). 

Tem sido utilizados dois tipos de ensaios para a determinação 

da resistência ao cisalhamento não drenada (Su). O primeiro, assume 

uma relação unívoca entre a umidade e a resistência na ruptura o que, 

conforme Bishop & Bjerrum, é uma justificativa para a utilização da 

análise~= O pois, reconsolidar as amostras sob a pressão efetiva 

existente "in situ" (segundo método) provoca uma redução na umidade 

e isso super-estimaria a resistência. No entanto, pesquisas recentes 

realizadas no Massachusetts Institute of Technology pelo professor 

Ladd em que se assume uma relação unívoca entre S e as pressões de u 

consolidação, empregam ensaios consolidados não drenados (CU). Den 

tro desse conceito, amostras do solo são adensadas sob pressões su 

periores às existentes no campo e assume-se, para determinação de 

Su' um comportamento normalizado (vide cap. III). Uma discussão de 

talhada desse método é feita por Ladd & Foott (1974) e foge do esco 

podo presente trabalho. 
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Entre os ensaios tipo UU de.laboratório que tem sido utiliza 

dos, amostras do depósito de argila em estudo foram submetidas a en 

saios triaxiais UU e "vane test" de laboratório. 

Vários fatores influenciam a determinação de Su. Entre eles 

podem ser citados: amolgamento da amostra, velocidade de ensaio, e~ 

tado de tensão e deformação aplicado à amostra, etc. No presentet~ 

balho procurou-se avaliar a influ'ência do amolgamento no parâmetro 

Su obtido através de ensaios UU. 

2.2 - ENSAIOS TRIAXIAIS Nl!O-ADENSADOS, Nl!O-DRENADOS (UU) 

Nesse tipo de ensaio o parâmetro Su é obtido pela expressão: 

s = u 
( e; - ú;) máx. 

2 

, onde: 

6; = tensão principal maior, vertical 

ó;= tensão principal menor, confinante 

(V:- f; )máx. = diferença máxima entre as tensõesprig 

cipais 6; e t; 

As amostras foram retiradas de shelbies de 2" e 2 1/211 de diâ 

metro. Dos shelbies de menor diâmetro, moldaram-se corpos de prova 
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(CP) de argila de diâmetro de 2 11 e 4" de altura_, sem que fossem des 

bastados lateralmente. 

Dos outros shelbies foram moldados CP's de 2 11 x.4", dimensões 

iguais aos anteriores e também CP's de 1.4" x 2.8 11
• 

A moldagem das amostras do topo da camada de argila era, por 

vezes, bastante difícil pois, havia ocorrência de gravetos, folhas, 

etc. Já as amostras shelbies do fundo do estrato de argila mole pe~ 

mitiam fácil moldagem. Nesse.caso eram ensaiados 3,4 e até 5 corpos 

de prova respectivamente nos shelbies de 2 11 e 2 l/2"(figurà. 2-1). 

Todas as amostras eram envolvidas em membranas de borracha, 

presas com "o-rings" nas placas superior e inferior de acrílico,não 

se permitindo drenagem durante o ensaio. O equipamento utilizado p~ 

ra os ensaios foi Wykeham Farrance do tipo descrito por Bishop & 

Henkel (1962). A velocidade de deslocamento da prensa foi fixada em 

0.91 mm por minuto, correspondendo a uma velocidade de deformação 

específica de 0.9 e 1.3%/min, respectivamente para as amostras maiQ 

res e menores. Essa diferença de O .4%/min nas velocidades de de for 

mação específica é bastante pequena e foi considerada desprezível. 

As tensões confinantes ( ô;) utilizadas tiveram os seguintes 

valores: 0.50, 0.15 e 0.25 kg/cm2 • Ao primeiro corpo de prova de ar 

gila extraído do shelby aplicava-se uma tensão confinante de 0.50 



kg/cm2 , 

com ú; 

21 

2 aos demais, 0.15 kg/cm, sendo que o último CP era rompido 

2 = 0.25 kg/cm. 

Na escolha de valores de úi procurou-se simular a construção 

de um aterro rodoviário de dimensões normais (cf. La Rochelle eta~ 

1974), adotando-se rf; entre (k
0 

f'' 
0

) e (k
0 

f'i 
O 

+Af ), onde 

k = coeficiente de empuxo no repouso. o 

t' = tensão vertical efetiva atuante= ~ .r'k 

tJ? = tensão vertical devido à sobrecarga 

Os m·aiores 6 eram aplicados ao primeiro e último CP' s extrai 

dos do shelby visando-se com isso minimizar efeitos de amolgamento. 

Na figura 2-2 estão plotados, em função da profundidade, valo 

res de Su obtidos nos ensaios UU em amostras de yj 2 11 retiradas de 

tubos shelbies de yj 2 11
• Verifica-se ser esse parâmetro crescente can 

a profundidade e está compreendido entre: 

Sumin = o. 20 + 0.0187 z ( t/m2 ) 

Sumáx = 0.48 + 0.0187 z ( t/m2 ) 

e os valores médios são dados por: 

Sumédio = 0.)5 + 0.0187 z (t/m2 ) 

onde, 
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z = profundidade em-metros 

S = resistência não drenada (t/m2 ) u 

Na figura 2-3 também estão plotados resultados de 23 ensaios 

UU de amostras de% 2 11
, embora obtidos de shelbies de 2 1/2", o que 

obrigou a cortar a amostra lateralmente. 

