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RESUMO

Este trabalho apresenta em sua primeira parte
uma resenha sobre a ocorrencia, o mecanismo e os criterios de iden-
tificagao de solos colapsiveis, alem das solugbes aplicadas no ambi

to da engenharia para o tratamento desses solos.

Na segunda parte, atraves da aplicacao de ensaios
de laboratorio e de campo, analisa-se o comportamento de solos co-
lapsiveis do Projeto de Irrigacao do Distrito Agro-Industria] de
Jaiba, no norte-do Estéﬁo de Minas Gerais. E avaliada a influencia
da colapsividade sobre os canais principais de distribuigio'da agua
para a irrigacao, optando-se por mudancas no projeto desses canais.

* oy

ABSTRACT

A brief review on the subject of collapsible soils is
presented, in the first part of this work. The main aspects of occurrence,
mechanical behaviour and identification criterions are discussed,

as well as engineering solutions for the stabilization of the soil.

In the second part, experimental results from
laboratory and "in situ" tests on the alluvial soils of the Irrigation
Project of Jaiba, northern of the Minas Gerais State, are presented.
The influence of the collapsibility of the soils on the behaviour
of the main canals of the Project required a revision of the design

criterions.
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INTRODUGAO

A ocorrencia de solos estruturalmente instaveis
tem-se apresentado como um condicionante geotécnico na implanta-
¢ao de obras civis. A definigcao de instabilidade estrutural do
solo e muito ampla, em fungao da diversidade de tipos de solo,
sua formacac e evolugdao pedoldgica, alem dos agentes externos que
alteram o seu comportamento, como os carregamentos externos esta
ticos e dinamicos, mudangas de quantidade de 3gua no solo, alte-
ragoes quimicas do 1iquido intersticial, temperatura e outros.

Neste trabalho sera analisado um dos tipos de so
los estruturalmente instaveis, no qual o solo encontra-se nao sa
turado, ocorrendo mudanga brusca no comportamento tensao-deforma
cao, quando se aumenta o grau de saturagao, sem mudanca do esta-
do de tensao, devido aos carregamentos externos atuantes. Estes
solos sao tratados como colapsiveis ou subsidentes e ocorrem em
varias partes do mundo, de variadas maneiras, porem sempre ca-
racterizando-se por possuir uma estrutura ent;é particulas poro-
sa e instavel, perante a introducdo de agua em seus vazios.

A constatacao da ocorréncia e a preocupacao com
0 comportamento dos solos colapsiveis remonta ao seculo passado,
segundo o registro mais antigo encontrado pelo autor, quando em
1898 ja se discutia sobre o efeito daAcapi]aridade como fator de
influencia na coesao apérente destes solos, éegundo Palmer (1951)
apud Holtz e Gibbs (1951). No entanto, segundo Dudley (1970), ate
logo apos a 22 Guerra Mundial, muito pouco havia sido . divulgado
sobre os solos colapsiveis.

Com a ocupagao de novos territorios e areas con-
sideradas improprias, ate ent3o, para atividades agricolas e in
dustriais, principalmente em areas de clima arido e semi-arido
onde os solos apresentavam-se nao saturados, com o suprimento de
agua a essas regioes atraves de redes de abastecimento e de ir-
rigacao, aumentou o numero de constatacoes de ocorréncia de so
los colapsiveis. Muitas destas ocorrencias estdo ligadas a aci-
dentes e danos em canais, barragens, adutoras e edificacoes, cons
truidas em regioes nunca antes exploradas, onde . a cancentragao
de volumes significativos .de agua, propiciou o aumento do grau
de saturacao do solo, com o .surgimento de subsidéncias prejudi
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ciais as obras.

Vargas (1953) apresenta as caracteristicas dos
solos residuais do sul do Brasil, onde as camadas . superficiais
ocorrem com grande porosidade e nao saturadas, sendo consideradas
problematicas para o apoio de fundacoes de edificios, barragens
de terra e escavagoes, devido a alta compressibilidade e permea-
bilidade desse material.

No Brasil a constatacao e a investigagao do com-
portamento de solos colapsiveis remonta, principalmente, a deca-
da de 1960, quando durante a construcao das grandes barragens na
regiao Centro-Sul se deparou com esses horizontes de solos super
ficiais porosos e sujeitos a eventuais recalques repentinos du
rante a fase de enchimento dos reservatorios, segundo o conheci
mento do autor. A partir dai,o numero de registros vem aumentan-
do, principalmente devido a expans3ao urbana e agricola no pais.

Neste trabalho dar-se-a enfase aos solos colapsi
veis de origem aluvionar, ocorrenfes no norte-do Estado de Minas
Gerais onde se implanta na margem direita do Rio Sao Francisco o
Projeto de Irrigacao do Distrito Agro-Industrial de Jaiba- PRODAIJ.
Estes solos épresentam-se laterizados e nao saturados, possuindo
uma estrutura instavel que se destroi com o aumento do grau de
saturagao. |

A primeira parte do trabalho, capitulo 2, apre-
senta uma resenha sobre os solos colapsiveis, baseada na consul
ta de artigos tecnicos disponiveis, que tratam do assunto. Sao
abordados os aspectos de mecanismo do fenomeno, ocorréncia, cri
terios de identificacao e solucoes no ambito da engenharia, com
enfase para os criterios de identificacao de solos colapsiveis.

Na segunda parte do trabalho, capitulo 3, apli-
cam-se os criterios de identificacao e de analise de solos co
lapsiveis, tendo éomo exemplo os solos aluvionares laterizados do
Distrito Agro-Industrial de Jaiba. Sao analisados os ensaios de
laboratorio e de campo realizados, para a avaliagao da gravidade
do problema, durante a fase de estudo para o projeto e implanta-
cao dos canais principais de irrigacao, consideradas as princi
pais obras sujeitas aos efeitos das eventuais subsidencias provo
cadas pelos solos co]apsTVeis.




No capitulo 4 procura-se apresentar os principais
aspectos abordados e as principais conclusoes advindas do estudo
dos solos colapsiveis do Distrito Agro-Industrial de Jaiba, ate
o presente momento, delineando-se as abordagens tecnicas que se-
riam convenientes que fossem desenvolvidas.

S




2.

0S SOLOS COLAPSIVEIS

2.1. Caracterizacao do fenomeno

Dentre os solos estruturalmente instaveis desta-
ca-se o grupo de solos que apresenta anomalias no  comportamen
to tensao em funcao da deformacao, devido a alteracgao das suas
condigoes iniciais, resultando em uma reducao abrupta de
volume. A atencao estara voltada para aqueles solos que sofrem
mudancas nos arranjos estruturais das particulas constituin-
tes, com redugao do volume de vazios em funcao de um aumento
no teor de umidade do solo.

Assim, dentro destas caracteristicas destacam-se
os solos nao saturados, com grande porosidade e arranjo estru-
tural entre as particulas, que pode ser considerado estavel,
se nao se alterarem os estados de tensoes e os teores de umida
de naturais:

Dentro desté tipo de ‘comportamento 0s
diversos autores que tratam desta materia tendema subdividir es
te universo de solos, em duas categorias. A primeira categoria
seria a dos solos que, apenas com o aumento do grau de 'satura
cao, sem aplicagcao de esforcos externos, sofreriam a alteragao
de arranjo entre as particulas constituintes, ou seja, teriam
redugEo de volume sob as tensoes devidas somente ao peso pr§
prio. Na segunda categoria estariam relacionados os solos que
necessitariam de um carregamento externo, com alteragao do es-
tado inicial do depﬁsifd para a ocorréncia do desarranjo estru
tural com o aumento do grau-de saturacao.

Esta subdivisao em duas categorias, aparentando
uma forte distincao de comportamento, deve sér analisada como
uma simplificacao. Acredita-se que, para o desenvolvimento do
desarranjo estrutural devido ao umedecimento do solo, exista um es
tado de tensao caracteristico, para cada tipo de solo ou para
cada tipo de estrutura de particulas, que propicia a ruptura das
ligacoes do arcabougd do solo. Conceito semelhante e estabele-
cido por Tokar (1973).

Este estado de tensao, que pode ser considerado
critico para as ligacoes entre as particulas, deve variar em
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fungdo da formagao e evolugdo do deposito de solo, devendo ser
o estado de tensdo meédio correspondente ao tipo de estrutura domi
nante, entre particulas , que caracteriza o fenomeno de reducao
de volume de vazios com o aumento do grau de saturacao do solo.

Quando a resisténcia das ligacoes entre as parti
culas, que deve ser reduzida no umedecimento do solo, atingir um
valor inferior as tensoes cisalhantes atuantes, ocorre a ruptu-
ra das ligacoes, com a consequente redugao de volume, devido
aos grandes vazios que circundam o esqueleto solido. Esta redu
¢io de volume de vazios, a partir da ruptura das ligacoes, fi
ca caracterizada como um tipo de adensamento, dependente das
tensdes aplicadas e do estado inicial do solo anterior ao co
lapso, definindo a“magnitude da subsidéncia.

Deve ser notado que a ruptura destas ligacoes en
tre as particulas pode ser obtida atraves, unicamente, da apli
cacdo de cargas externas, sem que se alcance as tensoes de
ruptura do solo e sem a necessidade de umedecimento (Uriel e
Serrano, 1973), estando a parcela de deformacao devida a quebra
da estrutura do solo, somada na curva de compressibilidade do
material.

Assim parece logico que os resultados esperados
para as magnitudes das deformacoes devidas ao aumento do grau
de saturacao do solo se dem conforme citado por Jennings e
Knight (1957), Vargas (1973) e Mello (1973). A deformagao volu
métrica na inundacdo, em solos estruturalmente.instaveis,ensaia
dos em oedometro, aumenta com as tensoes aplicadas ate um cer-
to valor, diminuindo a partir deste ponto até nao mais ocorrer,
quando a estrutura das paftTcu]as atinge o equilibrio estavel,
independente do teor de uﬁidade do solo.

Unm fator caracteristico da ocorrencia das deforma
coes volumetricas causadas pelo aumento.do grau de saturacao do
solo & a velocidade com que se da o fenomeno, resultando em tem
pos, quase sempre, bastante curtos para a quebra das ligacoes en
tre as particulas, estando a velocidade dos recalques oriundos destas de
formacoes, relacionada com a velocidade de umedecimento do solo.

Neste trabalho, este tipo de instabilidade estru
tural sera denominado de colapsividade, sendo os solos chamados
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2.2.

de colapsiveis ou de carater colapsivo, denominando-se de colapso

a quebra das ligacoes entre as particulas do solo como aumento
do grau de saturagao.

A ocorrencia dos solos colapsiveis

A ocorrencia de solos sujeitos a colapsividade e
constatada de uma forma muito variada em todo ¢ munde, diferin
do em termos de origem e tipologia, sendo encontrados em quase
todos os climas, como mostram Dudley (1970), Aitchison. (1973)
e Vilar et al (1981).

A ocorrencia de solos colapsiveis, geralmente, es
ta associada a depositos de origem recente em climas aridos e
semi-aridos, em fungdo da deficiencia de umidade, provocada pe
las altas taxas de evapotranspiracao, sempre superiores a plu-
viosidade. Nas regioes onde se alternam estacgoes secas e de pre
cipitagoes intensas surgem as condigoes favoraveis para a lixi
viagao de finos dos horizontes superficiais, formando os solos
porosos. ’ o

0 solo mais citado e o "loess", proveniente de dé
posigdo eolica, constituido basicamente de particulas de dimen
sao do silte, de quartzo e feldspato, aglutinadas com pouca ar
gila, podendo ocorrer com caracteristicas mais arenosas ou ar-
gilosas, geralmente com peso especifico baixo.

0 termo "loess™ e de origem alema, derivado da
palavra "18sen", que siginifiea dissolver, tornar livre ou sol
tar, segundo Holtz e Gibbs (1951).

A preocupacgao com o comportamento deste material
remonta ao seculo passado, sendo a citaéﬁo mais antiga, desco-
berta sobre o assunto, encontrada na discussao do artigo de
Holtz e Gibbs (1951) por Palmer (1951), que se refere aoartigo
de-Ladd (1898). Este artigo refletiria a preocupagao do autor
com o efeito da capi]afidade na estabilidade do "loess" do oes
te de Iowa, desenvolvendo a chamada coesdo aparente.

Na discussao do mesmo artigo, Terzaghi (1951) apre
senta a sua experiencia com o "loess" do Turquestdao na Asia Cen
tral, mostrando os resultados de um ensaio "in-situ", atraves
da execugao de uma escavagao no terreno natural e manutencao
de um lamina d'agua, com observacao dos recalques. Neste exem-
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plo o "loess" apresenta subsidencias devido a inundacao, sem a
imposicao de carregamentosexternos, sob seu proprio peso. Nes-
ta discussdio, Terzaghi cita ainda Scheidig (1934), que apresen
ta as caracteristicas do "loess" com especial referéncia a ex-
periencia em construgao dos russos. As propriedades do "loess"
do vale do Rio Missisipi, apresentadas por Holtz e Gibbs (1951)
seriam similares aquelas apresentadas por Scheidig (1934), se
gundo Terzaghf (1951).

Clevenger (1956) apresenta um exemplo de "loess",
na bacia do rio Missouri, no canal de Courtland onde, o teste
de inunqagéo "in-situ", tanqueamento, nao apresentou subsiden
cias significativas devido somente ao peso proprio do
"loess". ’ .

Morrison (1968) e Sheeler (1968) citam a ocorrén
cia de "loess" no Alaska, onde e encontrado permanentemente,

com a agua intersticial congelada.

Segundo Clemence e Finbarr (1987) os depositos mais
extensos de solos colapsiveis sao eolicos, de siltes e areias,
sendo este 0 motivo de haver muitas constatagoes de
sua ocdfréncia. 0 "loess" cobre uma area de 17 % dos Estados Uni
dos, 17 .% da Europa, incluindo os ﬁaTses baixos, parte da Fran
ca, Alemanha e Europa Oriental, 15 % da Russia e Siberia e gran
des Ereas da China. E tambem encontrado na Nova Zelandia e nas
regioes planas da Argentina e Uruguai, principalmente entre as
latitudes 30° e 400. ' |

0 autor desconhece a constatagdao de ocorrencia de

"loess" no Brasil.

De origem edlica, porém apresentando caracteris-
ticas da acao do intemperismo e da atividade pedogenetica, des
tacam-se os solos colapsiveis de Argola, segundo Horta da Sil-
ta {1971), as areias siltosas vermelhas, "luso red sands". As
chamadas "muceque red sands", seriam solos colapsiveis de ori-
gem marinha, que tambem se transformaram em funcao do ambiente
continental favoravel a formacao de estruturas de solo, poten
cialmente instaveis.

As areias .vermelhas quartziticas de Lourengo Mar
ques sao originadas de antigas dunas e apresentam carater co-
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lapsivo, como mostram Furtado e Martins (1973).

Com as mesmas caracteristicas destas areias, po
rem de origem eolica ou coluvionar, Jennings e Knight (1957)
apresentam uma areia siltosa vermelha do Transvaal com compor
tamento colapsivel.

Dudley (1970}, Armzn.e Thorntorn (1973), Wolle
et al (1978) e Aragao e Melo (1982) apresentam ocorrencias de
solos colapsiveis de origem aluvionar.

Gibbs e Bara (1962, 1967), Bara (1972) e Knodel
(1981) tratam de um solo formado atraves de corridas de lama
("mud flows"), que apresenta grandes subsidencias quando inun
dado, no vale de San Joaquin na California.

Bull (1964) apud Clemence e Finbarr (1981) mostra
que o recalque maximo provocado por colapso, em solos de ori
gem aluvionar, ocorre para porcentagens de argila de 12 % Abai
xo de 5 % os recalques sao pequenos e acima de 30 % o solo tem
carater expansivo. Neste intervalo os so]ogyﬁue apresentam maio
res dimensoes de volumes de vazios recalcam mais do que os que
tem menores dimensoes de volume de vazios, para o mesmo indice
de vazios.

