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RESUMO

DE OLIVEIRA, Ciro Portela, D.Sc., Universidade Federal de Vigosa, julho de 2011.
Comportamento Mecanico de um Solo Residual Naturalmente Cimentado.
Orientador: Roberto Francisco de Azevedo. Co-orientadores: Rodrigo Martins
Reis e [zabel Christina d’ Almeida Duarte Azevedo.

Esta tese apresenta um estudo experimental e tedrico de um solo residual
jovem de gnaisse estruturado, coletado na cidade do Rio de Janeiro, Brasil. Foram
realizados ensaios triaxiais seguindo diferentes trajetérias de tensdao, de compressao e
extensdo, tais como: carregamento axial, descarregamento lateral, descarregamento
axial e carregamento lateral. Foram realizados, também, ensaios edométricos de
adensamento com o solo no estado natural e remoldado, com o objetivo de verificar
se 0 modelo proposto por LEROUEIL & VAUGHAN (1990) para solo estruturado ¢
aplicado. Os resultados triaxiais apresentaram caracteristicas tipicas de um solo
estruturado, tais como, transi¢do entre as curvas tensdo-deformacgdo com pico de
resisténcia, seguido de amolecimento, para um comportamento ductil e diminui¢ao
da rigidez do solo para tensdo efetiva de confinamento elevada. Os resultados de
compressdo também mostraram tratar-se de um solo estruturado, com aplicagdo do
modelo proposto por LEROUEIL & VAUGHAN (1990), no qual a cimentagdo
permite que o solo, na compressdo, suporte estados de tensdo além do que o
observado no solo desestruturado, no qual a ligagdo entre as particulas foi removida
mecanicamente. Os modelos matematicos desenvolvidos para os solos sedimentares
ndo levam em consideragdo a influéncia da cimentacdo no seu comportamento
mecanico. No estudo tedérico proposto neste artigo foi utilizado o modelo
matematico Cam Clay Estruturado (LIU AND CARTER, 2002) para previsdao dos
resultados obtidos. O modelo Cam Clay Estruturado introduz no modelo Cam Clay
Modificado trés novos parametros que descrevem o efeito da cimentagdo no
comportamento mecanico de solos estruturados. A comparagdo entre os resultados
experimentais obtidos nos ensaios de compressio e os do modelo mostrou-se

satisfatoria.
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ABSTRACT

DE OLIVEIRA, Ciro Portela, D.Sc., Universidade Federal de Vicosa, July, 2011.
Mechanical Behaviour of Naturally Residual Cemented Soil. Adviser: Roberto
Francisco de Azevedo. Co-advisers: Rodrigo Martins Reis and Izabel Christina
d’Almeida Duarte Azevedo.

This thesis presents an experimental and theoretical study of a structured young
residual soil of gneiss collected in the city of Rio de Janeiro, Brazil. Triaxial tests
were performed following different compression and extension stress paths, such as:
axial loading and unloading, lateral loading and unloading, as well as, oedometer
tests with the soil in natural and remoulded states. Triaxial tests results showed
typical characteristics of a structured soil: gradual change in the mechanical behavior
from brittle to ductile with increasing effective confining stress, as well as, smaller
stiffness for higher effective confining stress. Results of the oedometer tests also
showed that the natural soil is structured, as the model proposed by LEROUEIL &
VAUGHAN (1990), in which cementations allows the soil, during confined
compression, to achieve stress states beyond those observed in the compression
curve of the soil under reconstituted conditions, without cementations between
particles. Constitutive model developed for sedimentary soils do not consider the
influence of cementation on the mechanical behavior. Therefore, in the theoretical
part of this thesis, the Structured Cam Clay mathematical model proposed by LIU &
CARTER (2002) was used to fit the experimental results. This constitutive model
adds to the Modified Cam Clay model four new parameters to consider the
cementation effect in the mechanical behavior of structured soils. Comparisons

between the experimental and model results were satisfactory.
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1-INTRODUCAO

1.1 - GENERALIDADES

Os solos residuais abrangem cerca de trinta e oito por cento da superficie
terrestre, aproximadamente cinco bilhdes de hectares, locais nos quais vivem cerca
de quarenta e cinco por cento da populagdo do planeta, em cerca de setenta e dois
paises e territorios. No Brasil, os solos residuais sdo encontrados ao longo de todo
seu territorio: na Amazodnia, nas regidoes montanhosas, nos planaltos interiores, nas
regides de florestas, cerrados, caatingas do Nordeste e nos pampas do Rio Grande do
Sul. Estes solos podem ocorrer em perfis de intemperismo com espessuras elevadas

que podem alcangar até cem metros.

Diferentes tipos de obras de engenharia sdo construidos com frequéncia nestes
solos, tais como taludes, escavagdes, aterros, fundagdes, barragens, etc, tornando-se,
portanto, imperativo um melhor conhecimento do seu comportamento quando
submetido as solicitagdes provocadas por estas obras. Além disso, encostas com a
presenga de construgcdes ou ndo, apresentam frequentes deslizamentos de terra,

merecendo também atengao redobrada.

Como exemplos de obras construidas em solos residuais no Brasil, pode-se
citar os edificios sede da Petrobras e do BNDES, ambos localizados no Rio de
Janeiro, e a Barragem do Funil, com 385 metros de comprimento, situada proxima a
cidade de Resende no Rio de Janeiro. Recentemente foi concluido o Complexo
Administrativo de Minas Gerais com 265 mil metros quadrados, obra envolvendo
diferentes tipos de fundacdo executadas em solo residual. As rodovias BR-040,
trecho Rio-Petropolis, € BR-101, trecho Rio-Santos, apresentam diversos aterros e
taludes executados em solos residuais. A constru¢do do trem-bala que ligard as
cidades de Sao Paulo e Rio de Janeiro sera feita com diversos trechos neste tipo de
solo. O Sistema Guandu em constru¢do no Brasil sera a maior estagdo de tratamento
de agua em volume do mundo e contara com longos trechos de tuneis construidos em
solo residual. A ampliacdo do metr6 do Rio de Janeiro, com expectativa de operagao
do sistema ao seu término com mais de um milhdo de passageiros/dia apresenta

trechos de tineis também construidos em solo residual.



Além de diferentes e importantes obras construidas em areas com a presenca de
solos residuais, a ocorréncia de acidentes envolvendo estes solos sdo também
contabilizados. Chuvas intensas ocorridas no inicio de 2010 levaram a varios
deslizamentos de terra em encostas de solos residuais em Angra dos Reis, no Rio de
Janeiro, ocasionando também vitimas fatais. No segundo semestre de 2009 a BR-
120 um dos principais acessos a Vigosa, Minas Gerais, apresentou deslizamento em
uma de suas encostas comprometendo seriamente o transito e dificultando o acesso a
cidade. No primeiro semestre de 2010 ocorreram rupturas em taludes executados em
solo residual de gnaisse para a realizacdo de obras na construgdo civil, levando,

inclusive, a vitimas fatais.

Nos solos residuais a cimentacdo, presente na maioria destes solos, ¢ uma
importante caracteristica que influencia seu comportamento geotécnico que nao ¢
satisfatoriamente explicado pela mecanica dos solos voltada para os solos

transportados.

Neste contexto procurou-se estudar o comportamento mecanico de um solo
residual jovem de biotita gnaisse no estado saturado. Resultados de um estudo
experimental laboratorial sd3o apresentados, baseado na realiza¢do de ensaios triaxiais
com instrumentagdo interna a camara triaxial, seguindo-se diferentes trajetorias de
tensdo, e ensaios edométricos e de compressao isotropica. Procurou-se identificar
como estruturado (cimentado) a partir de ensaios edométricos com amostras intactas
(estruturadas) e remoldadas (desestruturadas) de acordo com o modelo tedrico-

experimental proposto por LEROUEIL & BURLAND (1990).

A presenga de cimentagdo pode ser verificada através da tensdo de escoamento,
obtidas nos ensaios edométricos e isotropicos, a partir da qual a compressibilidade do
solo aumenta significativamente, indicando quebra de cimentacdo. Outro aspecto a
ser considerado ¢ a transicdo de comportamento tensdo-deformagdo com pico de
resisténcia para comportamento ductil, para niveis de tensdo confinante maiores que

a tensao de escoamento.

A utilizagdo do modelo matematico elasto-plastico Cam Clay Estruturado
proposto por LIU & CARTER (2002) mostrou-se capaz de prever o comportamento
mecanico do solo residual estudado de forma satisfatoria. Este modelo hierarquico

toma como ponto de partida o modelo Cam Clay modificado (ROSCOE &



BURLAND, 1968), no qual introduz parametros que consideram o efeito da

cimentacdo entre as particulas do solo no seu comportamento mecanico.

Além disso, ensaios de compressdao diametral e compressao simples foram
realizados com o intuito de se obter uma possivel correlagdo entre a resisténcia a
tracdo e o grau de cimentacdo do solo residual. Também se fez a caracterizagdo
micromorfoloégica do solo através de laminas delgadas e amostras indeformadas
levadas ao microscopio 6tico e microscopio de varredura eletronica (MEV), com o

intuito de se identificar o tipo de cimentagdo entre as particulas de solo.

1.2 - OBJETIVOS

O objetivo principal da presente tese foi estudar o comportamento mecanico de
um solo residual naturalmente cimentado, tendo como objetivos especificos os

seguintes topicos abaixo:

» Determinacdo do comportamento tensdo-deformacao-resisténcia do solo

estudado.
Verificagdo de caracteristicas presentes em solos cimentados.
Identificacdo da microestrutura de amostras indeformadas: agente cimentante.

Modelagem matematica do comportamento mecanico do solo estudado

através de um modelo elastoplastico.

1.3 - ORGANIZACAO DA TESE

A presente tese foi dividida em seis capitulos. Em seguida a este Capitulo 1,
inicial, apresenta-se a Revisdo Bibliografica (Capitulo 2) abordando aspectos da
estrutura dos solos residuais. E dada énfase a microestrutura destes solos no que
tange propostas de descricio de sua micromorfologia e terminologia utilizadas.
Estudos realizados com o uso do MEV sao descritos, mostrando diferentes fei¢des
microestruturais € a sua associagdo com o comportamento mecanico dos solos
residuais. A importancia do intemperismo na formag¢do dos solos residuais ¢ levada
em consideracdo, através de feigdes microestruturais que sdo formadas no processo

de alteracdo e a relagdo existente entre indices de intemperismo e propriedades



geotécnicas dos solos residuais. Na segunda etapa da revisdo sdo apresentados
resultados de estudos realizados com amostras naturalmente e artificialmente
cimentadas, onde se procura tragar um paralelo entre os mesmos. A influéncia da
cimentagdo no parametro de resisténcia coesdo, bem como a correlacdo do grau de
cimentacdo com a resisténcia a tracdo e resisténcia a compressdo uniaxial sdo

abordados.

A apresentacdo do solo residual estudado e a metodologia utilizada nos
diversos ensaios realizados sdao abordadas no Capitulo 3. Informagdes sobre
caracteristicas da area em estudo sdo inicialmente descritas: clima, geomorfologia e
formacgao geoldgica. O perfil de intemperismo de onde foi coletado o solo em estudo
¢ apresentado em seguida. Por ultimo ¢ descrita a metodologia utilizada nos
diferentes ensaios realizados, desde as caracterizacdes geotécnica, mineralogica e
micromorfoldgica, até os ensaios triaxiais, de compressao isotropica, edométrico e de

compressdo diametral.

No capitulo 4 sdo apresentados os resultados obtidos a partir dos ensaios
descritos anteriormente e a discussdo destes, levando em consideragdo o
comportamento tensdo-deformacao, envoltdrias de resisténcia, rigidez e os resultados

da modelagem matematica.

Finalmente, o Capitulo 5 apresenta as conclusdes da tese de doutorado
apresentada, com algumas sugestdes para dar continuidade ao trabalho e as

Referéncias Bibliograficas listadas.



2 - REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 - ESTRUTURA DE SOLOS RESIDUAIS

A microestrutura de um solo engloba a sua microfdbrica, a composi¢ao
quimico-mineraldgicos presente e as forgas que atuam entre as particulas, (COLLINS
& MCGOWN, 1974; COLLINS, 1985; MITCHELL, 1993) A microfabrica

compreende o arranjo espacial e a distribui¢ao das particulas no solo.

Existe uma grande quantidade de termos encontrados na literatura para
descrever as caracteristicas da microestrutura dos solos, contudo deve-se levar em
consideragao que através destes seja possivel reconhecer o tamanho, a forma e a
funcao (como influencia as propriedades de engenharia) das unidades que constituem

a fabrica do solo (MITCHELL, 1993).

A microestrutura dos solos residuais tem forte influéncia no seu
comportamento mecanico, tanto quanto o indice de vazios inicial e a histéria de
tensdes tem para os solos sedimentares (COLLINS, 1985; LEROUEIL &
VAUGHAN, 1990). A analise do comportamento geotécnico destes solos necessita
que seja levado em consideracdo o seu perfil de intemperismo como um todo e ndo
somente um horizonte especifico (BRAND, 1985). A variagdo de intensidade com
que ocorre o intemperismo ao longo do perfil de alteragdo resulta na variagdo da

microestrutura encontrada nos horizontes formados (COLLINS, 1985).

A cimentagdo entre particulas de solo ¢ um importante componente da
microestrutura dos solos residuais, que exerce influéncia marcante no
comportamento destes solos (LEROUEIL & VAUGHAN, 1990; MITCHELL, 1993).
Contudo a sua identificagdo e a quantificacdo de seus efeitos nas propriedades de
engenharia dos solos nem sempre ¢ tarefa facil (MITCHELL, 1993). O avango da
tecnologia com a utilizagdo de equipamentos mais sofisticados tem ajudado neste
sentido. O microscopio eletronico de varredura (MEV) permite a verificagdo da
micromorfologia dos solos residuais, a identificagdo de minerais e a cimentagdo entre
particulas. A utilizagio do MEV com micro sonda também possibilita a

identificacao de elementos quimicos presentes em pontos especificos do solo.



MARQUES (1992) apresenta estudo da microestrutura de um solo residual de
folhelho. O solo apresenta niveis ferruginosos que aumentam sua resisténcia,
ocorrendo fraturas com presenca de 6xido de ferro e concregdes ferruginosas. A
Figura 1 apresenta textura mostrando cristais de mica tabulares e graos arredondados
de quartzo, envolvidos em matriz argilosa deste solo. A composi¢ao geral do
material (Figura 2) mostra a presenca de Al, Si, Ca, Fe, K, S ¢ Mn, com os dois
primeiros em maior quantidade. Os elementos Ca e Fe encontram-se provavelmente
no agente cimentante do solo, sendo o Fe oriundo do hidréxido de ferro presente na
matriz argilosa. Os componentes quimicos Si, Al e K so tipicos de argilomineral.
A Figura 3 apresenta recurso do MEV com ampliacdo da microestrutura de uma
determinada area escolhida, a esquerda, na qual se vé material granular envolto por
matriz argilosa. A utilizagdo do MEV pode ser feita com o uso de laminas delgadas
de solo e rocha. Inicialmente estas laminas sdo levadas ao microscopio o6tico, onde
sao feitas fotos, a partir das quais sao reconhecidas fei¢des da microestrutura do
material. A partir destas fotos e descricdo das laminas ¢ possivel escolher areas
especificas de interesse para serem analisadas. As laminas sdo cobertas com grafite e
levadas ao MEV com micro sonda, onde ¢ possivel ser feita a andlise quimica de
pontos escolhido. A Figura 4 apresenta foto feita no microscopio Otico de uma
concrecdao lateritica, onde ¢é possivel ver noddulos de concregdes lateriticas
concéntricos que incluem materiais ferruginosos de morfologias diversas (RIBEIRO,

2009).

Figura 1 - Textura mostrando grdos de quartzo arredondados e pacotes de mica
tabulares, envoltos em matriz argilosa. Foto tirada no MEV (MARQUES, 1992).
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Figura 2 - Composicdo quimica geral do material: Al, Si, S, K, Ca, Mn e Fe
(MARQUES, 1992).

Figura 3 - Composicdo quimica geral do material: Al, Si, S, K, Ca, Mn e Fe. Foto
tirada no MEV (MARQUES, 1992).

Figura 4 - Foto de concrecdo lateritica feita em microscopio otico (RIBEIRO, 2009).



