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RESUMO

A variacao de umidade em solos colapsiveis pode provocar danos significativos
nas obras de engenharia. H4 ocorréncia de solos colapsiveis em todo o mundo
e no municipio de Petrolina-PE cerca de 50% dos solos superficiais tem
suscetibilidade média ou alta de serem colapsiveis. No semiarido de
Pernambuco, o municipio de Petrolina é o maior em desenvolvimento
socioeconémico. O objetivo desta pesquisa € analisar o comportamento
geomecanico de um solo colapsivel de Petrolina-PE, por meio de ensaios de
campo e laboratério, na condicdo natural e inundada. O programa de
investigacdo geotécnica desenvolvido abrangeu: sondagens de simples
reconhecimento; coleta de amostras indeformadas e deformadas; ensaios com
penetrébmetros estatico (PE) e dindmico (DPL), ensaios com o Light Weight
Deflectometer (LWD) e ensaios de colapsibilidade (Expansocolapsémetro). Em
laboratorio, foram realizados ensaios para a caracterizacdo fisica, quimica, de
dispersividade, microestrutural e para avaliar a colapsibilidade, resisténcia ao
cisalhamento, resisténcia de ponta e o coeficiente de empuxo no repouso,
durante o carregamento e inundado. De acordo com 0s ensaios obtidos o solo
€ uma areia siltosa uniforme e na sua estrutura existem poros de empacotamento
simples, sendo, portanto, verdadeiramente colapsivel. O colapso maximo ocorre
na tensao de 160 kPa. O potencial de colapso em campo é 25% menor do que
0 obtido em laboratério e o0 tempo para ocorrer o colapso é maior em campo. A
inundacao causa uma reducédo de 88% nos mdédulos de elasticidade, reduz a
resisténcia ao cisalhamento e a resisténcia de ponta. O valor do coeficiente de
€mpuxo No repouso cresce durante o processo de inundacado, sendo superior
aos obtidos durante a fase de carregamento. Os penetrémetros estéatico (PE),
dindmico (DPL) e o ensaios de placa dinamico em conjunto com a célula
edométrica de paredes finas contribuem em equipamentos importantes na

avaliacdo do comportamento geotécnico de solos colapsiveis.

PALAVRAS CHAVES: Solos colapsiveis. Colapsibilidade. Comportamento

geomecanico.



ABSTRACT

The moisture sensitivity of collapsible soils can cause significant damage to
constructions. There are collapsible soils all around the world, in the city of
Petrolina-Brazil around 50% of the superficial soils have a median or high
collapse susceptibility. Petrolina has the greatest socioeconomic development of
the semiarid region of the state of Pernambuco (PE). The objective of this study
is to analyse the geomechanical behaviour of those collapsible soils in Petrolina-
PE, using field and laboratory tests, with flooded and natural conditions. The
developed geotechnical investigation program included: simple recognition poll,
collection of undeformed and deformed samples, static and dynamic
penetrometer tests, Light Weight Deflectometer (LDW) tests and collapsibility
tests (expansocolapsometer). The laboratory tests were: chemical, physical,
dispersity, microstructural and to analyse collapsibility, shear strength, point
resistance and thrust coefficient at rest, during loading and flooded. The soil has
a uniform silted sand and in its structure there are simple packaging pores, being
therefore, truly collapsible, with maximum collapse occurring at 160 kPa tension.
The collapse potential in field is smaller than in laboratory (25%), on the other
hand the period to occur in field is superior that in laboratory. Flooding causes an
88% reduction in the Modulus of Elasticity, reducing also the shear strength
and the point resistance. The thrust coefficient at rest increases during the
flooding process, being superior to the obtained during the loading phases. The
Static Cone Penetrometer (CPT), Dynamic Cone Penetrometer (DCPT) and
Dynamic Plate Load Test (LWD) in association with the fine-walled oedometer
cells contributes to evaluate the geotechnical behaviour of collapsible soils.

KEYWORDS: Collapsible soils. Collapsibility. Geomechanical behaviour.
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1 INTRODUCAO
1.1 CONSIDERACOES INICIAIS

Na natureza ha solos ndo saturados, 0s quais se caracterizam por apresentar
estruturas instaveis quando ha acréscimo do teor de agua em seus vazios. O
comportamento geomecéanico desses solos pode danificar as obras de
Engenharia Geotécnica. Entre eles encontram-se 0os ndo saturados porosos,
com ligacbes cimentantes por argilas, coloides e Oxidos de ferro, que quando
sdo submetidos, ou ndo, a um aumento de tensdo seguido de acréscimo de
umidade sofrem um rearranjo estrutural com a consequente reducgéo de volume.
Estes solos sdo denominados colapsiveis, como citado por Alonso et al., (1990),
Vilar e Ferreira (2015) e Vilar et al., (1981).

Os solos colapsiveis podem ter diversas origens, sdo elas: residuais, edlicas,
coluviais, aluviais e saproliticas, argilas porosas ou mesmo de solos
compactados. Sua ocorréncia, tanto no Brasil quanto em outras partes do
mundo, esta associada a regibes onde a evapotranspiracdo excede a
precipitacdo, comum em climas topicais, arido e semiarido com déficit de
umidade anual (VARGAS, 1985).

As edificacbes construidas sobre solos colapsiveis sofrem grandes problemas
de estabilidade e seguranca, quando ha mudanca de umidade sem que tenha
sido realizado um programa de investigacdo geotécnica adequado. Entre esses
problemas encontram-se diversos danos, que vao desde trincas e fissuras até
rupturas em casas, edificios, reservatorios e canais de irrigacdo, depressdes em
pavimentos rodoviarios e formacao de superficie de escorregamento de taludes,
esses fatores podem levar as edificacdbes a demolicdo total ou parcial
(MENDONCGCA, 1990).

O comportamento do colapso dos solos, devido a inundacéao, € influenciado por
diversos fatores descritos a seguir; A microestrutura antes e apos o colapso, a
gual foi analisada por Casagrande (1932), Dudley (1970), Clemence e Finbarr
(1981), Alonso et al., (1990), Mendonca (1990), Feitosa (2009), Mendonca Neto
e Ferreira (2015) e Torres et al., (2014). A tensao de inundacéo, que influencia
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na magnitude do colapso, podendo ocorrer o colapso maximo em alguns solos,
avaliada por Lutteneger e Saber (1988), Alonso et al., (1990), Carvalho et al.,
(1994), Fucale (2000) e Ferreira e Fucale (2014). Gibbs e Bara (1967), Vilar e
Rodrigues (2015) e Verissimo et al., (2015) analisaram o efeito da umidade de
compactacdo e da massa especifica seca em funcdo da sobrecarga sob o
colapso. A influéncia das propriedades dos fluidos que percola pelos vazios dos
solos no colapso foi estudada por Mariz (1993) e Motta e Ferreira (2011).
Modelagens numérica foram desenvolvidas e aplicadas na previsédo e andlise do
comportamento geomecanico dos solos por Wheeler e Sivakumar (1995), Gens
(1996), Alonso et al., (1990), Costa et al., (2008) e Cezano et al., (2015).

No Brasil solos colapsiveis sdo encontrados nos estados do Amazonas (DIAS E
GONZALES, 1985), Bahia (FERREIRA, 1989; MENDONCA, 1990), Ceara
(GUILHERME et al., 2016), Distrito Federal (BERBERIAN,1982), Goias (SOUSA
et al., 2016), Minas Gerais (BENVENUTO, 1982; FERREIRA, 1989), Mato
Grosso (LIMA E RIBEIRO JUNIOR, 2012), Parana (DIAS, 1989), Piaui (RIANI E
BARBOSA, 1989; MENDONCA NETO E FERREIRA, 2015), Rio Grande do
Norte (SANTOS JUNIOR E ARAUJO, 1999), Rio Grande do Sul (DIAS, 1989),
Sdo Paulo (VARGAS, 1985; VILAR E RODRIGUES, 2015) e Tocantins
(FERREIRA et al., 2002).

Em Pernambuco, onde ja foram localizados solos sujeitos ao fenbmeno do
colapso nos municipios de Carnaiba (FERREIRA E TEIXEIRA, 1989), Gravata
(FERREIRA, 1989), Petrolandia (FERREIRA, 1989; Ferreira, 1995; Souza Neto,
2004; Dourado, 2005), Petrolina (Aragao e Melo, 1982; FUCALE 2000) e Santa
Maria da Boa Vista (FERREIRA E TEIXEIRA, 1989; FUCALE, 2000).

1.2 JUSTIFICATIVA

O municipio de Petrolina é a maior cidade do Sertdo do estado de Pernambuco,
bem como um importante centro de desenvolvimento socioecondmico. Nos
altimos anos atraiu fortes investimentos do Governo Federal e de empresas
Privadas, o que Ihe concedeu uma posicdo de destaque entre 0S outros

municipios da regido. Nesta transformacgéo social e econdmica, Petrolina tem
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vivido um crescimento do setor imobiliario, principalmente apo6s a criacdo do

programa de habitacdo criado pelo Ministério das Cidades.

Ha varios casos de ocorréncia de solos colapsiveis em Petrolina-PE, associados
as obras de engenharia, incluindo conjuntos habitacionais, canais de irrigacao,
obras industriais, etc. Aragdo e Melo (1982) relataram a ocorréncia de solo
colapsivel na constru¢do do Conjunto Habitacional Massangana (CHM), onde
foram construidas 1.200 casas, nas quais cerca de 50% apresentaram
problemas de fissuras e trincas nas primeiras chuvas. Fucale (2000) analisou o
solo colapsivel no local onde foi implantado o Canal Pontal Azul (CPA), com
cerca de 35 km de extensdo. Silva (2003) estudou o comportamento do solo
colapsivel em uma area que recebeu a construcao do Conjunto Habitacional
Privé Village (CHPV), onde foram constituidas quatorze casas geminadas, todas
de alto padrdo, possuindo estacionamento, piscina e quadra coletiva; Oito
dessas casas apresentavam fissuras bastante proeminentes levando o0s

moradores a sensacao de desconforto e inseguranca.

Diante do encontrado, justifica o estudo, Silva (2003) elaborou um mapa de
suscetibilidade de ocorréncia de solos colapsiveis de Petrolina-PE, verificando
que 50% dos solos superficiais do municipio possuem suscetibilidade alta ou
média de serem colapsiveis. Recentemente, na area da construcao do Conjunto
Habitacional Nova Petrolina foi localizado solo colapsivel, o qual € material de
estudo dessa pesquisa. Durante o desenvolvimento deste trabalho varios artigos
foram publicados como produto do programa de investigacdo geotécnica em
congressos e periodicos entre eles: Torres et al., (2015), Santos Neto (2015),
Borges et al., (2016), Verissimo et al., (2015) e Verissimo (2016).

1.3 OBJETIVOS
1.3.1 Objetivo Geral
Analisar o comportamento geomecanico do solo colapsivel de Petrolina-PE em

campo e em laboratério, em amostras indeformadas e compactadas.

1.3.2 Objetivos Especificos

e Realizar a caracterizagdo fisica, quimica, de dispersividade e

microestrutural do solo;
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e Adaptar técnicas de ensaios utilizando os penetrometros estaticos (PE),
dindmico (DPL) e o LWD (Light Weight Deflectometer) para caracterizar
o solo colapsivel;

e Avaliar a variacdo de resisténcia de ponta do solo em campo e em
laboratério, em amostras compactadas;

e Investigar a colapsibilidade do solo em campo e em laboratorio;

e Estimar o médulo de elasticidade do solo colapsivel antes e apos a
inundacdo, comparando com o LWD (Light Weight Deflectometer);

e Analisar o coeficiente do empuxo no repouso no solo colapsivel durante
a inundacao e o comportamento da tenséo horizontal e deformag&o com

o tempo, antes e apés a inundacéo e colapso.

14 ESTRUTURA DA TESE

O capitulo 1 engloba a apresentacao do trabalho com a introducéo, citando os
problemas dos solos colapsiveis, a ocorréncia no Brasil e no mundo; a

justificativa e os objetivos do trabalho.

O capitulo 2 apresenta uma reviséo bibliografica, na qual constam: conceito e
caracteristicas dos solos colapsiveis; tipos e locais de ocorréncia dos solos
colapsiveis; critérios de identificacdo e o comportamento de alguns solos

colapsiveis arenosos.

O capitulo 3 integra a apresentacdo da metodologia de realizacdo dos ensaios
de campo e laboratério, através da caracterizacdo fisica, quimica, de
dispersividade e microestrutura e caraterizacdo geomecéanica Ccomo:
colapsividade, resisténcia ao cisalhamento, resisténcia de ponta, e médulo de

elasticidade realizadas no solo natural e inundado do municipio de Petrolina-PE.

O capitulo 4 explana e discute os resultados encontrados.

O capitulo 5 compreende as conclusdes e sugestdes para trabalhos futuros.

Como finalizacdo da tese sdo apresentados as referéncias e o apéndice.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo sdo abordados aspectos relevantes relacionados a pesquisa
sobre solos colapsiveis, com destaque para os solos colapsiveis arenosos. Sera
exposto também o uso de equipamentos na avaliacdo do comportamento
geomecanico do solo como: Expansocolapsémetro, Penetrometros Estatico
(PE), Dinamico (Dynamic Probing Light — DPL) e o ensaio em placa (Light Weight
Deflectometer — LWD). Por fim sera apresentado o uso de células para avaliar o
coeficiente de empuxo no repouso (Ko).

2.1 CONCEITOS INICIAIS.

Alguns solos nao saturados, ao se aumentar o teor de agua em seus vazios ou
ao serem carregados e posteriormente umedecidos, experimentam uma
variagdo de volume. Quando ha reducdo do volume o solo chama-se de solo

colapsivel.

Reginatto e Ferrero (1973) subdividiram os solos colapsiveis em solos
condicionados ao colapso e o0s verdadeiramente colapsiveis. Os solos
condicionados ao colapso sdo aqueles capazes de suportar certos niveis de
tensdes quando inundados, mas ao serem ultrapassados resultam em colapso,
dependendo do estado de tensdes em que se encontram e agueles aos quais
foram submetidos. Ja os solos verdadeiramente colapsiveis sao aqueles que ndo

suportam o préprio peso quando inundados e colapsam.

Nufiez (1975) define solo colapsivel como aguele com uma sensivel modificacao
no comportamento tensao-deformacao apds atingir um valor limite de tenséo,
sendo este menor que o valor da tenséo de ruptura do solo. Além disso considera
este fendbmeno como ndo sendo necessariamente acompanhado de uma
modificacdo substancial na estrutura das particulas que determine a quebra nem
de uma significativa reducédo de volume. Outra definicdo de Nufiez (1975) é de
gue estes solos ao atingir uma certa tensdo ha um incremento no contetudo de
agua nos vazios, exibindo o colapso da estrutura do esqueleto das particulas,

representado pela reducédo brusca dos vazios.
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Na convengao anual da American Society of Civil Engineers — ASCE em 1976,
apresentada por Clemence e Fibarr (1981), foi exposto o conceito de solos
colapsiveis como solos ndo saturados que experimentam um rearranjo radical
de particulas seguido de uma reducdo de volume quando inundados, com
acréscimo ou ndo de sobrecarga. Na presente pesquisa esta é a definicdo que

foi considerada para solos colapsiveis.
211 Tipos de Solos e Locais de Ocorréncia.

Quatro condi¢cdes basicas favorecem a ocorréncia de solos colapsiveis:
estrutura porosa potencialmente instavel; solo ndo saturado; presenca de
agentes cimentantes, que sao enfraquecidos quando do umedecimento; e
instabilidade na presenca de tenséo externa aplicada. Rodrigues e Lollo (2008)
agrupam quatro processos para a formacao de solos colapsiveis: alteracdo da
rocha matriz (residual), acdo dos ventos (edlico), acdo da agua com transporte
de grandes massas (aluvides e coluvides) e compactacdo do material.

Os solos colapsiveis tém sua origem relacionada a fatores climaticos e ao
ambiente geoldgico. Clima arido e semiarido favorecem a ocorréncia deste tipo
de solo, devido ao longo periodo de seca e as fortes chuvas em um curto periodo.
As regides tropicais favorecem o0 desenvolvimento desses solos, pois
apresentam lixiviacdo de finos nos horizontes superficiais nas regides onde se
alternam estacoes de relativa seca e de precipitagdes intensas (VILAR et al.,
1981; FERREIRA, 1995).

Os solos ao serem transportados pela acdo do vento favorece a formacao dos
solos colapsiveis, pois ele carrega as particulas de pequena dimensao, como 0s
gréos de silte e argilas, formando um solo com baixo peso especifico, elevado
indice de vazios, baixa coesao e alta permeabilidade, gerando o comportamento
colapsivel quando em contato com a agua. O loess é o principal representante
de solo colapsivel de origem edlica, sendo constituido por particulas
originalmente transportadas pelo vento e redepositadas pela acdo da agua,
(DUDLEY, 1970).
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Os solos colapsiveis originaram-se de evolu¢cdes pedogenéticas de solos
superficiais residuais ou transportados (VARGAS, 1978). Estes solos residuais
sdo formados da desagregacdo e alteracdo da rocha sa, devido ao
intemperismo, 0 que causa a lixiviagdo das camadas mais superficiais, levando
a uma estrutura potencialmente porosa e de baixo peso especifico, sendo
aparentemente secos. A Tabela 2.1 a seguir retine os tipos de solos colapsiveis

e os locais de ocorréncia.

Tabela 2.1 — Casos de solos colapsiveis no Mundo

l(_)cég?lréncia Tipo de Solo Referéncia
Edlico (areia vermelha) BARDEN et al., COLLINS (1973)
. Silte argiloso JENNINGS e KNIGHT (1957)
Africa do Sul Silte arenoso BRINK e KANTLEY (1961)
Eolico DUDLEY (1970)
Loess de cor avermelhada e bruno-
Alemanha DUDLEY (1970)
amarela
Angola Macgque (solo ferruginoso com DUDLEY (1970)
caulinita)

. . . REGINATTO e FERRERO (1973
Argentina Siltes ou argilas com carbonatos; Loess NURIES (1975) ( )
Australia Argila arenosa AITICHISON (1973)

. Loess de cor avermelhada e bruno- DUDLEY (1970)
China amarela
Loess DERBYSHIRE/ MELLORS (1988)
Espanha Siltes e Argilas gipsiferos AITICHISON (1973)
Loess GIBBS e BARA (1967)
AlUViEo BARDEN et al., (1973) e
KNODEL (1981)
EUA Loess de cor avermelhada e bruno- DUDLEY (1970)
amarela
Loess HOLTZ e HILF (1961)
Solo aluvial bem graduado DUDLEY (1970)
Aluvido DAY (1990)
Franca Loess de cor avermelhada e bruno- DUDLEY (1970)
amarela
Inglaterra Loess DERBYSHIRE/MELLORS (1988)
Israel Loe_ss _ KASSIF (1967)
Areia argilosa AITICHISON (1973)
Quénia Solo argiloso avermelhado AITICHISON (1973)
Roménia Loess POPESCU (1986)
R_us'S|.a e Loess de cor avermelhada e bruno- DUDLEY (1970)
Sibéria amarela
Tailandia Argila PHIEN-WEJ et al., (1992)
Ucrania Loess ABELEV (1948), REZENIK
(1995), ABELEV (1931)
Zimbabue Solo residual de granito DUDLEY (1970)

Fonte: Adaptado de Mendonca Neto (2010).
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No Brasil os solos colapsiveis sdo geralmente oriundos de solos aluvionares,
coluvionares e residuais. A ocorréncia vem sendo verificada em todas as regides
do Brasil, os estados onde sdo encontrados sdo: Amazonas, Para, Tocantins,
Piaui, Pernambuco, Paraiba, Bahia, Brasilia, Goias, Minas Gerais, S&o Paulo,
Santa Catarina, Parana e Rio Grande do Sul (FERREIRA, 2008; RODRIGUES e
VILAR, 2013). A Figura 2.1 ilustra os locais de ocorréncias de solos colapsiveis

no pais, citados da literatura.

Figura 2.1 - Solos Colapsiveis no Brasil
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Regido Norte: Manaus-AM, (DIAS e GONZALES, 1985), Belém-PA, Palmas-TO, (FERREIRA et al., 2002).
Regido Nordeste: Parnaiba-Pl (RIANI E BARBOSA, 1989), Natal-RN (SANTOS JUNIOR e ARAUJO,
1999), Jodo Pessoa-PB, Sape-PB, Areia-PB, Recife-PE (FERREIRA, 1997), Gravata-PE, Carnaiba-PE e
Petrolandia-PE (FERREIRA, 1989), Cabrobo6-PE, Sta. M B Vista-PE, Petrolina-PE, Rodelas-BA
(FERREIRA, 1989), Bom Jesus da Lapa-BA (MENDONCA, 1990). Regido Centro Oeste: Brasilia-DF,
Goiana-GO (Moraes et al., 1994), ltumbiara-GO (FERREIRA et al., 1989). Regido Sudeste: Jaiba-MG
(FERREIRA et al., 1989), Manga-MG (BENVENUTO, 1982), Trés Marias-MG, Uberlandia-MG (FERREIRA
et al., 1989), e llha Solteira-SP (FERREIRA et al., 1989 e RODRIGUES e LOLLO, 2008), Pereira Barreto-
SP (FERREIRA et al., 1989), Bauru-SP (FERREIRA et al., 1989), Sao Carlos-SP (VILAR et al., 1981,
FERREIRA et al., 1989), Sumaré e Paulinia-SP, Mogi Guagu-SP (FERREIRA et al., 1989), Campinas-SP,
Itapetininga-SP, Canoas-SP, Rio Sapucai-SP e Sdo J. dos Campos-SP (FERREIRA et al., 1989); S&o
Paulo-SP, (FERREIRA et al., 1989). Regido Sul: Maringa-PR, Londrina-PR, Timbé do Sul-SC
(FEUERHAUMEL et al., 2003), S&@o Leopoldo-RS, Sao José dos Ausentes-RS (FEUERHAUMEL et al.,
2003) e Gravati-RS (DIAS, 1989).
Fonte: Adaptado de Ferreira (2008), Rodrigues e Vilar (2013).
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2.1.2 Métodos para Identificacdo dos Solos Colapsiveis

Os métodos existentes para identificacdo dos solos colapsiveis geralmente se
baseiam em alguns principios basicos: a) métodos regionais desenvolvidos a
partir de conceitos empiricos e ensaios, tais como os métodos baseados em
limites de consisténcia e indices (DENISOV, 1951; FEDA, 1966; GIBBS e BARA,
1967); b) métodos baseados em ensaios edométricos com inundacdo
(DENISOV, 1951; JENNINGS e KNIGHT, 1957; REGINATTO e FERRERO,
1973) e ¢) métodos baseados em ensaios de campo, ensaios de penetracdo de
cone ou ensaios de carga de placas (FERREIRA et al., 1989; HOUSTON et al.,
1989; FERREIRA, 1993).

Ferreira (1995) classifica os métodos de identificacdo e classificacdo em
identificativos, orientativos e qualitativos, como exemplificado na Tabela 2.2.
Mendonca Neto (2011) retne os critérios dos métodos qualitativos baseados nos
indices fisicos e limites de Atterberg, expostos na Tabela 2.3.