Collins e McGown (1974) observaram, atraves de mi
crosc6pio eletronico de varredura, amostras de solos siltosos
e arenosos colapsiveis, de origem glacial, provenientes da Suge
cie, Escandinavia, Ilhas Britﬁnicas, Islandia e Antartida.

Solos colapsiveis de origem coluvionar foram iden
tificados por Holtz e Hilf (1961) na construcao de uma barragem
em Nevada, USA.

Deve ser destacada a ocorrencia de solos porosos
de origem residual, coluvionar ou sediﬁentar que resultaram da
evolugao pedologica do solo anterior “in—sifu", na regiao Cen-
tro-Sul do Brasil, conforme Vargas (1953, 1972). Algumas ocor
réncias de solos porosos nas fundacoes e ombreiras de barragens
brasi]eiras da regigo Centro-Sul sao apresentadas por Queiroz
(1960), barragem de Tres Marias; Scherrer (1965), dique de Ju-
rumirim;Décourt (1968, 1971), barragem de Promissao; Vargas (1972),
barragem de Ilha Solteira; Viotti (1975), barragem de Sao Si
mao.
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2.

3.

Dentro deste contexto de solos,cita-se a ocorren
cia de solos colapsiveis nas cidades de Sao Carlos, Barros (1970),
Limeira, Serafim (1978), conforme Vilar (1979) e em Sumare-Cam
pinas, Samara (1981).

Trés ocorrencias distintas de solos residuais po
rosos, originados de basalto, riolito e arenito do Planalto Me
ridional do Rio Grande do Sul, sdo apresentadas por Gehling et al
(1982). '

Conforme afirmam Clemence e Finbarr(1981), os so
los residuais sao o produto do intemperismo, apresentando tama
nhos de particulas variando desde o pedregulho até os coloides
e em alguns casos matéria organica. A formacao da estrutura co
lapsivel nestes solos & o produto da lixiviagao do material so
ldvel e coloidal, resultando na estrutura porosa e instavel. So
los colapsiveis residuais de granito foram encontrados na Africa do Sul e
no ndrte da Rodésié,como mostram Brink e Kantey (1961).

Alem das ocorrenciasnaturais de solos colapsi
veis, argilas compactadas abaixo do teor de umidade otimo, em
laboratorio, podem apresentar uma estrutura floculada e macro-
poroéa, segundo Bardeﬁ e Sides (1969), apud Vilar (1979).

Dudley (1970) cita a ocorrencia de solos colapsi
veis constituidos de cinzas vulcanicas em Washington, perto do
rio Snake.

Os mecanismos de instabilidade estrutural

Na tentativa de explicar as causas da ocorrencia
do colapso da estrutura instavel dos solos colapsiveis, atra-
vés da visualizacdo do arranjo entre as particulas, merece des
taque o trabalho de Collins e McGown (1974), que atraves do uso
do microscopio eletronico de varredura, investiga a validade de
muitos modelos ideais,formulados através da analise do compor-
tamento dos solos. |

A existencia de um arranjo entre particulas, for
mando uma estrutura com grandes vazios, e o condicionante ne
cessario para a ocorrencia do colapso estrutural. No entanto em
um mesmo solo podem estar presentes varios tipos de arranjos
entre particulas, com conformagoes diferentes, independente das
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condicoes de formacao do deposito, muito embora acreditem os
referidos autores, que exista uma estrutura, ou grupo de estru
turas de particulas, dominante.

De uma maneira geral, foi observado que algumas
feicOes caracteristicas s3ao guardadas pelos solos colapsiveis,
citando-se a matriz granular impregnada por particulas do argi
la; pontes ou suportes formados por particulas de silte e/ou
argila, sendo raros os contatos grao.a grao de areias; concre
coes ou conglomerados regulares de particulas de silte e/ou ar
gila e presenca de grandes vazios ou poros. Estas conclusoes fo
ram obtidas ao observar-se areias do Transvaal, solos "loessicos",
argila siltosa de Tucson e alguns solos de formacgao glacial,
conforme Collins e McGown (1974).

Dudley (1970) e Clemence e Finbarr (1981) apre
sentam, esquematicamente, alguns arranjos simplificados de es-
truturas de solos colapsiveis, que sao reproduzidos a seguir,
né figura 2.1., devendo ser considerados apenas para fixacgao de
ideias, dada a comp]exidadé dos arranjos reais, como & mostra
do por Collins e McGown (1974}). |

] A analise da natureza das forgas que tornam es
tas estruturas de particulas estaveis, enquanto nao se alteram
as caracteristicas iniciais do solo, no caso o seu teor de umi
dade, completa o entendimento do mecanismo de colapso.

Dudley (1970) apresenta tres fatores que contri-
buem para a manutencdao das ligacdes entre as particulas nos so
los nao saturados:

a) capilaridade ou tensoes capilares desenvolvidas entre as par
ticulas;

b) forcas eletromagneticas de superchie;ou seja, forgcas de os
mose, Van der Waals e atragao molecular; e

c) existencia de agentes cimentantes, como por exemplo oxido
de ferro, carbonatos e sais soluveis.

Esta resistencia existente entre as particulas,
no caso em que se combinem os tres efeitos, seria diminuida pe
lo umedecimento_do solo, havendo, primeiramente, uma redugao de
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resisténcia dos vinculos, devido as redugbes das tensoes capi
lares e das resistencias dos arranjos de suporte de argila {for
cas eletromagheticas de superficie). Como consequencia, have
ria a movimentacao das particulas, devido ao estado de tensao
atuante, com a perda de resistencia do agente cimentante, de
acordo com Dudley (1970).

PARTICULAS
AGREGADAS DE ARGILA

PARTICULAS
DE SILTE

ARRANJO COM ARGILA ARRANJO DE CORRIDAS ESTRUTURA COM PONTES
FLOCULADA DE LAMA DE ARGILA

ESTRUTURAS T(PICAS DE SOLOS COLAPSIVEIS

APUD DUDLEY { 1970) e CLEMENCE e FINBARR {1981)
FIGURA 2.1

Reginatto e Ferrero (1973) apresentam a influen
cia da composicao quimica do 1iquido que penetra no solo na ordem
da magnitude dos recalques devido ao colapso estrutural, mos-
trando que em fungao do tipo de liquido, o grau de "quebra" das
microestruturas pode ser diferente, com a definigcao de compor-
tamentos caracteristicos intrinsecos a formacao e evolugao do

deposito de solo.

Clemence e Finbarr (1981) afirmam que, na maior
parte das vezes, o agente cimentante € o principal vinculo dos
contatos entre as particulas de solo tipo "loess" e que a ma
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neira pela qual estes perdem a sua efetividade, depende das pro
priedades quimicas do 1iquido que penetra no solo e da solubili-
dade do agente cimentante envolvido.

Segundo Dudley (1970), o principal fator que man
“tem a resistencia temporaria dos solos colapsiveis e a tensao
capilar, muito embora essa opiniao seja, principalmente, basea
da em analises teoricas, com algumas comprovacoes experimentais,
em casos especiais. ‘

Neste ponto depara-se com o principio das tensoes
efetivas para solos nao saturados, que segundo Bishop (1960),
apresenta a seguinte expressao para a tensao efetiva:

of = O -+l X (W i u,) - u,, onde
Oy = tensao efetiva
o = tensao ‘total
u, = pressao na.fase gasosa dos poros do solo
u, = pressao na fase liquida dos poros do solo
x = fator dependente do grad de saturacao do solo

Ug = Uy = SUCCa0

Essa mesma expressao pode ser reescrita da seguin
te forma:

Og = 0 - [X u, + ug - xﬂ » onde

a expressao entre colchetes seria denominada poro-pressao ("po
re pressure"), ou seja a pressao da fase fluida nos poros do
solo, de maneira a compor a tensao efetiva pela diferencga de
duas parcelas, como no caso dos solos saturados.

Assim, esta seria a expressao da tensao efetiva
que comandaria os comportamentos da compressibilidade e resis
tencia do solo nao saturado.

Conforme Jennings e Burland (1962) o processo de
umedecimento do solo traz uma reducao no valor de (uz - uy) cor
respondendo a uma diminuigao nas tensoes efetivas. Com

A=




base no principio das tensdes efetivas, esta reducao seria acom
panhada por um aumento de volume do solo. No entanto,o0 colapso
da estrutura do solo resulta no inverso do comportamento pre-
visto, com base no principio das tensoes efetivas.

Assim, aparentemente, o principio das tensoes efe
tivas e inapiicavel para solos estruturalmente instaveis, colapsiveis.

Varios autores tem estudado o problema e propos
to novos modelos de analise para solos nao saturados, como Bishop
e Blight (1963) e Matyas e ~RadhaKrishna (1968), que procuram
decompor a tensao efetiva em duas componentes independentes -
(o - ua) e (ua = uw), tensao aplicada e sucgao, respectivamen-
te.

Fredlund e Morgenstern (1977) definem a quarta
fase para os solos nao saturados, a chamada "contractile skin",
ou seja a interface entre a fase 1iquida e a fase gasosa.

Um trabalho que procura mostrar a validade do
princ?pio das tensbes efetivas, segundo Bishop (1960) e o de
Kane (1973). Atraves dos resultados de ensaios oedometricos es
peciais, o autor conclui que a compressao confinada & um feno-
meno de cisalhamento, ou seja, que o comportamento de solos nao
saturados, quando da ocorréncia do colapso estrutural no umedeci
mento & comandado pela resisténcia ao cisalhamento do solo, ex
pressa em termos de tensoes efetivas. 0 comportamento do 'solo
antes, durante e apos o colapso pode ser representado pelo uso
dos diagramas de trajetBrias de tensBes.efetivas. -

Este tipo de abordagem @ incentivada por outros
especialistas como Aitchison (1973) que afirma, em seu relato
que a compreensdo do mecanismo de colapso necessita um rigoro
so processo de reproducao de todas as componentes das tensoes
efetivas contribuintes para o fenomeno.

0 assunto merece atengao, considerando-se que sO
mente com um estudo aprofundado destes modelos, com  comprova
coes experimentais, podera ser definido o real comportamento
do solo n3o saturado, em termos de tensoes efetivas e assim ex
plicado o mecanismo de colapso.

. No ambito da engenharia,o procedimento adotado
tem sido o de correlacionar-se as caracteristicas de compressibi
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lidade e resisténcia dos solos colapsiveis com as tensoes apli
cadas, de maneira a obter-se respostas aos problemas imediatos,
porém com um certo grau de incerteza, ndo definindo-se metodos
de analise incontestaveis.

2.4, Critéerios para identificagao de solos colapsTveis.

Tres condigbes sao necessarias para a ocorrencia
de colapso estrutural em solos naturais e compactados, segundo
Barden et al (1969):.0 solo deve possuir uma estrutura poten
cialmente instavel, deve existir suficiente tensao de sucgao pa
ra manter a estrutura com rigidez temporaria, que &€ destruida
pelo umedecimento e, devem estar presentes altas tensoes, neces-
sarias para desenvolver a instabilidade potencial da estrutura.

Apesar da complexidade do sistema que envolve o
carater colapsivo de um solo, sobrevive a tendencia de se bus-
car parametros simples, de influencia indireta, para a identi
ficagdo e quantificacdao do fenomeno, desprezando-se muitas ve-
zes a influéncia de fatores importantes, como por exemplo o es
tado de tensao em que se encontra determinado deposito. Essa
tendencia e observada talvez, devido serem a  porosidade- e
a nao saturacao do solo propriedades indicativas da potenciali
dade ao colapso estrutural, propriedades estas de simples de
terminacao em laboratorio.

Apresenta-se a seguir alguns critérios de identi
ficacao encontrados na literatura tecnica, baseados em indices

fisicos e propriedades indices de simples obtencao e ensaios es
peciais de laboratorio e campo.

2.4.1. Limites de consistencia

Os critérios de identificacao de solos colapsi
veis baseados nos limites de consistencia, comparando o volu
me de vazios do solo no estado natural, indeformado, com 0
volume de vazios correspondente ao teor de umidade no limite
de liquidez est3ao sujeitos a certas hipoteses e consideracoes.

Considera-se que, se o solo nao saturado, no esta-
do natural, tiver um volume de vazios superior ao que teria
no limite de liquidez, ao se proceder a saturacgao resultara
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numa condicao de baixa resistencia a deformagao, podendo ocor
rer o colapso. Da mesma maneira se o volume de vazios natural
for inferior ao volume de vazios no limite de liquidez, o so
1o, devido a saturaciao, sempre estara no estado plastico e
tera grande resistencia a mudangca brusca estrutural.

Estes ¢ritérios nao oferecem informagoes quanti
tativas, a respeito do valor das deformagoes volumetricas de
vidas ao colapso, nao considerando as tensoes aplicadas, a na
tureza dos contatos grao a grao, cimentagoes, genese e cons-
tituicao do solo.

Gibbs e Bara (1962) observaram que para a aplica
cao deste tipo de critério, o solo nao deve apresentar cimen
tacao entre as pﬁrtTcu]as, alem de ser suficientemente fino
para que o ensaio de limite de liquidez seja exequivel. Se o
solo apresenta areia e pedregulho, algumas correcoes devem
ser feitas, ja que o limite de T1iquidez e obtido apenas da
parte fina do solo. Julgam os referidos autores que a aplica
bilidade desse criterio so tem sucesso para solos com limite
de liquidez superior a 20 %.

Deve-se atentar para a representatividade das
amostras quanto a obtencdo de caracteristicas de estado, sen
do tipicas do meio que se quer analisar, considerando-se que
a ocorrencia de grandes vazios, distribuidos heterogeneamen-
te na massa, pode alterar os valores de peso especifico do
solo. ‘

Estes criterios, portanto, devem ser considera-
dos para a obtencao de tendencias gerais, podendo levar a in
coeréncias quando correlacionados com criterios de base quan
titativa, como sera apresentado mais a frente.

Denisov (1951) apud Arman e Thornton (1973) esta
beleceu a relacgao:

eL
k = T , onde
0
e = indice de vazios no limite de liquidez;
e, = indice de vazios natural; e
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K = coeficiente de subsidencia.

Assim, considera os seguintes intervalos de va

riacao:
0,5 < XK < 0,75 - solos altamente colapsiveis
1,5 < K < 2,0 - solos n3o colapsiveis.

Critério semelhante e apresentado por‘ Gibbs e
Bara (1962, 1967), resultando para o coeficiente de subsiden

cia:

1 < K - solo potencialmente colapsivel

K> 1 - solo nao colapsivel.

Priklonskij (1952) apud Northey (1969) define o
parametro K, como sendo:

LL - h
Kd Bl , onde

kL - LP

LL = Timite de liquidez;
LP = limite de plasticidade; e
hg = teor de umidade para 100 % de grau de saturacgao.
Assim, classifica:
Kd <0 - solos altamente colapsiveis

Kg > 0,5 - solos ndo colapsiveis

Kq > 1 - solos expansivos.

Este critério foi apresentado por Northey (1969),
" Nufiez (1975) e Vilar (1979) com o teor de umidade na expres
sao, sendo o natural, e nao o correspondente a 100 % de grau
de saturagao, O que torna a expressao incompativel com a clas
sificacao do parEmetro,Kd, apresentada. Por nao ter consegui
do consultar o artigo no seu original, o autor considera no
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4.

2.

presente trabalho, o parametro Kd como definido acima, 0 que pe
1o menos mostrou-se coerente com as aplicacoes realizadas de
criterios deste tipo.

0 Codigo de Construcoes da Uniao Sovietica possui
um critério que foi apresentado por Northey (1969), Zur e
Wiseman (1973) e Nunez (1975) que define:

A= ——— , classificando:

A >-0,1 = solos colapsiveis; e

A <=0,3 =+ solos expansivos,

para solos com grau de saturacao inferior a 60 %.

Feda (1966) apud Nuhez (1975) define o parametro:

%—LP
KL = =2, sendo ¢
LL - LP
h = teor de umidade natural; e
S = o grau de saturacdo do solo.

Para valores de KL > 0,85 e com grau de saturagao
inferior a 60 % os solos sao considerados colapsiveis ou solos
subsidentes.