Na Figura 4 mostra-se uma area da lamina delgada que faz parte de uma porgao
do ndédulo concrecionario escolhida para ser analisada através do MEV (Figura 5),
disponibilizando a composi¢do quimica de diferentes pontos selecionados. A partir
da analise quimica pontual (2, 4 ¢ 7) observa-se na Tabela 1 a diminui¢do gradual de
ferro, @ medida que se aproxima da superficie do nodulo concrecionario. Isto ocorre
devido a degradagdo intempérica do material e sua lixiviacao pela infiltracdo da agua
(RIBEIRO, 2009). De fato, em tempos de chuvas intensas, andlises quimicas da

agua de corregos proximos a drea mostram a presenca de ferro (RIBEIRO, 2009).

Figura 5 - Fotomicrografia de concregdo lateritica e pontos onde foram obtidas as

composi¢des quimicas. Foto tirada no MEV (RIBEIRO, 2009).

Tabela 1 - Anélises quimicas pontuais da micrografia da Figura 5

Anilises % Oxidos
localizadas AL, O; Fe;O; MnO P,0O5 SiO, TiO,
2 8,26 89,16 - 0,84 1,75 -
4 13,30 80,98 - 2,09 3,05 0,57
7 13,81 78,78 - 2,10 5,31 -

SANDRONI (1981) descreve feigdes microestruturais encontradas em solos
residuais jovens de gnaisse. Na Tabela 2 ¢ apresentada a terminologia proposta, com
a descricao da microestrutura em tipos e subtipos. O autor se baseia na porcentagem
de feldspato encontrada nas rochas gnaissicas para propor estas unidades
microestruturais. Rochas com maior quantidade de feldspato resultam num solo com
matriz caulinitica contendo graos de quartzo, pacotes de mica, feldspato menos

alterado e particulas de areia ou silte envoltas por particulas finas. Os vazios



intragrupais sao de pequeno didmetro, dentro dos conectores (agente cimentante), do
material fino que envolve as particulas e da matriz do solo. Na presenca de uma
menor quantidade de feldspato os solos apresentam particulas de caulim envolvendo
o feldspato menos alterado em contato com agregados de quartzo ¢ mica. A medida
que o solo sofre uma maior alteragdo persiste a presenca de graos de quartzo, de
pacotes de mica alterados e distorcidos e de agregacdes resultantes das micas e
feldspatos ligados entre si por conectores, que funcionam como agente cimentante,
compostos por graos finos de caulinita. Os vazios em geral tendem a ser pequenos
nos conectores e agregacdes de mica e feldspato, denominados poros intra-
elementares, € maiores entre as agregacdes € os conectores, chamados de
intergrupais. Na Figura 6 ¢ apresentado conector de argila ligando dois graos de
quartzo em um solo residual jovem de gnaisse (SANDRONI, 1981). A Figura 7
apresenta conector de argila unindo dois graos de quartzo em um solo residual de

granito, coletado a seis metros acima da rocha sa (COLLINS, 1985).

Tabela 2 - Feicdes microestruturais de solos residuais jovens gndissicos

(SANDRONI, 1981).

Tipo Subtipo Descricao

particulas individuais tamanho
areia ou silte

nucleo de particulas que age
(AEP) Agregacdes efetivamente como unidade
micro estrutural

Grao

Arranjos elementares de particulas

grupo de particulas finas
colocado como ponte entre

Conector ~ . ~ .
graos de areia, graos de silte e
Grupos de particulas finas agregacoes
(GPF) Casulo grupo de particulas finas que

envolve graos de areia ou silte
grande associacdo de particulas

Matriz finas formando pano de fundo
da microestrutura

Intra-elementar poros no interior de A. E. P.
Intragrupais poros no interior de G. P. F
Intergrupais poros entre A. E.P.e G. P. F

Poros




COLLINS (1985) também propde um modelo para descrever a
mciromorfologia dos solos residuais (Figura 8). Assim como SANDRONI (1981)
ele descreve diferentes feicdes microestruturais baseadas em arranjos elementares

entre particulas de areia e argila, e o arranjo destes elementos entre si.

A variagdo da porosidade de um solo residual jovem com a profundidade, devido a
acdo do intemperismo, pode ser visualizada através de fotos de sua microestrutura
tiradas no MEV (CAMAPUM DE CARVALHO ET AL, 2002) (Figura 9). Neste
solo os 6xidos e hidroxidos de ferro e aluminio contribuem para a cimentagao de
particulas em agregados (AEP) (Figura 10), que podem estar ligadas por pontes de
argila (Figura 11). No interior dos agregados, a uma profundidade de dois metros,
caracteriza-se a presenca macro poros, que tendem a serem menos perceptiveis a

medida que a profundidade aumenta.

Figura 6 - Fei¢des microestruturais em solo residual jovem de gnaisse. Foto tirada no

MEV (SANDRONI, 1981).
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Figura 7 - Conector em solo residual jovem de granito. Foto tirada no MEV

(COLLINS, 1985).

NIVEL ELEMENTAR

Arrangos Elementares entre Particulas (e poa ) — wteragio entre particulas elementares
Argila Arera

aleatorio paralelo agregado  contatos zem finos  contatos com finos
y = . y
fN Z= Bcs 2.6 O3
-, f_‘.;‘" i h 1
v - 9.

tamanho argila: laminar, pacotes de laminas e tubular — 7
Particulas elementares:  tamanho argila: agregados de particulas finas — B

Poros intra-elem entos

5 particulas do tamanho silte e areia
arranjo entre particulas: fofo e denso

MIVEL: ARRANIO ENTEE PARTICTLAS ELEMENTAERES
Unidio entre particulas elementares formada pelas combinagdes dos amanjos

de particulas elementares

MATRIZES AGREGADOS CONECTORES

i :__[IL'I FIR = ]

arranjos extenzos de e p.a nmdades dizcretas de ep.a. pontes de epoa

Intra poros enfre conjuuto de paticulaz e poa

Inter poros entre o de particnlas

Figura 8 - Conector em solo residual jovem de granito. Foto tirada no MEV

(COLLINS, 1985).

11



2m de profundidade

10m de profundidade

Figura 9 - Variagao da porosidade de solo residual com a profundidade. Fotos tiradas

no MEV (CAMAPUM DE CARVALHO ET AL, 2002).

Figura 10 - Formagdo de agregados devido a cimentacdo de particulas por 6xidos e
hidréxidos de ferro. Fotos tiradas no MEV (CAMAPUM DE CARVALHO ET AL,
2002).
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Figura 11 - Ponte de argila ligando dois agregados de particulas finas. Foto tirada no

MEV (CAMAPUM DE CARVALHO ET AL, 2002).

A quantificacdo do intemperismo que ocorre em um perfil de alteragao de uma
determinada rocha pode ser feita através de indices mineralogicos e quimicos. Os
indices mineraldgicos se baseiam na relagdo entre minerais primarios, presentes na
rocha de origem, e minerais secundarios, formados a partir da acdo do intemperismo,
ao longo da profundidade (ROCHA ET AL, 1985). A obten¢do destes indices requer
o uso de analises mineraldgicas, através das quais ¢ possivel identificar a formacao
dos solos residuais através da mudanga da quantidade de minerais encontrados com a
profundidade (ROCHA ET AL, 1985). Esta variacdo ocorre porque a rocha de
origem apresenta minerais constituintes que possuem diferentes graus de
instabilidade quando submetidos ao intemperismo, levando a niveis variaveis de
decomposicdo dos minerais presentes em diferentes fragdes granulométricas
(ROCHA ET AL, 1985). Quanto maior a temperatura de cristalizagdo do mineral
presente no magma, maior a sua instabilidade a medida que se aproxima da
superficie do terreno (WERNICK, 2004). A olivina primeiro mineral a cristalizar-se,
a cerca de 1400°C, ¢ o mineral mais suscetivel a alteracdo, seguido dos piroxénios, os
anfibolios e as micas, cristalizados a temperaturas mais baixas, com o quartzo sendo
o ultimo a ter sua estrutura cristalina formada, a temperaturas proximas de 500°C

(TEIXEIRA ET AL, 2003).
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LUMB (1962) define o grau de decomposi¢gdo de uma rocha granitica em
fun¢do da quantidade de quartzo e feldspato existentes na rocha sa e no solo. O grau

de decomposi¢do em que se encontra a rocha ¢ dado por:

Gl

§ =
[l K"("‘}'r{ )] [1]
onde,
[Nq Nye)
Ky =
TN 2]
wl:l
N T W, + W [3]
oW
T(We + W) [4]

W, = quantidade de quartzo em peso, Wr e Wy, = quantidade em peso,

respectivamente de feldspato presente no solo e na rocha de origem.

Os indices quimicos tém como base a diferente solubilidade que os
constituintes quimicos do solo apresentam. Esta diferenga implica numa remocgao
diferenciada pela movimenta¢do da agua no solo. Levando em consideragdo esta
caracteristica, relacdes moleculares podem ser estabelecidas entre varios
componentes quimicos presentes no solo residual, tais como, SiO,, Al,O;, Fe,0s,
Ca0O, MgO, MnO, TiO,, Na,O e K;,0, determinados através de andlise quimica
parcial e total. Estas diferentes relagdes propostas representam os indices quimicos
de intemperismo. O indice quimico B ou indice de lixiviagdo toma como base a
diferenca de solubilidade entre os componentes quimicos K,O, Na,O e Al,O;
presentes no solo e na rocha de origem, através da relacdo B = [ba; (rocha

intemperizada)] / [ba; (rocha sd)], onde ba; = (K,O + Na,0) / (AL, O3).

BRITO (1981) estudou o processo de intemperizagdo de um solo residual de
gnaisse, com fragdo grossa composta principalmente de quartzo e feldspato em
diferentes estagios de alteracdo, e fracdo fina de feldspato e biotita alterada.
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Observacdes de campo mostraram discontinuidades mineraldgicas e litologicas. Os
compostos quimicos utilizados por LUMB (1962) no indice quimico B possuem
solubilidades diferentes, sendo o 6xido de aluminio o menos soluvel (Na,O > K,0 >
Al,0O3). O indice quimico B tende a diminuir & medida que o intemperismo se
intensifica (Figura 12) devido a maior solubilidade dos compostos que estdo no
numerador da relacao (Na,O e K;0), ¢ a tendéncia de Al,O3 nao ser lixiviado, devido
a sua menor solubilidade. A relacdo tende a ser linear até cerca de sete metros de
profundidade (B = 0,2), a partir de onde apresenta um pico com valor de  préximo
de 0,6, indicando descontinuidade na alteracdo do solo. A variagdo da concentragao
dos 6xidos NayO, K;0 e Al,O3 com o indice B, ao longo do perfil de intemperismo
estudado por BRITO (1981), podem ser vistas na Figura 13. Correlagdes qualitativas
entre propriedades geotécnicas do solo residual e f foram determinadas por ROCHA

ET AL (1985). A variacdo deste indice quimico com os parametros de resisténcia,

intercepto coesivo (c¢’) e angulo de resisténcia ao atrito (), pode ser vista na Figura

14. O intercepto coesivo tende a aumentar a medida que a profundidade diminui e o
intemperismo fica mais intenso (B diminui), enquanto o angulo de resisténcia ao
atrito tende a diminuir. DE CAMPOS (1989) apresenta dados do solo residual de
gnaisse estudado por BRITO (1981) onde o indice de lixiviagcdo B e a resisténcia de
pico apresentam a mesma tendéncia de variacdo com a profundidade (Figura 15).
Isto indica que a diminui¢do da resisténcia associada aos ensaios realizados nas
amostras do bloco utilizado reflete um maior grau de intemperiza¢ao do material (DE
CAMPOS, 1989). Logo, dentro de uma esperada tendéncia de aumento gradual da
resisténcia ao cisalhamento com a profundidade, em um perfil de intemperismo,
diminui¢des de resisténcia média importantes podem ocorrer em consequéncia de

intemperismo diferencial no solo saprolitico.

A escolha de um indice de intemperismo, quimico ou mineraldgico, para um
determinado perfil de alteragdo precisa ser criteriosa para que se possam obter
resultados coerentes. Por exemplo, o indice quimico K; = ao ser empregado num
perfil de intemperismo formado a partir de uma rocha 4acida (SiO, > 63%) pode levar
a resultados equivocados. A evolugdo do intemperismo pode apresentar a
concentragdo de silica na forma de quartzo, levando a um aumento deste indice com

valores maximos que nao quantificam devidamente o processo de alteracao. A sua
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utilizacdo ¢ recomendavel para perfis originados de rochas basicas, com baixa

porcentagem de silica (BRITO, 1981).

As caracteristicas morfologicas, quimicas e mineraldgicas dos solos residuais
sdo influenciadas pela rocha de origem, assim como as discontinuidades litologicas e
mineraldgicas sdo transferidas durante o processo de intemperismo (ROCHA ET AL,
1985). A Figura 16 apresenta um deslizamento ocorrido em solo residual de gnaisse
através de um plano de fraqueza herdado da rocha de origem (BASTOS, 1999).
Durante a moldagem de corpos de prova na realizagao desta tese foi verificado plano
de fraqueza no bloco utilizado, ndo perceptivel a olho nu (Figura 17). Estas
discontinuidades, encontradas nos solos residuais, frequentemente controlam sua
resisténcia (VAUGHAN, 1988). O cisalhamento dos solos residuais leva o mineral
caulinita, frequentemente presente nestes solos, a orientar-se paralelamente ao plano
de ruptura devido ao seu formato em placa, resultando em uma baixa resisténcia

residual e superficies polidas (slickensides) (VAUGHAN, 1988). Estas superficies

polidas podem ser vistas tanto na Figura 16 como na Figura 17.
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Figura 12 - Variagdo do indice de vazios e indice quimico  com a profundidade

(BRITO, 1981).
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Figura 16 - Estrutura reliquiar herdada da rocha de origem (BASTOS, 1999).

Figura 17 - Plano de fraqueza encontrado em bloco indeformado.

2.2 - MATERIAIS CIMENTADOS: NATURAIS E ARTIFICIAIS

A resisténcia observada em um deposito sedimentar argiloso pode ser
relacionada com a sua historia de tensdes. Presume-se que o processo de deposigdo
do solo por sedimentacdo ocorra de forma que ao seu final o solo possua maximo
indice de vazios possivel. O posterior efeito da historia de tensdes, com o aumento e
a diminuicao do indice de vazios, permite classificar os solos sedimentares argilosos
em normalmente adensados (NC) e pré-adensados (OC), os quais possuem

comportamento mecanico diferente.



Nos solos granulares a resisténcia depende principalmente da sua densidade
inicial e ndo da histéria de tensdes como nas argilas. O indice de vazios na
deposicdo destes solos pode variar extensamente. Ocorre, assim, uma grande
variedade de relacdes entre histéria de tensdes e indice de vazios, que dependem da
porosidade inicial de deposicao do material. As propriedades de engenharia podem
ser relacionadas com a densidade relativa do material, isto é, sua densidade in situ

relacionada com a possivel variagdo de densidades na deposi¢ao do material.

Muitos materiais naturais considerados como solos na engenharia geotécnica
tém componentes ligados a resisténcia e a rigidez que ndo podem ser considerados
somente pela influéncia do indice de vazios inicial e a historia de tensdes
(LEROUEIL & VAUGHAN, 1990). VAUGHAN (1985) considera que as
propriedades peculiares dos solos tropicais residuais dependem da variacdo de sua
estrutura. O autor sugere que estas propriedades sdo consistentes com as
caracteristicas de materiais cujas particulas sdo fracamente ligadas entre si e enfatiza
que suas propriedades sdo controladas pela resisténcia das ligagdes existentes e pela
densidade desenvolvida durante o intemperismo. LEROUEIL & VAUGHAN (1990)
realizaram uma abrangente revisdo bibliografica sobre o comportamento mecanico
de materiais naturalmente e artificialmente cimentados e a partir da qual concluem
que a cimentagdo existente entre suas particulas aumenta a rigidez inicial do solo ¢ a
sua resisténcia de pico (Figura 18). A maioria dos solos residuais possui algum tipo
de cimentacdo entre suas particulas que influencia de forma significativa as suas

propriedades geotécnicas (VAUGHAN, 1985).

A diversidade de materiais (solos residuais, solos granulares, argilas mole e
rija, rochas intemperizadas e brandas) com diferentes formagdes geologicas
abordados por LEROUEIL & VAUGHAN (1990) resultou na proposi¢do de um
modelo tedrico-experimental no qual a influéncia do tipo de cimentacdo ¢
desprezada. Neste modelo a transi¢do entre o comportamento tensdo-deformagio
com amolecimento (expansdo volumétrica) para tensdo-deformagdao com
endurecimento (compressdo volumétrica) ¢ explicada pela quebra de cimentacdo a
medida que o nivel de tensdo confinante aumenta. A tensdo de transigdo,
denominada de tensdo de pré-adensamento virtual (VARGAS, 1953) ¢é obtida através
de ensaio edométrico ou de compressdao isotropica, sendo identificada pela

diminui¢do da rigidez em funcao da quebra de cimentacao.
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Figura 18 - Ensaios triaxiais drenados com ¢’. = 60kPa realizados em amostras

artificialmente cimentadas com cimento Portland (PRIETTO ET AL, 1997).

