ACERCA DO COEFICIENTE DE IMPULSO
EM REPOUSO*

Some considerations on the coefficient of earth pressure
at rest

por
H. NOVAIS FERREIRA **

RESUMO — E indicado o interesse do conhecimento de K, e dada a sua definicio. Referem-se
os pardmetros de que depende, e sio apresentadas as formulas empiricas que permitem considerar
esses parimetros, bem como valores usuais de K,. A sua avaliacgio pode realizar-se com ensaios
de laboratorio (para solos susceptiveis de amostragem nio remexida) os quais no entanto ndo con-
duzem a resultados precisos, como se refere. Os ensaios in situ, que permitem melhor aproxima-
cdo, sdo apresentados e discutidas as causas de erro.

SYNOPSIS — The meaning and interest of K, is discussed. It is indicated the parameters it de-
pends on and it is shown both the empirical formula to get them and the usual values for K.
The laboratory and ‘‘in situ’’ tests which grant an evaluation are also referred.

1 — UTILIDADE DO CONHECIMENTO DO COEFICIENTE DE IMPULSO

EM REPOUSO

Um coeficiente de impulso é um quociente entre tensdes efectivas (usual-
mente horizontal, ¢’, e vertical, ¢’,, ou minima, ¢’;, ¢ maxima ¢’;) conforme
se verificam num macico de solo. No caso de as tensdes consideradas corres-
ponderem a um estado inicial, sem deformacgdo, esse coeficiente toma a desig-
nacdo de coeficiente de impulso em repouso (K,). A importdncia do conheci-
mento do seu valor reside na necessidade da sua utilizagdo directa em alguns
problemas de mecdnica dos solos. Constitui ainda um processo indirecto de

* Trabalho recebido em Janeiro de 1982. A discussdo do trabalho esta aberta por um periodo de
trés meses.
** Investigador do LNEC. GEOTECNIA 35



avaliacdo de ¢’y no pressuposto do conhecimento de ¢’,. A tensdo efectiva ver-
tical (¢’,) depende dos valores de o (tensdo total) e da tensdo neutra (u) as
quais n3o sdo conhecidas sem erro apreciadvel em muitos casos. Em regra ad-
mite-se que:

a) a tensdo vertical é uma tensdo principal;

b) o seu valor pode obter-se do peso das camadas sobrejacentes;

¢) a tensdo neutra € conhecida;

d) a tensdo horizontal é simétrica relativamente a um eixo vertical.

Ao pretender-se estudar o comportamento dos solos, sob a acgdo de ten-
sdes, o ponto inicial serd sempre o das tensdes de campo. A determinagdo do
impulso em repouso liga-se ao problema geral da determina¢do das caracteris-
ticas iniciais de tensdes ¢ deformagdes do solo, cujo regime tem uma influén-
cia muito importante no seu comportamento,

Os trés problemas encontrados na medicdo das tensdes ‘‘in situ’’ sdo
(Tavennas, 1975 II: 263):

a) avaliagdo do “coeficiente de impulso em repouso (K,);

b) avaliacdo da tensdo horizontal inicial ““in situ’”’ de um macico;

¢) observacdo da variacdo das tensdes horizontais resultantes de escava-
¢cdes ou construgdes;

O conhecimento de K, é necessario, por exemplo, por constituir um pa-
rimetro de entrada no método dos elementos finitos. E usualmente considera-
do constante num macico de solo relativamente homogéneo, sendo essa con-
tdncia uma boa razio do seu emprego.

O conhecimento da tensdo horizontal (total e efectiva) ¢ necessario quer
em laboratorio quer em obra, por exemplo, no caso de argilas, para:

i) realizacdo de ensaios triaxiais ou de deformacido plana iniciados a
partir de uma prévia reconsolidagdo dos provetes nas condicdes de
campo;

ii) utilizacdo do meétodo das trajectOrias das tensdes impostas na deter-
minac¢do dos pardmetros de calculo dos solos a partir de ensaios de
laboratorio;

iil) calculo de impulsos em estruturas de suporte de terras;

iv) calculo da resisténcia ao atrito lateral de estacas (Burland, 1973).

A observacdo da variacdo das tensdes horizontais resultante de obras de
terra permite, por exemplo, a recolha de elementos para estudo da estabilidade
dessas obras e do calculo de impulsos em estruturas de suporte de solos com-
pactados.
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2 — DEFINICAO E ASPECTOS GERAIS

2.1. — Considere-se um maci¢co semi-indefinido, de superficie livre horizontal,
constituido por um solo homogéneo e isdtropo. A profundidade z, num ponto
M, o estado de tensdes correspondente inclui, como tensdes principais efecti-
vas:

~ . )
tensdo vertical ¢’, = 7z

>

tensdes horizontais ¢’y = o’y

A variacdo de tensdes num plano horizontal (d¢,/3x) ou (do,/dy) € nula,
pelo que qualquer ponto a cota z ¢ representativo do estado de tensdes a essa
cota.

Define-se coeficiente de impulso, K, nas condi¢des indicadas, a relacdo:

b
= dad’y

8 bl
aad’, do’,

K= aU’X_

Integrando
o’y = oy, =Ko, +D

A constante de integra¢do D tem o valor de o’y e ¢’y para z = 0. Esse
valor sera geralmente nulo se ndo houver sobrecarga nem tiver havido precon-
solida¢do do solo.

Havendo sobrecarga (p,) uniformemente distribuida — fig. 2.1a:

0, = vz + Ps

k] 1

oy =0, =K (yz + ps)

Um solo sujeito a um preadensamento ou com uma historia de tensdes
mais ou menos complexa, apresentard um valor de ¢’y = ¢’, maior do que o
solo normalmente consolidado, podendo admitir-se que a historia das tensdes
corresponde, para os efeitos de o’y e ¢’y a uma tensdo equivalente p.. Assim:

oy = oy = K(yz + p) + K p.
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7

Dado que as tensdes yz e p, sdo bem conhecidas, ¢ usual estabelecer:
oy =0y, =Ki((yz +p) + D
D = K. p,
Podem ainda considerar-se alturas equivalentes z, e z. tais que:
i’y =0y =Ky(@ + 2z, +2) = Kz
Ps = YZ
P = 7YZ
z, =72 4+ z, + Z,

Mostra a experiéncia- que a relacio K = da’, = d4¢’, € praticamente
constante com a profundidade, z, no caso de solos relativamente
homogéneos*, dependendo o seu valor de varios factores, sendo os principais
(a) o tipo de solo, (b) as condicdes de consolidacdo e (c) a deformacdo radial
consentida (4, € 4,).

Para 6, = 6, = 0 a relacdo K = o’,/0’, & notada K, e & designada coe-

ficiente de impulso em repouso.
A variacdo das tensdes com a profundidade ¢ dada por:

Ao’y = 097y = Koy
a, a,

a, -,

ad z

* Adiante se referira a variacdo de K com 7z, suas cansas e consequéncias.
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E uma variacdo uniforme. admitindo que K, = const.
No caso de p, = p. = 0

A distribuicdo de tensdes em profundidade serd triangular, analogamente
4 distribuicdo das pressdes hidrostaticas. Caso p, # p. # 0, pode igualmente
observar-se uma distribui¢do triangular para a profundidade equivalente z, =
= (z + z, + z) como atras se referiu, ou trapezoidal se se considerar so-
mente a profundidade real z (fig.2.1a).

2.2. — Se a aplicacdo da pressdo vertical efectiva (¢°, = v.z) se realizar em
regime elastico, e sendo 6x = &y = O (caso particular de deformac¢do plana
e condicio de impulso em repouso), obtém-se da teoria da elasticidade:

l—p

p — coeficiente de Poisson

pelo que

K, = _H#
l—p

No quadro I estdo indicados os valores de K, para varios valores de
coeficientes de Poisson. Ao valor usual de p = 0,3 corresponde K, = 0,4286.
Os solos fortemente sobreconsolidados, com K, > 1,0, apresenta, valores cal-
culados de g > 0,5 e sdao dilatantes. Embora K, diga respeito a um regime
elastico, a utilizacdo da expressdo anterior é ilégica para solos fortemente so-
breconsolidados, ou seja, com K, > 1,0.

46



QUADRO 1 — VALORES DO COEFICIENTE DE IMPULSO EM
REPOUSO (K,) EM FUNCAO DO COEFICIENTE DE POISSON (u)

K, = u/ (1—p)
020 — 0,2500
025 — 0,3333
0,30 — 0,4286
0,35 — 0,5385
0,40 — 0,6667
0,45 — 0,8182
0,50 — 1,000

2.3 — No caso de um maci¢o semi-indefinido de superficie livre horizontal
com nivel freatico a profundidade h,. as tensdes a profundidade h, + z, sdo
(fig. 2.1b):

0, = Yy hy + vp Zw + Yw Z, (tensdo total)
@, = v, hg + 7V zy (tensdo efectiva)

u = v, Z, (tensdo neutra)
oo = Ky o', + u =K, (yhy hg + v zy) + u

oy = Kq 07, = Kq (n ho + Vb Zw)

A relacdo entre tensdes principais sera:

oG _ u+ K, o, - Yw Zy *t Ko [vn ho + 7p 2] = K,

0z u + o', Yw Zw t [Tn hy + 7 Zy)
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As expressdes anteriores correspondem a tensdes em pontos situadas
abaixo do’ nivel freatico. No caso de pontos acima do nivel freatico, aquelas
expressdes sdo validas considerando z, negativo variando desde z, = 0 para
os pontos no nivel freatico (z = z,) até z, = —z, para pontos na superficie
livre do solo (z = 0), e admitindo ainda que y, = v, — ¥ € que nio exis-
tem fendas de trac¢do no terreno.

Pode também escrever-se

o =u+ K,0, =01—K)u + K, o,
pelo que

Ko = %_ = a1 — Ko) u + K,

0z Jy

Esta relacdo ndo € constante com a profundidade sempre que (u/s,) = f (z).

A tensdo neutra é uma tensfo hidrostatica, pelo que u, = u, donde
u,/u, = 1.

A relacdo entre tensdes principais efectivas mantém-se igual a que foi in-
dicada para os solos acima do nivel freatico (K, = const.). A relagdo K, é
uma relagio entre tensdes efectivas.

Nas figs. 2.1c e d apresentam-se a distribuicio de tensdes no caso de
nivel freatico ao nivel da superficie livre do solo e a profundidade z. Pode
ver-se que embora a distribuicdo de o, seja linear, no caso de nivel freatico
abaixo da superficie do terreno, o valor de K,, = ¢,/0, ndo & constante.

2.4. — Considerem-se as tensdes efectivas o’,, o', € o,

Fazendo 0 =0, + ¢, + ¢
X v z
Pe = ¢, (pressdo edomeétrica)

sendo
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veém
@ = (1 + 2K, pe

po = 9
1 + 2K,
Uma vez que
a, (coeficiente de compressibilidade) = _A€_
Ap
e sendo
Ap = p.
e, — € =a,Ap =a, ___©
1 + 2K,
ou seja e, = const. = ¢ + a, __ O
1 + 2K,

Esta expressdo corresponde ao ‘‘principio de hidrocapacidade’ do solo
de Gersevanov (Tsytovich, 1976, pg. 42) o qual afirma que indice de vazios
do solo varia unicamente com a soma das tensdes principais efectivas.