Com o intuito de comparar os diversos critérios
apresentados aqui, para um solo que tenha limite de Tliquidez
de 33 %, limite de plasticidade de 20 % e peso especifico real
dos graos de 2,70 gf/cm®, e apresentada a figura 2.2, onde na
escala de Tndices de vazios, destacam-se os intervalos de Tndi
ces de vazios nos quais o solo teria carater colapsivo, nao
colapsivo e expansivo, segundo os varios criterios.

Peso especifico aparente seco e teor de umidade natural

0s solos nao saturados quando apresen
tam baixos valores de peso especifico aparente seco, geraimen
te com graus de saturacgao inferiores a 60 %, sao suspeitos de
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apresentar a instabilidade estrutural.

Dentro desta consideragao, varios autores procu
ram correlagoes especificas locais para os tipos de solos es
tudados, que dificilmente podem ser extrapoladas numericamen
te, como apresentamHoltz e Hilf (1961), Gibbs e Bara (1967),
Dudley (1970), e Arman e Thornton (1973).

8,
L »
0,5 r 19 1.5 {NDICE DE VAZIOS
: 1
i
1

Voo 2 72

V. S e

] vV . A S )
V2 S AL
V. S )

LL =33% SOLO COLAPSIVEL — [77Z] (1)- DENiSOV (1951)
SOLOD LP =20% SOLO NAO COLAPSIVEL— [: {2)- G!BBS e BARA(1962)
. 3 { 3)-PRIKLONSKIS (1952)
d = 270 gt/em SOLO EXPANSIVO —— (418 GEnien B
e, = INDICE DE VAZIOS NO (5)-FEDA (1966)

LIMITE DE LIQUIDEZ

COMPARACAO ENTRE O0S CRITERIOS DE IDENTIFICACAO
DE SOLOS COLAPSIVEIS
- FIGURA 2.2

’

-

0 Bureau of Reclamation,com base em testes rea
lizados em solos de varios tipos, elaborou um criterio de
identificacao baseado no ensaio de Proctor Normal, para a pre
visdao de comportamento e necessidade de tratamento de funda-
coes de pequenas barragens, apresentado no "Design of Small
Dams" (1960, 1974).

Consiste em calcular o grau de compactagao e O
desvio da umidade otima em relacao ao ensaio de Proctor Nor
mal do solo em seu estado natural, observando a regiao - do
grafico do grau de compactacao em fungcao do desvio da umida-
de otima, em que o solp se localiza. Para solos com o desvio
de umidade para o lado seco, com grau de compactagao maximo

-2.15-



2 4518,

variando de 86 % a 98,5 %, considera-se a possibilidade de
grande variacao volumetrica na saturacao, o mesmo acontecen
do para solos com desvio de umidade para o lado umido, com
grau de compactacao maximo de 75%a86 %. Os solos que apre
sentarem grau de compactagao abaixo desses limites, em seu es
tado natural, devem ser tratados, para cervirem de fundagoes
de pequenas barragens,como mostra a figura 3.9,do captulo 3.

Mello (1973) cita que solos naturais com grau de
compactacao inferior a 80 % devem ser considerados como  po
tencialmente colapsiveis.

Ensaios Oedometricos

A utilizag3do do ensaio de compressao oedométri
ca-como critério de identificacao e quantificacao da colapsi
vidade, bem como das caracteristicas de deformabilidade dos
solos em geral, tem-se mostrado bastante usual no meio teeni

co.

Atraves deste ensaio, no caso de barragens de ter
ra sobre solos porosos e compressiveis, e possivel prever re
calques bastante proximos aos efetivamente medidos, havendo,
entretanto, varios casos na literatura em que os recalques
medidos foram menores do que os calculados, conforme Pinto
(1978).

Como observa Mello (1968) a aplicacao do ensaio
oedometrico para a previsao de recalques em solos colapsiveis
tem se mostrado satisfatoria, alem de considerar que"...a pro
pria apreciagao teorica nos justifica a considerar tal prati
ca defensavel e valida: os recalques por quebra da "estrutu
ra" se dao sem tendencia de distensao lateral, de forma que
o ensaio de compressao com a secao horizontal constante e
apropriado”.

Tal comportamento foi verificado, experimental
mente, por Moretto et al (1963) em solos argentinos, atraves
de ensaios de placa "in-situ".

Denisov (1951) apud Northey (1969) apresentou a
utilizacao do ensaio oedometrico com inundacao do corpo de
prova em determinadas tensoes, défirindo o coeficiente de sub
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sidencia devido a inundagao:

e - e
Ry = e W fohde
1 4+ e
p
e, = Indice de vazios final sob a tensao aplicada "p"; e
e = indice de vazios apos a inundacao do corpo de prova sob a

tensao "p".

Completando a analise da curva de compressibili
dade, define o coeficiente de subsidencia para o carregamen-
to,

e -e
Rp = B, e
1 + €,
o coeficiente de subsidencia total )
e - e
RT = 2 ¥ s sendo
1 + e,
e = indice de vazios inicial do corpo de prova.

0

Vargas (1978) chama de coeficiente de colapso es
trutural, i , o coeficiente de subsidéncia devido a inunda-

¢io de Denisov, Rw, e estabelece que solos com i > 0,02 sao
considerados como colapsiveis.

No caso de solo de deposicao eolica,- -"loéss",
Goldshtein (1969) apud Zur e Wiseman (1973) considera que com
coeficiente de subsidéncia menor que 0,01, na inundacao ' do
ensaio oedométrico, em condicoes de campo, para a mesma ten
s3o vertical aplicada, este solo & considerado nao colapsi
vel. Esta tensdo pode ser considerada a medida da resisten
cia residual dos contatos entre as particulas de silte apos
a inundagao.

Este tipo de ensaio tenta reproduzir as condi
coes problematicas para uma obra, ou seja, a implantagao da
obra sobre o devosito de solo e 6 posterior aumento do grau de saturacan,
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com a ocorrencia do colapso. Assim,se reproduz aproximadamente a tra
jetoria de tensoes esperadas para o solo, lembrando-se que as
tensboes aplicadas no ensaio oedométrico n3o sao  necessaria
mente tensoes efetivas, devido ao desconhecimento da tensao
de succao no solo.

Outro procedimento utilizado & a realizagao dos
ensaios oedometricos em corpos de prova "gemeos" ou "duplos®,
um inundado desde o inicio do ensaio e o outro realizado no
teor de umidade natural, conforme descrito por Jennings e
Knight (1957). Para a interpretacdo quantitativa destes resul
tados tem~se,como-hip6tese,que o solo em qualquer profundida
de do deposito natural esteja em equilibrio sob as tensoes
devidas ao peso de terra, mesmo que ocorra o aumento~do grau
‘de saturacao do mesmo.

E realizado o ajuste das curvas -destes- -ensaios
de maneira que ambas iniciem do mesmo ponto no grafico Tndi
ce de vazios em funcao do logaritmo: da tensao aplicada, ou
seja, e, e p indice de vazios natural e tensao vertical de
peso de terra sobre a amostra no deposito, respectivamente.

Isto so e exequivel quando as curvas de recompres
s3o dos dois corpos de prova sao praticamente paralelas,o que
deve ser verificado atraveés de ciclos de compressao e descom
pressao dos corpos de prova. Jennings e Knigh (1957) estabe
leceram este procedimento para solos arenosos.

A previsdao de recalques deve ser realizada con
forme a teoria normal de adensamento, com a integracao das
deformacoes volumetricas ao longo de uma vertical, sendo- es
tas calculadas atraves das curvas "gemeas" de varias profun-
didades ou atraveés de comportamento do indice de vazios em fun
c3o do logaritmo da tensao, considerado medio:ou representa
tivo para o problema.

Cabe ressaltar que se houver grande heterogenei-
dade dos corpos de prova obtidos da mesma amostra, estes resul
tados passam a ser duvidosos, ficando a merce da escolha do
corpo de prova para ser inundado, ou seja, o solo sera mais
colapsivel se for inundado o corpo de prova mais suscebti
vel ao colapso, perdendo assim o ensaio,a sua representativi
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dade. Falta, no entanto, ser definido qual seria o grau de
heterogeneidade da colapsividade para o deposito, que traria
este problema, fator que e muitas vezes desconhecido.

E enfatizado por Aitchison (1973) que o colapso
pode ser dependente da trajetoria de tensoes, da tensao de
sucgao inicial (teor de umidade) e de um outro fator que nao
a mera inundacdo com agua, caracterizando assim tres perigos
para a aplicagao indiscriminada dos ensaios "gemeos". Mello
(1968) considera qué o grande inconveniente do colapso do so
lo para as obras & que este ocorre bruscamente, nao acompa
nhando as tensoes impostas, paulatinamente, sobre o solo, no
periodo construtivo. Isto induz a uma trajetoria de tensoes
diferente da trajetoria . dos ensaios oedométricos “"gemeos"
para o estudo do problema.

Acredita-se que o resultado do ensaio - inundado
desde o inicio, sirva para quantificar a deformabilidade do
deposito de solo nesta condicdo, podendo servir para uma previsao de
comportamento para obras :>que tenham por tratamento a inundacao pré_
via do deposito, antes da imposi¢ao das cargas.

A partir das curvas e em funcao de log p dos en
saios "gemeos", Reginatto e Ferrero (1973) propuseram um me-
todo para a previsdo da potencialidade da instabilidade es
trutural, definindo o coeficiente de colapsividade, C. Segun
do os autores "... o valor do recalque provocado por colapso
€ de tal grandeza que quase nenhuma estrutura pode suporta-
-10", razao pela qual afirmam que "... & mais importante de
terminar se o colapso ocorrera do que conhecer a grandeza do
recalque. Em adi¢3do quando se analisa a suceptibilidade da
massa de solo ao umedecimento, @ necessario considerar as tensoes
atuantes devido as forcas externas e forgcas de massa e 'O
nivel de tensoes que o solo suporta, sem apresentar deforma-
gées excessivas, para varios graus de saturacgao”.

A partir dos resultados dos dois ensaios oedome~-
tricos, um inundado e outro no teor de umidade natural da
amostra,definem:

cs 0 ’
C = ——— , onde

Pecn - Po
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P = tensdo vertical devida ao peso de terra sobre a amos
tra;

e pressdao de colapso, determinada na curva € em funcao
de log p do ensaio ndo saturado, de forma analoga a
pressao de pré-adensamento de argilas saturadas; e

R = press3do de colapso, determinada da mesma maneira, na cur

va e em funcdo de log p do ensaio inundado.

0 solo & considerado colapsivel quando P., >Pcs-
Em geral para qualquer especie de solo no estado natural

obtem-se PCn > Po‘

Combérando—se os valores de Po’ Pcn’ PCS e P,sen
do P a tensdo total vertical final apds a imposigao das car
gas no terreno, determina-se se ha perigo de colapso e para
qual nivel de tensao esse colapso ocorrera. Assim:

19) P <P, e C<0

0 solo nao suporta o proprio peso quando inundado, e re
calca. Estes solos s3ao chamados de "solos verdadeiramen-
te colapsiveis”.

20) P > P, e 0<C<]

Estes solos sao capazes de suportar certo nivel de ten

s3ao na inundac3ao, com a possibilidade de colapso, depen

dendo do valor de P ser maior ou menor que Pc5' Quando
<

P Pcs’

seu grau de saturagao aumentado. 0 maximo acrescimo de

nio ocorrera o colapso, quando o solo tiver 0

tensao que o solo suporta e PCS - P, sem o perigo de co-
lapso. Se PCS < P < Pcn’ ocorrera o colapso quando o soO-
lo for inundado apos o carregamento. Se P > Pcn,o colapso
a;ontecerﬁ mesmo sem inundagao do solo. Estes solos sao
chamados de "solos condicionalmente colapsiveis".

30) P, =P € C=1

0 comportamento do solo independe do grau de saturacgao
sendo rara a igualdade, ocorrendo, geralmente para a
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Zwitlles A

grande maioria dos solos, incluindo os solos nao colapsi
veis, valor de C inferiores a unidade.

0 solo & considerado normalmente adensado quando Pep = Po.

Ensaios "in-situ"”

A realizacao de ensaios "in-situ" para a identi
ficacao e quantificagdo da colapsividade dos solos € a manei
ra mais adequada para se avaliar os recalques a que estarao
sujeitas as obras projetadas, procurando-se reproduzir em ver
dadeira grandeza-as futuras condigoes a que estara submetido
o terrapleno.

Entretanto, estes ensaios apresentam custos ele
vados e muitas vezes demandam grandes periodos de tempo para
a sua conclusao.

Holtz e Gibbs (1951) e Clevenger (1956) descre
vem ensaios de placa realizados sobre solos "loéssicos", nos
teores de umidade natural e inundados no inicio do ensaio, con
cluindo sobre a influéencia dos tamanhos das placas dos en-

.saios na carga de ruptura dos terrenos.

Bolognesi e Moretto (1957), Holtz e Hilf (1961) e
Moretto et al (1963) utilizaram ensaios de placa rigida sobre
o terreno de fundacdo com a inundagao do terreno em diferen
tes estagios de carga, de maneira a avaliar a compressibili
dade dos solos estrutura]mente instaveis.

Em projetos de irrigacao, onde as obras se desen
volvem sobre solos estruturalmente instaveis em grandes exten
soes, e onde o terreno de fundac3ao pode vir a ter o seu teor
de umidade aumentado, tém sido utilizados tanques construi

dos com aterros.

Estes aterros funcionam como sobrecarga para as
fundacoes, simulando os estados de tensdo que ocorreriam de-
vido a obras semelhantes, como canais e tomadas d'3gua, alem
de confinar uma area que & mantida com uma lamina d'agua, pa
ra o umedecimento dos solos. A utilizacao de instrumentagao ade
quada fornece 0S va]orgs dos recalques devidos ao colapso.

Terzaghi (1951) apresenta um ensaio deste tipo
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realizado no Turquestao, na Asia Central, sobre solos "loes-
sicos".

Clevenger (1956) cita um ensaio deste tipo para
aquilatar a magnitude dos recalques em um canal atravessando
solos colapsiveis, em Missouri.

Bally et al. (1965),em um sistema experimental
de irrigacao,aplicam o ensaio de tanqueamento, para estudar
as subsidencias de solos "loéssicos" da Romenia.

0 mesmo procedimento e apresentado por Gibbs e
Bara (1967) para o projeto de um canal de irrigacao na Cali
fornia.

Bara--(1972) apresenta o mesmo tipo de ensaio pa-
ra adutoras e estacoes de bombeamento, atravessando areas com
solos colapsiveis, procurando estudar a otimizacdo dos meto-
dos de molhamento do terreno, utilizando aspersao e ponteiras
de infiltracao.

L

Wolle et al (1978) apresentam os resultados de
um ensaio de tanqueamento realizado no norte de Minas Gerais
e Benvenuto et al (1981) analisam os resultados de um tre
cho experimental de um canal de jrrigacao tanqueado, do mes-
mo projetd.

Diversos

A realizacao de um teste de dispersao em labora-
torio foi utilizado como um dos critérios para a identifica
cao de solos colapsiveis em Benson, Arizona. Consiste na imer
s3o de um torr3o de solo de 2 gramas, no teor de umidade na-
tural, em 125 cm?® de agua destilada, verificando-se o tempo
para completa dispersdao. Os solos colapsiveis desta area dis
persam num tempo inferior ao dos solos normais, de acordo com
Benites (1968), apud Northey (1969).

Arman e Thornton (1972) utilizaram uma  solugao
de 3 % de hexametafosfato de sodio e agua destilada, para dis
tinguir siltes colapsiveis de nao colapsiveis de mesma ori-
gem, em Louisiana. 0 silte colapsivel em solugdo, apos a sedi
mentacao dos sGTidos,abresentava o 1iquido com a cor preta,
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enquanto o ndo colapsivel, a cor marrom. Este era um dos cri
térios para a identificagao dos solos colapsiveis, dentre ou
tros tipos, ja citados aqui. Esta cor escura era obtida devido a
ocorrencia de uma forma de lignina nos siltes de caracteris-
ticas colapsiveis, sendo esta, provavelmente, a causa da co
lapsividade, onde a lignina agiria como agente cimentante en
tre as particulas, sendo solubilizada pela agua na jinundacgao
do solo.