Observando-se esse gráfico, nota-se que alguns ensaios estão 

situados fora da faixa hachurada considerada na interpretação dos 

resultados. Verifica-se também que há uma região de menor res±stên 

eia, situada entre 3 e 4 m de profundidade, abaixo da qual su cres 

ce e, pode ser obtido através das seguintes expressões: 

s min = 0.24 + 0.0171 z (t/m2 ) u 

s máx = 0.50 + 0.0171 z (t/m2 ) u 

s médio = 0.37 + 0.0171 z (t/m
2

) u 

Os valores de Su de ensaios triaxiais UU em amostras. de ~ 1.4" 

extraídas de shelbies de 2 1/2 11 são apresentados na figura 2-4 em 

função da profundidade. Como no caso anterior, há também uma região 

de baixa resistência situada a cerca de 4 m de profundidade, abaixo 

da qual as seguintes expressões fornecem valores de S: u 
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s mín = O.:,G + 0.027 z (t/m2 ) 
u 

s máx = 0.60 + 0.100 z (t/m
2

) u 

s médio = 0.44 + 0.071 z ( t/m2 ) 
u 

Em uma análise comparativa desses resultados verifica-se que: 

a) Não há diferença sensível de resistência(área hachadura nas 

gráficos) entre os ensaios em amostras de 91 2" tanto obti 

das em shelbies de 91 2 11 como 9121/2". 

b) Vários resuitados dos ensaios apresentados na figura 2-3 

fogem bastante da área hachurada que compreende os valores 

de Su considerados. No entanto, analisando-se esses valo 

res em conjunto com todos os resultados (figura 2-5), nota 

-se que alguns deles estão compreendidos na faixa dos maio 

res valores de Su considerados. 

c) Com todos os resultados de S plotados no mesmo gráfico(rng u 
2-5) pode-se visualizar perfeitamente a existência da reg! 

ão de baixa resistência a cerca de 4 m de profundidade. 

d) As amostras menores ( 1. 4" x 2. 8") extraídas dos stielbiés: de 

maior diâmetro fornecem os maiores valores de resistência. 

e) Uma tentativa de identificar a influência da tensão confi 

nante em Su (figuras 2.2, 2.3 e 2.4), não forneceu resulta 

dos satisfatórios. Concluindo-se, como era de se esperar, 
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que S é independente de ef; , mas bastante influenciado pe u .. -

lo · amolga:merito da .á:mostra. 

f) Plotando-se (figura 2-6), para todos os ensaios,. S versus u 

deformação específica na ruptura ( E.f) não foi possível i 

dentificar pontos correpondentes a ensaios feitos em amos 

tras menos amolgadas, aliando-se maior resistência a valo 

res de é/ menores. Na mesma figura, pode-se verificar que 

él médio é da ordem de 10%. 

2-3 - INFLUENCIA DO AMOSTRADOR E DIAMETRO DA AMOSTRA 

A qualidade da amostra está intimamente relacionada com a téc 

nica de amostragem empregada. Em se tratando de ensaios em que não 

há qualquer consolidação da amostra de solo (tipo UU), a influência 

do grau de amolgamento influencia sobremaneira os valores de resis 

tência assim obtidos. A sensibilidade de Su ao estado da amostra 

quanto à perturbação permite estudo comparativo de diversas ·.técri.i 

cas de amostragem. Assim, a resistência não drenada de amostras ex 

traídas de amestradores de diversos diâmetros foram comparadas por 

Conlon et al (1970). O gráfico resultante está representado na fig~ 

ra 2-7a. 

Por outro lado, como relatado anteriormente, verificou-se no 

presente traBalho que as menores amostras ensaiadas retiradas de 
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shelbies de maior diãmetro, forneceram maiores valores de resist~n 

eia. Esse fato pode ser perfeitamente explicado devido ao amolgameg 

to menor do corpo de prova ensaiado. 

A medida que o a.mostrador penetra no solo,parte da argila que 

se situa junto às paredes do a.mostrador, sofre maior perturbação d~ 

vido ao atrito. Assim, como pode se ver na figura 2-1, é de se esp~ 

rar que no caso c, as amostras estejam sujeitas a uma menor pertu~ 

bação;fato este confirmado pela maior resistência que apresentaram. 

Pode-se imaginar, então,que, ao longo de uma seção do a.mostrador, a 

distribuição da influência do amolgamento teria uma forma conforme 

figura 2-7b. Esse fato vem explicar também porque as amostras de 2 

polegadas de diâmetro tanto as extraídas de shelbies de% 211
, como 

nos de% 2 1/2" forneceram mesmo Su. O pequeno desbaste lateral cor 

respondente a 36'1, da área foi insuficiente para eliminar o efeito do 

atrito lateral do amostra.dor. Entretanto, para a moldagem de amos 

tras de% 1.4", houve maior desbaste (69% da área), eliminando-se a 

parcela mais amolgada e, consequentemente, obteve-se Su maior. 