Uma aplicagdo deste principio € a determinacdo da pressdo capilar equi-
valente de solos consolidados normalmente sob a ac¢do da agua.

O solo-quando sujeito a tensdes capilares sofre a ac¢do de ura pressdo
hidrostatica p. tal que 3 p. = 6’ = ¢’y + ¢’ + 0’3, sendo p. = vy h. (h,
altura de ascencdo capilar). '

No caso de solos sujeitos a pressdo edométrica viu-se que

p.(1 + 2K) = ©

Igualando as duas expressoes

pc=———1+2K°pe
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Assim, para solos sujeitos a consolidagdo normal sem formagio de liga-
¢Oes rigidas, existe equivaléncia de efeitos, em termos de diminui¢do de indice

de vazios, entre a pressio de consolida¢do p. e a pressio capilar p,, expressa
pela equagdio acima apresentada.

2.5. — Anteriormente obteve-se

bl

dxy = Ko, + D

Usualmente considera-se D = O, o que corresponde a definicio corrente
de K,. Contudo D pode ser diferente de zero. Ensaios de alguns autores
(Tsytovich, 1976, pg. 43) mostraram que a relagdo ¢’y = f (0’,) ¢ linear (fig.
2.2) mas os valores de D sdo por vezes diferentes de zero. Assim:

Areias completamente fofas D = 0

Areias compactadas D >1
Solos argilosos D <1
/
2,0 é
3/
4 1 Areia comple
1,6 p / tamente fofa
2 Areia
1,2 74 compactada
/
Y 3 Silte (loam)
0,8 2// saturado
1//
4
tan =
o[ A Tienat -
e g
o % \
U M 2
Q 0] P 1 2 3 4 p,kg/cm
1 v -pc/g

Fig. 2.2 — Determinacdo do coeficiente de impulso em repouso. (Tsytovich,
1973: 44).
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Para solos arenosos, a compactacdo introduz tensdes horizontais, as
quais vao permanecer parcialmente, originando D > 1.

Para solos argilosos, o valor de ¢’, para ¢’, = 0 (valor de D) correspon-
dera (Gersevanov, citado por Tsytovich, 1976, pg. 44) a pressdo capilaf equi-
valente p.:

2.6. — A expressdo K, = K, (#) tem reduzido interesse pratico pois que a sua
aplicacdo exige: (a) hipotese da validade da teoria elastica; (b) avaliagdo de p.

A avaliagdo de pu exige a mesma hipétese elastica. O valor de p depende
de: (i) tipo de solo; (ii) grau de deforma¢do considerado; caracter mais ou
menos dilatante do solo; (iii) historia das tensdes. A incerteza de p e a neces-
sidade de conhecimento prévio das tensdes e deformagdes correspondentes, as
quais permitem obter directamente K,, tem obstado a que se avalie K, através
de u.

Para o conhecimento de K, podem seguir-se trés vias;

a) féormulas empiricas;

b) ensaios de laboratorio;

¢) ensaios ‘‘in situ’’.

As foérmulas empiricas resultaram necessariamente de ensaios.

3 — FORMULAS EMPIRICAS E VALORES USUAIS DE K,
3.1. — O valor de K, ¢ dado por expressdes empiricas para o caso de solos
normalmente consolidados.

Jaky (1944) apresentou para areias adensadas sob a pressdo geostatica
que suportam, a expressdo (citado por Wroth, 1975, e Jaky, 1948):

Ko = (1 + 2 seng) (L —sen &
3 1 + sen ¢
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Esta expressdo ¢ geralmente substituida pela forma simplificada;
Ko =1 — sen ¢

Bishop (1958; pg. 2) mostrou experimentalmente que esta ultima expres-
sdo pode ser também usada para os solos argilosos normalmente consolidados.
Igual afirmacfo foi fornecida por Simons (1965) e Wroth (1972). Contudo
Hendron, Brooker e Ireland (Brooker e Ireland — 1965) consideram que para
argilas normalmente consolidadas o valor de K, devera ser:

K, = 0,95 — sen ¢

O coeficiente K, para solos argilosos é também fun¢io do indice de
plasticidade e da razdo de sobreconsolidacdo.

Hendron (1963, citado por Lambe e Whitman, 1969, pg. 127) estudando
conjuntos de esferas elasticas, obteve:

1+ﬁ.—3_\/_§.sen¢>

K - 1 8 8
. =
2 1+ N6 + 3 V6 sen ¢
8 8

Esta expressdo ajusta bem a areias limpas e de granulometria pouco ex-
tensa (fig. 3.1).

Para os restante solos & preferivel a expressdo de Jaky. Wierzbicki (cita-
do por Rymsza, 1979) apresentou a expressio:

S G

As expressdes de Jaky, Hendron e Wierzbicki sdo todas baseadas no an-
gulo de atrito interno ¢. Embora a de Jaky seja aplicavel a todos os solos, o
valor de K, obtido diz respeito a solos carregados pela primeira vez (solos
normalmente consolidados).
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Ko | N I I

!
Ko= tg2(l-i)\ Ko=1-seno®
0,6 b 3 go= —_ (Jaky, 1944) —

| (Wierzbicki) ] \\/
X
0,5 \

0,4 ﬁ
1+—Vé€——3v—§-sen¢ \
/

1
0.3+ Ko:—
‘ 2 Ve N
1+——§—+3-—6- send| _| ~
0,2 8 8
(Hendron,1963) ‘
0,1 ' '
’’| o Areia do Minesota e Areia do rio Sangamon
X Areia de Pensilvania a Areiado rio Wabash
o 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 send

Fig. 3.1 — Comparacdo entre as expressbées de Jaky, Hendron e Wierzbicki.

3.2. — De acordo com Fedorov — Malyshev (citado por Rymska, 1979) o va-
lor de K, ¢ fung¢do do indice de vazios:

K, = 0,19 + 0,11 ¢

Esta equacdo conduz a valores muito baixos de K.
Os valores apresentados por Kédzi (1975) para areias secas
€ = 0,80; K, = 0,64) e (¢ = 0,60; K, = 0,49) conduzem a

K, = 0,04 + 0,75 e

Estas equacdes ddo uma correlagdo positiva entre K, e o indice de va-
zios. Aplicadas a um mesmo solo com diferentes estados de consolidagdo ou
compactac¢do, levam a concluir que o maior adensamento fara diminuir K.

Esta conclusdo condiz com a equac¢do de Jaky. De facto & de esperar
que, se €, > ¢,, entdo ¢; < ¢, e, por esta equagdo, sera K; > K,.
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3.3. — Para solos argilosos alguns autores preferem correlacionar o valor de
K, com propriedades caracteristicas desse tipo de solos.

Alpan, 1. (1967) apresenta, para argilas normalmente consolidadas, uma
correlagdo semilogaritmica entre o coeficiente de impulso em repouso e o indi-
ce de plasticidade:

K, = 0,19 + 0,233 log I,

Massarsch, K.R. (1979) apresenta uma correlagdo linear entre as mesmas
grandezas:

K, = 0,44 + 0,42 o
100

Flavigny (1979) indica (ensaios em laboratorio sobre amostras remexidas
de solos nfo-sensiveis):

K, NO)* = 0,42 + 0,004 I, (%)
p

O valor de K, parece aumentar com C. (indice de compressibilidade) de
acordo com a correlagdo entre C. e I, (figs. 3.2. e 3.3.).

Estas correlagdes referem-se a solos normalmente consolidados e tal co-
mo muitas outras correlacdes empiricas, apresentam grande dispersdo.

3.4. — Para solos sobreconsolidados ou fortemente compactados, o valor de
K, pode ser superior a unidade. Um diagrama de tensdes geostaticas em fun-
¢do da profundidade em macico semi-indefinido de superficie livre horizontal,
a gama de valores de K, correspondera a valores variando desde cerca de 0,4
(solos normalmente consolidados) a cerca de 3 (solos argilosos fortemente so-
breconsolidados) — fig. 3.4.

Brooker e Ireland (1965) estudaram a influéncia do indice de plasticidade
¢ da razdo de sobreconsolidacdo no coeficiente K, (fig. 3.5.).

A influéncia do indice de plasticidade depende da razdo de sobreconsoli-
dacdo. Para solos com indice de plasticidade entre 10 e 20, o valor de K, po-
de atingir quase 3 se a razdo de sobreconsolidacio for de 32.

*Kg (NC) ou Konc, conforme os autores, refere-se ao coeficiente de impulso em repouso de so-
los normalmente consolidados.
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Fig. 3.2 — K, funcdo de I, (Flavigny, 1979, 1V: 24).
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¢ Bibliografia
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Fig. 3.3 — K, funcdo de C_ (Flavigny, 1979, IV: 24).



Tensdes (G € Gh)
I
% Ko= o
3 e v

2 o //

E ~
NpR Ko=3
o 3V Zona possivel de Oy,

.g %\(Solos Sobreconsolidados)
= 5

T U\\

C Ko: Og

2104 %

0

0/ a (ot ' '

Lyt 05 S Ko=1(GR=0y)

Fig. 3.4 — Tensdes geostdticas (macico semi-indefinido de superficie livre hori-
Zontal).

Ko b o
e \
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‘ / eT~0CR=32
vc \\
2,0 ——— —
/ \ 16 '\.
\\
1,57 E 8 —=
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Ko=0,4+0,00331P

l I I
0 10 20 30 40 50 60 70 P

Fig. 3.5 — K, funcdo de OCR e IP (in Lambe e Whitman 1969: 300 — Re-

sultados de Hendron e de Brooker e Ireland 1965).
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Para solos normalmente consolidados (OCR = 1) o diagrama de Broo-

ker e Ireland conduz a K, =~ 0,4 + 0,333 L . Para OCR = 16 o diagra-
100

ma K, = f(I)) apresenta um maximo para I, entre 10 e 20.

Schmidt (1969), citado por Flavigny, (1979) apresenta para solos sobre-
consolidados a lei de variacido:

K, (RB) = K, (NC) x (OCR)h
h =1— K, (NC)

K, = (RB) — valor de K, na descarga

No entanto os valores de h apresentam grande dispersdo (fig. 3.6. va-
riando entre cerca de 0,3 e 0,6 com tendéncia para decrescer entre 0,5 e 0,4,
quando K, (NC) cresce. Segundo Massarsch, K.R. (1979), no caso dos solos
sobreconsolidados, hd experiéncia laboratorial (mas pouca de obra) de que:

K, (OC) = K, (NC) . (OCR)™

K, (OC)valor de K, para argila sobrecon-
solidada com raz3o de sobre-con-
solidacdo igual a OCR

K, (NC)valor de K, para mesma argila
normalmente consolidada

m — constante, em regra entre 0,4 ¢ 0,5

Contudo Wroth (1975) refere que o valor K, depende também da histo-
ria geologica do solo. O valor de K, avaliado por meio da expressdo empirica
apresentada s6 fara sentido para a primeira descarga do solo, pois K, = f
(OCR) apresenta histeresis, sendo K, na descarga maior que K, na segunda
carga (Jamiolkowski et alli, 1979 General Report) — fig. 3.7.