No trabalho apresentado por Reginatto e Ferrero
(1973), um fator evidenciado como condicionante a classifica
cao quanto ao grau de colapsividade de um solo de Corboda foi
a utilizacao de diferentes 1iquidos para a inundacao do solo
nos ensaios ocedometricos. 0s 1iquidos usados foram agua pota
vel, agua servida proveniente de esgotos e agua acida resul-
tante da percolacao de agua destilada atraves do solo organi
co (turfa), encontrando se um aumento do grau de colapsivida
de, com a utilizacao de- aguas servidas ou ac1das.

[

0 microscopio eletronico de transmissao

foi usado por Horta da Silva (1971) para a observacao da mi-

croestrutura de solos colapsiveis. Mais recentemente Wolle

et al (1978) observaram a estrutura interna de solos colapsi

veis do norte do Estado de Minas Gerais, atraves da utiliza-

cao de um microscopio eletronico de varredura C%cann1ng")que
envolve teécnicas muito simples, conforme Wolle (1974).

Collins e McGown (1974) utilizaram o microscopio
e1etron1co de varredura para analisar os arranjos entre as
part1cu1as de var1os solos naturais, inclusive solos que exi
biam carater ,co]aps1vo.

As fotos do presente trabalho foram obtidas com
o uso de um microscopio eletronico de varredura.

~.

Com o intuito de se avaliar as consequencias da
colapsividade sobre os parametros de resistencia do solo, mui
to mais do que em busca de uma jdentificacao ou classifica
¢3o do fendomeno, sSao executados ensaios de resistencia dnun
dados e nao inundados, obtendo-se na maior parte das vezes,
uma reducdo da resistencia ao cisalhamento, conforme Berezantzev
et al (1969), Nuhez (1975) e Mustafayev (1975).
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Solucoes no ambito da engenharia

As opgoes tecnicas existentes para a solucao dos
problemas advindos da jmplantacao de obras sobre solos colapsi
veis, podem ser alinhadas em quatro grupos, em funcao das ca
racteristicas das obras e dos depositos de solos colapsiveis:

a. Solugcdes que preveem a convivencia com o solo, sem wutiliza
cao de tecnicas de tratamento, estando as estruturas prepa
radas para absorver, sem danos estruturais, as subsiden
cias. Quando possﬁve],devem ser tomadas medidas preventivas
para evitar sobrecarga sobre os solos e infiltracbes de agua.
A atencao deve ser redobrada na observagao da obra, com pos
sibilidade de a&ogio de eventuais medidas corretivas ou de
manutencdo, ao longo de sua vida Util. Holtz e Gibbs (1951)
citam este . procedimento para a construcao de pequenas
barragens, no Kansas e Nebraska, sobre solos "loessicos".

b. Escavacao e substituicao do solo colapsivel por aterro com
pactado, com .opgao de escavacao total ou parcial do deposi
to de solo. Esta tecnica € a que tem sido a mais utilizada
no Brasil na construcao de barragens de terra como mostram
Queiroz (1960), .Decourt (19€8), Vargas (1972) e Viotti
(1975); na construcao de canais de jirrigagao conforme Wolle
et al (1981); na execugao de fundacgoes rasas de acordo com
Vilar et al. (1981), e Aragao e Melo (1981).

c. Utilizacdo de fundagoes profundas, apoiadas sobre camadas
nao sujeitas a instabi]idéde estrutural. Holtz e Gibbs (1953),
analisam o comportamento de estacas de varios tipos, execu-
tadas em regiao de depositos "loéssicos", sob varias condi
coes, em Nebraska. )

d. Tratamento do solo atraves de alteragao das suas condigoes
iniciais, buscando uma melhoria de suas propriedades geo-
tecnicas. No presente trabalho,os tratamentos de solos co
lapsiveis serao subdivididos em tres sub-grupos, em fungao
das caracteristicas dos processos de estabilizagao dos SO
los, ou seja, provocagﬁo do colapso estrutural, estabiliza-
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cdo quimica e tratamento termico.

Pre-inundacao do solo e provocagao do colapso estrutural

A acao da agua e do peso proprio do solo, algumas
vezes, e suficiente para provocar a totalidade dos recal-
ques, nao sendo necessaria a imposicao de carregamentos ex
ternos, como mostram Terzaghi (1951), Bally et al (1965)
e Gibbs e Bara (]967). Outros depositos de solo necessitam
da imposicao de carregamentos externos para a ocorrencia
do colapso na inundacao, de acordo com Clevenger (1956),
Anagnosti (1973) e Wolle et al (1978).

Bara-(1972) estuda a otimizagao do sistema de mo
Thamento do solo colapsivel, utilizando trincheiras manti-
das com agua e tecnicas de aspersao, associadas a pontei
ras de infiltracao, analisando o tempo parao molhamento e
ocorrencia dos recalques .no vale de San Joaquin, na Cali-
fornia. o

OQutro tipo de tratamento consiste na execugao de
injecao de lama siltosa.em “"loess", conforme Johnson (1950),
apud Holtz e Gibbs (1951), com o objetivo de densificar o
material através do preenchimento de cavidades e compacta
¢ao do solo. 0 material a ser injetado pode tambem ser ar
gila ou cimento, dependendo da porosidade do solo a ser
tratado.

A utilizacao de estacas de deslocamento, com )
intuito de densificar os solos colapsiveis € apresentada
por Brink e Kantey (1961) em solos residuais de granito.
Abelev (1975) apresenta a tecnica de uso de estacas de so
lo, executada atraves de abertura de um furo, pelo deslo-
camento do solo atraves de percussao de um tubo com ponta

.fechada, e preenchimento com o material do proprio furo,

com a umidade corrigida. 0 solo que constitui a estaca e
compactado atraves de apiloamento. 0 deposito de solo de-
ve ser inundado, para propiciar a ocorrencia da densifica
cao,durante a execugao das estacas.

A compactagao dinamica de solos colapsTveis atra
ves da queda de um pilao de grande peso (1,4 tf), e de gran
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de altura (10 m), segundo a tecnica de Menard (1972), e
mostrada por Moll et al (1979), em solos "loéssicos” de
Cordoba, com a obtencdo de resultados satisfatorios.

Clemence e Finbarr (1981) citam como processos
utilizaveis no tratamento de solos colapsiveis a vibroflo
tacdo e o ultrassom, este ultimo colocado como um possivel
método futuro, que produziria vibragoes que destruiriam o
mecanismo de ligacdo das particulas da estrutura metaesta
vel.

A utilizacao de explosivos, citada por Clemence
e Finbarr (1981) como um possivel método futuro, e utili-
zada pelos russos, conforme Tokar (1973) e Abelev (1975),
associada 3 inundagdo dos terrenos, para estabilizagao
de depositos de solos colapsiveis. Moll et al (1979) apli
caram esta tecnica, notando que a densificagcao do solo
aumenta com a profundidade, sendo muito baixa nos primei
ros dois metros, devido provavelmente, a_ perda de confi
namento na explosdao. No entanto Tokar (1973) prescreve pa
ra a compactacao da parte superior do extrato colapsivel,
uma detonacdo da carga explosiva sob uma espessura minima
de lamina d'agua de cerca.de 1,0 a 1,5 m, estando a carga
exp]osi?a a 0,5 m acima do fundo da escavagao. A camada de
agua entre a carga explosiva e a superficie do solo serve
como um meio de transmissdo unifornme da energia da explo-
sio, com a lamina d'agua - por sobre a carga, concentrando
a energia da explosao em diregao ao solo.

Estabilizagao quimica

Os russos tem conduzido extensos estudos sobre
tecnicas de estabilizagdo quimica, destacando-se a silica

_tizacao gasosa, o aumento da resistencia de cimentos car-

bonaticos pela adicao de polimeros e a estabilizagao gaso
sa atraves de amonia, de acordo com Clemence e Finbarr
(1981).

A silicatizacao gasosa e a mistura, por meio de
injecao e percolagdo, de solugoes de silicato de sodio
e dioxido de carbono no solo, conforme Sokolovich (1970)
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apud Tokar (1973).

A estabilizacdo gasosa consiste na injecdo de amo
nia no solo, que provoca uma reagao quimica com a agua in
tersticial e a sjlica cristalina e coloidal, gerando um
processo de silicificagdo, formando um ligante que estabi
1iza o solo. Neste caso, somente o esqueleto do solo & es-
tabilizado e a estrutura natural @ enrijecida, sem -mudan
ca em sua porosidade, segundo Tokar (1973) e Clemence e
Finbarr (1981).

Tratamento termico

Segundo Tokar (1973), na consolidagao de solos co
lapsiveis & largamente utilizada a tecnica de tratamento
por calor. Este método consiste em alterar as caracterys-
ticas do solo, num processo irreversivel, atraves da inje
¢do de gas natural quente (acima de 900°C) em perfuragao
horizontal, vertical e inclinada no solo, eliminando, com
pletamente, o desenvolvimento dos recalques.

Dentro deste processo ja se encontram alguns pro
cedimentos variados como mostra Nunez (1975), que cita a
utilizacao de ar quente, atraves da instalagao de uma usi
na central de producao de ar quente. Outra tecnica citada
€ a utilizacdao de uma camara especial de combustao, que e
instalada no campo, sobre o deposito de solo colapsivel,
nos furos realizados no terreno, com a utilizacao de gas
natural ou de combustiveis liquidos. Segundo este autor os
resultados sao satisfatorios com uma reducao nas deforma-
coes especificas devidas'ao colapso estrutural da ordem de
10 vezes.

Mitchell e Katti (1981) apresentam o

estado da arte dos tratamentos utilizados para a melhoria das
propriedades geotécnicas dos solos em geral, avaliando o - custo
relativo das diferentes possibilidades em relagcao ao mercado ame

ricano, destacando-se como processos mais baratos a aplicacao
de explosivos e a compactagao dinamica, seguindo-se a de esta

cas de deslocamento.
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A adequagdo tecnica e economica do processo de
tratamento deve ser realizada em funcao das caracteristicas do
deposito de solo colapsivel e em funcdao do tipo de obra a ser
implantada, fatores extremamente condicionantes a escolha da
melhor alternativa.
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3. 0 ESTUDO DA COLAPSIVIDADE DOS SOLOS DO DISTRITO AGRO-INDUSTRIAL
DE JATBA

3.1. Localizacao da area e dados gerais

0 Distrito Agro-Industrial de Jaiba pertence ao
municipio de Manga, no extremo norte do Estado de Minas Gerais, -
na margem direita do Rio Sao Francisco.

A 3area .de interesse ao Projeto de Irrigacao do
Distrito Agro-Industrial de Jaiba - PRODAIJ, situa-se entre as
coordenadas 606 km £ e 624 km E, e 8314 km N e 8336 km N, con
forme levantamento executado pelos Servicgos Aerofotogrametri
cos Cruzeiro do Sul, no Vale do Sao Francisco, em 1969.

Esta area situa-se a, aproximadamente, 250 km ao

norte da cidade de Montes Claros.

Este projeto prevé a irrigacd3o de uma area de
100.000 ha, numa area total do Distrito de ,230.000 ha.

0 governo federal, em conjunto com o governo do
Estado de Minas Gerais, desenvolve o projeto de irrigacao atra
vés da Companhia de Desenvolvimento do Vale do Sao Francisco -
CODEVASF e da FunﬂagEo Rural Mineira - RURALMINAS.

3.2. Caracterizacao do local

3.2.1. Aspectos Climaticos

De acordo com a classificacao climatica de Koeppen,
o clima € do tipo Aw, segundo Galvao e Nimu (1965) apud Salo
mao (1982). 0 tipo Aw € caracterizado como tropical de sava-
na.

\ A regiao apresenta periodo chuvoso de novembro a
abri], com os meses de maio a outubro, praticamente secos.
A precipitagao media anual & de 876,8 mm, sendo os meses de
junho a agosto os mais secos do ano.

A temperatura meédia anual da regido & 24°C  com
variacao muito pequena durante o ano, onde a diferenca entre
o més mais quente e mais frio & menor que 5°C,de acordo com
os dados da EMBRAPA/EPAMIG/RURALMINAS (1976)apud Salomao (1982.
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3.2.2. Aspectos Geologicos

Conforme Santos et al (1981), a regiao estudada
situa-se no Craton do S3ao Francisco, em area de ocorrencia
de rochas n3o dobradas do Grupo Bambui de idade pre-cambria
na supericr, pradominando na 3rea dc projeto as rochas carbg
naticas (calcarios) da Formagdo Sete Lagoas. Esta formagao
apresenta neste local intercalactes milimétricas de siltitos
e argilitos. Nas proximidades da area do projeto depositaram
-se arenitos continentais que compoem as Formacoes Uberaba e
Urucuia, durante o periodo Cretaceo.

A Formacao das Vazantes representada por deposi
tos arenosos e argilosos inconsolidados, de origem fluvial,
recobriu o embasamento rochoso no periodo Quaternario.

Entre as cotas mais elevadas e os aluvioes, ocor
rem coluvioes originirios da desagregacao das rochas da For-
macao Sete Lagoas, denominados "glacis".

e

A existencia de concregoes fgrromangan?feras e
acumulacoes argilosas na parte superior dos aluvioes da For-
macao das Vazantes indica a ocorréncia de fenomenos de late
rizacao.

Rs margens do Rio Sao Francisco depositaram-se mais
recentemente aluvidoes areno-argilosos identificados com a
atual planicie de inundacgoes.

As unidades estratigraficas da area do projeto
sao assim representadas:

UNIDADE LITOLOGIA IDADE
Aluvioes de Varzea areias, argilas e cascalhos
Coluvioes argilas e argilas arenosas Quaternaria

areias mais ou menos silto-

r a en .
Formagao das Vazantes sas, com lentes argilosas

calcarios macicos cristali-

30 icro-cristali
Formacao Sete Lagoas nos ou micro-cristalinos,

- com intercalacoes de rochas Eo-Cambriana
(6rupo Bambui) peliticas (siltitos e folhe
Thos)

apud Relatorio n¢ 10.293 - IPT (1977)
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3.2.3. Aspectos Geomorfologicos

Na area do projeto distinguem -e tres niveis de
terracos e alguns morros isolados de roct do grupo Bambui.

0 terraco inferior abrange o leito maior do Rio
S3o Francisco, entre as cotas 440 e 443 m, constituido de de
positos fluviais recentes, representando a planicie de inun-
dac3ao por ocasiao das grandes cheias.

0 terraco intermedidrio, entre as cotas 451 e
453 m,e composto por areias finas e medias, com poucos finos,
provenientes da Formagao das Vazantes.

0 terraco superior,situado entre as cotas 462 e
480 m, & ocupado por sedimentos da Formacao das Vazantes, areias
finas e médias com teores relativamente mais elevados de ar
gilas vermelhas.

0s terracos ligam-se aos morros e serras proximas
por meio de coluvioes ("glacis"), de larga.extensao e baixa
declividade, predominantemente argilosos, com pouca areia.

As elevacOes maiores, morros isolados e serras,
representam testemunhos poupados pela erosao, que de modo mar
cante peneplanizou os terrenos.

Na area dos terracos e dos "glacis", caracteriza
da por topografia, praticamente plana, alem das Tinhas-de dre
nagem e vales secos, aparecem depressoes superficiais que po
dem atingir grandes dimensoes, chegando seu eixo maior a al-
guns quilometros de comprimento e profundidade de ate 15 m,
evidenciando os efeitos das feigoes carsticas do calcario (for
macao de dolinas). Durante a eépoca de chuvas estas bacias po
dem formar lagoas. Caracteristica importante na regidao e a
grande profundidade em que se encontra o lengol freatico, em re
lacdo aos terragos intermediario e superior, por volta da co
ta 440 m, que torna os mantos de solo da Formacao das Vazan-
tes nao saturados.

A figura 3.1. apresenta o mapa geologico da area.

