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RESUMO

A proposta deste trabalbo € um estudo da distribui¢iio de recalques ao longo de um perfil de
solo, apos a realizagdo da prova de carga. Os valores de recalque medido séo comparados com
as previsBes por método tradicionais. Estimou-se o valor do recalque indiretamente através da
tomografia computadorizada. Para isto dividiu-se o perfil abaixo da prova de carga em
camadas de 5 cm. Este trabalho foi realizado em Campo Nove do Parecis - MT. O solo
encontrado na area de estudo € poroso, estruturado, colapsivel e classificado como ML,
Pedologicamente o solo ¢ classificado como latossolo vermeltho. Realizou-se ensaio de SPT
que mostram valores de Ngpy variando entre 1 a 15. O valor do Ngpy € da ordem de 2 nos
primeiros 5 m do perfil. Para a estimativa do recalque através da tomografia computadorizada
relacionou-se o indice de vazios com o peso especifico do solo. Percebe-se claramente a
diferenca na distribuicdo do peso especifico do solo antes e depois da prova de carga. A
diferenga entre o peso especifico concentrou-se na profimdidade inicial como esperava-se. As
previsGes de recalque foram realizadas pela Teoria da Elasticidade e métodos empiricos de
Schmertmann (1978) e Costet & Sanglerat (1969). Os resultados mostraram no método
empirico de Schmertmann um bom ajuste na previsio de recalque. Por outro lado a previsio
da distribuic@o das deformacdes abaixo da prova de carga proposto por Schmertmann (1978)

e o previsto sdo bastante diferentes.

Palavras-chaves: Recalque, Ensaio de campo, Solos nio-saturados, Tomografia de solos €

Prova de carga
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ABSTRACT

The main purpose of this work is to study the distribution of settlements down along soil
profile, after a plate load test. The measured settlements were compared with predictions
made by traditional methods. The settlements also were measured, indirectly, by means of
computerised tomography. This measurement was done every Scm under the plate test level.
This work was carried out at Campo Novo do Parecis, MT The material in this area there is a
porous, non saturated, structured, collapsible soil classified as ML. To pedologists this soils
is classified as Redish Oxissols. SPT performed in this place showed values of Ngpr ranging
from 1-15. The upper layer (5 m) has an average value of 2. The use of computerised
tomography allowed the estimation of settlement by a mathematical arrangement through void
ratio and dry untt weight. The distribution of unit weight before and after plate load test is
clearly different. The unit weight differences are concentrated on earlier depths being in
accordance with waited results. The predictions of settlements were done by elastic theory,
Schmertmann and Costet & Sanglerat empirical methods. Results shows that the empirical
methods hike Schmertmann have presented a good agreement between measured and
predicted values of settlement. On the other hand, the prediction of soil deformation
distribution under the plate made by Schmertmann (1978) method and the estimated values

are quite different.

Key words: Settlement, Field Test, Unsaturated soils, Computerised tomography, Plate Load
Test.



1 INTRODUCAO E OBJETIVOS

1.1 Introdugio

Na concepgio do projeto de fundaciio de uma obra, nem sempre o
engenheiro dispde das caracteristicas e do verdadeiro comportamento do solo para o
gual esta sendo calculada a fundagio.

| Na regifio do Campo Novo do Parecis ocorreram grandes recalgues
nas fundagdes de silos e armazéns, os quais inviabilizaram o funcionamento destas
estruturas. Este fato gerou prejuizos de grande monta aos produtores. O prejuizo foi
caracterizado pela perda do produto estocado e pelos recursos dispendido na
recuperacio das estruturas de armazenagem. Esses prejuizos podem ser justificados
em decorréncia do desconhecimento do comportamento dos solos colapsivers e, de
técnicas construtivas apropriadas a estes solos. Torna-se necessaria uma avaliaglo de
métodos empregados na estimativa de capacidade de carga, recalques e outros
parametros do solo, para o dimensionamento de uma fundagio. Conhecendo-se o
verdadeiro comportamento do solo colapsive! da regido do Campo Novo do Parecis,
tem-se malor seguranga nos dimensionamento de fundagdes.

Até o momento muitos trabalhos t€m sido realizados buscando o
entendimento do colapso. A maloria destes trabalhos sdio realizados em laboratorio
onde as condi¢des de contorno do problema sio melthor controladas. Para além da
questio do colapso, ha neste momento uma maior preocupagio com comportamento
dos solos ndo saturados como um todo. Esta preocupacdo leva em conta que o
colapso € apenas uma das carateristicas deste solo e que o recalque total pode ser
previsto com acerto se forem conhecidas os seus mecanismos.

Também alguns trabalhos de modelagem do comportamento dos solos
e de fundacBes ja estdo em discussio. Dentre estes trabalhos destacam-se Alonso et

al. (1987), Machado (1996), Futai (1998) e Futai et al. (2000). Estes modelos tém se



mostrado adequados para a previsio de comportamento do sole. Entretanto,
enfrentam algumas restrigbes quanto ao nimero de pard@metros empregados ¢ a
dificuldade em obté-los. Por isto a analise e adequagio de modelos classicos de
previsio de comportamento ainda tem grande valia.

Uma outra gquestio que surge é a necessidade de trabalhos de campo e
instrumentaco que possam comprovar e ajustar os modelos propostos. Provas de
carga, em especial, permitem verificar se os modelos funcionam e propor ajustes. Se
estas provas de carga incluem medidas de sucgdo ao longo do perfil, como feitas por

Conciam (1997), entdo a venficagdo é mais realista.

1.2 Objetives

O objetivo geral deste trabalho € melhorar as condigbes de
previsibilidade dos recalques de estruturas de fundacfo diretamente apoiadas em
solos porosos, estruturados e ndo saturados.

Para atingir este objetivo & necessario:

- comparar os recalques obtidos por medi¢do direta em prova de carga sobre placas e
aqueles obtidos por estimativa através de métodos semi-empiricos;

- observar a distribuicdo das deformagdes ao longo da profundidade;

- propor ajustes nos mecanismos e parametros para previsio de recalques de

estruturas assentes em solos colapsiveis.
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2 CARACTERISTICAS E COMPORTAMENTO DOS SOLOS
COLAPSIVEIS

Os solos colapsiveis sio encontrados em vérias partes do mundo,
aparecendo em grandes quantidades nas regides tropicais, bem como em locais de
clima predominantemente arido ou semi-arido.

Devido & crescente ocupagio de regides onde estes depodsitos sdo
encontrados, e considerando-se os danos ja sofridos por construgbes nestas regibes,
torna-se de relevante pesquisar o comportamento destes solos.

De um modo geral o colapso pode ocorrer em consequéncia dos
seguintes fatores, segundo Camapum de Carvalho et al. {1993):

- presenca de uma estrutura metaestavel no solo;
- aumento das tensGes externas aplicadas ao solo;
- alteragio do estado de tensdes do solo;

- aumento do grau de saturacgio do solo;

- ataque das ligacOes cimenticeas por fluido de saturacio agressivos.

Aragdo e Melo (1982) afirmam que um solo potencialmente colapsivel
deve, basicamente, apresentar um baixo grau de saturacio e um elevado indice de
vazios, decorrentes de uma estrutura aberta e sensivel ao umedecimento.

Camapum de Carvalho et al (1993) mostraram que os solos
colapsiveis apresentavam uma micro-estrutura constituida por microporos €
macroporos, sendo que estes udltimos constituem um dos elementos prncipais

favoraveis ao colapso. Camapum de Carvalho (1994) define o colapso como o



recalque rapido e acentuado, que ocorre em consequéncia do aumento do estado de
tensdes externas ou do grau de saturagdo do solo inicialmente ndo saturados.

Um outro grupo, onde encontram-s¢ os pesquisadores da USP,
COPPE e UFRGS, acreditam que 0 aumento de carregamento externo ndo € condicio
suficiente e necessaria para ocorréncia do colapso. Para este grupo o colapso €
caracterizado por deformacdes decorrentes do aumento de umidade.

Acerca desta discussio € interessante observar os trabalhos de
Tadepalli et al. (1992) e Khogo et al. (1993). Estes autores estudam o recalque de
solos colapsivels e afirmam que o colapso tem inicio quando a suc¢io comega a
decrescer. Os ensaios realizados por estes autores incluem deformacgdes por
acréscimo de tensdes e por redugio da succlo. Esta € também a opinifio de Alonso et
al. (1987). Entretanto, a visdo do grupo de Brasilia estd em consonincia com as
pesquisas mails modernas que buscam entender o comportamenio do solo em
qualquer condi¢io. Portanto, a questdo concettual de colapso e expansio tende a ser
passado e de pouca importancia.

Segundo Menezes et al. (1994), o que diferencia o colapso do recalque
¢ que no colapso a redugio de volume € rapida ¢ totalmente vinculada com a redugio
de sucg¢dio, enquanto no recalque a redugiio volumétrica normalmente € progressiva,
vinculada ao acréscimo de cargas. Todo colapso envelve uma redugio de volume,
porém nem toda redugfio de volume ¢é devida ao colapso.

Caracterizar os solos colapsiveis quanto & sua origem, estrutura,
textura, agua no solo, etc, ¢ uma forma de esclarecer ou compreender este solo

perante o fendmeno do colapso.

2.1 Origem dos solos colapsiveis

Quanto a origem, os solos colapsiveis sio bastante divergentes,
variando desde solos coluviais, edlicos, aluviais até os residuals. A estrutura do solo
esta ligada 4 sua génese, portanto, é importante conhecer a maneira com que 0s solos

colapsiveis sdo formados.
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Vargas (1985 e 1993) ressalta que apdés a formacio do solo os
processos intempéricos continuarn a atuar. Desta forma os solos podem sofrer uma
evolugdo pedogenctica. Neste processo estdo envolvidas acBes como lixiviagdo,
eluviagfo, cimentagao, etc, as quais geram estruturas porosas e/ou cimentadas.

A influéncia do clima sobre a formag3o de solos colapsiveis foi
estudada por Blight (1981). Verificou-se que depdsitos de solos residuais sujeitos a
clima quente com periodo alternados de seca ¢ chuva d3o origem a solos altamente
porosos com ou sem cimentacdo. Estes solos sdo geralmente colapsiveis.

Dependendo do estagio de evolugio de um solo ele pode ser
colapsivel ou ndo, diante do estagio de formacio que ele se encontra. Klappa (1983)
apresenta um ciclo pedodiagenético que aponta os diversos estagios de formagio que
passa um solo. Dependendo do ciclo em que se enconira s3o solos susceptivets ao

colapso.