2-4 - VANE TESTS DE LABORATÓRIO 

Foram realizados ensaios vane de laboratório em amostras de 

shelby ~ 2 11
• Esses ensaios tiveram por objetivo, além da obtenção 

de Su, verificar a variação da resistência ao longo do amostra.dor 

shelby. 
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Assumindo-se que a resistência da a_rgila é totalmente mobili 

zada ao longo da área do solo cisalhado, temos 

torgue máx 

onde d eh são respectivamente o diâmetro e altura da palheta. 

O equipamento vane utilizado foi Wykeham Farrance de tipo .de 

laboratório com palheta quadrada de 1/2". 

A palheta era introduzida na amostra dentro do shelby dando-se 

então, início ao ensaio. Após a obtenção da resistência.máxima, o 

que levava cerca de 10 minutos, davam-se duas voltas completas na 

palheta de modo a amolgar totalmente o sólo e determinar, em um no 

vo ensaio, a resistência amolgada. A sensibilidade (S) podia,então, 

ser calculada pela fórmula: 

s = Resistência indeformada 

Resistência amolgada 

Nas figuras 2-8 e 2-9 estão plotados em função do comprimento 

do shelby os valores de Su do solo indeformado e amolgado. Na fi~ 

ra 2-11 estão representadas as faixas de variação de resistência do 

solo indeformado e amolgado obtidas pe.los ensaios "vane", em função 
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da profundidade. No gráfico, pode-se verificar que. o.~·limi te inferior 

da faixa de Su indeformado praticamente se confunde com a faixa a 

molgada, mostrando que esses ensaios foram feitos em amostras pe~ 

turbadas. 

As amostras de 1 a 6, situadas no topo da camada apresentam~ 

ma maior dispersão de valores de Su enquanto nas demais, os -pontos 

obtidos se alinham linearmente. 

Pode-se identificar também uma tendência acentuada de cresci 

menta de S do topo para o final do shelby. Para explicar esse com u 
portamente duas hipóteses foram levantadas: 

1) Esse aumento seria devido ao próprio procedimento de extr~ 

ção da amostra quando, através de um macaco, força-se a a~ 

gila para fora do amestrador shelby. Essa pressão seria r:e§_ 

pensável por esse comportamento, pois enrijeceria a parte 

do solo perto do pistão do extrator. 

2) A segunda hipótese atribuiria esse fato à influência do a 

molgamento durante a amostragem no campo, pois a argila 

que entra primeiro no shelby esteve sujeita a uma perturb~ 

ção maior, devido à limpeza do furo .até a uma certa cota ou 

à formação de bucha, fornecendo os menores valores de Su 

ao longo do amestrador. 
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De forma a elucidar essa dúvida, algumas amostras (fig. 2-10) 

foram extraídas no sentido inverso em relação ao procedimento nor 

mal anterior (isto é, em sentido contrário ao de penetração do amos 

trador no solo) e submetidas a ensaios "vane". 

Como se pode verificar na figura 2-10 as primeiras determina 

ções forneceram os maiores valores de resistência, vindo a confir 

mar a validade da segunda hipótese. 

2-5 - ESTUDO DA SENSIBILIDADE DA ARGILA PELO "VANE TEST" 

Skempton e Northey (ref. citada por Means & Parcher, 

classificam a sensibilidade das argilas como segue: 

Insensíveis 1 

Baixa sensibilidade 1-2 

Sensibilidade Média 2-4 

Sensível 4-8 

Extra Sensível 8 

"Q,uick clay" 16 

A sensibilidade (S) do depósito de argila em estudo varia en 

tre 2 e 3. Entretanto, pelos gráficos das figuras 2.8 e 2.9, obser 

vando-se os valores de resistência amolgada em relação à indeforma 

da, pode-se notar uma tendência acentuada de diminuição de S com a 

profundidade. Assim, essa argila poderia ser classificada, segundoo 

critério de Skempton e Northey,como possuindo sensib:i]jdade média(S=3) 
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no topo do estrato de argila e tendendo a ter sensibilidade baixa no 

final deste (S = 2). 

2-6 - COMPARAÇ~O DE Su OBTIDO ATRAV];S DE ENSAIOS TRIAXIAIS UU E V/lNE 

TEST DE LABORATORIO 

Na figura 2-12 estão representadas faixas de valores de S ob u -
tidos pelo vane test de laboratório e ensaio triaxial tipo UUem fun 

ção da profundidade. 

Os ensaios triaxiais mostram, como relatado anteriormente, a 

presença de uma região de baixa resistência situada a cerca de 4 m 

de profundidade, acima da qual Su cresce. Entretanto, pelos valores 

de resistência dos "vane tests", esta camada mais fraca estaria si 

tuada mais abaixo, a cerca de 7 m abaixo do nível do terreno e, nes 

sa região, os ensaios ·· • triaxiais dão valores de Su máximo bem su 

periores. Por outro lado, a curva média da variação de Su dos vane 

tests apresenta resistência decrescente ccim a profundidade até 7 m, 

crescendo daí em diante. 