3.2.4. Aspectos Pedologicos

De acordo com Santos et al (1981) e Relatorios n9s
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10.293 e 12.704 do IPT (1977, 1979), as classes pedologicas
foram correlacionadas com as unidades geologicas/geomorfolo-
gicas resultando:

Unidades Unidade Classes .Pedologicas
Geomorfologicas Geologica Predominantes
19 Terraco, inundavel. aluvioes solos aluviais eutroficos
Cota 440 a 443 recentes (Aeq e Aep)
" . u .~ latossolos, cambissolos
Glacis coluvioes (LEe, LEd, Ce1)
29 Terracgo ou Ingermediﬁrio, areias quartzosas e solos
" nao inundavel. aluviais eutroficos

Cota 451 a 453 (AQd, Aes)

Formacao das

Vazantes 3
. areias quartzosas,
30 Tecrortaago%gua S;goemor. Tatossolos e cambissolos
(AQd, LVdz, Ce2)
Formacao

Morros testemunhos litolicos (Rey, Re2)

Sete Lagoas

Esta correlacao foi obtida a partir do "lLevanta
mento de Reconhecimento com detalhes dos Solos do Distrito
Agroindustrial do Jaiba - MG", elaborado pela EMBRAPA/EPAMIG/
RURALMINAS (1976) apud Salomao (1982) e do reconhecimento geo
10gico de superficie apresentado no Relatorio nQ 10.293 do
IPT (1977).

As unidades pedoldgicas definidas para a regiao
estao baseadas no sistema americano do "Soil Conservation
Service", segundo Santos et al (1981).

A seguir descreve-se, rapidamente, as principais
caracteristicas das unidades pedologicas de interesse para o
presente trabalho.

~

a. Areias Quartzosas Distroficas (AQd)
Solos areno-quartzosos profundos com baixos teo
res de argila (menos de 15 % de argila, ate 120 cm).

Apresentam sequencia de horizontes A e C com es-
pessura superior a 200 cm, com transicao de dificil dis
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tingao, notada apenas por ligeira mudancga de cor, devido a
variacao do teor de matéria organica.

S3ao originadas dos sedimentos aluvionares areno-
-quartzosos do Quaternario, ocorrendo em relevo plano e
suave ondulado.

CambissoloEutrofico (Cep)

Solos argilosos de atividade alta, A moderado, tex
tura argilosa, relevo plano e suave ondulado. Horizonte B
nao muito evoluido, com presenca de minerais primarios de
facil intemperizacio, principalmente na fragao silte. Nao
possuem acumulac3o iluvial significativa de argila ou oxi
do de ferro que permita classifica-los como latossolos,apre
sentando mesmo assim caracteristicas morfologicas simila
res, tornando-se as vezes,de dificil distincao no campo.

Apresentam sequencia de horizontes A, B e C com
espessura superior a 170 cm (A + B), observando-se um pre
dominio da fracao argila que, normalmente,decresce com a
profundidade.

Latossolo Vermelho Amarelo Distrofico (LVdp)

A moderado, textura media, relevo plano e suave
ondulado com murunduns.

0s latossolos vermelho amarelo, compreendem solos
com horizontes B latossolico com baixa porcentagem de ar-
gila (15 a 35 %), muito profundos e acentuadamente dre
nados. Apresentam minerais primarios facilmente intemperi
zaveis, revelando-se extremamente pobres em sua constitui
cdao mineralogica, cuja matriz arenosa € quase exclusiva
mente constituida de quartzo. S3o profundos, possuem mui-
tos macroporos, com estrutura de aspecto maci¢co, porosa,
com granulos pequenos.

A subclasse LVdy ocorre associada as areias quartzo
sas distroficas, sendo derivada de sedimentos aluviona
res argilo-arenosos.

Apresentam ligeiro equilibrio entre as fragoes
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areia e argila e baixos teores de fragao silte.

d. Solos aluviais eutroficos (Aeg)

Textura arenosa,apresentando ausencia do horizon
te B, com desenvolvimento pedologico do perfil insignifi
cante. Solos de origem fluvial do Quaternario, constituido
de areia praticamente pura, com composigao lateritica in-
cipiente, observada nas porcoes mais inferiores do perfil.

A descricao pedologica em detalhe da regiao pode
ser encontrada no:trabalho de Salomao (1982).

Breve descricao do. Projeto de Irrigacao

0 projeto de irrigagdo do Distrito Agroindustrial
de Jaiba, preve a irrigacao de 100.000 ha de terras, atraves de
bombeamentos sucessivos da agua do Rio Sao Francisco.

Para tanto o projeto compGe-sé de estagoes de
bombeamento, que recalcam a agua e distribuem-na atraves de
uma rede de canais principais, secundarios e terciarios.

A figura 3.1 apresenta o tracado dos canais
principais, podendo-se notar a existencia, a partir da margem
do rio, de um canal de aduc3o até a estagdo de bombeamento n? 1,
EB-1, localizada no terraco inferior, por volta da cota 443 m.
A EB-1 efetua um recalque da ordem de 18 m com uma vazao previs
ta de 80 m3/s, que desemboca no canal principal n¢ 1, CP-1, por
volta da cota 455 m, aproximadamente. Este canal se desenvolve
no terraco intermediario e abastece o projeto Mocambinho, nos
6,8 Kms de sua extensao. No final do CP-1, localiza-se a esta-
¢io de bombeamento n?® 2, EB-2, que efetua o recalque de 65m3/s
até a cota 473 m, onde se inicia o canal principal n? 2, CP-2,
com extensdo de 20,8 Km, projetado sobre o terrago superior.Es
te sistema continua até a estacdo de bombeamento EB-4 onde a agua
alcanca a cota maxima (510 m) com vazado de cerca de 7,0 m3/s.

Majores detalhes sobre o PRODAIJ foram  publica
dos no CONIRD (1978).

0 canal de aducao e totalmente escavado no ter-
raco inferior, de sec¢ao trapezoidal, nao tendo revestimento em
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suas paredes.

0 Canal Principal n? 1, CP-1, que se desenvolve
no terrago intermediario, apresenta a sua secao transversal de
forma trapezoidal, tendo banquetas laterais de aterro e escava
¢ao parcial do aluviao, em sua maior extensao, definindo a cha
mada secao transversal mista aterro-corte. As paredes do canal
sao revestidas com placas moldadas "in-loco" de concreto sim-
ples'de 10 cm de espessura, que se apoiam no fundo e nos talu-
des do canal. A figura 3.2.a, apresenta um esquema da segao trans
versal tipo do CP-1.

As banquetas de aterro que compoe o CP-1 apresen
tam uma altura maxima de 6,0 m, tendo taludes 1:1,5 (V:H) e uma
largura de crista de 5,0 m. 0 fundo do canal apresenta uma lar
gura de 5,0 m, definindo assim a segao trapezoidal de escoamen
to. A lamina d'agua prevista no escoamento & de 4,60 m.

A necessidade do revestimento se deve as caracte
risticas de erodibilidade e de moderada permeabilidade dos so-
Tos da regiao (10~* cm/s).

0 Canal Principal n0 2, CP-2, se desenvolve no terracgo
superior com secao transversal trapezoidal, semelhante ao do
canal CP-1, com a diferengé de ser construido, na sua maior ex
tensao, totalmente em aterro, atrévEs de'banquetas de aterro
laterais e solo compactadd- de pouca espessura sob o fundo do
canaT, em relagao a cota do terreno natural. A figura3.2.b, apre
senta um eéquema do CP-2. a

0 estudo da colapsividade no PRODAIJ se restrin
ge ao tracado do Canal Principal n? 1 e aos primeiros 8 Km do
tragado'do Canal Principé] CP-2, nos terracos intermediario e
sdperior, respectiﬁamente. |

Assim, ao longo desta apresentagao dar-se-a enfa
se as caracteristicas geologicas, geoté@cnicas e pedologicas ao
longo destes trechos.

A constatacao da colapsividade

Durante a fase de investigacoes geotécnicas pre
liminares ao longo dos eixos dos canais principais, que consta
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vam de sondagens a percussao e sondagens a trado, com medida
de permeabilidade dos materiais, nao foi notada a estrutura ins
tavel dos solos de fundacao, atraves destes procedimentos.

No inJcio de 1977, ocorreram alguns danos em um
canal secundaric, j3 revestido de concreto, ccasiao em que se
cogitou, durante o estudo das causas provaveis, que pudesse ter
ocorrido colapso do solo subjacente, apos chuvas intensas. Es-
te indfcio era fortalecido pelas caracteristicas de baixo grau
de saturacio dos solos da regido e pelas caracteristicas clima
ticas regionais.

Neste instante ja se desenvolviam as obras de im
plantagdo do canal principal n? 1, CP-1, nos seus dois primei
ros quildmetros.

Para o estudo do solo com relagao as suas caracte
risticas de colapsividade, foram coletadas nove amostras inde-
formadas, a varias profundidades, em 4 pogos ao longo do traca
do do eixo do CP-1, no terraco intermediario, para a realiza
¢ao de ensaios especiais de laboratdrio.

0s resultados dos ensaios mostraram que os solos
superficiais da regiao do CP-1 apresentavam carater colapsivo.

Assim, foram programados ensaios "in-situ", procu
rando quantificar. e coﬁprovér a colapsividade dos solos ao lon
Qo do tragado do CP-1, alem de procurar maneiras de se tratar
o fenomeno perante a implantagao dos canais.

Foram realizados dois ensaios "in-situ": o pri-
meiro em uma cava sobre o terreno e o segundo em um trecho ex
perimental do CP-1.

Concomitantemente a realizacao desses ensaios
"{n-situ", foram retiradas 23 amostrés indeformadas de 8 pocgos
nos. primeiros 8 quilometros do tragado do eixo do canal princi
pal no 2, CP-2, sobre o terrago superior.

Novamente, os’ resultados dos ensaios de Tlaboratd
rio acusaram o carater colapsivo dos solos superficiais da regiao.

3.5. A classificacao dos solos

A Formacdo das Vazantes, nos terragos intermedia
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rio e superior, & constituida por depositos arenosos e argilo
sos nas. mais variadas proporgoes, apresentando concregoes mi
1imetricas arredondadas ferromanganiferas, dispersamente dis-
tribuidas ao longo do perfil e acumulacbes argilosas vermelhas
em espessuras consideraveis, indicando que houve tambem a ocor
rencia de fenomenos de laterizacao com contribuigcao de sedimen
tos provenientes da Formacao Sete Lagoas.

A analise visual-tactil dos perfis geotécnicos
obtidos na abertura de pogcos e nas sondagens realizadas duran-
te a fase de prospeccgdao evidenciou niveis diferentes em termos
de laterizacao. '

Assim classificou-se o solo da Formagao das Va
zantes de acordo com o seu grau de 1aterizag§o,'resu1tando qua
tro niveis diferentes: solo éuperficial; solo superficial trans
portado muito laterizado, solo transportado pouco laterizado e
solo transportado nio laterizado, conforme o Relatorio nQ 12.704
do IPT (1979). .

0 solo superficial apresenta na sua porgao supe
rior o solo superficial organico, facilmente diferenciavel por
sua constituicao arenosa com poucos finos e concentracao de ma
teria organica, o que da uma colorag3o cinza caracteristica,
com espessura raramente superior a 1,0 m. Logo abaixo surge o0
denominado solo superficial, propriamente dito, bastante evo
luido pedologicamente, correspondendo ao horizonte B pedologi-
co e parte do horizonte C, caracterizando-se pela sua homoge
neidade estrutural e textural e acumulacao de argila e ferro,
propiciando uma coloragao avermelhada ou vermelho amarelada.
A espessura deste horizonte varia entre 0 a 5,0 m, aproximada
mente.

0 solo transportado muito ou pouco laterizado cor
responde ao horizonte C pedologico, caracterizando-se pela sua
heterogeneidade estrutural e textural, propiciando uma colora-
¢ao avermelhada. Pode ser definido como um horizonte de passagem
do solo superficial para o aluvido, distinguindo apenas pelos
indTcios de muita ou pouca laterizagao do perfil. A espessura
destes horizontes varia de 0 a 6 m, aproximadamente.

0 solo transportado nao laterizado & a parte do
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perfil que n3o apresenta indicios de laterizagao, caracteriza-
do por areia ou argila aluvionar a qual antecede o solo de al

teragao.

No terrago intermediario,CP-1, onde os solos sao
pedologicamente pouco evoluidos, nao aparece o solo  superfi
cial, apresentando em sequencia o seguinte perfil:

- solo superficial organico

solo transportado pouco laterizado

solo transportado muito laterizado

solo transportado nao laterizado

No terrago superior, CP-2, os solos apresentam-
se pedologicamente mais evoluidos, tendo como perfil tipico:

solo superficial organico

solo superficial

solo transportado muito e/oﬁ"pouco laterizado

solo transportado nao laterizado

Ressalta-se que a classificacao apresentada para
o terrago intermediario, CP-1, corresponde a réinterpretagﬁo
da c]éssificagio apresentada por Wolle et al (1978), onde defi
niam-se horizontes Al, A2 e A3 e camada B correspondente aqui
ao descrito, anteriormente. B

Sobre as amostras indeformadas dos terragos in-
termediario e superior foram realizados ensaios de caracteriza
¢ao: granuiometria, densidade.dos graos ¢ limites de Atterberg,
segundo as normas da ABNT. .

As figuras 3.3 e 3.4, apresentam as curvas
granulometricas obtidas para os solos do CP-1 e CP-2,respécti
vamente. A tabela 3.1 apfesenta os resultados dos ensaios de
densidade dos graos, limites de Atterbérg e granulometria, bem
como a c1assifiéag50 unificada dos solos, a classificacao quan
to ao grau de laterizacdo e a unidade pedologica de onde foram
extraTdos os blocos.

-

A posicao-dos solos na carta de plasticidade e
apresentada na figura 3.5 e a atividade coloidal, calculada se
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gundo Skempton (1953), e mostrada na figura 3.6.

0s ensaios de laboratorio realizados para o estudo da colapsi

vidade

De posse dos resultados dos estudos geologico-geo
tecnioos de reconhecimento de campo realizados, procurou-se estu-
dar a ocorrencia e a magnitude dos recalques dos solos da re
giao do PRODAIJ, considerando a grande area abranjida pelas obras
(100.000 ha) e tendo como condicionante a redugcao dos custos de
investigacao, atraves da obtengao de parametros indicativos sim
ples que facilitassem a tomada de decisoes nas fases de proje-
to e execucao. Nao menos importante era a exigéncia da obtencgao
da real influéncia do fenomeno sobre as obras, com opcoes de
tratamento adequadas, procurando nao onerar os custos de implan
tacao do projeto. |

Nas amostras indeformadas extraidas do terracgo
intermedidrio-e superior;—além dos-ensaios-de caracterizacgao,fo-
ram realizados ensaios éspeciais com o intuito de se quantifi-
car o fenomeno de instabilidade estrutural.

Assim foram realizados ensaios oedometricos so
bre corpos de prova "gemeos", provenientes da mesma amostra,um
no teor de umidade natural e outro inundado desde o inicio do
ensaio, segundo o procedimento déscrito, originalmente, por
Jennings e Knight (1957). Estes ensaios at{ngiram as tensoes
maximas de 25,5kgf/cm?, sendo entao descarregados. Os corpos de
prova no teor de umidade natural, no descéfregamento, na ten-
530 de 0,133 kgf/cm? foram indndados, nas amostras nQ9s 16 a 23,
do CP-2.

Outro tipo de ensaio oedometrico, chamado aqui
de ensaio oedometrico de colapsividade, era realizado com 0
corpo de prova carregado ate determinada tensao, no teor de umi
dade natural e posferior inundacao, com medida da variacao de
volume nesta tensSo,'conforme Denisov (1951) apud Northey (1969%
Queiroz (1960), Vargas (1973) e Arman e Thornton (1973). A gran
de vantagem deste ensaio era a grande rapidez de execucdo.

Na maior parte dos corposde prova ensaiados (141),
utilizaram-se aneis fixos de diametro 6,4 cm e 2,5 cm de altura,
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3.7.

sendo os restantes ensaiados em aneis de 10,7 cm x 3,8 cm (9),
fixos, e 7,5 cm x 2,8 cm (5), flutuantes.