2.2 Estrutura

De uma forma geral, conhecer a micro e macro estrutura do solo ¢
fator importante no estudo das propriedades mecéanicas do solo. Em solos ndo
saturados, e, de uma maneira mais acentuada em solos colapsiveis, entender o arranjo
estrutural do solo é imprescindivel. O mecanismo de colapso da estrutura do solo
esté intrinsecamente ligado ao seu arranjo.

Os solos colapsiveis sio solos porosos, ndo saturados e estdo sujeitos
a0 colapso. O colapso € uma redugdo subita de volume que ocorre quando estes solos
porosos experimentam um aumento no teor de umidade.

Os solos colapsiveis apresentam duas caracteristicas basicas: um alto
indice de vazios (estrutura porosa) e um teor de umidade menor que ¢ necessario
para sua completa saturagio (DUDLEY, 1970).

A estrutura dos griaos de solos passivels de subsidéncia possui vazios
entre as particulas. Esses grios podem estar mantidos no lugar por tensdes capilares,
ligacBes de argila, etc, e os vazios podem ser resultantes da desintegragdo de matéria

orgénica, de pequenas bolhas de ar retidas, etc.
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Para Dudley (1970), Collins e McGown {1974}, McGown e Collins
(1975) e Knodel (1981) a estrutura dos solos colapsiveis pode ser dividida em trés
SIupos:
- estrutura porosa que ¢ mantida estavel por forgas capilares;
- grdos maiores, como silte e a areia estdo calgados por particulas
menores, como silte e argila;
- a estabilidade da estrutura ¢ garantida por agentes cimentantes como

as argilas, os dxidos de ferro e aluminio ou, os carbonatos.

A capilaridade é o fator que mats € citado na literatura como
responsavel pela meta-estabilidade de solos porosos.

Varios fatores atuam na formagio de solos colapsiveis, alguns deles
sido fungdes diretas do meio fisico no qual o solo encontra-se inserido. Knodel {1981)
cita os seguintes condicionantes: clima e geomorfologia.

A ocorréncia de chuvas de curta duracdo e fortes intensidades,
alternadas com longos periodos secos, favorece a ocoméncia de solos porosos,
estruturados e colapsiveis. Esta condigio é chamada de evolugio pedogenética. Este
clima favorece a hixiviagdo de particulas e a formagio de cimentantes que ligam as
particulas. Locais com encostas ingremes, pouca vegetagdo, formados por solos com
estrutura ndo consolidada, quando da ocorréncia de chuvas tendera a escoar para
bacias adjacentes onde poder8o formar depésitos. Tais depositos, oriundos de
coridas de lama ou de quedas de barreiras formardo solos com alta porosidade,
potencialmente colapsiveis, Este € o caso da maioria dos solos que tém uma matriz

granular calgada por particulas.

2.3 Potencial de colapso

Benvenuto et al. (1978) afirmam que ha uma nitida correlagio entre
colapsividade e profundidade. Quanto mais profundo estiver localizado o deposito de
solo, menores serdo os valores de recalque por colapso, que este apresentara, até que

o fendmeno ndo mais ocorra, a uma dada profundidade.



Agnelli e Albiero (1997) empregaram ensaios guinticos e microscopia
eletronica de varredura para analise dos aspectos microestruturais de um solo
colapsivel. Utilizaram quatro diferentes liquidos inundantes com variagio do pH, e
evidenciaram que o colapso depende da composigio quimica e do pH do liquido
inundante, Camapum de Carvalho et al. (1993) na regizio de Brasilia, mostraram que
o0s s0los colapsiveis apresentavam uma micro-estrutura constituida por microporos e
macroporos sendo que estes Oltimos constituem um dos principais elementos
favoraveis ao colapso. Camapum de Carvalho et al. (1987) mostraram para solos do
Distrito Federal, que o grau de instabilizac8o estrutural dos soles porosos quando do
aumento do grau de saturagio depende da composi¢io do fluido de inundagio. Os
solos possuindo elementos cimentantes tais com Oxido de ferro e carbonato podem
ter seus potenciais de colapso aumentados quando inundados por fluidos agressivos.

Rezende e Morais (2000} mostraram o comportamento de um solo
colapsivel na regiio de Uberldndia, onde concluiram que a causa principal dos
recalques excessivos foi o colapso do solo provocado por infiltragtes de agua efou
esgoto, sendo que uma sobrecarga adicional na fundagio poderia agravar o problema,

devida a baixa capacidade de suporte do solo.

2.4 Previsio de recalques

Estudos para solucionar as problematicas existentes na 4rea da
Geotecnia ndo cessam, devido & grande variabilidade de solos ¢ comportamento
destes encontrados em cidades brasileiras. Muitos métodos est3o sendo apresentados
na tentativa de prever os recalques do sistema solo-fundagdo, muitos deles sdo semi-
empiricos e outros tedricos. Os métodos racionais vém sendo empregados
largamente, alguns indicam o recalque diretamente, outros através de deformagdes
especificas. Pode-se citar o método de Schmertmann, a teoria da elasticidade, método

de Terzaghi e Peck, entre outros.

Em solos colapsiveis existe a preocupagio com a previsio do colapso

quando se projeta para este tipo de solo. O ensaio mais conhecido para medida do



colapse em laboratorio ¢ o duplo adensamento proposto por Jennings e Knight
(1957). Este ensaio consiste em submeter duas amostras ao ensaio de adensamento.
Um ensaio é realizado com a mostra na sua umidade natural. O outro com o solo
previamente tnundado. Apresenta-se entdo, duas curvas com uma diferenca entre

elas, que expressa o colapso, conforme a Figura 2.1
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Figura 2.1: Grafico tipico do ensaio de duplo adensamento de Jennings e Knight {1957).

Este ensaio permite definir o potencial de colapso comparam os
recalques de compressdo tradicional com agueles decorrentes da inundagiio. A

Equagdio 2.1 expressa o potencial de colapso.

cp=_2e (2.1)

I+e,

O valor do colapso sofre variagio em fungfio da velocidade de
inundacdo e por ser o colapso dependente do valor da sucgfio presente no solo, Presa
et al (1988), Wheeler e Sivakumar (1993 e 1995) e Rohm e Vilar (1994), enire
outros, apresentam um equipamento triaxial para ensaios de solos com sucgdo

controlada.



Tadepalli et al. (1992) verificaram experimentalmente a relagio entre
0 colapso e a suc¢do em ensaios edométricos com inundag@o (e sucgdo controlada).
Eles mostraram que quanto maior a suc¢do, maior o colapso. Observaram também
que tdo logo a sucgdo apresente a tendéncia de queda o colapso tem inicio. Para estes
pesquisadores fica confirmado que o colapso ndo é devido as tensdes cisalhantes,
mas a redugdo de sucgdo. Ou seja, quanto menor a umidade inicial do solo maior o
colapso quando da inundagdo. Este fato foi também observado por Kohgo et al.
(1993).

Alonso et al (1987 e 1990) propuseram um modelo do comportamento
dos solos idealizado. Neste modelo consideram que o comportamento € aplicavel a
todos os solos independentemente do grau de saturagdo. Para elaboracido deste
modelo Alonso et al. (1987) basearam-se na teoria do endurecimento (hardening)
plastico (modelo cam-clay). E importante ressaltar que a aplicagio deste modelo de
comportamento requer um grande numero de pardmetros, que a0 poucos praticos, o
que limita o seu emprego na engenharia cotidiana.

Como o modelo proposto por Alonso et al. (1987) era simplesmente
um arcabougo conceitual, muitos pesquisadores puseram-se a buscar o
equacionamento das solugdes. Dentre estes pesquisadores tem-se Wheeler e
Sivakumar (1995), Khogo et al. (1993) e os brasileiros Machado e Vilar (1998) e
Futai et al. (2000). Estes dois ultimos grupos de pesquisadores ja trabalharam em
ajustes e corregdes no modelo do grupo espanhol representado por Alonso et al.
(1990) e Josa et al. (1992).

A grande busca destes modelos é de equagbes constituintes que
possam representar os solos nas suas varias condigdes de saturagdo e comportamento
deformacional. Como premissa destes modelos as questdes de ruptura e deformagio
sdo tratados em um UNIco €scopo.

Almeida et al. (2002) mostra que o colapso maximo € maior quanto
maior for a sucgdo, tendendo para um valor limite. Por outro lado, diversos autores
entre eles Carvalho (1994) e Mabhler (1994) verificaram que o colapso aumenta com
0 acréscimo da carga e que este aumento tem um limite. A partir de um certo nivel de
carregamento o colapso volta a diminuir. Este sim € um ponto importante a discutir,

pois com a diminui¢do do colapso, pode ocorrer 0 aumento da compressiao no solo,
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causando um recalque total. O valor do recalque total é de extrema importancia no
dimensionamento da fundagio.

Estes dois conceitos vém complementar os ajustes nos modelos de
comportamento. A limitagdo no valor de colapso em relagdo as cargas que solicitem
0 solo antes da reducdo de sucg@o, constituem uma ferramenta importante para a
defini¢@o da superficie de escoamento LC dos modelos comentados anteriormente.

A limitagdo do colapso em fungdo da sucgdo permite estabelecer o
valor da superficie de escoamento SI nos modelos apresentados. Desta forma, o
modelo pode ser ajustado para qualquer solo.

Futai et al. (2000) estudaram solo ndo saturado utilizando um modelo
elastico-plastico pelo método de elementos finitos, resultando numa boa
aproximag@o com resultados de prova de carga, inclusive na previsao de colapso.

Lembrando que neste trabalho ndo se tem o interesse de determinar o
colapso do solo, mas sim estimar o recalque total que pode ocorrer no solo. Este
recalque total ¢ a soma de duas parcelas basicamente, a compressido e o colapso

maximo.

2.5 Provas de carga

Tradicionalmente as provas de carga tém sido utilizadas para prever
ou verificar o comportamento dos elementos de fundagéo. As provas de carga em
estacas sdo empregadas na verificagdo do desempenho de fundagdes. Entretanto, no
meio académico as provas de carga em estacas sdo usuais na busca de parametros
para defini¢do de modelos de comportamento. Ja as provas de carga em placa sdo
usuais para previsdo de capacidade de carga e recalques.

A extrapolagdo de resultados de provas de carga em placa é o meio
comum para previsdo de recalques, baseados neste ensaio. A Equacido 2.2 é um
exemplo de extrapolagio de recalques para fundagdes assentes em argilas. E
importante observar que se trata de uma extrapola¢do baseada em leis lineares que

ndo consideram as caracteristicas do solo. Isto é possivel devido as pequenas
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dimensdes envolvidas. Também, € assumido que o solo ndo é estratificado o que

invalidaria a extrapolagao.