Tabela 2.2 - Métodos indiretos e diretos de identificacéo de solos colapsiveis

Base para Definicdo do

Métodos Subdivisdes Critério Referéncias Bibliogréficas
Microsconia eletronica MCGOW e COLLINS (1975); WOLLE et
Identificativos P al., (1978); DERBYSHIRE E MELLORS
de Varredura
(1988).
Pedologia FERREIRA (1990); FERREIRA (1993).
Orientativos Ensaios expedidos ARMAN e THORNTON (1973);
P JENNINGS e KNIGHT (1975).
Indiretos

) DENISOV (1951); PRIKLONSKIJ (1952);
Qualitativos Indices Fisicos GIBBS e BARA (1962 E 1967); FEDA
(1966); KASSIK e HENKIN (1967);

Ensaios edométricos

Avaliativos REGINATTO e FERRERO (1973).
duplos
Diretos . . )
Ensaios edométricos JENNINGS e KNIGHT (1975); VARGAS
o duplos (1978); LUTTENEGER e SABER (1988).
Quantitativos
Ensaios de Campo FERREIRA e LACERDA (1993).

Fonte: Adaptado por Neto (2011) e Ferreira (2008).
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Tabela 2.3 - Critérios de identificagdo do colapso baseados nos indices fisicos e limites de

Atterberg.
Referéncia Expressao Limites
¢ 0,5<K<0,75, altamente
Denisov (1951) citado por K = i colapsivel;
Reginatto e Ferrero (1973) e e K=1, néo colapsivel;

Feda (1966)

Cdbdigo de obras da URSS
(1962), citado por
Reginatto e Ferrero (1973)

Priklonskij (1952) citado
por Feda (1966)

Gibbs e Bara (1962)

Kassif e Henkin (1967)

Jennings e Knight (1975)

Cddigo de obras da URSS
(1977) citado por Resnik
(1989)

Handy (1973) citado por
Lutteneger e Saber (1988)

Basma e Tuncer (1992)

Futai (2000)

Ag

1,5 <K< 2, nao colapsivel.

Se S0>80% e Kl > 0,85, 0
solo é colapsivel.

w, —w,,
— €6 Az-0,1,
1+e, o0 solo é colapsivel.
W, — W, e Kd < 0, altamente colapsivel;
Kd=—— e Kd > 0,5, colapsivel,
W _Wp e Kd > 1, expansivo.
W,
R=—2t R > 1, colapsivel.
W,
K=y4W K < 15, colapsivel.

Sr < 6%, colapsivel,

Cascalho fino Sr > 10%, néo colapsivel;

Sr < 50%, colapsivel;

Areia fina Sr > 60%, nao colapsivel;
Silte argiloso Sr < 90%, colapsivel,
9 Sr > 95%, néo colapsivel.
€, —€ Ocorre colapso para:
CI:1+e o 1% < wp < 10%, CI < 0,1;
0 e 10% < wp < 14%, Cl < 0,17;
Sr<80% o 14% < wp < 22%, Cl < 0,24.
Teor de finos (<0,002 mm)
< 16% Alta probabilidade colapso;
16 a 24% Provavelmente Colapsivel;
24 a32% Probabilidade Colapso < 50%
> 32% Geralmente nao colapsivel

PC =48,496+0,102-C, —
0,457 -w, —3,533- 7, +2,85-In o,
PC = 48,506 +0,072- (S —C) —

0,439-w, —3123-7, +2,85-In o,

O resultado corresponde ao
potencial de colapso.

0.6
evSr O resultado corresponde ao

OupCméx =42 A(l+ |P) potencial de colapso méaximo.

cmax

ovi - tensao de inundagao no ensaio edométrico; (S-C), diferenca entre teores de areia e argila; e - indice
de vazios (amolgado) correspondente ao limite de liquidez; Sr - grau de saturacdo; eo - indice de vazios
natural; yd - peso especifico seco; w, wo - umidade natural; wpe - limite de plasticidade; ww - limite de
liquidez; K - coeficiente. De subsidéncia; K - coeficiente de colapsividade; PC - potencial de colapso; Cu

- coeficiente de uniformidade.

Fonte: Adaptado por Mendonca Neto (2011).
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2.1.3 Microestrutura de Solos Colapsiveis

O conhecimento da microestrutura do solo nao saturado ajuda na compreenséo
do comportamento mecéanico, na previsdo qualitativa dos efeitos ambientais, e
ainda, controla as condi¢des da agua de succao. Casagrande (1932) apresentou
de forma esquematica a microestrutura de um solo colapsivel (silte argiloso),
previamente carregado, antes e apds a inundacao. Dudley (1970) e Clemence e
Finbarr (1981) propuseram, de uma forma esquematica, uma série de modelos
de estrutura instavel para solos. Ferreira (2010) apresentou através de
microscopia eletrénica de varredura e microscopia Otica, exemplos reais de
algumas destas estruturas podem ser observados em solos de Petrolandia-PE e

de Parnaiba-PI, como mostra a Figura 2.2.

Foi verificado que os arranjos dos grdos de areia sdo mantidos por tensao
capilar, atuando nos contatos areia-areia, areia-silte e silte-silte, como
exemplificado na Figura 2.2.a; particulas de areias com vinculos de argilas
dispersas e revestidas por uma fina camada de argila sob baixa umidade,
mostradas na Figura 2.2.b; gréos de areia sdo ligados por particulas de argila,
mantidos no local por contrafortes formados de argilas e/ou tensdes capilares;
agregados de argilas formam grdos que se conectam entre si por pontes de
argila, que também encontram-se ligadas a gréos de siltes e argilas, expostos

na Figura 2.2.c.

Figura 2.2 - Estruturas de solos colapsiveis. a) Macro Poro — Solo de Parnaiba-Pl. b) Graos de Areia

Revestidos por Argila — Petrolina-PE.

u L s e )

AT i 3 4 vy
— Solo de b) Gréos de Areia Revestidos c) Grdos de Areia Ligados por

a) Macro Poro
Parnaiba-PI. por Argila — Petrolina-PE. Ponte Argila — Petrolina-PE.

Fonte: Ferreira (2010).
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As microestruturas antes e ap6s o colapso do solo de Petrolandia-PE séo
apresentadas por Ferreira (2010), de forma integrada com o comportamento de
variacdo de volume do solo submetido a tensédo de 320 kPa e ao aumento da
umidade, exemplificadas na Figura 2.3. O autor também relaciona a distribui¢cdo
dos graos do solo com o estado de compacidade e microestrutura antes e apés

o colapso.

Ferreira (2010), relata que o solo colapsivel de Petrolandia-PE é uma areia com
fracdo superior a 87% umidade inicial de 1,70%, grau de saturacdo de 7,61%,
indice de vazios de 0,590, peso especifico natural de 16,25 kN/m3 e uma succéo
inicial de 10 MPa. A condicéo inicial é indicada pelo algarismo 1 na Figura 2.3.
Devido a aplicacdo da tensdo de 320 kPa o solo comprime 2,26% na mesma
umidade inicial, porém, com indice de vazios de 0,538, grau de saturacdo de
8,63% e peso especifico aparente seco de 17,40 kN/m?3, esta condi¢éo é indicada
pelo algarismo 2 na Figura 2.3. Apés a inundacao, a succdo diminue, a umidade
cresce, 0 solo colapsa e a estrutura torna-se mais compacta, porém ainda

instavél, esta condicdo € indicada com o algarismo 3 na Figura 2.3.

Figura 2.3 - Comportamento integrado da variacdo de volume, com a variacdo de tenséo e
microestrutura antes e apos a variagdo de umidade em solo de Petrolandia-PE.
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1 — Condicao inicial; 2- Carregamento; 3 — Inundacéo e Colapso.
Fonte: Ferreira (2010).
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2.1.4 Métodos de Melhoramento de Solos Colapsiveis

Os métodos de Engenharia de Fundac¢des adotados frequentemente em solos
colapsiveis podem ser divididos em trés grupos, segundo Ferreira (2008) e
Mendonca Neto (2011): a) acOes antes da construcdo; b) evitar um solo ruim; c)

modificar a estrutura do solo apds construcao.

As solucdes antes da construcdo, evitando o solo colapsivel ou preparando a
estrutura para conviver com o mesmo, podem ser realizadas de quatro formas:
retirada total ou parcial do solo colapsivel com substituicdo por material
adequado, utilizacdo de fundacdes profundas apoiadas abaixo do extrato
colapsivel, emprego de fundacfes flutuantes e uso de sistema de fundacao
corrida de maior rigidez de modo a minimizar os efeitos dos recalques

diferenciais.

A realizacdo da modificacdo das propriedades dos solos colapsiveis pode
ocorrer das seguintes maneiras: promover o colapso forcado da estrutura do solo
por umedecimento prévio com sobrecarga; compactar de forma total ou parcial
0 solo, reduzindo a permeabilidade e aumentando a capacidade de suporte
tornando a estrutura estavel; melhorar o arranjo das particulas do solo através
da criagcdo de uma nova estrutura, através colocacdo de ligantes ou agentes

quimicos.

Apés a construcdo, com aparecimento de danos, é recomendado minimizar os
efeitos, evitando mais sobrecarga ao solo e diminuindo suficientemente a
infiltracdo da &gua, através da utilizacdo de drenagens adequadas, controle de
vazamentos de condutos de agua e esgoto e impermeabilizacdo da area nao
coberta. Em muitos casos h& necessidades de medidas corretivas ou de
manutenc¢ao com reforcos de fundacdes, aumentando as dimensodes da peca de

fundacéo ou utilizando estacas Megas.
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2.2 CARACTERIZACAO E COMPORTAMENTO DE COLAPSO EM
SOLOS DE TEXTURA ARENOSA

Na literatura sdo muito frequentes citagdes acerca do comportamento dos solos
colapsiveis com textura arenosa. Para Barden et al., (1973) e Popescu (1986),
estes solos possuem uma “estrutura aberta”, com graos arredondados e unidos
por materiais de ligacdo ou forcas que, com adicdo de agua, possibilitam sua
remocao. Estes materiais de ligacdo podem ser: argila, carbonatos de célcio ou
oxidos de ferro. (Popescu, 1986). Em contrapartida, Clemence e Finbarr (1981)
postulam que estas ligacdes acontecem por vinculo com particulas de silte, de
argilas dispersas e de argilas floculadas e em solos formados ap6s corridas de

lama, através de pontes de argila e por capilaridade.

O colapso tende a aumentar com a umidade do solo devido a reducao da succéo,
sendo a estacdo de seca o periodo mais critico para se construir uma obra
(SOUZA NETO, 2004). Desta forma, o colapso acontece ou na elevacdo da
umidade, até um certo valor limite, ou na atuacdo de um estado de tensdao critico.
Véarios autores como Lutteneger & Saber (1988), Phien-Wej et al., (1992),
Ferreira (1995), Futai (1998), Souza Neto (2004) tém apresentado que o

potencial de colapso aumenta, até um certo valor, com a tensdo de inundacéo.

Fazendo uma analise dos dados levantados por Vilar e Rodrigues (2015), acerca
das propriedades de solos colapsiveis encontrados em todo o mundo, constata-
se que 36% s&o arenosos, 38% siltosos e 26% argilosos. E importante destacar
gue nessa abordagem foram considerados 24 solos siltosos de um Unico local
na Lusitania, dado publicado por Arman e Thornton (1973). Se este for
considerado apenas como um unico local, as porcentagens passam a ser: 47%

arenosos, 18% siltosos e 35% argilosos, proximo de 50%.

Observa-se que a maioria dos solos colapsiveis estudados no Brasil encontram-
se nos estados do Nordeste, especialmente em Pernambuco, mas também em
Séo Paulo (Figura 2.1), onde os comportamentos desses solos sdo descritos

com maior propriedade.
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Verifica-se que 0s solos colapsiveis sdo predominantemente arenosos com
fracdo de areia variando de 41% a 92%, fracdo de silte de 5% a 35% e fracao de
argila de 3% a 29%. Os valores dos limites de Atterberg situam-se ligeiramente
acima da Linha A na Carta de Plasticidade e alguns solos encontrados s&o nao
plasticos. A Tabela 2.4 exemplifica os indices fisicos de alguns solos colapsiveis

do Nordeste brasileiro.

Tabela 2.4 - Granulometria, Limites de Consisténcia e Classificagdo Unificada de alguns solos
colapsiveis do Nordeste.

Limites de

i 0,
Granulometria (%) Consisténcia (%)  Classificacdo

Local — . Unificada
Areia  Silte  Argila  <2p WL WP IP
Parnaiba-PI 78-92 05-07 3-14 2-13 20 NP - SM-SC
Natal-RN 85 05 10 - 40 35 05 SM-SC
Recife-PE 64 06 29 28 41 25 16 SC
Carnaiba-PE 63 07 29 33 40 22 18 SC
Petrolandia-PE (1) 91 05 03 - NL NP - SM
Petrolandia-PE (2) 77 15 08 - 23 18 05 SC
Sta. M2 da Boa Vista-PE (1) 70 22 07 05 23 14 09 SC
Sta. M@ da Boa Vista-PE (2) 72 07 20 - 19 12 07 SC
Petrolina-PE 41 35 24 13 28 18 10 SC
Rodelas-BA 75 19 03 03 18 13 05 SM-SC
Bom Jesus da Lapa-BA 71 13 16 16 17 13 04 SC

(1)Casas (2) Irrigacéo NP — N&o Pléastico

Fonte: Ferreira e Fucale (2014).
Trés perfis geotécnicos tipicos de solos colapsiveis dos municipios de Santa
Maria da Boa Vista, Petrolandia e Petrolina, localizados no semiarido de
Pernambuco, sdo apresentados, além de dois perfis em Sao Paulo e um em

Tocantins.

Em Santa Maria da Boa Vista-PE, Ferreira e Teixeira (1989) mostraram que o
solo é constituido por duas camadas antes de atingir o impenetravel a percussao.
A primeira camada € uma areia siltosa de cor amarela, pouco compacta, com
indice de resisténcia a penetracao (Nspt) variando de 5 a 10 golpes / 0,3 m, e
espessura da camada variando de 0,50 m a 2,0 m. A segunda, é um pedregulho
areno siltoso, com espessura variando de 0 a 2,0 m, de cor amarela, com

compacidade média a alta e Nspr de 10 golpes até a camada impenetravel. A
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umidade na superficie é 3,5%, e em profundidades maiores chega a atingir 6,9%,

ja o grau de saturacéo varia de 7% a 19%, como mostra a Figura 2.4.

Figura 2.4 - Perfil geotécnico do solo colapsivel de Santa Maria da Boa Vista-PE.
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Fonte: Ferreira e Teixeira (1989).

Em Petrolandia-PE, Ferreira (1995) realizou dois tipos de sondagens de simples
reconhecimento com determinac¢éo do Nspt. A do Tipo A foi realizada no solo em
seu estado natural sem circulacdo de agua, e a do Tipo B realizada proxima a
primeira com o solo inundado previamente. H4 uma reducédo nos valores do Nsprt
devido a inundacao variando de 30% nas profundidades mais superficiais a 70%
no fim da camada, este fato ocorre devido a diminuicdo da succ¢ao causada pelo

aumento do teor de umidade, como exemplificado na Figura 2.5.

O perfil de solo é constituido de uma camada de areia fina, com pouca areia
média, de cor amarelada, com compacidade variando de pouco a muito
compacta. Na profundidade de 5,50 m ha uma camada de alta resisténcia a
penetracdo do amostrador padrdo (45 golpes para 0,10 m). O limite de

sondagem foi considerado na profundidade de 5,60 m e nao foi observado nivel

d’'agua.
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Figura 2.5 - Perfil geotécnico do solo colapsivel de Petrolandia-PE.
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Fonte: Ferreira (1995).

O perfil do solo de Petrolina apresentado por Fucale (2000) € constituido de duas
camadas antes de se atingir a camada impenetravel a percussédo, como mostra
a Figura 2.6. A primeira camada consiste um silte areno-argiloso, fofo a pouco
compacto, de cor marrom amarelado e com espessura de 3,50 m. A segunda é
uma areia fina siltosa com pedregulho, mica e fragmento de rocha, muito
compacta, de cor amarelo acinzentada, com espessura de 0,15 m. A camada
impenetravel € composta por um Xisto de textura equigranular, medianamente a
pouco alterado a medianamente fraturado com inclinacéo sub-horizontal, pouco
oxidagcdo nas fraturas, com presenca de pequenos veios de Quartzo e de cor

acinzentada. Foi encontrado o nivel d’agua a 2,90 m de profundidade.

Os valores do indice de resisténcia a penetracdo (Nspt) do mostrador padrdo sdo
praticamente constantes com a profundidade, apresentando valor médio de
4 golpes/0,30 m. Os valores do Nspr deste solo sdo baixos, por causa da
proximidade do furo de sondagem do Rio Sao Francisco, aproximadamente 15
m. Os valores meédios sao de 40% de areia, 40% de silte e 20% de argila, os
limites de liquidez e plasticidade decrescem com a profundidade e a umidade
decresce até um metro de profundidade e depois cresce devido ao nivel d’agua

a3,0m.
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Figura 2.6 - Perfil geotécnico do solo colapsivel de Petrolina-PE.

0 -

SILTE ARENO ARGILOSO,
.. | FOFO A POUCO COMPAC-
TO, MARROM AMARELADO

AREIA FINA SILTOSA C/ PE-
DREGULHO, MICA E FRAG-
MENTOS DE ROCHA, MUITO
COMPACTA, AMARELA A-
CIZENTADA

'
w
L

O

PETROLINA

SOLO COLAPSIVEL XISTO DE TEXTURA EQUI-
{ GRANULAR ~ MEDIANO A
POUCO ALTERADO, POUCO
A MEDIANAMENTE FRATU-
RADO, ACIZENTADO

PROFUNDIDADE (m)
& A

6 1

-7 [C] ARGILA 1M o—wp
(] SILTE
—O— Nspt (golpes/0,30m) FIM DA PERFURAGAO ——WL
—— RQD (%) ¢ [ AREIA —A—W
Nspt 0 10 20 30 40 50 0 20 40 60 80 1000 10 20 30 40
RQD O 20 40 60 80 100 FRAGOES DO SOLO (%) UMIDADE (%)

Fonte: Fucale (2000).

O perfil do solo colapsivel localizado na zona da mata de Pernambuco estudado
por Lafayette (2000) € constituido de trés camadas de solo, como pode se
observar na Figura 2.7. A camada inicial € uma argila com areia fina e média, de
cor vermelhada e com espessura de 2,0 m. A segunda camada, com espessura
variando de 6,0 a 7,0 m, é formada de areia argilosa, de cor bruno avermelhada
clara e fofa a mediamente compacta, e finalmente a terceira camada € uma areia
meédia e fina e fina e média, de cor bruno avermelhado clara, com compacidade
meédia e de espessura 7,0 m até o limite de sondagem. Foi ainda verificado que
em algumas profundidades havia a presenca de uma linha de seixos de quartzo
com diametro em geral inferior a 25 mm. O indice de resisténcia a penetracao
(NspT) cresce linearmente com a profundidade, chegando a atingir 17 golpes /
0,3 m na profundidade de 8,0 m, 17 golpes (valor médio) entre 8,0 e 10,0 me a

partir de 11,0 m decresce de 17 a 11 golpes, até o limite de sondagem (15,0 m).
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Figura 2.7 - Perfil geotécnico do solo colapsivel da zona da mata do Recife-PE.
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O solo colapsivel da cidade de Bauru-SP, estudado por Ferreira et al., (2003), é

apresentado na Figura 2.8. O solo superficial € composto por areia fina argilosa

vermelha, com alta porosidade, de fofa a compacta e com particulas finas da

areia interligadas a grumos de argila coloidal e 6xido de ferro, sua coesao é

provocada pela suc¢ao. Tal solo, na presenca de aumento da umidade, tem seus

agentes cimentantes enfraquecidos pela tenséo de sucg¢éo, provocando reducéo

da resisténcia ao cisalhamento e diminui¢cdo do volume do solo.

Figura 2.8 — Perfil tipico do solo da cidade de Bauru-SP.
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Fonte: Ferreira et al., (2003).

No caso do estado de Sao Paulo, o perfil do solo colapsivel de llha Solteira-SP

€ apresentado na Figura 2.9 e foi investigado por Cavalcante et al., (2005). O

clima desta regido é sub-tropical, contraste com verdo quente e umido e o
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inverno frio e seco, e a precipitagdo anual € em torno de 2.000 mm. O solo é uma
areia argilosa com pouco silte, a estrutura do solo é formada por particulas de
areia, de forma predominante subarredondadas e algumas sub-angulares,
circundadas e, as vezes, cimentantes por particulas de argila e siltes em estado
agregado.

Figura 2.9 - Perfil geotécnico do solo colapsivel de llha-Solteira-SP.
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Em Tocantins, o perfil do solo colapsivel de Palmas € apresentado na Figura
2.10 e foi investigado por Ferreira e Fucale (2007). O solo é constituido de duas
camadas, uma areia siltosa e a outra argila arenosa, a umidade decresce com a
profundidade.

Figura 2.10 - Perfil geotécnico do solo colapsivel de Palmas-TO.
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Resultados tipicos de ensaios edométricos simples realizados em amostras
indeformadas dos solos colapsiveis dos municipios de Petrolina, Petrolandia,
Santa Maria da Boa Vista e Recife foram apresentados por Amorim (2004),

citando Ferreira (1999), como exemplificado na Figura 2.11.

Figura 2.11 - Cuvas tipicas de ensaios edométricos simples em solos colapiveis arenosos.
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Na mesma figura foram também apresentados os valores dos potenciais de
colapso com a tensao vertical aplicada. Verifica-se que ha uma tensdo para o

colapso maximo na maioria dos solos analisados.

Segundo Ferreira e Fucale (2007), no Brasil sdo encontrados solos colapsiveis
de origem residuais e coluviais em maior propor¢cao do que em solos aluviais e
eolicos. Os solos colapsiveis arenosos se enquadram no critério de Handy
(1973) e séao solos condicionados ao colapso, que apresentam problemas
moderados a sérios, segundo o critério de Jennings e Knight (1975). Os valores
altos ou baixos do indice de resisténcia a penetracdo (Nspt) ndo indicam se o
solo € ou ndo potencialmente colapsivel. Critérios de identificacdo baseados em
indices fisicos e sondagens convencionais também ndo sdo capazes de
identificar com exatiddo se um solo é, ou ndo, colapsivel. Os maiores valores
dos potenciais de colapso ocorrem em solos com graus de saturacdo menores

gue 30% e associados as tensdes de 160 kPa e 320 kPa.
2.3 UTILIZACAO DE EQUIPAMENTOS

Vérios ensaios permitem quantificar a deformacéo do solo, eles podem ser com
carregamento estatico (ensaio de carga com placa, Expansocolapsdmetro, etc.),
com carregamento dinamico (FWD - Falling Weight Deflectometer), com
carregamento quase-estatico (Viga de Benkleman) e com carregamento
vibratorio (Dynaflect; ensaio de placa com LWD — Light Weight Deflectometer,
ensaio com “Soil Stiffness Gauge” e ensaio com “Dynamic Cone Penetrometer”).
Dentre os equipamentos citados acima serd dado destaque aos ensaios com 0
Expansocolapsémetro, Penetrdbmetro Dinamico e ensaio de placa com LWD, os
quais foram utilizados neste trabalho. Metodologias utilizadas nesses ensaios
podem ser adaptadas para aferir as deformac¢des de colapso, a resisténcia de
ponta por meio da penetracdo do cone e médulo de elasticidade dindmico em

solos colapsiveis, como esta descrito no Capitulo 3.
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2.3.1 Avaliacdo Devido ao Colapso em Campo por Meio do

Expansocolapsémetro

As avaliacdes do colapso do solo em campo podem ser obtidas de forma direta
por meio de prova de carga superficial e profunda (FERREIRA E TEIXEIRA,
1989; CONCIANI, 1997), de ensaios de placa (FUCALE, 2000) e de ensaios de
placas de menor dimens&o com sistema integrado de inundacdo (FERREIRA e
LACERDA, 1993; MAHMOUD et al., 1995, FUCALE, 2000; FERREIRA et al.,
2002, SOUZA NETO, 2004; GUILHERME et al., 2016, LOURO et al., 2016,
BARBOSA et al., 2016). Neste item sera abordada a técnica que avalia o
processo de colapso com placa de menor dimensdo com sistema integrado de

inundacao.