A Figura 19 apresenta resultados de ensaios triaxiais drenados de dois
diferentes materiais cimentados, uma argila e uma rocha branda. Verifica-se que
apesar do nivel de tensdo na ruptura alcangado pelo calcario ser bem maior que o da
argila, o comportamento de ambos se mostra similar. A expansdo volumétrica
observada para baixos niveis de tensdo confinante ¢ resultado da acdo da cimentagdo
e ndo da energia requerida para sobrepor o intertravamento dos graos durante o

cisalhamento, como acontece tipicamente nos solos granulares densos

(MACCARINI, 1987).
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A quebra de cimentagdo acarreta em descontinuidades na curva tensao-
deformacao, levando a um comportamento pos-quebra irreversivel com mudancas na
rigidez e resisténcia do material (MACCARINI, 1987; LEROUEIL & VAUGHAN,
1990). Portanto, a quebra de cimentagdo pode ser verificada através da variagdo da
rigidez (Egsccante OU Etangente) com o decorrer da deformagdo axial (MACCARINI,
1987; BRESSANI, 1990; MARTINS, 2001; DE OLIVEIRA, 2000).

Argila Calcario

Figura 19 - Ensaios triaxiais drenados realizados em argila e calcario cimentados.

(LEROUEIL & VAUGHAN, 1990).

LEROUEIL & VAUGHAN (1990) propde a identificacio de um material
cimentado através da realizagdo de ensaios edométricos ou de compressao isotropica
com amostras intactas e remoldadas. As amostras intactas possuem a cimentagcao
preservada e sdo denominadas estruturadas, enquanto as amostras remoldadas tém a
cimentagdo removida por destorroamento do solo e sdo chamadas desestruturadas ou

ndo estruturadas. Os ensaios de compressdo identificam a cimentacdo no solo
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dividindo o espago e : ¢’ em duas regides (Figura 20). A area rachurada representa
os estados de tensdo sO possiveis de serem suportados por solos cimentados
(estruturados). Os estados de tensdo (e, 6°) correspondentes sdo delimitados na parte
superior pelo resultado do ensaio edométrico da amostra cimentada, e na parte
inferior com o da amostra desestruturada (linha normalmente adensada, NCL)
realizada com maximo indice de vazios possivel (€max)- A esquerda da linha NCL

tém-se os estados de tensdo referentes a materiais ndao cimentados e cimentados.

A linha NCL, correspondente aos maximos estados de tensdao alcangados por
um solo ndo cimentado, ¢ denominada por BURLAND (1990) de Linha de
Compressdo Intrinseca (ICL). Segundo BURLAND (1990) o termo “intrinseco”
descreve as propriedades das argilas que podem ser observadas através de uma pasta
feita do material sem prévia secagem ao ar ou na estufa, com umidade entre LL e
1,SLL (LL = limite de liquidez) levada a realizagdo de ensaio edométrico. O
comportamento intrinseco corresponde as propriedades inerentes e basicas de um

solo, e que podem ndo corresponder ao seu estado natural, encontrado no campo.

VARGAS (1982) aborda a diferenca entre o conceito de natureza e estado de
um solo. Segundo o autor a natureza diz “o que o solo ¢”, enquanto o estado diz
“como o solo se encontra”. A natureza de um determinado solo refere-se ao que
permanece em qualquer circunstancia em que o mesmo ¢ utilizado ou solicitado.
Como caracteristicas naturais dos solos, VARGAS (1982) cita a textura (distribui¢do
granulométrica ¢ a forma dos graos individuais), a plasticidade (quantificada pelos
Limites de Atterberg) e o teor de matéria organica (coldides organicos ou fibras
vegetais). Ja as propriedades referentes ao estado de um solo sdo aquelas que nem
sempre estdo presentes e que dependem das circunstancias em que o solo se encontra

no campo como os parametros de resisténcia, ¢’ e ¢’, a estrutura e a compacidade.

A tensao de pré-adensamento virtual indica o inicio da quebra de cimentacao
do solo que ocorre de forma gradual a medida que o carregamento ocorre
(MACCARINI, 1987). Verifica-se experimentalmente que a curva obtida no ensaio
edométrico/compressdo isotropica tende a alcancar a curva do material
desestruturado. Contudo, segundo LEROUEIL & VAUGHAN (1990), a completa
quebra de cimentacdo ndo implica necessariamente na coincidéncia destas curvas.

Os autores sugerem que quando isto acontece deformacgdes adicionais podem ser
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necessarias para que seja estabelecido um arranjo similar de graos (Figura 21). A
maneira abrupta como diminui a rigidez do solo quando inicia a quebra de
cimentacdo depende do valor e do indice de vazios em que ocorre a tensdo de pré-
adensamento virtual e da resisténcia que possui a cimentagdo. MACCARINI (1987)
observou, a partir de resultados experimentais em amostras de solo artificialmente
cimentadas, que a forma abrupta como ocorre a tensdo de pré-adensamento virtual
depende do aumento do indice de vazios e da diminui¢do da resisténcia da
cimenta¢do, medida através da resisténcia a tragdo (o) (Figura 22). O aumento da
tensdo de pré-adensamento virtual é fun¢do de quanto maior for a resisténcia a tragao

medida, ou seja, o grau de cimentagdo entre as particulas.

e Curva referente aos maximos estados de
- tensio possiveis para o material sem
cimentacio (Linha NCL)

Area contendo estados de
tensiio somente possiveis para
materiais cimentados

¢ G's , Tensiio de pré - adensamento
Y virtual

Curva de compressio para
o~ o solo cimentado

Area a exquerda
da linha NCL:
estados de tenséo
possiveis para
materiais nio
cimentados e
cimentados

>

G'voup'

Figura 20 - Modelo proposto por LEROUEIL & VAUGHAN (1990) para materiais

cimentados.
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Figura 21 - Ensaios edométricos em argila mole (NAGARAJ ET AL, 1998).
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Figura 22 - Ensaios de compressdo isotropica com amostras artificialmente

cimentadas (ADAPTADO DE MACCARINI, 1987).

MACCARINI (1987) apresenta resultados de dois grupos de amostras
artificialmente cimentadas com indices de vazios iniciais iguais a 0,70 ¢ 1,0 com a
mesma resisténcia de cimentacdo (Figura 23). As tensdes de pré-adensamento
virtual sdo respectivamente 580kPa e 150kPa, valores diferentes cerca de quatro
vezes. As amostras com menor €, possuem um maior contato entre a cimentagdo e
as particulas da amostra, acarretando, além do aumento de 6°,, uma maior superficie
de cedénciaem p’: q.

25



MALANDRAKI & TOLL (2001) sugerem que além da quebra de cimentacao
ocorrer de forma gradual, esta ¢ influenciada pela mudanca de trajetéria de tensdo,
possuindo um carater anisotropico. Os autores realizaram ensaios triaxiais drenados
em amostras artificialmente cimentadas seguindo trajetérias de tensdo ndo
convencionais. As trajetorias foram identificadas por c¢o;’~ 63’(X), 0 que significa
iniciar o ensaio com o;  constante (descarregamento lateral) e apds determinada
deformacdo muda-la para o3’ constante (carregamento axial), com tensdo efetiva de
confinamento igual a “x”. A Figura 24 apresenta os resultados de dois ensaios
triaxiais - co;’~ 03°(70) e co;’(70) — onde sdo vistas as trajetorias de tensdo e a
variacdo da rigidez (Ewn/p’) com a deformagdo axial. A partir dos resultados os
autores sugerem que a quebra de cimentacdo das amostras, interpretada através da
diminui¢do abrupta de rigidez ocorre através de um processo anisotropico, além de
ser gradual. Verifica-se que ao mudar a trajetoria de tensdao no ensaio co;’~ 63°(70)
tem-se uma segunda quebra de cimentagao ndo verificada no ensaio c¢c;’(70). Os
autores sugerem que a mudanga de trajetoria de tensdo gera tensdes cisalhantes que
mobilizam a resisténcia de ligagdes entre particulas até entdo ndo solicitadas. Os
resultados de MALLANDRAKI & TOLL (2001) mostram que as mudangas de

trajetéria de tensdo podem levar a diminui¢do da resisténcia do material cimentado

devido a maior quebra de cimentacao.

As propriedades dos solos residuais que sdo compativeis com a presenca de

ligagdes entre suas particulas sdo descritas por VAUGHAN (1985) como sendo:

a) a presenca de um intercepto coesivo, c¢’, e alguma resisténcia drenada nao

confinada (.’ = OkPa), no solo saturado;

b) a verificagdo de tensdo de pré-adensamento virtual em encontrada em ensaios

edométricos;

¢) o comportamento rigido na presenca de baixas tensdes efetivas e sua diminui¢ao

para maiores tensdes.
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Figura 23 - Ensaios de compressdo isotropica com amostras artificialmente

cimentadas (MACCARINI, 1987).

Figura 24 - Curvas Eun/p': &x para os ensaios co;’~ 63°(70) e co1°(70)

(MALLANDRAKI & TOLL, 2001).
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Os solos residuais geralmente apresentam taludes com inclinacao ingreme que
ndo podem ser explicados através de métodos de andlise de estabilidade, a ndo ser
que um substancial intercepto coesivo real (ligagdes entre as particulas) ou aparente
(sucgdo) seja considerado (VAUGHAN, 1985). Inclinagdes de taludes em solos
residuais com cerca de 90° podem ser vistos com freqiiéncia em taludes as margens
de estradas brasileiras. A envoltoria de resisténcia dos solos residuais quase sempre
mostra um significativo intercepto coesivo, c¢’, independente da densidade do solo,

inclusive para envoltdrias referentes a resisténcia residual (VAUGHAN, 1985).

Na Geotecnia ¢ consensual associar o efeito da cimentagdo nos solos a sua
resisténcia ndo confinada e a sua resisténcia a tragio. A medida que estes valores
aumentam tem-se um solo cuja cimentagdo possui uma maior resisténcia, que pode
ser verificada pelo aumento do seu intercepto coesivo. Uma das formas de estudar
materiais artificialmente cimentados ¢ fazer uso destes ensaios para verificar o efeito
do agente cimentante utilizado. A Figura 25 apresenta a relagdo entre o intercepto
coesivo e a porcentagem de cimento utilizada em amostras artificiais (PRIETTO ET

Al, 1997). Verifica-se o aumento linear de ¢’ com a porcentagem de cimento.

MACCARINI (1987) realizou ensaios com amostras artificialmente
cimentadas com pasta de caulim levada a queima. O autor optou por ensaios de
compressdo diametral para medir o efeito da resisténcia da cimentacdo nas amostras

ensaiadas.
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Figura 25 - Variacdo do intercepto coesivo com a cimentacdo (PRIETTO ET AL,
1997).
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MACCARINI (1987) realizou ensaios com amostras artificialmente cimentadas
com pasta de caulim levada a queima. O autor optou por ensaios de compressao

diametral para medir o efeito da resisténcia da cimentacdo nas amostras ensaiadas.

Na costa da California ocorrem encostas com inclinagdes de 60° ou mais com
cerca de cem metros de altura compostas por areias cimentadas por silicatos.
Verifica-se que o inicio de deslizamentos se da através de rupturas por tracdo a meia
altura das encostas (CLOUGH ET AL, 1981). A avaliacao do grau de cimentagdo

foi feito através de ensaios de compressao diametral e compressao simples.

PRIETTO ET AL (1997) utilizou ensaios de compressdo nao confinada, cuja
resisténcia os autores consideraram como uma variavel na avaliacdo do grau de
cimentacdo, refletindo intrinsecamente no seu valor, variacoes de densidade,
granulométrica, natureza do cimento e mineralogia. Os autores utilizaram o cimento

Portland como agente cimentante.

HUANG & AIREY (1998) realizaram ensaios de tragdo para diferentes
quantidades de cimento (gipsita) e densidades. Verificou-se que a resisténcia a

tragao aumentou a medida que o peso especifico do solo (Yseco) Cresceu.

A Figura 26 e Figura 27 mostram as relagdes encontradas entre a resisténcia a
tragao € 0 Yseco por HUANG & AIREY (1998), e a resisténcia a tragdo e a tensao de
pré-adensamento virtual obtidas por MACCARINI (1987). As curvas apresentam
comportamento semelhante, apresentando valor a partir do qual o aumento de o;

ocorre para acréscimos de Ygeco € O’ menores.
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Figura 26 - Variagao da resisténcia a tragdo com Yseco (HUANG & AIREY, 1998).
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Figura 27 - Variacdo da tensdo de pré-adensamento virtual 6,” com a resisténcia a

tracdo (MACCARINI, 1987).

NISHIDA & AOYAMA (1985) realizaram ensaios de tra¢do in situ em solo
residual de granito em diferentes profundidades. O procedimento do experimento foi
feito com a colagem com epdxi de um prato de ago com @ = 8cm na superficie do

solo e sua posterior remocao com aplicacdo de carga de baixo para cima até a ruptura

do solo (Figura 28).
NISHIDA & AOYAMA (1985) realizaram ensaios de cisalhamento direto com

umidade natural e submerso utilizando amostras obtidas a partir de diferentes
profundidades do perfil de intemperismo. Os resultados obtidos com Tr € O estdo

plotados na Figura 29. Para cada conjunto de ensaios de uma determinada
profundidade foi possivel ajustar uma curva, utilizando-se a resisténcia a tracao
obtida a partir do ensaio acima descrito. As curvas observadas puderam ser expressas

através da equacao:

= a(or+ o) [5]
onde,

T¢ = tensao cisalhante na ruptura
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Of = tensdo normal na ruptura
O = resisténcia a tracao

a, b = constantes

aplicagao
- deforga —

|

a) b)

Figura 28 - Esquema do ensaio de tragdo in situ: (a) colagem da placa de ac¢o no solo

e (b) aplicacao de forga.

Figura 29 - Resultados dos ensaios de cisalhamento direto (NISHIDA & AOYAMA,
1985).

O modelo proposto por LEROUEIL & VAUGHAN (1990) nem sempre pode

ser aplicado, mesmo se tratando de solos que possuem comportamento consistente
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com o de um material cimentado. A Figura 30 e Figura 31 apresentam resultados de
ensaios edométricos realizados em amostras estruturadas e desestruturadas de solo
residual jovem de gnaisse (FUTAI ET AL, 2003) e residual jovem de arenito
(MARTINS, 2001). Ambos os solos apresentam resultados de ensaios triaxiais
condizentes com materiais cimentados: tensao de pré-adensamento virtual, transi¢ao
de comportamento com amolecimento (baixos niveis de tensdo confinante) para
comportamento com endurecimento (maiores niveis de tensdo confinante) e
identificacdo de cimentacao através do MEV. As amostras desestruturadas utilizadas
na obten¢do da curva NCL foram preparadas através de compactagdo ou com pasta

do solo com umidade acima do limite de liquidez.

VARGAS (1982) e BLIGHT (1997) abordam o efeito da secagem na
caracterizagdo dos solos tropicais. Segundo os autores a secagem, ao ar ou em
estufa, deve ser evitada, pois pode alterar os valores dos limites de consisténcia e da
porcentagem de argila quantificados. Este efeito, contudo, ¢ usualmente pequeno
quando se trata de solos transportados (BLIGHT, 1997). VARGAS (1982) atribui
isto ao fato da secagem introduzir a cimentacao dos graos em globulos. MITCHELL
& SITAR (1982) e BLIGHT (1997) apontam como causas do acréscimo de
cimentacdo a oxidagdo de sesquioxidos de ferro e aluminio e a perda de 4dgua de
argilominerais hidratados. VARGAS (1982) e BLIGHT (1997) sugerem que a pasta
manipulada na obtengdo do limite de liquidez seja obtida a partir do solo com
umidade natural. BURLAND (1990) recomenda que na obten¢do do comportamento

intrinseco de uma argila ndo seja feita a secagem prévia do material.
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Figura 30 - Ensaios edométricos realizados em solo residual jovem de gnaisse

(FUTAI ET AL, 2003).
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Figura 31 - Ensaios edométricos realizados em amostras de solo residual jovem de

arenito (MARTINS, 2001).