W = ﬂ_lf_i (2.2)
wp bp Is,p
Sendo:

wf = recalque da fundagao

wp= recalque da placa

Bf = menor dimenséo da fundagdo

bp = menor dimensio da placa

Is,f = indice de forma da fundagdo

Is,p = indice de forma da placa

A prova de carga ¢ um ensaio de campo bastante empregado para a
identificagdo e medida do colapso in situ. Outra vantagem da prova de carga €
trabalhar em condigdes de saturagdo mais proxima da realidade. No campo, mesmo
que a cava para a realizagdo da prova de carga seja inundada, dificilmente o solo

ficara saturado.
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3 CAMPO EXPERIMENTAL

O municipio de Campo Novo do Parecis (CNP) esta situado a 354,50
km de Cuiaba, com latitude 15°39°51”S, longitude 57°53°11”W e altitude 570 m.
Apresenta uma area geografica em torno de 15.305 km? e uma populagdo de 18.947

habitantes. A Figura 3.1 mostra a localizagdo do campo experimental em um mapa
de Mato Grosso.

w56°52'09” w51°52'09*

s0B°04'48" SO8°04'48"

s1F0a’48" $1304'48"

Campo Novo
do Parecis

s18°04°48""

wdB*52'09” w31°52'08”

Figura 3.1: Localizagdo do campo experimental em Mato Grosso.



O setor econdmico que mais se destaca no municipio € a agricultura.
Campo Novo do Parecis € o segundo maior produtor de soja com 758.475 t e 0 maior
produtor de milho com 27.054 t, segundo o Anuario Estatistico (2000). CNP dispoe
de 42 unidades de armazéns convencionais e 39 armazéns graneleiros, com
capacidades de 280.629 t e 810.757 t respectivamente.

A escolha de Campo Novo para a implantagdo do campo experimental
teve como fator preponderante a ocorréncia de problemas de fundagdo nas
edificagdbes do municipio, em armazéns graneleiros e silos, provenientes da
colapsividade do solo.

A parceria entre a Universidade Federal de Mato Grosso (UFMT), a
Empresa Brasileira de Pesquisa Agropecuaria (EMBRAPA), o Centro Federal de
Educagio Tecnologica de Mato Grosso (CEFETFMT) e a Prefeitura Municipal de
Campo Novo do Parecis, permitiu a instalagao do Campo Experimental de Campo
Novo do Parecis, para o estudo do comportamento dos solos da regido.

A area do campo experimental ja foi submetida a diversos programas
de investigagdo geotécnica. Esta area estd dentro da sede do municipio, no local
conhecido como canteiro de obras da prefeitura, ao lado do hospital municipal. A
escolha desta area levou em conta a preservagao na area urbana, e a pouca alteragio
ocorrida no meio fisico. Esta pouca alteragio deve-se a proximidade com areas

agricultaveis, que trabalham apenas na superficie do solo.

3.1 Caracteriza¢do Geologica

O municipio pertence a Formagdo Parecis. A Formacgdo Parecis é
caracterizada por uma grande chapada com declividades inferiores a 0,10%. A rocha
que constitui o substrato € o arenito. Entretanto, em regides proximas ja nas bordas
da chapada existem calcareos, brechas e conglomerados. Nas proximidades dos rios
afloram alguns arenitos, brandos e friaveis, que podem ser quebrados manualmente.

Ainda que se encontre este arenito friavel e esbranquigado na calha dos rios, na
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chapada o solo ¢ bem desenvolvido. Nas areas de chapada o solo pode atingir
profundidades superiores a 40 m com caracteristicas uniformes. Na medida em que
se afasta da borda da chapada caminhando para o norte, o solo torna-se mais
profundo e mais argiloso.

Pedologicamente o solo € classificado como um latossolo vermelho
amarelado — distrofico, horizonte A moderado, textura muito argilosa. Esse latossolo
possui teores de Oxido de ferro (Fe; O3) comumente entre 3,14% e 7%, coloragao

alaranjada.

3.2 Caracterizacao Geotécnica

O solo de Campo Novo do Parecis € um silte argiloso de cor
avermelhada. O solo ¢ classificado como ML no SUCS e como A-7-5 no sistema
HRB.

Diversos programas de investigagdo geotécnica foram realizados no
Campo Experimental de Campo Novo do Parecis. A Figura 3.2 apresenta resultados
de sondagens SPT realizadas no campo experimental. O nivel de agua n3o foi
observado nem no periodo seco nem no periodo chuvoso.

Um estudo realizado em relatorios de sondagens executadas na regido,

mostra que os resultados dos 3 furos realizados podem ser considerados como tipico.
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Figura 3.2 - Perfil de SPT dos furos realizados no Campo Experimental de Campo Novo do

Parecis.

Observa-se na Figura 3.2 que o valor do Ngpr € da ordem de 2 nos
primeiros 8 m do perfil. O maximo valor de Nspr encontrado nestas sondagens € de
15 na profundidade de 12 m. Ha indicativos de outras sondagens (comerciais)
realizadas na regido que o valor de Ngpr permanece com valores desta ordem de
grandeza até cerca de 30 m de profundidade.

E importante frisar que estes valores se alteram bastante em funcio da
utilizagdo de agua de lavagem ou perfuragdo. Perfuragdes de pogos profundos
realizadas no Municipio até uma profundidade de 150 m ndo atingiram leito rochoso.

Para a determinagdo dos indices fisicos naturais do solo foi
implantado no campo experimental um pequeno laboratério. Como se observa na
Figura 3.3, o solo apresenta cerca de 50% de silte, 40% de argila e 10% de areia.
Como pode ser verificado na Figura 3.3, as porcentagens dos materiais apresentam-

se praticamente constantes ao longo da profundidade.
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Figura 3.3 - Distribui¢io granulométrica do solo do Campo Experimental de Campo Novo do Parecis.

Cabe aqui apontar que este solo esta organizado em “peds”,
(CONCIANI, 1997). Estes “peds” tém a divisdo da areia. Isto leva muita gente da
regido a dizer que o solo € arenoso.

O teor de umidade mostrado na Figura 3.4 demonstra a varia¢do de
umidade do solo, ao longo das esta¢des do ano. O teor de umidade no periodo seco
varia entre 15% e 34%. O teor de umidade no periodo das chuvas varia de 26% a
40%. Os valores sdao sempre crescentes com a profundidade. Observa-se também que

a umidade tende a estabilizar seus valores nas profundidades maiores.
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Figura 3.4 - Teor de umidade do solo nas épocas das secas ¢ chuvas.

O indice de vazios € crescente com a profundidade, tendendo a tornar-
se constante ao longo do perfil, como mostra a Figura 3.5. Este valor € da ordem de
1,85. Futai et al (1999) mostrou que o indice de vazios deste solo varia em torno de

1,85. O valor maximo observado pode chegar a 2,4. O valor minimo observado ¢ de

1,42.
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Figura 3.5 - Valores dos indices de vazios do solo do campo experimental.
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A Figura 3.6 demonstra uma pequena variagdo da consisténcia em

fun¢do da profundidade. Esta homogeneidade também se verifica quando se analisa

os valores dos indices fisicos apresentados anteriormente. O valor do indice de

plasticidade deste solo esta em torno de 10%.

Limites de Atterberg (%)
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Figura 3.6 - Valores dos limites de Atterberg do solo.

A partir da composigdo granulométrica e dos limites de consisténcia, o solo

de Campo Novo do Parecis ¢ classificado, segundo o Sistema Unificado como ML
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Figura 3.7 - Classificagdo do perfil do Campo Experimental de Campo Novo do Parecis.
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Foram realizados ensaios de cisalhamento direto por Rausch (1997).
Estes ensaios foram conduzidos em amostras com umidade natural mantida
constante. A Figura 3.8 mostra a envoltoria de tensdes do ensaio. A anomalia
observada no inicio da envoltoria, possivelmente, deve-se a pequenas variagdes de

umidade nas amostras.

GO
40

20

Tens#o de cisalhamento (kPa)

0

Tensdo normal (kPa)

Figura 3.8 - Ensaio de cisalhamento dircto para determinagiio da coesdo e dngulo de atrito do solo.
(Rausch, 1997).

Nota-se que a curva tensdo normal x resisténcia ao cisalhamento (o x
1) apresenta dois trechos bem distintos; um primeiro para tensdes normais baixas e,
um segundo trecho para tensdes normais mais elevadas. No primeiro trecho o solo
apresenta coesdo entre as particulas devido a forga cimentante que lhe é conferida
por oxido de ferro e aluminio. Neste trecho o valor da coesdo atinge um maximo de
12 kPa e o angulo de atrito interno deve ser considerado como nulo. No segundo
trecho, para tensdes normais maiores, a forga de coesdo passa a ser inexpressiva e, 0

angulo de atrito interno, esta em torno de 40° .



20

4 PROVA DE CARGA

O ensaio de prova de carga foi introduzido no Brasil pela Companhia
Internacional de Estacas Frankignoul, com a execugdo e o planejamento do IPT
(Instituto de Pesquisas Tecnologica).

Costa Nunes juntamente com o IPT comegou a “normatizar” o ensaio
em 1942; ja em 1945 apresentou no VI Encontro da ABNT em Belo Horizonte —
MG, uma proposta de normatiza¢do de provas de carga em estacas, que serviu de
base para a NB-20 em 1951.

As provas de carga sdo ensaios realizados in situ, que tem por objetivo
determinar a capacidade de suporte do sistema solo-fundagio e os recalques que se
desenvolvem durante o carregamento. Este ensaio procura reproduzir o
comportamento da fundagdo perante uma solicitagdo e constitui, em muitos casos,
um fator decisivo na determinagdo da carga admissivel do sistema solo-fundagio.

As provas de carga devem ser executados por varios motivos:

a) assegurar que nio ocorrera ruptura para uma certa carga de trabalho;

b) avaliar a integridade estrutural do elemento de fundagio;

c) determinar a real carga de ruptura, para verificar as estimativas realizadas;

d) determinar a curva tensdo - deformagdo de um elemento de fundagdo,
principalmente na regido da carga de trabalho.

Os motivos a e b podem ser considerados como ensaios relativos a
“controle de qualidade™, e o ¢ e d sdo ensaios para obtengdo de dados para avaliagdo
de parametros adotados em projeto, para previsio de recalques ou para projetos de

obras semelhantes.
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O ensaio de prova de carga em placa tem por objetivo: obter o
recalque de um ponto da fundagéo, a tensio de contato, a capacidade de carga e o

mecanismo de ruptura.