Ferreira e Lacerda (1993) desenvolveram o Expansocolapsémetro para avaliar
a variacdo de volume dos solos em campo e em diferentes profundidades do
perfil geotécnico. O equipamento € composto de duas partes: uma similar ao
ensaio de placa e outra de controle de vazao para a inundacdo. A primeira é
composta por placa, hastes metélicas, mesa estabilizadora, rolamento vertical,
deflectbmetros e pesos para transferéncia de carga e aplicacdo da tensdo. A
segunda é formada por dois reservatérios de agua interligados, com torneiras de

passagem que permitem regular a vazao de saida d’agua.

Os ensaios sao realizados em um furo de sondagem aberto a trado. Ja o
carregamento é feito por estagios, até alcancar uma tensao especifica, similar
aos ensaios edométricos simples onde é feita a inundacdo. Na Figura 2.12.a esta
exemplificada a primeira versdo do equipamento. Ferreira et al., (2002)
apresentaram uma nova versao do expansocolapsémetro, similar a uma prensa
tipo Bishop utilizada nos ensaios edométricos (Figura 2.12.b). Esta versdo
permite a realizacdo de ensaios com tensdes de até 640 kPa, atingindo maiores
profundidades, e a avaliacdo da tens&o de ruptura das camadas do solo. Os
valores dos potenciais de colapso ou de expansdo podem ser obtidos pela
Equacéo 2.1.
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Figura 2.12 - Equipamento Expansocolapsémetro: a) Primeira versdo de 1993 b) Verséo de 2002.
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O carregamento através dos pesos € feito em estagios até atingir uma tensao
especifica e, ap6s todos os carregamentos pré-definidos, é feita a inundacao. Os
recalques sdo medidos até a estabilizacdo e o potencial de colapso é definido

segundo a expressao a seguir.

AH ~
CP = (7) x100% Equagao 2.1

Onde:
CP — Potencial de Colapso;
AH — E a variacao de altura (recalque) devido & inundag&o;

H — Espessura inicial da camada comprometida com o processo do colapso

antes da inundagéo.

O expansocolapsdmetro foi utilizado para avaliar os potenciais de colapso dos
solos colapsiveis de Petrolandia-PE (FERREIRA e Lacerda, 1993), Petrolina-PE
(FUCALE, 2000), Palmas-TO (FERREIRA et al., 2002), Petrolandia-PE (SOUZA
NETO, 2004), Barbalho-CE (GUILHERME et al., 2016), Rondonépolis-MT
(LOURO et al., 2016) e no Cariri-CE (BARBOSA et al., 2016). Similar a proposta
de Ferreira e Lacerda (1993), Mahmoud et al., (1995) e Souza Neto (2004)
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construiram equipamentos para realizacdo de ensaios de colapso com placa de

pequeno tamanho.

A relacdo entre o valor do potencial de colapso obtido em campo, através do
Expansocolapsémetro, com o obtido em laboratorio a partir do ensaio edométrico
simples (CPcampo/CPLaboratério) foi de 0,89 para o solo de Petrolandia-PE.
(FERREIRA e LACERDA, 1993). O valor da relacdo passou a ser de 0,83,
quando foram adicionados outros solos colapsiveis arenosos de Petrolina-PE e
Palmas-TO. (FERREIRA et al.,, 2002). O tempo para ocorrer 0 processo de
estabilizacdo das deformacdes devido a inundacédo (colapso) em campo é maior
dos obtidos em laboratério (FERREIRA e LACERDA, 1993; CONCIANI, 1997;
FUCALE, 2000; FERREIRA et al., 2002).

As diferencas obtidas entre os valores dos potenciais de colapso e do tempo de
estabilizacdo das deformacdes e entre os ensaios de campo e os de laboratério
se deve a alguns fatores: a) o caminho de percolagdo em campo é maior que 0
de laboratério, b) a distribuicdo de tensdo em campo varia com a profundidade,
gquando em laboratério passa a ser uniforme e constante (FERREIRA et al.,
2002).

2.3.2 Ensaios de Resisténcia a Penetracdo por Meio de Penetrémetros

Penetrometros sdo aparelhos que avaliam a resisténcia do solo no meio da
penetracdo de um cone (ponta, ponta e lateral, ponta, lateral e poro-presséo e
ponta, lateral, poro-presséo e velocidade de propagacao de onda na cravacao).
Em funcao do principio de penetracao, estes aparelhos encontram-se divididos
em estaticos, quando o conjunto é pressionado estaticamente contra o solo e a
resisténcia a penetracao € aferida por meio de um dinamémetro ou célula de
carga, e em dinamicos, quando a haste penetra no solo em decorréncia do
impacto de um peso que cai em queda livre de uma altura constante. (Stolf, 1991)

A seguir sera abordado o penetrometro dindmico, Dynamic Probing Light — DPL.

O ensaio de penetracdo dindmica (DPL) foi proposto em 1956 por Scala, na
Australia (PEREIRA, 2010). A primeira versao foi modificada por Van Vuuren em

1969. Na Africa do Sul, desde 1973, o DPL tem sido usado para medi¢cdes de
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resisténcia dos solos in situ e em camadas de pavimentos, no ambito das
infraestruturas rodoviarias. Na década de oitenta o DPL foi utilizado em muitas
aplicacoes, por Kleyn et al., (1982), Harison (1986) e Livneh (1987), e citado por
Pereira (2010). No Brasil, esta técnica de investigacao é bastante utilizada em
estudos agrondmicos. Stolf (2014) cita cinquenta artigos, publicados no periodo
de 2010 a 2012, que realizaram diversos estudos, tais como: mapeamento da
resisténcia do solo, avaliacdo da compactacdo e de controle de trafego,
variabilidade espacial de propriedades do solo, etc. Em Pernambuco, na érea
de geotecnia, esse equipamento foi utilizado para avaliar em campo a camada
compactada do aterro em Goiana-PE, por Claus (2014), e camada de cobertura
da célula experimental do Aterro da Muribeca, localizado no grande Recife-PE,
por Santos (2015).

O principio de funcionamento do penetrdmetro dinamico (Figura 2.13.a) é
baseado na resisténcia que o0 solo apresenta a penetracdo de uma haste.
Consiste em determinar o nUmero de impactos aplicados sobre uma ponteira, a
qual conduz a penetracdo de um determinado comprimento. Os impactos sao
causados pela queda livre de um peso, a uma determinada altura constante
sobre um batente, associado a uma haste com ponta cénica que penetra no solo.
A Figura 2.13.b exibe os componentes do penetrdmetro, assim como o0 esquema
da variacéo da posicdo dos mesmos ap0s o impacto.

Figura 2.13 — Penetrébmetro Dindmico: a) Dynamic Probing Light — DPL, b) variac&o da posicdo

dos componentes do Penetrémetro.

a) Dynamic Probing Light b) Variacao da posi¢do dos componentes do Penetrometro
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Iniclal de
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Fonte: Stolf (1991).
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O equipamento fornece uma indicacédo da resisténcia a penetragcdo em funcéo
da profundidade, sendo de simples utilizacdo, com tempo de duracdo do ensaio
rapido e baixo custo de operacdo, ndo necessitando de calibracédo frequente e

0s resultados independem do operador.

Stolf (1991) apresentou trés formulas para calcular a resisténcia de ponta do
DPL, a Férmula de Sanders, a Formula dos Holandeses e a Férmula de Brix. A
Tabela 2.5 apresenta um resumo destas férmulas.

Tabela 2.5 - Férmulas para o céalculo da Resisténcia de Ponta do DPL.

Formula Consideracdes Equacbes
Choque perfeitamente elastico, Mgh
Sanders _ _F_ Mg + mg + —-
sem perdas de energia. e =7 = A
Choque totalmente inelastico
qu nte inelastico, Vo s +( M )Mgh
Holandeses sem deformagdes G = F_M8TmME T \M¥m) x
. =
permanentes. A A
Incorpora perda devido a M m__\Mgh
Brix _E_mg+(M+m)(M+m) X
frenagem de M. de =7 = A

Simbologia: gc: Resisténcia de Ponta; F: forca de resisténcia do solo (kgf); A: area da base do
cone (cm?); M: massa que provoca impacto (kg); m: massa dos demais componentes do
penetrdmetro, excluida a de impacto (kg); M + m: massa total (kg); g: aceleragdo da gravidade;
Mg e mg: pesos das massas consideradas; h: altura de queda da massa que provoca o impacto

(cm); x: penetracao unitaria ocasionada por um impacto (cm/impacto).

Fonte: Claus (2014).

Stolf (1991) realizou diversos ensaios com o DPL com diferentes massas de
impacto (M), variando de 2 até 6 kg, verificando que a formula com melhor
desempenho foi a dos Holandeses, a qual obteve o menor coeficiente de
variacdo e mais se aproximou do resultado obtido com o penetrémetro estatico.
A férmula de Sanders superestimou a resisténcia, enquanto a de Brix
subestimou. E importante destacar que quando se utiliza a equacdo dos
holandeses o fator de seguranca recomendado é igual a 10 (MAIA et al., 1998),
pois a mesma considera uma série de simplificacdes na forma em que o choque

ocorre.
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2.3.3 Medidas de Deformacdes do Solo por Meio do Ensaio de Carga
com LWD

O Light Weight Deflectometer — LWD é um ensaio de carga dinadmico com placa,
no qual a forca de impacto é gerada pela queda de uma massa sobre um sistema
de amortecedores, transmitindo impulso ao solo através de uma placa de carga.
Trata-se de um equipamento portatil que visa a realizacdo de um ensaio
dindmico, fornecendo diretamente o modulo de elasticidade. O ensaio pode ser
utiizado em solos granulares, ndo invalidando a analise de solos finos e
coesivos. Também pode ser aplicado para determinar o médulo de elasticidade
(e) com valores tipicamente entre 10, 15 e 70, 80 MPa, podendo ser possiveis

medi¢cbes de mdbdulos superiores a 120 MPa.

De acordo com o Cost 324 (1997), o desenvolvimento no uso de LWD ocorreu
na Franca nos anos de 1960 e mais tarde na Holanda e Dinamarca, ja Lopes
(2010) comenta que a primeira versao do LWD foi por volta dos anos 70, sendo
nos anos 90 desenvolvido na Alemanha o German Dynamic Plate Bearing Test
e, na Finlandia, o Loadman. Na Inglaterra em 1992, a Loughborough University
desenvolveu um protétipo do atual Light Weight Deflectometer, o TRL
Foundation Tester — TFT, que se trata de um equipamento de forma idéntica aos
deflectbmetros atuais, apresentando apenas diferenca na massa mais elevada

da placa de carga, Figura 2.14.

Figura 2.14 — Elementos constituintes do LWD.
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Fonte: Lopes (2010).
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Santos (2014) descreve o LWD como um equipamento portatil de precisao que
visa fornecer dados impressos diretamente de deflexdes e modulo de resiliéncia
(MR), podendo atingir até 2.000 MPa. A deflexdo avaliada é a recuperavel,
provocada através do golpe de uma massa de 10, 15 ou 20 kg, dependendo do
modelo do equipamento, que cai de uma altura constante sobre uma placa de
0,10; 0,20; ou 0,30 m de diametro, gerando deflexdes na superficie em estudo.
As propriedades avaliadas sdo a curva e o comprimento da deflexdo, sendo
detalhadas e mostradas através de um grafico, o qual pode ser impresso in loco,
com resultados em mm. Todos 0s dados sao processados em uma caixa de
datalog conectada com um fio ao equipamento LWD. A determinacdo das
deflexdes de pontos a superficie é realizada por um sistema de trés geofones,
medindo as velocidades que, por integracdo no tempo, fornecem as deflexdes
ocorridas na superficie ensaiada. O registro da forca aplicada e a deflexao dos
pontos na superficie da camada se dao através de uma célula de carga e

geofones que transmitem as informagdes a um computador portatil.

Os resultados dos ensaios sao interpretados utilizando recurso da equacao da
deflexdo num semi-espaco sujeito a uma carga, derivada da teoria de
Boussinesq, obtendo-se assim um modulo equivalente de superficie. A Equacao
2.2 é utilizada para o calculo do mdédulo de elasticidade (E.wp) da camada
(PREUSSLER, 2007).

—_n2
ELwp = W Equacéo 2.2

Onde:
F = Fator que depende da distribuicdo das tensdes, e assume valores de: F = 2

para distribuicdo uniforme, F = 11/2 para placa rigida; F = 8/3 para distribuicéo
parabdlica (solo granular) e F = 4/3 para distribuicdo parabdlica (solo coesivo);

M = Coeficiente de Poisson;

o0 = Tenséao aplicada (kPa);

R = Raio da placa de carga (mm);
Df = Deflexao (um);

E = Mdédulo de Elasticidade (MPa).
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Os principais dados fornecidos pelo equipamento sdo o moédulo de deflexdo
dindmica em MPa (ELwp), a deflexdo média em mm (sm) obtida através da media
de 3 leituras, ou seja, 3 quedas do peso, e a relacdo s/v, que € o grau de
compactabilidade, com o qual é possivel constatar se o material precisa ou nao
ser novamente compactado. De um modo geral, se a relagao s/v > 3,5 indica que
o local necessita de compactacdes adicionais, com valores menores o0 solo nédo

precisa sofrer nova compactacédo (SANTOS, 2014).

A interpretacao dos resultados com base nos dados da bacia de deflexdo tem
grande relevancia na avaliag&o estrutural (FERRI, 2013). A deflexdo recuperavel
méaxima (Dr) medida no ponto de aplicacdo de carga é um dado importante para
a avaliacao estrutural, o que reflete o comportamento estrutural de toda camada.
Quanto maior seu valor, mais elastica ou resiliente é a estrutura, € maior o

potencial de danos as camadas em estruturas de pavimento convencionais.

A Figura 2.15, mostra exemplos de bacias de deflexdo. A analise das curvas, é
possivel considerar que o impulso da carga aplicada e a resposta dos
transdutores tém a forma de sino, sendo o tempo de carga decorrido entre o
inicio e o final do impulso. A Figura 2.15.a apresenta uma bacia de deflexao
perfeita. No caso de ensaios de repetitividade e dependendo do material em
andlise, podera ocorrer uma compactacdo do solo com a energia do ensaio,
diminuindo a deformacéo registrada ao longo das sucessivas aplicacées de
tensdo. Esse comportamento terd, a principio, uma sequéncia de bacias de
deflexdo, com diminuicdo da deformacédo registrada, apresentadas na Figura
2.15.b. Ha possibilidade da bacia de deflexdo se apresentar como na Figura
2.15.c, em resultado a um ressalto da placa de carga no momento da queda do
peso ou, eventualmente no caso de solos muito saturados, onde ocorre o
fendmeno do seu levantamento. E importante registrar que um posicionamento
errado da placa de carga ou do geofone pode traduzir-se em medi¢cdes néo
qualificadas, tratando-se de erros associados a uma utilizacao incorreta do

equipamento, o que pode ser evitados (LOPES, 2010).



Figura 2.15 - Bacia de deflex&o: a) perfeita, b) com diminuicdo da deformacéo registrada e c)

com ressalto da placa de carga.
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Fonte: Adaptado por Lopes (2010) de Fleming et al., (2009).
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2.3.4 Avaliacao de Tensao Horizontal e do Coeficiente de Empuxo no

Repouso Ko

O solo € um meio anisotropico em relacdo ao estado de tensdo, a
permeabilidade, a expansao, a resisténcia, ao cisalhamento e etc. A tenséo

geostatica na vertical é diferente da horizontal, sendo a raz&o entre a tenséo
efetiva horizontal (c+) e vertical (cv) resultante da aplicacdo de um carregamento

vertical sob a condicdo de deformacéo lateral nula, o que se define como o
coeficiente de empuxo no repouso (Ko). A condicdo de deformacao horizontal
nula é utilizada em projeto na previsao das tensdes atuantes contra os muros de
contencéo, na previsdo de poropressoes de barragens de terra e na analise de

escorregamentos progressivos em taludes.

A determinagéo do Ko pode ser obtida por formulas teéricas (Ko =1/ 1 - y), com

base na teoria da elasticidade, em férmulas empiricas (exemplos na Tabela 2.6),
em ensaios de experimentais de campo (por meio do dilatbmetro de Marchetti)
e em laboratorio utilizando células triaxiais (BARBOSA, 1990; FANECO, 2012;
PESSOA, 2015) e células edométricas com anel confinante semirrigido, anel
confinante do tipo nulo e arcos semirrigidos (SANTA MARIA, 2002). Na presente
pesquisa serd abordada apenas técnicas de laboratério que utilizam células

edomeétricas.

Tabela 2.6 Correlacdes empiricas do coeficiente de empuxo no repouso, Ko.

Formula Referéncia
Ko=(1-seng')/ (1 + seng’) Terzagui (1923)
Ko=(1-seng¢') (1+2/3 seng’)/ (1 + seng’) Jaky (1944)

Ko=0,9 (1 - seng’) Fraser (1957)
Ko=1tg?[ (45° - 1,15 (¢p'—9°)]1/2 Rowe (1957)
Ko=1-1,2seng¢’ Schmidt (1967)
Ko=1/(1+ 2sen¢’) Matsuoka e Sakakibara (1987)
Ko = (1 - sen2¢’) / (1 + sen?¢") Moroto e Muramatsu (1987)

Fonte: Adaptada de Santa Maria (2002).

Na técnica com a célula edométrica com anel confinante do tipo nulo, utiliza-se
um anel de parede delgada com extensémetros elétricos acoplados ao anel. O

anel confinante é envolvido por uma camara e, quando a tenséo lateral cresce
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devido a aplicacdo do carregamento, observa-se a resposta nos extensémetros
elétricos acoplados. Neste momento eleva-se a pressdo na camara até a leitura
dos extensdmetros retornarem a condicdo de deformacao nula, neste momento
a pressdo aplicada na camara é a tensdo lateral necessaria para garantir a

deformacéo nula devido ao carregamento aplicado.

A técnica que usa arcos semirrigidos envolve o corpo de prova com uma
membrana impermeavel flexivel, antes de ser confinado por uma série de arcos
semirrigidos de deformacédo calibrada previamente, que sdo separados por
pequenos espacos anelares, permitindo avaliar a tenséo lateral em varios pontos
ao longo da altura do corpo-de-prova. Nessa técnica ha reducao do atrito entre
o0 solo e as paredes dos anéis, mas permite que ocorra pequenas deformacgdes
verticais do corpo-de-prova devido 0s pequenos espacos entre 0s arcos. Sao
necessarias pequenas deformacdes laterais para que os medidores de

deformacéo sejam ativados.

Na técnica que utiliza célula edométrica com anel confinante semirrigido de
parede delgada para confinamento da amostra, a tensao lateral é avaliada por
um sistema de medicédo de deformacéo através de extensémetros elétricos de
resisténcia acoplados ao anel. A tenséo horizontal é calculada através da teoria
dos reservatorios de pressdo de parede fina e as propriedades mecéanicas do
anel sdo previamente calibradas. O procedimento do ensaio é similar ao do
edométrico convencional e o valor de Ko é determinado a partir da relagédo entre
as tensdes lateral e vertical em cada estagio de carregamento. Como se trata de
um ensaio edométrico € necessario minimizar o atrito lateral entre o anel e o
solo, pois produz um aumento da tensao lateral, por outro lado sdo necessarias
pequenas deformacdes para se ativar o sistema de medi¢cdo de deformacédo
lateral no anel, fazendo com que a amostra perca a condicdo verdadeira de

deformacéo lateral nula.

Células edométricas para medicéo da tenséo horizontal foram desenvolvidas por
Santa Maria (2002) para estudar o comportamento reolégico de argilas
saturadas; por Castellanza e Nova (2004), para avaliar os efeitos mecanicos
causados pela dissolugcdo quimica em de rocha calcérias brandas; e por Shin e

Santamarina (2009) para avaliar a evolugdo do Ko durante a dissolugao dos
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minerais. Lins (2014) desenvolveu uma célula com algumas semelhancas com
a célula desenvolvida por Castellanza e Nova (2004) para avaliar a evolucéo da
tensdo horizontal, da deformacédo e da trajetoria de tensdes do meio poroso

sintético durante o processo de dissolu¢do dos minerais.

A Figura 2.16 apresenta de forma esquematica a célula edométrica de anel
confinante de parede delgada construida por Lins (2014), a partir das
especificacdes definidas por Castellanza e Nova (2004), a qual foi utilizada no
presente trabalho para avaliar a variagdo da tensdo horizontal durante o
carregamento e durante a inundacdo. O equipamento foi desenvolvido e
instrumentado na Universidade Federal de Pernambuco/Brasil e na Universidade
Politécnica de Catalufia/Espanha. A célula é constituida por uma liga de
aluminio-bronze, composta por um anel de 70 mm de didmetro, 65 mm de altura,
0,8 mm de espessura, e valvulas de entrada e saida para percolacao do fluido
localizadas na base e no topo da célula. O anel, com uma espessura muito fina,
permite uma deformacgé&o horizontal muito pequena, assegurando com isto uma
condicao quase edométrica, mesmo com deformacao lateral. A tenséo horizontal
€ obtida através da medicdo da deformacéo da parede do anel usando os strain
gauges, devidamente calibrados para leitura desta tensao. O conjunto, a amostra
e duas pedras porosas no interior do anel sao fixados por tampas de topo e de
fundo. A entrada e saida do fluido séo realizadas a partir de valvulas localizadas
nas extremidades da célula. Os deslocamentos verticais sédo aferidos pelo LVDT

e a tensdo horizontal, pelo strain gauges devidamente calibrados.

Figura 2.16 - Esquema da célula edométrica.
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Fonte: Desenvolvida por Lins (2014) de Castellanza e Nova (2004)
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A Tabela 2.7 apresenta valores Ko estimados no solo de Petrolina-PE por Santos
et al., (2016), calculados a partir dos ensaios de campo apresentados por Torres
et al., (2015), dos dados de angulo de atrito de ensaio de laboratério obtidos na
presente pesquisa, e as correlagbes listadas na Tabela 2.6. Os autores
concluiram que o valor de Ko calculado através das correlacbes empiricas
apresentou significativa variacdo nos valores. Dentre os métodos analisados, o
proposto por Jaky (1944) foi o que apresentou menor variagcdo em relacdo a
média de todos dos métodos, ratificando sua maior indicacdo, seguido pelo
método de Fraser (1957). O método proposto por Moroto e Muramatsu (1987)
apresentou maior discrepancia, sendo assim o menos indicado para este tipo de

solo.

Tabela 2.7 - Valores de Ko obtidos por correlacdo em solo de Petrolina-PE.

Ko - Natural Ko - Inundado
Correlagdes Campo  Laboratorio Campo Campo Laboratério Campo
X X
Laboratério Laboratério

TERZAGHI (1993) 0,2733 0,2827 3,33% 0,3010 0,3073 2,04%

JAKY (1994) 0,3773 0,3881 2,79% 0,4088 0,4158 1,69%

FRASER (1957) 0,3864 0,3967 2,61% 0,4163 0,4231 1,57%

ROWE (1957) 0,3378 0,3504 3,61% 0,3752 0,3837 2,22%

SCHMIDT (1967) 0,3151 0,3290 4,20% 0,3552 0,3641 2,43%

MATSUOKA e 0,4670 0,4721 1,08% 0,4820 0,4855 0,71%
SAKAKUBARA (1987)

MOROTO e 0,5086 0,5236 2,86% 0,5520 0,5615 1,70%
MURAMATSU (1987)

MEDIA 0,3808 0,3918 2,81% 0,4129 0,4201 0,00%

Fonte: Santos et al., (2016).