A reidratardo de solos argilosos apds secagem nem sempre devolve a
plasticidade e o limite de liquidez obtidos a partir de amostras com umidade natural
(VARGAS, 1982). A Figura 32 apresenta a variagdo do indice de plasticidade e do
limite de liquidez em amostras de basalto causada pela secagem prévia, reidratardo e
manuseio. Observa-se que a amostra de Susuma mesmo reidratada durante um més
apds secagem em estufa praticamente nao tem seu LL alterado. A amostra Xavantes

I submetida a reidratardo e manuseio tem seu LL bem proximo do obtido com a
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amostra fresca. Ja a amostra Xavantes V, manuseada e reidratada, tem o LL bem
maior que o da amostra seca, o que sugere que nesta umidade a amostra ja possuira

certo grau de cimentacdo devido a secagem no campo.

BLIGHT (1997) argumenta que mesmo a secagem ao ar na temperatura
ambiente provoca mudancas no comportamento do solo, mesmo para amostras
umedecidas durante longo periodo de tempo. Segundo BLIGHT (1997) a secagem
do solo pode provocar a desidratagdo de argilas de maneira parcial ou completa
podendo mudar suas propriedades de forma irreversivel. VARGAS (1982) enfatiza
que a reversibilidade do fenomeno de desidratagdo pode ser impossivel ou dificil em

alguns casos, principalmente quando o teor de coldides ¢ elevado.

Figura 32 - Variacdo da plasticidade de amostras de solo devido a secagem,

reidratardo e manuseio (VARGAS, 1982).

Apbs a secagem da amostra e sua posterior hidratagdo ¢ necessario um
prolongado tempo de manuseio da pasta de solo para que as particulas se
desagreguem e estejam separadas uma das outras sem a presenca de cimentagdo entre
elas (MITCHELL & SITAR, 1982; VARGAS, 1982; BLIGHT, 1997). O manuseio
do solo refere-se ao tempo de manipulacdo da amostra e como esta ¢ executada,
dependendo da energia empregada para homogeneizar o solo. A influéncia do tempo
de manipulagdo da pasta de solo na obten¢do dos limites de liquidez pode ser
verificada na Figura 33. As amostras foram secas ao ar e depois misturadas com

agua até formar uma pasta, permanecendo inundadas por uma semana. ApoOs esta
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etapa as amostras foram lavadas na peneira de 0,5mm e determinados os limites de
consisténcia. Verifica-se a partir dos resultados apresentados na Figura 33 que o
tempo de manipulagdo da pasta de solo aumenta o limite de liquidez. Este aumento

mostra-se maior tanto quanto maior for o limite de liquidez inicial da amostra.

A maneira como se d4 o manuseio da pasta, de forma manual ou mecanica,
influencia na desagregagdo das particulas e, assim, nos resultados dos limites de
consisténcia. A Figura 34 apresenta resultados que mostram o aumento do LL com o
aumento da energia empregada na manipulagdo do solo. Verifica-se que o LL tende

a aumentar com o uso da mistura feita de forma mecanica.

Figura 33 - Influéncia do tempo de manipulacdo do solo na obtencdo do limite de

liquidez (VARGAS, 1982).

BOEY & CARTER (1989) apresenta resultados de amostras de areia
carbonatada artificialmente cimentadas por calcita em duas situagcdes: uma com
secagem ao forno e outra com umidade igual a 35% (Figura 35). A avaliacdo do
grau de cimentacdo foi feita através de ensaios de compressdao ndo confinada para
diferentes porcentagens de cimento. Verifica-se que a secagem ao forno faz com que
a cimentagdo seja mais resistente resultando em wvalores de compressio ndo

confinada maiores.

35



Figura 34 - Influéncia do método de manuseio do solo na determinagdo do limite de

liquidez (BLIGHT, 1997).

O efeito da secagem do solo, segundo VARGAS (1982), resulta na formagao
de globulos ou graos duros e porosos formados por um grande niimero de particulas
argilosas cimentadas entre si. A Figura 36 apresenta a variagdo da distribui¢do
granulométrica de um solo lateritico causada pelo manuseio e cimentacdo por
sesquioxidos. Verifica-se que a curva que apresenta maior porcentagem de finos ¢
aquela cujo solo foi manipulado e ndo apresenta sesquidxidos. BLIGHT (1997)
sugere para a determinagdo da curva granulométrica a imersao do solo numa solucao

com dispersante e posterior lavagem em peneiras padronizadas.

O tempo de destorroamento do solo tende a alterar sua distribuicdo
granulométrica devido a quebra de graos. Para os solos residuais jovens gnaissicos
ricos em feldspato alterado a quebra destes graos pode levar ao aumento da sua
fracao fina (SANDRONI, 1973). A quebra dos graos de feldspato alterado durante o
destorroamento pode ser verificada através da contagem dos minerais da fragdo

grossa do solo com a utilizacdo de microscopio 6tico (SANDRONI, 1981).

Ensaios de fraturamento em graos realizados com micro-prensa dotada de
célula de carga mostraram uma for¢a de esmagamento obtida com o quartzo dez

vezes maior que a do feldspato alterado (Figura 37).
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Figura 35 - Efeito da secagem na compressao nao confinada de amostras cimentadas

(BOEY & CARTER, 1989).

Figura 36 - Influéncia do manuseio na distribuicdo granulométrica de um solo

lateritico (TOWNSEND ET AL, 1971, EM MITCHELL & SITAR, 1982).

Ensaios de cisalhamento direto submersos realizados por SANDRONI (1973)
em fracdo retida entre as peneiras N° 8 e 20 de um solo residual feldspatico
mostraram que o diametro efetivo Dy diminui com o aumento da tensdo normal na
ruptura (Figura 38). Segundo SANDRONI (1981) os feldspatos em graus variados de
alteracdo e as micas com distribuicdo orientada sdo determinantes para o
comportamento dos solos residuais jovens de gnaisse. Atingido um nivel de tensdo

desviadora constante, apds a ruptura do solo, as deformagdes axiais de compressao
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continuam devido a quebra de graos de feldspato alterados. SANDRONI (1985)
verifica que a resisténcia dos solos residuais tende a diminuir a medida que a

porcentagem de mica presente aumenta.
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Figura 37 - Ensaio de fraturamento realizado em graos de quartzo e feldspato

alterado (SANDRONI, 1981).
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Figura 38 - Relacdao entre Tensao normal na ruptura e Dy a partir de ensaios de

cisalhamento direto submersos (SANDRONI, 1973).

2.3 - MODELO MATEMATICO PARA SOLO ESTRUTURADO

2.3.1 - MODELO DE GENS E NOVA (1993)

GENS & NOVA (1993) desenvolveram um modelo constitutivo elasto-pléastico
para representar o comportamento mecanico de solos cimentados (estruturados) e

rochas brandas. Algumas caracteristicas do modelo sdo apresentadas a seguir.
O modelo trabalha nos espagos de tensdo p’ e g e no espago de deformacao &, e
&4.

Durante trajetorias de compressao isotropica, o modelo supde que a linha AA’
corresponde a linha de compressdo virgem do material desestruturado (Figura 39).
Esta linha representa os estados de tensdo limites para um material desestruturado, ou

seja, somente sdo possiveis estados (e : p’) a esquerda desta linha.

Figura 39 - Linhas de compressdo isotropica para materiais com diferentes graus de

cimentagao.
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A existéncia de certo grau de cimentagao no material permite a existéncia de
combinagdes de € e p’ localizados a direita da linha linha AA’. No ponto B, por
exemplo, ¢ possivel quantificar a cimentag@o a partir da diferenca de indice de vazios
Ae. De acordo com esta defini¢do, as linhas paralelas (b, by, b3, bs) correspondem a

linhas de compressao para o solo progressivamente mais cimentado.

Na Figura 40 apresentam-se superficies de escoamento do modelo. A curva A
corresponde a superficie de escoamento do material desestruturado, enquanto que B
e C representam sucessivas superficies de escoamento resultantes do aumento da
cimenta¢do no material. Ou seja, a medida que a cimentagdo no material estruturado
aumenta a superficie de escoamento cresce para a direita no espago de tensdes (p’;
q). Portanto, segundo o modelo, a cimentagdo cria no material uma coesdo real e,

consequentemente, uma resisténcia a tragao.

Figura 40 — Sucessivas superficies de escoamento de acordo com o aumento do grau

de cimentagdo. A superficie A corresponde ao material desestruturado.

O comportamento da superficie de escoamento ¢ obtido através das seguintes

relacdes:
Pee _ op
™y F&y (6]
& = L
Pe =) [7]
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Onde o significado de pc, Peo € Pt pode ser visto na Figura 40, b ¢ uma variavel
adimensional que quantifica o efeito da cimentagao e, f(b) e fi(b) sdo fungdes com as
seguintes caracteristicas:

a) '=1 quando ? =0 | ou seja, o material ndo apresenta cimentagio

b) P- tende a zero a medida que b diminui.

O desenvolvimento da superficie de escoamento ¢ controlado por:

a) Quebra de cimentagdo devido a deformagdes plésticas no endurecimento ou
amolecimento.

b) Degradagdo da cimentagdo presente no material estruturado.

A cimentacao diminui gradualmente com o desenvolvimento das deformacdes
plasticas irreversiveis. A degrada¢do do material (diminuicdo da cimentagdo) ¢
relacionada com a medida da degradagdo do material, h, que depende das

deformagdes plasticas. Tem-se, entdo, a seguinte relagdo: b = b (h).

A fungdo b(h) diminui constantemente com h e tende a zero (Figura 41). O

termo h ¢ funcdo das deformagdes plésticas, que para as condigdes triaxiais ¢ igual a

2
h= hfs¥, 8 ), onde &p (_ e - Ea)) representa as deformacdes plasticas de

. ~ = ~ o o
distor¢do e €» , a deformagao plastica volumétrica.

Figura 41 — Redugdo da cimentagdo, b, com o aumento de sua degradagao, h.
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O modelo proposto por GENS & NOVA (1993) utiliza lei de fluxo nao
associado e nove pardmetros para modelagem, sendo seis relacionados com o

comportamento do material desestruturado, e os outros trés do material estruturado.

Na Figura 42 mostra-se a resposta do modelo ao simular ensaios triaxiais com
seis diferentes valores de tensdo efetiva de confinamento, p. =100kPa, b, = 1 ¢
parametros tipicos de uma argila de baixa plasticidade. Observa-se que alguns
aspectos tipicos do comportamento de materiais estruturados tais como maior rigidez
inicial e comportamento dilatante para baixas tensdes de confinamento,
comportamento progressivamente mais compressivel a medida que as tensdes
confinantes aumentam sdo qualitativamente bem representados pelo modelo.
ELLIOT & BROWN (1985) obtiveram comportamento similar em ensaios triaxiais

realizados em rocha calcaria (Figura 43).
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Figura 42 — Simulagdo de resultados de ensaios triaxiais.

Figura 43 — Resultados experimentais de ensaios triaxiais realizados em rochas

calcarias (ELLIOT & BROWN, 1985).

2.3.2- MODELO DE LIU E CARTER (2002)

A formulagdo de um modelo constitutivo para argilas estruturadas foi proposta
por LIU & CARTER (2002), com a introdu¢do da influéncia da estrutura do solo
dentro do modelo Cam Clay modificado (ROSCOE & BURLAND, 1968).

LIU & CARTER (2002) partem do pressuposto de que para um determinado
estado de tensdo (e, p’), a influéncia da estrutura do solo pode ser medida
comparando-se o comportamento do solo intacto (estruturado) com o comportamento
do solo reconstituido (desestruturado), ou seja, com suas propriedades intrinsecas.
Conforme, ja descrito no capitulo 2, o comportamento intrinseco de uma argila pode

ser obtido com o solo destorroado, submetido a ensaio edométrico com umidade 50%
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acima do limite de liquidez (BURLAND, 1990). LIU & CARTER (1999, 2000)
idealizaram o comportamento de um solo estruturado e reconstituido durante
compressdo isotropica de acordo com a Figura 44. O indice de vazios do solo
estruturado ¢ representado por €, enquanto o indice de vazios do solo reconstituido
no mesmo estado de tensdes ¢ dado por €*, correspondente a reta virgem, p’y; € a
tensdo a partir da qual se inicia a quebra de cimentacdo do solo estruturado, e Ae, o
indice de vazios (adicional) referente a diferenca entre o indice de vazios do solo
estruturado e correspondente indice de vazios do solo reconstituido, para um mesmo

estado de tensdo.

Figura 44 - Idealizagdo do comportamento de compressdo isotropica de um solo

estruturado e reconstituido (LIU & CARTER, 1999, 2000)

A reta virgem obtida a partir de ensaio de compressao isotropica realizado em

um solo estruturado pode ser expressa como §=¢& + &, (O comportamento
volumétrico de um solo estruturado na reta virgem ¢é descrito pela seguinte equagao,

proposta por LIU & CARTER (2000):

e=e"+de:(%) (8]

44



Onde, Aeg; ¢ a diferenca entre o indice de vazios estruturado e reconstituido para p’ =
P’y estado de tensdo onde comega a reta virgem e inicia-se a perda da estrutura do
solo, com a quebra de sua cimentagdo, ¢ b € um parametro que quantifica a taxa com
a qual o solo perde sua estrutura durante o carregamento isotropico na reta virgem
(Figura 45). A taxa de redugdo do indice de vazios adicional (4¢ = 7 — ¢ ) mantido
pela estrutura do solo aumenta com o parametro b. Estudos realizados com 30
diferentes tipos de argila mostraram que geralmente 9 % & =30 (LIU & CARTER,
1999, 2000).

O parametro p’y; representa o tamanho da superficie de escoamento inicial de
um solo estruturado (Figura 46). Quanto maior seu valor, mais abrangente ¢ a
superficie de escoamento, ¢ assim, a regido em p’- ¢, onde, p= (01’- 205’)/3 e g=04'-

o03’, onde o solo apresenta comportamento elastico.

Figura 45 - Influéncia do parametro b no comportamento isotrépico de um solo

estruturado (LIU & CARTER, 2000).
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Figura 46 - Influéncia de p’y; no tamanho da superficie de escoamento inicial de um

solo estruturado (LIU & CARTER, 2002).

A superficie plastificagdo usada no modelo de LIU & CARTER (2002) ¢ a mesma do
Cam Clay modificado (ROSCOE & BURLAND, 1968), ou seja:

2
q*2+p

v2_vv:O 9
M P'P's [%]

F(p'.q,p;) =

Em que p’s define o tamanho da superficie de plastificagdo e M* é o pardmetro que

define a inclinagao da linha de estado critico.

Como em todo modelo elasto-plastico, estados de tensdo para os quais F < 0,
s6 ocorrem deformacdes elasticas. Para valores de F > 0 ocorrerdo deformagdes
elasticas e plasticas e o valor de p’s variara para manter o estado de tensdo sobre a

superficie de plastificagao.

Se o solo for desestruturado o valor inicial de p’s coincide com o valor do
parametro p’y; € o modelo apresenta um comportamento semelhante ao Cam Clay
modificado. Ao contrario, se o solo for desestruturado ps < p’y; . Nesse caso,
enquanto o valor de p’s for menor que p’y; o modelo s6 calcula deformagdes

elasticas. A partir de valores de ps >

p’y; o modelo calcula deformagdes plésticas.

Nesse caso poderdo ocorrer duas situacgoes:

1) Se quando p’s = p’yi e n = p/q < M* ocorrerd endurecimento no

comportamento do solo; e,

2) Se quando p’s = p’yi e N = p/q > M* ocorrera amolecimento no
comportamento do solo, a variagdo de p’s serd negativa e a superficie de

plastificacdo diminuira de tamanho para acompanhar o estado de tensao.

Outra modificacdo em relacdo ao modelo Cam Clay modificado ocorre na lei
de fluxo. LIU E CARTER (2002) introduzem um novo pardmetro (w) para
considerar a influéncia da cimentacdo do solo. Desta forma, a lei de fluxo ¢

estabelecida pela seguinte equagao:
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det 20 — wae)

der M3 —pi

[10]

com,

O& 1=cude =1 [11]

Os incrementos de deformagao elasticos sdo dados de acordo com o modelo

Cam Clay modificado de acordo com as seguintes equagoes:

= [12]

e 2l +v7) (l.‘c“ )F,Eff

T o1 - 20%) [13]

Os incrementos de deformagdo desviadora plastica (des”) e deformagéo

volumétrica plastica (de,”) sdo expressos de acordo com as seguintes equagdes:

2l - w;e—] ._ 4 "‘“

=R [[ )+ bde g )][l + E‘JF [14]
s M dps

dey =07- “f'](l I )F}E U D""""(-, - - n)(l + s)ps [15]

Quando ocorre amolecimento os acréscimos de deformagdo volumétrica

pléstica sao calculados pela equagao:

T+ [16]
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A mudanga de sinal do segundo termo do lado direito da equacao € necessaria

para que o incremento de deformagao pléstica seja dirigido para fora da superficie de

plastificagcdo (LIU & CARTER, 2002).