57



N\ Ds1-KG
0,6 — \o
Ne L.
I~ [ (]
o $ \ % °
0,4 0 ® o\ e
© \\e ®
- N
N
0,2 AN
e Bibliografia
B o Ensaios
0 ! ] ] i L 1 ] 1 1
0,2 0,4 0,6 0,8 1,0  KAcC

Fig. 3.6 — h funcdo de K, (Flavigny, 1979. IV: 24).

Ko} ARGILA OC DE TARQUINIA
IP=31%, Ko(NC)=0,62

m:O,AB

3| Abaixo do nivel do terreno 15m

Descarga —

N~ Recarga

OCR

0 ! N A I L T T I B A
1 2 3 5 10 20 30 50 100

Fig. 3.7 — K, vs histéria das tensées (Jamiolkowski et al, 1979, gen. rep. ).
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Winter e Rodriguez (1975) e Meyerhof (ver Tavenas, 1975 pg. 264) suge-
rem:
K, (0C) = K, (NC) . (OCR)"

enquanto J.H. Schmertmann (1975, pg. 84) apresentou para areias:

K, (OC) = K, (NC) . (OCR)*#

Dado que K, (NC) = (1 — sen¢ ): K, (OC) = (1 — sen¢ ) (OCR)™

sendo em regra m = 0,4 ou 0,5 conforme os autores (ver quadro II).

QUADRO II — VALORES DE m

K, (OCR) = K, (NC) (OCR)™

AUTORES ANO m SOLOS
Ladd, Germaine, Baligh, Lacasse* 19797 0,41 Argilosos
Schmidt 1967 0,41 o
Schmidt (Flavigny, 1979) 1969 | 0,3a0,6 | Funcdo de K, (NC)
Schmertmann 1975 0,42 Areias
Winter e Rodriguez 1975 0,5
Meyerhof 1976 0,5
Massarsch 1979 {0,4a0,5

Ladd et alli (1977) referem que:
K, NC) = (1 + sen¢’) = 0,05
K, (OC) = K, (NC) OCR™
m — funcdo decrescente de I,. (Esrig e Kirby, 1979: 44) variando entre
cerca de 0,3 (I, = 100) e cerca de 0,55 (I, = 0)

* Jamiolkowski et alli, 1981, vol. 5:27-57
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No quadro IIl apresentam-se valores K, calculados para m = 0,4 ¢ 0,5

QUADRO Illa — VALORES DE K, PARA SOLOS SOBRECONSOLIDADOS

VALORES CALCULADOS COM BASE NA EXPRESSAO:
K, (OCR) = K, (NC) [OCR]™
m = 0.4

10

15

20

25

28

30

32

35

40

1,000

0,913

0,826

0,741

0,658

0,577

0,531

0,500

0,470

0,426

0,357

1,320

1,205

1,090

0,978

0,868

0,762

0,700

0,660

0,620

0,563

0,471

1,552

1,417

1,282

1,150

1,021

0,896

0,823

0,776

0,729

0,662

0,554

1,904

1,738

1,573

1,411

1,253

1,099

1,010

0,952

0,895

0,812

0,680

2,178

1,988

1,800

1,614

1,433

1,257

1,155

1,089

1,024

0,929

0,778

10

2,512

2,293

2,076

1,862

1,653

1,450

1,333

1,256

1,181

1,071

0,897

15

2,954

2,697

2,441

2,190

1,944

1,706

1,567

1,477

1,389

1,260

1,055

3,314

3,026

2,739

2,457

2,181

1,914

1,758

1,657

1,558

1,413

1,184

25

3,624

3,308

2,995

2,686

2,384

2,092

1,923

1,812

1,704

1,545

1,295

30

3,898

3,558

3,221

2,889

2,565

2,251

2,068

1,949

1,832

1,662

1,392
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QUADRO IIIb — VALORES DE K, PARA SOLOS SOBRECONSOLIDADOS

VALORES CALCULADOS COM BASE NA EXPRESSAO:
K, (OCR) = K, (NC) [OCR]™
m = 0,5

0 5 10 15 20 25 28 30 32 35 40

1 1,000 0,913 {0,826 {0,741 |0,658 | 0,577 | 0,531 0,500 | 0,470 0,426 | 0,357

2 |[1,414 {1,291 {1,169 |1,048 | 0,931 (0,817 0,75010,707 | 0,665 | 0,603 | 0,505

3 11,732 (1,581 {1,431 (1,284 (1,140 |1,000]0,919{0,866 | 0,814 | 0,739 0,619

5 12,236 12,041 |1,848 (1,657 (1,471|1,2911,1860,118|1,051|0,95410,799

7 (2,646 |2,415 (2,186 {1,961 |1,741|1,528 | 1,404 |1,323|1,244(1,128]0,945

10 {3,162 12,887 |2,613 (2,344 2,081 |1,826|1,678|1,581|1,487|1,348 1,130

15 13,873 13,535 3,200 |2,871 (2,548 (2,236 | 2,055| 1,936 | 1,821 | 1,652 | 1,383

20 4,472 |4,082 (3,696 13,315 (2,943 |2,582|2,373 (2,236 2,102 {1,907 | 1,598

25 |5,000 (4,564 :4,132 3,706 3,290 2,887 2,653 2,500 |2,350|1,132 1,786
30 {5,477 |5,000 4,526 {4,060 (3,604 |3,162|2,906|2,739|2,575| 2,336 1,957

3.5. — A distribui¢do dos impulsos com a profundidade podera ndo ser linear
(ver. 4.3.). Terzaghi (1934) assinalou a curvatura da distribui¢do e explicou-a
pelo efeito de arco do solo mobilizando o angulo de atrito solo-muro.

Uma tentativa de explicagdo a partir da equacdo de Federov-Malyshev
(K, fungdo de e) e de Jaky (K, funcfio de ¢) ndo € aceitavel. De facto, com a
profundidade, o indice de vazios decresce e ¢ cresce o que justificaria varia-
¢do de K,. Contudo, tanto uma equagdo como a outra, se referem a solos
normalmente consolidados (ver 3.2.).
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Uma explicacdo aceitavel ¢ a que segue. Um solo sobreconsolidado apre-
senta uma resisténcia a rotura definida por:

tr = (@ + b)tg o
b = ¢ cotg ¢’

Para estes solos, considere-se o valor da relagdo K’, entre tensdes princi-
pais ficticias previstas no teorema dos estados correspondentes de Caquot:

a3 + b
K, = 30

0"10 + b

¢’y — tensdo principal minima
d’jp — tensdo principal maxima

Esta relagdo permanece teoricamente independente das variagdes das ten-
sdes principais ¢’3y e 0”9 durante um ensaio de consolida¢do sem deformagio
lateral (Janbu, 1975). Esta conclusdo foi confirmada em ensaios edotriaxiais
com argilas sobreconsolidadas.

O valor de b para sedimentos arenosos sobreconsolidados parece ser pro-
porcional ao excesso de tensdo de sobreconsolidagio (Ap. Dahlberg, 1974).
Janbu (1975) obteve b=~Ap’./3 excepto para pontos muito proximos da super-

ficie.
Ora sendo, para um terreno de superficie horizontal:

obtem-se:
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Uma vez que para depodsitos de areia ¢ silte o valor de b parece crescer
desde zero a superficie até um maximo entre 0,5 a 1,5 m e depois se mantem
ou decresce levemente (Janbu e Senneset, 1974), ¢ de esperar que K, sofra va-
riacdo semelhante com a profundidade, varia¢cdo alias apontada por Wroth
(1975).

O coeficiente de impulso em repouso K, ndo serd constante com a pro-
fundidade, em solos sobreconsolidados, alias como tem sido observado experi-
mentalmente.

Rymsza (1979) verificou, em ensaio em modelo com areia seca, a depen-
déncia de K, com a densidade relativa I. Quando a distribui¢do das tensdes
com a profundidade era curvilinea, este autor obteve:

K, = _ Fo
0,5 vH2

E, — coeficiente de deformacdo vertical sem deformacgdo lateral
y— peso volumico aparente
H — altura do muro

Os valores de K, crescem com Ip.

Determinados e (indice de vazios) e ¢ (angulo de atrito interno) em fun-
¢do de Ip, e usados nas expressbes de K, de Jaky e Federov-Malyshev, obteve
correlagdes K, = K, (Ip) que sdo contrarias as obtidas experimentalmente (fig.
3.8.). Esta contradi¢do era de esperar em face do campo de aplicabilidade das
duas equagdes antes referido.

O ponto de aplicagio do impulso, localizado a uma altura da base
H, = n, . H, depende de I crescendo 5, desde 1/3 até valores levemente su-
periores a 0,4 (fig. 3.8.). O ponto de aplicacdo situa-se acima daquele que &
usualmente considerado na distribui¢do linear (n, = 1/3).

Pequenas deformag¢des do muro durante o processo de enchimento do
aterro tém pequena influéncia no impulso final, como ji referira Casagrande
(1973).
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Ko
0,60
0501

[ ] . .
0,40 1798 ¢ T T Ko®)
Amplitude K (CD)
0.30 Ko=0,40 dos resultados Ko=0,85 I
Ayl 20 g 40 _ 60 _ 80 100(%)
0,35 Distribuigdo linear (2,3)
(1)

0,40+ -~

’no ® Resultados duplos ® e ‘ﬂo(ID)

Fig. 3.8 — K, funcdo de compactacGdo em aterro de areia média, seca
(Rymsza, 1979).

3.6. — Rymsza (1979), colocando-se numa posi¢do pragmatica, apreciou as
discrepancias entre os valores propostos ou apresentados por alguns autores
para K,, manifestando a opinido de ser necessario definir melhor o que se en-
tende por coeficiente de impulso em repouso. Para tal, propde que se conside-
rem dois tipos de estruturas:

1) estruturas de suporte rigidas, executadas no seio do solo, natural ou
previamente compactado — K,, e 7., nestes casos, parte do solo &
removido para executar a estrutura;

2) estruturas de suporte rigidas, executadas antes do aterro — K, € 7gp.

No primeiro caso ha tendéncia a uma certa descompressdo, no segundo

caso ha tendéncia para um efeito de sobreconsolida¢do por acgdo da compac-
tagdo ulterior do aterro.
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3.7. — No quadro IV estdo indicados os valores de K, fornecidos por Bernat-
zik (1974), Bishop (1957, 1958) e Simons (1958), e recolhidos por A. Kédzi

QUADRO IV — Coeficientes de impulso em repouso
(Kédzi, 1975)*

Solo Wi I, K,
fofa — — 0,46
saturada
densa —_— — 0,36
Areia
fofae = 0,80 — — 0,64
seca
e = 0,60 — — 0,49
Argila siltosa organica ndo remexida 74 45 0,57
. . - 9 ’

Argila residual compactada 0:42

— 31 0,66

Argila maritima nf3o remexida (Oslo) 37 16 0,48

Argila instavel (quick clay) 34 10 0,52
Caulino, nfo remexido 61 23 0,63-0,70

(1975, pg. 199). Estes valores correspondem a solos normalmente consolida-
dos ou muito levemente sobreconsolidados, pelo que os valores de K, sdo to-
dos inferiores a 1.