Na literatura é muito raro encontrar referéncias de medidas de tensao horizontal
e do coeficiente de empuxo no repouso durante o processo de colapso, sendo
um dos objetivos da presente pesquisa. Pessoa (2015) utilizou uma célula
triaxial que possibilita a aplicacdo de tensdes ou deformacdes controladas. A
metodologia utilizada estima a tenséo lateral através da comparacao das curvas
tensdo-deformacéo axial entre o ensaio edométrico convencional e ensaios de

adensamento triaxiais sob diferentes caminhos de tensdes, com a relagcéo
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constante entre os incrementos axial e radial previamente definidos. Assim é
prefixado o valor de Ko que correspondente a trajetoria constante na qual a curva
do ensaio triaxial se sobrepbe a curva do ensaio edométrico em termos de
tensdes e deformacdes axiais. Pessoa (2015) também estudou a variacao da
tensd@o horizontal durante o colapso por inunda¢do em condigcbes edométricas
com um Ko constante, verificando que durante o colapso a tensao horizontal pode

permanecer praticamente constante ou até mesmo diminuir.
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3 MATERIAIS e METODOS
3.1 INTRODUGCAO

Este capitulo é destinado a apresentacdo dos materiais e os métodos utilizados
no programa de investigacdo geotécnica de um solo colapsivel, localizado em
uma éarea no municipio de Petrolina-PE onde foi edificado um conjunto
habitacional. Em campo, o programa de investigagao foi realizado em janeiro de
2013 e em agosto de 2015. Em laboratério, os ensaios foram realizados nos
Laboratérios de Solos e Instrumentacdo e Laboratério de Dispositivos e
Nanoestruturas da Universidade Federal de Pernambuco (UFPE) e nos
Laboratérios de Geotecnia e de Quimica da Universidade Catdlica de
Pernambuco (UNICAP).

3.2 DESCRICAO DAS AREAS DE ESTUDO

O local de estudo é préximo ao Residencial Nova Petrolina encontra-se na
mesorregido do Sao Francisco em Pernambucano e na microrregido de Petrolina

no estado de Pernambuco, distando da capital Recife em 712 km.

Petrolina esta inserida na unidade geoambiental da Depressao Sertaneja, a qual
possui uma paisagem tipica do semiarido nordestino. O relevo da regido sofre
ciclos intensos de erosédo que atingiram grande parte do sertdo nordestino. A
vegetacdo € composta por Caatinga arbustivo-arbérea, hiperxerdfila, com
trechos de Floresta Caducifélia. O clima é do tipo Tropical semiarido, com um
periodo chuvoso que se inicia em novembro e termina em abril. A precipitacédo

pluviométrica média anual é de 431,8 mm (CPRH, 2001).

A Pedologia local é caracterizada pela ocorréncia principalmente de Podzélico
Vermelho-Amarelo eutréfico, com drenagem moderada, ndo pedregoso e néo
rochoso; Podzolico Amarelo eutréfico “concrecionario”, com drenagem
moderada, muito pedregoso e nao rochoso; Solo Litélico eutréfico, bem drenado,
com pedregosidade comum e pouco rochoso; Latossolo Vermelho-Amarelo
abrupto, com drenagem moderada, pedregosidade e rochosidade ausentes;
Planossolo Solodizado, imperfeitamente drenado, n&o pedregoso e ligeiramente

rochoso; Vertissolo endosalino, imperfeitamente drenado, ndo pedregoso e
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ligeiramente rochoso; Areias Quartzosas distréficas, excessivamente drenadas,
com pedregosidade e rochosidade ausentes; entre outros tipos de solo,
conforme demonstrado na Figura 3.1 (EMBRAPA, 2005). No local do estudo esta
presente a Areia Quartzosa.

Figura 3.1 — Mapa Pedoldgico do Municipio de Petrolina.
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Silva (2003) elaborou uma carta de suscetibilidade de ocorréncia de solos
colapsiveis do municipio de Petrolina (Figura 3.2). Na Figura 3.3 estdo

identificadas as areas de coletas dos ensaios.
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Figura 3.2 — Carta de Suscetibilidade de Ocorréncia de Solos Colapsiveis com Base na Geologia,
Pedologia e Clima, do municipio de Petrolina.
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Fonte: Silva 2003.

Figura 3.3 — Localizacdo das &areas de coleta das amostras de campo.

Fonte: Google Earth (acesso em 22/10/2016).
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3.3 PROGRAMA DE INVESTIGACAO GEOTECNICA

A primeira etapa foi realizada em janeiro de 2013, quando foram analisados os
dados de 12 Furos de Sondagens de Reconhecimento (tipo SPT), fornecidas

pela construtora do empreendimento, com determinacdo do Nspt (Figura 3.5).

Coletaram-se amostras deformadas e indeformadas, e foram realizados os
ensaios de umidade, penetrometros dinamico DPL (Dynamic Petermeter Light),
estatico (Cone) e ensaios com expansocolapsémetro para o solo natural e
inundado. Na segunda etapa, em agosto de 2015, foram feitos ensaios de placa
com o equipamento LWD, no solo natural e inundado, além da coleta de
amostras deformadas e ensaios de umidade.

Em campo, foram coletadas amostras indeformadas, do tipo blocos, e
deformadas. Foram realizados ensaios para avaliagcdo da umidade, peso
especifico natural e da resisténcia de ponta no solo natural e inundado
previamente, por meio dos penetrdmetros estatico (PE) e penetrbmetros
dindmico (DPL), ja a avaliagdo de colapsividade foi realizada do meio do
Expansocolapsdmetro. Esses ensaios foram realizados na érea 1 de
investigacdo. Ainda em campo foi avaliado o madulo de elasticidade por meio da
placa com carga por impacto (LWD), realizada na area 2 de investigacdao. A
Tabela 3.1 indica os tipos de investigagao realizados em campo e laboratério e

os tipos de amostras realizadas.

Tabela 3.1 — Tipos de Investigacao realizados em campo e laboratorio.

Investigacéo Campo Laboratério
(Coleta de Amostras) (Blocos/Deformadas) (Ensaios)
Umidade Speedy Estufa
Peso Especifico Natural Frasco de Areia X
Caracterizacéo Fisicas,
Quimicas, Microestrutural e de - X

Dispersividade

Colapsividade

Resisténcia de Ponta

Modulo de Elasticidade
Avaliagéo de Ko na compresséo
e inundacéo

Expansocolapsémetro

Penetrometro Estatico (PE) e
Dindmico (DPL)

LWD

Edométricos simples e duplos em
amostras indeformadas e
compactadas estaticamente
Penetrdmetro PE e DPL em
amostras compactadas em
Lisimetros e Cilindro Proctor

Amostras compactadas

Fonte: Autora
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Em Laboratorio foram executados ensaios de caracterizacdo fisica
(granulométrica, densidade real dos graos, umidade, peso especifico natural,
densidade do solo, limites de consisténcia, limite de liquidez, limite de
plasticidade e compactacédo), caracterizacao quimica (pH, capacidade de troca
de cations, condutividade elétrica); caracterizagdo microestrutural e ensaios para
analisar a dispersividade do solo (Crumb Test, Pinhole e Comparativo de
Granulometria). A colapsibilidade do solo foi analisada por meio de ensaios
edométricos simples e duplos e a resisténcia ao cisalhamento através de ensaios
de cisalhamento direto na umidade natural a 3% e inundado previamente em
amostras indeformadas. Também foi realizada a avaliacdo do coeficiente de
empuxo no repouso, com aplicacédo de carga e inundacdao, utilizando uma célula

edomeétrica com anel de paredes finas, construida por Lins (2004).

Ainda em laboratério foi avaliada a resisténcia de ponta em amostras
compactadas proximas as condicdes de campo (umidade, peso especifico
aparente natural e condi¢cdo 6tima) em Lisimetros de 0,10 m de diametro e 0,50
m de altura e em cilindros Procton, com Penetrdbmetro Estatico (cone) e com

Penetrdmetro Dinamico (Dynamic Pertermenter Light — DPL).

E importante destacar a utilizagio desses equipamentos em outras areas da
Geotecnia, Estradas e Agronomia, como os Penetrometros Dinamicos (DPL) e
Penetrémetros Estatico (PE) e o Light Weight Deflectometer (LWD), além das
células edométricas com anel de paredes finas para avaliar o coeficiente de

€mpuxo No repouso.
3.3.1 Investigacdo em Campo

As investigacdes geotécnicas apresentadas a seguir foram realizadas em
ensaios de campo e em laboratério, com amostras indeformadas e deformadas,
sao elas: sondagem de simples reconhecimento (Nspt), coleta das amostras
deformadas e indeformadas, avaliacdo da resisténcia com os penetrdmetros
estaticos e dinamicos, colapsividade com o expansocolapsometro e avaliacao

do mdédulo de elasticidade por meio de ensaio de placa LWD.
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3.3.1.1 Sondagem de simples reconhecimento

As sondagens de simples reconhecimento foram fornecidas pela construtora,
através dos boletins de sondagem geotécnica. Em toda a area de implantacéo
do conjunto residencial, foram realizados 12 furos de investigagéo (Figura 3.4),
com determinacado do indice de resisténcia a penetracao (Nspr).

A Figura 3.4, mostra a locacao dos furos de sondagem do tipo SPT na &rea que
foi destinada ao conjunto residencial do programa do governo, minha casa minha

vida, e a linha de corte do perfil geotécnico.

Figura 3.4— Localizacdo dos furos de sondagem.

Fonte: Autora.

3.3.1.2 Coleta das amostras deformadas e indeformadas

A escavacdo para as coletas das amostras em campo sO pode alcancar a
profundidade de 2,00 m, devido a possibilidade de desmoronamento. As
amostras indeformadas e as deformadas foram coletadas na Area de

investigacdo de Coleta 1 (Figura 3.5.a), com o procedimento descrito a seguir.
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Inicialmente foi necesséaria a remoc¢éao da vegetacao (Caatinga) presente na area
de investigacdo, pois estava muito seca (Figura 3.5.a). Um trator tipo
retroescavadeira foi utilizado para a raspagem superficial da vegetacéao (Figura
3.5.b) em uma area de 6,00 m x 6,00 m, em seguida foi escolhida a regido, dentro
dessa area, onde as rodas do trator ndo haviam passado e nesta foi realizada a
abertura manual de um poco com dimensédo de 1,20 m x 2,50 m e 2,00 m de
profundidade (Figura 3.5.c e d). A uma profundidade de 1,00 m se iniciou a
moldagem dos blocos com espatulas em formato cubico (arestas de 0,40 m), 0s
quais foram envolvidos com papel filme, papel aluminio, talagarca e parafina de
espessura 15 mm para preservar a umidade das amostras. Em seguida, estas
foram colocadas em caixas de madeira, todas devidamente identificadas e
sinalizadas quanto a sua posi¢céo para transporte (Figura 3.5.e). As amostras
deformadas foram coletadas no entorno dos blocos, sendo recolhidas em sacos

com 50 kg devidamente etiquetados por dentro e por fora (Figura 3.5.1).

Figura 3.5 — Preparacéo da area e coletada amostras de solo.

b) Limpeza da area de c) Area de coleta das amostras
investigacéo, indeformadas,

d) escavacéo do pogo, e) Coleta de amostras f) Coleta de amostras deformadas.

indeformadas.

Fonte: Autora.

Outras amostras deformadas foram retiradas identificando os horizontes
pedoldgicos apresentados no perfil do talude escavado. Estas amostras tiveram
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menor quantidade de solo, cerca de 5 kg, e foram devidamente etiquetadas por
dentro e por fora, sendo escolhidas por caracteristicas macroscopicas. Foram
pesadas em campo capsulas devidamente pesadas secas e com solo para em
laboratério foram determinadas a umidade e peso especifico natural (método do

cilindro).

O local dos estudos (Figura 3.6) esta inserido em uma area de alta
suscetibilidade a ocorréncia de solos colapsiveis. A primeira etapa foi realizada
em janeiro de 2013 ainda durante a construcao, area de investigacao de coleta
1 (Figura 3.6.a), e a segunda foi realizada em agosto 2015, préximo ao final da
construcdo, area de investigacdo de coleta 2 (Figura 3.6.b), o que levou ao
estudo ndo ter sido realizado exatamente no mesmo local, mas a 300 m de

distancia.

Figura 3.6 — Localizag&o dos ensaios: a) Area de investigac&o de coleta 1, com a localizag&o dos

ensaios. a) Area de investigac&o de coleta 2, com a localizago dos ensaios.

a) Area de investigacdo de coleta 1, com a localizac&o dos ensaios.

AMOSTRA

~'FN: Furo Naturs
_ Fi: Furo Inundado .

Fonte: Autora.
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b) Area de investigac&o de coleta 2, com a localizag&o dos ensaios de Placa com LWD.

FN: Furo Natural
Fl: Furo Inundado

Fonte: Autora.

Todo o material coletado foi transportado para Unicap e, posteriormente, para
UFPE, ambas em Recife-PE. Os cuidados necessarios foram tomados para nédo
haver perturbacbes com choques e vibracdes durante o trajeto. Para evitar
divergéncias os pesos do solo foram medidos tanto em campo quanto em

laboratério.

Na Area de Investigacéo de Coleta 2, local de realizac&o dos ensaios de LWD,
foram coletadas novas amostras deformadas para verificacdo. Esta area foi
disponibilizada 2 anos depois, quando o empreendimento das habitacdes
populares ja havia sido construido e entregue a populacdo de direito. Um
proprietario da regido cedeu a area e ela esta localizada a 300 m de distancia da
primeira, porém este espaco esta na adjacéncia da estrada, onde houve alguma
circulagdo de veiculos. A escolha de retornar a regido se deu devido a
disponibilidade do equipamento de placa para realizacdo de novos ensaios.
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3.3.1.3 Avaliacdo da Resisténcia de Ponta

3.3.1.3.1 Avaliacdo da Resisténcia de Ponta através do uso de

Penetrémetros Estatico e Dinamico

A resisténcia a penetracdo foi avaliada por meio de um Penetrédmetro Estatico
(PE), (Figura 3.7). O equipamento apresenta em sua COmMpOSIGAo0 um anel
dinamomeétrico com capacidade de 100 kgf, cujo deslocamento é medido (y em
mm) e transformado em forca (kgf) pela equacdo de calibracdo do aparelho
(0,505 kgf/divisdo), que € dividida pela area da ponta do cone, corresponde a
uma resisténcia de ponta (Equacao 3.1). O anel esta acoplado a uma haste de
0,50m de comprimento com um cone ha ponta, com area da base 63.300 mm?,
a medida que a haste penetra no solo mede-se o deslocamento do anel
dinamomeétrico a cada penetracdo de 50 mm ou o limite de divisées do anel.
Quando a haste entra completamente no solo é retirada sua conexdo com o anel
e este € acoplado a outras hastes, que variam entre 0,50 m, 0,70 m e 1,00 m de
comprimento. O limite de penetracdo ocorre quando a capacidade do anel
medidor atinge seu maximo ou quando a flambagem lateral das hastes comeca

a acontecer.

Figura 3.7 — Penetrdmetro Estatico (PE)

Fonte: Autora
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Os ensaios foram realizados na Area 1 na seguinte disposi¢cdo: para o com
penetrdmetro estatico em solo na umidade natural foram realizados 7 furos,
alinhados com equidistancia de 0,30 m entre eles, e para o ensaio com furos
previamente inundado 5 furos foram alinhados paralelamente aos anteriores a

uma distancia de 0,50 m (Figura 3.6.a).

Pq = 0,00782y (MPa) Equacédo 3.1

Onde:
Pq- Resisténcia a penetracdo em MPa.

y - deslocamento medido.

3.3.1.3.2 Avaliacdo da Resisténcia de Ponta obtida através do

Penetrdmetro Estatico em amostras compactadas em Lisimetros

Para avaliar a resisténcia de ponta em laboratério com penetrbmetro estatico
(cone) foram construidos dois lisimetros com altura média de 0,50 m, diametro
médio de 143,7 mm, volumes de 8.031,38 e 8.066,27 cm?3 e peso médio 1,26 kg.
Nos lisimetros, foram realizadas 9 marcas igualmente espacadas e o peso do
solo foi dividido em 9 partes iguais. A compactacao foi realizada por camada, de
forma dinamica, fazendo cair o soquete do uma altura de queda de 45,70 cm.
Entre uma camada compactada e outra foi feita uma escarificacdo na parte
superior. Para se compactar a ultima camada utilizou-se um colarinho de PVC
para auxilio na colocacdo e compactacdo (Figura 3.8). Ao término da
compactacao e antes da realizagéo do ensaio, verificou-se a condicdo desejada
de umidade (0,22%), o peso especifico seco e, consequentemente, o0 grau de
compactacao obtido o desejado, proximo a condi¢do de campo.
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Figura 3.8 — Lisimetro: Corpos de prova com umidade natural. a) Tubo de PVC com tampéo e
luva; b) Tubo de PVC com luva auxiliar e soquete para compactacdo, com altura de queda 45,70

cm; c¢) Corpo de prova moldado e devidamente compactado; d) Cravacao do cone.

Fonte: Verissimo et al., (2016).

Em cada lisimetro foram realizadas duas determinacdes de resisténcia de ponta.
O espacamento entre as duas verticais era superior a 3,0 vezes o diametro do
cone. ApOs a determinacdo da resisténcia de ponta na primeira vertical e
remogé&o da haste do cone, o furo era preenchido com o mesmo solo antes de

realizar as determinacdes na segunda vertical.

by

A resisténcia a penetracdo com o penetrdbmetro estatico foi determinada
utilizando cone de &rea 3,80 cmz?, altura 40 mm, anel dinamométrico 500 kgf. O
valor do deslocamento medido no anel foi transformado em forca pela Equacao
3.2 de calibragcdo do aparelho. A carga foi aplicada por meio de um macaco

mecanico que fazia reacao através de uma viga fixada em um pértico.

Pq =2,2035x + 1,5393 Equacio 3.2
Onde:
Pq = Resisténcia a penetracao em kgf (forca/area do cone x 0,1 em MPa).

x = NUumero de divisdes do reldgio comparado.
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3.3.1.3.3 Avaliacao da resisténcia de ponta obtida com o penetrémetro
estatico em solo compactado inundado em corpos de prova

moldados em cilindros do Proctor normal

Os corpos de prova foram moldados em dois cilindros com alturas 126,90 mm e
125,20 mm, diametros de 100,00 mm, volumes 997,43 cm? e 983,49 cm3e pesos
2,374 Kgf e 2,120 Kgf, respectivamente. As amostras foram compactadas com
grau de compactacao 85%, 90% e 95% na umidade de 0,22% (natural). A Figura
3.9 apresenta caracteristicas das amostras.

Figura 3.9 — Corpos de prova compactados em cilindros Proctor. a) Cilindros Proctor do

Laboratério de Solos da UNICAP; b e ¢) Corpo de Prova com solo compactado.

Fonte: Verissimo et al., (2016).

O Penetrébmetro estatico foi usado para 0s ensaios com 0s corpos de prova
compactados no cilindro Proctor, com anel dinamométrico com capacidade de
500 kgf. O ensaio foi realizado em trés etapas: na primeira era cravado
estaticamente um cone, com area da base de 6,33 cm?, ligado a uma haste, de
didmetro 1,91 cm, ao solo, quando era registrado o numero de divisbes
marcadas no anel dinamométrico; na segunda, ainda com o cone cravado, o solo
foi inundado e a relaxagéo da haste foi acompanhada pela deformacé&o do anel
devido a inundacgéo; na terceira etapa, o solo estando completamente saturado
continuou-se entdo a cravacao estatica no mesmo furo da primeira, ou seja,
aprofundou-se a haste no solo, em uma altura igual a do cone, e o nimero de
divisBes registradas no reldgio dinamométrico também foi anotado (Figura 3.10).
ApOs essas etapas, a reducéo da altura do corpo de prova foi medida com um
paquimetro e a umidade do solo foi determinada.
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Figura 3.10 — Corpos de prova para ensaios com Penetrdmetro estatico em amostras
compactadas em cilindro Proctor.a)  Penetrbmetro adaptado na prensa hidraulica; b)

Insercéo do cone no corpo de prova; ¢) Inundagéo do corpo de prova.

Fonte: Verissimo et al., (2016)

3.3.1.3.4 Avaliacdo da Resisténcia de Ponta em campo através do
Penetrometro Dinamico (DPL)

O penetrébmetro dinamico utilizado foi o IAA/Planalsucar — Stolf (2011) (Figura
3.11), desenvolvido para analisar a resisténcia de ponta a penetracdo, a qual é
medida através da quantidade de golpes e da penetracdo da haste do aparelho
no solo (cm/impacto). No solo com umidade natural foram realizados 7 furos
afastados de 0,50 m e no solo inundado 5 furos afastados de 0,50 m (Figura
3.6.a). O afastamento entre as verticais também era de 0,50 m. A transformacéo
dos valores da penetragdo da haste do aparelho no solo (cm/impacto) em
resisténcia a penetracao foi obtida pela férmula dos “holandeses”, de acordo com
o preconizado por Stolf (1991) (Equacao 3.3). O valor obtido do deslocamento
foi transformado em kgf pela equacao de calibracéo do aparelho (Equacgdes 3.4,
3.5 e 3.6). Todos os ensaios chegaram até a profundidade de 1,40 m.

A avaliagdo da resisténcia de ponta foi feita no solo natural e inundado
previamente. A inundacao foi realizada atraves da adicdo de agua a um pré-furo
por meio de uma tubulacdo, a qual acrescentava ao solo uma quantidade de
agua necessaria para saturar uma espessura de aproximadamente 0,20 m do

solo.
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Figura 3.11 — Penetrdbmetro Dindmico — Equipamento composto de uma haste com base para

alinhamento e haste de com peso para penetragdo do cone no solo.

Penetrometro de Impacto - STOLF

Fonte: Stolf (1991).

Mg+ mg +(M ngh
RP — +m) X
A Equacéo 3.3
Pq=4,9891x + 7,67777 (para profundidade < 0,70 m). Equacéo 3.4

Pq = 5,2296x + 7,32496 (para profundidade entre 0,70 e 1,20 m) Equacéo 3.5

Pq = 5,6488x + 6,78114 (para profundidade entre 1,20 e 1,70 m) Equacao 3.6

Onde:

RP ou Pq — Resisténcia a penetracéo, em kgf/cm?;

M — Massa do émbolo (3,992 kg);

m — Massa do aparelho sem émbolo (2,444 kg para profundidades até 0,70 m e
2,754 kg para profundidades até 1,20 m);

h — Altura de queda do émbolo (0,40 m);

x — Penetragdo da haste do aparelho (cm/impacto);

A — Area do cone (129 mm?);

g — Aceleracao da gravidade.
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3.3.1.4  Avaliacao da Colapsibilidade em Campo

A avaliacéo da colapsibilidade do solo foi realizada com o expansocolapsémetro
desenvolvido por Ferreira e Lacerda em 1993; ele mede os deslocamentos do
solo perante a inundacéo e a carga aplicada. Foi utilizada neste estudo terceira

versao do equipamento (Figura 3.12).

Figura 3.12 — Expansocolapsémetro, verséo 3.

Fonte: Autora.