Nas equagdes acima, [15] e [16], os primeiros termos do lado direito do sinal
de igualdade de sinal de igualdade representam acréscimos de deformagdes plasticas
do solo desestruturado, enquanto que os segundos termos representam as variagoes

de indice de vazios devidos a estruturagao do solo.

Estas variacdes devem tender a zero a medida que o solo estruturado se

aproximam da ruptura, ou seja, quando tendem a M*.

Nas equagdes propostas por LIU E CARTER (2002), [7] e [8], tal ndo ocorre,
uma vez que fator que multiplica bAe ¢ que, naturalmente, tende ao infinito quando n

tende a M*.

Neste sentido as equacdes [17] e [18] sdo originalmente propostas nesta tese,

com a inversao da parcela M*/(M*-n):

o _ 2nfl — wde) [J_ . ("“—“)]

i =gy |6 - e e ae [17]
. dp', . M -7 ;

dey = 07 =K );}E”-'“"“( M )(l+€};ﬁ}; [18]

Com relagao ao amolecimento ¢ proposta a mesma inversao da parcela

M*/(M*-n):

ds¥ = (" - — bde ("f il

(1+ )rs )(l eI, [19]

Segundo LIU & CARTER (2002), os valores dos parametros b e p’yi podem
ser obtidos através de ensaios isotropicos com amostras reconstituidas e intactas
(estruturadas) de um mesmo solo. E o parametro @ pode ser determinado utilizando-

def 20l - wds)

T OME—pt , Equacao [20], aplicada as deformacdes medidas

. 3
se a lei de fluxo @&y

num ensaio de cisalhamento no solo intacto, conhecidas as suas propriedades
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elasticas. No entanto, nessa tese, este parametro foi obtido por tentativa € erro com

comparagdes com os resultados experimentais.

O modelo Cam Clay estruturado ¢ definido por nove pardmetros, M*, €*|c, 4*,
K*, v*, b, p’yi, 46 e @, sendo os cinco primeiros, com o simbolo *, relacionados com
as  propriedades intrinsecas do solo (desestruturado ou reconstituido) e
independentes da sua estrutura. Estes cinco pardmetros intrinsecos sdo 0s mesmos
utilizados pelo modelo Cam Clay modificado (ROSCOE & BURLAND, 1968). Os
quatro novos parametros, b, p’yi, 4ei e w, foram propostos para introduzir a

influéncia da estrutura no comportamento mecanico dos solos.

LIU & CARTER (2002) apresentam a modelagem de resultados experimentais
obtidos de uma argila estruturada (Leda clay) através de ensaio edométrico (YONG
& NAGARAJ, 1977), e um calcarenito submetido a ensaio de compressao isotropica
(LAGIOIA & NOVA, 1995), respectivamente na Figura 47 e Figura 48. O modelo
constou, também, de resultados de ensaios triaxiais convencionais (carregamento
axial) drenados para diferentes niveis de tensao confinante em um calcarenito (Figura

49) e folhelho argiloso (Figura 50).

Figura 47 - Comportamento de uma argila no ensaio edométrico (YONG &

NAGARAIIL, 1977).
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Figura 48 - Calcarenito submetido ao ensaio de compressdo isotropica (LAGIOIA &

NOVA, 1995).

Figura 49 - Ensaio triaxial realizado em calcarenito com o’; = 1300kPa (LAGIOIA

& NOVA, 1995).
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Figura 50 - Ensaio triaxial realizado em folhelho argiloso (WONG, 1998).
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3 - MATERIAIS E METODOS

3.1 - CARACTERIZACAO DA AREA EM ESTUDO

O perfil de onde foi coletado o solo em estudo localiza-se em uma encosta
acima do Mirante do Leblon, a margem de uma estrada de terra que dé acesso a uma
comunidade local denominada Chacara do Céu (Figura 51). A é&rea situa-se no
Bairro do Leblon, no Parque Municipal Sérgio Bernardes (antigo Penhasco Dois
Irmaos), a sudeste do municipio do Rio de Janeiro e faz parte das Serras da Carioca,
que compdem o macico da Tijuca (LIMA, 1994), com uma area de 25,3ha, estando
sobre a tutela da Secretaria Municipal do Meio Ambiente (MORRO DO
PENHASCO, 2010).

O clima ¢ quente e uUmido, com a ocorréncia de ventos soprando
preferencialmente de SE, com velocidade superior a 6 m/seg (LIMA, 1994). A
temperatura no verdo apresenta variagdes significativas, apresentando isotermas em
torno de 25°C, e pluviosidade variando entre 1700 e 1900 mm por ano (LIMA,
1994).

A geomorfologia do Estado do Rio de Janeiro € caracterizada basicamente por
duas unidades: as Planicies Litoraneas e as Colinas e Macicos Costeiros (PROJETO
RADAMBRASIL, 1983). O perfil de onde foi coletado o material em estudo
pertence a unidade Colinas e Macigos Costeiros. As Colinas ocorrem nos sopés das
escarpas, geralmente capeadas por material coluvionar (PROJETO
RADAMBRASIL, 1983). Os Macicos Costeiros constituem as feicdes mais
ingremes e altas, apresentando falhas direcionadas para o norte, gerando formas de
paes de agucar. A area de estudo pertence ao complexo gnaissico-migmatico situado
dentro do cinturdo metamorfico do Atlantico, com dire¢ao preferencial N40°W, na

cidade do Rio de Janeiro.

O material utilizado na presente tese ¢ um solo residual jovem micaceo de
gnaisse. Ele pertence a um perfil de intemperismo constituido dos seguintes
horizontes: a) horizonte A, coluvio, seguido logo abaixo por uma linha de pedras, b)
horizonte B, solo residual maduro e c) horizonte C, solo residual jovem (Figura 52).

A coleta do material foi feita através de blocos de 30x30x30cm retirados do
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horizonte C em local indicado pela Figura 53. A atitude da xistosidade do material
foi medida em campo com a utilizagdo de uma bussola, com dire¢do E-W e mergulho
igual a 37° Sul. A Figura 54 apresenta a xistosidade encontrada no solo residual
jovem (horizonte C), vista a esquerda da pa colocada como referencial. Foram
retirados quatorze blocos indeformados com as dimensdes acima citadas. Também

foi coletado material deformado para a realizacdo dos ensaios de caracterizagao.

Figura 51 - Local de coleta de blocos indeformados (GOOGLE MAPS, 2010).
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Figura 52 - Perfil de intemperismo de onde foram coletados os blocos indeformados.
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Y /A v~ lm
Encosta

Bloco indeformado coletado

Figura 53 - Croqui de corte transversal do talude de onde foram coletados os blocos

indeformados.
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Figura 54 - Perfil de onde foi coletado o solo em estudo. Notar a xistosidade herdada

da rocha de origem a esquerda da pa.

3.2 - CARACTERIZACAO DO MATERIAL EM ESTUDO

A caracterizagdo geotécnica constou basicamente dos ensaios rotineiros
realizados em laboratérios de mecanica dos solos: limite de liquidez (ABNT/NBR-
6459-84), limite de plasticidade (ABNT/NBR-7180-84), densidade dos graos
(ABNT/NBR-6508-84) e curva granulométrica (ABNT/NBR-7181-84). Os blocos
indeformados foram moldados em campo inicialmente com o auxilio de pa, picareta
e enxada, e aproximando-se de suas dimensoes (30x30x30cm) foi utilizada uma faca,
com a finalidade de minimizar uma possivel quebra da estrutura do solo. Apds a
moldagem do bloco foi feita a sua impermeabiliza¢do através de trés camadas:
plastico filme, papel aluminio e, por Ultimo, tecido de murim coberto com parafina

(Figura 55).
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Figura 55 - Camadas de impermeabilizagao do bloco indeformado.

As analises mineraldgica e microestrutural do solo foram realizadas com o uso
de quatro métodos distintos: a) difracao de raios-X, b) utilizagcdo de lupa binocular, c)
analise ao microscopio otico e d) analise ao microscopio de varredura eletronica com

microsonda.

Para o ensaio de difracdao de raios -X foi confeccionada uma lamina delgada
para com a fracdo argila do horizonte C do perfil de intemperismo. A partir do
material passante na peneira N° 200 e contido no recipiente final do conjunto de
peneiras foi preparado o material para as laminas. Levado a uma bureta com agua
destilada, o conjunto foi agitado com movimentos idénticos ao do processo de
sedimentacdo, sendo levado ao repouso. Apds vinte quatro horas de repouso o
liquido foi sifonado da bureta a uma distdncia de cerca de vinte centimetros da
superficie da agua. O liquido colhido com o material argiloso foi colocado num
becker e levado a estufa com intuito de se obter uma consisténcia pastosa. O
processo foi repetido até se obter material suficiente, sendo finalmente pipetado e
espalhado na lamina de vidro que ao secar estava pronta para ser levada ao

equipamento de difragdo de raios-X.

As laminas delgadas de solo utilizadas na microscopia otica foram preparadas
no Instituto de Geociéncias da UFRJ. Foram feitas duas laminas com orientagdo
paralela a xistosidade do solo. Inicialmente foi retirado do bloco coletado no campo
um bloco menor indeformado. Este foi levado a estufa, com temperatura de 40°C,
durante 24 horas. Em seguida colocado em recipiente de vidro, ficando submerso

por araldite liquida com a finalidade de preenchimento de seus vazios por ela.
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Durante este procedimento foi acoplado ao recipiente uma bomba a vacuo com
objetivo de evitar a formacdo de bolhas no solo. Apos esta etapa foi realizada a
montagem do solo impregnado com araldite na lamina, colando-a, e realizado o
desgaste do mesmo, passando-o por sucessivas lixas de nimeros 320, 400 e 600. O
mineral tomado como referéncia para a finalizagdo da lamina foi o quartzo. Quando

0 mesmo apresentou coloracao branca e clara foi concluido o processo de laminacao.

Apos esta etapa foi realizada microscopia de varredura eletronica (MEV) com
uso de microsonda, no Departamento de Metalurgia da PUC-Rio. A superficie da
lamina foi previamente coberta com grafite para a analise da composi¢do quimica do
material. As areas analisadas foram previamente definidas através da lamina levada

ao microscopico otico.

A curva de reten¢do de dgua para o solo em estudo foi obtida com a técnica do
papel filtro. As amostras foram colocadas em contato direto com o papel filtro,
sendo o conjunto envolvido com papel filme. Depois foram colocadas em recipiente
térmico durante sete dias. ApoOs este periodo o solo e o papel filtro eram pesados,

para obtencao da curva caracteristica.

3.3 - ENSAIOS REALIZADOS

3.3.1 - ENSAIOS TRIAXIAIS

A partir dos blocos indeformados, e dentro da camara umida, foram moldados
pequenos blocos, logo em seguida levados ao moldador. As amostras foram
moldadas lentamente com uso de faca e régua de ferro, com dimensdes iguais a
H=78,6mm e ©=38, e posteriormente levadas ao equipamento triaxial. Todos os
ensaios triaxiais foram realizados com uso de instrumentagdo interna (eletroniveis),

desenvolvida no Imperial College, para medi¢ao de deformagdes axiais (Figura 63).
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Figura 56 - Eletroniveis utilizados nos ensaios triaxiais: capsula de vidro vedada,

contendo trés eletrodos verticais (1), brago mével (2), brago fixo (3) e sapatas (4).

As etapas de execucdo dos ensaios triaxiais podem ser divididas em saturagao,
adensamento e cisalhamento. A saturacdo das amostras inicialmente ocorreu com a
aplicacao de fluxo ascendente e posteriormente com a aplicagdo de incrementos de
contrapressao. A aplicagdo de fluxo teve como objetivo, segundo SANDRONI
(1985), minimizar o efeito do processo de saturacdo na quebra de cimentacao do
solo. O fluxo foi aplicado com tensdo confinante os= 30kPa, contrapressao na base
da amostra U= 15kPa e pressdo no topo da amostra nula, com a drenagem do top
cap aberta para a atmosfera. O fluido percolado pela amostra foi coletado em um
recipiente e pesado para acompanhar o volume de vazios da amostra que foi
percolado (Erro! Fonte de referéncia ndo encontrada.). Apods percolada a adgua
contida no medidor de variagdo volumétrica, cuja capacidade méaxima ¢ de 50cm?, o
processo era repetido. O ntimero de volume de vazios da amostra percolado variou
entre 3,28 e 7,27, o que corresponde a repetir o processo de percolagdo, ou seja,
encher o medidor de variacdo volumétrica com 4agua até mais de cinco vezes.
Durante a percolagao foram observadas bolhas de ar no top cap e na drenagem ligada
a ele, devido ao baixo grau de saturagdo do solo. A aplicagdo de contrapressao foi
feita através de incrementos de 40kPa aplicados sucessivamente e simultaneamente

pela drenagem superior e inferior da amostra.
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gz=30kPa

,

—

U =15kFa

Figura 57 - Esquema mostrando aplicacdo de fluxo nas amostras.

Os ensaios triaxiais foram realizados no equipamento triaxial, tipo “Bishop-
Wesley” da PUC-Rio, com excecdo do ensaio triaxial CA800 que foi realizado no
em equipamento triaxial convencional no laboratorio de Geotecnia da UFV (Figura
58). A Figura 59 mostra foto do conjunto do equipamento triaxial, tipo “Bishop-
Wesley”utilizado. Na Figura 60 apresenta-se célula triaxial com a amostra de solo
sendo ensaiada e a utilizagdo de eletroniveis para medi¢ao de deslocamentos axiais
da amostra. A célula triaxial “Bishop-Wesley” utilizada na presente tese ¢
apresentada esquematicamente na Figura 61. O conjunto completo utilizado para o
funcionamento da célula triaxial “Bishop-Wesley” ¢ mostrado de forma esquematica

na Figura 62.
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Figura 58- Equipamento triaxial da UFV utilizado no ensaio CA800.

A célula triaxial “Bishop-Wesley” permite a realizacdo de ensaios com
deformacgdo controlada e tensdo controlada. Os ensaios com deformacdo controlada
sdo realizados através do acionamento de uma bomba que imprime uma vazio
constante de dgua a base da célula triaxial. Quanto aos ensaios de tensdo controlada
os incrementos de pressdo sdo aplicados também a base da célula, de forma que a
relacdo entre estes e a modificacdo da tensdo confinante durante o cisalhamento da
amostra sigam a trajetoria escolhida. A rela¢do de interdependéncia destas tensodes
entre a camara da base (inferior) e a camara triaxial ¢ feita com o uso de uma
membrana diafragma (“Bellofram”), através da equagdo abaixo (DE OLIVEIRA,
2000):

Az =(1—&—F).E-.o
: af [21]

Onde,

gy = incremento de presséo aplicado na eAmara inferier

&7, = lncremento de pressde eonfinante
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@ = drea da secdo transversal da cdmara lnferier

A. = dreacorrigida da amestra

Foram realizados dezenove ensaios triaxiais drenados seguindo diferentes
trajetorias de tensdo de compressdo e extensdo (Tabela 3). As trajetorias de
compressdo foram de carregamento axial (CA), descarregamento lateral (DL), p’=
(01> + 03’)/2 constante (P), e p’ constante seguida de carregamento axial (PCA). A
trajetoria de carregamento axial foi realizada com deformacdo controlada, enquanto
as trajetorias de descarregamento lateral e p’ constante foram feitas com tensdo
controlada. A trajetoria PCA foi inicialmente realizada com tensao controlada (p’
constante) e posteriormente mudada para deformagdo controlada (CA). As
trajetorias de extensdo foram de descarregamento axial (DA) e carregamento lateral
(CL), respectivamente com deformacgdo controlada e tensdo controlada. Os niveis de
tensao efetiva de confinamento empregados foram de 0, 20, 25, 40, 70, 150, 300 e
800kPa. O ensaio de 800kPa foi realizado no Laboratério de Geotecnia do DEC da
UFV. Além dos ensaios triaxiais foram realizados dois ensaios de compressdo

isotropica e um ensaio edométrico.

Figura 59 - Equipamento triaxial “Bishop-Wesley” utilizado (PUC-Rio).
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Figura 60 - Célula triaxial “Bishop-Wesley”.

Figura 61 - Esquema da célula triaxial “Bishop-Wesley”.
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Figura 62 - Esquema do funcionamento da célula triaxial “Bishop-Wesley”.