As amostras foram observadas atravées de microsco-
pio eletronico de varredura ("scanning") e fotografadas para
observacgao da estrutura do solo sob varias condigoes, conforme
realizado por Wolle (1974). Foi utilizado um microscopio JEOL-JX-50A.

Foram também realizados ensaios de <cisalhamento
direto com corpos de prova inundados desde o inicio dos ensaios
e com corpos de prova, da mesma amostra, nos teores de umidade
natural. Outros corpos de prova foram ensaiados ao cisalhamen
to direto com teores de umidade natural na ida e com inundacao
na volta, em prensa de deformagao controlada, atingindo a de
formacao horizontal de 10 mm com velocidade de 0,05 mm por mi-
nuto.

Foram ensajadas um total de 31 amostras indefor
madas, 9 para o terrago intermediario e 22 para o terrago supe
rior. o

Resultados dos ensaios de laboratorio

O0s resultados dos ensaios de laboratBrio serao
aqui analisados, perante os criterios de identificagao de so-
los colapsiveis usados em problemas deste tipo, procurando-se
compara-los e avaliar sua adequabilidade.

3.7.1. Apresentacao dos resultados

a. Limites de consistencia

Estes criterios foram aplicados através da rela-
¢ao entre o peso especifico aparente seco (yg) e o limite
de liquidez (LL) das amostras. Para tanto, os cinco crite
rios baseados nos limites de consistencia foram traduzi-
dos para o grafico Y, em fdngEo do -LL, transformando-se em
curvas-limites de cbmportamento.

A obtengao da curva-limite de comportamento cor-
respondente ao criterio de Gibbs e Bara (1962) foi obtida
atraves das expressoes:
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Lnll
1 + e

Y, = Ppeso especifico aparente seco

5 = peso especifico real dos graos do solo
e = indice de vazios

Y, = peso especifico da agua

S = grau de saturacao

h = teor de umidade.

No caso deste criterio, a curva-limite e repre-
sentada pelos pontos em que os solos,em seus estados natu
rais, possuem os volumes de vazios iguais aos que teriam
se estivessem nos seus limites de liquidez.

Assim, fazendo-se:

h = LL
S =100 %
Y, = 1,0 gf/cm?®, onde

LL = teor de umidade no limite de liquidez, obtem-se:

8
Yg
1 + LLS
Todos os outros critérios baseados nos limites de
consistencia foram tratados da mesma maneira, para que pu
dessem ser representados no mesmo grafico.

0 numero de pontos nas figuras 3.7 e 3.8 corres
ponde ao numero de ensaios oedometricos de colapsividade
realizados, mais o numero de ensaios oedométricos “"gemeos",
de onde foram calculados os pesos especificos aparentes secos dos
corpos de prova. 0 limite de liquidez corresponde ao va-
lor encontrado no ensaio de cada amostra. Neste criterio,
apenas 26 amostras do CP-1 e CP-2 foram avaliadas, pois
nas 5 restantes nap foram obtidos os limites de Atterberg.
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As figuras 3.7 e 3.8 apresentam os criterios ado
tados por Denisov (1951) apud Northey (1969) e Gibbs e Bara
(1967), que sao essencialmente semelhantes, com variacgao
apenas nas curvas limites que separém os comportamentos es
perados (valor de K diferentes).

A maioria dos pontos do CP-1 e CP-2 se alojam na
parte superior da figura, apos a curva limite proposta por.
Gibbs e Bara (1967), na regiao intermediaria entre as cur
vas limites de Denisov (1951) apud Northey (1969). Os pon
tos correspondentes ao CP-1 tiveram a tendencia de ficar um
pouco mais abaixo na figura, na regiao considerada nao colapsivel.

0 critério de Priklonskij (1952) apud Northey (1969)
esta apresehtado nas mesmas figuras, notando-se que a maio |
ria dos corpos de prova exibe carater colapsivo, principal i
mente os solos do CP-2. Para a aplicagao deste - criterio
foi utilizada a media do indice de plasticidade, IP, de
todas as amostras, do CP-1 e CP-2, ji'que-os 1P medios dos
solos do CP-1 e CP-2 estavam bem proximos, IP {CP-T)= 14%
e IP (CP-2) = 13 %.

Ainda nas figuras 3.7 e 3.8 desenhou-se as curvas
limites correspondentes ao critério adotado pelo ~ Codigo
de Construcoes da URSS, apresentando estas curvas, posicoes
aproximadas as anteriores.

Para a transformacao do criterio de Feda (1966)
apud Nunez (1975) para as curvas limites, adotou-se o LP
médio das amostras do CP-1 e CP-2 separadamente, nao resul
tando em grandes diferencas, como mostram as referidas figuras.

0 motivo pelo qual n3o se calcularam os coeficien
tes K4 e A, que definiam sobre a distincao de solos co-
lapsiveis, optando-se por adotar valores medios de IP e
LP e pela condensacdo na mesma forma de apresentacgao atra
vés do grafico yg em funcdao do LL, foi procurar comparar
os diversos criterios, baseados no mesmo principio, rapi
damente.

Deve ser considerado que os limites numéricos apre
sendados para Kq € A se traduzem por inequacoes que re-
presentam regides no grafico yg em funcao do LL, nao tra
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zendo mudancgas conclusivas importantes no estudo, devido
ao procedimento adotado.

Peso especifico aparente seco e teor de umidade natural

A aplicacao dos criterios baseados no peso espe-
cifico aparente seco e no teor de umidade foi realizada
atraves da elaboracao do grafico do grau de compactagao
em fungio do desvio da umidade otima (GC e Ah) do ensaio
. de Proctor Normal, para as'amostras extraidas no campo,rea
lizado segundo o MB-33 da ABNT, com secagem previa e com
reuso do solo.

) Para o terracgo intermediario CP-1, foram realiza
dos os ensaios de Proctor Normal, apenas para os solos dos
dois primeiros pocos, com o material proveniente da talha
gem das amostras indeformadas no campo, no proprio labora
torio da obra, em Jaiba. As amostras correspondentes, 1,
2 e 3, tiveram o peso especifico e o teor de umidade obti
dos no laboratorio em Sao Paulo. Sobre as demais amostras
do CP-1, de 4 a 9, nao foram realizados ensaios de Proctor,
tendo sido extrapolados os valores de Ysmax © hot» peso
especifico aparente seco maximo e umidade otima, respecti
vamente. A figura 3.9 apresenta os resultados encontrados.

Nesta figura foram desenhadas as retas corres
pondentes aos criterios do Bureau of Reclamation, Design
of Small Dams (1960, 1974), e de Mello (1973).

No terrago superior, CP-2, foram realizados en
saios de Proctor Normal, de peso especifico natural e de
teor de umidade natural, para os solos dos seis primeiros
pocos de retirada de amostras indeformadas, de meio em
meio metro de profundidade'dos pocos, no campo. Este pro-
cedimento foi realizado nas estacas 35, 105, 155, 265,332
e 395. Nos pogos das estacas 214 e 295 nao foram realiza-
dos ensaios de pesos especificos e teores de umidade natu
rais, mas foram realizados ensaios de Proctor, conforme o
brocedimento dos primeiros pog¢os. Da mesma maneira, apre-
senta-se os resultados na figura 3.10.

Dos corpos de prova talhados, para 0S ensaios
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oedométricos de colapsividade no laboratorio de Sao Paulo
para os solos do CP-2, obtiveram-se os valores dos pesos
especificos e teores de umidade naturais. Adotando-se os
resultados dos ensaios de Proctor, obtidos dos solos pro
venientes das profundidades de retirada das amostras dos

pocos, resultou novos valores de graus de compactacao e

desvio de teor de umidade otima, que foram langados na

figura 3.11.

A determinacdo do peso especifico natural no cam
po foi realizada atraves de cravacao de cilindro de ponta

biselada no solo.

Ensajos oedometricos

0s ensaios oedometricos de colapsividade, tiveram
0os corpos de prova inundados nas tensoes de 0,133 kgf/cm?,
0,530 kgf/cm?> e 1,060 kgf/cm?, sendo entao calculadas as
porcentagens de recalque na jnundagao, como sendo as de-
formacOes volumétricas devidas somente a inundagao.

Com os resultados dos ensaios oedometricos  "ge
meos" realizados, foram calculadas as deformagdes volume-
tricas porcentuais correspondentes as diferencas de indi
ces de vazios entre as duas curvas de compressibilidade.
Estas curvas foram ajustadas a tensao vertical total devi
da ao peso de terra, ppo, € ao indice de vazios, eg, corres
pondente a esta tensdo, no teor de umidade natural do cor
po de prova (do campo).

As tabelas 3.2 e 3.3 apresentam os resultados dos
ensaios oedométricos de colapsividade: peso especifico e
teor de umidade natural, tensao vertical de inundagao e
coeficiente de coiapso estrutural ou tambem chamado porcen
tagem de recalque na inundacao.

As deformacoes volumetricas calculadas nas cur
vas "gemeas" para as tensoes correspondentes as de inunda
cao dos corpos de prova nos ensaios oedometricos de co-
lapsividade, est3ao apresentadas ao lado do coeficiente de
colapso estrutural, i, das tabelas.

Nas mesmas tabelas foram colocadas as deformagoes
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volumetricas de compressao maxima e as respectivas tensoes
aproximadas onde estas ocorreram, para 0s ensaios oedome-
tricos "gémeos". Onde esta informagao foi omitida, signi
fica que o comportamento nao foi o definido por Jennings
e Knight (1957), ou seja, a curva de compressibilidade do
ensaio oedométrico inundado desde o inicio apresentou-se
com maiores indices de vazios que a curva de compressibi
1idade do.ensaio em que o solo se encontrava no teor de
umidade natural, para as- mesmas tensoes aplicadas.

0 criterio para identificacao dos solos colapsi
veis proposto por Reginatto e Ferrero (1973) esta apresen
tado nas ultimas colunas das tabelas 3.2 e 3.3. Para a de
terminacao das pressoes de colapso, foi utilizado o metodo
de Pacheco Silva (1970).

Algumas curvas tipicas de ensaios oedometricos
"gemeos" est3do apresentadas nas figuras 3.12 a 3.16.

Na tentativa de avaliar e caracterizar o fenome-
no da colapsividade, tentou-se correlacionar as porcenta-
gens de recalque na inundagao dos ensaios oedometricos de
colapsividade com os indices fisicos do solo, tensoes ver
ticais de inundagdo, profundidade media de retirada das
amostras e com as classificacoes de solos aplicadas, para
os solos de ambos os terracgos.

Nas figuras 3.17 a 3.19, apresenta-se a relacao
entre a porcentagem de recalque na inundacao com teor de
umidade natural, grau de saturagao e peso especifico apa-
rente seco, respectivamente.

Nas figuras 3.20 e 3.21 correlacionou-se a por
centagem de recalque na inundacao com as repectivas ten-
soes verticais de inundacdo dos corpos de prova.

As porcentagens de recalque na inundagao e as de
formacoes volumétricas dos ensaios oedométricos "géemeos"
nas mesmas tensoes, em funcao da. profundidade media de
retirada das amostras indeformadas, estao langadas nas fi-
guras 3.22 e 3.23.

As figuras 3.24 a 3.26, mostram os campos de va-
riacao das porcentagens de recalque na inundacao para ca
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da amostra, em funcao das profundidades medias de retira-
da das mesmas, classificando-se os solos quanto aos seus
graus de laterizagao, aplicando-se a classificagao unifi-
cada de solos e apresentando-se a unidade pedologica de
procedencia das amostras.

Analise dos resultados

A analise a ser rea]izada, dos resultados dos en
saios de laboratorio sobre as amostras indeformadas, procura
ra abranger todos os criterios aplicados comparando-os e ex-
traindo possiveis relacgoes e dependencias.

a. Criterios qualitativos

A aplicacao dos criterios qualitativos de identi
ficagda de solos colapsiveis, de uma maneira geral indica
ram a potencialidade da instabilidade estrutural, mesmo
nao considerando os estados de tensoes a que os solos es-
tariam submetidos.

Recorrer-se-a aos resultados dos ensaios oedome-
tricos de colapsividade, de carater quantitativo, atraves
da porcentagem de recalque na inundagao ou coeficiente de
colapso estrutural, paraa avaliacao dos criterios qualita
tivos.

a.l. Limites de consistencia

Para os solos do terrago intermediario, CP-1, no
ta-se que segundo os criterios de Denisov (1951) apud
Arman e Thornton (1973) as amostras nao sao classifica
das como altamente colapsiveis, ficando em situagao in-
termediaria com alguns pontos se caracterizando como nao
colapsiveis (figura 3.7). A Tlinha fracejada,que separa
o0s solos que apresentaram porcentagens de recalque na
inundacao inferior a 1,0 %,abrange uma area que se clas
sifica como de solos nao colapsiveis.

Na mesma figura, o criterio de Gibbs e Bara (1962,
1967), apresenta a curva limite, para K = 1, destacando
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as duas amostras que apresentaram maior porcentagem de
recalque na inundagado, 4 e 7, na regiao considerada de
solos colapsiveis.

Os criterios de Priklonskij (1952) apud Northey
(1969), do Codigo de Construgoes da URSS apud Northey
(1969) e de Feda (1966) apud Nunez (1975) apresentaram
resultados semelhantes, com as amostras com porcenta-
gens de recalque na inundacao inferiores a 2,0 %, ciikals)
sificando-se como nao colapsiveis.

Na figura 3.8 nota-se que os solos do terraco su
perior, CP-2, distribuem-se mais para o alto, com meno
res pesos especificos aparentes secos, pertencendo, a
major parte, a regiao considerada como de solos colapsi
veis, segundo Gibbs e Bara (1962), Priklonskij (1952),
Codigo de ConstrugOes da URSS e Feda (1966). Algumas amos
tras, com porcentagens de recalque na inundagao inferio
res a | % e 2 %,classificaram-se como colapsiveis, se
gundo esses autores.

Novamente, o critério de Denisov (1951) classifi
cou os solos como tendo comportamento intermediario, en
tre os altamente colapsiveis e os nao colapsiveis, haven
do apenas um ponto pertencente a area considerada de al-
ta instabilidade. Paradoxalmente, esta amostra apresen
tou porcentagens de recalque na inundagao inferioresal,0%.

Uma das amostras classificou-se como expansiva,
segundo Priklonskij (1952) e Feda (1966), comportamento
que nao foi observado durante os ensaios, sendo esta clas
sificada como nao colapsivel, com porcentagens de recal
que na inundacao inferiores a 0,1 %.

Peso especifico aparente seco e teor de umidade natural

Nota-se nas figuras 3.9 a 3.11 que os solos do
CP-1 e CP-2 s3o classificados como susceptiveis a varia-
cdo volumétrica segundo o criterio do Bureau of Reclamation
e de Mello (1973).

0s resultados dos graus de compactagao das amos
tras provenientes do terracgo .intermediario, CP-1, fica
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ram prejudicados por terem sido extrapolados a maioria
dos valores dos pesos especificos aparentes secos maxi-
mos dos ensaios de compactagdo de Proctor, de solos con
siderados semelhantes, conforme a figura 3.9. No entanto,
os valores que n3o foram extrapolados apresentaram resul
tados bastante coerentes, como aconteceu no caso dos po
cos n9s 1 e 2.

Comparando-se as figura 3.10 e 3.11, observa-se
que os solos ensaiados no laboratorio em Sao Paulo, das
amostras pertecentes ao terrago superior, apresentam graus
de compactacao inferiores aqueles obtidos nos pogos.

Calculando-se os graus de compactagao medios obtem
-se, para os solos ensaiados em Sao Paulo, GC = 77,5 % e
para os ensaiados na obra, GC = 80,7 %, com desvios de umi
dade otima semelhantes.

0 processo de obtencao do peso especifico do so-
1o na obra era a cravacdao de um cilindro de ponta bisela
da, no solo arenoso natural, com a consequente compacta
cao do mesmo devido a compacidade media a fofa em que se
encontravam os solos da regido. A unica amostra que se
apresentou no estado compacto, mostrou uma diminuicao de
peso especifico devido a cravagao do cilindro, com a con
sequente queda do valor do grau de compactagao, cOomo moS
tram as figuras 3.10 e 3.11.