Quanto à resistência não drenaqa do solo amo+gado, os dados 

de ensaios triaxiais e vane são bastante coerentes entre si. A fai 

xa de Suem solo amolgado dos ensaios vane compreende o limite infe 

rior da faixa hachurada (ensaios triaxiais). Junto a este limite es 
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tão situados os pontos correspondentes a amost'ras de solo perturb~ 

do. 
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RESISTÊNCIA AO CISALHAMENTO NÃO-DRENADA 
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3-1 - INTRODUÇ~O 

A realização de uma série de ensaios triaxiais CIU sem medida 

de pressão neutra durante a fase de cisalhamento teve como um de. 

seus objetivos a obtenção de maior experiência com essa argila e vi 

sanda, em uma outra pesquisa, a aplicação do método Shansep Ladd, 

1971 e 1974). 

Amostras de argila com diâmetro de 1.4", extraídas de amostr~ 

dores shelby de 2 11 de diâmetro, foram submetidas a ensaios CIU. As 
} 

pressões de con~9lidação isotrópicas ((Íc.) utilizadas foram de 1,2 

e 3 kg/cm2 • A drenagem durante a fase de adensamento era feita atra 

vés de drenas de papel filtro laterais e pedras porosas na base e 

topo da amostra. Após essa fase, o que durava cerca de 24 horas, as 

amostras eram então rompidas sem drenagem com uma velocidade de de 

formação específica de 2% por hora, aproximadamente. 

3-2 - ADENSAMENTO ISOTRóPICO 

Na figura 3-1 estão representadas curvas típicas logt•&Vobt! 

das para as pressões de consolidação de 1,2 e 3 kg/cm2 utilizadas. 
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Como era de se esperar o aumento da pressão na célula corresponde a 

uma maior variação de volume. 

Propositadamente, para avaliar a influência das condições de 

drenagem durante essa fase de ensaio, não foram utilizados. drenes 

laterais em uma amostra adensada com ú;.·
1 

= 3 kg/cm2 . A curva obtida, 

plotada também na figura 3-1, mostra que o adensamento primário não 

havia ainda terminado no final de um período de cerca de 5.5 x 103 

minutos.* 

O valor de t 50 foi de 1 Soo minutos para essa amostra, contra 

apenas 24 minutos para a amostra com papéis filtros. 

Na figura 3-2, a deformação volumétrica na fase de adensamen 

to representada em função do logarítmo de ~'c mostra que um aumento 

médio de JV/v
0 

de cerca de 15% é obtido quando <T'c cresce de 1 para 

3 kg/cm2 . 

Por outro lado,como é de se esperar,quanto maior fôr a varia 
1 

ção de volume ( JV) durante o adensamento (correspondente a um ( <lc. 

maior) maior será a resistência apresentada pela amostra na fase de 

cisalhamento. Esse fato pode ser observado na figura 3-3 

(Ü1 -"3) máx. cresce com-~V/V
0

• 

em que 

* Valor determinado considerando-se a curva c x log t da amos 

tra 2/l-CP4 paraaela à curva da amostra 2/1-CPl (figura 3-1). 
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3,3 - CURVAS TENSAO - DEFGRMAÇAO NORMALIZADAS 

Pesquisas recentes (Ladd, 1971 e 1974) tem mostrado que, 

quase todos os solos argilosos, plotando-se a curva ú"1 - 10 
{í:" I 
"-

sus deformação específica de ensaios de laboratório em amostras 

para 

ver 

de 

mesmo OCR ("overconsolidation ratio", isto é, relação entre pressão 

de pré-adensamento e pressão efetiva vertical atuante) mas consoli 
j 

dadas sob diferentes ~ , obtem-se uma única curva (figura 3-4) p~ 

ra todos os ensaios. 

Na prática, entretanto,devido à heterogeneidade dos depósitos 

e a pequenas variações de resultados de um ensaio para outro,há uma 

certa divergência: em lugar de se situarem sobre uma única curva co 

mo na figura 3-4, as curvas dos ensaios ficam compreendidas dentro 

de uma pequena faixa. 

Para os ensaios cru realizados em amostras da argila em estu 

do, a faixa de curvas tensão-deformação específica axial foi deter 

minada selecionando-se inicialmente alguns ensaios.Assim, foram plQ 

tados na figura 3-5 os pontos correspondentes à deformação ( E.1) e 

,r.-- /"'" 
( _v-=l ,'---__ v_3 7,<...,)c..::.f na ruptura para todos os ensaios. Analizando-se o 

(l: / 
e: 
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gráfico foi possível identificar uma área em torno dos valores mé 

dios em torno da deformação específica na ruptura (éfm) e entre a 

relação da diferença máxima de tensões principais sobre a pressão 

de consolidação, cujos valores médios são respectivamente 11.4% e 

0.82. Os pontos situados dentro dessa área foram considerados como 

representativos do depósito de argila. 

O comportamento normalizado desses ensaios está representado 

na figura 3-6, onde se vê que realmente as curvas se situam dentro 

de uma pequena faixa. Conclui-se, portanto, que é possível a aplic~ 

ção desse conceito para esse tipo de argila. 