O ensaio DCA apresenta trajetdria de tensdo diferente das demais apresentadas.
Procurou-se, inicialmente, submeter a amostra & quebra de sua cimentacdo. Esta
modificacdo de sua microestrutura convencionou-se chamar de dano estrutural (D).

As diferentes trajetorias de tensdo seguidas neste ensaio sao descritas abaixo:

a) adensamento isotropico para o.’=300kPa, valor maior que o da tensdo de pré-

adensamento virtual verificada no solo;

c) carregamento axial com o.=300kPa (ensaio DCA300) e posterior

descarregamento, a partir de deformacao axial igual a 2,3% até o, - o3 igual a zero;
d) descarregamento isotropico até o.’=25kPa;

e) Carregamento axial com o.’=25kPa, levando a amostra a ruptura (ensaio DCA25).

Tabela 3 - Ensaios triaxiais de compressao e extensao realizados.

ENSAIOS TRIAXIAIS
Ensaio Trajetoria de Tensdo O'(kA)
CA0 CA= carregamento axial 0
CA25 CA= carregamento axial 25
CA70 CA= carregamento axial 70
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CA150 CA= carregamento axial 150

CA300 CA= carregamento axial 300
CAS800 CA= carregamento axial 800
DL70 DL= descarregamento lateral 70
DA25 DA= descarregamento axial 25
DA40 DA= descarregamento axial 40
DA70 DA= descarregamento axial 70
DA150 DA= descarregamento axial 150
CL20 CL= carregamento lateral 20
P25A P =p’ constante 25
P25B P =p’ constante 25

P70 P =p’ constante 70
P300 P =p’ constante 300
PCA25 ( P =p’ constante) + (CA= carregamento axial) 25
PCA300 ( P =p’ constante) + (CA= carregamento axial) 300
DCA25 (D = dano estrutural), (CA= carregamento axial) 25

DCA300 (D = dano estrutural), (CA= carregamento axial) 300
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Figura 63 - Eletroniveis utilizados nos ensaios triaxiais: cépsula de vidro vedada,

contendo trés eletrodos verticais (1), brago mével (2), brago fixo (3) e sapatas (4).

A diferenca entre a tensdo confinante aplicada e a contrapressao foi de 10kPa,
com a finalidade de se obter uma tensdo efetiva na amostra saturada de 10kPa,
inferior a menor tensdo efetiva de confinamento dos ensaios triaxiais realizados
(0'=20kPa). Os incrementos de pressdo foram efetuados sempre apds a
estabilizacao da entrada de 4gua na amostra, até a sua saturacdo com o parametro B
maior ou igual que 0,95. Apos a saturacdo, a amostra era adensada para o nivel de
tensdo confinante determinado e, em seguida, ciscalhada. Na etapa de cisalhamento,
a deformagdo controlada imposta as amostras foi feita através de uma bomba com
vazao constante, cuja agua empurrava o €émbolo inferior do equipamento triaxial.
Nos ensaios com tensdo controlada a trajetéria de tensdo foi mantida através do
sistema servo-controlado do equipamento com a variagdo das tensdes principais O; €
03. Os ensaios com trajetdria de tensdo PCA teve inicio com o funcionamento do
sistema servo-controlado (p’ constante) e posterior mudanga para a utilizagdo da

bomba de vazao constante (carregamento axial).
Foram realizados, também, ensaios de compressao diametral com amostras nao

saturadas com dimensdes @ = 5Scm ¢ L = 1,8cm. A verificacdo da succdo nas

amostras foi feita através da técnica do papel filtro. Os ensaios foram realizados em

equipamento triaxial convencional, sem o uso da camara triaxial.

3.3.2 - ENSAIOS EDOMETRICOS E DE COMPRESSAO ISOTROPICA

Foram realizados seis ensaios com quatro amostras estruturadas (intactas):
quatro ensaios edométricos (1 ensaio na PUC-Rio e 3 ensaios na UFV) e dois ensaios
de compressdo isotropica (na PUC-Rio). Cinco ensaios edométricos foram
realizados na condi¢do submersa ¢ os de compressao isotropica foram saturados por

fluxo ascendente, inicialmente, e seguidos da aplicacdo de etapas de contrapressao.
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As amostras foram moldadas a partir dos blocos indeformados coletados no campo.
A Figura 64 apresenta amostra intacta moldada em anel de adensamento a partir do
bloco indeformado para realizacdo de ensaio edométrico. A coloragdo da amostra é
proveniente da alteragdo dos minerais primarios de biotita e granada, com liberac¢ao

de Ferro.

Figura 64 - Amostra estruturada moldada em anel de adensamento.

Foram realizados quatro ensaios com amostras desestruturadas, também
submersos, no Laboratério de Geotecnia da UFV. A metodologia para a
determina¢do do indice de vazios das amostras desestruturadas seguiu os seguintes

passos:

1) Determinacdo do limite de liquidez do solo (LL) estudado, com sua secagem

prévia ao ar durante 24 horas;

I's
o=
2) Determina¢dao da densidade dos graos e , Equagdo [22], a partir da

determinag¢do do peso especifico dos solidos (ys) com o uso do picnometro;

3) Caélculo do indice de vazios inicial das amostras desestruturadas a partir da

correlacao de indice de fisicos:

So = Gw [23]

66



Onde, w = umidade; e = indice de vazios e S = grau de saturacdo. Neste item as

amostras foram consideradas saturadas, com S = 1, obtendo-se a equacao seguinte:

e = Gw [24]

4) Considerando a umidade “w” da amostra desestruturada igual a valores entre LL
<w < 1,5LL, proposto por BURLAND (1990), foram obtidos os respectivos indices
de vazios iniciais das amostras; optou-se, também, por utilizar um valor de w < LL,

obtendo-se, assim, o conjunto de indices de vazios das amostras a serem ensaiadas:

ayelb=06w - w=15LL
byell=0Gw— w=11LL

cje ll=Cw —w=LL

dreel=G6w - w=0,6ILL

5) Para a moldagem do solo no anel de adensamento, considerou-se o volume do
anel (Vanel), sendo necessario o peso especifico total do solo (y;), correspondente ao
indice de vazios desejado (®41.3. @1, 1, e4LL eey0,61). Assim, através da equagdo
abaixo foi estabelecida a relagdo entre ¥+ e o indice de vazios inicial da amostra, para

uma determinada umidade, “w’:

o L+ WGy,
e Tl [25]

6) O destorroamento do solo j& seco ao ar foi feito com o uso de mao de gral e
almofariz, com posterior passagem na peneira n° 40; em seguida foi adicionada agua

destilada para uma determinada massa de solo, obtendo-se a umidade requerida (w =
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1,5LL; w=1,ILL; w=LL e w=0,61LL). A mistura solo + agua foi homogeneizada

com o uso de espatula, durante cerca de cinco minutos (Figura 65).

7) A moldagem do corpo de prova no anel de adensamento foi feita com cerca de
trés camadas. O solo foi espalhado com o uso de uma agulha de costura, sendo cada
camada vibrada lentamente, por toda area do anel com o uso desta, e posteriormente
pressionada suavemente com a pressao do dedo polegar. Medindo-se o peso do
conjunto anel + solo para cada camada, verificou-se a aproximacao do indice de
vazios desejado para o ensaio a ser realizado. Ou seja, cada peso do solo moldado no
anel corresponde a um indice de vazios. Sendo entdo feito o arrasamento da face da
amostra no anel de adensamento com uso de linha de nylon (Figura 66 e Figura 67),
obtendo-se a amostra com o indice de vazios proximo ao desejado para iniciar-se o

ensaio edométrico (Figura 68).

8) A verificacio do grau de saturacdo da amostra apos o término do ensaio
edométrico possibilitou a verificagdo satisfatoria do grau de saturagdo inicial da

amostra com S = 1.
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Figura 65 - Homogeneizagao do solo com a 4gua feita manualmente com o uso de

espatula paraw = 1,5.LL.



Figura 66 - Solo moldado no anel de adensamento antes do arrasamento de sua face.

Figura 67 - Arrasamento da face da amostra no anel de adensamento com uso de

linha de nylon para w = 1,5.LL.
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Figura 68 - Moldagem da amostra desestruturada com w = 1,5LL. No detalhe a

agulha de costura.
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4 - RESULTADOS E DISCUSSOES

4.1 - CARACTERIZACAO GEOTECNICA E MINERALOGICA

A distribuigdo granulométrica de material coletado in situ mostrou a presenga
de 45% de material fino com cerca de 10% de argila, com didmetro efetivo Do =

0,0019mm e coeficiente de uniformidade C, = 74,7 (Figura 69).
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Figura 69 - Curva granulométrica de solo residual jovem de gnaisse.

Os limites de liquidez e de plasticidade realizados com o material passante na
peneira n°. 40 foram, respectivamente, 48,4% e 30%. Conseqiientemente, o indice de
plasticidade, apresentou valor igual a 18,4%. Segundo o Sistema Unificado o solo

em estudo ¢ classificado como uma argila de baixa compressibilidade, CL.

Os indices fisicos do solo sdo apresentados na Tabela 4 para os diferentes
ensaios triaxiais realizados. Na Tabela pode-se observar que a umidade (w)
apresentou valor minimo igual a 7,42% e maximo de 17,95%; o grau de saturagdo
(S) variou entre 32,86% e 65,89%; o indice de vazios inicial (e,) apresentou variacao
entre 0,61 e 0,70; e o peso especifico total apresentou valor minimo de 17,0kN/m? e

maximo de 18,60kN/m?. A densidade dos graos foi igual a G = 2,70. Na
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Tabela 4 sdo apresentados os indices fisicos referentes as amostras estruturadas e

desestruturadas ensaiadas no equipamento edométrico.

Tabela 4 - Indices fisicos de solo residual jovem de gnaisse (amostras dos ensaios

triaxiais).
Ensaios w(%) S(%) € v¢(KN/m?)
CA0 11,31 43,30 0,71 17,7
CA25 14,60 54,40 0,73 18,0
CAT0 15,76 61,24 0,70 18,5
CA150 15,36 61,24 0,78 17,6
CA300 11,08 53,60 0,78 17,0
CAS800 10,00 75,00 0,72 16,8
DL70 15,63 56,91 0,75 18,0
DA25 16,68 63,00 0,72 18,4
DA40 17,20 65,89 0,71 18,6
DA70 17,20 61,80 0,72 18,4
DA150 13,63 56,17 0,66 18,6
CL20 17,95 60,88 0,80 17,8
P25A 10,60 40,61 0,71 17,6
P25B 10,76 43,68 0,67 18,0
P70 9,12 33,08 0,75 17,0
P300 9,76 37,39 0,71 17,5
PCA25 8,34 34,90 0,65 17,9
PCA300 8,45 34,48 0,67 17,7
DCA25 7,42 32,86 0,61 18,1
DCA300 12,59 49,00 0,71 17,06
Valor médio 8,52 36,16 0,70 17,5

O ensaio de difra¢ao de raios-X realizado na fragdo argila de material coletado
no horizonte C do perfil de intemperismo considerado mostrou a caulinita como
mineral secundario predominante (Figura 70), o que ¢ consistente com o fato do
feldspato ser o mineral primario presente na rocha de origem que, como se sabe,

durante o processo de intemperismo origina a caulinita.
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O indice de atividade da fragdo argila apresentou valor igual a 0,60 sendo

classificada como inativa.

Figura 70 - Difratograma de raios-X do horizonte C do perfil de intemperismo do

solo estudado: F = feldspato, K = caulinita.

4.2 - CURVA DE RETENCAO DE AGUA

Na Figura 71 ¢ apresentada a curva caracteristica obtida a partir de amostras
indeformadas do solo estudado. Verifica-se uma pressdo de entrada de ar em torno
de 10kPa. A umidade gravimétrica correlacionada ao grau de saturagdo residual (S;)
do solo estudado equivale a w = 0,60%. O grau de saturac¢do residual FREDLUND &
RAHARDIJO (1993) ¢ definido como sendo o grau de saturacdo a partir do qual um
acréscimo de suc¢do ndo mais produz uma significativa alteragcdo na saturagdo do

solo.
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Figura 71 - Curva de retengdo de 4gua de solo residual jovem de gnaisse.

4.3 - CARACTERIZACAO MICROMORFOLOGICA

A sequéncia de alteragdo da rocha gnaissica que originou o solo residual jovem
em estudo pode ser vista na Figura 72. Inicialmente tem-se a rocha sa (Figura 72a)
mostrando a xistosidade da biotita (linhas de cor escura), indicadas por setas, a
presenga do quartzo (refletindo a luz), e o feldspato com planos ortogonais de
clivagem (F). Na sequéncia ¢ apresentada a rocha alterada (Figura 72b) com mineral
de biotita ou granada mostrando intemperizagao com liberacao de ferro (coloragao
avermelhada). Na Figura 72c o solo residual jovem apresenta sua micromorfologia
onde se tem a presenga de 6xidos de ferro (coloracdo avermelhada). Este material
apos sofrer a intensa lixivia¢do do ferro pela infiltracdo e drenagem da dgua da chuva
tende a diminuir a sua concentracdo de ferro (material sem coloragcdo avermelhada)

(Figura 72d).

A Figura 73 apresenta foto tirada no microscopio 6tico do Laboratério de
Geotecnia da PUC-Rio a partir de 1amina delgada do solo residual jovem de gnaisse
estudado. Os grdos de quartzo apresentam-se ligados pelo Ferro liberado pela
intemperizagdo da biotita (coloragdo castanha) e granada (coloragio vermelha). E
possivel também visualizar o direcionamento preferencial dos minerais de biotita
(xistosidade).
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A micromorfologia da biotita (K(Mg,Fe);(OH,F),(ALFe)Si;0;9) com sua
xistosidade pode ser vista a partir de foto tirada no MEV (Figura 74). Nesta lamina
delgada foram obtidas a composi¢do quimica nos pontos 1, 2 e 3 (Figura 75). No
ponto 1 e todos os outros de coloragdo branca ocorre a liberagdo de Ferro causado
pelo processo de intemperismo, na forma do 6xido Ilmenita (FeTiO3;). No ponto 2
verifica-se a presenga do mineral secundario caulinita (SiAl,Os(OH)4). Um grao de

quartzo ¢ identificado na composi¢do quimica do ponto 3.

A foto do MEV mostrada na Figura 76 apresenta a concentragdo do
componente quimico Ferro liberado a partir da alteracdo da biotita e da granada
(A3B,(Si0y)s, principais elementos quimicos = Ca, Mg, Al, Fe’" ¢ Fe'"). Grios de
quartzo e granada apresentam-se ligados pelo Ferro que funciona como agente
cimentante. A coloragcdo branca cuja composicdo quimica pode ser verificada no
ponto 1 (Figura 77), mostra a concentragdo do Ferro. Nos pontos 2 e 3 sdo
verificados, respectivamente, um mineral de granada ainda ndo alterado e um grao de
quartzo. A utiliza¢do de amostra de solo indeformada levada ao MEV possibilitou a
verificacdo de pacotes de biotita ligados por cimentacdo (Figura 77), provavel

acumulo de Ferro devido a alteracao da biotita e da granada.
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(@) (b)
(©) (d)

Figura 72 - Sequéncia mostrando alteragdo de rocha gnaissica: a) rocha sa, b)

alteracdo da biotita com liberagdo de ferro, c¢) solo residual jovem e d) solo residual

superficial.

Figura 73 - Lamina delgada mostrando biotita e granada alteradas, liberando Ferro. Q

= quartzo. Foto tirada no microscopio 6tico.
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Figura 74 - Micromorfologia de lamina delgada de solo: intemperizagdo de biotita

com liberagao de ferro. Foto tirada no MEV.
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Figura 75 - Composi¢do quimica pontual de lamina delgada de solo: (1) Ilmenita, (2)

Caulinita e (3) quartzo. Obtida a partir do MEV.
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Figura 76 - Micromorfologia mostrando cimentacdo de graos de quartzo e granada
por ferro: (1) concentracdo de Ferro, (2) granada ndo alterada e (3) quartzo. Foto

tirada no MEV.
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Figura 77 - Composi¢do quimica pontual de lamina delgada de solo. Obtida a partir
do MEV.
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Figura 78 - Pacotes de biotita ligados por agente cimentante. Foto tirada no MEV.

4.4 - COMPRESSAO DIAMETRAL

Os resultados dos ensaios de compressao diametral com amostras apresentando
inicialmente diferentes suc¢des matricas, medidas através da técnica do papel filtro,

forneceram a sua resisténcia a tragao do solo estudado.