Inicialmente foi determinado o perfil de umidade do solo natural até 1,5 m. A area
foi limpa e nivelada e um furo foi aberto por meio de um trado de 101,20 mm, até
atingir a profundidade desejada de 0,50 m. A base do furo foi limpa e nivelada
com uma plainadeira. As pecas componentes do equipamento foram colocadas
com hastes adequadas até a profundidade de 0,50 m, sendo posteriormente
verificadas a verticalidade das hastes e o nivelamento da estrutura de
transferéncia de carga por meio de nivel. O solo na umidade natural foi carregado
por estagios até a tensdo de inundacao (10 kPa, 20 kPa, 40 kPa, 80 kPa e 160
kPa). O tempo de duracdo de cada estagio ocorreu de forma que a diferenca
entre duas leituras de deslocamento consecutivas fosse inferior a 5,0% do
deslocamento total ocorrido até aquele momento, o intervalo entre duas leituras

consecutivas foi determinado por At/t =1.
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Quando os deslocamentos se estabilizaram na tensdo de inundagédo desejada,
inundou-se o solo com agua a uma vazao de inundacéo de 1,0 ml/s, e entédo
foram medidos os deslocamentos causados pela variagdo de umidade no solo,
até a sua estabilizacdo. Ao atingir a estabilizacdo dos deslocamentos devido a
inundacéo, fechou-se a torneira de passagem de agua, retirando o equipamento
e determinando as umidades do solo abaixo da profundidade ensaiada, para
possibilitar a avaliacdo no final dos ensaios da variagdo de umidade do solo a

cada 50 mm.
3.3.1.5 Avaliacdo do Mdédulo de Elasticidade

A avaliagdo do Modulo de Elasticidade dinamico foi realizada por meio de
ensaios de placa com Light Weight Deflectometer — LWD (Figura 3.13). Os
ensaios permitiram a obtencdo do valor do mdédulo de elasticidade
imediatamente, assim como permitiram a verificacdo das curvas de deflexdes.
Os resultados foram obtidos através da conexdo a um equipamento que fornece
os resultados em papel e em gravacédo. Este equipamento serve principalmente
para avaliar a compactacéo e aferir a deformabilidade das camadas de subleito,
sub-base e base de pavimentos. Tal dispositivo, s6 deve ser utilizado nos solos

com particulas iguais ou inferiores a 63 mm de diametro.

Figura 3.13 — Light Weight Deflectometer (LWD) — TERRATEST 4000.

Fonte: Autora.
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O Mdédulo de Elasticidade dinamico foi avaliado neste trabalho em solo com
umidade natural e inundado previamente. Foram avaliadas duas areas com
dimensdes de 2,00 m por 2,00 m. Na Area A foi realizado ensaio no solo na
umidade natural a 0,05 m de profundidade. Na Area B foi a 0,30 m de
profundidade e o solo foi inundado previamente de forma lenta e progressiva de
modo a se obter uma umidade uniforme nos 0,40 m iniciais (camada que
representa o alcance do avanco da onda do LWD). Na Area A foram realizados
16 ensaios, sendo oito com carga de impacto de 10 kgf e oito com a carga de
impacto de 15 kgf, estes realizados apds o0s primeiros.

A carga de impacto foi causada pela queda livre da massa sobre uma placa com
um didmetro de 0,30 m, gerando uma forgca maxima (Fmax) de 7,070 kN e 10,6
kN para os pesos de 10 kgf e de 15 kgf, respectivamente. A altura de queda do
peso foi de 0,715 m. Durante a calibracao do dispositivo, a forca foi ajustada de
modo que a tensédo normal (Omax) Sob a placa chegasse a 0,1 MN/m2 para 0 peso
de 10 kgf e de 0,15 MN/m2 para o peso de 15 kgf. De acordo com o manual do
equipamento, o Médulo de Elasticidade ELwp € um parametro de deformabilidade
do solo sob uma carga de impacto vertical e seu valor é calculado em funcéo da

amplitude dos deslocamentos, medidos de acordo com a Equacao 3.7.

E wpo =15 r—m& Equacéo 3.7

Onde:

Smax — significa os valores das deflexdes Samax, Ssmax € Semax dos 2 ensaios
(apbs os dois testes de pré-carregamento).

r — raio da placa de carga (0,15 m).

Omax — tensé@o normal sob a placa de carga (0,1 MN/m2 ou 0,15 MN/m?).

Os principais parametros fornecidos pelo equipamento séo: 0 evb ou eLwp, sendo
0 modulo de elasticidade, em MPa; a deflexdo média sm, em mm, obtida através
da média de 3 leituras, ou seja, 3 quedas da massa e s/v (deflexdo),
correspondendo ao grau de compactabilidade, o qual informa se o material
estudado precisa ou ndo ser novamente compactado. De um modo geral, s/v >
3,5 indica que o local necessita de compactacdes adicionais, caso for menor do

gue esse valor 0 solo ndo precisa sofrer nova compactacédo. O valor de s/v igual
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a 3,5 é resultado da experiéncia em obras rodoviarias, o que representa um solo

bem compactado. O ensaio € normatizado pela ASTM e2583-07.
3.3.2 Investigacdo em Laboratorio

Em laboratorio, foram realizados ensaios para a caracterizacdo fisica
(distribuicdo dos graos, consisténcia e compactacdo), quimica, mecanica e
microestrutural. Também foi avaliada a colapsibilidade, por meio de ensaios
edométricos simples e duplos. Ja a resisténcia ao cisalhamento foi obtida por
meio do ensaio de cisalhamento direto. O coeficiente do empuxo no repouso
também foi avaliado, utilizando uma célula desenvolvida por Lins (2014) em
amostras compactadas em laboratério proximo a condigdo de campo.

3.3.2.1  Caracterizacao Fisica

Os ensaios de Caracterizacdo Fisica foram realizados na UFPE de acordo as
recomendacdes da Associacdo Brasileira de Normas Técnicas — ABNT:
preparacdo de amostras — ABNT (1986a); analise granulométrica — ABNT
(1984d); massa especifica dos grados dos solos — ABNT (1984b); limite de
liquidez — ABNT (1984a); limite de plasticidade — ABNT (1984c); ensaio de
compactacdo — ABNT (1986b).

3.3.2.2 Caracterizacdo Quimica

No Laboratério de Quimica da UNICAP, através do Manual de Métodos de
Andlise de Solos da EMBRAPA (1997), foi realizada a caracterizagdo quimica
das amostras com o intuito de quantificar: a Soma das Bases (S); a Capacidade
de Troca Catidnica (CTC); a Retencdo de Cations (RC); a Atividade da Fracéo
Argila (Tr); o Grau de Saturacédo por Bases (V); a Saturacdo por Aluminio (m); e

a Saturacao por Saédio.
3.3.2.3  Caracterizagao da Dispersividade

A analise da dispersividade foi realizada na UFPE por ensaios: Comparativo de
Granulometria, Dispersdo Rapida e Pinhole Test. O método Comparativo de
Granulometria consiste em realizar o ensaio de granulometria conforme a norma
ABNT NBR-7181, com e sem o uso de defloculante. Analisou-se a dispersividade
do solo pela relacdo entre a porcentagem dos grdaos a 0,005 mm sem
defloculante e com defloculante. O Crumb Test (Dispersao Réapida) é baseado
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na analise da desagregacdo de um torrdo do solo em um béquer com agua
destilada e a analise é feita pela coloracdo da dgua do béquer e observacao do
torrdo. O ensaio Furo de Agulha (Pinhole Test) é classificatorio e ndo fornece
resultados numéricos. Parte de sua execugao esta associada a interpretacfes e
decisbes a serem tomadas durante a sua realizagcdo. Assim foram utilizadas as

recomendacdes sugeridas no método de ensaio MSL-12 da CESP.
3.3.2.4  Caracterizagao Microestrutural

A caracterizacdo microestrutural tem como finalidade identificar a estrutura
molecular do solo através da analise micromorfologica, a qual foi realizada no
Microscopio Eletrénico de Varredura (MEV) do LDN (Laboratério de Dispositivos
e Nanoestruturas) — UFPE (Figura 3.14). Foram escolhidas duas amostras: a
primeira do bloco indeformado com a umidade natural de 0,22% e a segunda do
ensaio edométrico simples, devidamente inundada, submetida a um

carregamento de 160 kPa até atingir o colapso.

Figura 3.14 — Microscopio Eletrdnico de Varredura

Fonte: Autora.
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A técnica exige que as amostras preservem ao maximo a estrutura do solo,
enquanto requer um conjunto de condicdes (corte, secagem, superficie de
observacdo com topografia ndo muito acidentada e uniformidade na

metalizacdo), alterando a superficie de observacéo e a estrutura do solo.

Na tentativa de reduzir os efeitos destas condi¢cdes, foram tomados alguns
cuidados especiais na preparacdo das amostras dos solos, como descritos a

sequir.

e As amostras passaram por um processo de preparagao e secagem;

e Em seguida realizou-se a preparacdo das superficies de observacdo das
amostras. Para obtencdo de uma superficie de observacao pouco acidentada
e com a menor perturbacéo, foram utilizadas as técnicas de descascamento
e/ou fraturamento de McGown e Collins (1975) e Wolle et al., (1978).
Utilizando pequenos instrumentos cortantes e outros pontiagudos foram feitas
fragmentacdes sucessivas das amostras. O objetivo foi deixar sempre
superficies em que os instrumentos nao tivessem tocado. Com isso, a forma
final das amostras aproximou-se de um cubo com "arestas" que variaram de
7 a 10 mm. Como nem sempre foi possivel obter superficies pouco
acidentadas, varias amostras foram moldadas, das quais foram selecionadas
aquelas com menor perturbacédo e superficies menos acidentadas;

¢ Finalmente as amostras foram levadas no dessecador para o Laboratério de
Dispositivos e Nanoestruturas — LDN/UFPE, onde elas foram preparadas para
serem observadas no MEV. Com o auxilio de uma fita dupla face 3M, as
amostras foram fixadas a um suporte de aluminio de formato cilindrico
(diametro 9,8 mm e altura de 11,0 mm) apropriado para o microscépio. Cada
corpo de prova foi colocado na campanula de vacuo do tipo Fine Coat lon
Sputter JFIC 1100 para metalizagcdo por meio de evaporacgédo, onde recebeu
uma pelicula de grafite fina, que tem por finalidade evitar o carregamento
eletrostatico e propiciar uma boa conducgéo do feixe de elétrons. Apoés o
processo de metalizacéo, as superficies das amostras foram observadas no
equipamento JSM T200 Sconnong Microscope de marca Joel e fotografadas

com maquina fotografica acoplada ao equipamento.
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Para observar a microestrutura do solo apés colapso foram preparadas amostras
a partir do corpo de prova do ensaio edométrico simples (célula edométrica),
carregado a umidade constante até a tensdo desejada de 160 kPa e inundado
sobre esta tensdo. O processo de secagem ocorreu apos a estabilizacdo das
deformacdes (colapso). Posteriormente foi removido o excesso d'dgua das
células, através de uma pequena bomba de succdo manual e verificou-se
ocorréncia de deformacdes no solo. A incidéncia de luz (150 Watt) foi feita por 4
dias nas células préximas ao solo e a variagdo das deformacdes foi
acompanhada. O solo foi descarregado e o alivio de tensdo causou uma
expansdo de 0,20% em relacdo ao solo de Petrolina-PE. Depois, abriu-se a
célula e nado foi mais verificada agua livre no seu interior, o anel com o solo foi
colocado separadamente em dessecador com silica-gel, quando foram
realizadas pesagens para verificar constancia de peso, caracterizando o
processo de secagem. Posteriormente a preparacdo da superficie de
observacdo é metalizacdo, as andlises das imagens seguiram o0 mesmo das

amostras indeformadas.
3.3.2.5  Caracterizacao da Colapsibilidade em Laboratorio

Foram realizados na UFPE os ensaios edométricos simples e duplos em
amostras indeformadas do tipo bloco, utilizando prensas do tipo Bishop com
braco de relacdo 1:10, incremento de tensdo (AO/0 = 1) no carregamento,
iniciando com 10 kPa e atingindo a tensao de 1.280 kPa. Na medicao da variacao
de altura dos corpos de prova foi utilizado um extensémetro com sensibilidade
de 0,01 mm. Dos blocos foram desprezados os trés centimetros iniciais de cada
face, evitando qualquer perturbacédo na umidade e na estrutura do solo, pois
entende-se que esta regido, mesmo com o0s cuidados tomados, pode sofrer
influéncia do papel aluminio, da talagarca, da parafina, do pé de serra e do

transporte.

As amostras foram moldadas a partir dos blocos em anéis de ago inoxidavel com
6.000 mm?2 de area, ponta biselada, altura de 20 mm e diametro de 87,40 mm.
Foi atendida a relacdo diametro/altura superior a 2,50, segundo recomendacao
do Lambe (1951). A medida que o corpo de prova era talhado, o anel era
introduzido estaticamente. Apos a realizacédo do corte da parte inferior do corpo
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de prova, foram utilizados duas pecas cilindricas de acrilico, uma na base e outra
no topo, para proceder com a pesagem e colocacao do anel na célula edométrica
(Figura 3.15).

Figura 3.15 — Célula utilizada para ensaios edométricos.

Fonte: Autora

Nas células edométricas, as pedras porosas e papéis filtro (no topo e na base)
estavam inicialmente secos. A parte superior da célula foi protegida por um

plastico afixado por um elastico (“o’ring”) para evitar perda de umidade durante

0 processo de carregamento antes da inundacao.

Nos ensaios edométricos simples realizados nas amostras coletadas, 0s corpos
de prova foram inundados nas tensdes 10, 20, 40, 80, 160, 320, 640, 1.280 kPa.
A norma da ABNT (1990) para ensaio de adensamento unidimensional do solo

foi aplicada para a determinacéo dos tempos de medi¢ces das deformacdes.

No inicio dos ensaios foi aplicada uma tensédo de 1,25 kPa, para que ocorresse
0 processo de assentamento do sistema e a leitura inicial para o processo de
deformacédo. As tensfes aplicadas nos ensaios eram acrescidas de Ac/c=1
iniciando com 10 kPa e finalizando com 1.280 kPa. O tempo de duracao de cada
estagio de tensdo era tal que a deformacdo entre dois intervalos de tempo

consecutivos (At/t=1) fosse inferior a 5% da deformacéo total do solo ocorrida
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até o tempo anterior. Na fase de inundacao, a entrada do permeante na célula
foi controlada por meio de uma bureta graduada de 0,1 ml, com uma torneira
regulavel de vidro em sua extremidade. O permeante utilizado nos ensaios foi a
agua destilada e a vazéao de inundacéo foi de 0,25 ml/s. O procedimento adotado

para a inundacgéo das células seguiu as seguintes etapas:

a) Apoés o ajuste da vazado média de inundagdo na bureta para a desejada no
ensaio, iniciou-se a inundacao pela parte inferior da base da célula e quando
a quantidade de agua percolada foi igual a 5 ml, completou-se a bureta com
0 permeante para a leitura zero e assim sucessivamente;

b) Quando o permeante percolou pelo solo e se mostrou na parte superior da
célula, foi feita a desconexdo da bureta da base da célula, retirando o elastico

J

(“o’ring”) e o plastico de vedacgédo do topo da célula, para entdo completar o

recipiente superior da célula com o permeante.

As medicdes dos deslocamentos devido a inundacdo foram realizadas nos
tempos de 0; 0,10; 0,25; 1,00; 2,00; 4,00; 8,00; 15,00; 30,00; 60,00; 120,00;
480,00 e 1.440 minutos. Ao final do ensaio, foi feita a pesagem do corpo de prova
para determinacdo do teor de umidade do solo. O potencial de Colapso foi
calculado pela Equacéo 3.8.

CP (%) = 100AH / H% Equacéo 3.8
Onde:

CP — Potencial de Colapso.
AH — Variacao da altura do corpo de prova devido a inundacao.

Hi — Altura do corpo de prova antes da inundacéao.

Os corpos de prova foram compactados em anéis das células edométricas, as
quais tem altura (h) média de 19,92 mm e area de 40 mmz2. Na umidade desejada
foram calculadas as quantidades de solo necessarias para atingir o grau de
compactacdo estabelecido para o ensaio. A compactacado foi realizada
estaticamente em uma prensa com capacidade de 5 tf e velocidade 0,008 mm/s.
Desta maneira, 0 solo umido foi colocado no anel, e este encaixado no molde de

compactacao, o qual apresenta altura de 2,5 vezes a altura dos corpos de prova.
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O molde foi confeccionado de forma que o solo ndo fosse compactado além do
necessario, o que foi possivel devido ao sistema de seguranca no topo, onde ha
contato do pistdo com o molde, impedindo que o pistdo compacte mais o solo.
(MOTTA, 2006). A Figura 3.16 ilustra o processo de compactacédo dos corpos
de prova nas umidades e graus de compactacao estudados.

Figura 3.16 — Processo de compactacéo dos corpos de prova para o ensaio edométrico: a) e b)
molde dos corpos de prova juntamente com o anel de aco da célula edométrica, ¢) o molde do
corpo de prova colocado na prensa de compactacdo, d) corpo de prova apds passar pelo

processo de compactacao.

Fonte: Motta (2006).

O tempo médio de duracdo da compactacao estatica foi de aproximadamente 15
minutos, e apoés esta, a amostra foi deixada na prensa desligada por 10 minutos,

onde se verificou uma pequena relaxacéo da tenséao.

Com o objetivo de avaliar o processo de compactacédo no melhoramento de solos
colapsiveis, foram realizados ensaios edométricos simples em amostras
compactadas estaticamente na umidade 6tima e com peso especifico aparente
seco maximo. Nos ensaios edométricos duplos, um corpo de prova foi carregado
na umidade natural e o outro foi inundado previamente na tenséao de 1,25 kPa,
com vazao de 0,25 ml/s, antes de ser carregado. O procedimento geral deste

ensaio seguiu os moldes dos ensaios edométricos simples.
3.3.2.6  Avaliacdo da Resisténcia ao Cisalhamento

A avaliacéo da resisténcia ao cisalhamento foi feita no laboratorio UFPE por meio
de uma prensa de cisalhamento direto (Figura 3.17), utilizando corpos de prova
indeformados com dimens6es 101,6 mm por 101,6 mm e altura de 40 mm. Os
ensaios foram realizados em amostras indeformadas com o solo na umidade

natural e inundado previamente (submerso em agua por 24 horas). Outro ensaio
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foi realizado na umidade de 3%, deixando em um dessecador com solucao de

NacCl, para atingir a umidade.

Os corpos de prova foram moldados com auxilio de um molde e conduzidos para
a célula de cisalhamento e foram consolidados nas tensdes 50 kPa, 100 kPa,
150 kPa e 200 kPa. A compressibilidade foi avaliada por meio de deflectometros
com sensibilidade de 0,01 mm e o tempo de consolidagdo era de no minimo uma
hora. A velocidade dos ensaios foi de 0,018 mm/min, seguindo as
recomendacdes de Head (1994). A forca cisalhante foi avaliada por meio de um
anel dinamométrico de calibracdo 0,16 kgf / 0,01 mm. Durante a fase de
consolidacédo e de cisalhamento, a célula foi envolvida com um plastico para
manter a umidade inicial. A seguir esta exemplificada a célula de cisalhamento

direto usada no presente estudo (Figura 3.17).

Figura 3.17 — Célula e prensa de cisalhamento direto.

Fonte: Autora

3.3.2.7 Avaliagdo do Coeficiente de Empuxo no Repouso Durante a

Inundacéo

A avaliacéo do coeficiente de empuxo no repouso durante a inundacgao do corpo
de prova foi realizada na UFPE e UNICAP em uma célula construida e
instrumentada por Lins (2014) e adaptada por Galindo (2016) (Figura 3.18). As
amostras foram compactadas (85%) em laboratério com umidade de 0,22%
(umidade em campo no momento da coleta) e peso especifico aparente seco

14,80 kN/m3, calculado em campo. A compactacéo do solo ocorreu na prépria
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célula por meio de um pequeno soquete onde o peso da amostra foi dividido em
trés partes em 3 camadas de 81,63 g. Durante o processo e compactacdo nao

houve acréscimo de tensao lateral no anel.

Figura 3.18 — Célula Edométrica Modificada.
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Fonte: Adaptada de Lins (2014) por Galindo (2016).

O procedimento foi similar ao realizado nos ensaios edométricos simples nas
células edométricas convencionais. As tensdes da aplicacdo foram 10 kPa, 40
kPa, 80 kPa, 160 kPa e 300 kPa. Apés a montagem da célula com a amostra, o
conjunto foi levado para a prensa de adensamento e ajustado ao LVTD (Figura
3.19). Em seguida, os strain gauges e o LVTD foram conectados a caixa de
aguisicao de dados e ligados ao programa para leitura e armazenamento dos
dados, para logo ap0s dar inicio aos ensaios. As tensdes efetivas horizontais
foram determinadas em funcéo da deformacao horizontal, apés a calibragéo, e

do potencial de deformidade do solo.

Figura 3.19 — Prensa edométrica: momento do ensaio devidamente instrumentado pelo

computador e por deflectdmetros.

g B
| e

| Fonte: Autora.
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4 RESULTADOS E DISCUSSOES

Sao apresentados e analisados os resultados dos ensaios realizados em
laboratério e em campo, em amostras deformadas, indeformadas e
compactadas. As andlises sdo desenvolvidas em duas etapas. A primeira
destina-se as caracterizagbes gerais: fisica, quimica, de dispersividade e
microestrutural. A segunda etapa se refere a caracterizacdo mecanica através
da colapsividade, resisténcia de ponta e médulo de elasticidade e avaliacdo do

coeficiente de empuxo no repouso Ko.

4.1 CARACTERIZACAO FiSICA, QUIMICA, DE DISPERSIVIDADE E
MICROESTRUTURAL
41.1 Caracterizacao Fisica

O solo tem mais de 90% de areia, com fracéo argilosa < 8% e praticamente sem
silte (no maximo 2%), sendo mal graduado (Cu < 5%) (Tabela 4.1). As curvas
granulométricas dos solos onde foram edificados o Canal Pontal Azul - CPA
(FUCALE, 2000), o Conjunto Habitacional Privé Village — CHPV (SILVA, 2003)
e Canal dos Tabuleiros Maranhense (MENDONCA NETO, 2010) tem
distribuicdo granulométrica similares, porém com teores de argila maiores

(Figura 4.1.a). A curva de compactacao é mostrada na Figura 4.1.b.

O solo é néo liquido e ndo plastico e se enquadra no grupo SM, Areia Siltosa,
na classificagdo do SUCS e A-3 na classificacdo da TRB. O valor do peso
especifico dos grdos (Gs = 26,32 kN/m®) e o peso especifico natural do solo
varia de 14,60 a 15,10 kN/m?3, a umidade natural varia de 0,22% a 0,90% e grau
de saturacdo médio 2,86%. O valor do peso especifico aparente seco maximo,
obtido com energia do Proctor Normal é de 18,50 kN/m3 e umidade 6tima de
7,30%.

O critério do Design of Small (1960 — 1974) indica que o solo estudado tem
variacdo de volume devido a saturagao significativa, quando inundado, requer
tratamento (Figura 4.2). Pelo critério de Handy (1973), citado por Lutenegger e
Saber (1988) o solo tem alta probabilidade ao colapso (%< 0,002 mm é inferior
a 16%).
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Ferreira (2008) explica que os solos colapsiveis com textura grossa predominam
no Nordeste e em boa parte do sudeste brasileiro, se enquadrando no critério

de Handy (1973) para alta probabilidade ao colapso.

Tabela 4.1 — Fracdes do solo e Coeficientes de Uniformidade e Curvatura.

Profundidade Frag&o do solo (%) Coeficiente de Coeficiente de
(m) Argila Silte Areia Uniformidade Curvatura
0,05 09 02 91 4,60 2,23
0,10 05 02 93 2,67 1,18
0,20 05 02 93 2,85 1,39
0,50 07 00 93 2,85 1,39
1,00 07 02 91 3,83 1,85
1,50 07 02 91 3,83 1,85

Fonte: Torres et. al., (2015).