3.4 - ESTUDO DA RELAÇ~O-Su/ú'~ 

Para as argilas normalmente adensadas tem se verificado que a 

relação entre a resistência não drenada e a pressão efetiva verti 

cal de consolid~ção varia linearmente com o índice de plasticidade 

segundo a correlação obtida por Skempton (1957): 

~, = 0.11 + 0.0037 (IP) 

Esta relação é válida para ensaios de compressão simples e 

triaxiais UU. 

Em um estudo sobre as características geotécnicas das argilas 

da Baixada Fluminense Pacheco Silva, F. (1953) obteve,em ensaios, 

de compressão simples, resultados que confirmaram a correlação .aci 
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de compressão simples, resultados que confirmaram a correlação aci 

ma referida. Os valores encontrados foram: S /ô' = O. 59 e IP= 116%. 
U VO 

No presente trabalho, com ensaios CIU, foi obtida a relação 

S /rr' = 0.40 (figura 3-7) para um índice de plasticidade médio de u u c 

90%. Por outro lado, ensaios triaxi.ais UU (envoltória máxima figura 

2-13) forneceram S ;~· = 0,30. 
U V V{;) 

A diferença que se verifica nas relações S /r,' e S /~' ,res u u c u u vo -
pectivamente, em ensaios CIU e UU pode ser explicada considerando o 

decréscimo na tensão efetiva devido à amostragem (LADD & LAMBE,1963 

e NOORANY & SEED; 1965), conforme figura 3-9. O ponto A corresponde 

ao estado de tensões de uma amostra de solo in-situ e o ponto B cor' 

responde ao estado de tensões, no laboratório após amostragem "pe~ 

feita". Na mesma figura estão representadas as trajetórias de ten 

sões efetivas correspondentes aos ensaios uu e CIU a que foi subme 

tida a amostra de solo. 

Por outro lado, plotando-se valores da relação Su CIU/ü'c ou 

SuUU/~'vo (figura 3-9) em função do índice de plasticidade, observa 

-se que não há concordãncia quanto ao ponto correspondente aos en 

saios UU. 
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Entretanto, temos que: 

()' ' c ;;; ._l_ ( /J'' + 2K: ü"• ) = Ô' 
3 vo o vo vo 

1 + 2N:o 

3 

K
0 

pode ser estimado pela seguinte correlação em função deIP: 

K
0 

= 0,19 + 0.233 log (IP%), (Alpan, 1967)* 

K0 = 0,19 + 0.233 log (90) = 0.65 

levando esse valor na equação acima, temos: 

rr,. ;rr• = 0.65 
c vo 

e·. 

Operando-se para cálculo de Su/ff'vo teoricamente corresponde~ 

Su/Cí' VO = 
Su 

Q'r X 
c 

írr 
l;J c 

= 0.40 X 0.65 = Ü,27, ~-
~1 VO 

valor apenas 10% inferior ao de Su/o-'vo obtido nos 

uu (o. 30). 

ensaios 

,---
Conclui- se que aplicando-se a correção acima a Su/&'' c mesmo 

com K0 estimado através de correlação empírica, o valor determinado 

de Su/tf'vo concorda com o valor obtido em ensaios UU. 

*Alpan, I. ( 1967) 11 The, Empirical Evaluation of the Coefficien t Jió and 

KoR" - Soil and Foundation, Vol. VII, n9 1. 
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4. l - INTR0DUÇ1i:o 

Denomina-se adensamento ou consolidação de um solo saturado o 

fenômeno de redução de volume devido à expulsão da água dos vazios 

do solo. Quando esse mesmo solo é pouco permeável, o processo de e~ 

pulsão da água é bastante lento, favorecendo com isso o desenvolvi 

menta de pressões neutras. O desenvolvimento e a dissipação de poro 

-pressões está relacionada com a velocidade de carregamento,sua mag 

nitude, comprimento do caminho de drenagem, permeabilidade e canirire~ 

sibilidade do solo. 

Terzaghi, reconhecendo a importância desses fatores no proce~ 

so de consolidação de solos saturados, desenvolveu uma teoria mate 

mática baseada em hipóteses simplificadoras que é usada em previsões 

de velocidade de recalque e dissipação de poro-pressões que se verl 

ficam durante a fase de "adensamento primário". Por outro lado,den_Q_ 

mina-se "adensamento secundário" a fase do fenômeno de consolidação 

em que continuam ocorrendo os recalques mesmo após a dissipação da 

pressã_o neutra. 

Previsões de recalque total, velocidade de recalques e dissi 

pação de poro-pressões são feitas baseadas em parftmetro de ensaios 
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de laboratório em pequenas amostras, conforme modelo instituído por 

Terzaghi chamado de adensamento ou oedométrico em que são simuladas 

condições encontradas no campo. 

Amostras do solo em estudo foram submetidas a ensaios de aden 

sarnento de forma a obter parâmetros de compressibilidade. As amos 

tras foram extraídas em shelbies de 2 1/2" de diâmetro em dois fu 

ros de sondagem. 