No quadro V estdo indicados os valores aconselhados por T.H. Wu
(1975, pg. 409) para solos normalmente consolidados, adensados ¢ sobreconso-
lidados. A compactagdo dos solos conduz a valores de K, > 1 e que, para
argilas, podem atingir 6, enquanto a sobreconsolidagdo natural aparece com
valores de K, de 1 a 4. :

Um método de avaliar o impulso resultante da compactagdo foi desen-
volvido por Ingold (1980) e é apresentado em 6.

* Valores de Bernatzik (1947), Bishop (1957, 1958) e Simons (1958)
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QUADRO V — Coeficiente de impulso em repouso. valores aconselhados
(de T.H. Wu, 1975, pg. 405)

Solo K,
Todos os tipos, normalmente consolidados 1 — sen o™
De ositadas fofas 0,5
Areias p
Compactadas 1,0 a 1,5
Apiloadas manualmente 1,0 a 2,0
Adensadas mecanicamente em todo
Argilas o aterro de montante (na cunha de 2,0 a 6,0
escorregamento)
Sobreconsolidadas 1,0 a 4,0

O valor de K, & pois dependente de varios parametros:

a) tipo de solo (propriedades plasticas);

b) angulo de atrito interno do solo;

¢) indice de vazios ou baridade relativa;

d) razdo de sobreconsolidacio;

e) historia das tensdes;

f) estrutura contra a qual o impulso se exerce.

Em obra haverd que considerar os processos construtivos; em laborato-
rio ou em ensaio ‘‘in situ” é de atender aos processos de medi¢io das ten-
sdes.

Compreende-se portanto a discrepancia de resultados apresentados pelos
diversos autores e que tais resultados e formulas empiricas ndo possam ser
mais que orientacdes gerais para avaliacdo de K,. Para obras de terra de rela-
tivamente grande importancia serd aconselhavel determinar o valor de K, ou,

pelo menos, uma pequena gama na qual se situe o valor a utilizar no calculo
de estabilidade da obra.

* Jaky (1944), para areias normalmente consolidadas; Bishop (1958), Simons (1958), para argilas normalmente conso-
lidadas.
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4 — DETERMINACAO DE K, EM LABORATORIO

4.1. — A determina¢do do impulso em repouso pode fazer-se em laboratdrio
ou ‘‘in situ’’ de acordo com varios métodos, sendo os principais os seguintes:

a) laboratorio
triaxial
modelo de estrutura de suporte

b) ““in situ’’
rotura hidraulica (K, < 1)
célula de pressdo total
pressiometro
pressiometro autoperfurante
métodos de aplicacdo empirica — espatula dilatomeétrica
observagdo de obras

A avaliacdo de K, a partir de ensaios de laboratorio assentara nas hipo-
teses seguintes:

i) existe ‘‘in situ” um campo de tensdes axissimétrico em que a tensdo
vertical é uma tensdo principal igual 4 tensdo geostatica;

ii) a tensdo neutra, durante o processo de amostragem, pode ser avalia-
da com ensaios de laboratério apropriados;

iii) a tensdo efectiva isotréopica pode ser medida, apos amostragem;

iv) o solo pode conservar as suc¢des capilares necessarias para manter a
tensdo referida em iii);

v) a amostragem € o ensaio podem ser realizados sem alteracdo do teor
em agua e sem perturbacio.

Estas hipOteses sdo por vezes grosseiras. Veja-se por exemplo as hipdte-
ses iii) e iv). Se se verificassem, o caminho de tensdes no diagrama (p’; q) se-
ria uma vertical J K;, (fig. 4.1.) sendo J o ponto correspondente ao estado de
tensdo “‘in situ’”’ € K; o ponto correspondente & amostra apos extrac¢do. No
entanto Kirkpatrick e Rennie (1975)* efectuaram medi¢Ges de tensdes de cauli-

* Wroth, (1975).
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Fig. 4.1 — Trajectoria de tensdes seguida no provete durante amostragem e
armazenamento (Wroth, 1975, II: 181).

no remoldado e consolidado em laboratério, do qual colheram amostras. Os
ensaios mostraram que: 1) a amostragem faz perder parte da tensdo efectiva
(K’; Ky originando um caminho J K, ndo vertical; 2) o armazenamento faz
igualmente perder parte das sucgdes capilares — variagdo de K, a L — tanto
que ao fim de 50 dias, e para este material, s6 20% da succdo se mantem,
com a correspondente perda de tensfio isostatica, o que nega as hipoteses iii) € iv).

A hipétese v) tem sido também grandemente discutida e questionada, co-
mo é geralmente sabido.

Com estas e outras restricdes, o ensaio triaxial pode ser usado para ava-
liar K, segundo alguns métodos diferentes.

4.2. — Skempton (1961) com base em ensaios triaxiais procura conhecer K, a
partir do raciocinio que segue. No macico, o solo estd sujeito as tensdes:

Ovm = 72
Uhm=0’vao+uo=pKo+uo

_ 3
U = o'ym — P K,
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Extraido o provete, este fica sujeito as tensdes:

op = 0
ahp =0
— * — —
pk“avp—o’hp——u

A pressdo p, & a pressdo capilar a que o solo fica submetido e que ¢é
necessario conhecer.

- Pela equacdo da tensdo neutra:

Au = B[A03 + A (Ao; — A0’3)]

Sendo, no provete:

AO’] =

— Oym
Aoy = — Opp

B = 1 (provete saturado)

vem
Au = — o, + A (ohy — Ovm)

mas

Oh — 0y = Ohm — Oym
Entéo:

u=u,+ Au = — p [K, — A (K, — 1)]

Dado que: pp = — u

obtem-se finalmente:
Pk = p Ko — A K, — 1)].

Conhecidos py, e A é possivel obter o valor de K.
Este método apoia-se totalmente na hipotese iv) de 4.1.
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4.3. — O ensaio de consolidagdo unidimensional foi utilizado por Bishop
(1958) e Brooker e Ireland (1965) para reproduzir em laboratorio a histdria de
tensdes de um solo ndo cimentado, depositado e consolidado em condicdes de
deformacdo lateral nula, Wroth (1975) descreve esse tipo de ensaios em traba-
lho que se segue nesta parte da exposicio.

Considere-se um ensaio de consolidagdo unidimensional em que se me-
dem também as tensdes horizontais. Os resultados podem apresentar-se em
quatro diagramas tipo (¢’y; 0’,), (p’; q), (logp; 7), (e; p’) — fig. 4.2. sendo
n = q/p’. A apreciacdo pode ser feita tendo em atencdo quatro situacgdes: so-
lo normalmente consolidado; solo levemente sobreconsolidado; solo fortemente
sobreconsolidado; estados reconsolidados.

7’ F
El/C Rotura

A// / passiva A £

pl

Fig. 4.2 — Trajectoria de tensoes tipica para solo consolidado unidimensio-
nalmente (Wroth, 1975, II: 184).
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O solo normalmente consolidado apresentard um valor K,= const. € os
diagramas corresponderdo ao ramo AB. Dada a dificuldade de escolha  apro-
priada de ¢’, é aproximacgdo suficiente a equacdo de Jaky.

K, = 1 — sen ¢’

Os solos levemente sobreconsolidados situar-se-do0 no ramo BC. O ponto
C corresponde a um solo preconsolidado na situacdo B e ulteriormente descar-
regado de modo a atingir-se K, = 1. O ponto C corresponde a OCR de cerca
de 4 a 5 Ladd, (1965).

No ramo BC ¢é admitida a hipotese de linearidade de relacdo tensdes-
-extensdes ou seja sdo admitidas as relacdes da elasticidade. Assim, para

9’

=L@ + 0+ ) e q=(0)— 03
3

p

Aq = 31— 20) AP’
1 + 4
donde, para qualquer ponto entre B e C:
@)’
OCR

o’v = (O’V)B + AU,v =

O"h = (a,h)B + Aa’h = Ko O"V

Ao’h = _’L_ AU,V

K, = OCR K, — __* _ (OCR — 1) (4.2)
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sendo K. o coeficiente de impulso em repouso para o ramo AB (solo normal-
mente consolidado).

A aplicacdo da equacfio 4.2. a resultados de ensaios de 2 areias e 6 argi-
las mostrou uma boa correlacdo crescente de #’ com I, (fig. 4.3.). O conheci-
mento de indice de plasticidade, do coeficiente de impulso em repouso para o
ramo AB (solo normalmente consolidado) e da razio de sobreconsolidagio,
permite conhecer K, (equagdo 4.2.) no caso de solos levemente sobreconsolida-
dos ou seja para K, < 1 (a que corresponde aproximadamente OCR < 5).

! 4
0,4 -
[ )
0,2
L ! | 1 -
0 20 40 60 80 .. %

Fig. 4.3 — Valores do coeficiente de Poisson para solos levemente sobreconso-
lidados (Wroth, 1975, II: 187).

Sendo o solo fortemente consolidado o ramo BCD pode ser linearizado
em diagrama [log (p’/p’s); 7 = q/p’] ou, o que € o mesmo (In p’; y) —
Wroth (1972) — figs. 4.2. e 4.4,

Obtem-se a equacio:

m (p — ng) = 1n (p’/p’p)
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ni

0,4

~04

Fig. 4.4 — Descarga unidimensional de xisto de Bearpaw. (Wroth, 1975, II:
189).

O coeficiente angular m esta relacionado linearmente com o indice de
plasticidade (fig. 4.5.) podendo escrever-se:

m[3(1_Knc)_3(1_Ko)] =
1 + 2 Ky 1 + 2K,

o [ OCR (1 + 2 Ky ] “3)
1 + K,

Deste modo, conhecidos o indice de plasticidade (I;) o dngulo de atrito
interno (¢’) e a pressdo de preconsolidagdo (pg) conhece-se o valor de m, o
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I 1 ] |

0 20 40 60 80 Ip°/o

Fig. 4.5 — Variagdo do gradiente de recarga com o indice de plasticidade
(Wroth, 1975, II: 189).

ramo A B (K,.), as coordenadas do ponto B, o valor de OCR e consequente-
mente K, para a pressdo actual.

Tem-se assim uma correlagdo entre K, e OCR para cada solo. Esta cor-
relagdo parece ser linear em escalas logaritmicas (Schmidt, 1967).

No caso dos solos reconsolidados uma primeira vez, o valor de ¢’, cres-
ce com muito pequena variacdo de ¢’y (ramo DEF, fig. 4.2.). E possivel que
a relacdo K, = f (OCR, K, se mantenha linear.