Figura 4.1 — Caracterizagéo fisica do solo: a) Distribuicdo granulométrica; e b) Curvas de

compactacgéo e saturacdo. Onde: CHPV — Conjunto Habitacional Privé Village. CPA — Canal

Pontal Azul.
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4.1.2 Caracterizagdo Quimica

O solo é acido (pH< 7). O valor do pH em Cloreto de Potassio (pHkci) é inferior
ao valor do pH em agua (pHn20) e a variacdo do pH (ApH = pHkci - pHH20) é
negativa, indicando a presenca de argilas silicatadas (Carvalho, 2004). Os
valores de pHu2o foram préoximos aos encontrados por Ferreira (1995) nos solos
de Petrolandia e por Mendonga Neto (2010) no solo de Parnaiba/Pl. A
quantidade da matéria organica obtida a partir do carbono orgénico é baixa
(menor que 1,0%). Os resultados da caracterizacdo quimica obtidos em seis

amostras séo apresentados na Tabela 4.2.

Tabela 4.2 — Caracteriza¢do Quimica.

Na*

Solo pH Ce Na* K*' Ca* Mg® APF* H* S CTC V m 100

Prof
(m)
0,10 580 509 1482 0026 0,27 1,10 2,40 005 4,65 4,03 873 46,16 1,29 2,98
025 715 6,83 1210 031 038 070 150 0,10 3,70 289 6,69 43,20 3,56 2,98
0,60 6,15 509 1038 025 0,24 0,30 1,40 0,15 435 219 6,69 32,74 7,00 2,98
0,70 561 422 463 028 0118 040 1,30 0,40 3,90 216 6,46 3344 18,92 4,33

H.0 KCI (uS) cmolc/kg %

1,10 526 4,04 323 024 015 020 130 050 410 189 6,49 29,12 269 3,70
1,60 4,80 400 345 032 016 010 1,20 040 440 1,78 658 27,05 22,87 4,86
Legenda: S = Na* + K* + Ca2* + Mg?*; CTC (T) = Na* + K* + Ca2* + Mg?* + ABR* + H*;
Al* CTC 3
RC =100 Tr_100_ 12\ 1008 - 100AIT
argila (%) . argila(%) . T. S+AIP

Fonte: Torres (2014).

A capacidade de troca cationica é baixa, 6,48 a 8,73cmolckg™? (valor T=CTC <
27cmolckg™), indicando também a predominancia do mineral argilico caulinita.
Valores encontrados por Ferreira (1995) variaram de 2,04 a 3,73cmolckg™? nos
solos de Petrolandia e Mendonca Neto (2010) obteve valores de 7,90 a

9,70cmolckg™ no solo de Parnaiba-PlI.

A saturacao por base expressa em porcentagem (valor V de 27,05 a 46,16%) é
inferior a 50% tratando-se de um solo distrofico. A porcentagem de sédio, 2,98 a
4,86%, no complexo de trocavel é baixa (100Na*T'<6%) e cresce com a
profundidade. A condutividade elétrica do extrato de saturacdo € alta,
>4uS/cm/25°C e decresce com a profundidade. Levando em consideragao as

caracteristicas acima descritas e as caracteristicas macromorfolégicas do perfil
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de solo, resultados similares foram encontrados nos solos de Petrolandia-PE por

Ferreira (1995) e no solo de Parnaiba-PI por Mendonc¢a Neto (2010).

Conclui-se que o solo se enquadra na classe pedolégica Neossolo
Quartzorénico, com horizonte A fraco, textura arenosa fina, fase Caatinga

hiperxerdfila e relevo plano.
4.1.3 Caracterizacao da Dispersividade

Resultados dos ensaios de dispersao rapida (Crumb test) realizados na amostra
do solo da profundidade 0,80 a 1,10m, mostraram que o torrdo fragmentou-se,
porém nédo coloriu a 4gua, e as particulas de argila ndo estavam suspensas no
liquido (Figura 4.3). De acordo com o critério de classificacdo de Sherard et al.,

(1972) a fracéo argila do solo foi definida como Nao Dispersiva (ND).

Figura 4.3 — Amostra do solo no inicio e no término do ensaio Crumb Test.

Fonte: Torres (2014).

Resultados do ensaio de granulometria com e sem uso do defloculante (Tabela
4.3) evidenciam que sem defloculante a porcentagem de areia fina é maior e a
porcentagem de argila € menor, quando comparada com o uso de defloculante.
Este comportamento foi verificado tanto por Fucale (2000) como por Ferreira
(1995), significando que a argila ndo dispersou, resultando em flocos e com

dimensdes maiores.

Tabela 4.3 — Resultados do ensaio comparativo de granulometria.

. Areia Areia Areia . )

Ensaio Pedregulho grossa média fina Silte Argila
Com defloculante 0 0 06 88 01 05
Sem defloculante 0 0 06 92 0 02

Fonte: Autora.
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A Figura 4.4 apresenta resultados do ensaio Furo de Agulha (Pinhole Test) e
exibe a amostra de solo antes (Figura 4.4.a) e apés a passagem da agua (Figura
4.4.b). No final de 5 minutos a vazéo do solo foi constante variando de 0,90 a
1,48ml/s em funcé@o da carga hidraulica aplicada. A relacdo entre a vazdo e a
carga hidraulica é aproximadamente linear e o diamentro do furo praticamente
ndo modificou (Figuras 4.4.c e 4.4.d). A analise quanto a dispersibilidade

classifica 0 solo como ND, ou seja, Nao Dispersivo.

E importante destacar a importancia do molde dos corpos de prova e de sua
colocacdo no equipamento, para que ndo existam caminhos preferencias de

percolacao entre o solo e a parede do equipamento.

Figura 4.4 — Amostra do solo apds término do ensaio Pinhole: a) Amostra antes do ensaio; b)

Amostra apds o ensaio; c) Relacdo volume versos tempo; d) Relacdo vazdo versos carga

hidraulica.
a) Amostra antes do ensaio b) Amostra ap6s o ensaio
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Fonte: Torres (2014).
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414 Caracterizagao Microestrutural

No solo indeformado a matriz € constituida por intensa quantidade de gréos de
areia e pouca argila. Os gréaos de areia sdo quase totalmente de quartzo, sendo
de tamanhos variados e formas arredondadas e subangulares (Figura 4.5). A
pequena quantidade de argila reveste total ou parcialmente os grdos do
esqueleto (areia), quase sempre néo se estendendo ou formando pontes entre
eles. Este tipo de estrutura condiciona a formacéo predominante de um tipo de
porosidade, designada poros do empacotamento simples, que Sdo 0s espagos

vazios resultantes da juncao de particulas de diferentes tamanhos e formas.

Figura 4.5 — Contextura do solo natural: @) Microestrutura em Poros de empacotamento Simples
com ligaces instavéis entre as particulas, b) Gréos de quartzo revestidos total ou parcialmente

de argilas c) LigacOes entre particulas de quartzo por silite e argilas.

XZeB 188mm LDN-UFPE

K78 Z288mm LDN-UFPE

38kU X580  58rm LDN-UFPE

Fonte: Autora
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O revestimento dos gréos do esqueleto € atribuido ao processo de aluviagéo,
intemperismo em campo ou movimentacdes de natureza fisicogénica.
Caracteristicas similares foram observadas por Wolle et al., (1978), Wolle et al.,
(1981), Benvenuto (1982), Mendoncga (1990) e Ferreira (1995).

4.1.5 Considerag8es Finais sobre caracterizacdo Fisica, Quimica, da

Dispersividade e Microestrutural

O solo estudado é uma Areia Mal Graduada constituido por mais de 90% de
areia com fracdo de argila menor que 8% e silte < 2%. Os gréos sao
arredondados a sub angulares. O solo é néo liquido e ndo plastico, com um
potencial de variacdo de volume significativo quando inundado, requerendo
tratamento pelo critério do Design of Small (1960 — 1974), tendo alta
probabilidade ao colapso pelo critério de Handy (1973).

E um solo &cido (pH<7), com condutividade elétrica alta (>4puS/cm/25°C), baixa
capacidade de troca de cations (<27cmolckg-1), indicando a presenca de
Caulinita, é distréfico v<50% e baixa quantidade de Sddio trocavel (<6%). Este
solo se enquadra na classe pedoldgica Neossolo Quartzorénico, com horizonte

A fraco, textura arenosa fina, fase Caatinga hiperxerdfila e relevo plano.

Os graos de Quartzo encontrados estavam revestidos total ou parcialmente de
argila, os grados do esqueleto (areia) quase sempre nao se estendiam ou
formavam pontes entre eles. Eles possuem uma estrutura condicionada a
formacdo de um tipo de porosidade designada Poros do Empacotamento
Simples, que sdo espacos vazios resultantes da juncdo de particulas de

diferentes tamanhos e formas.

4.2 ANALISE DO COMPORTAMENTO GEOMECANICO: AVALIACAO
DA COLAPSIBILIDADE, RESISTENCIA AO CISALHAMENTO,
RESISTENCIA DE PONTA E MODULO DE ELASTICIDADE
DINAMICA.

Sao apresentados resultados da avaliagdo da colapsibilidade através de ensaios

de campo e laboratério em amostras indeformadas e compactadas, da
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resisténcia ao cisalhamento, da resisténcia de ponta obtida em campo e em
laboratorio no solo natural e inundado previamente, da avaliacao do modulo de
elasticidade em campo e da avaliacdo do coeficiente de empuxo no repouso

durante o carregamento e inundado.

4.2.1 Avaliacdo da Colapsibilidade

A colapsibilidade foi avaliada em laboratério por ensaios edomeétricos simples,
em amostras indeformadas e compactadas na umidade 6tima e peso especifico
aparente seco maximo, edomeétricos duplos em amostras indeformadas e em

campo pelo expansocolapsometro.
4.2.1.1 Avaliacdo da Colapsibilidade Obtida em Laboratério.

A Figura 4.6 apresenta as curvas de variagdo do indice de vazios com a tenséo
vertical aplicada, obtidas a partir de amostras indeformadas dos ensaios

edométricos simples e duplos.

Figura 4.6 — Resultados dos ensaios: a) Edométricos Simples. b) Edométrico Duplo. ¢) Variagcdo

do Potencial de Colapso com a Tens&o aplicada.
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Os valores do indice de compressao no solo natural para a faixa de tensao de
10 a 40 kPa foi de 0,05 e na faixa de tensdo de 80 a 1.280 kPa foi de 0,105, ja
no solo inundado previamente este valor foi de 0,095 para toda a faixa de tenséo
aplicada. O valor do indice de descarregamento, tanto no solo natural quanto no
inundado, foi de 0,02. A inundacdo causa um acréscimo na compressibilidade
do solo na faixa de tenséo de 1 a 40 kPa, cerca de 2 vezes, e praticamente néo
modifica a compressibilidade na faixa de 80 a 1280 kPa. Os valores dos
potenciais de colapso crescem com 0 aumento tensao aplicada atingindo um
valor méximo de 4,58% a 160 kPa e depois decresce com 0 acréscimo da

tensdo, sendo esta a tenséao critica para o colapso maximo.

A Figura 4.7 mostra a aplicacdo do critério proposto por Reginatto e Ferrero
(1973) para solos colapsiveis, onde as tensfes de pré-consolidacéo dos solos,

na umidade natural (Ocn) € no solo inundado previamente com agua destilada
(Ocs), foram determinadas como proposto por Martins (1983) e as tensdes das

terras (Ovo) foram avaliadas a uma profundidade de 1,0 m.

A Figura 4.7 apresentou os valores dos potenciais de colapso calculados através
da Equagdo 3.8, apresentada anteriormente, para as tensdes verticais de
inundacgéo de 10, 20, 40, 80, 160, 320, 640 e 1.280 kPa. Os Potenciais de
Colapso obtidos para as tensdes aplicadas de 160 kPa e 320 kPa foram
respectivamente 4,58 e 4,40%. O critério de Jennings e Knight (1975) indica
problema moderado para edificacdes quando o Potenciais de Colapso variam de
1 a 5% na tensdo de 200 kPa. Assim pode-se considerar que o solo aqui
analisado se enquadra nessa condicdo. Os valores dos potencias de colapso
(CP) obtidos na presente pesquisa, sdo inferiores aos encontrados por Silva
(2003) no solo colapsivel onde foi edificado o Conjunto Privé Village (Silva, 2003)
e o Canal Pontal Azul (Fucale, 2000), em Petrolina-PE (Figura 4.6.c).

As deformacdes de colapso em laboratério ocorrem praticamente a um minuto
do inicio da inundacdo. Este comportamento é tipico dos solos colapsiveis
arenosos. Comportamento semelhante foi encontrado por Alonso et al., (1990) e
Ferreira (1995). A figura 4.7 demonstra que o solo encontrado neste trabalho é

considerado verdadeiramente colapsivel.
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Figura 4.7 — Critério de Reginatto e Ferrero (1973). Onde: CHPV — Conjunto Habitacional Privé
Village e CPA — Canal Pontal Azul.
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Fonte: Torres (2014).

4.2.1.2  Andlise Microestrutural do Solo Colapsado Apés o Ensaio Edométrico

Duplo

Apbs o processo de compressao e colapso, o solo foi preparado para observacao
de sua estrutura no MEV, dessecado sob a tensdo de 160,00 kPa e
descarregado a tensao zero, com variacao de volume positiva de 0,20%. Apesar
de todos os efeitos do processo de preparacdo das amostras (secagem, alivio
de tensdo, corte, etc), observou-se que as estruturas do solo ap6s colapso
(Figura 4.8) foram similares as da amostra indeformada do solo natural. H3,
entretanto, um empacotamento mais denso entre os graos, causado pela
aplicacéo da tenséo e do colapso. A microestrutura do solo ainda era instavel e
0s graos de areia estavam revestidos com argila iluvial. A percolacédo da agua
provocou um carreamento das particulas de argilas, que passaram a preencher

0S vazios presentes na amostra indeformada.
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Figura 4.8 — Textura do solo ap6s colapso a 160 kPa e ampliagfes: a) Poros de Empacotamento
Simples com maior densificagcao de particulas, b) LigagGes entre particulas de quartzo por silte
e argila ¢) Gréos de quatrzo revestidos parcialmente de argilas d), e) e f) empilhamento de
Caulinita.
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Fonte: Autora.

A mudanca de umidade em um solo colapsivel carregado (solo condicionado ao
colapso) ou ndo (solo verdadeiramente colapsivel) pode causar uma variagdo
brusca de volume e rearranjo de sua estrutura. Esta variagdo se apresentou no
solo aluvial de Petrolina-PE (Figura 4.9).

O solo estudado apresentou: indice de vazios inicial de 0,72 (indicado na Figura
4.9.a pelo nimero 1), microestrutura de Empacotamento Simples (indicada na
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Figura 4.9.b pelo numero 1), como essencialmente arenoso (indicado na Figura
4.9.c) pelo numero 1), a umidade natural variando de 0,22 a 0,81% e peso
especifico aparente seco variando de 14,97 a 15,10 kN/m® (indicado na Figura
4.9.d) pelo numero 1). O solo comprimiu 2,07% sob a tensao vertical de 160 kPa
na mesma umidade inicial, porém, agora com indice de vazios de 0,660 e grau
de saturacdo de 3,23% (indicado na Figura 4.9.a e 4.9.d pelo nimero 2) e 0
peso especifico aparente seco aumentou para 15,84 kN/m? (indicado na Figura

4.9.d pelo numero 2).

A inundacdo causou um colapso de 4,58%, o indice de vazios passou a 0,58
(indicado na Figura 4.9.a pelo algarismo 3), 0 peso especifico aparente seco
passou a 16,70 kN/m3, umidade 17,50% e grau de saturacéo de 80% (indicados
na Figura 4.9.d pelo algarismo 3). Observa-se que a estrutura do solo apos
colapso ainda é de Empacotamento Simples (Figura 4.9.e), similar a do solo
indeformado, porém o empacotamento é mais denso entre os graos devido a
aplicacdo da tensdo e a inundacdo. E importante destacar que um solo apds
colapso ainda é instavel e pode colapsar ap0s a evaporacao e nova inundagao

sob a mesma tenséo aplicada, como apresentado por Ferreira (1995).

Figura 4.9 — Variagcéo do potencial de colapso associado a tensdo de expanséo, indice de vazios

critico e grau de saturacao critica. Compilagédo dos resultados.
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4.2.1.3 Avaliacao da Colapsibilidade em Campo

A Figura 4.10.a apresenta as curvas de deformacao volumétrica especifica com
a tensao vertical aplicada e a Figura 4.10.b mostra as curvas das deformacdes
de colapso com o logaritmo do tempo, determinadas em campo através do

equipamento expansocolapsémetro, com controle da vaz&o de inundacao.

Em laboratério, cerca de 98% das amostras entram em colapso a um minuto do
inicio da inundacdo e em campo o0 solo colapsa em quatro minutos (Figura
4.10.b). Esta diferenca € atribuida ao caminho de agua de percolagéo ser menor
na amostra de laboratério do que no campo. Comportamento similar foi

encontrado por Ferreira e Lacerda (1993), Ferreira (1995) e Fucale (2000).

Figura 4.10 - Avaliacdo da colapsibilidade em campo utilizando o equipamento
expansocolapsémetro: a) curvas variagdo de volume com o tempo, b) curvas de deformacéo

volumétrica com a tensao vertical.
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Fonte: Torres et al., (2015).

Para se avaliar e comparar os valores das deformacfes de colapso (&c) e dos

potenciais de colapso (CP) obtidos em campo com o0s determinados em
laboratorio, € necessario definir em campo a espessura da camada do solo
envolvida no processo de colapso. Esta profundidade pode ser determinada
pela variacdo da umidade do solo com a inundacgédo, ou pela profundidade
abaixo da placa, onde a transmissao de tensdo ndo € mais significativa (z>3d,
d é o didametro da placa). No caso em questéo foi considerada a profundidade
onde a variagdo da umidade do solo praticamente ndo foi alterada com a

inundagédo (Z = 2,5*d). A Tabela 4.4 apresenta os valores dos potenciais de
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colapso obtidos. Observa-se que o potencial de colapso cresce com a tensao

vertical aplicada até a tensao utilizada no ensaio.

Tabela 4.4 — Potencial de colapso obtido através de ensaios de campo (expansocolapsdmetro).

Ensaio Prof. do Potencial de
ensaio (m) inundacéo (kPa) colapso (%)

1 0,50 0.19

2 0,50 1.29

3 0,50 257

4 0,50 3,30

5 0,50 3,57

Fonte: Torres et al., (2015).

A Figura 4.11 apresenta os valores das deformacdes volumétricas especificas

com a tensdo vertical aplicada, obtidos em laboratério através dos ensaios

edométrico simples (Figura 4.11.a), e as correspondentes deformacdes, obtidas

em campo com O expansocolapsdmetro (Figura 4.11.b). Os valores em

laboratorio sdo superiores aos em campo. O mesmo comportamento foi

verificado em relacao aos valores dos Potenciais de Colapso (Figura 4.11.c).

Figura 4.11 — Curvas de deformacéo volumétrica especifica e potencial de colapso com a tenséo

vertical aplicada, obtidas através de ensaios em laboratério e em campo.
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4.2.1.4 Avaliagéo da colapsibilidade em amostras compactadas

A compactacdo do solo na condi¢cdo 6tima reduz o indice de vazios inicial,
aumenta o grau de saturagao, a umidade, a resisténcia e confere ao solo uma
estrutura estavel quando inundado. A Figura 4.12 apresenta resultados dos
ensaios edométricos simples de amostras indeformadas (Figura 4.12.a) e de
amostras compactadas de laboratério na umidade étima e peso especifico
aparente seco maximo (Figura 4.12.b). O solo compactado, quando inundado
em qualquer tensao, apresenta valores de potenciais de colapso inferiores a

0,50% (Figura 4.13), ndo sendo considerado solo colapsivel por todos critérios.

Figura 4.12 — Curvas de varia¢é@o do indice de vazios versus tensdo aplicada: a) Solo natural e

b) Solo compactado.
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Figura 4.13 — Variacdo do potencial de colapso com a tenséo aplicada obtidos em campo e em

laboratério em solo solo natural e compactado.
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4.2.2

As curvas tensdo cisalhante versus deformacdo horizontal apresentam
comportamento plastico para tensdes normais até 100 kPa e plastico com
pequeno endurecimento para tensées de 150 e 200 kPa (Figura 4.14.a, c, e). A
envoltoria de resisténcia de Mohr-Coulomb é praticamente retilinea para todas

as umidades iniciais de ensaios com coeficiente de correlacédo (R?) superior a

0,9668.

Figura 4.14 — Curvas Tenséao Cisalhante versus Deformacao Horizontal e envoltéria de Mohr-

Coulomb obitidas através dos ensaios de Cisalhamento Direto: a) e b) umidade natual, c) e d)

na umidade de 3% e e) e f) inundado previamente.
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O solo apresenta pequena coeséo, variando de 0,40 kPa na umidade natural a
zero quando inundado previamente e o angulo de atrito apresenta pequena
variacdo de 34° a 31°. Os angulos de atrito obtidos nos ensaios de cisalhamento
direto em laboratério na condicdo natural e inundado previamente foram
respectivamente 34° e 31°. Valores muito préximos aos obtidos utilizando as
correlagcdes de Guidi (1975). O acréscimo de umidade ao solo colapsivel de

Petrolina-PE reduziu a coesao e causou pequena variacao no angulo de atrito.

Para uma mesma umidade inicial o Médulo de Elasticidade Inicial cresce com a
tensdo normal aplicada e o acréscimo de umidade causa uma diminuicdo nos

modulos para uma mesma tensdo normal aplicada (Tabela 4.5).

Tabela 4.5 — indices fisicos iniciais, condi¢des na ruptura, Mddulo de elasticidade Inicial, coesdo
e angulo de atrito.

o G indices Fisicos Erup Orup Trup E c o°
%Tg kPa w % e Sr% % kPa kPa kPa w %
SE

50 0,22 0,72 9,69 13,75 57,83 4499 1600 040 34
K 100 1336 11543 7586 1625
§ 150 14,18 174,78 106,74 2000
200 12,89 229,00 164,20 12700

50 3,00 0,72 11,01 4,70 52,47 36,27 2175 0,18 33
< 100 9,44 110,43 69,32 2650
Z 150 10,18 167,00 113,31 3500
200 9,99 222,20 146,03 12000

o 50 2452 0,72 90,00 12,60 57,20 37,24 2222 0,00 31
S E 100 13,41 11559 66,59 2928
E g 150 1415 174,72 112,48 4333
= £ 200 12,99 229,88 141,00 7500

Fonte: Autora.
4.2.3 Perfil de Solo e Avaliacdo da resisténcia de ponta no solo na

umidade natural e inundado.
4231 Perfil Geotécnico

Inicialmente é apresentado o perfil de solo e a variagdo do indice de
Resisisténcia a Pentracdo Dindmica (Nspt) com a profundidade. As sondagens
do solo de Petrolina-PE, fornecidas pela construtora; foram realizadas até a

profundidade média de 11,0 m, embora o impenetravel a percolacéo tenha sido
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atingido a 9,50 m. Foi possivel identificar um perfil de solo com 2 camadas
formadas a partir da superficie: a primeira camada de areia fina siltosa de pouco
a medianamente compacta e com espessura média de 8,45 m, e a segunda
formada por um pedregulho com argila siltosa onde o limite da sondagem foi
atingido a 11,00 m (Figura 4.15.a). A Figura 4.15.b mostra a variagdo do Nspr

com a profundidade dos 12 furos indicando a faixa dos valores obtidos.

bY

Considerando os valores médios do indice de resisténcia a penetracao
(golpes/0,3 m), nota-se que este cresce com a profundidade (Nspt = 1,5Z + 3,6

com R2=0,91 e Z em m), como mostra a Figura 4.15.b.

