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Certamente, o convite a nds dirigido para proferir a primeira palestra Francisco
Pacheco Silva decorreu do fato dos conselheiros da ABMS terem procurado confiar esta
tarefa a um dos seus discipulos, que teve o privilégio de com ele conviver, e de acompanhar
sua atividade nos seus 1iltimos anos.

Recebemos esta convocagdo com extrema honra e como uma oportunidade de nos
associarmos a homenagem que a ABMS presta a um dos seus fundadores e dos mais atuan-
tes e entusiastas dirigentes.

Esperamos estar interpretando a inten¢do dos conselheiros da ABMS, dedicando
esta conferéncia a recordagdo das contribui¢ées do eng? Pacheco Silva geotecnia nacio-
nal. Foram tantos os temas abordados pelo nosso homenageado em sua atividade profissio-
nal, tdo prematuramente interrompida, que optamos por dividir esta apresentagdo em duas
etapas. Na primeira, recordaremos brevemente aspectos mais importantes dos seus traba-
lhos em cada campo. Em seguida nos deteremos num dos assuntos que mais o apaixonava:
a resisténcia das argilas moles.
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. PARTEI:
ASPECTOS DESTACADOS DA ATIVIDADE DE PACHECO SILVA

Sempre interessado em todos 0s setores da
geotecnia, Pacheco Silva teve a oportunidade de, em
suas atividades no IPT - Instituto de Pesquisas
Tecnol6gicas do Estado de Sdo Paulo, contribuir em
varios deles. Algumas destas contribuigdes serdo
relembradas.

1.1 FUNDACOES

E de sua autoria, em conjunto com Lauro Rios
(Rios e Pacheco Silva, 1948), trabalho pioneiro, pu-
blicado em ambito internacional, sobre fundagdes
em S3o Paulo. O trabalho apresentou perfis de son-
dagens, resultados de ensaios de laborat6rio e dados
de recalques de grandes edificios. Foi um dos seis
trabalhos apresentados por brasileiros ao II Congres-
so Internacional de Mecanica dos Solos e Engenha-
ria de Fundagdes, realizado em Rotterdam, logo
ap6s a 2a. Grande Guerra, em 1948, e que mostra-
ram a comunidade geotécnica internacional que a
engenharia brasileira j4 atingia um nivel que a fazia
merecedora de respeito na nova especialidade. Os
outros trabalhos foram de autoria de Odair Griilo,
A.J. da Costa Nunes, Milton Vargas, Emesto Pichler
e Icarahi da Silveira.

L2 PAVIMENTOS

O eng?® Pacheco Silva participou da constru-
¢ao dos acroportos de Afonso Pena (Curitiba) e
Santa Cruz (Rio de Janeiro), no final da 2a. Guerra
Mundial, quando iniciava sua vida profissional.
Neste campo, deixou uma s6 contribuigio escrita,
referente ao conceito de estabilizagfio granulométri-
ca (Pachedo Silva, 1965), mas foi sempre fonte de
referéncia de engenheiros rodovidrios que a ele
constantemente recorriam para se aconsethar em
problemas geotécnicos.

Gostarfamos de recordar nesta ocasifio uma
experiéncia, que embora pequena, mostra bem o ¢s-
pirito inovador de Pacheco. Um solo compactado,
quando relativamente seco, apresenta boa capacida-
de de suporte, s6 vindo a perdé-la com o aumento
do teor de umidade. Por isto seu uso é limitado em
pavimentagao. Sentindo o potencial de certos solos,
Pacheco decidiu experimentar a viabilidade de se
empregar um solo bem compactado, com umidade
abaixo da umidade 6tima, como base de pavimento.

Um trecho de 50 m foi construido num dos
acessos da cidade de Campinas 2 via Anhanguera.

50

Foi empregada uma argila arenosa vermelha. A ca-
mada de 25 cm de solo compactado substituia a base
de macadame hidraufico do projeto. Sobre elas ha-

" via um revestimento de concreto asfaltico. Para pro-

teger a base de aumento de umidade, fez-se uma
impermeabilizagio do fundo da caixa e das guias la-
terais, com asfalto diluido. O trecho foi construido
em 1952, tendo ficado submetido a um trafego mui-
to intenso.

Tivemos a oportunidade de visitar este trecho,
junto com o Pacheco, no inicio da década de 70. A
estrada ji- havia sido recapeada. O trecho experi-
mental aprésentava-s¢ um pouco mais trincado que
os trechos com base de macadame hidraulico vizi-
nhos, mas ndo apresentava deformagGes permanen-
tes que o diferenciassem. Amostras retiradas nesta
ocasido indicaram que o solo permanecia com umi-
dade cerca de 4 % abaixo da umidade Gtima, com
um grau de compactagdo de 105 %. Este nivel de
compactaciio certamente ndo foi atingido por oca-
sifio da construgio, tendo sido empregado um sim-
ples rolo liso de dois tambores. O trifego, através
dos anos, elevou a densidade do solo compactado,
aumentando sua capacidade de suporte, ainda que
deixando o médulo resiliente baixo, 0 que acarreta-
va maior niimero de trincas no revestimento. )

Esta pequena pesquisa, motivou outra, reali-
zada pela CESP, em conjunto com o IPT (1968),
agora com solo lateritico arenoso, onde se atingiram
excelentes resultados. Tais experiéncias constitui-
ram o ponto de partida para pesquisadores do DER-
SP desenvolverem estudos que resultaram no em-
prego dos solos arenosos finos em pavimentos de
estradas vicinais (Villibor ¢ Nogami, 1990). A pro-
posta de Pacheco, € sua iniciativa, foram a scmente
desta técnica hoje intensamente apticada, com enor-
mes reflexos econdmicos e sociais.

I13INSTRUMENTACAO

Pacheco Silva sempre deu muita importincia
A técnica de obtengdo de dados de comportamento
dos solos. Achava ele que o engenheiro geotécnico
devia ter um conhecimento detalhado dos instru-

" mentos que usava, ¢, preferencialmente, adapté-los

as suas necessidades, ou mesmo construi-1os.
Também neste setor, Pacheco foi um inicia-
dor no Brasil, Em 1958 divulgava as caracteristicas
de uma célula elétrica de medida de pressdes neu-
tras (Pacheco Silva, 1958), totalmente projetada por
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ele, construida no IPT ¢ j instalada na Barragem de
Limoeiro. Contavam os técnicos da barragem, com
admirac@o, a verdadeira cerimOnia de instalagfio das
c€lulas. Era uma tarefa que Pacheco niio delegava a
ninguém. A conclusiio do pequeno pogo escavado
no aterro da barragem, a preparacio da superficie de
assentamento da parte drenante do piezbmetro, os
cuidados no re-enchimento do pogo, todas estas ta-
refas eram executadas com o médximo cuidado.

A célula consistia, em esséncia, de uma mem-
brana de ago inoxiddvel, que era pressionada pela
4gua dos poros do solo que a ela tinha acesso atra-
vés de uma pedra porosa. As pressdes neutras eram
medidas por meio de extensdmetros elétricos fixa-
dos na membrana e pelo uso de uma ponte de
Wheatstone. Uma das dificuldades para a operagéo
da célula era o isolamento do cabo elétrico que fica-
va embutido no aterro; foi estudado, projetado e
construido, especialmente para estas células, um
cabo elétrico de trés pernas, cada uma isolada com
polietileno, com invélucro externo, também de
polietileno, e enchimento impermeabilizante.

Esta célula foi empregada nas Barragens de
Limoeiro ¢ Euclides da Cunha, tendo permitido a
verifica¢do do desenvolvimento das pressdes neu-
tras durante a construciio. Entretanto, Pacheco no-
tou, em células usadas no laborat6rio, que, a longo
prazo, as leituras iniciais tendiam a se modificar. Tal
fato foi atribuido a deformagdo lenta das colas em-
pregadas para a fixagdo dos extensdmetros na pare-
de dos diafragmas. Diante deste fato, Pacheco de-
sistiu de empregar este piezOmetro. Modemamente,
a técnica de fixagdo de extensOmetros evoluiu sig-
nificativamente, com o advento de novos materiais.

Com os recursos atuais, a célula teria certamente

Maior sucesso.

Pacheco passou a usar c€lulas de corda vibran-
te, fabricadas pela Maihak. Nio se limitou a
importa-las ¢ a usi-las. Tendo verificado a dificul-
dade de se atingir uma completa saturagio da cima-
ra intema da célula, apresentou ao fabricante um
projeto, alterando sua configuragio, que foi imedia-
tamente aceito.

Frustrado com a perda de algumas destas cé-
lulas, pelo efeito de descargas elétricas nas proximi-
dades das barragens, Pacheco dedicou-se ao desen-
volvimento de outra, por ele batizada de “"célula
DM?", a partir da caracteristica de "duplo mandme-
tro” (Pacheco Silva, 1970). Este nome, entretanto,
nfo vingou. Para todos os que com ¢le trabalhavam,
esta célula passou a ser denominada "célula Silva",
em contraponto com a "célula Pacheco”, como ha-
via ficado conhecida a anterior.

A célula Silva € de uma simplicidade admira-
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vel. Consiste, simplesmente, de um mandmetro, fi-
xado a uma base onde se aloja, em contacto com 0
solo, uma pedra porosa. Através desta, atuam as
pressdes neutras, fazendo girar o ponteiro do mand-
metro. A questdo agora ¢ ler este mandmetro, colo-
cado dentro de uma caixa metdlica, instalada no in-
terior do macigo.

Para a leitura € que se emprega o segundo ma-
ndmetro, semelhante ao primeiro, a ele fixado, mas
com isolamento elétrico, como se mostra na Figura
1. Este segundo mandmetro esti ligado ao exterior,
através de uma tubulagio pela qual se pode aplicar
ar sob pressdo. Junto a esta tubulagio, correm dois
condutores elétricos que acusam quando os dois
ponieiros se tocam.

Ocorrendo uma pressio no mandmetro em
contacto com o solo, seu valor pode ser "lido" apli-
cando-se uma pressiio de ar no mandmetro de leitu-
1a, até que seu ponteiro se alinhe com o outro, situa-
¢do em que fecha-se o circuito ¢létrico, acusado por
um medidor de corrente.

A versatilidade da célula é aumentada, fazen-
do-se com que os dois mandmetros apresentem uma
defasagem de leitura de, por exemplo, 100 kPa, fi-
cando com leitura menor o mandmetro leitor. Des-
ta forma, € usando-se pedras porosas de alta pressio
de borbulthamento, consegue-se medir pressdes neu-
tras negativas, pois a sucgdo faz o ponteiro girar no
sentido contrdrio ao das medidas positivas. No
mandmetro de leitura, com o ar aplicado, a pressio
serd sempre positiva. A defasagem descrita faz com
que a esta pressio corresponda uma pressio menor
no mandmetro em contacto com o solo, que poderi
ser negativa.

Cinco exemplares deste manémetro foram
empregados na Barragem de Ilha Solteira. Os resul-
tados foram muito promissores. Havia agora uma
c€lula que ndo dependia do creep das colas dos
extensOmetros elétricos, nem de descargas elétricas
que danificavam o sistema eclétrico das cordas vi-
brantes. -

Infelizmente, a doenga € o falecimento do co-
lega interrompeu este projeto. A semente plantada
por Pacheco Silva, entretanto, germinou. Certamen-
te inspirados no arrojo pioneiro de Pacheco Silva,
novas geragOes de geotécnicos se langaram ao de-
senvolvimento de instrumentaciio nacional, tanto
em S3o Paulo (Oliveira ¢ Mori, 1978) (Massad et
al., 1982), como na COPPE, no Rio de Janeiro

. (Ribas, 1980) (Fusaro, 1983), enfrentando as difi-

culdades naturais de nosso estagio de desenvolvi-
mento.

Ainda com rela¢io aos cuidados de Pacheco
Silva com instrumentagfio de laboratério, € interes-
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Fig.1- Célul? Sil\llé (DM) de medida de pressoes neutras. (apud Pacheco Silva, 1970).
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sante fazer referéncia a uma investigagao sobre as
relagoes entre pressoes de moldagem, indices de va-
zios e coeficientes de permeabilidade de pé de bron-
ze prensado para produzir discos porosos com de-
terminadas permeabilidades. As conclusdes do tra-
balho, em que técnicas de mecanica dos solos eram
aplicadas & metalurgia, resultaram tio interessantes
que foram objeto de um trabalho, publicado no Bo-
letim da Associagiio Brasileira de Metais (Souza
Santos e Pacheco Silva, 1954).

L4 ACOMPANHAMENTO DE OBRAS
POR MEIO DE INSTRUMENTACAO

Pacheco Silva esteve em muitas circunstinci-
as envolvido em projetos sobre argilas moles, como
se descreverd em casos a serem posteriormente
abordados. Neste instante queremos recordar sua
solugdo para um caso particular, exemplo da sua
postura de engenheiro, que poderia se incluir nos
casos relatados por Peck (1969), de aplicagao do
Método Observacional de Terzaghi,

No final da década de 1940, Pacheco teve a
oportunidade de acompanhar o desempenho de ater-
ros construidos na variante Rio-Petrépolis, na Bai-
xada Fluminense, em que drenos verticais de areia
estavam sendo construidos. Os resultados das inves-
tigacoes feitas, devido ao elevado interesse desper-
tado, foram publicadas simultancamente no Rio de
Janeiro ¢ em Sdo Paulo (Pacheco Silva, 1950). As
medidas de recalques e de pressdes neutras, num
aterro proximo ao canal do Meriti, mostraram que
os drenos de areia nio haviam contribnido para a
aceleragdo dos recalques. Ja um trecho experimen-
tal junto & passagem superior sobre a Leopoldina
Railway, mostrou um comportamento satisfatorio.
Os estudos de Pacheco apontaram para 0s proces-
sos construtivos, distintos nos dois casos, como um
fator determinante dos comportamentos diversos.

Os trabalhos, ¢ certamente a meditada analise
destas experiéncias, serviram de base para um tra-
batho profissional de Pacheco Silva que mostra toda
a sua engenhosidade: a concepgdo das fundagtes de
um tanque de 6leo na Alemoa, em Santos, com 36
m de didmetro ¢ 9 m de altura.

O subsolo na regido era constituido de uma
pequena camada de 3 m de arcia fina, sobrejacente
a uma argila orgnica mole, com cerca de 10 m de
espessura. A necessidade de acelerar os recalques,
e, principalmente, de adensar o terreno de forma que
ele pudesse suportar com seguranga toda a carga, le-
varam ao projeto de um pequeno aterro, sobre 0 qual
o tanque seria diretamente apoiado, € de um sistema
de drenos verticais de areia, com 30 cm de didmetro
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Fig.2 - Dimensdes do tanque e condicoes do
subsolo (apud Pacheco Silva, 1953).

e espacamento de 2 m, formando uma rede triangu-
lar. A Figura 2 mostra um corte no local.

Os drenos verticais de areia foram cuidadosa-
menie executados, empregando-se tubos de ago de
ponta aberta. A areia foi colocada, ap6s limpeza dos
tubos, 3 medida que os mesmos iam sendo retira-
dos. Quem teve a oportunidade de conhecer o Pa-
checo pode imaginar os cuidados com que a execu-
¢do deve ter sido feita, principalmente depois de
suas experiéncias anteriores na Baixada Fluminense.