Os perfis verosimeis de K0 ““in situ’’ para solos sobreconsolidados (figs.
4.6.) ndo apresentardo um valor constante. Admita-se que o solo se encontra

no ramo BC (fig. 4.2.) por ter sido erodida uma camada de espessura z, (fig.
4.6a). Ter-se-a:

OCR = (vz + vzp)) / vz = 1 + (z,/2)

Pela expressio 4.2.

K=+ %) Ke—(_* )% 4.4)

H

z 1 — g z

74



\v4
RN NN RN T

D z

Fig. 4.6a — Perfil vertical tipico de -K, para depésito  sobreconsolidado
(Wroth, 1975, II: 192).

(Ko)
£ o
= IAndlisc
U -
O
o |
0
T 8|
C
2 |
0 / )
6—_ = Bishop et al.
14
20+
24

Fig. 4.6b — Perfil de K, (Burland, 1973: 38).
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O valor de K, é decrescente, sendo de admitir que, junto a superficie,
até uma profundidade z, desconhecida, o valor de K, seja influenciado por ve-
getagdo, pressdes capilares e pela limitacdo K, =< K sendo K, o coeficiente
de impulso passivo.

A consolidacdo secundaria tem igualmente uma accdo sobre K, (Bjerrum,
1967). Concluida a consolidagdo primaria o solo atinge um ponto G (fig.
4.7.). A consolidacdo secundaria faz variar o valor do indice de vazios e,
mantendo-se ¢’, € o’y constantes (ponto H). Se o solo for carregado a tensédo
superior, a evolugdo de e dar-se-4 como se houvesse uma recarga até I, fun-
cionando I como o ponto correspondente a uma preconsolidacdo, que aparece-
r4a embora a sobreconsolidagdo seja ligeira.

q
AN
G '_} Envolvente
de cedéncia
7" normal
o
e
P’

Fig. 4.7 — Variacdo de estado causada por consolidacdo retardada (Wroth,
1975, II: 193).

Esta apreciacdo qualitativa pode permitir uma quantificacdo caso a caso,
desde que se disponha de amostra inalterada com a qual se realize ensaio de
consolidacdo unidimensional apropriado que reproduza a evolugdo das tensdes
““in situ”’. Como dificuldade surge o desconhecimento eventual da histéria das
tensdes, o que acontece sempre que o solo foi sujeito a ciclos de carga e des-
carga por acgdes geoldgicas diversas. E também uma dificuldade a reprodugéo
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da evolugdo das cargas reais em todas as suas facetas. Note-se que a secagem
¢ humedecimento, e a descida de nivel freatico (Parry, 1971) provocam varia-
¢coes de o’y, o que vai influir nos valores de K,.

Em face da analise realizada, existe justifica¢io para a gama de valores
obtidos para K, pelos diversos autores nas circunstincias de ensaio, embora
possa ser dificil reproduzir as condi¢des de campo.

4.4, — Poulos e Davis (1972) sugerem um método de avaliacdo de K, por
meio de um ensaio de consolida¢do a ¢’, = const. Sabe-se que, se um solo
foi consolidado de acordo com uma dada historia ‘de tensdes, existe uma linha
de cedéncia f (o’y; ¢’y) = 0 tal que para valores de ¢’ e ¢’y fora do campo
limitado pela linha de cedéncia, as deformac¢des — ou Ae = f (¢’) — slo su-
periores as que se verificam no interior do campo para iguais variagcdes das
tensdes. Conhecendo-se o valor de ¢’, ‘‘in situ’’ para o solo a estudar & possi-
vel avaliar o valor de ¢’ sobre a linha de cedéncia, (fig. 4.8.).

No caso dos solos de facto normalmente consolidados — sem sobrecon-
solidacdo mesmo ligeira ¢ sem consolidacdo retardada — o valor de ¢’ € facil
de obter pelo conhecimento da tensdo geostatica. Consolidada a amostra com
a tensdo o’, geostatica e ¢’ ~ 0,35 a0.40¢’,, atinge-se um estado de tensdo
que ndo conduz a rotura mas em que, ¢’, € a tensdo de preconsolidacdo.
Mantendo a tensdio vertical constante e aumentando ¢’,, por pequenos incre-
mentos € possivel tragar um diagrama (e; o’y). Esse diagrama sofre pequenos
incrementos do indice de vazios para os aumentos de tensdo horizontal en-
quanto se ndo atinge a linha de cedéncia. Logo que esta ¢ atingida, os incre-
mentos do indice de vazios tornam-se maiores. O diagrama (e; ¢’,) acusaria
portanto a linha de cedéncia (¢’ horizontal na preconsolidacdo, para o', de
campo) tal como a conhecida curva de compressibilidade acusa a tensdo verti-
cal de preconsolida¢do (fig. 4.8.). Porém o diagrama (e; o’y) sO acusaria a
tensdo o’, de campo se a consolidag@o se tiver verificdo a ¢’, também igual a

.

tensdo de campo. E este valor s6 é conhecido correctamente se:

a) o solo for normalmente consolidado;

b) ndo tiver havido qualquer efeito de sobreconsolidacdo por ac¢des ou-
tras que ndo a aplicacdo de forgas;

¢) se ndo houver uma consolidagdo retardada.
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Fig. 4.8 — Meétodo de laboratorio para determinacdo de K, para solos NC
(Wroth, 1975, II: 196).

A curva de compressibilidade (log ¢’,; €) permite conhecer, pela constru-
¢do de Casagrande, o valor da tensdo de preconsolidacdo, pelo que, em prin-
cipio, para os solos sobreconsolidados, a sugestio de Poulos e Davis também
teria significado. Contudo a tensdo de preconsolidacdo determinada nio cor-
responderad sempre a uma tensdo real aplicada anteriormente, mas podera ser
uma tensdo equivalente resultante de toda a historia geral do solo (tensiométri-
ca ¢ resultante doutras causas). Assim, para solos que exibam uma sobrecon-
solidacdo (real ou aparente) o valor que se obteria para ¢’,, de acordo com o
esquema de Poulos e Davis seria de confian¢a desconhecida e em muitos casos
erréneo (fig. 4.9.).
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Fig. 4.9 — Interpretacdo da pressdo de pré-consolidacdo horizontal (Wroth,
1975, II: 196).
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4.5. — Diversos autores, entre eles Terzaghi, mediram as tensdes exercidas so-
bre estruturas de suporte executadas a escala. Nesses modelos, os solos sdo re-
mexidos e compactados posteriormente; e a estrutura n3o reproduz as obras
reais. Este tipo de ensaios deu indica¢des relativamente ao comportamento de
solos actuando em estruturas de suporte e foi muito atil para uma visdo dos
problemas de impulsos.

A informag¢do quantitativa necessaria para conhecimento das tensoes ac-
tuais numa dada camada para efeitos de projecto ndo pode porém ser dada
por este tipo de ensaios. O seu interesse resulta das possibilidades de informar
sobre a ac¢do nos impulsos de pardmetros como grau de deformacido da estru-
tura, tipo de deslocamento desta, grau de adensamento do solo e outros simi-
lares. Algumas formulas empiricas resultaram de ensaios deste tipo.

5 — DETERMINACAO DE K, NO CAMPO

5.1. — A medicdo da tensdo horizontal ‘‘in situ’’ envolve problemas de per-
turbagéo:
a) em estratos naturais — devida a introdugdo de célula de medida;

b) em aterros — devida a ac¢do da prépria célula que introduz um fac-
tor de descontinuidade no macico de solo.

A apreciagdo destes aspectos foi feita na Sth ICSMFE, 1972, Madrid, e
no Symposium de Londres sobre aparelhagem de campo, 1973.

Admitindo que as perturbagdes sdo aceitaveis sem afectar o rigor dos re-
sultados a ponto de os tornar inlteis, pode sistematizar-se a medicdo “‘in
situ’’ separando dois grandes grupos de solos a) argilas moles (K, < 1) e b)
argilas rijas (K, > 1), areias ¢ rochas brandas.

Desde que K, < 1 podem utilizar-se basicamente trés métodos em cama-
das naturais:

1) fractura hidraulica*;
2) células de pressio;
3) pressiémetro.

* O ensaio &€ de permeabilidade com fractura hidriulica ou, simplesmente, ensaio de fracturacdo
hidraulica.
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As células de pressdo podem ser introduzidos por penetragio com o con-
sequente aumento de tensdes originais na camada, ou por colocagdo em furo,
com a consequente diminui¢do dessas tensdes. Apoés instalagdo das células ha-
vera assim modificacdo do estado de tensGes, sendo de esperar que com o
tempo os incrementos das tensdes neutras se dissipem e que um processo natu-
ral de relaxagdo ou fluéncia conduza a uma aproximagdo as tensdes originais,
mas estas ndo serdo certamente atingidas no estado de equilibrio a longo pra-
zo. A descri¢do da célula de Glotzl (ou suas modificagdes) e sua utilizagdo €
dada por Tavenas et al. (1975) e por Massarsch et al. (1975). Esta célula & ti-
da como uma das mais apropriadas para a medigdo das tensdes totais.

Para solos argilosos rijos (K, > 1) e para areias, o método disponivel ¢
o do pressiémetro, de preferéncia autoperfurante. Para rochas brandas & ainda
possivel usar o meétodo da fractura hidraulica.

5.2. — O método da fractura hidraulica baseia-se no facto de que, se numa
rocha ou solo coesivo, se injectar 4gua sob uma pressdo p, verificar-se-a4 uma
taxa de variagdo regular num diagrama do caudal, q, em funcdo da pressdo,
p, (fig. 5.1.) enquanto p < o¢’; (tensdo efectiva minima).
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Fig. 5.1 — Resultados tipicos de ensaios de rotura hidraulica. Curvas de pres-
sdo vs caudal (Tavenas et al. 1975, I: 458).
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Logo que p = ¢’y a curva q = q(p) apresentarda uma taxa de variacdo
mais rapida, acusando o ponto p = ¢’; onde se inicia o segundo ramo da
curva. Esse fenomeno deve-se a abertura de fissuras no solo, normais a tensdo
principal minima (ou alargamento das juntas na rocha). Quando se vai redu-
zindo p, as fendas, juntas ou fissuras tendem a fechar e, quando p = ¢’;,
reaparece o primeiro ramo do diagrama q = q (p). O ensaio de permeabilida-
de ‘““in situ’’ por injeccdo de agua permite assim conhecer o’ desde que ¢’} =
o3 < o’y ou seja K, < 1.

Este método, originario da mecénica das rochas (Kehle, 1964; Fairhurst,
1964), foi aplicado aos solos em 1972 por Bjerrum e Anderson.

A avaliagdo da tensdo horizontal pelo método da fractura hidraulica
(Massarsch et al., 1975; Tavenas et al., 1975) apresenta simplificacdes grossei-
ras (Tavenas, 1975, pg. 264, vol.Il):

a) desconhecimento da forma e direc¢do da fractura;

b) forte perturbacdo do solo resultante da introdu¢do do piezOmetro;

c) alteracdes de tensdes provocadas durante a primeiro fase do ensaio,

idénticas as do pressiometro;

d) forma cilindrica do piezometro, o que facilita o efeito de arco durante

a reconsoliagdo do solo remexido.