Figura 4.15 — Perfil Longitudinal do solo e Variagdo do Nser com a profundidade.

a) Perfil Longitudinal Geotécnico
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b) Variacdo do Nspr com profundidade
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Considerando a profundidade de coleta do bloco (1,0 m), o valor médio do
Nspt = 6 golpes / 0,3 m, obtido através das determinagdes entre as 0,50 m e
1,30 m de profundidade e as correlacdes entre Nspr, 0 grau de compacidade e o
angulo de atrito apresentadas por Guidi (1975), obtém-se para o solo na umidade
natural um angulo de atrito 32° e 34° respectivamente. Considerando agora a
relacdo Kwspt = Nsptnat / NspTinundado resultando em 1,40, obtida por Ferreira
(1995) para o solo colapsivel de Petrolandia-PE com textura e propriedades
geotécnicas semelhantes ao solo estudado na profundidade de 1,0 m, obtém-
se valores de angulo de atrito de 30° e 33°, respectivamente, por Guidi (1975).

4.2.3.2 Avaliacdo da resisténcia de ponta por meio do Penetrémetro Estatico

realizado em campo em solo na umidade natural e inundado

Os valores médios da relacdo (Kw = Pq / Pqw) encontrados no presente estudo
variaram de 1,2 a 1,8 com a profundidade. Os valores de Kw para o solo
colapsivel de Petrolina-PE sdo muito proximos aos obtidos por Reznik (1989), o
qual utilizou resultados de ensaio de cone (CPT) para tensdes inferiores as
obtidas na presente pesquisa. Os valores da razdo Kwspt = Nsptnat/ NspTinundado
resultando em 1,4 obtidos através de ensaios com penetracdo dinamica por
Ferreira (1995) em solo de Petrolandia-PE, com textura e propriedades
geotécnicas semelhantes ao solo estudado, ficaram na faixa de variacdo

(Kw=Pgq/Pqw) obtida por meio de ensaio estatico.

O angulo de atrito do solo pode ser calculado a partir da resisténcia de ponta
determinada em campo através de varias correlacdo. Considerando a proposta
de Sangleard (1972), que relaciona a razéo entre a resisténcia de ponta e a
tensao vertical efetiva com o angulo de atrito (qc/2 Ov X @), o angulo atrito do
solo estimado a 1,0 m (profundidade de coleta do bloco), na condi¢do natural é
de 35° e na condicao de inundacéao é de 33°. Esses valores sdo préximos aos
obtidos nos ensaios de cisalhamento direto em laboratério (34° na condigcédo de

umidade natural e 31° na condi¢do de inundado previamente).

A Figura 4.16 apresenta a variacdo da resisténcia de ponta (Pq) no solo
determinada com o penetrbmetro estatico até a profundidade de 1,40 m, na

umidade natural e inundada. A resisténcia de ponta do solo na umidade natural
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(Pq) cresce linearmente com a profundidade até 0,20 m e para profundidades
superiores varia de 1,0 a 1,5 MPa (Figura 4.16.a). No solo inundado previamente
a resisténcia de ponta (Pqw) variou de 0,30 a 1,50 MPa, sem evidéncias de

crescer com a profundidade (Figura 4.16.b).

A razdo entre a resisténcia de ponta do solo na umidade natural e inundado
(Kw=Pqo/Pqw) é variavel com a profundidade, com valores proximos a 1 na
superficie do terreno e chegando a 3,5 na profundidade de 1,40 m (Figura
4.16.c). Na profundidade de 1,0 m o valor médio de Kw foi de 1,3 da condicao
natural em relacdo a inundada.

Figura 4.16 — Resisténcia de Ponta com Penetrdmetro estético. a) Solo na umidade natural; b)

Solo inundado previamente; ¢) Razdo entre a resisténcia de ponta obtida no solo natural e

inundado.
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Fonte: Torres et al., (2015).

4.2.3.3 Avaliacao da resisténcia de ponta por meio do penetrébmetro DPL em

campo no solo na umidade natural e inundado previamente

A Figura 4.17 mostra os valores da resisténcia de ponta (Pq) determinados com
o penetrdmetro de impacto — DPL até a profundidade de 1,40 m, no solo na
umidade natural e inundado. A resisténcia de ponta no solo na umidade natural
cresce com a profundidade (Figura 4.17.a) e no solo inundado varia de
1 a 2 MPa até 1,0 m de profundidade e de 1,2 a 3,5 MPa até a profundidade de
1,40 m (Figura 4.17.b). Os valores da razao entre a resisténcia de ponta do solo
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na umidade natural e inundado (Kw = Pq/ Pqw) crescem com a profundidade,
Kw(MPa) = 6 Z(m) (Figura 4.17.c).

Figura 4.17 — Resisténcia de Ponta obtidas com Penetrdmetro de Impacto (DPL): a) Solo natural,

b) Solo inundado e ¢) Relac&o entre a resisténcia de ponta no solo natural e inundado.
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Fonte: Torres et al., (2015).

A Tabela 4.6 apresenta os valores da resisténcia de ponta de uma estaca
metalica obtidos pelo método de Aoki-Velloso (1975) e de Decourt-Quaresma
(1978), considerando os valores do indice de Resisténcia a Penetragéo (Nspr)
obtidos na areia de Petrolina-PE nas profundidades de 0,50 m e 1,30 m.
Também, foram colocados os valores minimo, médio e maximo da resisténcia
de ponta obtida por meio dos Penetrdmetros Estatico (PE) e Dinamico (DPL). E
importante destacar que quando se utiliza a equacéo dos holandeses para se
avaliar a resisténcia de ponta por formulas dinamicas, o fator de seguranca
recomendado € de 10 e pelos métodos de Aoki-Velloso (1975) e Decourt-
Quaresma (1978) é de 2.

As razdes medias entre as resisténcias de pontas obtidas com o penetrémetro
estéatico, com o penetrdmetro de impacto dinamico (DPL) e com as calculadas
pelos métodos Aoki-Velloso (1979) e Decourt-Quaresma (1978) sao
respectivamente: 2,04; 1,18; e 1,02. Verifica-se que 0s penetrdmetros estatico
(PE) e dindmico (DPL) utilizados como métodos de investigagdo semidireto séo
ferramentas importantes para investigar 0os solos arenosos em superficie e

apresentam resultados consistentes da resisténcia de ponta admissivel. E
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importate destacar também que os valores obtidos pelas correlagées entre o DPL
e 0 PE séo de energias cinéticas diferentes.
Tabela 4.6 — Valores minimos, médios e maximos da indice de Resisténcia a Penetragio (Nspr)

da Resisténcia de Ponta obtidos pelos ensaios com os penetrdmetros e os obtidos pelos métodos
de Aoki-Velloso (1975) e de Decourt-Quaresma (1978).

indice de Resisténcia a Penetracéo Profundidade Valor Valores Valor
(NspT) € Resisténcia de Ponta. (m) Minimo Médios Maximo

Nser (Golpes/0,3m) 0,50 4,00 6,00 7,00
1,30 4,00 6,50 8,00

Resisténcia de Ponta - PE (MPa) 0,50 0,70 1,05 1,50
1,30 1,30 1,40 1,50

Resisténcia de Ponta — DPL (MPa) 0,50 0,30 0,35 0,40
1,30 1,00 1,35 1,85

Resisténcia de Ponta (MPa) Aoki-Velloso 0,50 0,73 1,10 1,28
(1975) 1,30 0,73 1,19 1,46
Resisténcia de Ponta (MPa) Decourt- 0,50 0,80 1,25 1,50
Quaresma (1978) 1,30 0,93 1,33 1,57

4.2.3.4 Avaliacdo da resisténcia de ponta em amostras compactadas em
Lisimetros e Cilindros do Proctor com penetrémetro estatico.

No presente estudo, para uma mesma profundidade, a resisténcia de ponta
cresce com o0 acréscimo do grau de compactacdo, em decorréncia do maior
entrosamento entre particulas e reducdo do volume de ar. Comportamento
semelhante foi obtido por Claus (2014) e Santos Neto (2015). Isto se deve a
funcdo que a agua exerce no ramo seco da curva de compactagcdo, segundo
Lambe e Whitman (1969) o acréscimo de agua reduz o atrito grdo a gréo,
fazendo com que a mesma energia aplicada realize um maior trabalho, reduzindo

0S vazios e, consequentemente, causando maior entrosamento e resisténcia.

A Figura 4.18.a apresenta os valores medios da resisténcia de ponta (Pq),
determinados com o0 penetrdmetro estatico, em amostras compactadas em
lisimetros na umidade natural e com graus de compactacao de 80%, 85%, 90%
e 95%. Na mesma imagem foram colocados os valores médios da resisténcia de

ponta (Pg), determinados com o penetrOmetro estatico, em amostras



106

compactadas em lisimetros nas umidades de 4% (Figura 4.18.b) e 7% (Figura
4.18.c), realizados por Verissimo et al., (2016). Os valores dos indices fisicos

dos corpos de prova séo apresentados no quadros A-2 a A-4 do apéndice.

Figura 4.18 — Variacdo da resisténcia de ponta com a profundidade obtidos em amostras
compactadas em lisimetros: a) w = 0,20%, b) w = 4,00% obtidas por Verissimo et al., (2016), c)
w = 7,00% obtidas por Verissimo et al., (2016).
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Fonte: Verissimo et al., (2016).

Embora sabendo que a estrutura do solo em campo é diferente daquela de
laboratério, devido ao rearranjo das particulas, quebra de agentes cimentantes,
processo de compactacdo etc, sera aqui realizada uma comparacao entre a
resisténcia de ponta obtida em campo com a de laboratério. Para tanto é
importante destacar o efeito de bordo para avaliacdo, em laboratorio, da
resisténcia de ponta média ao longo da profundidade. Procurando reduzir este
efeito, o comprimento do lisimetro foi divido em trés partes, de 0 a 120 mm, de
120 a 360 mm e de 360 a 500 mm. Na primeira ha um efeito maior no processo

de compactacao (trecho de menor confinamento), havendo uma redugcéo no
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valor médio da resisténcia de ponta, e na terceira parte ha um efeito da base do
lisimetro que é rigida, levando um maior valor da resisténcia média. Assim a
resisténcia média considerada para a comparacao entre os resultados de campo
com os de laboratério foi no trecho médio do lisimetro, entre as profundidades
de 120 a 360 mm.

A Figura 4.19 apresenta os resultados da resisténcia de ponta média do solo na
umidade natural, com grau de compactacdo de 85%, obtidos com o
Penetrémetro Estatico. Os valores médios em campo até profundidade 0,44 m
variou de 0,15 MPa a 1,00 MPa (Figura 4.19.a). A resisténcia de ponta média
cresceu com a profundidade variando de 0,10 MPa a 0,68 MPa (Figura 4.19.b).
Considerando as profundidades de 120 a 360 mm no lisimetro, a resisténcia de
ponta média obtida nos ensaios em campo é cerca de 3,9 vezes maior do que
a obtida em laborat6rio, no solo compactado em condicfes muito proxima a de
campo. Isto se deve ao fato de que na microestrutura do solo indeformado os
graos de areia estéo revestidos por uma pelicula de argila (argild), o que confere
ao arranjo uma resisténcia, fator destruido no solo compactado pelo

destorroamento, homogeneizacdo e compactacao.

Figura 4.19 — Comparacao variagdo da resisténcia de ponta em campo e laboratério.
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Fonte: Verissimo et al., (2015).

A resisténcia de ponta em cilindro Proctor para o solo ndo saturado atingiu maior
valor na umidade de 7% e GC 95%, com valor de 1.086,89 kPa, e na umidade
de 0,22% e GC 85% a resisténcia apresenta menor valor, de 29,89 kPa (Figura

4.20.a). Ao se cravar o cone percebeu-se uma perda progressiva da resisténcia
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de ponta, atingindo o zero em todos os graus de compacidade estudados (85%,

90% e 95%), ao ser moldado na umidade natural (Figura 4.20.b).

A resisténcia de ponta cresce com o grau de compactacdo, GC de 95%,
atingindo 270 kPa (Figura 4.20.c), isto ocorreu apés a inundacéo e cravacao do
cone na amostra. O aumento de resisténcia aconteceu devido ao rearranjo do
solo apdés o colapso, causado pela descompactacdo inicial com maior

resisténcia a penetragao.

Figura 4.20 — Resisténcia de ponta do solo com diferentes graus de compactacdo e umidades
de moldagens. a) GC 85%; b) GC 90%; c) GC 95%;
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4.2.4 Avaliagcdo do Modulo de Elasticidade Dindmico Avaliado pelo
Light Weight Deflectometer — LWD

Na condicao natural o solo colapsivel apresentou uma estrutura instavel, porém
com uma rigidez temporaria devido a succao elevada e/ou cimentacao. A rigidez
justifica as pequenas deflexdes, o maior modulo de elasticidade e a
sobreposicao das curvas individuais de deflexao (Figura 4.21.a). Quando o solo
analisado havia sido inundado previamente a rigidez temporaria foi alterada pela
entrada da agua, ocasionando a diminuicdo da succao e/ou quebra das ligacdes

cimentantes, o que resultou em um solo com menor rigidez.

Solos fofos ou poucos resistentes apresentam baixos valores de modulo de
elasticidade e as trés curvas individuais de deflexdo apresentam afastamentos
entre si (TERRATEST, 2013). Esse comportamento é verificado no solo
inundado previamente, como demonstra a Figura 4.21.b. A entrada de 4gua no
solo colapsivel provoca a diminuicdo da succao e rigidez. O solo na umidade
natural muito baixa associado a um modulo de elasticidade maior indica uma
maior rigidez e consequentemente menores deflexdes, a inundacéo eleva a
umidade, reduz a succao, reduz o modulo de elasticidade e eleva as deflexes
que crescem a medida que os impactos (cargas) sdo aplicadas. Portanto,
atravées da andlise das curvas de deflexdes, € possivel perceber o
comportamento do solo quanto a perda da resisténcia quando submetido a

inundacao e aplicacdo de carga.

Resultados dos ensaios realizados com Light Weight Deflectometer — LWD em
solo na umidade natural e inundado previamente sdo mostrados na Figura 4.21.
As deflex6es ap6s impacto no solo na umidade natural séo sobrepostas (Figura
4.21.a enquanto que no solo inundado previamente ha distanciamento das 3
curvas individuais; assim como constata-se os valores das deflexdes maiores
(Figura 4.21.b). As deflexdes no solo inundado previamente sao 7,7 vezes
maiores que as deflexdes no solo natural. O grau de compactabilidade (s/v) no

solo natural é superior a 3 vezes a do solo inundado.
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Figura 4.21 — Curvas de deflexBes individuais para o solo na umidade natural e inundado

previamente, ensaio realizado com peso de 10 kgf: a) Solo Natural — Ponto 6 da Area A; e b)

Solo previamente inundado — Ponto 5 da Area B.
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Fonte: Borges et al., (2016).
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Os valores do modulo de elasticidade (ELwp) no solo natural variam de 46,3 a

79,2 MPa, enquanto no solo inundado, variam de 9,3 a 22,5 MPa (Tabela 4.7).

A inundacdo causa uma reducdo de 88% nos valores dos modulos de

elasticidade. O solo inundado previamente apresenta valores menores que 0

solo na umidade natural, enquanto que as deflexdes (Smedio) apresentaram

valores superiores.

Tabela 4.7 — Valores de mddulo de elasticidade ELwp, deflexdo média e s/v para a situacao do

solo na condi¢ao natural e inundado.

ELwp s médio siv

Local Peso Valores (MPa) (mm) (ms)
] Médio 59,3 0,391 2,156
(ﬁ;fﬁrg) 10kgf ~ Minimo 46,3 0,284 1,872
Méaximo 79,2 0,486 2,349
) Médio 16,1 1,509 5,425
(inﬁfgago) 10kgf ~ Minimo 9,3 1,000 3,907
Maximo 22,5 2,427 6,496
Médio 55,8 0,616 2,256

Area A ini
(natural) 15kgf ~ Minimo 46,4 0,472 1,958
Maximo 715 0,727 2,604
Médio 18,3 1,888 5,227
(inﬁfjalzo) 15kgf ~ Minimo 14,7 1,480 4,281
Méaximo 22,8 2,297 5,786

Fonte: Borges et al., (2016).
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A Figura 4.22 mostra a variagdo dos valores das deflexbes apo6s impacto,
utilizando o peso de 10,0 kgf e posteriormente o peso de 15,0 kgf na condicéo
de umidade natural (Figura 4.22.a) e no solo inundado previamente (Figura
4.22.b). Devido ao acréscimo da carga ha um aumento das deflexdes e
diminuicdo no médulo de elasticidade (Tabela 4.7). No solo natural, o acréscimo
nos valores das deflexdes devido ao acréscimo de carga foi de 57,54%,
enguanto que no solo inundado previamente o acréscimo foi menor, de 25,12%.
Isto pode ser explicado pelo fato de que o solo inundado previamente sob o
impacto da carga de 10 kgf apresentou deflexdes maiores (devido a carga e a
inundacao), em relacdo ao solo na umidade natural quando recebeu o impacto

da carga de 15 kgf.

Figura 4.22 — Deflexdes devidas aos pesos de 10 kgf e 15 kgf: a) Area A, solo natural e b) Area

B, solo inundado.
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Fonte: Borges et al., (2016).

No solo natural o grau de compactabilidade (s/v) apresenta um pequeno
crescimento (4,6%), ja no solo inundado previamente apresenta uma pequena
diminuicdo (3,7%). No solo na condigdo de inundado previamente o valor da
relacdo (s/v) para as duas cargas de impacto foi > 3,5 indicando que o solo
inundado precisa ser mais compactado ou substituido por outro. (TERRATEST,
2013)
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Borges et al., (2016) definiram o coeficiente de colapsibilidade (Kiwp) pela
relacdo entre os modulos de elasticidade obtidos com o LWD, no solo natural e
no solo inundado. A Tabela 4.8 apresenta os resultados dos coeficientes Kiwp
obtidos pela equacdo 4.1, gerados a partir dos valores do modulo de
elasticidade encontrados da Area A e na Area B, utilizando as cargas de impacto
de 10 kgf e 15 kgf. Os valores do Kuwp sdo maiores para a carga de impacto de
10 kgf do que para a carga de 15 kgf, o que deve-se ao fato de que o solo ja
havia comprimido e colapsado sob a carga de 10 kgf quando a carga de 15 kgf
foi aplicada. Os valores Kiwp pode servir de referéncia na identificagéo de solos

colapsiveis.
E
KLWD == _q
Ew Equacéo 4.1
Onde:

Kwwp = Coeficiente de colapso obtido com LWD.
Eq = Modulo de elasticidade do LWD no solo natural, em MPa.

Ew = Médulo de elasticidade do LWD no solo inundado, em MPa.

Tabela 4.8 — Valores de KLwp

Ponto de AreaAeB Area Ae B
determinacéo (10 kgf) Kuwp (15 kgf) Kwp
1 3,10 2,76
2 2,90 3,10
3 4,48 3,35
4 4,95 3,79
5 4,99 3,22
6 4,33 2,76
7 4,13 3,64
8 2,24 2,17

Fonte: Borges et al., (2016).
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4.2.5 Avaliacédo do Coeficiente de Empuxo no Repouso em Amostras

Compactadas

A analise da variacdo da tensdo horizontal e do coeficiente de empuxo no
repouso (Ko) obtida utilizando célula edométrica de parede fina desenvolvida por
Lins (2014), é inicialmente abordada durante a fase de carregamento e

posteriormente durante a fase de inundagéo com tensao vertical constante.

E importante destacar que n&o foi possivel o molde do corpo de prova a partir da
amostra indeformada (bloco) com baixa umidade (0,20 a 0,90%) e fofa (GC =
80%). Em todas as tentativas de moldar os corpos de prova nas dimensdes do
anel (altura de 0,04 m e didametro 0,07 m) e colocar na célula ndo obteve-se éxito.
Assim a alternativa foi moldar os corpos de prova no proprio anel da célula em
camadas, por meio de um pequeno soquete (utilizado para moldar corpos de
prova em ensaios de ar incorporado em de argamassa). Como a espesura do
anel é fina e muito sensivel, tomou-se cuidado especial para ndo provocar
acréscimo de deformacdo durante o processo de compactacdo e induzir

acréscimo de tensao.

As variagdes da tenséo horizontal e do coeficiente de empuxo no repouso (Ko)
obtidas na fase de carregamento e inundacdo na amostra compactada
estaticamente na umidade de 0,22% e grau de compactacado 85% sao mostradas
na na Figura 4.23 para as tensfes de 10 kPa, 20 kPa e 40 kPa, na Figura 4.24
para as tensdes de 10 kPa, 20 kPa e 40 kPa e 80 kPa, na Figura 4.25 para as
tensdes de 10 kPa, 20 kPa e 40 kPa, 80 kPa e 160 kPa e na Figura 4.26 para
as tensdes de 10 kPa, 20 kPa e 40 kPa, 80 kPa, 160 kPa e 300 kPa.

Durante a fase de carregamento (no momento da colocacéo do peso) a tenséo
horizontal apresenta um pico imediatamente apos a aplicacdo da tensao vertical
e a com o decorrer do tempo ocorre uma relaxacéo até a estabilizacdo (Figura
4.23 a Figura 4.26.a), exceto para a tensao de 160 kPa. Isto se deve a
reorientacdo das particulas devido ao novo estado de tensdo, a propria
colocacdo da carga na prensa e a sensibilidade do instrumento de medida.
Comportamento semelhante é observado com relacdo a Ko (Figura 4.23 a Figura

4.26.b).
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A aplicacdo de todas as tensoOes e estabilizacdo das deformacodes, devido ao
carregamento (recalque) a inundacéao lenta e progressiva, causa mudancas no
comportamento do solo. A primeira fase € caracterizada pela evolucdo do
colapso do solo, com acréscimos e diminui¢cdes nos valores de tenséo horizontal
e de Ko, em especial entre 1 a 10 minutos do inicio da inundacéo (Figura 4.23
a Figura 4.26 letras c e d), exceto para a tensdo de 160 kPa, quando ocorre
variacao brusca na leitura do sinal do LVDT. Na segunda fase, que ocorre a partir
do décimo minuto apds o inicio da inundacao, os valores da tensdo horizontal e
do Ko crescem lentamente com o0 tempo, o solo se estabiliza, ocorre a
estabilizacdo do processo de colapso (Figura 4.23 a Figura 4.27 letra c e d). Na

tensdo de 40 kPa foi verificado o maior acréscimo (Figura 4.24 letras c e d).

Figura 4.23 Variac&o da tenséo horizontal e coeficiente de empuxo no repouso (Ko) nas fases

de carregamento e inundacao até a tensao de 40 kPa: a) On X t (log) - carregamento, b) Ko X t

(log) - carregamento, ¢) On X t (log) — inundacéo, d) Ko X t (log) — inundagéo.
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Figura 4.24 Variacdo da tenséo horizontal e coeficiente de empuxo no repouso (Ko) nas fases

de carregamento e inundagédo até a tensdo de 80 kPa: a) On X t (log) - carregamento, b) Ko X t

(log) - carregamento, ¢) Ox X t (log) — inundacéo, d) Ko X t (log) — inundagéo.
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Figura 4.25 Variacdo da tenséo horizontal e coeficiente de empuxo no repouso (Ko) nas fases
de carregamento e inundacao até a tensdo de 160 kPa: a) 10 kPa, 20 kPa e 40 kPa para On X t
(log) - carregamento, b) Ko X t (log) - carregamento, ¢) 10 kPa, 20 kPa e 40 kPa On X t (log) —

inundacéo, d) Ko X t (log) — inundacéao.
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Fonte: Autora.