4.2 - PROCEDIMENTO DE ENSAIO E EQUIPAMENTO 

O equipamento utilizado é de fabricaçãode Wykeham Farrance e 

as prensas de adensamento são tipo Bishop com relação de carregameg 

to de 11:1. As células de adensamento usadas permitiram ensaiar a 

mostras de 2 11 de diâmetro por 19 mm de altura. Em quase todos os en 

saias foram aplicadas pressões de 0,55, 0.140, 0.183, 0.352, 0.692, 

1,370, 2.727, 5.440.e 10. 868 kg/cm2 em estágios de 24 horas. 

O anel de adensamento era lubrificado internamente com graxa 

de silicone e a amostra era introduzida por cravação lenta, à medi 

da que o solo era extraido do shelby. O excesso de solo em volta do 

anel era cuidadosamente retirado durante a moldagem da amostra. Du 

rante o procedimento de cravação do anel tomavam-se cuidados de for 

ma a manter o alinhamento do eixo do anel com o eixo do amestrador. 
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4.3 - RESULTADOS 

Na figura 4-1 aparecem as curvas índice de vazios x log pre~ 

são dos ensaios realizados. Os valores de índice de compressão,pre~ 

são de pré-adensamento calculada pelo método de Casagrande e valo 

res de índice de vazios correspondentes à pressão de pré - adensamen 

to estão relacionados na tabela 4-1. 

Em algumas amostras ensaiadas verifica-se a existência do p~ 

tamar horizontal inicial enquanto em outras, isso não acontece cer 

tamente devido à relação de carregamento aplicada (Ap/p = 1), que 

em certos casos, provoca a quebra da estrutura da argila, e efeitos 

de amolgamento. 

Plotando-se valores de Pê e índice de vazios correspondentes 

à pc em função da profundidade (fig 4-2) observa-se uma grande dis 

persão de resultados de pc em relação à variação de Po,, em função da 

profundidade. Por outro lado, os valores do índice de vazios em fun 

ção da profundidade se aproximam bastante de uma reta. Assim,não se 

pode concluir pelos resultados dos ensaios que se trata de uma .arg! 

la normalmente adensada, embora existam evidências; do ponto de vi~ 

ta geológico quanto à formação desses sedimento da baixada fluminen 

se, que esse solo é na realidade normalmente adensado. 



4.3.1 - Indice de compressão 

Noofiguras 4-3 e 4-4 estão representados valores do índice de 

compressão, calculados pela expressão Cc = Ae / .1 log p, em função 

da profundidade e do limite de liquidez, respectivamente. Analisan 

do-se esses dados foi, então, possível estabelecer as seguintes e 

quações: 

Cc = l.83 - 0.088 z 

Cc = 0.013 (LL - 18) 

onde z = profundidade em me~~os 

LL = limite de liquidez em percentagem. 

Por outro lado Terzaghi e Peck (NAVFAC - DM7),correlacionando 

valores de índice de compressão e limite de liquidez propuzeram a 

seguinte equação: 

Cc = 0.009 (LL - 10) 

A fórmula acima fornece, para LL = 100%, o seguinte valor 

Cc = 0.81, enquanto pela fórmula anterior, para o mesmo limite de 

liquidez, temos C = 1. 07, correspondente à uma diferença de cerca de c 

25%. 

4.3.2 - Coeficiente de Adensamento 

Previsões de recalques ao longo do tempo podem ser feitas p~ 
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la teoria de adensamen·t-o de Terzaghi. Pode-se prever o tempo ( t) n~ 

cessário para se obter uma certa percentagem de adensamento (U*)de§_ 

de que o coeficiente de adensamento (Cv) seja conhecido. E daí de 

corre toda a dificuldade. Lambe (1973) ressalta uma experiência com 

a construção de um aterro experimental em que Cv de campo foi maior 

que 100 vezes o valor estimado em ensaios de laborat6rio. Raymond & 

Azzouz (1971) concluem, por outro lado em uma experiência realizada 

na Inglaterra que não há confiabilidade em valores de Cv de campo 

previstos a partir de ensaios de permeabilidade 11 in situ". De manei 

ra geral, previsões da curva tempo-recalque através de ensaios de 

laborat6rio subestimam o comportamento real, isto é, o coeficiente 

de adensamento determinado em laborat0rio geralmente é menor que o 

que se verificará no campo. 

Previsões de Cv do depósito de argila mole em estudo foram r~ 

alizadas pelo método log te ../"t. Curvas log tempo x recalque tÍP! 

cas obtidas durante cada estágio de carregamento estão apresentadas 

na figura 4-5. Podemos identificar 3 tipos de curvas (cf. Leonards& 

Al tschaeffl, 1964); as correspondentes às pressões de 1. 370 a 10. 868 

2 kg/cm, do tipo I, que apresentam um comportamento que permite o 

cálculo de Cv pelo método log t; tipo II, correspondentes,a pressões 

inferiores. Cabe salientar que não é possível a determinação de Cv 

pelo método log tem curvas tempo x recalque dos tipos II e III, en 

quanto, pelo método v't', Cv foi determinado para todos os 

de carga. 

estágios 



Nas figuras 4-6, 4-7, 4-8, 4-9 estão plotados valores do coe 

ficiente de adensamento em função da pressão para todos os ensaios 

em escalas convenientes e em gráficos separados para não prejudicar 

a clareza do desenho. 