A resisténcia a tragdo foi calculada de forma indireta, a partir do ensaio de
compressdao diametral desenvolvido pelo Professor Lobo Carneiro (ABNT/NBR-

7222-94), de acordo com a equagao:
Otragao = 2P/(MDL) [26]
onde Oiracso = resisténcia a tragdo, P = carga de ruptura, D = didmetro da amostra e L
= espessura da amostra.
A relagdo linear entre Owacso € @ sucgdo inicial das amostras ensaiadas pode

ser verificada na Figura 79. A partir da relagdo linear

Otracio = 0,0016(sucgdo) + 31,42 [27]
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Verifica-se que para o solo saturado pode-se estimar Oiaczo = 31,42kPa, na qual
esta embutida parcela da resisténcia referente a cimentagdo do solo. A partir da
equagdo acima ¢ possivel verificar que, dentro da faixa de succdo medida
inicialmente nas amostras (2,6MPa < u, — u,, < 24,8MPa), cerca de 22% desta succ¢ao
contribui para o aumento da resisténcia a tracdo do solo estudado (31,42kA < Otracso

< 70KPa).

Apesar das altas sucg¢des encontradas nas amostras, a relativamente baixa
influencia da suc¢@o na Gyacao do solo, pode ser explicada pelo fato da succdo inicial
das amostras estarem acima de 8MPa, quando a curva de retencdo de 4gua apresenta
diminui¢do de sua inclinagdo, dirigindo-se para o grau de saturagdo residual. Isto
significa dizer que incrementos de succdo aplicados ndo mais terdo uma diminui¢ao
na umidade/grau de saturagdo das amostras, alterando pouco o seu indice de vazios, e

sua resisténcia a tragao.

MACCARINI (1987) realizou ensaios de compressdao diametral em amostras
artificialmente cimentadas (e, = 0,70), previamente saturadas, e submetidas a
compressao isotropica com diferentes niveis de tensdo efetiva. O objetivo foi medir a
parcela de perda de resisténcia a tracao apds a compressao. Os resultados da Figura
80 indicam que o processo de destruicao das cimentacdes teve inicio com uma tensao
efetiva de cerca de 200kPa. Para a tensdo de 1000kPa, cerca de cinco vezes maior, a
amostra ensaiada ainda apresenta uma reserva de 20% de resisténcia a tragao inicial.
Observa-se, portanto, um processo gradual de quebra de cimentagao (MACCARINI,
1987).

Assim, para os resultados apresentados verifica-se que o efeito total do
incremento de sucgdo aplicado, A(u, — uy) = 24,6MPa, ¢ bem menor no aumento da
Otracio d0 solo estudado (22%), em comparacdo com o intervalo de Ap’ = 750kPa na

compressao isotropica, correspondendo a uma perda de resisténcia de tragdo de cerca

de 80%. A resisténcia a tragdo maxima obtida por MACCARINI (1987) foi de 7kPa.
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Figura 79 - Relacdo entre a resisténcia a tracao e a suc¢do matrica inicial do solo.
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Figura 80 - Resultados de compressdo diametral em amostras previamente
submetidas 4 compressao isotropica. (oy, =resisténcia a compressao diametral inicial;

o = resisténcia a compressa apos compressao isotropica).
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4.5 - ENSAIOS EDOMETRICOS E DE COMPRESSAO ISOTROPICA

Os ensaios edométricos e de compressdo isotropica realizados com amostras
estruturadas sdo apresentados na Figura 81. Os ensaios 3, 5 e 6, foram realizados até
um nivel de tensdo efetiva de cerca de 600kPa. O que levou a uma interpretacdo da
tensao de escoamento, obtida pelo método de Casagrande, igual a 40kPa. As curvas

de descarregamento destes ensaios apresentam inclina¢do similar igual a k¥ = 0,0067.

Os ensaios edométricos 1, 2 e 4, foram realizados com carregamento superior a
1,8MPa. Observou-se, a partir destes ensaios, uma tensado de escoamento em torno
de 1,2MPa, cerca de trinta vezes maior que a encontrada nos ensaios 3, 5 ¢ 6. Assim,
os resultados mostram que para a determinagdo da tensdo de escoamento neste solo

residual jovem de gnaisse sdo necessarios niveis de tensdo efetiva mais elevados.

Os ensaios edométricos 1, 2 e 4 apresentaram uma por¢ao inicial da curvae : o'y,
na qual, a variacdo do indice de vazios varia pouco com os incrementos de tensdo
aplicados. Esta por¢ao da curva corresponde as deformagoes elasticas sofridas pelo
solo, sem que haja quebra de cimentacdio do mesmo (LEROUEIL & VAUGHAN,
1990; LIU & CARTER, 2002). A partir da tensdo de escoamento, com o aumento da
compressibilidade do solo ocorrem deformacgdes elasto-plasticas e o inicio da quebra
de cimentacao do solo (LEROUEIL & VAUGHAN, 1990; LIU & CARTER, 2002).
A terminologia “tensdo de escoamento”, em se tratando de solos estruturados, pode
ser substituida por “tensdo de pré-adensamento virtual”, denominagdo proposta por
VARGAS (1953), um dos primeiros pesquisadores a estudar o comportamento
peculiar dos solos cimentados. A palavra “virtual” advém do fato de que a tensdo
limite de escoamento, observada, ¢ fruto da quebra de cimentacdo e ndo s6 da

historia de tensdes que o solo tenha porventura sofrido.
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Figura 81 - Resultados de ensaios edométricos e de compressdo isotropica em

amostras estruturadas. Tensdo efetiva igual: no ensaio edométrico, o’y, € isotropico,

p=(c’1 +073)/2.

As curvas de carregamento dos ensaios 1, 2 e 3, realizados com amostras
desestruturadas, com umidades iguais a w=1,5LL, w=I,1LL e w=LL,
respectivamente, apresentaram inclinagdes proximas (Figura 80) com A* = 0,135.
Estas umidades apresentam-se dentro do intervalo para moldagem de amostras
desestruturadas proposto BURLAND (1990), LL < w < I,5LL. O mesmo nao

ocorrendo com o ensaio 4, com w = 0,61.LL, que apresenta A* = 0,075 .

A inclinagdo do descarregamento dos ensaios 1, 2 e 3 (Figura 83),
apresentaram o mesmo valor, k* = 0,0065, similar ao do solo estruturado, k =
0,0067. Segundo, LIU & CARTER (2002) as deformacgdes elasticas de um solo
estruturado independem da quebra de sua cimentagdo, o que leva a considerar k* =
k. Logo, a desestruturacao do solo sé ocorre devido a presenca de deformagdes-
plésticas. Ensaios de compressao isotropica realizados por ANAGNOSTOPOULOS

ET AL. (1991) em rocha sedimentar marga resultaram em valores de k* = k = 0,008.
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Figura 82 - Resultados de ensaios edométricos em amostras desestruturadas.
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Figura 83 - Ensaios edométricos: inclinacdes na etapa de carregamento de amostras

desestruturadas.

4.6 - ENSAIOS TRIAXTAIS
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As trajetorias de tensao utilizadas nos ensaios triaxiais sdo mostradas na Figura
84 para as tensoes efetivas de confinamento de 70, 150, 300 e 800kPa. As curvas o4
X € € & X & dos ensaios de carregamento axial e descarregamento lateral sdo

mostradas na Figura 85.
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Figura 84 - Trajetorias de tensdo seguidas nos ensaios triaxiais realizados, com p’=

(0’1 +0’3)2ep=(0’1 -0°3)/2.
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Figura 85 - Curvas 64 X €, € &, X &, (trajetdria de tensdo: carregamento axial).

A Tabela 5 apresenta a tensdo desviadora, deformagdes axiais e volumétricas

na ruptura dos ensaios triaxiais de compressdo realizados.

Para baixos niveis de

tensdo confinante (25 e 70kPa) a ruptura ocorreu com pico de resisténcia com g,f até

cerca de 2%. Os ensaios com niveis de tensdo confinante maiores (150 e 300kPa)

apresentaram ruptura com endurecimento para g,r em torno de 7%.
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Tabela 5 - Resultados dos ensaios triaxiais de compressao: Ogs, €af, Evf € €

Ensaio €ar (%) €yt (%) oqr (kPa) €
CA25 0,83 -0,49 185,00 0,73
CA70 1,82 0,35 333,19 0,70

CA150 6,43 0,64 394,32 0,78

CA300 6,54 1,50 614,50 0,78

CA800 14,68 5,35 1858,34 0,73
DL70 0,42 e 80,59 0,75

Os ensaios de compressdo com mesma tensdo efetiva de confinamento e
diferentes trajetérias de tensdo, DL70 e CA70, sdo apresentados na Figura 86,

mostrando a influéncia da trajetoria de tensdo.
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Figura 86 — Curvas tensdo-deformacao dos ensaios DL70 e CA70.

O comportamento mecanico observado nestes ensaios possui caracteristicas
que se enquadram na definicdo de solo estruturado proposto por LEROUEIL &

VAUGHAN (1990), de acordo com as seguintes verificagdes experimentais:

a) Transicdo entre as curvas tensdo-deformacgdo com pico de resisténcia, seguido
de amolecimento, para um comportamento dictil, a partir de um certo limite
de tensdo efetiva de confinamento, verificado como o’ = 70kPa. Esta

transicdo ocorre devido ao inicio de quebra de cimentagcdo do solo, segundo
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b)

c)

LEROUEIL & VAUGHAN (1990), ao ser atingida a tensao de escoamento
do solo, ou seja, o’ = 70kPa. Segundo VAUGHAN (1985) deve ser
considerada uma faixa para os valores da tensdo de pré-adensamento virtual
devido a sua variabilidade, causada possivelmente pela heterogeneidade da
cimentac¢do nos solos, no que diz respeito a sua resisténcia e distribuicao ao

longo do solo.

A maxima taxa de expansdao volumétrica (MTEV) nos ensaios de 25kPa e
70kPa ocorrem além do pico resisténcia. O pico de resisténcia do solo,
diferentemente dos solos granulares densos, ndo ¢ explicado pelo efeito da
dilatancia, mas sim pela presenga da cimentagdo (LEROUEIL &
VAUGHAN, 1990; MACCARINI, 1993). Nos solos sedimentares granulares
densos a MTEV ocorre antes da resisténcia de pico e estd relacionada a
sobreposi¢do dos graos. Supde-se que a presenga de cimentacdo retarde este
efeito, fazendo com que a MTEV s6 ocorra apds o pico de ruptura quando a

quebra de cimentagdo entre as particulas é substancial.

Para tensoes efetivas de confinamento maiores, no caso o’c = 800kPa, a
rigidez da curva tensdo-deformagao diminui. Isto se deve nao s6 ao aumento
da tensdo de confinamento, bem como a presenca de maiores deformagdes
plasticas durante a trajetoria de tensdo seguida, ambos resultando na quebra
de cimentacdo do solo. Este comportamento é verificado em diferentes
materiais estruturados: rocha sedimentar siltito (OHTSUKI ET AL., 1981),
calcario (ELLIOT & BROWN, 1985), solo residual de origem vulcanica
(WANG & YAN, 2006) e solo residual jovem de gnaisse, Figura 87
(Maccarini, 1980).
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Figura 87 - Resultados de ensaios triaxiais drenados em solos residuais jovens de

gnaisse (MACCARINI, 1980).

Nos ensaios com baixos niveis de tensdo confinante a MTEV foi igual a 0,47,
para 25kPa, e 1,95, para 70kPa, ocorrendo apds o pico de resisténcia (Figura 88). Isto
tem sido observado para outros solos naturalmente cimentados (CLOUGH ET AL,
1981; MACCARINI, 1987; FUTALI, 2003). PRIETTO (1996) correlaciona a MTEV
ao grau de cimentacdo em amostras artificialmente cimentadas, ou seja, a
porcentagem de cimento empregado na elaboracdo da amostra. A Figura 89
apresenta a variagdo da MTEV com o aumento da tensdo confinante utilizada nos

ensaios triaxiais, para diferentes graus de cimentacdo. Observa-se a diminui¢ao da
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MTEV com o aumento da tensdo confinante devido a quebra de cimentagdo entre as

particulas com a diminui¢@o do indice de vazios.
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Figura 88 - MTEV observada pds-pico de resisténcia nos ensaios de 25 ¢ 70KPa.

Tensdo desviadora = o4 - 03.
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Figura 89 - Variacdo da MTEV com o aumento da tensdao confinante para diferentes

graus de cimentacao (PRIETTO, 1997).

Na Figura 90 a relacdo entre MTEV e tensdo efetiva de confinamento ¢
apresentada para dois solos residuais jovens: o solo residual desta tese e o solo
residual de Botucatu estudados por MARTINS (2001).

Verifica-se que a MTEV diminui a medida que a tensdo efetiva de
confinamento aumenta, com exce¢dao do ponto (circundado) com confinamento de
70kPa para o solo estudado nesta tese. De acordo com a MTEV a amostra ensaiada
apresenta maior grau de cimentacdo com MTEV = 1,95, cerca de quatro vezes maior
que o observado na amostra submetida a 25kPa (MTEV = 0,47) (Figura 93). Um
maior grau de cimentacdo na amostra de 70kPa poderia explicar a sua maior rigidez
em comparacdo com a amostra ensaiada com 150kPa, o que pode ser visto na Figura
94. A rigidez (Es) no ensaio de 70kPa chega ser 68 vezes maior que o de 150kPa,

igualando-se para g, = 0,50%.
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Figura 91 - Rigidez dos ensaios de 70kPa e 150kPa com a deformagao axial.

Na Figura 92 sdo apresentadas as curvas o4 X €, € & X &, dos ensaios triaxiais

cuja trajetoria de tensdo foi p’ constante. Os resultados obtidos com a trajetoria de
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tensao p’ constante seguido de carregamento axial podem ser vistos na Figura 93. As
curvas dos ensaios de extensdo — descarregamento axial e carregamento lateral — sdo

apresentadas na Figura 94.
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Figura 92 - Curvas Og x €, ¢ €; x &, dos ensaios triaxiais realizados com p’

constante.
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Os resultados dos ensaios triaxiais com trajetéria de tensdo p’constante sdo
apresentados na Tabela 6. Para todos os niveis de tensdo confinante as curvas 64 X €,
apresentam ruptura com endurecimento. As deformagdes axiais na ruptura para
baixos niveis de tensdo confinante apresentam valores préximos a 0,50%. A ruptura

da amostra com o’ = 300kPa apresentou ,r proximo de 5%.

Tabela 6 - Resultados dos ensaios triaxiais com p’constante: Ggs, €af, Evf € €o.

Ensaio €ar (%) &yt (%) cqr (kPa) €o
P25A 0,50 -1,66 44,83 0,71
P25B 0,50 -2,48 47,70 0,67

P70 0,44 -1,7 133,46 0,75
P300 4,98 0,49 381,80 0,71

Os resultados dos ensaios realizados com trajetoria de tensao dupla (Tabela 7)
apresentaram &,r igual a 0,50% com pico de resisténcia para o ensaio PCA25. O
ensaio realizado com o’ = 300kPa apresentou &,r em torno de 6%, rompendo com

endurecimento.

Tabela 7 - Resultados dos ensaios triaxiais com trajetoria PCA: o4y, €af, v € €

Ensaio €ar (%) €vi (%) oar (kPa) €
PCA25 0,50 0,20 188,85 0,65
PCA300 5,83 0,34 557,96 0,67
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seguido de carregamento axial.
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Figura 94 - Curvas 64 X €, € &, X & dos ensaios triaxiais de descarregamento axial e

carregamento lateral.

Os ensaios de extensdo — descarregamento axial e carregamento lateral —

apresentaram ruptura sem pico de resisténcia com g,r < 1%, para baixos niveis de
tensdo confinante (Tabela 8). Para o’ = 300kPa a deformacdo axial na ruptura

apresentou valor em torno de 1%.
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Tabela 8 Resultados dos ensaios triaxiais de extensao: g, €af, Evf € €

Ensaio €ar (%) €vt (%) car (kPa) €o
DA25 -0,32 -2,50 10,63 0,72
DA40 -0,75 1,57 31,03 0,71
DA70 -1,00 -3,59 53,21 0,72
DA150 -1,17 0,78 124,25 0,66
CL20 0,24 0,42 122,86 0,80

Na Figura 95 sdo apresentadas todas as trajetorias de tensdo seguidas no ensaio
DCA25. Cada etapa do ensaio ¢ identificada por uma letra, cujo significado ¢é

descrito a seguir:

A = etapa de saturagdo por contrapressao com adensamento isotropico para 0'c =
10kPa;

B = adensamento isotrdpico para 0'c = 300kPa;

B — C = carregamento axial até 1% de deformagao axial;
C —» B = descarregamento axial até deformagao nula;

D = adensamento isotropico para 0'c = 25kPa;

D —» E — F = carregamento axial,

E = tensdo de pico da amostra ensaiada;

F = tensdo residual da amostra ensaiada.
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Figura 95 - Trajetoria de tensdo seguida no ensaio triaxial DCA25, com p'=(0’; +

0’3)/2ep’=(0’1-0’3)/2.