Bjerrum e Anderson (1972) concluem de ensaios em laboratério que, em
vez da pressdo de abertura de fendas — ensaio a p crescente — sera preferivel
considerar a pressdo de fecho — ensaio a p decrescente — e que esta Ultima
pressdo corresponde a tensdo principal minima. No entanto Penman (1972,
1975 — citado por Wroth, 1975: 201), comparando os resultados, em duas
barragens de terra, de medicdes de ensaios de fracturacdo e com células de
pressdo, mostrou que os primeiros conduziam a valores mais elevados. Em
1975 mostrou que a pressdo critica no material do nicleo era proxima de 1/2
de (¢’; + o¢°;) enquanto as pressdes neutras devidas a construcdo se ndo ti-
nham dissipado, e abaixo de 1/2 de (¢’, + o¢’3) apds ter-se atingido equilibrio
mas sempre acima de ¢’;. A razdo apontada destes factos & uma possivel
orientagdo preferencial horizontal para a fractura hidraulica consequéncia do
processo de colocacdo e compactagdo dos solos.

Além dos erros possiveis devido a orientagdo preferencial, ha ainda feno-
menos de perturbacdo devidos a coloca¢do do piezdmetro e injector de agua.
Uma das perturbagdes reside no excesso de pressdo neutra provocado pela co-
locacdio do equipamento, convindo aguardar cerca de duas semanas até que
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esse excesso evanesca. Mas existem ainda deformagdes radiais resultantes da
cravacdo do piezometro-injector.
Os diagramas usados sdo (fig. 5.1., 5.2. ¢ 5.3.):

a) caudal versus pressio da agua (Bjerrum e Anderson, 1972); estes dia-
gramas apresentam por vezes, mas nem sempre, um ponto anguloso
que define a pressdo de fecho;

b) pressdo versus tempo, quando se usa dispositivo de registo de variacdo
de pressoes;

¢) logaritmo da pressdo versus tempo.

A diferenca fundamental reside no critério de determinagdo, do valor da
pressdo de fecho das fissuras (pressdo da fractura hidraulica).

No caso a), critério de Bjerrum e Anderson, a defini¢do de fractura cor-
responde a pressdo para a qual ha variagdo de ramo do diagrama q = f (p).
Nos casos b) e ¢), critérios de Bozozuk (1974) e Tavenas et alli (1975), a defi-
ni¢do de fractura corresponde ao ponto de interseccdo do prolongamento dos

dois ramos lineares, ou como tal considerados, dos diagramas t = f (p) e
t = f (log p) respectivamente.
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Fig. 5.2 — Resultados tipicos de ensaios de rotura hidrdulica. Curvas de pres-
sdo vs tempo (Tavenas et al, 1975, I: 459).
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Fig. 5.3 — Resultados tipicos de ensaio de rotura hidraulica — Curvas de lo-
garitmo de pressdo vs tempo (Tavenas et al, 1975, I: 459).

O critério a) conduz a menores pressdes de fractura que os critérios b)
e ¢) — diferencas da ordem de 0,02 a 0,05 kg/cm? (= 2 a 5 kN/m?).

O tempo de repouso do sistema antes da execu¢do do ensaio tem notavel
importéncia, tanto que p (tensdo efectiva medida) decresce com o tempo de
repouso, podendo s6 se obter valores de p, = const. para tempos de repouso
superiores a 100 dias (Tavenas et alli, 1975).

Uma outra questdo & o ‘‘efeito de pressiometro’’. Verifica-se que os dia-
gramas t = f (p) nos ultimos estagios do ensaio nio estdo de acordo com a
teoria da permeabilidade. Ora ensaios de permeabilidade de nivel piezdOmetrico
variavel realizados ‘‘in situ’’ conduziram a diagramas log p = f (t) perfeita-
mente lineares, de acordo com a teoria da permeabilidade, enquanto nos en-
saios de fracturagdo hidraulica existe uma leve concavidade nos diagramas. Es-
ta anomalia é atribuida a uma ampliagdo da cavidade do solo que contem o
piezometro, provocada pela pressio da agua, antes da fractura, seguindo-se a
eliminacdo dessa agua em excesso com redugdo da cavidade apds a fractura;
essa agua em excesso ndo €& considerada nos diagramas, mas existe para efei-
tos de permeabilidade.

Os resultados apresentados por Tavenas et alli (1975) mostraram a in-
fluéncia ndo s6 do critério de definicdo de fractura hidraulica, e do efeito de
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pressiometro, mas ainda a influéncia pessoal do operador e da definicdo da
profundidade, z, a que a fractura se deve considerar, uma vez que o piezOme-
tro tem 28 cm de altura. A determinagdo da tensdo horizontal ndo parece
apresentar uma gama de dispersdo muito grande. Porém a avaliagdo de K,
pode apresentar grandes flutuacdes. Tavenas et alli (1975), para um mesmo
solo, nas mesmas condi¢des, fazendo porém variar os factores que influem na
avaliacdo de ¢’y apresentam valores de K, entre 0,65 e 1,07. Este altimo valor
(> 1) é manifestamente incorrecto.

5.3. — A medi¢do de pressdo total horizontal pode ser realizada com células
que devem obedecer as caracteristicas seguintes:

a) espessura 0 menor possivel para reduzir a perturbacdo devida a insta-
lacdo da célula;

b) grande relagdo largura-espessura para evitar o efeito de concentracdo
de tensGes devida a rigidez da célula;

c) suficiente rigidez da célula e do vardo de cravacdo para garantir posi-
¢do de colocagdo correcta em verticalidade, direc¢do e profundidade;
d) elemento sensivel de medicdo, colocado a meio da célula por forma a

evitar o efeito de ponta, ndo devendo ocupar mais de 1/2 da area total;
e) pequeno deslocamento da membrana necessario para medicdo.

Tavenas et alli (1975) utilizando células que satisfaziam a este critério
obtiveram para um mesmo solo valores de tensdo total horizontal (o) com ga-
ma de dispersdo da ordem de +1 KN/m? (0,01 kgf/cm?). O rigor da medicdo
€ consequentemente bom. Contudo o valor de K, obtido a partir de o, deu
valores entre 1.36 e 2.13, com a média de 1.82. A dispersdo de K, & pois
grande.

Segundo Tavenas (1975, pg. 266 vol. II) as células desenvolvidas pelo
Laboratoire Centrale des Ponts e Chaussées (LCPC), uma modificacio das
quais o autor utilizou, e as células Glotzl e Terratec satisfazem aos requisitos
indicados.

5.4. — Kenney (1967, citado por Massarsch et alli, 1975: 267) utilizou uma es-
taca de grande didmetro com células de pressdo total no fuste.
Os resultados ndo foram considerados satisfatorios dado que a perturba-
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¢do a volta da estaca conduz a deformagdes radiais o que viola as condicGes
de definicdo de K,.
O pressiometro e aparelhagem deste tipo apresenta deficiéncias semelhantes.

5.5. — O ensaio pressiomeétrico classico inclui prévia abertura de um furo de
didmetro D, e a colocagdo em posicdo do pressiometro de didmetro D,. A
aplicacdo de pressdes sucessivamente crescentes conduz a aumentos de volume
crescentes, podendo tracar-se a curva V = f (p) — fig. 5.4. ou AV/V, f (p).
No caso de D, < D, a curva é tipica — curva (a) fig. 5.4. — com um pri-
meiro ramo de coeficiente angular apreciavel, correspondente ao ajustamento
de pressibmetro as paredes do furo; um segundo ramo de variacdo de volume
a pressdo p, quase constante; um terceiro ramo de deformacio elastica com
pequeno coeficiente angular, até uma pressdo de cedéncia pg; um quarto ramo
de deformacfdo plastica até um valor assimptoético p,.

No caso de D, = D; — curva (b) fig. 5.4. — o segundo ramo ndo apa-
rece embora ainda seja possivel determinar p, pela transi¢do entre os primei-
ros e terceiro ramos.

No caso de D, > D; — curva (c) — fig. 5.4. — Sb existem os terceiros
e quarto ramos, ndo sendo possivel a determinagio de p,.

A pressdo p, € suposta corresponder a tensdo horizontal do solo (p, =
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Fig. 5.4 — Curva tipica de ensaio pressiométrico. (Tavenas et al, 1975, I:
468).
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o’y) nas condicdes de campo. A avaliagdo desta pressdo apresenta contudo
.uma gama de variagcdo superior & que se obtem com células de pressdo e mes-
mo com fractura hidraulica (Tavenas et alli, 1975).

Os valores de K, apresentam, como & de esperar uma elevada dispersdo.

O rigor da medicdo dependera da validade da hipotese p, = ¢’, e da
perturbacdo maior ou menor provocada pela abertura do furo e pelo ajusta-
mento do pressiometro. Para minimizar a perturbac¢do tém sido desenvolvidos
pressiometros auto-perfurantes.

Em regra procura-se, no pressiometro convencional, que D, = D,, pelo
que o diagrama tipico ¢ o da fig. 5.5. No entanto, a observacdo da fig. 5.4.
mostra que os valores de p,, p; e p; dependem grandemente da aparelhagem e
sistema de colocacdo, € podem conduzir a valores muito dispares.
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Fig. 5.5 — Forma tipica da curva volume vs pressdo de um ensaio pressiomé-
trico em argila mole.

Além disso Tavenas et alli (1975) mostraram que o ensaio do pressidome-
tro convencional provoca perturbagdo muito severa remexendo o solo, pelo
que a avaliacdo de ¢’y ndo €& aceitavel.

Wissa et al. (1975) desenvolveram um piezometro extremamente sensivel
com o qual podem pelo menos qualitativamente indicar o tipo de solo a ser
ensaiado, baseado no nivel de pressbes neutras atingido, positivas e negativas
e na velocidade de dissipacdo.
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5.6. — Os pressiometros autoperfurantes foram desenvolvidos por Baguelin et
Jezéquel (1972) — pressiometre autofourer-e Wroth e Hughes (1973) *‘Camko-
meter’’. Essencialmente o aparelho cilindrico consta de uma zona inferior (ca-
beca de perfuracdo) e de uma zona superior (célula pressiométrica), fig. 5.6.).

A cabeca de perfuragdo tem laminas de corte e imjec¢do de agua para
extraccdo do material cortado, no interior da fina parede cilindrica que limita
a cabega. A célula pressiométrica tem superficies deformaveis capazes de medir
as pressOes laterais.

Em laboratorio, Hughes (1973, citado por Wroth e Hughes, 1973: 203)
verificou que, sob condigGes favoraveis, a introdugdo do cilindro provoca des-
locamentos radiais inferiores a 0,5% do didmetro do cilindro. O atrito lateral
da parede do cilindro introduz tensdes de corte que provocam excesso de ten-
sGes neutras que ¢ necessario deixar dissipar. Contudo esse excesso de tensdes
neutras sdo inferiores aos provocados pelo avango de um piezoémetro.