Para pressões pequenas, embora haja grande dispersão de resu! 

tados os valores de Cv (método ../t) são da ordem de 50 x l0-4cm1seg 

tendendo a valores próximos de 10-4 cm2/seg para pressões maiores 

que 1 kg/cm2 • Esses maiores valores de Cv (método/t) ocorrem just~ 

mente em estágios de carga em que não foi possível, como já relata 

do anteriormente, obter curvas log t x deformação do tipo I que pe:r 

mitem determinação de Cv (método log t)! 

Em escala ampliada nas figuras 4-8 e 4-9 tem-se valores de Cv 

pelos dois métodos em função da pressão. Verfica-se, também,umagra~ 

de dispersão de resultados, embora os valores de Cv (método log t) 

menos dispersos e inicialmente menores, tendam a aumentar com o a 

créscimo da pressão contrariamente com o que ocorre com os valores 

de Cv (método v't'). Na figura 4-10 foram plotados valores de Cv cor 

respondentes ao trecho virgem da curva ex log p para aferição dos 

resultados. Pelo ponto obtido, verifica-se a validade dos - resultá. 

dos. 
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4.3.3 - Permeabilidade 

Com a finalidade de se avaliar a permeabilidade do depósito de 

argila mole em estudo, valores do coeficiente de permeabilidade (k) 

foram determinados pela expressão: 

k = 
1 + 

onde: a = módul,o de deformabilidade 
V 

'w = peso específico da água 

em = índice de vazios médio 

Valores de permeabilidade em função do índice de vazios estão 

apresentados nos gráficos 4-11 e 4-12 de cuja análise foi possível 

estabelecer as seguintes equações: 

log k = 1.06 e - 10.19 

log k = 0.69 e - 9.39 

(k em cm/segundo) 

A primeira, baseada em valores do coeficiente de adensamento 

calculado pelo método ft e a segunda, pelo método log t. 



TABELA 4-1 

AMOSTRA Prof (m) Cc e (Pc) p 2 e kg/cm 

LE 2 4. 00 4. 50 1.18 3. 49 0.15 

LE 3 6.00 6. 50 1.19 3. 44 0.185 

LE 4 8.00 8.50 1.24 3.2 0.36 

LE 5 10.00 10.50 1.00 2.36 0.55 O\ 
---l 

LD 2 4. 00 4 .50 1.50 3.82 o. 42 

LD 3 6.00 6. 50 1.22 3.28 0.14 

LD 4 8.00 8.50 1.2 3.14 0.55 

LD 5 10.00 10.50 o.84 2.70 0.12 
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5 . l - INTRODl:fÇli:ü 

Relações tensão-deformação são utilizadas em Mecânica dos So 

los para previsão de deformações e distribuição de tensões no solo. 

Com o aparecimento do método dos elementos finitos tem-se de 

senvolvido maior esforço no sentido de se obterem parãmetros de ten 

são-deformação representativos da massa de solo. Técnicas de labora 

tório mais sofisticadas vêm sendo utilizadas face a essa necessida 

de bem como formulações matemáticas (Kondner, R.L. - 1963) que me 

lhor representam o comportamento do solo. 

Entretanto, para um grande número de problemas, como por exe~ 

plo estimativa de recalques imediatos, soluções baseadas na teoria 

da elasticidade são utilizadas devido a sua simplicidade. O recalque 

imediato (Si) é,então calculado pela expressão clássica: 

Si = q. b I, onde: 

q = tensão vertical aplicada na fundação 

b = largura da área carregada 
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E u = módulo de elasticidade não drenado 

,f = coeficiente de Poisson em condições nã<rdrenadas 

I = fator de influência que depende da forma do car 

regamento e a profundidade do depósito de argl 

la mole, conforme Steinbranner (1934). 

Desde que o solo seja saturado, assume-se o material incompre~ 

sível correspondendo a um valor de 0.5 para o coeficiente de Poisson. 

Embora essa hipótese possa ser válida em muitas situações, existem 

casos em que foram,determinados valores de J' inferiores a 0.5 (Tav~ 

nas, F.A. et al, 1974). 

5.2 - M~TODOS PARA DETERMINAÇ~O DE Eu 

Um método comum para determinação do módulo de elasticidade 

não drenado tem sido através de ensaios triaxiais não consolidados, 

não drenados ou ensaios tipo consolidados, não-drenados. Experiê!! 

cias tem mostrado que Eu é bastante sensível ao amolgamento na amos 

tragem e ao método de ensaio. Por outro lado, Ladd (1964) conclui 

que ensaios UU fornecem valores de Eu muito baixos e que ensaios ti 

po CU, em amostras adensadas sob as condições de tensões 

"in situ", fornecem valores de E aceitáveis. 
u 

efetivas 

Considerando as dificuldades envolvidaS'S'Ra avaliação de 1titem 



sido sugerido por vários,autores a determinação do módulo não-drena 

do utilizando-se valores típicos da relação E /s . Bjerrurn (1972)su_ u u 

gere, por exemplo, valores de Eu/Su entre 500 e 1.500. O menor va 

lor sendo válido para argilas muito plásticas, em que o valor da so 

brecarga devido à obra é grande; o rnai~r, válido para pequenos car 

regarnentos em argilas de baixa plasticidade. 