4.1 Procedimentos

A NBR — 6489 (1984) “Prova de carga direta sobre terreno de
Jundagdo”, prescreve a instalag@o, o aparelhamento para prova de carga e a execugio

do ensaio, sendo este ultimo da seguinte forma:

1° - a carga deve ser aplicada em estagios de no maximo 20% da carga admissivel
provavel;

2° - as leituras devem ser executadas apds a aplicagdo da carga em intervalos de
tempo dobrados (17,2, 4°, 8°, 15°, 30°, 60°, ..);

3° - a aplicagdo de novo estagio ¢ realizada apos a estabilizagdo dos deslocamentos,
que ¢ atingido quando a diferenca entre duas leituras sucessivas for menor que 5% do
recalque total desse estagio;

4° - o ensaio deve prosseguir até recalque igual a 25 mm ou duas vezes a carga
admissivel provavel;

5° - a carga maxima deve ser mantida durante um tempo maximo de 12 horas, se ndo
houver a ruptura do solo;

6° - o descarregamento deve ser realizado em estagios sucessivos, ndo superiores a
25% da carga total, medindo-se os recalques da mesma forma que o carregamento e

mantendo-se cada estagio até a estabilizagio dos recalques.

Executou-se a prova de carga na condi¢do de umidade natural do solo.
As provas de carga foram locadas de tal forma que se eliminasse o
efeito da sobreposi¢do dos efeitos dos ensaios. A distancia minima entre duas provas
de carga foi de 5 m. Neste trabalho trata-se somente da prova de carga do Furo 05. A

locag@o dos ensaios pode ser observada na Figura 4.1.
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Figura 4.1: Localizagdo das posig¢des das provas de carga realizadas no campo experimental.

Utilizou-se uma placa circular de 0,80 m de diametro, como mostra a

Figura 4.2, assente na cava com diametro de 0,90 m com o fundo regularizado e

nivelado por intermédio de uma camada de areia com espessura aproximada de 0,01

m.
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Figura 4.2: Assentamento da placa rigida no solo com o sistema de reagéo.

A profundidade do ensaio foi 1,0 m o que simula uma fundagédo
superficial em sapata ou bloco. A esta profundidade procurou-se evitar um horizonte
endurecido encontrado na superficie.

A célula de carga utilizada no ensaio tem uma capacidade de 200 kN
com uma resolugéo de 0,1 kN.

O sistema de reacdo ¢ um dos requisitos fundamentais na realizagéo
da prova de carga, devido a sua estabilidade sob as cargas de teste. Utilizou-se para o
sistema de reagdo uma viga metdlica, prevendo-se assim a estabilidade no sistema. A
reagdo para a prova de carga foi constituida por estacas, anteriormente moldadas in
loco, com comprimento aproximado de 6,0 m.

O sistema de aplicagdo de carga, composto por um macaco hidraulico,
trabalha acoplado a uma célula de carga para a medida das cargas aplicadas. A célula
de carga posiciona-se entre 0 macaco hidraulico e a viga de reagfio, com mostra a

Figura 4.3.
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Figura 4.3: Montagem do sistema de reag@o e posigao dos deflectometros.

Para a medida do recalque da placa empregaram-se 04 (quatro)
deflectometros. Os deflectometros foram instalados em vigas de referéncia colocados
em posi¢dpes transversais a viga de reagdo, fora da édrea de influéncia da prova de
carga. Os deflectometros empregados possuem curso com 50 mm e resolugéo de 0,01
mm.

Na execugdo da prova de carga dispde-se de uma cobertura para evitar
a exposicdo dos elementos as intempéries. Este cuidado ndo impede totalmente as
agdes da temperatura, das vibragdes e das oscilagdes dentre outras, mas minimiza
essas agOes desfavoraveis. Procurou-se evitar nesta prova de carga erros
mencionados por Polla et al. (1998), que cita como fontes de erro a viga de
referéncia, sistema de reagdo, aferigdo da carga e a centralizagdo da carga na placa.

Na anélise dos resultados teve-se cuidado na interpretagdo da curva
carga-recalque. Esta curva ndo tem escala definida. Dependendo da escala utilizada
pode haver uma interpretagdo errdnea da carga de ruptura. Uma das formas de
solugdo para o problema da escala é fazer com que a reta de deformagédo elastica faga
um angulo de cerca de 20° com a horizontal.

Segundo Godoy (1983), o trecho mais importante da curva é obtido

nos ultimos trés estagios. Este trecho geralmente ¢ mal definido, permitindo varias
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interpretagdes. Para estimar a capacidade de carga devem ser considerados dois
critérios; o critério da ruptura e o critério do recalque.

Critério da ruptura: em casos de solos de alta compacidade e/ou muito
resistentes, como as argilas duras e as areias compactas, as deformagdes durante o
ensaio sdo muito pequenas. Neste caso prevalece o critério de seguranga a ruptura
como sendo o mais desfavoravel.

Critério de recalque: para o caso de solos pouco compactos e de
resisténcia baixa, como as argilas moles e areias fofas, os recalques sio elevados,
mesmo com cargas relativamente pequenas. Neste caso prevalece como mais

desfavoravel o critério do recalque.

A Teoria de Terzaghi (1943), Vesic (1975), Meyerhof (1951), Balla
(1962), entre outros, apresentam meétodos de estimativa da capacidade de carga, isto
¢, da carga que provoca a ruptura do solo sob o tipo de fundac¢io adotada; neste caso

fundagido superficial.
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S TOMOGRAFIA COMPUTADORIZADA

Neste capitulo serdo inicialmente apresentados os fundamentos,
procedimentos e finalmente os resultados do ensaio realizado em campo com o

tomografo computadorizado.

5.1 Fundamentos

A tomografia computadorizada, também conhecida como CAT
(computar assisted tomography) ou CT (computerized tomography), € utilizada para
se obter imagens bidimensionais e tridimensionais de sec¢des transversais de uma
amostra. Tem sido aplicada em diversas areas, tais como: médica, engenharia civil,
engenharia espacial, engenharia de materiais e agronomia. Com a velocidade de
processamento dos dados das proje¢des geradas pelo tomografo torna-se possivel o
estudo de problemas agricolas, tais como fendomenos de curta duragdo, frentes de
molhamento, movimento de agua no solo carregada de soluto e outros..

O conceito fundamental na tomografia € que uma secgio qualquer de
um objeto pode ser reconstruida através de projegdes multiplas deste objeto. Isto
significa que se pode construir a imagem do interior de um objeio sem destrui-lo. Um
programa computacional reconstroi as imagens, apresentando assim algumas
vantagens no seu emprego por ser uma técnica ndo destrutiva, rapida, sensivel e
precisa que permite observar algumas propriedades de uma amostra com resolugdo

milimétrica.
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Petrovich et al. (1982) e Crestana (1985), introduziram a tomografia
computadorizada na fisica dos solos; atualmente é grande o niimero de especialistas
em fisica dos solos utilizando a CT.

Os especialistas em fisica dos solos empregam a CT para medir o teor
de umidade e a massa especifica dos solos, movimentos de solutos em torno de
raizes, caracteriza¢éo da macroporosidade do solo e distribui¢do espacial do teor de
umidade.

A CT permite ndo s6 a determinagdo do teor de umidade e massa
especifica do solo, mas sim uma analise da distribuig¢do espacial dessas propriedades.
(Phogat e Aylmore ,1991)

Aylmore (1993) mostrou a distribui¢do espacial do teor de umidade
em uma amostra de solo, como mostra a Figura 5.1. A Figura 5.1, apresenta um
arranjo espacial de uma amostra de solo, onde pode-se ver que os cubo escuros

representam os “voxels” contendo agua.

Figura 5.1: Distribuigéo espacial de umidade em uma amostra de solo.
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5.2 Funcionamento do tomégrafo

Entender o principio de funcionamento do tomografo é bastante
simples e fundamenta-se em medidas de atenuac¢dio de raios x ou y, onde os
contrastes espaciais sio correlacionados com os coeficientes de atenuacio de
diferentes mateniais.

Neste ensaio mediu-se a atenuagio dos raios y (gama). Esses raios sdo
fotons (particulas de radiagdo eletromagnética) e se propagam com a velocidade da
luz. S3o muito mais penetrantes do que as particulas alfa e beta. A radiagdo gama
pode ocorrer de diversas maneiras. Em um processo, a particula alfa ou beta emitida
por um nucleo ndo transporta toda a energia disponivel. Depois da emissdo, o nucleo
tem mais energia do que em seu estado mais estavel. Ele se livra do excesso de
energia emitindo raios gama. Os raios gama sdo hberados quando um nucleo, apos
uma desintegracio radioativa, fica num estado de alta energia. Nenhuma
transmutagio se verifica pelos raios gama.

A maioria dos tomografos utilizados na area médica empregam fontes
de raios X, enquanto na ciéncia dos solos o uso de raios y tem pelo menos duas
vantagens: baixo custo e compacidade (AYLMORE, 1993) Estas duas
caracteristicas tornam a aplicagdo da CT barata e portatil. Os raios y sio superiores
aos raios x na produgio qualitativa de imagens. O uso de raio gama ainda elimina o
efeito de endurecimento do feixe e problemas de adsor¢do de arestas quando um
unico contador de fotons € aplicado.

O tomografo faz uma varredura no objeto ou na amostra, e durante a
varredura os coeficientes de atenuagio sdo registrados juntamente com a posigdo
espacial de cada ponto. As informag0es sdo obtidas através da conversio dos sinais

eletricos obtidos pelo detector da fonte ao atravessar a amostra (Figura 5.2).
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AMOSTRA
DETECTOR
. MOVIMENTO DA
% j FONTE/DETECTOR
FONTE

@

Figura 5.2: Esquema de funcionamento do tomografo.

A cada varredura € obtida uma projegdo. A varredura completa de
uma secgdo do corpo, isto €, com diferentes proje¢des angulares variando entre 0° <

0 < 180", permite reconstituir a secgdo da amostra, como apresenta a Figura 5.3.

\_ detector

e

|
J

—

movimento linear  OPJ€t0

Figura 5.3: Procedimento de varredura de um plano de um objeto tridimensional.

Para essa varredura a amostra € colocada sobre a mesa de rotagdo e
translag@o e, em seguida, inicia-se a varredura. Para isso um servo-mecanismo com o
motor de passo realiza movimentos de translagdo da amostra durante a projeg¢do do
feixe radioativo. No movimento de translagdo cada passo tem 1 (um) pixel. Uma vez
terminada uma translagdo, a amostra sofre uma rotagdo e novamente ¢ varrida por
movimentos de translagdo. Quanto ao equipamento, o tomografo € composto

basicamente da maneira mostrada na Figura 5.4.



Colimadores Detector

Amplificador
C > £ @ - / / 'l Monocanal | 'l Contador]
Fonte
Radioativa
Amostra
i
Mesa suporte da amostra ' Computador
Conjunto de motores movida por um motor de |
para rotagio e passo ]

translacdo da amostra

'
Detector de radiacio:
— detectores sio de iodeto de sodio ou de xendnio:
— recebe o feixe radioativo que atravessa a amostra:
— com o recebimento produz um sinal:
— aqualidade da imagem tomografica depende nio so do feixe empregado. mas da
qualidade do detector.