O enchimento rapido do tanque poderia leva-
lo a ruptura. As elevadas pressoes neutras que se de-
senvolveriam poderiam provocar um estado de ten-
soes efetivas incompativeis com a argila mole. Nes-
te ponto € que ocorre ao Pacheco fazer uma cons-
trugdio por etapas. Aplicar um carregamento segu-
Y0, esperar que as pressoes neutras se dissipem, au-
mentando a resisténcia do material, para se proce-
der a novo carregamento compativel com a nova re-
sisténcia. PiezOmetros foram colocados entre 0s
drenos para ¢ste acompanhamento.

Pacheco justifica seu projeto, de acordo com
o0 esquema reproduzido na Figura 3. A situagao (a)
corresponde ao estado natural do terreno. Um coefi-
ciente de empuxo em repouso igual a 0,7 foi adota-
do para o solo (circulo I em d). O carregamento pro-
voca acréscimo de tensdo total vertical, como mos-
trado em (b). A pressdo neutra no instante do carre-
gamento ¢ assumida como de igual valor. Desta for-
ma as tensdes efetivas ficam sendo as indicadas em
¢ (circulo II em d)).

O afastamento do circulo II & envoltéria de re-
sisténcia indica a seguranga existente. O adensa-
mento, a partir dai, s6 fard aumentar a resisténcia.
Apbs o adensamento, o estado de tensdes efetivas
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Fig.3 - Tensoes num elemento de solo (apud
Pacheco Silva, 1953).

seria o indicado pelo circulo II1, novamente consi-
derado numa condigfo de equilibrio em repouso. A
partir dai, novo carregamento pode ser feito.

Diante desta concepgio, Pacheco preparou a
Figura 4-a em que mostra os estados de tensOes ap0s
adensamentos, e 0s ciiculos que, em cada caso, po-
deriam indicar situagfo de ruptura. Estabeleceu, en-
td0, que os carregamentos ndo deveriam provocar
pressoes neutras superiores a 60 % do valor que
conduziria a ruptura. Desta forma, elaborou uma
programagiio de enchimento do tanque, ficando o
inicio de cada etapa condicionada & dissipagfio das
pressdes neutras.

A Figura 5 mostra os resultados do acompa-
nhamento da obra, a elevagdo da pressdo neutra a
cada carregamento, e sua dissipac¢do com 0 tempo.
Neste grifico sdo também meostradas as curvas te6-
ricas de dissipagdo da pressdo neutra,

Mais do que mostrar os resultados de um tra-
balho bem conduzido, desejamos realgar o nivel da
solugdo adotada, que publicada em 1953 no Con-
gresso Internacional de Zurique (Pacheco Silva,
1953), antecipa a metodologia conhecida como "tra-
jetéria de tensdes”, proposta por Lambe (1964),
como lembrado por Massad (1985).

De fato, a programacfio do enchimento, repre-
sentava uma trajetoria de tensoes efetivas, como se
mostra na Figura 4-b. Nesta, ja estio indicadas as
tensOes efetivas para carregamentos que elevariam
as pressdes neutras a valores limitados a 60 % dos
que levariam & ruptura.

Na Figura 4-c, representa-s¢ 0 carregamento
efetivamente executado. Nela s3o mostradas as tra-
jetérias de projeto, conforme a concepgao, e a resul-
tante das pressdes neutras indicadas pelo piezdmetro
N2 4, Estes dados foram recuperados da Figura 5.

O Prof. Milton Vargas (1974), a0 rememorar
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Fig.4 - Tanque da Alemoa - estagios de
carregamento.

este trabalho, em homenagem que prestou a Pache-
co Silva, acrescentou informagdes disponiveis em
Relatério de Pesquisa'do IPT (1956), elaborado por
Pacheco, com dados posteriores ao trabalho publi-
cado. Nele, de maneira pioneira, se constatou que
novos carregamentos do tanque provocaram acrés-
cimos de pressdes neutras amortecidas, em virtude
da caracteristica de sobre-adensado que a fundagfio
havia adquirido.

L5 BARRAGENS DE TERRA

Grande parte da vidé profissional de Pacheco
Silva foi dedicada a investigagOes geotécnicas,

“acompanhamento da execugdo e verificagio de

comportamento das barragens de terra construidas
em S3o Paulo, nas décadas de 1950 ¢ 1960. Sua par-
ticipagio foi intensa nas Barragens de Limoeiro,
Euclides da Cunhia, Graminha, Jurumirim, Chavan-
tes, Bariri, Promiss3o, Jupia ¢ Iha Solteira. As ca-
racteristicas geotécnicas principais destas obras,
construidas com solos residuais, foram divulgadas
internacionalmente em trabalho apresentado em co-
autoria com Vargas e Tiibio (Vargas et al., 1965),
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no Congresso Internacional de Montreal.

No mesmo congresso, convidado da Sessdo I,
sobre Propriedades dos Solos, Pacheco Silva apre-
senta, em um painel, interessantes comentdrios so-
bre solos residuais; relata problemas dos solos
colapsiveis em fundagGes, rodovias e barragens, o
estudo do comportamento de ombreira de barragem
em talus com matac8es ¢ os problemas de trincas
nos macigos, em virtude da rigidez dos solos
compactados (Pacheco Silva, 1965b).

O tema das trincas ¢em barragens de¢ terra € re-
tomado em contribui¢io apresentada no Congresso
Nacional de Belo Horizonte (Pacheco Silva, 1966).
Nela, Pacheco chama a atengfo para o fato dos cri-
térios de filtro convencionais ndo se aplicarem a so-
los coesivos compactados. A preocupagdo com a
percolagio pelas barragens de terra deve se centrar
na homogeneidade do macico e, principalmente, nas
medidas que impegam o aparecimento de trincas.

Aspectos geotécnicos de controle de compac-
tag@o ¢ medida e interpretacfio de recalques em bar-
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ragens foram assuntos apresehtados em Seminario
Nacional de Grandes Barragens (Pacheco Silva e
Oliveira, 1964).

L6 PRESSOES NEUTRAS EM
BARRAGENS DE TERRA

De todas as contribuigtes de Pacheco ao estu-
do das barragens de terra, talvez a mais original se
refira ao estudo do desenvolvimento das pressoes
neutras nos macigos, durante a constru¢do. Aspecto
importante, principalmente porque das primeiras
barragens construidas se obtiveram informagdes que
passaram a influenciar obras posteriores.

Ao seu cuidado no desenvolvimento e na ins-
talagdio dos piezOmetros, ja nos referimos. Lembre-
mos, agora, os resultados € interpretagtes por ele
desenvolvidos.

Em trabalho publicado na American Society
of Civil Engineers (Pacheco Silva, 1966), foram
apresentados resultados referentes a diversas barra-
gens, dos quais reproduzimos os da Barragem de
Limoeiro na Figura 6. Pacheco chama a atengéo
para o fato de muitos piezOmetros indicarem pres-
sdes neutras negativas de inicio, que continuam a
decrescer durante o alteamento do aterro, para s6
passarem a aumentar apds ter sido atingido um cer-
to nivel de carregamento, Em alguns casos, o de-
créscimo de pressdo é precedido por um pequeno
aumento da presso logo apds 0s primeiros carrega-
mentos. '

Para justificar este surpreendente comporta-
mento, Pacheco faz uma analogia do solo com "tu-
bos capilares equivalentes”. Quando o solo se com-
prime, os capilares diminuem de didmetro, aumen-
tando a pressdo de suc¢do correspondente, desde
que o ar esteja em contacto com a atmosfera. Au-
mentado o grau de saturagdo, ficando o ar bloquea-
do, a pressfo na dgua tende a subir.

Em trabalho posterior publicado no Brasil (Pa-
checo Silva, 1972), trata mais aprofundadamente do
problema, levando em consideracdo a diferenga en-
tre a pressao no ar e na dgua.

Tratando-se de trabalho pioneiro no Brasil so-
bre solos niio saturados, tendo em vista a originali-
dade das idéias apresentadas e a dificuldade de aces-
so a esta publicagfio, dedicaremos um espago para
recordar a idéia central deste trabatho.

O comportamento do solo, submetido ao car-
regamento correspondente a constru¢do de camadas
mais superficiais, € assemelhado ao de um corpo de
prova em ensaio de compressdo edométrica. Identi-
fica-se nas curvas correspondentes, como s¢ mostra
na Figura 7-a, uma pseudo "pressio de pré-adensa-
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Fig.6 - Desenvolvimento das pressoes neutras
na barragem de Limoeiro
(apud Pacheco Silva, 1966)

mento", podendo-se simplificar o resultado como
mostrado na Figura 7-b. Nas palavras de Pacheco:
"Q ponto A corresponde a0 estado inicial do corpo
de prova, logo ap6s a compactagio. O ponto B
corresponde a pressdo de pré-adensamento. O pon-
to C corresponde ao indice de vazios para o qual 0s
poros de ar deixam de ser continuos. At este ponto

os recalques sio muito rdpidos, por envolverem s6

drenagem de ar, praticamente. O teor de umidade
permanece praticamente ‘constante, aumentando
portanto o grau de saturagdo. A partir do grau de
saturagdo critico, representado pelo ponto C, em que
‘0s poros de ar deixam de ser intercomunicantes, 0s
recalques passam a ser lentos, por envolverem dre-
nagem de 4gua. O ponto D corresponde a igualdade
entre a pressdo no ar e a tensdo capilar. O ponto E
marca o inicio da satura¢fio completa e o ponto F
corresponde ao fim da construgio.” '

Partindo da caracterizago destas diversas fa-
ses, a evolugdio das pressdes neutras € indicada na
Figura 7-c, onde a pressio no ar é representada pela
curva tracejada, a pressdo na dgua pela curva conti-
nua, e as tensdes capilares pela curva pontilhada.
Novamente nas palavras de Pacheco:

"0 ar se conserva na pressdo atmosférica du-
rante a construgfio, até se atingir o ponto C', corres-
pondente ao ponto C do ensaio de adensamento,
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porque as sobre-pressBes se dissipam muito rapida-
mente, mesmo consideradas as diferengas de escala
entre 0s caminhos a percorrer na obra real ¢ no la-
boratério. Nesta fase da construgio a pressio na
4gua evolui de uma tensdo capilar uc no ponto inici- -
al A para uma tensfo uc maxima no ponto C. Pode-
se explicar este comportamento supondo que o "di-
ametro capilar equivalente” diminuiu e atingiu o seu
minimo no ponto C, Parte do ar, a partir do ponto
C', entra em solug3o na 4gua, outra permanece sob
pressdo, que age na dgua presente, diminuindo sua
tensdo de tragdo de valor igual. O ar passa a percor-
rer o ramo de pressdes acima da atmosférica, segun-
do C'D', a tensfo de tragiio na dgua comega a dimi-
nuir segundo CD ¢ a tensdo capilar comega a dimi-
nuir segundo CD". Os valores da pressao na dgua u,

- da pressfio no ar u,, e da tensdo capilar u, se relacio-

nam segundo u = ¥y, - 0"

"Continuando o carregamento, atingem-se
pressOes positivas na dgua, continuam as pressdes
positivas no ar até o ponto E' = E em que se atinge a
saturagdo completa, correspondente a tenséo capilar
nula no ponto E", No fim do carregamento tem-se
pressdo na fase liquida definida pelo ponto F e ten-
sdo capilar nulaem F"."

A partir do ponto F, ocorre 0 adensamento,
chegando-se ao estado final caracterizado pelos pon-

- tos F" (pressdo atmosférica no ar) ¢ G" (tensdo ca-

pilar de equilibrio).

A partir destas consideragoes, Pacheco des-
creve 0 €nsaio em que 0s pontos caracteristicos das
curvas mostrados na Figura 7-a podem ser deter-
minados. Pela primeira vez se realizava no Brasil
ensaio com medida independente da pressdo na
dguaenoar.

Pacheco realizava o ensaio com o corpo de
prova apoiado sobre uma pedra porosa ceramica de
alta pressio de borbulhamento, através da qual se
mediam pressoes neutras negativas. No topo do cor-
po de prova ficava uma pedra porosa comum, s6
umedecida, ligada a um tubo para drenagem do ar,
O ensaio reproduzia o carregamento indicado na Fi-
gura 7-a, fechando-se a drenagem do ar quando atin-
gido o ponto C. A partir desta etapa mediam-se as
pressdes nas duas fases,

A preocupagfio com 0 comportamento dos so-
los ndo saturados, € com a correspondente técnica
de ensaio, € outro setor que teve em Pacheco Silva
um pioneiro no pais.

Tanto o esquema de desenvolvimento de pres-
soes, independentemente no ar € na 4gua, como a
técnica de ensaio, com drenagem ao ar até o ponto
em que ele fica ocluso, sio semelhantes a aborda-
gem de Sandroni ¢ Barbosa da Silva (1988), reto-
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Fig.7 - Desenvolvimento de poro - pressao em aterro compactado (apud Pacheco, 1972).

mando 0 tema, no meio nacional. Em trabalho mais
recente, Lins e Sandroni (1992) apresentam resulta-
dos de ensaios de excelente qualidade, que mostram
o desenvolvimento das pressGes neutras conforme o
esquema proposto por Pacheco.

1.7 A DETERMINACAO DA TENSAO DE
PRE-ADENSAMENTOQ

As novas geragOes de geotécnicos, provavel-
mente, ouvem falar de Pacheco Silva, pela primeira

Solos e Rochas, Sio Paulo, 15, (2): 49 - 87, 1992,

vez, a0 serem introduzidos ao seu método de deter-
minacdo da tensio de pré-adensamento dos solos, a
partir dos resultados dos ensaios de adensamento.

O método de Pacheco passou a ser emprega-
do em laboratdrios nacionais desde 1958, mas s6 foi
objeto de comunicagdo escrita no Congresso Brasi-
leiro do Rio de Janeiro em 1970 (Pacheco Silva,
1970). O método costuma ser apresentado aos alu-
nos de Mecanica dos Solos juntamente com o méto-
do de Casagrande, este difundido internacionalmen-
te. Ambos sa0 métodos empiricos.
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Lembramo-nos do anc de 1970, quando os
técnicos da firma alem3 Hochtief vieram ao Brasil
para coordenar o projeto do Metrd de 530 Paulo. Ao
tomarem conhecimento do método do Pacheco, usu-
al nos laboratérios do IPT, mostraram natural estra-
nheza, e solicitaram que outros métodos fossem usa-
dos para a estimativa da tensio de pré-adensamen-
to, como 0s de Burmister e de Schmertmann, além
do de Casagrande. Depois de analisar um razodvel
namero de ensaios, entretanto, concluiram que o
método do Pacheco era tio confidvel quanto qual-
quer outro.

Ao se comparar 0 método de Casagrande com
o de Pacheco, costuma-se apontar para o fato deste
ser mais prético, pois prescinde da necessidade de
localizar 0 ponto de maior curvatura, base da cons-
trucdo de Casagrande. A localizagiio deste ponto é
muito incerta, € é de se esperar que dois técnicos
possam determinar pontos distintos. Na construgio
de Pacheco, néio hd nenhum detalhe sujeito a inter-
pretac3o. '

Ocorre, além disto, como apontou Mikasa
(1981), que o ponto de maior curvatura nfo € so di-
ficil de ser localizado; mais do que isto, ele depende

da escala em que a curva é representada. Na Figura
8, o resuitado de um ensaio € apresentado com o in-
dice de vazios em trés escalas diferentes. Em 8-b sdo
determinadas as tensdes de pré-adensamento pelo
método de Casagrande. Os valores obtidos sio tdo
menores quanto mais ampliada € a escala do indice
de vazios, em virtude do posicionamento do ponto
de maior curvatura.