Na conferéncia sobre ““In situ measurement of soil properties, Raleigh ,
1975 (ASCE) foi discutido o pressidmetro auto-perfurante e posta em causa a
sua capacidade e sensibilidade. Baguelin e Jézéquel (1975, Vol. II, pg. 231)
sintetizam as criticas formuladas, as quais, no que se refere a tensido horizon-
tal e K,, s@o as seguintes:

a) dificuldade de penetrar solos rigidos tais como areias e materiais resi-
duais;

b) precisdo discutivel para medir a tensdo horizontal ¢ de um modo geral
os pardmetros de tensdo e deformacio;

Baguelin e Jézéquel (1975, pg. 241) defendem contudo o pressiometro
auto-perfurante e afirmam:

a) o método tem um largo campo de aplicagdo quer no que se refere ao
tipo de solo quer a tipos de ensaio;

b) a qualidade de colocagdo pode ser verificada;

¢) o método é realistico e as medicdes de tensdo horizontal podem ser
decisivas em problemas tais como’ estabilidade de taludes, comporta-
mente de fundagées, impulso sobre muros de suporte, atrito negativo;
foram obtidas correlagdes excelentes entre os ensaios mecanicos € o
comportamente de estacas sob cargas laterais e verticais.
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Fig. 5.6 — Camkometer — um pressiémetro autoperfurante (Worth, 1975, II:
202).
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A diferen¢a de comportamento do solo nos casos de uso do pressibmetro
normal ¢ do pressiometro auto-perfurante foi sintetizado por V.P. Drnevich
(1975). O que se segue &€ muito proximo da sua exposicéo.

Considerem-se os dois diagramas (a) da trajectoria de tensdes e (b) da
curva tensdo-extensido hcorrespondente de um ensaio pressiométrico normal (fig.
5.7.). Tratando-se de um sistema axisimétrico (estado de deformacdo plana) &
preferivel usar coordenadas polares, fazendo:

p=i(0r+09)
2

q = 1 (0, — 00)
2

Na situacdo inicial, o, = o0g, OU seja, o ponto A encontra-se no eixo
dos pp.

A abertura do furo corresponde a um ramo AB em que o, decresce e gg
cresce, sendo Ag, = — Aog (Timoshenko et Godier, 1951). Atingida a linha
K;, a trajectoria de tensdes seguird essa linha desde B a C, com diminui¢io
simultinea de o, € 0o (a linha K; é definida por ¢ = b + ptg o, sendo b =
= c-cos ¢ e tg o = sen ¢). Em todo o processo de abertura do furo ha
uma situacdo de corte puro.

No diagrama tensio de corte — deformagido de corte (fig. 5.7c) a curva
apresenta uma zona AB em que as tensdes e deformagdes sdo negativas; cres-
cendo em valor absoluto, ¢ uma zona BC em que as deformagdes continuam
a crescer mas as tensdes decrescem (em valor absoluto).

A introdugdo do pressiometro e o inicio do ensaio de expansdo no furo,
corresponde, no diagrama (p;q), a um ramo CDE em que os incrementos o,
sdo positivos, iguais € de sinal contrario aos que resultam para og (Ao, =
= — Agg). No ponto D atingiu-se ¢ = 0 mas para valor o, = gg menor do
que em A. Atingida a linha K a trajectoria de tensdes segue essa linha — si-
tuagdo de rotura.

No diagrama tensdes-extensdes obtem-se a linha CDEF.

O ensaio conduzird a uma trajectoria de tensdes e a um diagrama ten-
soes — extensdes que sera similar a CDEF para pontos afastados do furo,
mas a origem desse trajectdoria ou diagrama serd num ponto de AC que se
desconhece.
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Fig. 5.7 — Interpretac@o da evolucdo das tensées e deformacdes em ensaio
pressiométrico (Drnevich, 1975, II: 245).

O pressiometro mede portanto uma situagdo de comportamento médio
indeterminado.

Em condi¢cdes perfeitamente ndo-drenadas, « = ¢ = 0, a linha K; & ho-
rizontal com ordenada igual a resisténcia ndo-drenada. Essa trajectoria de ten-
sOes existe ¢ mostra-se que a zona AB cresce com a profundidade abaixo do
nivel freatico.

No caso do pressiometro auto-perfurante a acgdo de furacdo e introdu-
¢d0 do aparelho promove valores de AV/V somente de 0,5% (Wroth, 1975),
ou seja, deformacdes de corte de cerca de 1% na face do furo. A trajectoria
de tensdes ndo apresenta a zona BC sobre K (fig. 5.8.).

Ensaios de corte por torsio estatica extremamente precisos (Hardin,
1971, citado por Drnevich, 1975, II, pag. 246) em especimens cilindricos ocos,
mostraram que deformacdes de corte de 1% provocam modulos secantes de
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Fig. 5.8 — Curvas de pressiometro autoperfurante (Drnevich, 1975, II. 247).

corte reduzidos a cerca de 2% do modulo tangente inicial. O solo adjacente
ao pressibmetro estad numa situagdo de rotura incipiente. Se a rotura ndo
ocorre (ponto C ndo estd em K;) entdo a tensdo de confinamento meédia no
solo nio mudou e a curva de tensOes-extensdes imposta pelo pressiometro
(CDEF) apresenta um modulo tangente inicial similar ao do solo ndo-perturba-
do. Os moédulos tangentes iniciais na carga e descarga, sdo semelhantes (Har-
din, 1971). 7

A resisténcia ao corte de solos insensiveis pode ser assim avaliada. Os
solos com sensibilidade terio a sua resisténcia ao corte alterada pela introdu-
¢do do pressiometro.

O pressiometro autoperfurante apresenta pois melhores possibilidades de
medir as tensdes horizontais totais de solos insensiveis com razoavel rigor.
Nio deve esquecer-se que a trajectéria de tensdes, para condi¢cdes de subrotu-
ra, ¢ de corte puro, medindo-se tensdes no plano vertical.

Tavenas (1975, II pag. 265) refere relativamente aos pressiometros auto-
-perfurantes (ao francés e ao camkometer) que estes aparelhos reduzem consi-
deravelmente a perturbagio do solo, o que se confirma com o diagrama de
relaxagdo das tensbes induzidas, representado pela relagdo entre a tensdo no
instante t e a tensdo final estavel versus o tempo ap6s penetragio do pressio-
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i

metro, (fig. 5.9.). A relacdo entre tensdes &, por ordem crescente: pressidme-
tro auto-perfurante francés, camkometer, célula de pressao total, fractura hi-
draulica. A mesma ordem aparece relativamente ao tempo de relaxa¢cdo. No
entanto o que interessa € a medicdo em repouso e desde que haja deslocamen-
to, pequeno que seja, a medicdo ndo corresponde exactamente a grandeza que
se pretende. Neste sentido o pressiometro auto-perfurante e o camkometer
aproxima-se muito na direc¢io certa mas nio sdo a resposta final. E dados os
refinamentos técnicos que ja tm, & muito pouco provavel que se consiga al-
guma vez medir a tensdo horizontal em repouso.

2,6

1 Pressiometro autoperfurante
(Baguelin e Jezequel,1973)

2 Pres. autoperf - Camkometer
2,2 (Wroth e Hughes,1973)

3 Células de pressao total
— (Tavenas et al,1975)

8 ~No 4 Fractura hidrdulica
E ' R (Tavenas et al, 1975)
N

= T Dissipagdo de pressdes
\"\\ T& neutras de penetracdo

N\ \
L

~x =3 o)

1 10 102 103 104
Tempo apds cravagdo, horas

Tensdo no tempo t
Tensdo finat estavel

e
[}

Relagdo
-

4
Q
(N

Fig. 5.9 — Relaxacdo de tensoes observada com vdrias técnicas de medicdo de
tensées horizontais in situ (Tavenas, 1975 b, II: 266).

5.7. — Espatula dilatomérrica (flat dilatometer)

A espatula dilatométrica de Marchetti (1975, 1979) € um aparelho, de
aplicacdo empirica, do tipo da célula de pressdo total, que é introduzida por
penetracdo estatica. Consiste numa placa de ago inoxidavel, de sec¢io rectan-
gular com 2 X 8 cm, tendo de ambos os lados uma membrana circular de
aco muito fina com um didmetro de 6 cm. O vardo de penetracdo é rigido e

oco permitindo exercer uma pressdo (p) por meio de ar comprimido no lado
interior das membranas, (fig. 5.10.).
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O ensaio consiste em determinar a pressdo p, que corresponde ao inicio

da deformacdo do solo e a pressio p, que corresponde ao deslocamento de
I mm do centro de cada membrana.

Fig. 5.10 — Espatula dilatométrica (Marchetti, 1975, II: 256).

Sao aplicadas duas correcgdes: perda de pressio ao longo dos tubos;
pressdo necessaria para deformar as membranas 1 mm fora do solo. Esta alti-
ma correccdo ¢ muito pequena. As determinagdes sdo realizadas de 20 em 20

cm obtendo-se um perfil tal como os obtidos com o SPT ou o CPT (fig.
5.11.).
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Fig. 5.11 — Exemplo de perfil obtido com espdtula dilatométrica (Marchetti,
1975, II: 258).

A solugdo elastica para obtencdio de modulo de deformacdo é estabeleci-
da nas hipoteses de que (a) a superficie do semi-espaco em contacto com a
membrana ndo pode normalmente deslocar-se; (b) ndo ha redistribuicio de

tensGes em consequéncia da deformagdio da membrana-solo uniformemente
carregado. Assim:

p = ap. D. 1 — #

2
E T

Ap=pl—po

Para” = 1mmeD = 6 cm

= 382Ap
I —

Observe-se que 1 mm corresponde a cerca de 1,5% de 6 cm, ou seja, a ma-
xima deformagéo do solo & de cerca de 1,5% junto 4 membrana.
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O tratamento actual do ensaio é porém de natureza empirica.
O autor define:

Ip (indice do material) = (p; — Po) / (Po — Uo)
Kp (indice de tensdo horizontal) = (p, — u,) / ¢’y
Ep (moédulo edométrico) = E (1 — p?) = 38,2 (p; — Po)

sendo:

k]

o', — tensdo geostatica

1, — pressdo neutra inicial

Para os solos ensaiados, Marchetti (1979) apresenta uma correlagdo entre
K, e Kp, ¢ a equagdo:

1.56

OCR = (0,5 Kp) (5.1)

para solos normais. Alguns solos apresentam OCR geologico menor que o da-
do pela equacdo. A esses solos considera-os subnormais (abnormals).
As principais razdes dessa anormalidade sdo:

a) actividade tectOnica;

b) ciclos de carga e descarga;

c) condigbes nio unidimensionais;

d) atraccdo entre particulas de varios tipos incluindo cimentagéo.

A partir do valor de K, e da equagdo (5.1) o autor alarga o conceito de
razdo de sobreconsolida¢do definindo EOCR = (0,5 Kp)!**¢. Esta extensdo tem
significado porquanto a resisténcia e deformabilidade dos solos esta relaciona-
da com Kp e consequentemente com EOCR, (razio de consolidagdo generali-
zada — extended).