Amplificador:
— o sinal produzido pelo detector € amplificado

Monocanal:
— o sinal depois de amplificado passa pelo monocanal para ser discretizado.

Contador:
—  depois de discretizado o sinal € contado:
— o tempo de contagem interfere na qualidade da imagem tomogrifica:

— quanto maior o tempo de contagem. ou exposicio ao feixe. melhor sera a qualidade da
imagem.

Computador:
—  Um programa especifico reconstroi a imagem da amostra.

Figura 5.4: Esquema de montagem dos componentes do tomografo.



Um programa de computador foi desenvolvido especificamente para o
controle de deslocamentos da amostra, 0 armazenamento de dados e a reconstrugao
de imagens (CRUVINEL et al., 1989).

Naime et al. (1995) da EMBRAPA/CNPDIA (Centro Nacional de
Pesquisa e Desenvolvimento de Instrumentagdo Agropecuaria) desenvolveram um
tomografo portatil para aplicagdes de campo ao estudo de fisica dos solos. Este
equipamento permite fazer medig¢des in situ da porosidade e da umidade do solo. O
tomografo de campo mantém basicamente o mesmo esquema de funcionamento do
tomografo de laboratorio. O aparelho pode ser montado no campo em torno de
amostras de solo, arvores, etc, por isso o tomografo tem base bipartida. As amostras
devem ter didmetro maximo 30 cm.

No caso de ensaios em solo expansivo ou colapsivel pode haver
mudangas no teor de umidade e na porosidade do solo durante as medidas. Para
resolver este problema Cassaro (1994) empregou a tomografia de dupla energia, que
consiste em varredura simultdnea por dois feixes radioativos, que gera as seguintes

Equacgdes 5.1e 5.2.

Ho=H Py s Hmwa-e-l)d Feixe a (5.1)

B, =K P, R OP, Feive b (5.2)

O coeficiente de atenuagdo linear da agua é 0,0867 cm ' e do solo de
CNP € 0,0828 cm . O valor de atenuagdo do solo esta na faixa dos valores tipicos
de latossolos apresentados por Crestana et al. (1992). Utilizando-se as Equagdes 5.1 e
5.2, permite-se a confec¢do de um mapa de propriedades do solo, como por exemplo,

valores de massa especifica.
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5.2.1 Calibracao

O tomografo computadorizado € calibrado por transmissio direta de
um feixe radioativo sobre amostras de materiais com coeficientes de atenuagio
conhecidos. Cada material tem seu coeficiente de atenuagdo para uma dada energia,

por exemplo, o da agua e benzina, mostrado na Tabela 5.1.

Tabela 5.1: Coeficiente de atenuagdo da agua e benzina.

) P ) Coeficiente de atenuagdo
Feixe radioativo — Energia .
Agua Benzina
Cs"”" - 662 keV 0,085 0,078 2 0,084
Am™'" 59,7 keV 0,203 0,24 20,52

Além destes testes que podem ser feitos com o conhecimento do
coeficiente de atenuagdo do material de calibragdo existem outros. Para um solo
procede-se uma transmissido direta de radiacdo sobre amostras do solo preparadas
com diferentes valores de porosidade, tomando-se o cuidado para que as amostras
sejam homogéneas. A calibragdo do tomoégrafo seguiu 0 mesmo método descrito por
Crestana et al (1992). Os valores das massas especificas do solo sdo obtidos através

da medida dos coeficientes de atenuagio pela aplicagdo da Equagdo 5.3.

e
P, (5.3)

Sendo:
Um = coeficiente de atenuagdo global (cmzlg);
u = coeficiente de atenuacdo linear;

pa = massa especifica seca do solo (g/cm3 ; 4
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O solo ¢ um material em cujos poros podem estar presentes agua,
solutos ou ar. Portanto, os coeficientes de atenuagio lineares dependem da densidade

e umidade, € o caso do sistema solo-agua e aplica-se, entdo, a Equagio 5.4.

H=W Py + 1y, O, 64
Onde:

u = coeficiente de atenuacg@o linear;

lms = coeficiente de atenuagdo global do solo (cm¥/g);
Lmyw = coeficiente de atenuagio global da agua (cm?/g)
0 =teor de umidade volumétrico;

pd = massa especifica seca do solo (g/cm’).

5.3 Procedimentos

Realizou-se em campo a tomografia em amostra de solo antes e depois
da prova de carga, com o objetivo de se determinar os valores das massas especificas
do solo, como mostra a Figura 5.5. O tomografo utilizado € de propriedade da

EMBRAPA/CNPDIA e emprega uma fonte de Cs"’ emitindo raios y.
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Figura 5.5: Realizagdo do ensaio com tomografo de campo em amostra de solo.

As amostras de solo foram ensaiadas desde a profundidade de
assentamento da placa do ensaio, até a profundidade correspondente a duas vezes o
diametro da placa empregada. O solo ensaiado corresponde a uma coluna de solo
localizada no centro da placa conforme ilustra a Figura 5.6. Para as tomografias
realizadas adotou-se um pixel de lado 2,5 mm. O tempo de leitura de cada posigédo

i’F’NT

foi adotado como 6 s.

Cava

Coluna ensaiada
Macigo

Eixo longitudinal

Figura 5.6: Esquema de ensaio das amostras.
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Nas profundidades maiores, onde a realiza¢do do ensaio tornou-se
trabalhosa, foram coletadas as ditas amostras, em forma de blocos, isto é, coletou-se
uma amostra indeformada, com didmetro de 10 cm, comprimento aproximado de 20
cm. Esta amostra foi ensaiada na superficie no mesmo procedimento descrito
antertormente. Eventuais problemas de alivios de tensdes surgidos pelo processo de
amostragem provavelmente ndo causam diferengas no processo, uma vez que as
amostras ja vinham sendo desconfinadas para a realizagio das tomografias.

O espacamento vertical entre as tomografias foi de 2.5 até 10 cm Na

medida que se afasta da superficie 0 espagamento aumenta.

5.4 Resultados

A tomografia fornece imagens de amostras de solo baseada nos
coeficientes de atenuagdo. Esta imagem permite a visualizagdo da distribuicdo da
massa especifica do solo amostrado para uma interpretagio fisica do solo. Os dados
quantitativos, neste caso, sdo os valores dos coeficientes de atenuagdo fornecidos
pelo equipamento. Com os valores de atenuagdo calculam-se os valores de massa
especifica do solo seco. Para cada dire¢do ensaiada obtém-se um mapa dos valores,
por exemplo, a Figura 5.7.

Este mapa apresentado na Figura 5.7 pode também ser apresentado em
tons de cinza. Neste caso cada numero ou intervalo numérico, sera substituido por
um tom de cinza. Os pontos negros significardo espagos vazios e os transparentes
significardo a total atenuacdo do feixe radioativo. Assim, tem-se uma imagem similar
aos filmes raios-X usados em medicina. Nestes filmes os ossos sdo claros e os
tecidos sdo escuros, indicando a mator ou menor atenuagio.

Os valores apresentados em cada pixel representam o coeficiente de
atenuagdo médio do pixel. Este valor € correlacionado com a massa especifica
através das Equagdes 5.3 ¢ 5.4.

Portanto, o valor de massa especifica apresentado € o valor médio de

cada pixel. A média de todos os valores de uma imagem fornece o valor da massa
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Figura 5.7: Mapa dos valores da massa especifica de uma amostra de solo.

Peso especifico do solo natural (kN/m?)
8.0 8.5 9.0 95 10.0 10.5 11.0
0.80 1 1 1 1 1

Produndidade (m)

—&— Antes da prova de carga

—#— Depois da prova de carga

Figura 5.8: Valores de peso especifico do solo natural obtido pelo tomégrafo.
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Observa-se na Figura 5.8 que os valores de peso especifico do solo
seco natural antes da prova de carga apresentam-se praticamente constante de 0,80 a
1,20 m. Normalmente a camada superficial possui uma compactagio natural. A partir
de 1,20 m até 1,80 m o peso especifico do solo seco diminui. O peso especifico do
solo seco na estrutura natural volta a crescer a 2,00 m de profundidade.

Depois da prova de carga os valores de peso especifico crescem
comparados com os valores de peso especifico medidos antes da prova de carga. Em
torno de 1,20 a 1,30 m os valores tornam-se constante e no tltimo trecho do grafico
observa-se a uma redugdo dos valores do peso especifico natural.

Nota-se que existe uma variabilidade espacial das propriedades do
solo. Entretanto a variagdo do peso especifico natural no eixo da profundidade segue
tendéncias bem definidas. Esta variabilidade foi também observada por Soares et al.
(1997). Estes pesquisadores observaram a variabilidade dos valores de massa
especifica ao longo da profundidade e ao longo de planos horizontais na massa de

solo.
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6 ANALISE E INTERPRETACAO DOS RESULTADOS

Neste capitulo discuti-se os resultados apresentados nas sessdes
anteriores. Os recalques medidos na prova de carga serdo comparados com aqueles
previstos por modelos tedricos ou semi-empiricos.

A distribui¢do das deformagdes na dire¢do vertical também sera
analisada. Para esta analise serdio empregados os resultados da tomografia
computadorizada. Mais uma vez, os resultados serdo comparados com modelos

tedricos e semi-empiricos.
6.1 Distribuicdo das deformacdes ao longo da profundidade
6.1.1 Deformacdes estimadas pela tomografia computadorizada

Com a tomografia computadorizada estimou-se o recalque, por meio
dos valores de peso especifico do solo. Para isto foram consideradas camadas de 5
cm para obten¢do do dados de peso especifico, a partir da tomografia. Isto foi

realizado por meio da Equagdo 6.1, que relacionou o peso especifico do solo com o

indice de vazios.

e (6.1)
yd



39

Sendo:
e = indice de vazios
vs = peso especifico dos solidos medido na tomografia, kN/m?

vd = peso especifico aparente seco do solo com valor 27,1 kN/m>.

Na Figura 6.1 apresenta-se a distribuicdo dos indices de vazios antes e
apos a realizag@o da prova de carga. Observa-se que inicialmente o solo sofreu uma
grande reducdo de vazios. Ao longo da profundidade os valores do indice de vazios
do solo antes e depois da prova de carga tendem a se encontrar.