Para deixar bem nitido que € a escala do dese-
nho que interfere na curvatura, representamos, na
Figura 8-c, um circulo, definido para a escala média
do indice de vazios. Este circulo, em escala compri-
mida ou expandida, se transforma em elipses, com
a maior curvatura se caracterizando em posicoes dis-
tintas.

Como s¢ mostra na Figura 8-a, a determina-
¢do da tensdo de pré-adensamento pelo método do
Pacheco, ao contrdrio do de Casagrande, nio depen-
de da escala do desenho. Nada mais justo que se
continue a empregar o procedimento deste conter-
rdneo, numa homenagem 2 sua contribunig¢dio 2
geotecnia nacional. Assim o faz Tan Martins (1983), -
mesmo quando substitui o indice de vazios nas or-
denadas pelo logaritmo da relagfo de volume.
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Fig. 8 - Determinacao da tensio de pré-adensamento, pelos métodos de Pacheco Silva e Casagrande.
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PARTE II:

CONSIDERACOES SOBRE A RESISTENCIA NAO DRENADA
DAS ARGILAS

O projeto de aterros sobre argilas moles ainda
¢ feito com mais frequéncia por métodos de célculo
com tensdes totais do que com tensdes efetivas, em
que pese 0S atrativos que estes apresentam,

Para o projeto, um sé parimetro do subsolo é
necessdrio: a coesdio do solo, sua resisténcia niio dre-
nada. Embora facilmente definivel, a fixacfio deste
pardmetro para o projeto € uma tarefa extremamen-
te dificil. A escolha do ensaio a ser feito para sua
defini¢do, a adogiio ou ndo de fatores de corregiio
do seu valor, o confronto entre informagdes aparen-
temente conflitantes, entre outros, sdo questdes que
Se apresentam ao projetista, em cada caso.

De maneira geral, a tomada de deciso é feita
com base no confronto de.um conjunto de informa-
¢Oes. Pode-se dispor de ensaios de laborat6rio ou de
campo, e se empregam muito comrelagdes baseadas
em experiéncias anteriores. Este {0i um dos assun-
tos a que Pacheco Silva se dedicou com entusias-
mo. Por esta razdo, ocorreu-nos apresentar conside-
ragdes sobre 0 tema, sem tentarmos ser conclusivos,
mas simplesmente contribuirmos para o seu conhe-
cimento.

.1 CONTRIBUICAO DE PACHECO
SILVA AO ESTUDO DA
RESISTENCIA NAO DRENADA
DAS ARGILAS

Quem primeiro mostrou que a resisténcia nio
drenada de argila normalmente adensada aumenta
com a profundidade e, portanto, com a tenso verti-
cal efetiva foi, provavelmente, Fellenius (1936), no
Primeiro Congresso Internacional de Mecfnica dos
Solos. Segundo Flodin ¢ Broms (1981), Hvorslev,
em 1937, mostrou que a resisténcia das argilas é
fundamentalmente dependente do teor de umidade
e que as relagdes entre umidade e logaritmo de ten-
sdo efetiva e entre umidade ¢ logaritmo da resistén-
cia ndo drenada, determinavam duas retas paralelas.
Esta observagdo experimental indica que a relagio
enire resisténcia niio drenada e tensio efetiva é uma
constante.

Foi, entretanto, apés um trabalho de
Skempton (1948), no primeiro ndmero da revista
Geotechnique, sobre 0 emprego do ensaio de pathe-
ta, que a constancia desta relagdo passou a ser am-
plamente divulgada. Neste trabalho, Skempton nio
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sé apresentou resultados de ensaios, indicando a
constancia da relagiio Su/c’, como mostrou a depen-
déncia desta relagdo com o angulo de atrito interno
de ensaios rdpidos pré-adensados. Tendo estudado
cinco solos de diferentes regites, Skempton obser-
vou que esta relacéio, que denominaremos relagfo de
resisténcia, era maior para solos mais plisticos. Re-
presentou-as, consequentemente, em funcio do li-
mite de liquidez.

Pouco tempo depois, Pacheco Silva (1951),
apresentava no primeiro volume dos Anais da As-
sociacfio Brasileira de Mecénica dos Solos, resulta-
dos de ensaios de compressio simples determinados
sobre amostras indeformadas de solo, obtidas na
Baixada Fluminense, na zona da rodovia Rio-
Petrdpolis. Estes resultados estdo apresentados na
Figura 9. Pacheco Silva considerava que a drea se
encontrava em processo de adensamento, em virtu-
de de obras de recuperagio, envolvendo construgdo
de diques e canais, realizadas cerca de 15 anos antes
dos ensaios. A curva assinalada pelo simbolo o', na
Figura 9, indica as tensdes efetivas correspondentes
a este estagio do adensamento.

Pacheco Silva analisou os dados de acordo
com principios da resisténcia ao cisalhamento, que
ele havia pioneiramente divulgado no pais (Pache-
co Silva, 1949), como representado esquematica-
mente na Figura 10. Esta andlise permitiu a deter-
minagZo da relagfio de resisténcia deste solo, que Pa-
checo representou no gréfico inicial de Skempton,
em fungiio do LL do solo, que se reproduz na Figu-
ra 11. Até o ponto em que pudemos pesquisar, teria
sido a primeira vez, em ambito mundial, que alguém
teria acrescentado um dado 2 correlagiio proposta.
Muitos seguiram o mesmo procedimento depois disto.

12 O CONHECIMENTO DAS
ARGILAS NACIONAIS

Nos quarenta anos decorridos desde a divul-
gacdo das propriedades das argilas da Baixada
Fluminense por Pacheco Silva, muitas contribuigdes
foram trazidas ao meio técnico.

Os conhecimentos geoldgico-geomorfolGgi-
cos sobre a génese, a distribuigfio e a estratigrafia
dos sedimentos quaternarios da Baixada Santista fo-
ram trazidos para o dmbito da geotecnia por Massad
(1985). Seu trabatho permitiu a explicag¢do de algu-
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Fig.9 - Propriedades da argila na Rio-Petrdpolis (Pacheco Silva, 1953)

mas caracteristicas peculiares das argilas quaternd-
rias, e mostrou a necessidade de se rever a posigiio
inicial de uma histéria simples de formagio dos so-
los de nossas baixadas litordneas.

A quantidade de informacgGes geotécnicas,
provenientes de virios estados, foram se acumulan-
do. O interesse pelo assunto motivou a realizagio de
um simpasio, realizado na cidade do Rio de Janeiro,
em 1988, dedicado a origem, caracteristicas geotéc-
nicas ¢ experiéncias de obras nos depoésitos quater-
ndrios das baixadas litorAneas brasileiras. Nele,
Massad (1988) faz um apanhado dos dados conheci-
dos dos sedimentos ao longo da costa brasileira.

Informagdes sobre recalques destes solos, tan-
to no que se refere a parimetros de laboratério,
como observagdes de campo, siio disponiveis em
bom nimero. No que se refere i resisténcia destes
solos, determinada em laboratério, também se dis-
poe de informagdes numerosas. Entretanto, quando
se deseja saber quais s30 os parimetros de resistén-
cia que realmente refletem a situagdo de ruptura des-
tes solos, escasseiam-se as referéncias. A experién-~
cia nacional, a nosso conhecimento, se restringe a
trés casos, muito bem documentados. Todos eles se
referem s argilas do estado do Rio de Janeiro. Di-
ante da importincia de que eles se revestem, lem-
braremos suas principais caracteristicas. S@o eles:

a) Aterro experimental do IPR na Baixada
Fluminense

O aterro experimental do IPR, situado nas
margens do rio Sarapui, constitui-se num dos maio-
IES INVESLIMEntos em pesquisa tecnolégica, no cam-
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Fig.10 - Interpretacio do ensaio de compressio
(apud Pacheco Silva, 1951).

po da geotecnia, realizados no pais. O projeto, que
teve a coordenagdo do Prof. Willy Lacerda, da
COPPE, incluiu, além de aterro levado a ruptura,
aterros destinados a andlise de recalques, escavagio
e comportamento de drenos de areia, Dele resuita-
ram indmeras dissertacdes de mestrado e teses de
doutorado, que contribuiram decisivamente para o
conhecimento das caracteristicas da argila cinza do
Rio de Janeiro. Collet (1988) relaciona 65 trabalhos
técnicos com andlise sobre 0s ensaios ou 0 compor-
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tamento dos aterros.

Intensa campanha de ensaios de campo ¢ de
laboratdrio precedeu a construgfio do aterro. Na Fi-
gura 12 estdo apresentadas as principais caracteris-
ticas do subsolo, apresentadas por Ortigiio (1980),
Almeida (1982), e Ortigio ¢ Collet (1986).

Considerou-se que 0 aterro rompeu ao ser
atingida a altura de 2,8 m, quando severas trincas
ocorreram na plataforma, e observaram-se diferen-
cas sensiveis em diversos instrumentos. Os resulta-
dos foram divulgados no pais e no exterior (Ortigfio,
1980) (Ortigdio et al., 1983). Na andlise da estabili-
dade em tensoes totais, foram testadas virias hip6-
teses de resisténcia do aterro ¢ da fundagiio. Os es-
tudos mostraram que um coeficiente de seguranga
proximo a um foi obtido quando a resisténcia da
fundagiio foi considerada igual & média dos valores
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Fig.12 - Propriedades da argila no Sarapui
(Ortiga, 1980; Almeida, 1980;
Ortigao e Collet, 1986)
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do ensaio de palheta de campo, e a resisténcia do
corpo do aterro foi reduzida para levar em conta a
trinca ocorrida. Tal fato indicou que a corregio de
Bjerrum ndio se aplica &s condigbes ocorrentes no
aterro estudado.

Resultados de ensaios de laboratério de diver-
$0$ tipos ndo representaram bem o comportamento
da fundacfio, dando origem a coeficientes de segu-
ranga bastante inferiores ao real. Tal fato foi atribui-
do a que estes ensaios nio conseguiram refletir as
caracteristicas da crosta superior, com 3,5 m de es-
pessura, que apresentava, nos ensaios de palheta, re-
sisténcias nitidamente superiores.

Gerscovich (1983) re-analisou a ruptura, le-
vando em consideragdo resultados de ensaios espe-
ciais referentes a esta camada ressecada da funda-
¢do, também ndo conseguindo reproduzir em labo-
ratorio as resisténcias elevadas de campo. Por outro
lado, seus ensaios mostraram a alta permeabilidade
desta camada. Estudos subsequentes indicaram o
alto nivel de dissipagio de pressdes neutras nela
ocorridas, durante a construgio do aterro. Corrigi-
dos os resullados dos ensaios niio drenados para as
tensoes efetivas resuliantes deste adensamento, o
conjunto dos dados de laborat6rio passam a indicar
coeficiente de seguranga compativel com a ruptura
observada. Como indicam Costa Filho et al. (1985),
na andlise da ruptura deve-se ter em conta que a dis-
sipaglio da pressdo neutra na camada superior pode
ter afastado o caso de uma situagfo tipica de carre-

~ gamento njo drenado.

A ruptura do aterro experimental foi também

- objeto de estudos de Almeida (1982), que pesquisou

as caracteristicas do solo sob o ponto de vista da te-
oria do Estado Critico. Na andlise do comportamen-
to do aterro, Almeida (1985) justifica a considera-
¢30 da ruptura na altura de 2,5 m, quando as primei-
ras trincas se fizeram notar, argumentando que se o
aterro tivesse sido mantido nesta altura, por mais
tempo, uma ruptura generalizada poderia vir a se
manifestar, Para esta hiptese, o coeficientie de se-
guranca em andlise com os dados de ensaio de
palheta de campo, passaria a 1,15. Este valor ainda
¢ baixo, perante as andlises de Bjerrum. Tal fato po-
deria ser atribuivel, segundo Almeida, ao aumento
da resisténcia ndo drenada, que teria ocorrido duran-
te o periodo de um més de construgiio do aterro.

b) Escavaciio experimental de Itaipa

Sandroni, Silva e Pinheiro (1983) relatam os
ensaios e as observacoes de campo de uma escava-
¢do experimental feita na regtao da lagoa de Itaipd,
na Baixada Fluminense. A regifio foi previamente
recoberta com um aterro de areia, de maneira que o
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subsolo se encontrava em condi¢io de normalmen-
te adensado quando a escavagdo foi realizada. En-
saios de campo e de laboratdrio, e instrumentagio
adequada, permitiram uma boa andlise do compor-
tamento da obra,
A escavagio atingiu uma camada de turfa e
- uma de argila organica, ambas com cerca de 1,3 m
de espessura. A andlise da ruptura, ¢m termos de
tensdes totais, mostrou concordincia para os valo-
-res de resisténcia determinados com o ensaio de
palheta, sem corre¢io. A rapidez do rebaixamento
que provocou a ruptura, em 5 horas, assegura que a
situago era tipica de carregamento ndo drenado.
Anélises feitas com resultados de ensaios de labora-
t6rio indicaram coeficientes de seguranga inferiores
a um, a menos da consideragio da coesio por ensai-

os do tipo CIU, admitindo tensdo confinante igual &

tensiio isotropica de adensamento.
c) Aterro experimental de Juturnaiba

Como dado de estudo para a construgdo da
Barragem de Juturnaiba, foi construido um aterro
experimental no local, também na Baixada Flumi-
nense. Amplo programa de ensaios € de instrumen-
tagdio foi empregado, e foram relatados por Quental
Coutinho (1986).

O subsolo era constituido de camadas bem di-
ferenciadas, algumas com elevado teor de matéria
orginica. Algumas destas camadas, bastante
turfosas, apresentavam valores muito elevados de
plasticidade, com IP igual até¢ a 300. Também a re-
sisténcia era bastante alta. Tal fato permitiu elevar o
aterro até 6,5 m de altura, com talude de 1:2, antes
de se desenvolver a ruptura. '

Novamente, neste caso, a melhor compatibili-
dade de pardmetros com a situag@o de ruptura foi
conseguida com valores de resisténcia obtidos pelo
ensaio de patheta, sem nenhuma corregiio. Deve-se
notar, que algumas camadas do subsolo, bastante
turfosas, apresentavam valores muito elevados de
plasticidade. Estes solos costumam apresentar, por
outro lado, permeabilidades bastante elevadas, que,
em virtude do tempo de construgio do aterro, 35
dias, podem ter provocado algum adensamento adi-
cional da fundacdo. .

Em que pese a qualidade dos tr€s trabalhos re-
sumidamente descritos, a quantidade de informa-
¢Oes disponiveis sobre os solos nacionais € extrema-
mente pequena. S6 quando dispusermos de um nd-
mero bem superior de informagdes deste tipo, serd
possivel tracar um quadro mais representativo do
comportamento de nossos solos, Por isto, ainda & ne-
cessario basear-se muito na experiéncia alienigena.
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IL3 O PARADOXO DAS
CORRELACOES COM IP

Os dados da Baixada Fluminense, referidos
anteriormente, foram divulgados intemacionalmen-
te por Pacheco Silva (1953) em artigo publicado na
Geotechnique. Nele, o autor ji acrescentava no gri-
fico de relagiio de resisténcia ndo drenada em fun-
¢io do LI, resultados divulgados por Hansen,
Skempton e Ward. ‘

Ainda em 1953, Skempton (1953) incorpora-
va os resultados de Pacheco Silva em suas correla-
¢oes, bem como dados de outras procedéncias, ago-
ra, em fun¢do do IP do solo, ¢ niio mais do LL.