Foi notado que uma das amostras do CP-2, a de nu
mero 3, teve seu teor de umidade aumentado, provavelmen-
te devido a defeitos de embalagem e armazenamento em ca
mara umida, procedimento normalmente adotado para conser
vacao das amostras.

0s processos de identificagao mostraram-se bas
tante coerentes com os resultados das porcentagens de re
calque na inundacao, evidenciando que 0 peso especifico
aparente seco e um bom indicador, quando comparado com O
peso especifico aparente seco maximo do ensaio de Proctor

Normal.

a.3. Microscopia eletronica

Com o intuito de procurar entender a instabilida
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de estrutural dos solos do PRODAIJ, as amostras foram
submetidas a uma analise atraves de um microscopio eletro
nico de varredura ("scanning" ou"stereoscan").

0s corpos de prova utilizados foram todos secos
ao ar, fraturados por tragao e/ou flexao, ficando com di
mensoes aproximadas a 1 cm. Recobriu-se a superficie do
corpo de prova com duas finas peliculas, uma de carbono
e outra de ouro, com espessura de poucos angstrons.
Durante a inspegao no microscopio o solo fica sujeito a
vacuo (10”3 mm Hg a 107° mm Hg), razao pela qual este de
ve estar isento de agua intersiticial, o que no caso e
uma limitacao do processo, ja que a agua desempenha papel
preponderante em solos colapsiveis.

As fotos 1 a 6, apresentam alguns exemplos das
estruturas observadas dos solos do CP-1 e CP-2, destacan
do-se as fotos 3 e 4, onde foi inspecionada a mesma amos
tra, antes e apos o ensaio oedometrico de colapsividade.
Nota-se que houve um "fechamento" da estrutura do solo, de
vido a tensao aplicada de 1,060 kgf/cm? e posterior inun
dacao, apesar das operagoes de preparo (alivio de tensoes,
secamento, corte e vacuo) a que foi submetido o corpo de
prova.

De uma maneira geral, nota-se a estrutura porosa
dos solos, evidenciando-se graos de areia circundados por
particulas de silte e argila, conglomerados de particu-
las, formando pontes, conforme citado por Jennings e Knight
(1957), estudando solos muito parecidos aos do PRODAIJ,
na Africa do Sul e mostrado por Collins e McGown (1974)
atraves do uso do microscopio eletronico de varredura.

Santos et al (1981), explicando a evolugao pedologica
dos solos da Formacao das Vazantes, atraves da introdu-
cao de ferro e argila entre os graos de quartzo, chama es
ta estruturacao tipica de "pseudo-areia", onde nota-se o
envolvimento parcial dos graos de areia por particulas me
nores de silte e argila, sendo raros os contatos diretos
grao a grao da fragao areia.

Acredita-se que neste estudo, pode ser compro-
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a.4.

vada a hipotese de arranjo estrutural sugerida por Casa
grande (1932) apud Jennings e Knight (1957) e citada ain
da por Dudley (1970) e Clemence e Finbarr (1981), como defi
nida anteriormente.

Ensaios oedometricos "gemeos"

0 critério para identificagcdo de solos colapsi-
veis proposto por Reginatto e Ferrero (1973), tabelas 3.2
e 3.3, mostrou-se coereﬁte com uma das caracteristicas dos
solos, comprovada atraves da realizacao dos ensaios "in
-situ", mais a frente comentados: a maior parte das amos
tras classificou-se como condicionalmente colapsivel, ou
seja, ha necessidade de aplicacao de acrescimos de car-
gas externas para a ocorrencia do colapso no umedecimento.

Em alguns corpos de prova,o comportamento das cur
vas e em funcao do Tog p nao possibilitou a aplicacao des
te procedimento, pois a pressoes de colapso dos corpos de
prova inundados eram superiores as das amostras no teor
de umidade natural. No entanto, os ensaios oedometricos
de colapsividade realizados sobre as mesmas amostras acu
saram porcentagens de recalque na inundagao ate valores
de 5,9 % (amostra 8, do CP-2).

Quatro amostras classificaram-se como verdadeira
mente colapsiveis, 4, 15, 20 e 23, do CP-2, no entanto as
porcentagens de recalque na inundagao atingiram valores
de 0,4, 3,3, 1,3 e 1,7 %, respectivamente, para tensoes
da ordem das tensoes devidas ao peso de terra, fato este
que tambem se verificou para as amostras consideradas con
dicionalmente colapsiveis como as amostras 3 e 5 do CP-1
e 10 e 19 do CP-2, com 0,7, 0,7, 3,7 e 4,3 %, respectiva
mente.

De uma maneira geral, mesmo as amostras classifi-

‘cadas como condicionalmente colapsiveis apresentaram por

centagens de recalque na inundagao significativas em ten
soes de inundacao inferiores a pressao de colapso dos cor
pos de prova inundados, como aconteceu nas amostras 4 e
7 do CP-1 e 19 e, 22 do CP-2 com 1,8, 1,7, 4,3 e 3,2 %,
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respectivamente.

Ressalta-se que para as amostras condicionalmen
te colapsiveis do CP-1 as maiores porcentagens de recal-
que na inundagdao ocorreram para tensoes superiores as
pressoes de colapso dos corpos de prova inundados, 4 e 7,
com 8,8 e 7,1 %, respectivamente.

A grande inconveniéncia deste criterio e a de em
pregar ensaios oedometricos "gémeos", de relativa com-
plexidade, demora e custo're1ativo alto, para definir, qua
litativamente, sobre a potencialidade da instabilidade es
trutural. Considera-se que o resultado dos ensaios oedo
métricos "geémeos" ainda possa ser usado de acordo com o
procedimento de Jennings e Knight (1957), mas como obje-
tivo principal e ndo como secundario, apesar desses en
saios niao refletirem, na maioria das vezes a trajetoria
de tensbes de interesse, como ja abordado anteriormente,
no item 2.4.3.

b. Criterios quantitativos

b.1. Ensaios oedometricos "gemeos"

O0s ensaios oedométricos "gemeos" foram realizados
sobre todas as amostras indeformadas, sendo que duas amos
tras do CP-1, 2 e 8, e oito amostras do CP-2, 3, 5, 8,9,
12, 13, 17 e 18, apresentaram comportamento diferente da
quele esperado, segundo Jennings e Knight (1957), ou se-
ja,a curva indice de vazios em funcao do logaritimo das
tensoes do ensajo inundado desde o inicio,ficou com indi
ces de vazios superiores a curva do ensaio executado no
teor de umidade natural, para as mesmas tensoes aplicadas.

As figuras 3.12 a 3.16, apresentam algumas cur-
vas e em funcao do log p obtidas destes ensaios onde tam
bém s3o mostradas as deformacgdes volumétricas correspon-
dentes as diferencas de indices de vazios das duas cur
vas, para as mesmas tensoes aplicadas, alem dos ensaios
oedometricos de colapsividade inundados em determinadas
tensoes, ajustadas as condigoes iniciais ey e pp da amos
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b.

2

tra no campo.

As deformacgbes obtidas atraveés das curvas "gemeas"
(tabelas 3.2 e 3.3) foram, na maior parte das vezes, inferio
res as deformacoes obtidas nos ensaios oedometricos de colapsivi
dade, para as mesmas tensoes aplicadas. Foram extraidas
as medias para os valores definidos das deformacoes volu
métricas de compressao dos ensaios "gemeos", nas tensoes
de inundacao 0,133, 0,530 e 1,060 kgf/cm?, obtendo-se,
para o CP-1, 1,8 % e para o CP-2, 1,1'%. As medias, para
os corpos de prova para as mesmas amostras, dos ensaios
oedometricos de colapsividade, para as porcentagens de
recalque na inundacao, foram para o CP-1 de 2,2 % e para
o.CP-2 de 2,1 %.

Este fato pode ser notado nas figuras 3.22 e 3.23,
onde as deformacdoes volumetricas definem envoltdorias in
ternas aquelas dos ensaios oedométricos de colapsividade,
a serem comentadas a seguir, em relacao a profundidade
medija de retirada das amostras.

As amostras que tiveram comportamento tipico de
solos colapsiveis apresentaram deformacoes volumetricas
crescentes com o aumento das tensoes aplicadas (figura
3.16), algumas apresentando aumento inicial e poste-
rior diminuica@ao, conforme citado por Vargas (1973) e Mello
(1973), conforme se mostra nas figuras 3.12 e 3.14.

A figura 3.13, mostra o comportamento de quatro
corpos de prova da amostra 2 do CP-1, inundados em 3 di-
ferentes estados de tensao, desde o inicio, em 0,530 e
em 1,060 kgf/cm? e um deles ensaiado no teor de umidade
natural.

Nota-se-que o comportamento quanto a instabilida
de volumétrica depende da tensdo de inundacac, bem como de even
tuais heterogeneidades, que nao sao eliminadas atraves
do ajuste as imaginadas condigoes iniciais “dos corpos de
prova, eg € pg. A figura 3.15 apresenta o mesmo compor-
tamento para a amostra 9 do CP-2.

Ensaios oedométricos de colapsividade

A maneira de analise dos resultados destes ensaios
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foi a de procurar envoltorias e tendencias de comporta-
mento, ja que nao se obtiveram correlagoes bem definidas,
devido provavelmente 2 heterogeneidade do deposito e ao
grande numero de variaveis envolvidas no fenomeno.

A grandeza analisada foi a porcentagem de recal
que na inundacao ou coeficiente de colapso estrutural,
acompanhada, quando era de carater significativo, das de
formacoes volumeétricas calculadas para os ensaios oedome

tricos "gemeos", nas correspondentes tensoes de inunda
cao (tabelas 3.2 e 3.3).

Obteve-se uma leve tendencia de diminuicao da por
centagem de recalque maxima na inundagao com o aumento
do teor de umidade natural, como mostra a figura 3.17.

Ja a relacdo entre as mesmas porcentagens de re-
calque na inundagao com 0o grau de saturacao das amos
tras antes da inundacao, apresentou uma envoltoria mais
representativa, com a diminuicao da porcentagem de re-
calque na inundagao a partir do grau de saturacao da or
dem de 50 e 60 %, como se nota na figura 3.18.

Jennings e Burland (1962) estudando as limita-
coes do principio das tensoes efetivas para solos silto
sos nao saturados, concluiram, experimentalmente, que ha-
via um grau de saturacao abaixo do qual o colapso se tor
nava evidente e este valor era da ordem de 50 %, entre os
valores de 42,5 e 68,4 %, onde ocorreram e hao ocorreram
colapso, respectivamente, para ensaios de compressao hi
drostatica ("all-around compression tests").

Lloret e Alonso (1980) afirmam que esse grau de
saturagao, chamado de critico, abaixo do qual nao e va-
lido o principio das tensoes efetivas segundo Bishop
(1960), devido a ocorrencia do colapso, varia em fungao
do tipo de solo, ficando em torno de 85 % para argilas e
siltes argilosos, 50 % para siltes e areias finas e 20 %
para areias.

Varios autores, dentre eles, Aragao e Melo (1982)
encontraram relacoes definidas entre o peso especifico
aparente seco e a porcentagem de recalque na inundagao,
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o que nao aconteceu como mostra a figura 3.19. Novamente
a ideia de uma envoltoria foi aplicada, revelando a ten
dencia ja esperada, de uma diminuicao da porcentagem de
recalque na inundacdo com o peso especifico aparente se-
co. Nota-se que os solos do terrago intermediario, CP-1,
mostraram-se com valores mais altos de pesos especificos
aparentes secos do que os solos do terrago superior, CP-2,
em fungao .das caracteristicas mais arenosas dos primei
ros, mas nem por isso perdendo o carater colapsivo.

As porcentagens de recalque na inundagao nao apre
sentaram relacoes definidas com as tensoes de inundagao
dos corpos de prova, como mostram as figuras 3.20 e 3.21,
respectivamente, para o CP-1 e CP-2. Houve a tendencia
de ocorrerem menores deformacoes para as tensoes de
0,133 kgf/cm? nos solos do terraco intermediario e supe-
rior, devido a esta tensao ser inferior a tensao vertical
calculada devido ao peso de terra sobre as amostras, com
excecao das amostras 5, 17 e 19 do CP-2, pois a amostral
do CP-2, apresentou tensao vertical calculada devido ao
peso de terra, inferior a 0,133 kgf/cm?. Esse fato vem
ajudar a comprovar a observacao formulada no sub-item a.4,
do item 3.7.2, de haver a necessidade de imposicao de
acréscimos de tensoes externas, para a ocorrencia do co
lapso, quando do aumento do grau de saturagao do solo.

Nos solos do CP-1 houve ligeira tendencia, nas
amostras classificadas de solo transportado pouco lateri
zado, de aumento das deformacoes com a tensao de inunda
cao dos corpos de prova.

Nao foram realizados ensaios oedometricos de co
lapsividade com tensoes de inundacoes superiores a 1,060 kgf/cm3
estabelecendo-se niveis de tensoes correspondentes aos
maximos pesos de terra existentes sob os aterros do PRODAIJ.
Tais ensaios poderiam ser melhor comparados com 0s ensaios oedo
métricos “"gémeos", que chegaram a tensoes de 25,5 kgf/cm’

A variacao da porcentagem de recalque na inunda
cio em funcdao da profundidade media de retirada das amos-
tras apresentou, tanto para os solos do CP-1 como do CP-2,
nitida tendéncia de diminuicao com o aumento da profundi

-3.26-




dade.

0 proprio perfil geoldbgico-geotecnico apresenta-
va em profundidade, na Formagao das Vazantes, 0 solo trans
portado nao laterizado constituido de uma areia fina,pra
ticamente pura, muito compacta, em profundidades superio
res a 8,0 m, indicando nao se tratar de um solo estrutu-
ralmente instavel, portanto, limite inferior da ocorren-
cia do fenomeno.

v

Na figura 3.22, para os solos da regiao do CP-1,
observa-se que as envoltdorias das deformagoes maximas,
tanto para os ensaios oedometricos de colapsividade quan
to para os ensaios oedometricos "gemeos" considerados nas
tensoes de 0,133, 0,530 e 1,060 kgf/cm?, apresentam ten
déncia a diminuicao com a profundidade media de retirada
das amostras.

Integrando-se as envoltorias das deformagoes em
profundidade estimou-se um recalque maximo da ordem de
15,8 cm para os aterros do CP-1, devido ao umedecimento das
fundagoes, calculando-se pelos ensaios oedometricos de
colapsividade, e de 12,3 cm pelos ensaios oedometricos "ge
meos". A integragdo se iniciou na profundidade de 0,5 m,
espessura esta correspondente a raspagem efetuada para a
retirada do solo superficial organico, para o inicio da
construcao dos aterros do canal principal numero 1, CP-1.

A integracdo das envoltdorias de deformagOes maxi
mas ao longo da profundidade, para os solos do cp-2, fi-
gura 3.23, resultou, para os ensaios oedometricos de co
lapsividade em 33,5 cm de recalque e em 12,2 cm, para oS
ensaios oedometricos "gémeos”, Interessante notar, alem
da proximidade dos recalques calculados para os ensaios
oedometricos "gemeos", nos dois terragos, que a forma das
envoltorias para os solos do CP-1 téﬁ formatos semelhan-
tes, figura 3.22, bem como as do CP-2, figura 3.23.

Apesar de varias amostras ensaiadas nao apresen-
tarem resultados compativeis com os esperados, segundo
Jennings e Knight (1957), atraves da realizacao de en
saios oedométricos "gémeos", devido provavelmente a hete
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rogeneidade dos corpos de prova, os resultados que pude
ram ser utilizados revelaram comportamentos bastante apro
veitaveis e similares aos ensaios oedometricos de colapsi
vidade, contrariando as analises ate entao realizadas por
Wolle et al (1981) e Benvenuto et al (1981).