5. 3 - DISCUSS'.ll'.O SOBRE OS RESULTADOS DE Eu DO DEPÓSITO DE ARGILA EM 

ESTUDO 

Através curvas tensão-deformação obtidas nos ensaios triaxiais 

UU realizados (vide capítulo II) obteve-se Eu correspondente a um 

nível de tensões de 50% da diferença de tensões principais na rupt~ 

ra ( ô
1 

- ú
3

)f, conforme a figura 5-1. 

Os módulos assim calculados estão plotados em função da pr2 

fundidade da amostra (figura 5-2) e, embora os resultados sejam bas 

tante dispersos, foi possível delimitar faixas crescentes com a prQ 

fundidade onde se situam grande parte dos postos dos gráficos. 

Os maiores valores de Eu correspondem, corno era de se esperar, 

às amostras de 1.4 polegadas 

tência (figura 5-2 c). Neste 

de diâmetro que forneceram maior resis 

caso E é da· ordem de 40 a 150 t/rn2 . u . 
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Por outro lado, valores inferiore"1,clo módulo não-drenado~ fQ 

rarn obtidos em ensaios em amostras maiores e de menor S corno jávi~ 
u 

to anteriormente. Entretanto, as amostras de 2 polegadas de diâme 

tros e de mesmo S embora extraídas de amestradores diferentes(figu 
u -

ras 5-2 e 5-2 b), forneceram valores muito diferentes de Eu. Essa 

discrepância não pode ser explicada em termos de comparação de re 

sistência não-drenada obtida nos ensaios UU. 

Urna grande dispersão de resultados foi verificada nos valores 

da relação ~/Su plotados em função da profundidade, conforme fi~ 

ra 5-3. Valor médio da relação Eu/Su, como na figura 5-3 c, é da or 

dern de 175 e é bastante inferior ao valor E /S = 500, proposto por u u 
Bjerrum (1972) para o caso de argilas muito plásticas sujeitas a p~ 

quenos carregamentos. 

Essa diferença grande vem também justificar a não utilização 

de valores de módulo tensão-deformação não-drenado a partir de en 

saias tipo UU. 
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CONCLUSOES E SUGESTOES PARA PESQUISAS 
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Procurou-se avaliar o efeito de amolgamento no parâmetro 'ti ob 

tido através de ensaios tipo UU. Verifica-se que essa influência é 

significante e sugere-se a adoção de técnicas de amostragem melho 

res: utilização de amestradores de piston de grande diâmetro e pr~ 

encher o furo de sondagem com lama bentonítica para minimizar os e 

feitos de alívo de tensões e evitar ruptura de fundo. Quanto a, téc 

nicas de laboratório sugere-se a utilização de amostras cuja área 

seja menor que 30/., da área do amestrador de forma a evitar a :influên 

eia do amolgamento por atrito lateral. Em se tratando de ensaios ti 

po UU é recomendável utilizar somente 2/3 da argila ao longo doamoÊ 

trador. A parte superior da amostra apresenta um grau de amolgameg 

to muito alto e, na pior hipótese, utilizá-la somente em ensaios a 

densados sob altas pressões. 

Foi verificada a possibilidade de aplicação do conceito de p~ 

râmetros normalizados a esse tipo de argila o que possibilitará a 

obtenção de S pelo método 11 SHANSEP 11
• u 

O estudo do comportamento de um aterro experimental levado à 

ruptura permitirá a comparação de su,obtido pelos dois métodos ( vi 
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de capít~ II) com a resistência não drenada mobilizada. A exper! 

ência que se obterá será valiosa para a execução de obras nessa re 

gião. 

Os ensaios de adensamento realizados forneceram resultados com 

respeito à história de tensões, não sendo possível verificar a con 

tinuidade da variação da pressão de pré-adensamento ao longo da prQ 

fundidade da camada de argila mole. Pa:ra evitar esse problema sug~ 

re-se a adoção de pequenos carregamentos iniciais no ensaio de aden 

sarnento bem como a utilização de amostras de alta qualidade. Foram 

apresentada correlações entre índice de compressão e profundidade e 

também com o limite de liquidez sendo que esta última foi comparada 

com correlação semelhante obtida por outros autores. São apresent~ 

dos também valores do coeficiente de adensamento e permeabilidade de 

terminados indiretamente. 

Uma análise de tensões e deformações baseada em parâmetros ºE 
tidos de ensaios tipo UU poderá levar a erros consideráveis. O módu 

lo não-drenado Eu é bastante sensível ao amolgamento e os resulta 

dos obtidos foram bastante,dispersos. A relação E /S obtida atra u u 

vés de ensaios triaxiais UU também apresentou grande dispersão e seu 

valor médio foi verificado como sendo muito inferior ao valor -prQ 

posto por Bjerrum para esse tipo de argila. Também aqui, um ensaio 

de verdadeira grandeza, possibilitaria a obtenção de parâmetros de 

tensão-deformação "in situ" bem como uma comparação com previsões b~ 

seadas em resultados de laboratório, fornecendo coeficientes de afe 

riçªº' 
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