Diversas outras correlagdes da relagfio S./o’
com o LL ou o IP foram divulgadas, principalmente
de solos noruegueses ¢ suecos (Bjerrum, 1954),
Hansbo (1957), Karlsson ¢ Viberg (1957), Larsson
(1980). Aparentemente, a dispersio dos resultados
foi que nio propiciou o estabelecimento de correla-
¢oes com os dois parimetros, LL e IP, simultanea-
mente, 0 que, como justitica de Mello (1982), seria
mais adequado. Em todas elas, entretanto, a relagiio
cresce com a plasticidade dos solos.

Foi em 1957 que Skempton apresentou 0 con-
junto de dados que constitui o grafico apresentado
na Figura 13, divulgada e reproduzida em diversos
livros cléssicos. E com orgulho que os engenheiros
nacionais vém neste grafico o ponto assinalado “Rio
-Silva (1953)”. Com cle, surgiu a conhecida corre-
lagdo: .

Suw/o'=0,11 + 0,0037 (IP) (1)

4,2 T — — —r T
Gosport Skempton (1948a)
Grangemouth Skempfon (19480}

M
-~ Fens w " : |

1,0+ 6 — Koping Kjellman ( Priv. commun.)
& ® — waterview,N.Z. Newland & Allely(1952)
~ [ — Horten Hansen{1950)
& 0.8l ® — Shehovem Skempton e Henke! (1953)
- I &~ Tilbury " W a ]
u . % — Rio _ Silva (1983) .

@ — Drammen * Bjerrum (1934)

» 0,6 " ® — Mangferud » o %* - 7]
: o / B
o
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> [ J
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Fig.13 - Correlaciio entre S /o' e IP para argilas
normalmente adensadas (apud Skempton, 1957)
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A correlagio entre a relagfio de resist€ncia e 0
indice de plasticidade de Skempton é um bom ponto
de partida para o estudo dos diversos aspectos
envolvidos na consideragfio da resisténcia ndo
drenada das argilas. E curioso que uma correlagiio
tdo citada ¢ tdo reproduzida ndo tenha sido objeto
de um texto especifico do autor. De fato, o grifico
se encontra nos Proceedings da Institution of Civil
Engineering, numa intervengo de Skempton ao fi-
nal de uma conferéncia em que outro engenheiro

havia relatado aspectos técnicos da construgfio do-

aeroporto de Hong Kong. Skempton perguntava ao
conferencista se os dados desta obra se enquadra-
riam na correlagio que ele estava constatando, € que
se apresentavam segundo aquela tendéncia.

O interesse nestas correlagdes reside na pos-
sibilidade delas fomecerem estimativa de parime-
tros para projetos. A correlagio de Skempton, de
fato, assim foi usada durante algum tempo. A vali-
dade de correlagGes deste tipo tem sido intensamen-
te discutida, Schmertmann ¢ Morgenstern (1977)
apresentaram uma relaciio de 16 fatores que podem
controlar a resisténcia niio drenada das argilas mo-
les na fundagio de aterros, para mostrar que s6 dois
deles (anisotropia e tempo) podem ser associados
com as caracteristicas dos solos indicadas pelos li-
mites de consisténcia. Entretanto, um dos problemas
da engenharia geotécnica € que, justamente pela di-
versidade de fatores determinando o comportamen-
to dos solos, necessita-se de alguns modelos
simplificadores. Os limites de consisténcia tem sido
uiteis para este propoésilo.

Esposamos a opiniio de que correlagtes sdo
necessdrias, assim como 0 permanente questiona-
mento de suas abrangéncias. Mesmo quando nio for
para usd-las, devemos (€-las em mente. Ainda que
desejassemos, alids, ndo poderiamos ficar livres de-
las, pois sfio repetidamente referidas na literatura
técnica.

No que se refere & correlagiio entre a relagfio
de resisténcia e IP, permanece muita confusio, em
virtude da complexidade do comportamento das ar-
gilas, da falta de precisio dos conceitos ¢ at€é mes-
mo da imprecisio da terminologta em torno do as-
sunto. A partir de um esquema simplificado, corres-
pondente a argilas desestruturadas e normalmente
adensadas, a relagfio de resisténcia pode ser deter-
minada s6 pelo ngulo de atrito interno efetivo, e
pelo parmetro A de pressio neutra, conforme es-
quema apresentado na Figura 14, do qual se pode
estabelecer a equacfo:

sen @'

(2)
1+{2.A-1) sen @'

Syo' =

Solos e Rochas, Sio Paulo, 15, (2): 49 - 87, 1992,

onde A € o pardmetro de pressdo neufra.

Uma correlagio entre Sy/0' e ¢, ainda que
mais justificivel teoricamente, ndio apresenta inte-
resse prético, pois ¢' ¢ até mais dificil de ser obtido~
do que a coesdo. Nio existe uma razdo direta para
se correlacionar S/¢’ com IP, Entretanto, como ar-

* gumentou Wroth (1984) este tipo de correlagdo €

valida, pois tanto ¢' como o IP dependem das carac-
teristicas de constitui¢Ao das particulas do solo.

De fato, ¢' se comrelaciona com IP. Kenney
(1959}, reuniu resultados de diversas fontes, e mos-
trou que ¢' tende a diminuir com o IP do solo, como
se mostra na Figura 15. Por sinal, Kenney apresen-
tou esta correlagdo justamente para discutir a vali-
dade da correlagiio entre a relacfio de resisténcia ¢ 0
IP dos solos.

Assim sendo, pela equagfio (2) se concluiria
que a relagfo de resisténcia deveria ser tanto menor,
quanto maior o IP do solo. Justamente o contrdrio
do indicado pelas correlagGes estabelecidas por
Skempton e outros, como mostrado na Figura 12.
Esta aparente contradi¢fio constitui 0 que denomi-
naremos “paradoxo das correlagbes com IP”. Des-
vendar esta contradiciio constitui pré-requisito para
evilar confusdes sérias.

Terzaghi (1955), numa conferéncia comemo-
rativa ao cinquentendrio da Associa¢io Americana
de Geologia, denomina a relagio Sy/o' de dngulo
de atrito “in situ” nio drenado. De fato, S, é uma
resisténcia ao cisalhamento que depende de G', a
tensdo normal efetiva atuante. A variagio deste
pardmetro, conforme a correlagio de Bjerrum, é
empregada por Terzaghi para indicar como a resis-
t€ncia niio drenada varia com o IP. No mesmo gra-
fico, reproduzido na Figura 16, Terzaghi mostra a
variagiio do dngulo de atrito interno efetivo, em
fungiio do TP.

Uma observacio desta figura, leva a se con-
cluir que a diferenga entre os dois tipos de ingulo
de atrito tende a diminuir quando o IP aumenta. Para
que isto ocorra, poder-se-ia argumentar, numa apre-
ciagdo apressada, que “a variagdo de pressiio neuntra
seja comparativamente menor com solos de alta
plasticidade” (Kezdi, 1974). Esta conclusio €, como
se sabe, totalmente equivocada. Ou as correlagbes
nfio siio corretas, ou devem existir outras razdes que
esclarecam este paradoxo.

Outro exemplo da atracfio exercida pela cor-
relagdio de Skempton e dos enganos que ela possi-
bilita, é encontrado no cldssico livro em que
Schofield e Wroth (1968) apresentam as bases da
Mecanica dos Solos do Estado Critico. Ao estudar a
resisténcia ndo drenada das argilas, os autores cor-
relacionam S,/ com o coeficiente de atrito M para
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Fig.15 - Relagio entre Angulo de atrito efetivo e indice de plasticidade de algumas argilas,

no grafico de Kenney, 1959.

0 Cam-Clay e propdem a extensfio para outras argi-
las a partir da correlagfio de Skempton. Para isto,
apresentam a expressio:

M=(022+ 0,74 1P) e* 3

Sendo sen ¢’ = 3M/(M + 6) @)

determina-se ¢'. Aplicando-se estas férmulas, ob-

tem-se Angulos de atrito interno efetivo variando

de 20 graus para uma areia com IP = 20, a 50 graus
para uma argila com IP = 100. Valores totalmente
fora da realidade. ’

A discussiio em torno deste paradoxo consti-
tui um excelente exercicio para o aprofundamento
das propriedades de resisténcia das argilas. Ela exi-
gird que se reconhega que interferem na resisténcia
as diversas situagdes em que as argilas se encontram

" no estado natural, ¢ a complexidade do estado de

tensOes diferentemente mobilizadas conforme o en-
$2i0 ou a situagiio de campo em consideragiio.

Deve ser notado, que o paradoxo € tipico de
solos naturais, nfio ocorrendo para argilas amolga-
das e re-adensadas sob as tensdes de ensaio. Para es-
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(apud Terzaghi, 1955).

tas, a resisténcia tende a ser tanto menor quanto mai-
or o IP do solo, como o atestam resultados obtidos
por Olsen et al. (1986), referidos por de Mello
(1986) ao discutir o assunto.

IL4 AS TENSOES DASQUAIS  _
DEPENDE A RESISTENCIA NAO
DRENADA DAS ARGILAS

Sem entrar no mérito do valor da resisténcia
em tuncio dos esforgos que a solicitem, por enquan-
to, analisemos inicialmente o significado do deno-
minador ', na relagiio S./c'. )

Skempton descreve os solos que deram ori-
gem A correlagio em estudo, como normalmente
adensados, com base em evidéncia geologica. En-
tretanto, ao descrever a geologia das dreas envolvi-
das, refere-se ao fato destes solos terem sido forma-
dos h4 “virios milhares de anos”.

Conforme trabatho clissico de Bjerrum
(1969), a reduciio do indice de vazios durante o
adensamento secundirio confere ao solo um com-
portamento reoldgico como representado na Figura
17. Dele se obtém uma tensdo de cedéncia superior
a tensdo efetiva atuante. A relagio entre estas duas
tensoes, que podemos chamar de “razdo de cedén-
cia”, tem cariter semelhante & “raziio de sobre aden-
samento”, tipica dos solos sobre adensados.

A “raziio de cedéncia” por efeito do adensa-
mento secundario, como se depreende da Figura 17,
depende dos coeficientes de recompressio, de com-
pressdo ¢ de adensamento secundirio dos solos, e
do tempo decorrido desde sua deposigio. Para os
solos noruegueses, com idade de deposicio de “al-

Solos ¢ Rochas, Sdo Paulo, 15, (2): 49 - 87, 1992,

Fig.17 - Desenvolvimento do sobreadensamento
por efeito do adensamento secundario
{apud Bjerrum, 1967).

guns milhares de anos", Bjerrum apresenta os valo-
res indicados na Figura 18, em fungiio do IP, ao qual
se relacionam os coeficientes acima descritos.

Para solos nacionais, considerando, por exem-
plo, os pardmetros indicados para solos da Baixada
Fluminense por Ortigfio (1980), Cy, de 0,02 a 0,025,
CR =041 ¢ um periodo de adensamento secunda-
rio correspondente a 3 ciclos logaritmicos, conclue-
se que arazdo de cedéncia (OCR) induzida por efei-
to de adensamento secunddrio seria da ordem de 1,4
a 15. E interessante lembrar que o subsolo nesta re-
gifio apresentou razoes de sobre adensamento bem
superiores na superficie, tendendo a 1,5 com o au-
mento da profundidade. Entretanto, o aumento de
tensdo de cedéncia com a profundidade, de 39 kPa
por metro, em relagfio ao aumento de lensdo efetiva
com a profundidade, de 32 kPa por metro, est4 a in-
dicar que o efeito do adensamento secundério neste
local seria responsdvel por um OCR de 1,22. A di-
ferenga para os valores determinados, de 1,5, seria
atribuivel a um sobrecarregamento real, eventual-
mente um rebaixamento do nivel d’agua, conforme
aventado por Almeida (1982).

Bjerrum apresenton a variagdo de Su/c', em
fungdo de IP, para as condigdes de solos jovens ou
envelhecidos, como se mostra na Figura 19. Se di-
vidirmos os valores correspondentes aos solos en-
velhecidos pela relagdo ¢'w/0', como sugerido pio-
neiramente por Mesri (1975), obtém-se as curvas
também indicadas nesta figura. Observa-se que as
duas curvas sfo bastante prximas.
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Na Figura 19 estd representada também a cor-
rela¢io de Skempton. Nota-se que, para baixos va-
lores de IP ela estd proxima da curva de Bjerrum
para solos jovens, enquanto que para valores eleva-
dos de IP ela se aproxima da curva para solos ma-
duros.

Justifica-se rever o significado de ¢' na corre-
lagdo de Skempton. Embora ele tenha se referido a
solos normalmente adensados, parece claro que ele
estava se referindo a solos normalmente adensados
sob o ponto de vista geoldgico: solos que ndo havi-
am sofrido erosdo ou rebaixamento do nivel d’dgua.
Tais condi¢des foram de fato confirmadas em estu-
dos geoldgicos posteriores.

O Campo Experimental de Argila Mole de
Bothkennar € uma drea de 11 ha na Gri Bretanha,

adquirida pelo governo, e destinada a pesquisas so-

bre 0 comportamento de argilas moles. Dele, muito
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se ouvird falar, proximamente, tendo em vista o vul-
to do empreendimento, e 0 alto nivel dos pesquisa-
dores nele envolvidos. Um niimero recente da revis-
ta Geotechnique € totalmente devotada aos ensaios
e estudos iniciais feitos na rea,

O Campo Experimental de Argila Mole de
Bothkennar fica situado em regido proxima as dreas
de onde provinham os dados de Skempton, Os estu-
dos geoldgicos da regifdo indicaram ser ela normal-
mente adensada. Nio obstante, a razio de cedéncia
(OCR) ¢ da ordem de 1,65, em toda a profundidade.
Tal comportamento, atribuido ao efeito do adensa-
mento secandario (Nash et al., 1992), € concordante
com a indicagio de Bjerrum, reproduzida na Figura
18, pois a argila de Bothkennar apresenta IP igual a 60.

Na correlagiio de Skempton, ¢’ ¢ definido
como a tensdo efetiva de campo, que seria igual &
tensfio de cedéncia se os solos fossem normaimente
adensados. Note-se que ¢ proprio Skempton havia
manifestado claramente (Skempton, 1948) que “é

‘com a pressio de pré-adensamento que se deve re-
lacionar a coesfio”, Tanto que diversos autores em-

pregam a correlagio de Skempton, como Larsson
(1980), por exemplo, considerando que ela se refe-
re, de fato, a tensdo de cedéncia.

Quando se realizam ensaios de laboratério em
argilas adensadas com diferentes razdes de sobre-
adensamento, como no método SHANSEP (Ladd e
Foott,1974), verifica-s¢ que a resisténcia depende
tanto da tensdo de pré-adensamento, 'y, como da
tensdo efetiva por ocasidio da solicitagiio, 6'o. Estes
ensaios mostram que se pode expressar a resisténcia

ndo drenada pela equagdo:

5).-(5), o
6'0 s 0'0 na

Expressdo semelhante € obtida por meio da te-
oria do estado critico, para 0 modelo Cam-Clay mo-
dificado. Ora, partindo-se da defini¢io de OCR, po-
dem-se desenvolver as seguintes expressdes:

su=(§l) . ©

O'0/na a' .