117

Figura 4.26 Variacdo da tenséo horizontal e coeficiente de empuxo no repouso (Ko) nas fases
de carregamento e inundacéo até a tenséo de 300 kPa: a) On X t (log) - carregamento, b) Ko X t

(log) - carregamento, c) Ox X t (log) — inundacéo, d) Ko X t (log) — inundagéo.
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Fonte: Autora.

A variacao do indice de vazios com o tempo durante o carregamento e devido a
inundacao para as tensfes aplicadas de 10 kPa, 40 kPa, 80 kPa, 160 kPa e 300
kPa séo apresentadas nas Figura 4.27 a Figura 4.31 respectivamente. Os
valores do indice de vazios apresentados das curvas e X t (log) obtidos na fase
de carregamento foram calculados considerando todos os dados do sistema de
aguisicao, assim como foram obtidos na fase de inundacao através de célculos
gue consideram os valores meédios devido a grande quantidade de dados obtidos
na fase de inundacédo pelo sistema de aquisicdo. O tempo para ocorrer a
estabilizacdo das deformacdes devido a inundacdo € maior nos ensaios
realizados na célula edométrica de paredes finas do que os realizados na célula
edométrica convencional. Isto é causado pelo caminho percorrido pela agua no
solo da célula edométrica de parede fina (altura 40 mm) ser maior do que no da

célula edométrica convencional (altura 20 mm).
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Figura 4.27 Variacao do indice de vazios com o tempo nas fases de carregamento e inundacao

na tenséo de 10 kPa: a) e X t (log) - carregamento, b) e X t (log) — inundacgéo.
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Fonte: Autora.

Figura 4.28 Variacao do indice de vazios com o tempo nas fases de carregamento e inundagao

na tenséo de 40 kPa: a) e X t (log) - carregamento, b) e X t (log) — inundagéo.
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Figura 4.29 Variacdo do indice de vazios com o tempo nas fases de carregamento e inundacao

na tenséo de 80 kPa: a) e X t (log) - carregamento, b) e X t (log) — inundagéo.
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Figura 4.30 Variacao do indice de vazios com o tempo nas fases de carregamento e inundacao

na tenséo de 160 kPa: a) e X t (log) - carregamento, b) e X t (log) — inundagéo.

0,670 0,614 :
a) Carregamento ——{160 b) Inundaca — 160KP3
0,660
J 40 kPa -
0,650 A—— TN P / g ~__
3 10 kHa wL‘ 160 kPa E Ay
,;40,640 4 5 \
] Iy h 3 0,610 \
T 0,630 g N
% q g N
A— .
20,620 > 0,608 i
=
0,610 sy
0,600 0,606

1000 01 100

0 00 1 10
11empo - Log (ml'}\uto) Tempo - Log (minuto)

Fonte: Autora

Figura 4.31 Variacao do indice de vazios com o tempo nas fases de carregamento e inundacéo

na tenséo de 300 kPa: a) e X t (log) - carregamento, b) e X t (log) — inundagéo
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Fonte: Autora

A Tabela 4.10 apresenta os valores da tensdo horizontal (Ko) no final das fases
de carregamento e inundacéo apos o término das deformacdes de colapso e as
Figura 4.32 a Figura 4.36 mostram as variacdes de forma gréafica (o e ov). Para
tensdes aplicadas menores ou igual a 80 kPa, os valares de Ko variaram de 0,22
a 0,25 e para tensfes superiores variam de 0,34 a 0,36 (considerando valores
médios), aproximadamente 1,5 vezes maior. A diferenca pode esta associada ao
cuidado tomado durante o processo de compactacdo do solo no anel da célula,
na tentativa de reduzir ao maximo os deslocamentos do horizontais e o atrito do
solo com o anel. Esse cuidado pode ter ocasionado um menor contato do solo
com as paredes do anel, podendo ter influenciado na avaliagdo da tensao

horizontal para as tensées menores aplicadas. Para as tensbes maiores 0s
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vazios ja foram reduzidos e contatos tornaram-se maiores pela aplicagdo das

tensdes maiores.

A Tabela 4.9 ainda mostra que os valores do coeficiente de correlacdo (R?) entre
a tensao horizontal e vertical durante o carregamento é aproximadamente linear
com valores superiores a 0,975. A inundag&o causa um acréscimo no coeficiente

do empuxo horizontal, por causar uma aumento na Ow.

Tabela 4.10 Valores de Ko obtidos no final cada estdgio de tenséo aplicada durante a fase de

carregamento.

o Valores de Ko obtidos durante o carregamento e Inundacao
Tensé&o ultima

Tensdao aplicada durante o carregamento
do Fase Fase
10 20 40 80 160 300 )
carregamento Carregamento Inundagao
kPa kPa kPa kPa kPa kPa
10 kPa 036 o o o . 0,36 0,37
40 kPa 022 017 021 020 R?=0,991 0,38
80 kPa 016 025 024 018 __ 019 R2=0975 0,22
160 kPa 022 018 021 024 030 __ 028 R2=0,980 0,34
300 kPa 023 028 031 032 0,38 0,36 0,36 R2=0,997 .
Valormédio o924 022 024 025 034 0.6

R? — Coeficiente de correlagéo linear

Fonte: Autora

Figura 4.32 Relacdo entre a tensdo horizontal e a vertical nas fases de carregamento e inundacao
na tensdo de 10 kPa
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Figura 4.33 Variacdo da tenséo horizontal, vertical e coeficiente de empuxo no repouso e nas

fases de carregamento até a tenséo de 40 kPa e inundagéo na tensdo de 40 kPa: a) OH X Ov

b) Ko X Ov
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Figura 2.34 Variacdo da tenséo horizontal, vertical e coeficiente de empuxo no repouso e nas

fases de carregamento até a tensdo de 80 kPa e inundacao na tensdo de 40 kPa: a) On X Ov

b) Ko X Ov
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Figura 4.35 Variacdo da tenséo horizontal, vertical e coeficiente de empuxo no repouso e nas

fases de carregamento até a tensé@o de 160 kPa e inundacao na tenséo de 160 kPa: a) Ox X Ov

b) Ko X Ov
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Figura 4.35 Variacdo da tenséo horizontal, vertical e coeficiente de empuxo no repouso e na fase

de carregamento até a tenséo de 300 kPa: a) On X Ov b) Ko X Ov
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Fonte: Autora

Considerando os valores do angulo de atrito do solo na condicdo natural e
inundado previamente obtidos nos ensaios de cisalhamento direto (item 4.2.2),
os valores do angulo de atrito calculados pela correlagcdo de Sanglear (1972) a
partir da resiténcia de ponta determinada através do penetrébmetro estatico na
profundidade (1,0 m) em que foi coletada o bloco indeformado (item 4.2.3.b) e
as correlagbes que permitem calcular o valor de Ko com o angulo de atrito
apresentadas na Tabela 2.7, Santos et al.,, (2016) obtiveram os valores Ko
(Tabela 4.10). Também foram inseridos nessa tabela os valores de Ko obtidos
com a célula edométrica de paredes finas. O menor valor de Ko (0,32) obtido por
correlacdo foi o calculado pela proposta de Schmidt (1967) e o maior (0,56)
calculado pela proposta de Moroto e Muramatsu (1987). Os valores de Ko

variaram de 0,32 a 0,52 na condicéo natural e de 0,36 a 0,56 no solo inundado.

Valores de Ko obtidos diretamente dos ensaios de laboratério variaram de 0,22
a 0,25 para tensdes inferiores a 80 kPa e para tensdes superiores 0,30 a 0,38.
Esses ultimos valores séo proximos aos valores minimos de Ko obtidos utilizando

correlagdes indiretas apresentados na Tabela 4.10.

A utilizacdo da célula edométrica de parede fina desenvolvida por Lins (2014)
para avaliar os valores Ko se mostrou uma investigacdo importante e relavante
para avaliar o valor de Ko durante o carregamento e a inundagdo. Mesmo
considerando os feitos do atrito entre o solo anel e a defomacgéo do anel para
aferir a tensdo horizontal, gerando um ensaio com restricdo a condicdo de

repouso absoluto. Entretanto o anel utilizado é extremamente sensivel e esta
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acoplado a um sistema de aquisicdo de dados capaz de aferir pequenas

variacfes de tensodes.

Tabela 4.10 Valores de Ko obtidos por correlagBes adaptada de Santos et al., (2016).

Correlacdes Ko na condig&o natural Ko na condic¢éo inundado
Campo Laboratério Campo(com Laboratério
Campo / Campo
(com base com base base em com base
Lab / Lab
em qc) em ¢ qc) em ¢
JAKY (1944) 0,38 0,39 0,97 0,41 0,42 0,98
FRASER (1957) 0,39 0,40 0,98 0,42 0,42 1,00
ROWE (1957) 0,34 0,35 0,97 0,36 0,38 0,95
SCHMIDT (1967) 0,32 0,33 0,97 0,36 0,36 0,99
MATSUOKA e
SAKAKIBARA 0,47 0,47 1,00 0,48 0,49 0,98
(1987)
MOROTO e
MURAMATSU 0,51 0,52 0,98 0,55 0,56 0,98
(1987)
Média 0,38 0,39 0.98 0,41 0,42 0,98

Presente pesquisa

o 0,22 a 0,36 0,34 a 0,36
(valores médios)

Fonte: Adaptada de Santos et al., (2016)

4.2.6 Razdo entre Coeficiente e para@metros do solo colapsivel na condi¢cdo
natural e inundado
A tabela 4.11 apresenta os valores da razdo entre os coeficientes e parametros
do solo colapsivel na condicdo natural e ap0s a inundagédo. Observa-se que 0
potencial de colapso obtido em campo € menor do que o obtido em laborat6rio
(0,75 vezes), a resisténcia ao cisalhamento no solo natural € maior (1,1 vezes)
do que no solo inundado previamente, a resisténcia de ponta obtida com o
penetrdbmetro estatico em campo é maior (1 — 3,5 vezes) no solo natural do que
no solo previamente inundado, o modulo de elasticidade obtido pelo ensaio de
placa dinamico (LWD) é maior (2,2 — 5 vezes) no solo natural do que no inundado
e o coeficiente de empuxo no repouso é maior a umidade natural do que no solo

inundado.

Ferreira (1995) ainda observou que os valores do indice de resisténcia a
penetracdo (Nspt) no solo natural de Petrolina-PE s&o superiores aos obtidos no

inundado (1,4 — 3,3 vezes). No solo colapsivel de Petrolandia-PE, Petrolina-PE
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e Palmas-TO os valores dos potenciais de colapso obtido em campo séo
menores (0,85 vezes) do que os obtidos em laboratério. Estes valores sao

préximos aos encontrados na presente pesquisa.

Tabela 4.11 — Razdes entre potencial de colapso, resisténcia de ponta, tangente do angulo de
atrito, modulo de elasticidade dinamico, coeficiente de empuxo no repouso e indice de resisténcia

a penetragdo (Nset) na condi¢do natural e inundada.

Faixa de
Raz&o entre
variacao
CP Potencial de colapso obtido em campo (Expansocolapsémetro)
KCP = CT 0,75
w e em laboratério (edométrico simples).
Pq Resisténcia de ponta obtida com penetrémetro estéatico, em
Kpg = Par 1-3,5
qw campo na condi¢do natural e inundada.
Tgo Tangente do angulo de atrito, obtido na condi¢c&o natural e
0= —— 1,1
Tg%w inundada.

E Mddulo de elasticidade obtido em campo (LWD), na condigéo
KLWD = _E 2,2 - 5
w natural e inundada.
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5 SINTESE DOS PRINCIPAIS RESULTADOS, CONCLUSOES E
SUGESTOES

5.1. SINTESE DOS PRINCIPAIS RESULTADOS E CONCLUSOES

O solo do local da pesquisa em Petrolina-PE € uma areia mal graduada, com
graos arredondados a angulares, nao liquido e nao plastico e tem alta
probabilidade ao colapso pelo critério de Handy (1973). E um solo &cido, com
condutividade elétrica alta, baixa capacidade de troca de cations indicando a
presenca de caulinita, é distrofico, com baixa quantidade de sédio trocavel. E
enquadrado na classe pedologica Neossolo Quartzorénico e tem uma estrutura
de poros de empacotamento simples. O revestimento dos grédos é tipico de
processos aluviais. Apés o colapso, ha um empacotamento mais denso entre 0s

graos, mas a estrutura ainda é instavel.

Os valores dos potenciais de colapso crescem com o0 aumento de tensao
aplicada até 160 KPa e decresce para tensfes superiores, apresentando
comportamento de pico € classificado como verdadeiramente colapsivel
segundo o critério de Reginatto e Ferrero (1973). Os potenciais de colapso
avaliados pelos ensaios edométricos simples, em laboratorio, sdo superiores em
média 25% daqueles determinados em campo pelo expansocolapsdmetro e a
deformacg@es devido a inundacgéo sdo mais rapidas do que aquelas que ocorrem
em campo. A compactacdo na umidade 6tima e peso especifico seco maximo
confere ao solo uma estrutura estavel, ndo sendo considerado mais como
colapsivel para qualquer tensédo aplicadas, deixando se ser verdadeiramente
colapsivel ou condicionado ao colapso.

O aumento do grau de compactacéo para uma mesma umidade confere ao solo
uma diminui¢cdo do potencial de colapso e da deformacgdo volumétrica. Esses
resultados mostram que a melhoria das caracteristicas geotécnicas do solo
através de uma boa compactacdo reduz a compressibilidade e minimiza as

deformacdes por colapso.

O angulo de atrito do solo na umidade natural (0,80%), na umidade de 3% e

guando inundado previamente sao respectivamente 34°, 33° e 31°, havendo
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assim uma pequena variagdo do angulo de atrito com o acréscimo da umidade

do solo. A coeséo varia de 0,40 kPa a zero quando inundado.

Para uma mesma umidade inicial o Médulo de elasticidade Inicial cresce com a
tensdo normal aplicada e o acréscimo de umidade inicial causa uma diminuicao

nos moédulos para uma mesma tensao aplicada.

A resisténcia de ponta no solo na umidade natural cresce com a profundidade e
no solo inundado varia de 1 a 2 MPa até 1,0 m de profundidade e de 1,2 a 3,5
MPa até a profundidade de 1,40 m. Os valores da razéo entre a resisténcia de
ponta do solo na umidade natural e inundado (Kw = Pq / Pqw) variando
de 1, a 1,8 com o penetrbmetro estatico e cresce com a profundidade,
Kw (MPa) = 6 Z (m) com o penetrbmetro dinamico. Os penetrometros DPL e
estatico € uma técnica de investigacdo semi-direta promissora para avaliar a
perda de resisténcia do solo colapsivel devido a inundagédo em solos colapsiveis
superficiais. A inundacéo reduz a resisténcia de ponta.

A resisténcia de ponta média do solo, para uma mesma umidade, cresce com a
profundidade e com o grau de compactacdo. A resisténcia de ponta média
obtida nos ensaios em campo é cerca de 3,9 vezes maior do que a obtida em
laboratorio, nos lisimetros com o solo compactado nas mesmas condi¢cdes de
campo. Para um mesmo grau de compactacao, a resisténcia de ponta também

cresce com o acréscimo da umidade e da profundidade.

O maodulo de elasticidade obtido por meio de ensaio de placa dinamico (LWD)
varia de 46,3 a 79,2 MPa e a inundacdo causa uma reducdo de 88%. As
deflexdes no solo inundado séo 7,7 vezes maiores que as deflexdes no solo
natural. Os resultados obtidos com o LWD demonstraram que o aumento da
umidade associada a aplicacdo da carga dindmica causa uma redu¢ao na sua
rigidez, ocorrendo uma diminuicdo do modulo de elasticidade e,

consequentemente, um aumento da deflexao.

Nos ensaios em solo inundado, compactado em cilindro Proctor, observa-se a
perda progressiva da resisténcia de ponta do solo no momento da inundacéo e
apos, para amostras de GC= 95%, um certo ganho de resisténcia de no maximo

25% em relacdo a amostra antes da inundacéo.
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Os valores obtidos de Ko variaram de 0,33 a 0,41 havendo uma tendéncia de
acrescimo com a tensao aplicada no final da inundacé&o. Os valores obtidos por
meio das correlacbes foram proximos aos obtidos nos ensaios laboratorio de

forma direta.

Os penetrémetros estatico (PE), dinamico (DPL) e o ensaio de placa dinamico
em conjunto com a célula edométrica de paredes finas contribuem em
equipamentos importantes na avaliagdo do comportamento geotécnico de solos

colapsiveis.

5.2. SUGESTOES PARA FUTURAS PESQUISAS

* Realizar ensaios do tipo SPT na condi¢do nao saturada, com o solo
natural e na condicdo saturada, com o solo inundado;

+  Efetuar ensaios para avaliar os recalque na condicéo natural e
inundada em varios pontos da edificacdo, fazendo o devido
monitoramento;

*  Ampliar as investigacGes de campo e de laboratério com os
Penetrdmetros Estaticos, Dinamicos e Expansocolapsémetro, nas
condic¢des natural e inundada,;

* Realizar modelagem numérica para simular o comportamento do solo.

+  Desenvolver uma célula para avaliar o coeficiente de Empuxo no

repouso com succéao controlada.
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QUADRO A -1 - indices fisicos do solo em amostras indeformadas no inicio e

término dos ensaios edomeétricos.

INDICES FISICOS INICIAIS INDICES FiSICOS FINAIS
ENSAIO w Pd Ph Sr w Pd Ph Sr
e e

% kN/m3 kN/m?3 % % kN/m® | kN/m? %
Natural 0,88 | 0,778 14,86 14,99 3,00 1,32 | 0,621 16,3 | 20,13 | 5,60
Inundado 0,86 | 0,721 15,35 15,48 3,13 17,84 | 0,504 | 17,57 | 20,92 | 93,55
Inundado

0,69 | 0,745 15,14 15,25 2,43 19,83 | 0,722 | 15,34 | 19,53 | 72,56
10 kPa
Inundado

0,74 | 0,694 15,6 15,71 2,82 19,45 | 0,638 | 16,13 | 20,03 | 80,53
20 kPa
Inundado

0,60 | 0,693 15,61 15,7 2,3 19,12 | 0,617 | 16,33 | 20,15 | 81,82
40 kPa
Inundado

0,55 | 0,684 15,69 15,77 2,13 19,19 | 0,578 | 16,74 | 20,4 | 87,66
80 kPa
Inundado

0,78 | 0,81 14,6 15,45 19,05 | 17,73 | 0,654 | 15,97 | 19,92 | 71,61
160 kPa
Inundado

0,90 | 0,756 15,04 15,18 3,14 | 17,82 | 0,608 | 16,43 | 20,21 | 77,45
320 kPa
Inundado

0,90 | 0,723 15,34 15,48 3,29 16,74 | 0,542 | 17,13 | 20,64 | 81,56
640 kPa
Inundado

0,87 | 0,791 14,75 14,88 2,91 16,41 | 0,583 | 16,69 | 20,37 | 74,39
1280 kPa

w — Umidade,

e- indice de vazios,

pd - Peso especifico aparente seco,

ph- Peso especifico imido,

Sr — Grau de saturacéo.
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QUADRO A-2 - indices Fisicos das Amostras compactadas dos Ensaios
Edométricos com GC= 85% e w= 0,22%.

INDICES FiSICOS INICIAIS INDICES FiSICOS FINAIS
w Sr w
ENSAIO e P P e P P sroe
% kN/m? kN/m? % % kN/m? kN/m?
Inundado
0,219 | 0,675 | 15,714 | 15,748 | 0,855 | 23,60 | 0,621 | 15,373 | 19,000 | 100,0
10 kPa
Inundado
0,219 | 0,681 | 15,660 | 15,694 | 0,848 | 20,86 | 0,549 | 15,577 | 18,826 | 100,0
20 kPa
Inundado
0,219 | 0,691 | 15,563 | 15,597 | 0,835 | 19,71 | 0,519 | 15,496 | 18,550 | 100,0
40 kPa
Inundado
0,219 | 0,680 | 15,664 | 15,699 | 0,849 | 16,73 | 0,442 | 15,379 | 17,951 | 99,7
80 kPa
Inundado
0,219 | 0,676 | 15,707 | 15,742 | 0,855 | 13,75 | 0,362 | 16,000 | 18,199 | 99,9
160 kPa
Inundado
320 kP 0,219 | 0,682 | 15,649 | 15,683 | 0,847 | 10,04 | 0,265 | 15,497 | 17,052 | 99,5
a

w — Umidade,

e- indice de vazios,

pd - Peso especifico aparente seco,

ph- Peso especifico tmido,

Sr — Grau de saturacao.
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QUADRO A-3 - indices Fisicos das Amostras compactadas dos Ensaios
Edométricos com GC=90% e w= 0,22%.

INDICES FiSICOS INICIAIS {NDICES FISICOS FINAIS
ENSAIO [ w pd ph Sr w pd ph Sr
e e
% kN/m?3 kN/m?3 % % kN/m?3 kN/m?3 %
Inundado
0,219 | 0,600 16,454 16,490 | 0,96 | 21,41 | 0,575 16,376 19,882 98,0
10 kPa
Inundado
0,219 | 0,591 | 16,539 | 16,575 | 0,98 | 19,89 | 0,530 | 16,469 | 19,731 98,4
20 kPa
Inundado
0,219 | 0,580 16,653 16,690 | 0,99 | 18,89 | 0,497 16,632 19,774 100,0
40 kPa
Inundado
0,219 | 0,585 | 16,603 | 16,639 | 0,99 | 14,99 | 0,395 | 16,590 | 19,078 99,9
80 kPa
Inundado
0,219 | 0,599 | 16,460 | 16,496 | 0,96 | 13,44 | 0,354 | 16,328 | 18,523 | 100,0
160 kPa
Inundado
320 kP 0,219 | 0,582 | 16,636 | 16,672 | 0,99 | 11,52 | 0,303 | 16,532 | 18,437 99,9
a

w — Umidade,

e- indice de vazios,

pd - Peso especifico aparente seco,

ph- Peso especifico tmido,

Sr — Grau de saturacao.
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QUADRO A-4 - indices Fisicos das Amostras compactadas dos Ensaios
Edométricos com GC= 95% e w= 0,22%.

INDICES FiSICOS INICIAIS INDICES FISICOS FINAIS
ENSAIO w . Pd Ph Sr w . pd ph Sr
% kN/m3 kN/m?3 % % kN/m?3 KN/m3 %
Inundado
0,219 | 0,498 17,575 17,614 | 1,160 | 17,95 | 0,472 | 17,567 | 20,720 100,0
10 kPa
Inundado
0,219 | 0,501 17,535 17,574 | 1,153 | 16,95 | 0,446 | 17,511 | 20,479 100,0
20 kPa
Inundado
0,219 | 0,494 | 17,618 17,657 | 1,169 | 15,35 | 0,411 | 17,534 | 20,226 98,4
40 kPa
Inundado
0,219 | 0,481 17,775 17,814 | 1,201 | 13,45 | 0,354 | 17,748 | 20,134 100,0
80 kPa
Inundado
0,219 | 0,499 | 17,563 | 17,601 | 1,158 | 12,06 | 0,318 | 17,513 | 19,625 | 100,0
160 kPa
Inundado
320 kP 0,219 | 0,491 | 17,655 | 17,694 | 1,176 | 11,06 | 0,291 | 17,593 | 19,539 | 100,0
a

w — Umidade,

e- indice de vazios,

pd - Peso especifico aparente seco,

ph- Peso especifico imido,

Sr — Grau de saturacao.