Na Figura 6.1 pode-se observar que o menor indice de vazios apos a
prova de carga esta na profundidade 1,05 m. observa-se também que na profundidade
1,15 m o valor do indice de vazios apos a prova de carga é maior que antes da prova
de carga. Na profundidade 1,2 m os indices de vazios do solo antes e ap0s a prova de
carga sdo praticamente iguais. Apds esta profundidade os valores de indices de
vazios passam a concorrer. E importante observar que a propria curva de valores de
indice de vazios do solo sofre uma grande variag@o (para menos) na profundidade de
1,80 m.

Este comportamento de redugido de influéncia na medida em que a
profundidade aumenta € prevista pela teoria da elasticidade, para observar este
fendmeno com emprego da tomografia Vaz et al. (1992) preparam um experimento
onde uma amostra de solo foi compactada por impactos no seu topo. Os indices de
vazios desta amostra antes e apOs a compactagdo foram comparados. Vaz et al.
(1992) observaram que o efeito da compacta¢do foi sensivel até 25 m abaixo da

superficie onde os impactos foram aplicados.
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Figura 6.1: Valores estimados dos indices de vazios a partir do tomégrafo computadorizado.

Considerando que a prova de carga foi conduzida a 1,00 m de
profundidade, pode-se afirmar que a maior influencia da prova de carga acontece na
profundidade 0,1D, sendo D o diametro da placa. Se for considerado ainda que em
1,2 m os indices de vazios antes e apos da prova de carga se igualam, entdo, a
influéncia da prova de carga, seria pequena apos a profundidade 0,25D.

Como pode ser observado na Figura 6.1, dois valores dos indices de
vazios do solo apés a prova de carga apresentam-se maiores que antes da prova de
carga. Analisando os valores dos indices de vazios, desprezando esses dois pontos,

tem-se uma melhor convergéncia entre as curvas, como mostra a Figura 6.2.
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Figura 6.2: Reanalise dos valores estimados dos indices de vazios a partir do tomografo
computadorizado.

A distribuigdo de vazios observada antes e depois da prova de carga
na Figura 6.2, tem uma maior proximidade com o modelo de deformagido do solo
esperado. Esta figura se parece mais como o modelo de deformacdo prevista pela
teoria da elasticidade. Na Figura 6.2 a maior deformag@o esta na profundidade 0,1D.
A influéncia do carregamento na deformagio do solo pode ser considerado nula em
Z=D.

A seguir procura-se avaliar a deformagdo do solo e estimar o seu
recalque através da tomografia. Para tanto foi adotado um procedimento de dividir o
solo abaixo da placa em camadas verticais de Scm. Esta divisdo comegou na
profundidade 1,02 m e prosseguiu até 1,62 m. Para cada camada foi associado um
indice de vazios. Este indice de vazios foi obtido adotando a altura total (ht) da
camada de 5 cm. Esta camada é constituida de uma fase solida (hs) e uma fase

liquida/gasosa (hv). A Figura 6.3 ilustra este raciocinio.
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hv (altura de vazios)
ht

hs (altura de sélidos)

Figura 6.3: Esquema associando vazios ¢ solidos em uma camada de solo.

Por analogia com ensaios de adensamento, estima-se a altura dos
solidos (hs) antes da prova de carga utilizando a Equagdo 6.2. Posteriormente
aplicando a mesma equagdo com os dados do indice de vazios depois da prova de

carga estima-se também o hs apds a prova de carga.

ht
(e+1)

hs=

(6.2)

Com o valor de hs e os valores dos indices de vazios estima-se a
variagdo dessa camada (Ah) pela Equagdo 6.3. Esta variagdo € o recalque ocorrido no

solo. Este recalque quando acumulado representa o recalque total estimado.

Ah = Ae. hs (6.3)

A variagdo ou melhor, a redugdo do indice de vazios, pode-se entender
como um fenémeno de compressdo. Esta reducdio resulta em uma deformagdo
vertical no solo, que se carateriza por um deslocamento vertical, representado na
Figura 6.4.

O deslocamento vertical da Figura 6.4 foi obtido com os valores dos
indices de vazios da Figura 6.1, onde trés pontos ndo apresentaram redugédo do indice

de vazios apOs a prova de carga.
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Figura 6.4: Deslocamento vertical por camadas estimado a partir do indice de vazio do solo,
para os dados originais da tomografia (Figura 6.1).

A Figura 6.4 mostra que a deformagio no solo ocorre com uma maior
influéncia em tormo do intervalo de profundidade 1,02 a 1,17 m. Somando-se o
deslocamento ocorrido na profundidade de 1,02 a 1,62 m tem-se um deslocamento
vertical total igual a 16,80 mm. Este valor ¢ 60% menor que o recalque obtido na
prova de carga.

O deslocamento vertical da Figura 6.5 foi obtido com os valores dos
indices de vazios da Figura 6.2, onde a redugdo do indice de vazios é bem definida

entre os pontos.
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Deslocamento vertical (mm)
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4.49
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Figura 6.5: Deslocamento vertical por camadas estimado a partir do indice de vazio do solo.

A Figura 6.5 mostra que a deformagao no solo ocorre com uma maior
influéncia em torno do intervalo de profundidade 1,02 a 1,17 m. Somando-se o
deslocamento ocorrido na profundidade de 1,02 a 1,62 m tem-se um deslocamento
vertical total igual a 29,62 mm. Este valor é 29,5% menor que o recalque obtido na
prova de carga.

Diante desta analise considera-se mais interessante as deformagdes
obtidas da Figura 6.5, uma vez que a redugio dos indices de vazios fica melhor
caracterizada e o deslocamento vertical mais proximo do recalque medido na prova
de carga. Este valor também pode indicar que a estimativa de recalques feita com

dados da tomografia é de baixa qualidade.
6.1.2 Deformacdes estimadas por Schmertmann (1978)

O método de Schmertmann (1978) apresenta os perfis de indice de
deformagdo especifica para o calculo do recalque. Para uma sapata circular o pico de
deformacdo esta na profundidade B/2 e essas deformacgdes, se anulam na

profundidade 2B, como ilustra a Figura 6.11.
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Pretende-se analisar essa distribuigdo das deformagdes ao longo da
profundidade, variando o moédulo de deformagdo, sempre com tensdao constante e
adotando os valores de recalques obtidos através da tomografia computadorizada.

Os modulos de deformagdo utilizados foram estimados a partir da
prova de carga, chamados de maximo, minimo e médio. O valor maximo
corresponde ao modulo tangente ao trecho inicial da curva tensdo-recalque, trecho
elastico-linear. Neste trecho a tensdo e o recalque sao proporcionais. O modulo de
deformagdo maximo (tangente) é de 9,072 MPa. O modulo de deformagao médio foi
obtido em uma secante ao trecho onde a curva mostra o inicio da plastificagdo do
solo. O valor do modulo deste trecho é 2,153 MPa. O valor minimo do modulo de
deformagdo corresponde ao médulo tangente ao trecho final da curva. O valor do
modulo minimo deste trecho € 1,156 MPa. Os valores dos modulos foram tomados

em func¢do dos niveis de tensdes solicitando o solo, conforme a Figura 6.6.
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Figura 6.6: Curva tensdo média x recalque obtida da prova de carga do solo no estado natural
de umidade, permitindo estimar os modulos de deformagdes do solo.

Observou-se também a distribuigdo de deformagdo quando E

assumisse o valor proposto por Schmertmann, dada pela Equagéo 6.4.

E=25.4 (6.4)



46

O valor do modulo de deformagdo proposto no método baseia-se no
valor da resisténcia de ponta (q.) do ensaio de cone (CPT). Da relag@o entre CPT e o
SPT, uma vez que se tem somente os valores do SPT, obtém-se o valor de q. Para
esta correlagdo utilizou-se a Equagdo 6.5, adotando-se para a constante k o valor de
0,3 baseado no tipo de solo, silte argiloso, proposto por Danziger e Velloso (1986). O

valor do modulo de deformagéo estimado foi 0,75 MPa.
qc =k Ngpr (6.5)

A tensdo assumida sera igual a tensdo maxima aplicada na prova de
carga (78 kPa). As deformagbes obtidas através da tomografia computadorizada
estdo apresentadas na Figura 6.5. Assim, com esses dados, estimou-se o indice de

deformac@o especifica (1z), por meio da Equacéo 6.6.

Iz=— (6.6)

Sendo:
Iz = indice de deformac@o especifica;
€ = deformagdo especifica da tomografia,

E = médulo de deformagio;

q = tensdo aplicada.

Com os valores do indice de deformag@o especifica parte-se entio,
para a constru¢do de um novo perfil de distribuigdo, mostrado nas Figuras 6.7, 6.8,
6.9¢6.10.
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Indice de Deformagio Especifica (Iz)
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Figura 6.7 — Perfil de I, empregando deformagdes da tomografia computadorizada ¢ E

maximo (9,072 MPa) do ensaio de placa.

Indice de Deformagcio Especifica (Iz)

0.00 020 0.40 0.60 0.80 1.00 1.20
0‘m 1 1 L 1 1 J
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0.70 -

Figura 6.8 — Perfil de I, empregando deformagdes da tomografia computadorizada ¢ E
minimo (1,156 MPa) do ensaio de placa.
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indice de Deformagio Especifica (1z)
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Figura 6.9 - Perfil de I, empregando deformagdes da tomografia computadorizada ¢ Egpr
(3,0 MPa)
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Figura 6.10 — Perfil de I, empregando deformagdes da tomografia computadorizada ¢ E
Schmertmann (1978) (0,75 MPa).

Observa-se que existe uma variagdo muito grande dos valores dos
indices de deformagdo especifica para cada caso apresentado, mas em todos os casos

nota-se uma reducgiio das deformagdes até B/4, posteriormente ha um aumento do



19

indice de deformagdo chegando até B/2, e no ultimo trecho volta a reduzir, ou seja,
as deformagdes tendem a se anular em B.

Verifica-se através das Figuras 6.7, 6.8, 6.9 e 6.10 que as maiores
deformagdes estdo concentradas nas profundidades inferiores a B/4. Este fato €
contrario ao esperado pela teoria da elasticidade. Este fato também ¢é contrario ao
modelo proposto por Schmertmann (1978) que preconiza a regido de maior
deformagao em torno de B/2.

Os valores de Iz vistos nas Figuras 6.7, 6.8, 6.9 e 6.10 parecem
estranhos quando comparadas com aqueles propostos por Schmertmann (1970).
Entretanto, para estabelecer esta comparagdo deve-se observar que a Equagédo 6.7 de

Ahlvin e Ulery (1962) coloca o Iz como dependente do valor do coeficiente de

Poisson.

Iz=(1+v)[ 1-2Vv) A+ F] (6.7)
Sendo:
1z = fator de deformagio
v = coeficiente de Poisson

A e F = fatores de influéncia devidos ao carregamento e embutimento.