Sy = (§_} oo™ g™ [0)
G0 n.a

0'01 -m . 0-':: G 0/na

Sendo o expoente m um valor da ordem de
0.8, como mostrado pela teoria do estado critico
(Wroth, 1984), ou, experimentalmente por Ladd e
Foott (1974), pode-se indicar, como representativo,
que a resisténcia depende mais da tensio de cedén-
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cia do que da tensdo efetiva ocorrente, embora nio
dependa s6 de uma delas.

Na Tabela 1, apresenta-se, como exemplo, 0
célculo da coesfio, em fungfio da razfo de cedéncia
para os ensaios adensados isotropicamente da argila
do aterro experimental do IPR, que, segundo
Ortigdo e Costa Filho (1982), podem ser expressos
pela seguinte equagfo:

Su/ 6’ = 0,305 (OCR) *" ©)

Tabela 1 - Relagoes de resisténcia a partir dos
resultados de ensaios CIU da argila do aterro ex-
perimental do IPR.

oR S S S
S T G

1 0305  0.305 0.305
1.1 0327 0297 0.305
12 0348 0290 0.305
13 0369  0.284 0305
14 0390  0.279 0.305
1.5 . 0410 0273 0.305
1.6 0430 0269 0.305
18 0468 0260 0.305
2 0506 0253 0.305

3 0680 0227 0.305

4 0839 0210 0.305
6 1.128 (.18 0.305

8 1392 0.174 0.305

Os resultados mostram que, para razdes de ce-
déncia (OCR) da ordem dos valores provocados
pelo adensamento secunddrio, (OCR = 14 a 1,6),
existe uma relativa constancia da relagio, tanto para
a tensfo de cedéncia como para a tensdo efetiva atu-
ante. A variacfo € menor quando se considera a ten-
sfio de cedéncia, como a equagio (7) ji o sugeria.
Mas existe uma diferenga sensivel entre as relagdes
definidas por uma ou outra tensdo.

A-rigor, chega-se a conclusfio que a relagdo de
resisténcia nio pode ser tomada, como frequente-
mente ocorre, como a relagiio entre a resisténcia nio
drenada e uma das tensdes, seja a efetiva de campo,
seja a de cedéncia. A caracteristica constante das ar-
gilas é arelacfio entre a resisténcia e a tensfo efetiva
na situagio normalmente adensada. Para qualquer
outra razio de cedéncia (OCR), a relagfio de resis-
téncia deveria ser tomada conforme o primeiro
membro da férmula (8). Isto, entretanto, nfio & cor-
rentemente feito, exigindo muita atengio para a ana-
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lise de dados divuigados. Com maior frequéncia a
relagiio de resisténcia € calculada diretamente em
fun¢Zo da tensdo de cedéncia.

Admitindo-se que no local estudado por Pa-
checo Silva, na Baixada Fluminense, a razdo de
cedéncia fosse semelhante 2 verificada no aterro ex-
perimental do IPR, a relagdo S./6'y correspondente
a0s seus ensaios, se referida 2 tensdo de cedéncia,
seria de (0,59/1,5 =) 0,39. Este dado se posiciona
mais préximo da correlagfio de Bjerrum, em fungio
de o', ainda que um pouco acima. Da mesma for-
ma, a prépria correlagiio de Skempton, se referida a
tensdo de cedéncia, deixaria de ser linearmente cres-
cente com o [P, pois a a¢iio do adensamento secun-
ddrio € nitidamente fungfo da plasticidade.

115 INFLUENCIA DO TEMPO DE
CARREGAMENTO NA
RESISTENCIA

Tendo discutido o denominador, analisemos,
agora, o numerador da relacfio de resisténcia. Seu
valor, longe de ser constante, depende de diversos
aspectos referentes ao estado inicial do solo, € 4 ma-
neira como o solo € solicitado para a sua determina-
¢do. Um dos aspectos € a velocidade de carregamen-
to, ou seja, o tempo de carregamento até a ruptura.

~ Este aspecto € especialmente importante quando a
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Fig.20 - Coeficientes de seguranca e fator
de correcao propostos (apud Bjerrum, 1972)
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Fig.21 - Fator de correcio de resisténcia de
ensaio de palheta recomendada por Hansbo,
em 1957 (Apud Larsson, 1980).

resisténcia € determinada por meio de ensaios de
palheta de campo. Neles, a ruptura ocorre em perio-
dos de um a trés minutos.

A grande maioria dos dados constantes, tanto
da correlaciio de Skempton, como da de Bjerrum,
era proveniente de ensaios de palheta de campo. Foi
constatada a tendéncia destes valores super-estima-
rem a resisténcia mobilizada nas argilas das funda-
¢oes de aterros. Bjerrum (1972) verificou que coefi-
cientes de seguranga maiores do que um ocotriam
em aterros que haviam rompido, sendo tanto maio-
res quanto maior o IP do solo. Sugeriu uma aborda-
gem empirica, aplicando-se uni fator de corregfio
aos valores do ensaio de palheta. A andlise de
Bjerrum e a fungiio de corre¢iio proposta estio apre-
sentadas na Figura 20.

Bjerrum atribuiu a corre¢do do valor de coe-
sio do ensaio de palheta a dois fatores: anisotropia
de resisténcia ¢ tempo de carregamento até a raptu-
ra, sendo este 0 mais importante, como se observa
na Figura 20.

A corregdo dos valores de ensaios de palheta
proposta por Bjerrum ¢ intemacionalmente conhe-
cida. Deve ser registrado, entretanto, que, segundo
Larson (1980), Hansbo havia identificado a neces-
sidade de corrigir os valores de ensaios de palheta
de campo, desde 1957.tendo sugerido fatores de cor-
re¢lio em fungdo do LL, como se mostra na Figura
21. Os valores sdo muito semelhantes aos propostos
por Bjerrum.

Sdo0 numerosas as referncias ao efeito do
tempo, determinados pelos resultados de ensaios de
laboratério. Para solos nacionais, Ortigdo (1980) e
Coutinho (1986) obtiveram crescimentos de 10 %
na resisténcia nio drenada, por ciclo de aumento de
tempo. Especificamente sobre ensaios de palheta,
Chandler (1989), analisando os poucos dados exis-
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Fig.22 - Fatores de corregiio da resisténcia de
patheta pelo efeito do tempo (apud Chandler, 1988).

tentes, de Torstensson € Wiesel, com argilas pldsti-
cas suecas, € de Roy e Leblanc, com argilas cana-
denses de baixa plasticidade, constatou que o efeito
do tempo € tanto maior quanto maior o IP do solo.
De seu estudo, resultou a seguinte férmula para o
fator de corregiio do valor de ensaio, para tempos
maiores de carregamento:

p=1,05- (0,015 + 0,0075 log tf ) (IP)'* (10)

sendo (f, o tempo decorrido, em minutos. A férmula
acima ¢ vilida para IP maior do que 30. Para valo-
res menores, Chandler apresenta coeficientes em
grificos.

Os dados considerados para este estudo, cor-
respondentes a 10.000 minutos, cerca de 7 dias, es-
tdo mostrados na Figura 22. Como se observa, dis-
poem-se muito préximos A curva do fator de corre-
¢fo de Bjerrum para a influéncia do tempo. Confir-
ma-se, portanto, por uma via exclusivamente de da-
dos experimentais, o fator de correciio de Bjerrum,
determinado por retro-andlise de rupturas.

Deve ser lembrado que Bjerrum (1973) justi-
ficou tanto a influéncia do tempo de carregamento
como 0 da anisotropia por meio da consideragdo das
forcas envolvidas nos contactos entre as particulas.
Em geral, nas argilas naturais, as tensdes cisalhantes
sdo parcialmente suportadas como coesdo nos con-
tactos através do filme de dgua adsorvida, e parcial-
mente por atrito nos contactos mineral-mineral. A’

“componente friccional € independente do tempo.

Em contra-partida, a vibragdo térmica dos dtomos
da dgua na zona de contacto dos minerais argila pro-
voca uma deformagio lenta entre as particulas, com
a consequente transferéncia de cargas para os con-
tactos mineral-mineral. Por esta raziio, o fator tem-
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po € tio mais marcante quanto mais argiloso o solo.

Mesri (1975) aplicou o fator de corregio pro-
posto por Bjerrum aos valores da correlacio entre
resisténcia ndo drenada e tensdo de cedéncia, indi-
cados na Figura 19, e verificou que estes valores fi-
cavam praticamente independentes do [P, valendo
0,22, Estabeleceu-se, assim, a seguinte equagio para
estimativa de coesio de projeto:

Su/Gym = 0,22 (1)

Este desenvolvimento feito por Mesri ganhou
projecio em virtude dos estudos realizados por Trak

et al. (1980), que verificaram ser a estimativa da co-

esdo como 0,22 da tensiio de pré-adensamento um
método que conduzia a fatores de seguran¢a muito
proximos 4 unidade na retro-andlise de rupturas de
aterros experimentais sobre solos moles, no Canada.

Como visto, chegar-se-ia a igual resultado
pela corregiio do efeito do tempo de carregamento
nos ensaios de palheta de campo, conforme estuda-
do por Chandler, aos dados da relagiio de resistén-
cia apresentados por Bjerrum, em fungio da tensio
de cedéncia.

I1.6 A ANISOTROPIA DA
RESISTENCIA NAO DRENADA
DAS ARGILAS

E curioso lembrar que Bishop (1966), na sua
Rankine Lecture, assinalava que os engenheiros ti-
nham a tend€ncia a imaginar que, a menos do efeito
de amostragem, as argilas leriam uma resisténcia
ndo drenada tnica, enquanto que Brinch Hansen e
Gibson, j& em 1949, haviam mostrado que as resis-
t€ncias & compressdo de corpos de prova diferiam
da de ensaio de palheta, e que a resisténcia “in situ”
era fun¢do do plano considerado € do sentido da so-
licitagfio.

Onze anos depois, Ladd et al. (1977) iniciam
seu relato ao Congresso Internacional de Tokio, cha-
mando a atengiio para 0 mesmo fato. E técil encon-
trar, ainda hoje, muitos exemplos desta confusio,
ainda que ndo explicitada, mas encoberta na com-
paracio de dados de fontes diferentes,

Certamente este fato permanecerd por muito
tempo. De um lado, a Engenharia de Solos trabalha
com um valor Gnico de resisténcia, a “coesfio de pro-
jeto”. De outro, a ciéncia Mecénica dos Solos apro-
funda cada vez mais seus estudos, analisando cada
peculiaridade do comportamento das argilas, para
fornecer & Engenharia o valor mais adequado paraa
defini¢do da “coesio de projeto” que ela requer.

Com base na teoria da mecinica dos solos do

Solos e Rochas, Sao Paulo, 15, (2): 49 - 87, 1992.
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Fig.23 - Relevincia dos ensaios de cisalhamento
perante a resisténcia no campo
(apud Bjerrum, 1972),

estado critico, Wroth (1984), em sua Rankine
Lecture, desenvolve expressdes para a relagio de re-
sisténcia niio drenada, para diversas condi¢des de
solicita¢iio, em fungiio do Angulo de atrito interno
efetivo, sendo os demais parimetros adotados como
os do Cam-Clay. Estas expressoes indicam as varia-
¢0es da resisténcia niio drenada obtida por diversos
meios: ensaios de compressio triaxial com adensa-
mento 1sotropico, cisalhamento simples, pressidme-
tro ou ensaio de palheta.

Também experimentalmente, tem sido cons-
tatada por diversos pesquisadores a diferenga entre
as resisténcias medidas com carregamentos diferen-
tes (Bjerrum, 1973) (Jamiolkowski et al., 1985). Al-
gumas destas situacdes merecem especial interesse.
Analisando uma hipotética curva de ruptura de uma
argila mole, pela a¢fio de um aterro, Bjerrum mos-
trou que, ao longo dela, diversas formas de solicita-
¢do ocorrem (Figura 23): sob a area carregada tem-
se compressiio CKoUC; a parte inferior da curva
corresponde a um cisalhamento simples DSS; e na
parte externa, a solicitagiio € de extensio CKoUE.

Resultados de ensaios que representam estas
trés solicitagdes, para argilas normalmente adensa-
das, reunidos por Jamiolkowski et al. (1985), estiio
apresentados na Figura 24. Resuliados com a mes-
ma lendéncia sdo apresentados por Larsson (1980),
para solos suecos. Para ensaios de compressio por
carregamento, a relagiio de resisténcia praticamente
ndo depende da plasticidade do solo, e Sy/G'yg é
igual a 0,32. Outra série de dados, coletada por
Chandler (1989) indica uma relago igual a 0,31,
enquanio que Larsson considera 0,33 o valor médio,
embora relacione valores de 0,26 a 0,35. Resultados
com os solos do aterro experimental do IPR indi-
cam relaglio de resisténcia, em ¢nsaio CKoUC, de
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Fig.24 - Anisotropia dé resisténcia em argilas
normalmente adensadas na situacio K|
{apud Jamiolkowski et al, 1985)

0,28. Deve ser notado que estes ensaios sdo realiza-

dos com pequena velocidade de carregamento, a de-

formagdo especifica fixada em torno de 0,5 % por
hora.

Com relagiio aos ensaios de cisalhamento sim-
ples, €, principalmente 0 ensaio de extensio, os va-
lores séio bem mais sensiveis & constituigdo dos so-
los, sendo tanto maiores quanto maior o [P,

Considerando que a média dos trés valores se-

-ria a melhor representa¢io do comportamento da
fundagdo, e que o valor da média ¢ muito proximo
ao do ensaio de cisalhamento simples, Jamiolko-
wski et al. (1985) fizeram a sugestiio de que a “‘coe-
sdo de projeto” fosse estimada a partir de equagio
semelhante a de Mesri, mas levando em considera-
¢&o 0 comportamento normalizado:

Su/a'vo = (0,23 +0,04) (OCR) ** W

O coeficiente 0,23 € o valor médio da relagio
* de resisténcia para o ensaio de cisalhamento sim-
ples, conforme mostrado na Figura 24.

- A maior resisténcia do ensaio de compressio
em relaglio aos outros dois ocorre sempre. Tat fato é
consistente com a andlise apresentada por Bjerrum
(1972), que mostrava ser a anisotropia de compor-
tamento fun¢fio do sentido das tensdes cisalhantes
aplicadas em relaglio ao sentido das tensdes
cisalhantes pré-existentes.

Por outro lado, as diferengas tendem a ser me-
nores a medida que o IP ¢ maior, confirmando o que
Bjerrum (1972) havia postulado sobre a anisotropia
decrescente com a plasticidade.