Segundo o autor as vantagens do aparelho resultam ainda de:

a) ser um ensaio rapido, econémico, que da um panorama da flutuacdo
das caracteristicas do solo em profundidade, podendo usar-se inclusivé
a partir de um barco em estudos de ‘‘offshore’’;
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b) os resultados serem independentes do operador e de grande reproduti-
bilidade.

5.8. — O valor do coeficiente de impulso em repouso é avaliado, nos ensaios
“in situ’’, através da expressio:

Ko - O, — u
g, — U
O erro relativo sera:
AK, Aoy N A o, LA loy oy
K, g, — Uu g, — U (6, — W) (o6, — W)

Sendo ¢, = T 4 h, vem:

Ao, = Z h. Ay + £ v Ah

O valor de A v pode atingir + 0,4 kN/m3 (0,04 kgf/cm?) e o de Ah po-
de atingir + 0,1 m.

O valor de Au pode atingir + 1 kN/m? (0,01 kgf/cm?).

O valor de A ¢, pode atingir de + 1 a + 7 kN/m? (0,01 a 0,07
kgf/cm?) conforme o método usado na sua determinagfio, ou mesmo chegar a
+ 10 kN/m? (0,01 kgf/cm?).

Tavenas et alli (1975, I, pag. 473) apresentam um quadro com os valores
de A K,/K, para certas condi¢des indicadas no Quadro VI.
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QUADRO VI — AVALIACAO DO ERRO DE K,

4 ay 4 K
h _ 4 o, du x (...)
metros O, — u K,
min.! provavel? | o,— u min! provavel?
2 11.1% 33.3% 20% 2.8% 33.9% 56.1%
4 5.6% 16.8% 13.3% 1.4% 20.3% 31.5%
6 3.7% 11.1% 11.1% 0.9% 15.7% 23.1%
8 2.8% 8.4% 10.0% 0.7% 13.5% 19.1%
10 2.2% 6.6% 9.3% 0.6% 12.1% 16.5%
1. (4 6, = 1 kN/m? 0,01 kgf/cm?)

2. (4 o, = 3 kN/m? 0,03 kgf/cm?)
Calculo baseado nos seguintes valores:
y = 16 kN/m? 1,6 gf/cm3

K, = 0.75
Nivel freatico coincidindo com a superficie do terreno

Massarsch et al. (1975, 1, pag. 284) dio exemplo de avaliacdo dos erros
de uma medi¢do com célula de pressio Glotzl:

QUADRO VII — PRECISAO DE AVALIACOES COM CELULA GLOBAL

Precisio média Melhor precisio
oy = 71,1 k Pa doy = * 4,0 k Pa + 2,0 k Pa
oh = 61,0 k Pa Aop = £ 4,0k Pa +1,0 k Pa
uy = 45,6 k Pa Aug = + 1,5k Pa + 1,0 k Pa
Ko = 0,60 + 0,038 ou 6,3% %+ 0,024 ou 4%

1k Pa =1kN/m? = 0,01 kgf/cm? = 0,1 tf/m?
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As fontes de erro na avaliacdo de K, ““in situ’’, sdo, segundo Massarsch,
Holtz, Holm e Frediksson (1975, I, pag. 282/283) as seguintes:

tensdo vertical total (oyg)

— erro na avaliacdo laboratorial de v

— representatividade das amostras para definir o 4 médio
— efeito da secagem superficial, fissuras, etc. no valor de vy
— irregularidade da superficie (inclina¢do, ondulagdo)

— erro de avaliacdo da profundidade

tensdo neutra (u,)

— erros de calibragdo do aparelho

— erros do zero

— erro de avaliagdo da prof undidade de medicio

— efeitos de temperatura

— flutuacdo da pressdo atmosférica

— flutuagao sazonal do nivel freatico

— excesso de tensdo devido a instalagdo do aparelno de medida (que
tende a esvanecer com o tempo).

tensdo horizontal total (oy)

— deslocamento do solo por instalacio do aparelho de medida

— instala¢do de excesso de tensdo neutra

— perturba¢do (remeximento) do ‘solo por instalagio do aparelho de
medida

— mudan¢a da distribuicdo de tensdes no maci¢o junto a célula de medida

— erro de avaliagdo da profundidade

— irregularidade da superficie (inclina¢do e ondulagdo)

— erros de leitura. A

Além destes erros de caracter geral devem considerar-se os erros especifi-
cos dos métodos de avaliagdo da tensdo horizontal (oy).

Podem considerar-se erros proprios da fracturagdo hidraulica (Massarsch
et al., 1975, I, pg. 283):
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— direccdo da fenda — teoricamente normal 4 direc¢do principal mini-
ma; irregularidade do maci¢o e heterogeneidades do solo podem con-
duzir a fendas com orientacdo diferente

— resisténcia a traccdo do solo — embora pequena, pode existir ¢ ndo é
considerada

— factores hidraulicos como ar e gelo na 4gua.
Podem considerar-se erros proprios do método da célula de pressdo total

— caracteristicas da célula — variacdo volumétrica provocando alteracdes
do estado de tensdes; deformabilidade da célula; dimensdes

— colocagdo da célula — verticalidade

— erros de calibragdo

— erros de leitura

— precisdo de medida

— efeitos de tempo — as medi¢des tendem para um valor assimptdtico
ao longo do tempo

— efeitos da temperatura.

A analise do erro relativo de K, mostra que & em regra grande, dimi-
nuindo progressivamente com a profundidade.

Em laboratério diminuem substancialmente os erros dos parametros o,,
g, € u, mas introduz-se o erro de amostragem, ndo quantificavel, o que torna
os resultados ainda mais discutiveis.

O problema pratico da avaliacdo de K, & pois extremamente delicado lo-
go que se pretende rigor compativel com as necessidades de projecto de obras.

5.9, — Massarsch et al. (1975, I: 284), comparando métodos de ensaio no seu
trabalho sobre a medicdo da tensdo horizontal *‘in situ’’, apresentam conclu-
sdes que indicam esquematicamente:

1 — & muito fraco o ajustamento entre os métodos da fracturagdo hi-
draulica e da célula da tensdo total;

2 — a reprodutividade de resultados é melhor no método da célula;

3 — quando se exprimem os resultados em termos de K, introduzem-se
erros adicionais;

4 — é provavel que K, sofra varia¢des sazonais;
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5 — o valor de K, € grosseiramente constante com a profundidade; sofre proximo
da superficie uma grande influéncia da secagem da crosta; abaixo de Sm
tende a decrescer por possivel maior perturbagao do solo na colocagdo do
elemento de medida;

6 — medic¢des efectuadas em cinco locais com solos em condi¢cdes razoa-
velmente homogéneas apresentaram dispersdo inaceitavel para corre-
lagdes de K, com I,, I} ¢ OCR, ao contrario do que ¢é indicado pa-
ra os ensaios laboratoriais com amostras remexidas, possivelmente
em consequéncia da complexa historia de tensdes ‘‘in situ’’.

Conscientes das incertezas das medi¢des de tensdes “‘in situ’’ e do efeito
acumulado dos erros na avaliacdo de K,, sugerem que:

a) em vez de um valor Unico, serd aplicavel, a um macico, uma gama de
variacdo de valores K, devendo ponderar-se o seu efeito no calculo
das estruturas;

b) para trabalhos de rotina a expressio empirica de Jaky serd provavel-
mente aceitavel;

¢) para obras de engenharia importantes serd aconselhavel medir directa
-e cuidadosamente os valores de oy, ‘‘in situ’’.

Qualquer que possa ser a experiéncia relativamente ao rigor das determi-
nacdes de o’,, o'y, u e K,, a uma estima arbitrada, é sempre preferivel ter um
valor resultante de observag¢do ‘‘in situ’”’ desde que seja baseado num niumero
suficiente de resultados e sejam usados métodos estatisticos (Massarsch, et al.
1975: 11, pag. 260).

Por outro lado é também de interesse, para conhecer o comportamento
dos solos e as condi¢des de seguranca, acompanhar a evolu¢do no tempo dos
valores medidos antes, durante ¢ apds a constru¢do. Esse tipo de medicdo po-

de ser realizado com equipamento deixado no terreno (Massarsch, 1975).

6 — CONCLUSOES

O interesse do conhecimento do impulso em repouso reside no conheci-
mento do estado inicial do estado de tensdes ‘‘in situ’’ para:
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a) realizacdo de ensaios partindo desse estado inicial, seguindo trajecto-
rias de tensdes impostas para definicio de pardmetros de calculo do
solo;

b) conhecimento dos estados de tensdo inicial ‘‘in situ’’ para avaliagdo
da estabilidade de obras de terra ou suportes € estacas.

Em alguns casos & necessario o conhecimento directo de K,; noutros, es-
se conhecimento & uma forma indirecta de avaliar as tensdes horizontais no
solo.

O coeficiente de impulso em repouso depende de diversos factores, tais
como:

a) tipo do solo (propriedades plasticas); -

b) dngulo de atrito interno;

¢) indice de vazios ou baridade relativa;

d) razdo de sobreconsolidac¢io;

e) historia das tensdes;

f) estrutura contra a qual o impulso se exerce.

Existem expressdes empiricas, resultantes de experiéncias de vario tipo,
que permitem aproximar o valor de K,. Este valor ndo € constante com a
profundidade nem tnico, parecendo corresponder antes a uma gama cuja am-
plitude depende ndo s6 da fidelidade de avaliacdo mas também de dispersdo
propria do solo. »

A medicdo das tensdes horizontais pode ser realizada por ensaios de la-
boratorio e “‘in situ’’. Actualmente os ensaios de laboratorio estdo postos em
causa dada a perturbacdo da amostra durante a colheita e a modificacdo de
tensdes introduzida. Existem contudo métodos que poderdo ser aplicados ten-
do em atencdo os possiveis erros do ensaio € amostragem.

A medicdo ‘‘in situ”’ pode realizar-se pelos métodos seguintes, indicados
pelo que se supde ser a ordem crescente de precisdo:

fractura hidraulica;
pressiometro;

células de pressio;
pressiometro autoperfurante.
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Em todos os casos existe alguma perturbacdo do estado de tensdes do
solo € o desenvolvimento de tensdes neutras pela introducio do sistema de
medida.

Existem ainda métodos de medida empiricos (espatula dilatométrica) cuja
validade s6 a experiéncia futura podera vir informar.

Estes métodos tém o seu campo de aplicacdo proprio tendo em conside-
ra¢do o tipo de solo e custo do ensaio.

Os valores obtidos por expressdes empiricas tém interesse especialmente
para projecto de obras de pequena importancia.

A medicdo de K, é feita indirectamente a partir da medicio das tensées
no solo (totais e neutra). Essas medi¢des sdo delicadas acarretando erros resul-
tantes do proprio ensaio, e da perturbag¢do do solo. Ao avaliar-se K,, os erros
de medicdo das tensdes adicionam-se, pelo que os erros de avaliagio de K,
sdo grandes, com valores dispersos, variando do simples ao dobro. Por essa
razdo pode ser necessaria a realizagdo de diversos ensaios, estatisticamente pla-
neados para aumentar a confianca das médias obtidas.
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