Os solos porosos, ndo saturados, estruturados tém elevada
compressibilidade. Neste caso poderia admitir-se o coeficiente de Poisson da ordem
de 0,1 ou 0,2. De fato, Giacheti (1999) mediu coeficientes de Poisson com valores
entre 0,1 e 0,2 em solos porosos, ndo saturados, estruturados, do interior de Sdo
Paulo. Esta medig@o foi realizada empregando-se ensaios cross-hole com duas fontes
de ondas.

Ora, Schmertmann (1970) admitiu coeficientes de Poisson de valores
da ordem de 0,5 considerando os solos saturados ou compactos. Simulagdes
empregando o Método dos Elementos Finitos realizadas por Schmertmann (1970)
mostram que pequenas variagdes no valor do coeficiente de Poisson provocam
mudangas na distribui¢do das deformagdes do solo ao longo do perfil. Quanto menor

o coeficiente de Poisson, mais proximo da superficie se concentram as deformagdes.



50

Se for considerado que o solo ensaiado neste trabalho tem seu indice
de vazios da ordem de 1,85, portanto um solo poroso, e estd com um grau de
saturagdo de 43%, pode-se presumir que o seu coeficiente de Poisson é da ordem de
0,1. Neste caso o perfil do fator de deformacdo 1z encontrado pode ser considerado
convergente com a teoria. Isto €, a maioria das deformagdes encontram-se proximas
a superficie de carregamento.

E ainda interessante observar que a distribuigdo de deformagdes
medidas com o tomografo, finalmente atende a distribuigdo de tensdes prevista pela
teoria da elasticidade que coloca os maiores valores de tensdes junto ao
carregamento.

Assume-se entdo, para a constru¢do de novo modelo o valor inicial do
indice de deformacdo especifica em 0,1, como proposto por Schmertmann (1978).
Observa-se que a distribuigdo das deformagdes se reduzem com a profundidade,
assume-se que as deformagdes tendem a se anular em B.

Diante desta analise € interessante propor um novo perfil de

deformagdes para o solo estudado, conforme a Figura 6.11.

0.1 0,2 0.3 0.4 0,5 0.6

| | | | | g - P
N ! =1 -
B/4 -
B/2
= Medido com tomografo
B “F -
Proposto por Schmertmann

2B

ZV

Figura 6.11: Comparagio do perfil do indice de deformagdo (Iz) de Schmertmann (1978) ¢ o
encontrado neste estudo.



Esta variagdo do comportamento da deformacdo especifica,
provavelmente decorre da elevada compressibilidade deste solo. Isto €, presume-se
que a sua elevada porosidade seja responsavel pela concentragdo das deformagdes
em espacgo reduzido em relagdo ao esperado por Schmertmann (1978) e pela Teoria
da Elasticidade. Nestes dois ultimos casos espera-se que as deformagdes sejam
mensuraveis até a profundidade 2B.

Esta concentragao das deformagdes de forma tdo pronunciada, pode
também ser a causa da discrepancia observada por previsdes feitas com base em
ensaios edométricos e provas de carga. Nos ensaios edométricos, de acordo com
Wolle et al. (1981), as previsdes levam a valores de recalque até 2,2 vezes maiores
que os medidos. Os ensaios edométricos s@o realizados em amostras delgadas para
reproduzir a condig¢@o de deformacdo vertical plana em um meio infinito. Entretanto,
no campo as regides atingidas pelo ensaio sdo suficientemente espessas para

concentrar as deformacdes em uma pequena parte sob o carregamento.

6.2 Previsao de Recalques

6.2.1 Previsio de Recalque da Prova de Carga

A curva tensdo x recalque obtida na prova de carga € mostrada na
Figura 6.12. A maxima carga aplicada neste ensaio foi 39 kN, o que corresponde a
tensdao média de 78 kPa.
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Figura 6.12: Curva tensdo média x recalque obtida da prova de carga do solo no estado
natural de umidade.

O recalque final medido na prova de carga foi 42 mm. Para o trecho

elastico-linear da curva tem-se um nivel de tensdo admissivel de 36,25 kPa, o que

corresponde para essa tensdo, um recalque de 2,25 mm e um médulo de deformagio
de 9072,36 kPa.

Fazendo uma analise para 0 mesmo nivel de tensdo admissivel (36,25

kPa) do recalque, utilizando o método de Schmertmann (1978), a teoria da

elasticidade e de Costet e Sanglerat tem-se os seguintes valores conforme a Tabela
6.1:

Tabela 6.1: Valores de recalque para tensdo admissivel.

Métodos Recalque (mm)
=
b Prova de Carga 2,25 100,00%
=
Teoria da S Costet e
Modulo de Elasticidade Sanglerat

> Deformagéo (E) o(mm)| % ® (mm) % |o(mm)| %
=
2 | Emiximo placa 907236 kP 1,94 8622 1,77| 78,70 2,50 111,11
- E método - - 21,37 | 950,00 7,49 332,90

E spr 5,86 260,44 5,34 237,33 2,500 111,11
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6.2.2 — Previsio de recalques utilizando-se a teoria da elasticidade

O uso da teoria da elasticidade para a avaliagdo de recalques €
bastante discutido devido o comportamento do solo. A elasticidade € a propriedade
de um corpo que submetido a agdo de forgas, sofre deformagdo, e quando cessada a
agdo, o corpo retorna a sua configuragdo original. Sabe-se que o solo ndo ¢ um
material continuo, perfeitamente elastico, homogéneo e isotropico. Mas admite-se
que até certo nivel de tensOes, existe proporcionalidade entre as tensdes e
deformagdes, de forma que se considera o modulo de elasticidade (E) como
representativo do material. Devido a este trecho em que o solo apresenta
proporcionalidade entre tensdo e deformagdo a teoria da elasticidade pode ser
empregada na estimativa dos recalques.

A linearidade ou ndo deste trecho elastico € uma outra discusséo forte
no meio geotécnico. Assim, aceita-se a utilizagdo da teoria da elasticidade para
previsdo de recalques oriundos de pequenas deformagdes que ocorrem no trecho

onde ha proporcionalidade entre tensdo e deformagao do solo.

6.2.2.1 — Distribuig@o de tensdes com a profundidade

Aplicada uma carga na superficie do terreno, numa area limitada, os
acréscimos de tensdo numa certa profundidade nZo se limitam a projegdo da area
carregada. Nas laterais da area carregada também ocorrem aumento de tensao.

A complexidade do real comportamento dos macigos terrosos,
decorrente da sua geometria, heterogeneidade, anisotropia e reologia, nio permite
ainda um tratamento plenamente satisfatorio para o calculo das tensdes neles
instalados.

Solugdes aproximadas sao usualmente adotadas, como a Solugdo de
Boussinesq. Esta solu¢do considera o maci¢o um semi-espaco elastico, homogéneo e
1sotropico.

Para o calculo das tensdes verticais no interior do solo devidas a

carregamentos uniformemente distribuidos numa area circular, utilizou-se o



carregamento aplicado na prova de carga com carga maxima de 39 kN; propde-se

uma distribuigio de tensdes como a apresentada no bulbo de tensdes da Figura 6.13.

T8N/ e

Figura 6.13: Bulbo de tensdes com isobara de 5 a 90% da carga aplicada.

O bulbo de tensdes da Figura 6.14 corresponde a distribuicdo das
tensdes verticais no macigo de solo entre as profundidades 1,02 e 1,62 m. O
espagamento vertical das isobaras de 5 cm foram tomados no eixo central vertical da

placa. A primeira isobara esta na profundidade de 2 cm abaixo da placa.
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Figura 6.14: Bulbo de tensdes com isébara de 5 em 5 cm em relagdo a profundidade.
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Estes valores de tensdo sdo aproximados. VerificagOes realizadas por
Lopes et al. (1998) mostram claramente, através de prova de carga em modelos, que
a distribuigdo de tensdes embaixo da sapata é ndo-uniforme, com uma acentuada

concentracdo de tensdes nas extremidades da sapata.
6.2.2.2 Estimativa de recalques pela teoria da elasticidade

Para estimar o recalque pela teoria da elasticidade, € necessario
conhecer o valor do médulo de deformagdo do solo e a distribui¢do de tensdes sob a
area carregada. O recalque de uma sapata sob carga centrada, pode ser previsto pela

Equagdo 6.8.

2

w = gB l_E—V—Is Ad .Ih (6.8)

Sendo:
q = tensdo média aplicada;
B

menor dimensdo da sapata (placa);

v = coeficiente de Poisson;

E

modulo de deformagéo;
Is = fator de forma da sapata e de sua rigidez;
Id = fator de profundidade/embutimento;

Th = fator de espessura de camada compressivel.

O recalque foi calculado para camadas de solo de 5 em 5 cm, em um
intervalo de profundidade de 1,02 a 1,62 m. Para tanto, considerou-se valores do
modulo de deformagido diferentes, como mostra a Tabela 6.2. O modulo de
deformagao baseado no Nspr, foi estimado a partir da proposta de Decourt (1992),

que emprega a Equagdo 6.9 para correlacionar estes parametros.

E =3 Nspr (6.9)



Empregou-se os valores dos modulos de deformacdo estimados a
partir da prova de carga. Para fins de avaliagdo considerou-se que o médulo de
deformag@o do solo para a tens3o admissivel e a de ruptura, conforme os niveis de

tensdes aplicadas ao solo.

Tabela 6.2: Valores de recalque pela Teoria da Elasticidade.

Teoria da Elasticidade

Moédulo de E miximo placa E minimo placa E spr

Deformagio (E) 9,072 MPa 1,156 MPa 3,00 MPa

Recalque (mm) para

3,03 23,75 9,16
tensdo 78 kPa

Observa-se realmente que a influéncia do modulo de deformagdo na
estimativa do recalque € incisiva. Para o valor minimo de E, nota-se que o recalque
chega a 23,75 mm, sendo este o maior valor de recalque estimado pela teoria. Para o

maior valor de E tem-se um recalque de 3,03 mm.

6.1.3 — Previsido de recalque segundo o método de Schmertmann (1978)

O método de previsdo de recalques de Schmertmann (1978) baseia-se
no ensaio de Cone (CPT). Ele observou perfis de deformagdo do solo e verificou um
valor maximo de deformag@o na profundidade de B/2 e que essa deformagdo se
anulava em torno de 2B, para carregamentos axissimétricos em solos arenosos.

O método de Schmertmann foi aplicado em um estudo realizado por
Barbosa et al. (2000) em solos colapsiveis, que confirmaram ser adequado a previsdo
de recalques empregando o modulo de deformagdo obtido em ensaios edométricos.
Neste estudo o valor do recalque estimado por Schmertmann (1978) foi 15% menor
do que o valor medido.