Como j4 referido, para discutir a anisotropia
da resisténcia, Bjerrum procurou o significado fisi-
co das componentes da resisténcia ao cisalhamento.
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Associou 0 atrito entre os contactos mineral-mine-
ral ao atrito intemo verdadeiro, como definido por
Hvorslev, ¢ a resisténcia cisalhante entre as particu-
las de mineral argila através de contactos pelas ca-
madas de dgua adsorvida, a coesio verdadeira, As
ligagGes entre as camadas de 4gua adsorvida ndo sio
permanentes, ¢ podem ser novamente mobilizadas
a cada nova solicitaciio, enquanto que as tensdes nos
contactos mineral-mineral se conservam no sentido
original. Com base na mobilizagdo destas duas com-
ponentes, conforme verificado experimentalmente
por Schmertmann e Osterberg (1961), é explicada a
anisotropia de resisténcia para novas solicitagoes.
Justifica-se, também, porque a anisotropia ¢ menor
para solos mais pldsticos, pois a contribuigdo de
contactos de minerais de quartzo, que sustentam as
tenstes cisalhantes ao longo do tempo, é tanto me-
nor quanto mais argiloso o solo.

II.7 MEDIDA DE ANISOTROPIA PELO
ENSAIO DE PALHETA DE CAMPO

No ensaio de palheta de campo, 0 momento
torsor aplicado € resistido pela superficie lateral e
pelas bases do cilindro, difinido pelo giro da palhe-
ta. Em ensaios comuns, admite-se isotropia de re-
sisténcia e calcula-se a coesio média.

Realizando-se ensaios com palhetas com di-
ferentes relagdes entre altura e diimetro, pode-se de-
terminar as resisténcias nos dois planos, como pro-

posto por Aas (1965).

Para os cdlculos, hd sempre uma hipdtese a -
adotar, referente a mobilizac¢io da resisténcia nas ba-
ses, em fungfio da deformagio especifica. Nos ensai-
0s convencionais, considera-se mobilizagfio integral
nas bases. Tal procedimento provoca pequenas dife-
rengas na coesio média calculada perante, por exem-
plo, a hipdtese de mobilizacfio proporcional as defor-
magdes. Mesmo assim, este procedimento € justifica-
do por Skempton (1948), por corresponder & hipote-
se mais conservadora, e ¢ adotado nas normas.

Para a andlise da anisotropia, entretanto, a in-
fluéncia da mobilizaglio tem consequéncia muito
sensivel nos resultados.

Costa Filho, Werneck e Collet (1977) cha-
mam a atengfio para este fato, ao analisar resultados
de ensaios feitos em argila da Baixada Fluminense.
Com a hipdtese de mobilizagiio integral, determina-
ram uma relagfio Sy/S, de 1.11. Para a hipétese de

- mobilizagdo triangular, a relagiio calculada ficon em

1,48. Andlise semelhante é apresentada por Collet
(1978).

Wroth (1984), ao analisar o assunto, cha-
mou a atengio para resultados de andlise tedrica,

Solos e Rochas, Sdo Paulo, 15, (2): 49 - 87, 1992.
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pelo MEF, feita por Donald et al. (1977), ¢ resul-
tados experimentais, obtidos por Menzies e
Merrifield (1980), que indicam que a mobiliza¢io
nas bases pode se concentrar intensamente na pe-
riferia das bases.

Adotando a formulacio de Wroth, recalcula-
mos a anisotropia para 0s ensaios acima referidos,
obtendo a relagio Sy/Sy = 2,26. Por uma simples
consideragfio da hip6tese de célculo, os resultados
dos ensaios podem levar & conclusiio de que a
anisotropia é pequena, 1,11, média, 1,48, ou muito
elevada, 2,26.

Por outro lado, ensaios de vane, com palihetas
em forma de losango (forma de diamante), €m sido
realizados para determinar resisténcias em planos
obliquos. Neste caso, além do problema de
mobilizagZo da coesdo, hd um outro aspecto impor-
tante a considerar,

O que provoca a anitrotropia de resisténcia
ndo € s6 a disposigo relativa das particulas, que, por
exemplo, justifica a anisotropia de permeabilidade.

No caso da resisténcin, a anisotropia € devida,
fundamentalmente, as tensdes cisathantes de aden-
samento. E a ela que se refere ¢ esquema apresenta-
do na Figura 23, como j4 citado.

Como analisa Bjerrum (1973), a resisténcia no
ensaio de compressio (ativo) € maior porque a soli-
citagfio de cisalhamento aplicada atua no mesmo
sentido da tensfio de cisalhamento anterior, devida
ao adensamento natural. O inverso ocorre no ensaio

a) ENSAIO DE PALHEYA
~SILVESTRE € ALGERTIN (1903)

b) ENSAIO OE CISALHAMENTO SIMPLES
BJERRUN (197Y)

Fig.25 - Anisotropia de resisténcia obtida por
métodos diferentes.
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de extensiio (passivo).

Ora, no ensaio de campo com palheta em for-
ma de losango, a solicita¢do se faz numa diregfio que
nada tem a ver com as duas citadas, sendo perpen-
dicular a elas.

O equivoco proporcionado por ensaio de
palheta pode ser visualizado na Figura 25, onde
apresentamos resultados de ensaios por esta técni-
ca, divulgados ainda recentemente por Silvestre ¢
Albertin (1988), com palhetas de diversas inclina-
¢oes. Para confronto, apresentam-se, também, neste
desenho, resultados de ensaios de cisalhamento sim-
ples, com tensdes de adensamento iniciais corres-
pondentes ao estado de tensdes de adensamento de
campo em vdrias dire¢des, do trabalho cldssico de -
Bjerrum (1973). Nota-se que 0 ensaio de palheta no
s6 ndio considera o sentido da solicitagfio, como niio
pode detectar que a maior resisténcia ndo ocorre no
plano horizontal, nem no vertical, mas no sentido
ativo das tensdes cisalhantes.

1.8 O ANGULO DE ATRITO INTERNO
EFETIVO DAS ARGILAS

Tomando-se a coesfio como 22 % da tensio
de adensamento como o “ingulo de atrito nio dre-
nado”, como definido por Terzaghi, seu valor seria
de 12,4 graus. Se considerados os resultados de en-
saios de compressio triaxial, que indicam resistén-
cias iguais a 0,32 vezes a tensdo de adensamento, 0
“ingulo de atrito interno ndo drenado” seria de 18
graus. Estes valores jd niio s3o incompativeis com a
ordem de grandeza dos angulos de atrito interno efe-
tivos, 0 que era o principal motivo do paradoxo das
correlagdes com o indice de plasticidade.

Nesta oportunidade, justifica-se ver com mais
atengiio o proprio sentido do angulo de atrito inter-
no das argilas, especialmente no que se refere ao ni-
vel das tensOes ocorrentes nas argilas naturais.

A idéia de que o ingulo de atrito interno dimi-
nui com a plasticidade dos solos, indicada pela cor-
relagdio de Kenney, mostrada na Figura 15, € facil-
mente aceita. Entretanto, quando se observa o con-
junto dos dados, € ndo a reta média, nota-se que a
dispersio € muito grande.

O que € uma tendéncia, ndo deve ser generali-
zado. Exemplos de elevados angulos de atrito inter-
no de argilas muito pldsticas siio referidos na litera-
tura, Na prépria Figura 15, junto com a correlagio
de Kenney, estio indicados alguns deles.

Com as amostras de Juturnaiba, Coutinho
(1985) determinou angulos de atrito efetivos, para
tensdes confinantes bem acima da tensdo de
cedéncia, de até 57 graus. O solo, como ji referido,
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era bastante turfoso, € 0 dngulo de atrito intemo tdo
maior quanto mais elevado o teor de matéria orga-
nica e o IP, como se mostra na Figura 15. A elevada
resisténcia é atribuida 2 matéria orgfinica, embora
seja possivel que outros fatores também estejam
contribuindo.

O solo da drea Experimental de Bothkennar é
uma argila com cerca de 65 % de silte. Seu dngulo
de atrito interno efetivo de 45 graus é surpreenden-
te, diante de sua plasticidade. O fendmeno € aribui-
do a elevada angularidade das particulas de silte
(Nash et al.,1992). De fato, se areias finas ndo tem
necessariamente angulos de atrito menores do que
areias grossas, sendo o formato dos grios mais im-
portante (Pinto, 1966), néo hi porque siltes ndo te-
rem elevados angulos de atrito.

A argila da cidade do México é famosa por
seu elevado fndice de vazios e sua alta compressibi-
lidade. Sua umidade € da ordem de 500 % e o indi-
ce de plasticidade geralmente acima de 300. Ensai-
os t&ém indicado ngulos de atrito intemno, para a ar-
gila do México, de 43 graus (Diaz-Rodrigues et al,
1992) a 47 graus (Mesri et al., 1975). Tais valores
sfo surpreendentes.

A constitui¢io das argilas do México ¢ muito
complexa. Nelas estio presentes sedimentos trans-

portados, fosseis triturados, cinzas vulcinicas e ma-

téria organica. Os pesquisadores que a tem procura-
do caracterizar ndo tem concordado em seus resul-
tados. Leonards e Giraualt (1961) indicam, com mui-
ta &nfase, que estas argilas apresentam um elevado
teor de alofane, sem presenca de esmectita. Embora
esta afirmativa nio seja compartilhada por outros
investigadores, a admissiio de elevado teor de
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alofane poderia justificar o elevado Angulo de atrito
interno. De fato, os alofanes também aparecem
como uma excegdo quando se juntam os resultados
de angulos de atrito residual de argilas, como se
mostra na Figura 26. Dados de solos tropicais, se
afastando da tendéncia geral, foram pioneiramente
apresentados por Boyce (1985). Se o angulo de atri-
to residual do alofane, que tem uma estrutura
amorfa, € de 39 graus, apesar de sua finura caracte-
rizada pela elevada porcentagem de fragfo argila,
ndo € de estranhar que um solo, que contenha pre-
dominantemente este mineral, apresente ingulos

- efetivos superiores a 40 graus.

Estes exemplos nfio devem ser tomados para
desacreditar o papel das correlagdes na Mecénica
dos Solos. Elas cumprem o seu papel de orientagiio
na maioria dos casos, e servem, também, para alertar
sobre as peculiaridades presentes em diversos solos.

Se exceges existem, a tendéncia do Angulo de
atrito diminuir com a plasticidade dos solos ¢ incon-
testdvel, e o paradoxo das correlagdes nfio esta to-
talmente esclarecido. Os dngulos de atrito aqui tra-
tados se referem a tensdes acima da tensfio de ce-
déncia. Abaixo da tensdo de cedéncia, as
envoltdrias sdo curvas, € a elas costuma-se associar
uma reta, que caracteriza um interceplo de coesiio.
A resisténcia nfio drenada € obtida num nivel de ten-
s0es abaixo da tensdo de cedéncia. Pesquisemos,
entdo, uma outra maneira de tratar da resisténcia efe-
tiva neste nivel de tensoes.

Consideremos o resultado de ensaios de
cisalhamento simples sobre uma argila da Suécia,
apresentado por Larssen (1977), e reproduzido na
Figura 27. O ponto correspondente a cada ensaio in-
dica a tensdo cisalhante necessdria para provocar o
cisalhamento, em fungiio da tensio normal atuante.
Ora, relagio entre tensio cisalhante e tensdo normal
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Fig.26 - Dados de 4ngulo de atrito residual
de solos residuais (apud Boyce, 1985).
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Fig.27 - Resultado de ensaio de cisalhamento

simples de uma argila da Suécia.
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niio €, por defini¢do, o coeficiente de atrito ? Entdo,
por que niio definir, para cada tensio normal, um
angulo de atrito correspondente?

Lembrando-se que arazdo de cedéncia (OCR)
para solos normalmente adensados, sob o ponto de
vista geoldgico, costuma ser maior para solos mais
argilosos, maior, provavelmente, serd a distingiio
entre o ngulo de atrito correspondente 2 resisténcia
ndo drenada e o dngulo de atrito acima da tensiio de
cedéncia. Para este dngulo de atrito maior é que se
aplicaria a equagdo (1). Embora ndo se disponham
destes valores do atrito assim definido, pode-se afir-
mar que a tendéncia € no sentido de finalmente es-
clarecer o paradoxo das correlagdes.

Este tipo de tratamento para a envoltéria de
resisténcia nfo € original. Consiste em estender para
as argilas, o tipo de envoltéria proposto por de Mello
(1976) para os enrocamentos. A resisténcia é ex-
pressa pela dependéncia direta de ¢’ com ¢, A equa-
¢do de resisténcia tem o seguinte formato:

S= A(0) ‘ 13

Charles e Soares (1984) propGe este tratamen-
to para as argilas e apresentam dbacos para cilculos
de estabilidade de taludes a partir desta equagiio de
resisténcia.

I1.9 A OBTENCAO DA RESISTENCIA
NAO DRENADA EM
LABORATORIO

Foi visto como diferentes métodos de ensaio,
apresentam resultados muito diversos. Infelizmente,
0s ensaios mais simples s30 0s menos confidveis,

Os ensaios de compressio simples, ou de
compressdo triaxial sem drenagem, além de muito
sensiveis as condi¢des de amostragem, t€m seus va-
lores afetados inclusive pela agfio do tempo decorri-
do entre a extragiio da amostra ¢ 0 ensaio propria-
mente dito. Como o ensaio ¢ feito com velocidade
de carregamento elevada, este fator tende a compen-
sar outros fatores que atuam no sentido de reduzir a
resisténcia. As diferencas entre os resultados, en-
tretanto, pode ser muito grande, como o atestam
os resultados das diferentes campanhas realizadas
com 05 solos do Aterro Experimental do IPR,

Ensaios de compressio triaxial com adensa-
mento hidrostitico sio expressamente desaconse-
lhados por Jamiolkowski et al. (1985) por apresen-
tarem resultados significativamente nio seguros
para argilas de baixa a moderada razio de sobre
adensamento. Entretanto, resultados de ensaios des-
te tipo caracterizaram bem a ruptura na Escavagio
Experimental em Itaipd, conforme ji relatado

Solos e Rochas, S#o Paulo, 15, (2): 49 - 87, 1992,

(Sandroni et al., 1983), bem como no aterro experi-
mental de Jutumaiba (Coutinho, 1985).

Andlise feita por Maine (1985) com ensaios
reunidos de 42 fontes, inclusive do Rio de Janeiro
(Ortigdio et al., 1983), mostrou que a resisténcia nio
drenada em ensaios com pré-adensamento
hidrostatico €, em média, 15 % superior 2 determi-
nada em ensaio com pré-adensamento anisotrépico,
na condiciio Ko, ou préxima a ela, em ensaios de
compressdo. Em ensaios de extensio, a diferenga €
bem maior: 65 %.

Para as argilas de Sarapui, Ortigdo (1980) en-
controu resisténcia em ensaio CIU 10 % superior,
para a condigfio de normalmente adensada, relagiio
esta crescente com a razio de sobre adensamento,

Em projetos de maior responsabilidade siio
considerados imprescindiveis ensaios ndo drenados,
com adensamento na situagiio K, com diversos mo-
dos de cisalhamento.

Na Suécia (Larsson, 1980}, na Noruega (Ber-
re, 1980), e segundo o método SHANSEP (Ladd e
Foott, 1974), é recomendada a realizagio de ensaios
de compressdo, de cisalhamento simples e de exten-
siio, empregando-se a média das rés determinagoes,
ou a média dos valores correspondentes & compres-
slio e A extensiio se s6 os dois forem disponiveis. Ou
entdo, s6 os resultados do ensaio de cisalhamento
simples, que indica valores ligeiramente inferiores 2
média.