As curvas Og X €, e €, x €, do ensaio DCA300 sdo apresentadas na Figura 96.

Verifica-se que o descarregamento originou uma deformagdo plastica em torno de
0,6%, e deformagao elastica de 0,20%. Os resultados do ensaio DCA25, mostrados

na Figura 97, apresentam uma curva tensao-deformacao com pico de resisténcia com
Eaf = 0,88% e o4r = 248,95kPa, valor maior que o verificado nos ensaios CA25 (e,¢=
0,83%, o4 = 185kPa) e PCA25 (e = 0,50%, oy = 188,85kPa) devido ao pré-
carregamento da amostra. Verifica-se, assim, a influéncia da historia de tensdes no

comportamento mecanico do solo residual estruturado estudado, com a resisténcia do

ensaio DCA25 quase trés vezes maior que os dos ensaios CA25 e PCA25.
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de descarregamento.
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As envoltorias de resisténcia dos ensaios de compressdo e extensdo sao
apresentadas na Figura 98. Os angulos de atrito de resisténcia ao cisalhamento
apresentaram valores proximos, iguais a ¢’ = 29,83° (compressdo) e ¢ = 27,97°
(extensdo). O intercepto coesivo da envoltéria de compressdo (¢’ = 33,81kPa)
apresentou valor cerca de trés vezes maior que o dos ensaios de extensdo (¢’ =
11,30kPa). Estudos com amostras artificialmente cimentadas mostram que o

aumento da porcentagem de cimento leva a valores crescentes de ¢’, enquanto o
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angulo de resisténcia ao cisalhamento permanece praticamente constante (CLOUGH
ET AL, 1981). Os ensaios de compressdo diametral e compressdo uniaxial foram
realizados com o objetivo de verificar o grau de cimentagdo do solo estudado.
Verifica-se que quanto maior a resisténcia a tragdo e resisténcia a compressao
uniaxial, maior o valor do intercepto coesivo, rigidez e pico de resisténcia do solo. A
resisténcia a tragdo e de compressdo uniaxial obtidas para o solo em estudo foram
respectivamente, iguais a 31,42KPa (ensaio de compressdo diametral) e 100,36kPa
(ensaio de compressdo uniaxial — CA0). A comparacdo destes resultados com a
resisténcia a tragdo e compressdo uniaxial, calculadas a partir da envoltoria de
resisténcia do critério de Mohr-Coulomb mostraram-se proximos. A partir da
equagao da envoltoria, foi obtida a resisténcia a tracao (=7 =10) igual a 39,11kPa
e a resisténcia a compressao uniaxial (=7 =0) de 117,32kPa. Os valores
referentes a resisténcia a tracdo e a compressao uniaxial, obtidas a partir do critério

de Mohr-Coulomb e ensaios de laboratorio sdo mostrados na Figura 99.

Figura 98 - Envoltorias de resisténcia dos ensaios triaxiais de compressao e extensao.
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Figura 99- Resisténcia a tragdo e a compressao uniaxial do solo em estudo.

4.7 - MODELAGEM MATEMATICA

O modelo constitutivo Cam Clay Estruturado, proposto por LIU & CARTER
(2002), foi utilizado para prever o comportamento do ensaio “estruturado 1”7, com e,
= 0,662. O ensaio realizado com a amostra desestruturada utilizada na modelagem
foi a “desestruturado 4”, com e, = 0,735.

A FiFigura 100 apresenta estas duas curvas em conjunto. Verifica-se que a
curva da amostra desestruturada apresenta-se abaixo da curva do solo estruturado,

caracterizando o solo estudado como estruturado, de acordo com o modelo teodrico-

experimental de LEROUEIL & VAUGHAN (1990).
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Figura 100 - Ensaios edométricos utilizados na modelagem matematica.

Os parametros K ¢ e*i. que definem o comportamento elastico do solo foram
obtidos pelo melhor ajuste de uma linha reta aos pontos de recompressao (elastica)
do ensaio “estruturado 1 (edom)”, encontrando-se k¥ = 0,01, e e*. = 1,28,
considerando-se prer = 1kPa.

O parametro p'y; foi obtido através da intersecdo de duas linhas retas definidas
pela reta de compressdo virgem e a reta de recompressdo, encontrando-se p'yi= 800
kPa. Nesse ponto, pela diferenca entre o indice de vazios do solo estruturado e

desestruturado encontrou-se o valor de Aej=0,10.

A Figura 101 ilustra a obtengdo dos parametros k, e*i, e p'y; utilizados na

modelagem.

O parametro b foi obtido através de tentativa e erro tentando-se obter o melhor

ajuste com os pontos experimenteis, utilizando-se a equagao [11].
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ensaios “solo estruturado 1 e “solo desestruturado 4.

O parametro o foi obtido por meio da equacdo [4], adotando 1 — @ Ae; =0,5 de

acordo com recomendagao de LIU&CARTER (2002) e o parametro v* foi arbitrado.

O parametro M* foi obtido a partir da envoltoria abaixo apresentada (Figura
102), de acordo com o espaco de tensdes proposto pelo modelo Cam Clay
Estruturado. O melhor ajuste para determinacdao de M* foi feito com os ensaios

CA150, CA300 e CA800, com a envoltoria passando pela origem.

Assim, com base no conjunto de parametros obtidos, apresentados na Tabela 9,
obteve-se a previsdo do ensaio “edométrico estruturado 1” com relacdo as curvas do
solo “desestruturado 4” (Figura 103) e dos ensaios triaxiais também (Figura 103,

Figura 103 e Figura 103).
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Figura 102 — Envoltoria utilizada para determinacdo de M*.

Tabela 9 — Parametros do solo estudado utilizado no Modelo Cam Clay estruturado.

. Solo estruturado 1 +
PARAMETROS

solo desestruturado

P’y (kPa) 800

b 0,2

K 0,01

e*;. 1,28

M* 1,30

A 0,075

v* 0,20

A6 0,10

w 3,00
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Figura 103 - Previsdo do ensaio edométrico do solo estruturado 1, a partir do ensaio

“desestruturado 4”.

Comparando os pardmetros obtidos nesta tese com os encontrados por
WESLEY (1974), solo residual de rocha vulcanica BURLAND ET AL (1996) e

argilas rija de Vallerica e Pietrafitta (Tabela 10), tem-se que:

a) Os parametros Ae; aprsentam-se proximos, com exce¢do do solo residual

jovem de origem vulcanica.

b) A tensdo de escoamento (p'yi) do solo residual vulcanico , apresentou valor

cerca de trés vezes menor que o que o solo residual de gnaisse nesta tese.

¢) Os valores do parametro b, indicativo da taxa de desestruturacdo do solo,

mostraram-se similares, com exce¢ao do solo residual vulcanico.
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Tabela 10 — Comparagdo dos pardmetros Aej , pYy; e b de diferentes solos

estruturados.

Solo Estruturado A€ p'yi (kPa) b

Solo residual jovem de
gnaisse 0,13 1200 0,50
(nesta tese)

Solo residual jovem de
gnaisse 0,166 1200 0,70
(nesta tese)

Solo residual de rocha

vulcanica (WESLEY, 1974) 0.74 476 1,69
Argila rija de Vallerica

(BURLAND ET AL., 1996) 0.19 1600 0,20
Argila rija de Pietrafitta 0.26 750 0.60

(BURLAND ET AL., 1996)

Na curva tensdo-deformagdo do ensaio CA150 o solo atinge a ruptura ao
alcancar a linha de estado critico (LEC), apresentando a partir dai comportamento
perfeitamente plastico. O modelo prevé este comportamento satisfatoriamente
(Figura 104). Com relagdo a deformacdo volumétrica a porgdo elastica foi bem
representada pelo modelo, mostrando, porém, valores inferiores com relacdo aos

dados experimentais na por¢ao plastica.

No ensaio CA300 a curva tensdo-deformagdo ultrapassa a superficie de
escoamento inicial do solo, definida por p'y; , iniciando deformacgdes elasto-plasticas,
com o inicio de quebra de cimentacdo. As curvas de laboratério e do modelo
apresentam resultados bem proximos (Figura 106). Quanto as deformacgdes
volumétricas, as curvas do modelo e experimental apresentam mesma tendéncia,
porém com valores do modelo menores, mas com diferenca inferior que a da

observada no ensaio CA150.

No ensaio com 800kPa (CA800) o modelo representa bem a perda de rigidez
da curva tensdo deformacao, devido a tensdo efetiva inicial de confinamento ser igual
a p'yi = 800kPa, limite da tensdo de escoamento inicial do solo (Figura 105). Ou
seja, desde o inicio do cisalhamento o solo apresenta deformagdes elasticas e
plasticas. Isto resulta numa maior quebra de cimentacdo, com a diminui¢do da

rigidez do solo. Quanto as deformacgdes volumétricas as curvas do modelo e
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experimental seguem o mesmo padrao, porem diferentemente dos ensaios CA150 e
CA300, as deformagdes volumétricas apresentam valores maiores do que as

observadas na curva experimental.
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Figura 104 — Modelagem do comportamento mecanico do ensaio CA150.
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Figura 105 - Modelagem do comportamento mecanico do ensaio CA300.
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Figura 106 - Modelagem do comportamento mecanico do ensaio CA800.
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5 - CONCLUSOES

As conclusoes obtidas a partir dos estudos realizados nesta tese de doutorado

sdo enumeradas a seguir:

1) O solo residual jovem de gnaisse estudado foi classificado como um solo
estruturado de acordo com o modelo tedrico-experimental proposto por

LEROUEIL & VAUGHAN (1990).

2) A metodologia utilizada para a elaboracdo das amostras desestruturadas
mostrou que: a) a umidade utilizada para as amostras desestruturadas
ensaiadas em equipamentos edométricos pode estar aquém do intervalo
proposto por BURLAND (1990), b) o nivel de carregamento aplicado nas
amostras estruturadas no ensaio edométrico pode chegar a ordem de
grandeza de 10MPa, para que se possa definir satisfatoriamente a tensao de

escoamento do solo.

3) O modelo Cam Clay Estruturado conseguiu representar, satisfatoriamente,
0 comportamento mecanico do solo estruturado estudado para os resultados

sem amolecimento.

4) O estudo da micromorfologia do solo identificou o ferro como o seu agente
cimentante. Este proveniente da alteracdo dos minerais primarios da rocha

de origem gnaisse: biotita e granada.

5) Os ensaios triaxiais que seguiram a trajetoria de tensdo de carregamento
axial apresentaram caracteristicas de um solo cimentado, ndo ocorrendo o
mesmo para os resultados das demais trajetorias de tensdo. Abaixo sdo

citadas estas verificacdes experimentais:

a) Transi¢do entre as curvas tensdo-deformacdo com pico de resisténcia,
seguido de amolecimento, para um comportamento ductil, a partir de um
certo limite de tensdo efetiva de confinamento, verificado como o’ =

70kPa.

b) A maxima taxa de expansdo volumétrica (MTEV) nos ensaios de 25kPa

e 70kPa ocorreram além do pico resisténcia, devido a presenca da
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cimentacdo. O pico de resisténcia do solo, diferentemente dos solos
granulares densos, ndo ¢ explicado pelo efeito da dilatancia, mas sim pela
presenga da cimentacdo (LEROUEIL & VAUGHAN, 1990; MACCARINI,
1993).

c) Para a tensdo efetiva de confinamento de o’ = 800kPa, a rigidez da
curva tensao-deformac¢ao diminui. Isto se deve ndo s6 ao aumento da tensao
de confinamento, bem como a presenca de maiores deformacdes plésticas

ocorrendo maior quebra de cimentagdo no solo.

6) Os parametros de resisténcia verificados nas envoltorias de compressao e
extensdo, foram, respectivamente: ¢’ = 33,81kPa e ¢ = 29,83° e ¢’ =
11,30kPa e ¢* = 27,97°. Verificagdes experimentais t€ém mostrado que a
cimentacdo ndo tem efeito significativo no angulo de resisténcia ao
cisalhamento do solo, diferente do intercepto coesivo, 0 que sugere a

influéncia das trajetorias de compressdo e extensao.

7) A realizagdo de ensaios de compressdo diametral, conhecidas a succao
inicial das amostras ensaiadas, mostraram que a influéncia da suc¢do na
resisténcia a tracdo do solo saturado foi de 22%, para um intervalo de
sucgdo de cerca de 20MPa. A baixa influencia da suc¢ao na Giraczo do solo,
pode ser explicada pelo fato da succdo inicial das amostras estarem acima
de 8MPa, quando a curva de retengdo de dgua apresenta diminui¢do de sua
inclinagdo, dirigindo-se para o grau de saturacdo residual do solo. A
aplicagdo de incrementos de suc¢do nao mais terd um aumento significativo
na umidade/grau de saturacdo das amostras, alterando pouco o seu indice de

vazios, ¢ sua resisténcia a tragao.

8) A resisténcia a compressdo simples obtida através de ensaio triaxial com
amostra saturada ¢ a estimativa da resisténcia a tra¢do saturada mostraram-
se satisfatorias quando comparadas as resisténcias calculadas a partir da
equagao da envoltéria de resisténcia do critério de Mohr-Coulomb.

9) O modelo constitutivo Cam Clay Estruturado foi capaz de prever,
satisfatoriamente, o comportamento de compressao do solo estudado. A

metodologia utilizada na elaboragdo das amostras desestruturadas, e os
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ensaios edométricos realizados, forneceram parametros adequados para a

utilizacdo na modelagem.

10) Verifica-se a influéncia da historia de tensdes no comportamento
mecanico do solo residual estudado ao comparar-se os resultados dos
ensaios triaxiais DCA25, CA25 e PCA25, com indice de vazios similares. O
ensaio DCA25 apresentou resisténcia cerca de resisténcia trés vezes maior
que a encontrada nos ensaios CA25 e PCA25. O ensaio DCA25 foi
submetido a trajetorias de tensdao (compressao e descompressao isotropica,
carregamento e descarregamento axial, antes de ser cisalhado) diminuindo
seu indice de vazios. Vale salientar que a sua MTEV apos a ruptura ¢
menor que a dos ensaios CA25 ¢ PCA25, o que fortalece o argumento da

influéncia da trajetoria de tensoes.

11) A tensdo de escoamento apresenta valor bem maior que a estimativa da
tensao geostatica na cota de coleta dos blocos indeformados, refor¢cando a
influéncia da cimenta¢do entre as particulas e minimizando a acgdo da

historia de tensoes.

12) O indice de vazios inicial da amostra desestruturada utilizada na
modelagem foi obtido com w = 0,61LL, valor abaixo do intervalo

recomendado por BURLAND (1990), 1,5SLL <w <LL.

13) Nao se implementar o amolecimento desfavoreceu as comparagdes entre os

resultados experimentais e os do modelo.

14) As modificagdes propostas, originalmente nesta tese, nas equagdes de LIU
& CARTER (2002) para o célculo dos incrementos de deformacgdo

volumétrica e de distor¢ao plasticos.

Algumas sugestdes sdo sugeridas com o intuito de dar continuidade a tese
apresentada. Os itens sdo sugeridos com aplicagdo em solos residuais formados a

partir da alteracao de diferentes rochas de origens:

1) Realizagcdo de ensaios de compressdo uniaxial em equipamento triaxial,
com amostras saturadas e tensdo efetiva de confinamento nula; verificar

através de andlise quimica a porcentagem do agente -cimentante;
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2)

3)

correlacionar a resisténcia a compressdao uniaxial com porcentagem de

agente cimentante.

Verificar a possibilidade de classificagdo do solo estruturado através do
modelo proposto por LEROUEIL & VAUGHAN (1990), através de
diferentes maneiras de obten¢do das amostras desestruturadas, utilizadas

em ensaios edométricos:

a) Tratamento inicial do solo: secagem ao ar em bandejas durante 24
horas; secagem em estufa em bandejas, durante 24 horas, a 50°C; sem

secagem (umidade natural).

b) Homogeneizagao do solo com uso de espatula e homogeneizacao do

solo com dispersor.

c) Comparagao dos ensaios edométricos.

Utilizagdo do modelo Cam Clay Estruturado na previsdo do

comportamento de outros solos residuais.
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