Para o calculo do recalque final sdo necessarias duas corregdes, a

primeira quanto ao embutimento e a segunda relacionada as deformagdes viscosas
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(creep). As Equagdes 6.10, 6.11, 6.12, 6.13, 6.14, 6.15 mostram como estimar o

recalque.
I=¢,Elq %19
wf =wC1.C2 51D
H (6.12)
0
(6.13)
£ =15
q
t (6.14)
C2=1+0,2log —
0’1 (6.15)
& =2.54c
Sendo:

wf = recalque final,

g, = deformagio especifica;

C1 = coeficiente de corregdo quanto ao embutimento;

C2 = coeficiente de corregdo quanto as deformagdes viscosas;
E = modulo de deformagédo para sapatas circulares;

qc = resisténcia de ponta do ensaio de cone;

I = indice de deformacgdo especifica,

q = tensao aplicada.

Empregou-se este método para a previsdo do recalque,
desconsiderando a corregao C2, pelo fato de néo se tratar de solos saturados.

Calculou-se o recalque para o maior valor de tensdo (tensio de
ruptura) ao longo da profundidade para cada camada de 5 cm, primeiramente
conservando todos os direcionamentos propostos por Schmertmann (1978) em seu
método. Para tanto, utilizou-se o perfil de indice de deformagdo especifica proposto
pelo método, como mostra a Figura 6.11. O indice de deformagdo especifica,
considerando a dimensdo da placa de 0,80 m, apresenta seu valor maximo em B/2 e

esse valor se anula cerca de 2B.



O valor do modulo de deformagio estimado foi de 0,75 MPa. sendo o
recalque final da ordem de 59,32 mm. O valor do recalque medido no ensaio de placa
¢ de 42 mm; portanto, o valor estimado apresenta 41,23% superior ao medido.

O método de Schmertmann (1978) foi concebido para areias. A sua
adequagdo para outros solos foi idealizada considerando apenas a obtengdo do
modulo de deformacgido. Isto é, a distribuigdo de deformagdes idealizada por
Schmertmann pode ser diferente em outros solos. Neste sentido, uma razio para a
convergéncia de resultados no caso presente, pode ser a estrutura porosa € a
organizagdo em “pacotes” de argila. Assim, mecanicamente o comportamento do
solo estudado pode ser assumido como um solo granular.

Propde-se agora verificar como se apresenta o valor do recalque
alterando o modulo de deformacéo e, abandonando o perfil de indice deformagio
especifica (Iz) proposto por Schmertmann (1978). Para tanto, calculou-se os indices
de deformacéo especifica partindo das deformagdes da tomografia computadorizada,
os valores de Iz foram obtidos com a Equacgio 6.9a. Para essa analise utilizou-se
modulo de deformagio retirado da curva tensd3o-recalque da prova de carga e modulo
de deformacdo baseado nos valores de SPT. Trata-se, portanto de um trabalho de

retroanalise. Os valores de recalque estio apresentados na Tabela 6.3,

Tabela 6.3: Valores de recalque pelo Método de Schmertmann (1978).

Método de Schmertmann

Maodulo de E maximo placa E minimo placa E Método E SPT

Detormagio (E) 9,072 MPa 1,156 MPa 750,00 MPa 3,00 MPa

Recalque (mm)

38,51 38,51 38,51 38,51
para tensdo 78 kPa

Observa-se que os valores sdo iguais para diferentes valores de E,
mostrando assim que a esséncia do método sdo os valores dos indices de deformacio
especifica, que pode ser observado na distribuigiio das deformacdes ao longo da
profundidade. Verifica-se que o valor do recalque final é bastante proximo do

recalque medido na prova de carga.
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6.1.4 — Previsio de recalque segundo Costet e Sanglerat (1969)

Este método propde estimar o recalque indiretamente por meio do

ensaio de CPT, pela Equagdo 6.16.

Ac'v

" Eoed 6.16
Foed = fgec

Sendo:

w = recalque

Eeod = modulo edométrico de deformacio

3 =10 para argilas (Sanglerat,1972)

Estimou-se o valor do recalque para a tensdo maxima aplicada na
prova de carga (78 kPa) com diferentes modulos de deformagdo, conforme mostra a
Tabela 6.4.

Tabela 6.4: Valores de recalque pelo Método de Costet e Sanglerat.

Método de Costet e Sanglerat
Modulo de E miximo placa E minimo placa E Mstodo E spr
Deformagio (E) 9,072 MPa 1,156 MPa 3,00 MPa 3,00 MPa
Recalque (mm)
5,33 41,82 16,12 16,12
para tensdo 78 kPa

Nota-se que o valor do modulo de deformagdo interfere no
valor do recalque significantemente, existindo assim, como pode-se perceber pela
Tabela 6.4, a variagdo desses valores. Observa-se que empregando o modulo de
deformacdo 1,156 MPa resulta num recalque de 41,82 mm, sendo este valor o mais

proximo do recalque medido na prova de carga.
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6.1.5 — Comparacdes das previsdes de recalque

Os recalques foram estimados por trés métodos: pela Teoria da
Elasticidade, Schmertmann (1978) e Costet e Sanglerat (1969). Foi medido atraves
de prova de carga sobre placa e calculado pelos dados da tomografia
computadorizada. A Tabela 6.5 mostra os recalques obtidos para cada situagio

diferenciada, tendo-se agora condigdes de comparar esses valores criticamente.

Tabela 6.5: Resumo dos valores de recalque para a tensédo de ruptura (78 kPa)

Métodos Recalque (mm)
=
2| Provade Carga 42,00 100,00%
=
Tomografia
g 59,32 141,23%
Computadorizada
Meétodo de
Schmertmann 29,62 70,52%
(deformagoes do método)
Calculo do recalque a partir das deformagdes da tomografia computadorizada
Teoria da Costet e
Modulo de . Schmertmann
- Elasticidade Sanglerat
= Deformagio
E o(mm)| % |o(mm) % |o(mm)| %
S Maximo
3,03 .21 38,51 | 91,70 533 12,69
(9.072 MPa)
Epla.ca
Minimo
23,75 | 56,55 | 38,51 | 91,70 | 41,82 | 99,48
(1,156 MPa)
E método - - 38,51 | 91,70 | 16,12 | 38,38
E ser 9,16 | 21,81 | 38,51 | 91,70 | 16,12 | 38,38
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Diante desses valores, observa-se que a tomografia computadorizada
avaliou um recalque do sistema solo-fundacio 41,23% superior ao medido na prova
de carga. A avaliago do recalque por este método baseou-se no peso especifico do
solo e andlises da variagio do indice de vazios do solo.

Pela teoria da elasticidade a influéncia do modulo de deformacio no
valor do recalque ¢ determinante, pelo proprio principio que esta teoria traz. Neste
caso a previsio de recalque pela teoria, empregando o valor do modulo de
deformacgdo minimo (1,156 MPa), apresentou um valor de recalque 43,45% abaixo
do medido. Observou-se que o uso do modulo de deformacido baseado em Ngpr
apresentou um valor muito abaixo do medido, portanto contra a seguranga.

O método de Schmertmann (1978) foi elaborado para previsdo de
recalque em areias e tem grande aproximacio para o calculo de recalques em solos
colapsiveis. Calculou-se o recalque com os indices de deformagdo proposto pelo
método, apresentando 70,52% do valor real medido na prova de carga No caso do
emprego do método utilizando as deformagbes obtidas pela tomografia
computadorizada com diferentes valores do modulo de deformagdo, o valor do
recalque apresenta 8,30% abaixo do medido, que mostra uma boa aproximag&o.

A previsio de recalque empregando o método de Costet e Sanglerat
(1969) utilizando-se a correlagdo existente entre CPT e SPT apresentou um valor do.
Quando do emprego do modulo de deformagdo da placa ocorreu um extremo
bastante notavel. Primeiramente com o valor maximo, o recalque apresentou um
valor muito baixo do medido, estando portanto contra a seguranga, € com minimo o

recalque apresentou um valor muito préximo do medido, estando 0,4% inferior.
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7 CONCLUSOES E SUGESTOES PARA PESQUISAS FUTURAS

7.1 Conclusbes

Este trabalho propde-se a avaliar os recalques através de métodos de
previsdo tradicionalmente utilizados, e comparé-los com os resultados de uma prova
de carga sobre placas. Para esta avaliagfio realizou-se uma prova de carga que além
da medida tradicional dos recalques mediu também a distribui¢do destes recaiques ao
longo do perfil abaixo da placa.

Esta distribuigio foi medida a partir de dados de tomografia
computadorizada. De uma forma geral, este trabalho confirma que para prever os
recalques € essencial ter uma boa avaliagdo do método de deformagio utilizado.

Baseado nos dados obtidos neste trabalho, pode-se concluir que:

- as previsBes de recalques realizadas pelo métodoe de Costet e Sanglerat (1969), tal
como proposto pelos autores, estdo muito abaixo do medido experimentaimente
(62%);

- o método de Costet e Sanglerat (1969) utilizando o médulo de deformacgio da
curva tensdo-recalque da prova de carga com secante no ultimo trecho da curva
apresentou um recalque 0,9% abaixo do medido na prova de carga, mostrando ser

bastante adequado as condigdes de estudo adotadas;

- nas condigdes deste trabatho, a aplicacdo da teoria da elasticidade na previsdo de

recalques apresentou resultados ndo adequados;
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o método de Schmertmann (1978) mostrou-se adequado para o calculo do
recalque no solo ndo saturado estudado; a distribui¢do de deformagdes no solo

ndo vai de encontro com o que Schmertmann prevé;

o emprego da tomografia computadorizada para estimativa dos recalques ao

longo do perfil de solo abaixo do carregamento mostrou-se adequado;

a distribui¢do de deformagdes para o solo em estudo mostrou que ocorre elevada

concentrag¢do na profundidade B/2 e uma redugdo gradativa até a profundidade B;

em que pese a diferenga encontrada na previsio de recalques com a distribuigio

medida no ensaio, propde-se que esta seja aceita para a previsdo dos recalques.

7.2 Sugestdes para pesquisas futuras

Alguns aspectos deste trabalho ndo foram adequadamente explorados

e outros precisam ser validados. Para tanto sugere-se que :

seja avaliada a distribui¢do destas deformagdes em um nimero maior de provas

de carga e em outros solos porosos e estruturados;

novas provas de carga sejam realizadas em locais com instrumentagdo para a
medida de tenses durante a prove de carga, para reduzir as incertezas do método

teorico;

a tomografia computadorizada seja aplicada para avaliar a distribui¢do da
umidade em corpos de prova, promovendo a construcdo de imagens

tridimensionais de distribuigdo de massa especifica e umidade do solo.
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