H4 ainda a considerar que para aterros, os en-
saios que melhor refletiriam as solicitagdes de cam-
po seriam 0s ensaios de deformagiio plana (plain
strain). Ensaios de Koutsoftas ¢ Ladd (1985) mos-
traram que estes ensaios indicam resisténcias cerca
de 14 % superiores aos de solicitagdio riaxial, tanto
na compressic como na extensio. Entretanto, estes
ensaios sio de execugiio bem mais dificil.

Entre a metodologiz de obtengio de parime-
tros nos paises escandinavos ¢ 0 método SHANSEP,
entretanto, existe uma diferenga importante.

Na Escandindvia, os corpos de prova sio re-
adensados, na condiciio K,, sob as tensdes existen-
tes no campo. No método SHANSEP isto ndo se
faz, com a precaugiio de que tal procedimento pode-
ria levar a uma redugio do indice de vazios que pro-
vocaria uma elevagio de resisténcia.

Ao tratar da resisténcia normalizada das argi-
las, porém, o mélodo SHANSEP pode desprezar
uma parcela da resisténcia que, embora niio incor-
porada aos modelos matemiticos de comportamen-
(o reolGgico dos solos até o presente, pode ser um
fator determinante da resisténcia disponivel dos so-
los naturais: a estrutura natural, resultante de fatores
diversos, como a lixotropia. a cimentagio, efc.
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I1.16 A ESTRUTURA DAS ARGILAS
SEDIMENTARES

Num trabalho cldssico, Leonards e Altschaeffl

(1964) verificaram que o “aging” das argilas ndio se
limitava 2 diminui¢do do indice de vazios por efeito
do adensamento secunddrio, conforme o modelo de
Bjerrum representado na Figura 17. Mostraram que
o re-arranjo das particulas e a redistribuigfo das for-
cas fisico-quimicas de contacto provocavam uma
mudanga de comportamento, que se refletia na apre-
sentagdio de uma curva de adensamento com pro-
nunciado ponto de cedéncia, acima da curva virgem
de adensamento, como indica o resuliado de ensaio
reproduzido na Figura 28.

Tavenas e Lerouiel (1977) desenvolveram um
modelo de comportamento das argilas, baseado em
ensaios de compressdio triaxial e em ensaios de
adensamento com diferentes relagOes entre as ten-
sOes principais. Foi definida uma curva de
plastificagio diferente da indicada pela teoria do
estado critico, como apresentado para a Cam-clay.
Neste modelo, denominado “Ylight”, é consistente
com o efeito de “aging”, entendido ndo s6 como a
redugiio do indice de vazios pelo adensamento se-

cunddrio, mas como a estrutura desenvolvida pela
lenta disposi¢io das particulas durante a formagio
dos solos, conforme estudado por Leonards. O mo-
delo permite andlise de deformagdes, previsio de
desenvolvimento de pressdes neutras e previsio de
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Fig.28 - Curva de adensamento de argila
sedimentada artificialmente (apud Leonards, 1964).
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Fig.30 - Curvas de cedéncia normalizadas
de argilas naturais.
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resisténcia niio drenada das argilas.

A obtengfio experimental de curvas de cedén-
cia foi apresentada pioneiramente por Sangrey
(1972). Wong e Mitchell (1975) jd indicavam o for-
mato tipico das curvas de cedéncia para as argilas
estruturadas.

O desenvolvimento destes estudos ocorreu pa-
ralelamente aos trabalhos sobre solos residuais lide-
rados por Vaughan (1985). que teve a colaboragiio
dos colegas brasileiros, Sandroni (1981) e Maccarini
(1987). Na Figura 29, apresentam-se curvas de ce-
déncia de argilas da Baixada Santista, determinadas
por Massad (1985) ao lado de curvas referentes a
solos residuais naturais dos pesquisadores referidos.
As curvas de cedéncia das argilas naturais se dife-
renciam das correspondentes aos solos residuais,
pelo formato. Nas argilas naturais, as curvas de ce-
déncia tem formato eliptico, com eixo inclinado, em
virtude de seu adensamento anisotropico, que niio
ocorre no caso dos solos residuais.

Recentemente, Leroueil e Vaughan (1990)

Solos € Rochas. Sdo Paulo, 15, (2): 49 - 87, 1992,

uniram seus trabalhos para mostrar, em interessante
estudo, as caracteristicas comuns de uma grande va-
riedade de solos natarais. Em diversos aspectos, ca-
racteristicas que eram consideradas tipicas de ocor-
réncias especilicas siio mostradas como similares
para todo um universo de solos. Nio sO para as ar-
gilas moles e os solos tropicais, mas também para
argilas rijas, solos granulares ¢ mesmo as rochas
brandas.

No desenvolvimento dos trabalhos da escola
canadense, ji é grande o ndmero de argilas naturais
que tiveram suas curvas de cedéncia determinadas
experimentalmente. A Figura 30 mostra como elas
variam regularmente com o Angulo de atrito inter-
no, definido para tensdes acima da tensiio de cedén-
cia. A relagio de resisténcia, em fungiio do angulo
de atrito interno, é indicada na Figura 31.

Mas o ponto mais importante deste estudo é
que o comportamento destes materiais nfio pode ser
entendido sem que os cleitos de suas estruturas se-
jam levados em consideragfio. Tdo importante, afir-
mam os autores, quanto o indice de vazios ou o his-
torico de tensdes. Esta estrutura geralmente se mos-
tra mais desenvolvida nas camadas superiores das
camadas sedimentares.

Uma andlise interessante sobre o efeito da es-
trutura natural das argilas pode ser feita com os da-
dos de ensaio de palheta obtidos na drea do Aterro
Experimental do IPR, conforme apresentados por
Ontighio ¢ Collet (1986). Resultados das correlagdes
estabelecidas e de dados publicados por Ortigiio
(1980) estiio apresentados na Tabela 2.

Procedendo-se a uma correlaciio estatistica de
todo o conjunto de dados. segundo a expressio (3)
determina-se a seguinte equagio:

S./o'o = 0283 (OCR) 13 (14)

Embora Jamiolkowski et al. (1985) e
Chandler (1988) apresentem correlagtes de resistén-
cias de ensaios de palheta em que a poténcia de
OCR ¢ maior do que um, parece-nos que (al expres-
silo ndio tem sentido. De fato, se a equacho for escri-
ta na maneira apresentada em (7), tlem-se:

S.=0.283 ao' 0,38 .C'm 138 (15)

Tal expressfio estaria a indicar que para a mes-
ma tensiio de cedéncia, a resisiéncia seria tanto me-
nor quanto maior a tensdo efetiva atuante. Tal fato é
totalmente contlitante com a realidade. Realmente,
os dados calculados por esta equagiio, apresentados
na Tabela 2, mostram que a regressiio € sd aparente-
mente boa; os valores da relagfio ponderada de re-
sisténcia, segundo a equacdo 15, apresentados na
coluna (9), diminuem com a profundidade e depois
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Tabela 2 - Relagdes de resisténcia a partir de ensaio de patheta do subsolo do aterro experimental do

IPR.

¢y 2 3) “4) &) ©) M ® © (19 {ap
Pof | o | on | OCR | Su Su | Su | 028(OCR)™* | 038(OCR)™

vane Go Cm Su Rel. Su Rel,
calc, | pond. | calc. j pond.

m kPa kPa kPa kPa kPa kPa
1 291 | 1440 50 | 820 2.82 0.57 7.49 0.31 444 0.70
2 581 | 19.20 33 3.20 1.41 0.43 8.56 0.27 6.25 0.50
3| 871 ] 2112 24 8.20 0.94 0.39 8.37 0.28 7.15 0.44
4 11.70 | 26.10 22 8.92 0.76 034 y 1002 0.25 8.94 0.38
5 14.80 | 30.00 2.0 | 1040 0.70 035 | 11.10 | 027 1040 0.38
6 18.00 | 33.90 1.9 | 11.88 0.66 035 | 1220 0.28 11.86 0.38
7 | 2140 { 37.80 1.8 | 1336 0.62 0.35 | 13.28 0.28 13.34 0.38
8 | 2490 | 4170 1.7 | 1484 0.60 0.36 | 1436 0.29 14.82 0.38
9 | 2870 | 45.60 1.6 | 1632 0.57 036 | 15.39 0.30 16.32 0.38
10 | 32.80 | 49.50 1.5 | 17.80 0.54 0.36 | 16.38 0.31 17.83 0.38

voltam a crescer, e os valores de coesfo calculados,
apresentados na coluna (8) sio menores do que 0s
reais nas extremidades ¢ maiores no meio.

Tal resultado é decorrente do fato da
amostragem conter elementos de dois universos dis-
tintos: a camada superficial, ressecada ou estrutura-
da, e 0 material abaixo dela. Uma correlagio esta-
tistica s6 com os dados correspondentes a profundi-
dades abaixo de 3,5 m, apresenta a equagiio:

Su/c’y =038 (OCR) ¥’ (16)

Os valores calculados com esta expressio para
protundidades superiores a 3,5 m, indicados na co-
luna (10) da tabela, sio praticamente iguais aos va-
lores reportados, apresentados na coluna (5).

Aplicada esta expressdo para profundidades
menores do que 3,5 m, obtém-se valores de resis-
téncia bem inferiores aos obtidos no campo. Isto sig-
nifica que a expressdo normalizada da resisténcia
obtida no ensaio de palheta de campo niio € capaz
de considerar as resisténcias reais da camada supe-
rior, tanto quanto o método SHANSEP niio o foi.

Este estudo mostra, numericamente, o efeito
da estrutura existente. Esquematicamenie, Hanzawa
(1979) representa o efeito da estrutura na resistén-
cia das argilas, como se mostra na Figura 32, em re-
lagdio as parcelas de resisténcia devidas ao adensa-
mento. Este esquema parece se aplicar bem & argila
de Sarapui. Observando-se os dados da Tabela 2,
poder-se-ia dizer que, para a profundidade de 1 m, a
contribui¢do da estrutura seria a diferenga entre 8,2
kPa € 4,44 kPa, 45 % do total.
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O adensamento acima das tensdes de cedén-
cia, preconizado no método SHANSEP, tem sido
apresentado como a critica maior a este método.
Mesri (1977), Tavenas ¢ Leroucii (1978), e
Hanzawa (1977) tém apresentado resultados indi-
cando como o adensamento acima da tensdo de ce-
déncia influi na resisténcia. O re-adensamento sob
esta tensiio, ao invés de provocar aumento de resis-
téncia pela redugiio do indice de vazios, leva a uma
diminuigfio de seu valor, pelo efeito do amolgamen-
to provocado pela amostragem.

Burland (1991), em sua Rankine Lecture,
mostra, pelo desenvolvimento das deformagdes ao
longo dos carregamentos, como 0 método
SHANSEP pode levar a resultados enganosos com
certos tipos de solo. O adensamento a tensdes maio-
res do que a tenslio de cedéncia pode provocar um
deslocamento acentuado em relagfio i linha de com-
pressiio por sedimentagfo (SCL) do solo, tornando-
o mais deformdvel e menos resistente.

- Deve ser lembrado, entretanto, que os propri-
os proponentes deixaram expressas as limitagdes do
método ao afirmarem: “Um dos mais criticos aspec-
tos do método SHANSEP é o procedimento de
adensar muito acima das tensdes “in situ”. Existe a
possibilidade de que isto possa destruir algum im-
portante componente da estrutura do solo, que tenha
se desenvolvido durante e apds a formagio do depési-
to argiloso” (Ladd e Foott, 1974). A dificuldade € iden-
tificar quando o método ¢ ou ndo aplicdvel. A simples
constatagiio do comportamento nomalizado, acima da
tensiio de cedéncia, ndo € garantia de que ele possa re-
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TOPICOS DA CONTRIBUICAO DE PACHECOSILVA E CONSIDERAGOES SOBRE A RESISTENCIA NAO DRENADA DAS ARGILAS

fletir a resisténcia no solo no estado natural.

IL.11 A “COESAO DE PROJETO” E SUA
SUSTENTACAO EM
RETRO-ANALISES

Diante de antos valores que a resisténcia das
argilas podem assumir, perante as solicitagOes a que
¢ submetida, a questio que se coloca € a da escolha
do valor mais representative para um projeto.

Sob um ponto de vista pragmético, o valor de
resisténcia mais correto € aquele que confere um co-
eficiente de seguranca igual a um, em andlise por
método bem definido, quando o aterro se encontra
na situacgiio de ruptura. De fato, qualquer procedi-
mento s6 se justifica quando € verificado por meio
de retro-andlise de rupturas. Dai a grande importén-
cia que atribuimos aos aterros ¢ escavagdes experi-
mentais da Baixada Fluminense. E de se lamentar

que mais informagdes sobre rupturas em solos

sedimentares das baixadas litordneas nio sejam dis-
poniveis.

Os métodos de determinagiio da coesiio dispo-
niveis se enquadram em (rés grupos:

CONTRIBUIGAO A RESISTENCIA, %

0 25 - 50 75 100

m

PROFUNDIDADE

Fig.32 - Variaciio da contribuiciio do
adensamento e da cimentagio com
profundidade (apud Hanzava, 1979).
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a) baseados em ensaios de resisténcia de labo-
ratério;

b) baseados em ensaios de campo; e,

c) baseados em correlagdes e ensaios de labo-
ratorio.

Cada um destes métodos se sustenta, menos
pela sua justificativa teérica, do que pela comprova-
¢do de que representa 0 comportamento real nas
obras.

Com relacfio ao emprego de ensaios de resis-
téncia de laboratério, as investigagdes tedricas € ex-
perimentais diio sustenta¢iio para que se adote a
média de resultados de ensaios de compressio € de
extensio em amostras adensadas anisotropicamente.
Mas tal recomendagcfio s6 ganha confiabiiidade por-
que tanto Ladd e Foott (1974), ao proporem o méto-
do SHANSEP, como os escandinavos (Larsson,
1980) (Berre, 1982), apresentam retro-andlises de
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Larsson, 1980.
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e em ensaios por Larsson, 1980. >

vérios casos em que 0 método proposto se mostrou
mais adequado do que outros. O método foi testado
num niimero grande de casos reais. Entretanto, sem-
pre resta a necessidade de se comprovar sua
aplicabilidade a solos diferentes. :

A corre¢iio do valor de resultado de ensaio de
palheta, proposto por Bjerrum, como foi visto, tam-
bém € baseada na andlise de rupturas de aterros bem
documentadas, ainda que ela pudesse ser justificada
somente com base na extensdo do resultado de um
ensaio muito ripido para condigBes de carregamen-
to mais lento, como ¢ o caso da construgio de um
aterro.
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Quando o fator de corregiio ¢ apresentado sim-
plesmente por uma curva, num gréifico em fungio
do IP, como se mostra na Figura 20, perde-se a vi-
830 da dispersdo que estd associada ao processo. Na
Figura 33, em que este mesmo fator ¢ indicado para
cada um dos aterros estudados por Bjerrum € a ou-
tros, adicionados por Ladd (1975), vé-se que a dis-
persdo € bastante grande.

Larsson (1980), compara a corre¢iio proposta
por Bjerrum com valores correspondentes a aterros
por ele estudados, como mostrado na Figura 34. A
curva média ndo difere muito da de Bjerrum. A
envoliéria inferior, entretanto, se situa muito abaixo.
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Estes dados mostram que s30 numerosos oS
casos em que a propria corre¢iio proposta nio ga-

rante um projeto seguro. Ladd et al. (1961) apresen-

tam um aterrd, para o qual um coeficiente de 0,43

seria necessdrio, enquanto que Larsson (1980) rela-

ta a andlise de uma ruptura que ocorreu com valores

de resisténcia correspondentes a um fator de corre-.

¢do de 0,39. Nos dois casos, tratava-se de fundagbes
sobie solos orglnicos. :

Com relagiio 4 obtenciio de valores de coesiio
a partir de correlagGes, verificou-se que estas deixa-
ram de ser definidas em funcio do indice de
plasticidade dos solos, para o serem em fungiio da
tensfio de cedéncia e da tensfio efetiva de campo.

O método de Mesri ja nasceu do fator de cor-
re¢do de Bjerrum, baseado na retro-andlise de rup-
turas. Entrefanto, sua aceitagio se generalizou apos
ter sido confirmado no estudo de aterros rompidos
com fundagfio em argilas sensiveis do Canadd, con-
forme divulgado por Trak et al. (1980).

Estes mesmos autores apresentam um grifico
mostrando a relagfio de resisténcia das argilas estu-
dadas, em funcho do IP, indicando posi¢Bes muito
proximas A correlagfio de Bjerrum em termos de ten-
sdo de cedéncia. Mostram também resultados de ar-
gilas organicas, assinalando que estas se apresentam
em posigGes mais elevadas. Aos pontos indicados
neste grifico, reproduzido na Figura 35, acrescenta-
mos resultados de solos nacionais. As nossas argi-
las pouco orgénicas, se situam pouco acima da cor-
relagiio de Skempton, mas as argilas turfosas, da la-
goa de Itaipd ou de Juturnaiba, apresentam valores
bem superiores.

Pela experiéncia internacional, parece que 0s
solos orghnicos apresentariam maior resisténcia, mas
requereriam menor fator de corre¢fio a multiplicar es-
tes valores. Os dois fatores se compensariam,

Larsson, que, como se sabe, recomenda a rea-
lizagdo de ensaios de laboratorio para a definigiio da
resisténcia de projeto, determinou relagdes de resis-
téncia correspondentes a retro-andlise de rupturas
ocorridas. Os resultados estio apresentados na figu-
ra 36. Verifica-se que hd uma nitida tendéncia de
crescimento da resisténcia de projeto com o aumen-
to da plasticidade. A relagio S, = 0,22 o', corres-
ponde a uma média para todas as argilas, mas supe-
resiima a resisténcia para argilas de baixa
plasticidade e subestima a resisténcia para argilas de
alta plasticidade. A rigor, pode-se dizer que o con-
junto das andlises de Larsson, contradiz a equagiio
de Mesri. De fato, a linha inferior do gréfico indica

que a relagdio de resisténcia na ruptura varia de 0,16,

para baixa plasticidade, a 0,29, para IP = 100.
Os solos orgfnicos incluidos no estudo, em
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pequeno ndmero, apresentam valores de IP eleva-
dos, e se enquadram no grupo em que a férmula de
Mesri é conservadora. Os dados dos aterros experi-
mentais da Baixada Fluminense confirmam que,
para estes solos, a férmula de Mesri ¢ bem mais con-

- servadora do que outros métodos de avaliagiio da re-

sisténcia.

A formula proposta por Jamiolkovski et al. €
baseada no valor da correlagfio de resisténcia do en-
saio de cisalhamento simples e no comportamento
normalizado dos solos. Portanto, ela se sustenta na
comprovagio de retro-andlises em que se baseiam
0s métodos dos escandinavos ¢ 0 SHANSEP,

Em relago a férmula de Mesri, ela tem a van-
tagem de ser mais coerente com a influéncia da ten-
sfio efetiva e da de cedéncia na resisténcia, confor-
me discutido no item I1.4 deste trabalho. Conside-
rando-se solos com OCR = 1,6, que sdo muito co-
muns, a equagiio de Jamiolkovski pode ser escrita
de maneira semelhante a de Mesri. De fato, para este
OCR, a equagiio (12) pode ser escrita:

Su/ov =023 (1,6)"* =0335 (17
Sendo S’y = 1,6 G'vo:
Su=0,210'0 (18)

Ainda quanto ao emprego de retro-andlises
para defini¢fio da resisténcia de projeto, deve-se
considerar a compatibilidade entre 0 método de ana-
lise, com o método de calculo de estabilidade a ser
usado nos projetos posteriores.

Por exemplo, o método de calculo apresenta-
do por Azzous ctal. (1981), que constdera a contri-
buigiio das extremidades das cunhas de ruptura na
estabilidade ¢ um método que se aproxima mais da
realidade. Apresenta, naturalmente, maiores coefi-
cientes de seguranga. Nio se pode aplicd-lo, com
parimetros obtidos em retro-andlises convencio-
nais, com superficie circular, num estado plano de
deformagdes. Alids, os proprios autores sugerem
uma corre¢lio especial para a resisténcia a ser em-
pregada no novo método (Azzous et al, 1983).

Outro aspecto a considerar € a contribui¢go da
resisténcia do corpo do aterro na estabilidade,
Bjerrum (1972) afirma que considerou esta resistén-
cia, a menos dos casos em que era explicitado que o
aterro havia trincado antes da ruptura. Embora nfo
se disponha do valor desta contribui¢io nos casos
estudados, sabe-se que ele pode ser de até 40 % do
total do esforgo resistente, como foi determinado
por Ortigfio (1980), para o Aterro Experimental do
IPR, ou por Pilot (1973), para o aterro de Lamester,
na Franga.

Este méiodo de andlise empregado por
Bjerrum tem uma consequéncia direta no fator de
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Fig.37 - Propriedades da argila em Gramacho.
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Fig.38 - Retro-analise da ruptura do aterro de Gramacho.

corregao por ele proposto. Quando o fator de corre- do que um. Para ser coerente, o fator de cormegdo
¢o é tomado como o inverso do valor do coeficien-  deveria ser aquele que diminuisse a resisiéncia da
te de seguranca verificado na ruptura, ele nforeduz fundagfio de tal forma que sua contribuiio para a es-
todo o esforgo resistente, pois nio reduz a contri- tabitidade, somada a contribui¢do do corpo do aterro,
buigao do aterro. Re-analisada a ruptura, apds a cor- conduzisse ao coeficiente de seguranga igual a um,

recio, o coeficiente de seguranga ainda serd maior Estes comentdrios sdo trazidos especialmente
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Fig.39 - Andlise da estabilidade do aterro de Gramacho, com resisténcia da fundacio corrigida.

para chamar a atengfo para o fato de que uma retro-
anélise s6 tem sentido se associada ao método de
célculo empregado. A questiio ¢ melhor demonstra-
da pela andlisc de uma ruptura real, recentemente
ocorrida, descrita a seguir.

I1.12 RETRO-ANALISE DE RUPTURA
OCORRIDA EM GRAMACHO,
NA BAIXADA FLUMINENSE

Nas proximidades do local onde foi executa-
do o aterro experimental do IPR, constréem-se, atu-
almente, diques para a formagao das Lagoas de Es-
tabilizacio de Esgotos de Gramacho. Trata-se de
empreendimento da Companhia Estadual de Aguas
e Esgotos - CEDAE, do Estado do Rio de Janeiro.

Durante a construgiio, em 1990, estando os
aterros com cerca de 2 m de altura, ocorreram di-
versas rupturas. Os aterros tinham taludes de 1:4,
tendo o desnivelamento na plataforma do aterro se
localizado a cerca de 11,8 m da borda do talude.

As propriedades do subsolo, determinadas em
ensaios realizados apds o ocorrido, estio indicadas
na Figura 37. A fundagiio € uma argila, pouco

Solos e Rochas, Sio Paulo, 15, (2): 49 - 87, 1992,

siltosa, com 10 % de matéria organica, apresentan-
do alto teor de umidade. Como nos locais estudados
por Pacheco Silva (Figura 9) e por Ortigdo (Figura
12), a plasticidade da argila, bastante elevada, dimi-
nui com a profundidade.

O que diferencia Gramacho dos dois outros
locais €, principalmente, a inexistencia de camada
superficial ressecada ou estruturada. Os resultados
dos ensaigs de patheta de campo mostram uma
grande dispersfio de valores, mas nenhuma indica-
¢do de que a resisténcia a pequena profundidade seja
maior do que um crescimento linear com a profun-
didade estaria a indicar. Também ensaios de aden-
samento, ainda que em pequeno nimero, nio apre-
sentam qualquer indicio de razdo de cedéncia maior
para as camadas mais superficiais. Uma regressdo
estatistica dos dados permite representar a resistén-
cia pela equagio:

' S5u=62+0,97z (emkPa) (19)

Para a andlise da ruptura, pesquisaram-se, ini-
cialmente, circulos passando pela vertical definida
pela posigiio da trinca de ruptura observada. A ana-
lise de estabilidade, pelo método de Bishop Simpli-
ficado, indicou a posigfio do circulo critico represen-
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Fig.40 - Estudo da estabilidade com aterro néio contribuindo.

tada na Figura 38. O coeficiente de seguranca cor-
respondente foi de 1,59.

Nesta andlise nfio se considerou qualquer con-
tribui¢io do corpo do aterro na estabilidade. Esta hi-
pétese de andlise corresponde & existéneia de trinca
ao longo de toda a altura do aterro. Ou a se conside-
rar que a fundagdio € tJo mais deformdvel que o ater-

10, que induziria nele tensGes de tragdo, reduzindo

sua capacidade de resisténcia.

Pacheco Silva constumava dizer que era 0
Caso em que O aterro se enconfrava como uma pes-
soa com as pernas afasfadas, (entando se manter em
pé sobre um piso muito liso que tivesse sido previa-
mente lambuzado com 6leo. Outra imagem usada

por Pacheco Silva era a de uma pessoa com cada

um dos pés colocado em canoas distintas que tendi-
am a se afastar.

O coeficiente de seguranga comrespondente ao
circulo de ruptura € sensivelmente superior a um,
indicando que a resisténcia da fundagio era menor

- do que a indicada pela média dos ensaios de palheta
de campo. O valor do coeficiente obtido é muito
préximo ao correspondente 2s retro-andlises de
Bjerrum, em fungfio do indice de plasticidade, con-
forme indicado na Figura 20. Em outras palavras,
para que se obtivesse coeficiente de seguranga igual
a um, dever-se-ia multiplicar os valores de resistén-

.cia do solo de fundagio por um fator muito proxi-
mo a0 proposto por Bjerrum, que para este solo, em
fungfio de IP, € de 0,63. A consideragiio de resis-
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téncia, ainda que parcial, do corpo do aterro na esta-
bilidade elevaria ainda mais o cocficiente de segu-
ranga. Neste caso, o fator de correglio adequado se-
ria ainda menor do que 0,63.

Uma pesquisa por um circulo livre pela fun-
dagiio indicou que a superficie de ruptura observada
nfio corresponde ao menor coeficiente de seguranga
para a hipdtese de aterro como sobrecarga. Este
ocorre para um circulo se iniciando muito mais pré-
ximo da borda do talude, a 3,5 m,e ndo a 11,8 m,
como de fato ocorreu. Por que a ruptura nfo teria
ocorrido nesta posi¢do ? .

Poder-se-ia conjecturar que na posicio de me-

nor coeficiente de seguranga o corpo do aterro esta-
ria integro, colaborando para a estabilidade. Para
testar esta hipotese, realizaram-se andlises de esta-
bilidade com o objetivo de determinar que resistén-
cia deveria apresentar o aterro para que o coeficien-
te de seguranga ficasse igual a um, tendo-se de ante-
mio reduzido a coesdo da fundagiio pelo fator de
corregiio de Bjerrum,
' Desta andlise, resultou a defini¢fio do circulo
de ruptura indicado na Figura 39. Sendo o aterro ca-
racterizado por um ingulo de atrito iguat a 30 graus
¢ uma coesdo de 15 kPa, a possibilidade de ruptura
por este circulo critico seria igual 4 da ruptura efeti-
vamente comprovada. Uma contribui¢iio menor te-
ria provocado uma ruptura por este circulo menor.
Uma contribuigiio maior justificaria a ruptura que
efetivamente ocorreu.
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Os dados destas andlises devem ser tomados
com os devidos cuidados, pois as informagdes cor-
respondentes A fundagiio sio de pequeno nimero, €,
como se constata na Figura 37, indicam uma grande
disperso de resultados.

No caso especifico desta obra, na sua retoma-
da, est4 sendo admitida a ndio consideragio de resis-
téncia do aterro na estabilidade. Contribuin para esta
decisdo o aterro ser constituido de material siltoso,
muito erodivel. Observa-se, inclusive, a presenga de

,‘sink holes” na superficie, ao longo de linhas para-
lelas ao eixo, indicando carreamento de particulas
para trincas que se teriam formado na parte inferior
do aterro.

Deve ser observado que para a hipGtese de ndo
contribuicdo do aterro, o cdlculo deve considerar o
aterro como a agdo de cargas pontuais independen-
{€s, ou seja, como sobrecarga, como no método de
Jakobson. A consideragiio do aterro como um mate-
rial com coesdo e atrito nulos nio reflete a mesma
situagfio. Considere-se, por exemplo, a andlise pelo
circulo mostrado na Figura 40. Se puder ocorrer a
trinca AB indicada, a drea ABC nio participa da
ruptura. A consideragiio do circulo de ruptura pela
linha BC, ainda que sem resisténcia, inclui 0 peso
correspondente a esta drea, o que aumenta indevi-
damente 0 momento atuhinte. E como se a porgio
do aterro a direita da trinca provocasse empuxo so-
bre a porg¢iio & esquerda, o que nfio pode ocorrer se a
trinca existe. As andlises mostradas na Figura 40 in-
dicam, com efeito, que o coeficiente de seguranga
para a hipétese de coesdo e atrito nulos é menor do
que o coeficiente de seguranga correto.

Em conclusdo, pode-se afirmar que as obser-
vagdes do comportamento deste alerro sugerem,
para as circunstincias em que ele se encontrava, es-
pecialmente no que s¢ refere & ndo existéncia de ca-

mada superficial ressecada ou estruturada, e, para os

procedimentos de cdlculo adotados, ser plenamente
justificdvel o emprego do fator de corre¢iio da resis-
téncia, sugerido por Bjerrum. E mesmo necessario.
Nio se consegue justificar a ruptura sem ele.

CONSIDERACOES FINAIS

ApoGs relembrarmos as principais caracteristi-
cas da contribuigio de Pacheco Silva & geotecnia
nacional, e tecermos consideragdes sobre um dos te-
mas que fazia parte de seu elenco de interesses, de-
sejamos expressar nossa esperanga de que este rela-
to desperte nas novas geragoes de geotécnicos naci-
onais 0 entusiasmo que caracterizava a agfio de Pa-
checo Silva. A geotecnia € um setor em que a
criatividade encontra campo propicio para se desen-
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volver. A procura de novos caminhos, o desenvol-
vimento de instrumentaglo que permita auscultar as
caracteristicas dos nossos solos, a atengfio sempre
alerta para identificar peculiaridades que possam
justificar comportamentos especificos, e a coragem
de testar novas idéias eram caracteristicas presentes
na personalidade de Pacheco. Elas podem ser apon-
tadas aos jovens como meios seguros para fazetem:
suas vidas profissionais felizes para si proprios, €
fecundas para a sociedade.
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