Segundo Jennings e Knight (1957) apud Clemence e
Finbarr (1981), as magnitudes das porcentagens de recal-
que na inundagdo classificam os solos do CP-1 e CP-2, em
relacao ao grau da colapsividade, como "moderadamente pro
blematicos" a "problematicos".

Segundo Vargas (1978), os solos de ambos os ter-
racos apresentam coeficiente de colapso estrutural supe
rior a 0,02, sendo considerados solos colapsiveis.

Pode-se observar que o desenvolvimento da colapsi
vidade ao longo da profundidade se da de maneira diferen
te para os solos do CP-1 e CP-2, como mostram os forma-
tos das envoltorias, devido as diferentes evolugoes pedo
1ogicas dos solos dos dois terragos.

No terraco intermediario apresentam maiores de-
formacoes devido ao colapso, os solos transportados pou-
co laterizados, STPL, do que os solos transportados mui
to laterizados, STML, como mostra a figura 3.24. onde os
primeiros atingem porcentagens de recalque na inundacao
de ate 8,8 % e os segundos 1,7 %.

0 solo superficial, SS, que aparece somente no
terraco superior apresenta porcentagens maximas de recal
que na inundacao da ordem de 5,2 % de 1,20 a 3,20 m de
profundidade, decrescendo a partir dai, como se apresen-
ta na figura 3.25.

Ja na figura 3.26, agrupam-se os solos transpor-
tados muito e pouco laterizado, STML e STPL, respectiva-
mente, do terrago superior, notando-se que as maiores por
centagens de recalque na inundagao foram obtidas nas amos
tras classificadas como muito laterizadas, chegando a
valores de 5,9 %, enquanto para os solos transportados
pouco laterizados esta porcentagem chegou a 3,4 %.

Nas figuras 3.24 a 3.26, foram tentadas relagoes
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da
dos

variacao das porcentagens de recalque na inundacao
ensaios oedometricos de colapsividade com a classifi

cagao unificada dos solos e a origem pedologica das amos

tras, nao obtendo-se indicios de relacoes definidas, ape-

nas algumas constatacoes que sao listadas abaixo.

10)

20)

30)

40)

As classes SC e ML, segundo a classificacao unifica-
da, foram encontradas no solo superficial, SS,no ter
raco superior, havendo a tendencia de um aumento da
porcentagem maxima de recalque na inundagao e um pos
terior decrescimo, em relacao a profundidade (figura
3.25), principalmente na classe SC. As unidades pedo
1ogicas onde este fato aconteceu foram a LVdy e Ce2,
respectivamente, latossolo vermelho amarelo distrofi
co e cambissolo eutrofico.

No solo transportado muito laterizado, no CP-2, a
classe SC apresentou a tendencia de aumento da porcen
tagem de recalque na inundagao ate 4,0 m de profundi
dade na unidade pedologica AQd, areias quartzosas dis
troficas, figura 3.26. A classe SC encontrada no so-
lo transportado pouco laterizado, na unidade pedolo-
gica AQd apresentou porcentagem de recalque, pratica
mente, constante entre as profundidades de 3,0 a 7,0 m.

Nao se obteve nenhuma relacao para os solos do ter-
raco intermediario, CP-1, a nao ser aquelas ja comen
tadas (figura 3.24).

De uma maneira bem geral e em primeiro grau de apro-
ximacao, os solos da classe SC foram os que apresenta
ram as maiores porcentagens de recalque na inundacgao,
dentre os poucos laterizados no ‘terrago intermedia-
rio e os muito laterizados e superficiais no terracgo
superior. A classe ML ocorreu apenas no solo superfi
cial do terrago superior, apresentando os mesmos ni-
veis de porcentagem de recalque na inundagao que a
classe SC, do mesmo horizonte.
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50j) Algumas evidencias geopedologicas apresentadas nos re
Tatorios n9s 10.335 (1978) e 12.705 (1979) do IPT, e
por Salomao (1982), podem explicar,aproximadamente, 0
desenvolvimento da colapsividade dos solos da regiao,
dos terracos intermediario e superior, em relagao a
profundidade. Esta tentativa de explicagao deve ser
considerada como preliminar, dependendo de comprova-
coes experimentais e trabalhos integrados das disci-
plinas envolvidas, geologia, pedologia e geotecnia.

Inicialmente, deve ser considerado que existe uma di
ferenca relativa na idade dos diferentes terragos alu
vionares, inferior, intermediario e superior. A medi-
da que se afasta do curso do rio Sao Francisco a ida
de do deposito aluvionar aumenta, de modo que o ter-
raco inferior & de origem praticamente atual e os ter
racos intermediarios e superior sao, proporcionalmen
te, mais antigos. 0 terraco inferior apresenta a pre
dominancia de sedimentos argilosos enquanto os ter-
racos intermediario e superior constituem-se, basica
mente, por sedimentos arenosos, havendo uma relagao
direta entre a idade relativa dos depositos de solo
e 0 estagio evolutivo pedologico. As caracteristicas
morfologicas ao longo dos perfis do deposito aluvio
nar sugerem que o processo de laterizacao tenha se
desenvolvido apos a deposigcao dos sedimentos.

Assim, nos ‘terragos inferior e intermediario, distri
buem-se solos aluviais e areias quartzosas, enquanto
que no terrago superior observa-se a presenca de so-
los mais desenvolvidos, caracterizados pelos latos
solos e cambissolos. No terraco superior ocorre um
solo que foi classificado como areia quartzosa dis
trofica (AQd), porem que apresenta caracteristicas
morfologicas do perfil diferentes da mesma unidade pe
dol10gica classificada no terraco intermediario. Isto
se deve a ocorrencia, na unidade pedologica classifi
cada como areia quartzosa distrofica no terrago supe
rior, de um horizonte superficial muito pobre em ar-
gila e ferro, constituido de areia quartzosa e que,
em certas condicoes, pode atingir espessuras de mais
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de 1,0 m. Logo abaixo encontra-se a presenca de um
material progressivamente mais argiloso e muito la-
terizado, com espessura superior, as vezes, a 10,0 m.
As hipoteses formuladas para a ocorréncia dessa cama
da de areia pura superficial sio: remocao seletiva
da argila pela agua de chuva ou o recobrimento meca-
nico por erosao, apos a laterizacio do deposito alu
vionar. Somente estudos futuros poderao interpretar
melhor o mecanismo de formacao dessa camada de areia.

0 fenomeno de co]apsibidade dos solos da regiao de
Jaiba pode ser explicado como resultado da ferratili
zagao dos horizontes superficiais, formando a estru-
tura porosa e colapsivel. Esta ferralitizagao corres
ponde ao processo de enriquecimento em argila e fer-
ro do deposito aluvionar, através de transporte late
ral em solucao, e vertical, devido ao efeito da capi
laridade e as oscilacoes do lengol freatico. Estas ca
racteristicas s3ao muito mais acentuadas nos solos dis
tribuidos sobre o terraco aluvionar mais antigo, 0
superior, do que no terraco intermediario, onde o fe
nomeno e menos intenso. Assim a ferralitizacao gerou
a estruturacao e homogeinizagdao do solo, que se ca-
racteriza pelos arranjos porosos entre partTcu]as,og
de o ferro e a argila foram introduzidos entre 0s
graos de quartzo, resultando num tipo de estrutura
¢ao conhecida como "pseudo-areia®.

Este efeito de evolucao pedologica diferenciada dos
solos do terraco intermediario e superior, justificg
ria as diferengas existentes entre as envoltorias das
maximas porcentagens de recalque na inundacao em fun
cao da profundidade, conforme as figuras 3.22 e 3.23,
refletindo a classificacao do solo quanto a intensi-
dade de laterizacao, como ja apresentado.

Nao foi possivel,no entanto, comparar a intensi-
dade da colapsividade com as classificagoes quanto ao
grau de laterizacao nos dois terracos, devido a dife
rénga de estagio de evolucao pedologica em que ambos
se encontram, sendo possivel analisar o desenvolvimen
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to da colapsividade nos perfis individuais de cada
terrago aluvionar.

Assim, no terraco intermediario, o solo transportado
muito laterizado apresenta-se com maior concentracao
de argila e ferro, com textura mais argilosa que 0
horizonte superior, e coloracao variando de amarela,
vermelha e cinza, refletindo a heterogeneidade do ho
rizonte. 0 solo trapsportado pouco laterizado apre-
senta textura e estruturacao mais homogenea, com pou
ca argila e ferro, com coloracdo vermelho amarelada.
Estas caracteristicas se refletem na envoltoria das
maximas porcentagens de recalque na inundacao onde o
horizonte pouco laterizado apresenta maiores valores
para as porcentagens de recalque na inudancao ate uma
profundidade da ordem de 2,0 m, quando entao ha uma
reducao gradativa da porcentagem de recalque na inun
dacao com a profundidade, no solo transportado muito
laterizado, como esta mostrado na figura 3.22.

No terrago superior o solo superficial apresenta-se
com coloracao e textura homogenea, onde nota-se a rg
distribuicao maxima de ferro e argila, homogeinizan
do e estruturando o perfil. 0 solo transportado mui-
to laterizado que ocorre neste terraco e menos homo-
géneo em termos texturais e de coloragao, apresentan
do alta concentracao de argila e ferro, dispersamen
te distribuida no perfil, formando uma estrutura po-
rosa. Apresenta uma coloracao vermelha com manchas
claras cuja intensidade aumenta gradativamente em pro
fundidade.0 solo transportado pouco laterizado nesse
terraco apresenta apenas em sua porcao superior, in-
dicios de concentracao de argila e ferro, com colora
cao com predominancia do cinza claro. 0s resultados
dos ensaios oedométricos de colapsividade das -amos-
tras provenientes destes horizontes apresentaram as
maximas porcentagens de recalque na inundacao cres-
cente ate a profundidade de cerca de 4,0 m, confor-
me a figura 3.23, principalmente devido aos resulta
dos dos ensaios das amostras do solo superficial e
do solo transportado muito laterizado. A partir des
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ta profundidade estas deformagOes apresentaram ten
déncia a diminuicao, em funcao dos resultados dos en
saios das amostras provenientes do solo transportado
pouco Taterizado.

De uma maneira geral, nota-se que o maior desenvolvi
mento pedologico do solo do terraco superior, aumen
tou o efeito da colapsividade em profundidade, gquan
do comparado com os resultados obtidos dos ensaios das
amostras provenientés do terracgo intermediario. Estas
consideracoes carecem de estudos dirigidos complemen-
tares para serem comprovadas, sendo aceitaveis como
uma primeira ideia do desenvolvimento da colpasividade dos
solos da regiao.

Ensaios oedometricos especiais

Tres ensaios oedometricos especiais foram reali-
zados de maneira a enriquecer o entendimento do mecanis
mo de colapso dos solos do terrago intermediario, CP-1,
nas amostras 4 e 7, atraves de ciclos de carga e descar-
ga, antes de se proceder a inundacao dos corpos de prova.

0 primeiro ensaio sobre um corpo de prova da amos
tra 4, constou de carregamento, no teor de umidade natu-
ral, até a tensdo de 1,060 kgf/cm?, sendo a seguir des
carregado, até a tensdo de 0,133 kgf/cm?. Nesta tensao o
corpo de prova foi inundado, apresentando fraca tenden
cia a expansao, com deformacao volumetrica da ordem de
0,1 %.

0 segundo ensaio sobre um corpo de prova da amos
tra 7, constou do mesmo procedimento, resultando na mes
ma tendéncia a expansio, na inundagdao, com deformagdao vo
lometrica da ordem de 0,1 %.

0 terceiro ensaio sobre um corpo de prova da amos

tra 7, constou de carregamento, no teor de umidade natu

ral até 1,060 kgf/cm?, descarregamento ate a tensao de
0,133 kgf/cm?, carregamento até a tensao de 0,530 kgf/cm?
e inundac3do do corpo de prova, resultando em uma porcen-
tagem de réca]que de inundacgao de 2,2 %.
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Os ensaios oedometricos de colapsividade, reali-
sados sobre as amostras 4 e 7, nas tensoes de inundacao
de 0,133 kgf/cm?, ‘resultaram em porcentagens de recal
que na inundacao de 0,2 e 0,4 %, respectivamente, valores
que podem ser considerados baixos. A porcentagem de ‘re-
calque na inundagao do corpo de prova da amostra 7, na
tens3o de inundacdo de 0,530 kgf/cm?® foi de 1,7 %.

Os resultados indicam que o ciclo de carga e des
carga ate 1,060 kgf/cm? hao foi suficiente para provocar
alteracao na estrutura instavel do solo, havendo apenas
uma reducao das deformagoes, quando inundaram-se os cor
pos de prova na tensio de 0,133 kgf/cm?, ja que ao se
inundar o corpo de prova da amostra 7na tensao de 0,530 kgf/cm?,
a deformacao provocada por colapso foi da mesma ordem de
grandeza do respectivo ensaio oedometrico de colapsivida
de, inundado na mesma tensao.

A busca de uma tensao minima na qual seria pos
sTvel alterar a estrutura instavel dos solos sem a neces
csidade de inundaciao com agua, nao foi pesquisada por fal
ta de recursos e tempo na epoca. No entanto, pode-se pelo
menos afirmar com base nos resultados dos ensaios oedomé
tricos "gemeos" dos corpos de prova das amostras 16 a 23
do CP-2, ensaiados no teor de umidade natural e inunda
dos apos o descarregamento em 0,133 kgf/cm?, que esta ten
sio seria inferior a 25,5 kgf/cm?, tensao maxima alcan
cada nos ensaios oedometricos. Na inundacgao dos corpos de
prova no descarregamento, na tensao de 0,133 kaf/cm?, nao
se observaram deformacoes de compressao, & 3 amostras mos
traram tendencia a expansao, amostras 20, 22 e 23.

Dudley (1970) apresenta solos da Ccalifornia que
apos serem submetidos a tensoes normais de 8,0kgf/cm® apre
sentaram no descarregamento e posterior inundagao do cor
por de prova, 15 % de porcentagem de recalque na inunda-
cao. '

Provavelmente, a tensao vertical minima que pro-
voca o colapso sem a inundacao do solo, deve estar rela
cionada com a pressao de colapso, introduzida por Regi
natto e Ferrero (1973).
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Una analise qualitativa realizada atraves de di
fracao de rajos-X em uma amostra de solo do terrago in
termediario classificada como SC, solo este utilizado co
mo material de emprestimo para compactacao dos aterros,
revelou a presenga de quartzo, caolinita, hematita, mos-
covita e nontronita. E provavel que as tendencias encon
tradas de expansao em algumas amostras sejam devido a
maiores concentracoes do argilo-mineral montmorilonitico
nontronita, em determinadas porcoes do solo.

Ensaios de resistencia

A interpretacao dos resultados dos ensaios de ci
salhamento direto disponiveis foi dificultada devido a
maioria dos ensaios terem sido realizados na ida,no teor
de umidade natural e na volta, inundados, introduzindo efei
tos que nao puderam ser separados, ou seja, a resisten-
cia da estrutura original, e a resistencia residual do
solo inundado.

Os unicos ensaios de cisalhamento direto realiza
dos sobre corpos de prova inundados e nao inundados das
mesmas amostras, nao apresentaram quedas dos parametros
de resistencia, amostras 2 e 3 do terraco intermediario,
revelando um comportamento essencialmente arenoso, com 53
gulo de atrito interno de 30 e 310, respectivamente, sob
tensoes normais de 0,5, 1,5 e 3,0 kgf/cm?.

0s outros ensaios de cisalhamento direto foram
realizados sobre as amostras 4 a 9 do CP-1 e 11 a 14 do
CP-2, sendo os corpos de prova levados a ruptura na ida,
no teor de umidade natural e apos inundados, levados a
ruptura na volta do ensaio.

As deformagoes verticais, provocadas pela inunda
cao dos corpos de prova, antes de se iniciar a volta nos
ensaios de cisalhamento direto, variaram de 2 a 19 %, re
fletindo a estrutura de carater colapsivo dos corpos de
prova apos a ruptura a seco.

Para a interpretacao adequada da influencia da
colapsividade na resistencia do solo, notou-se a ausen-
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cia de ensaios que revelassem as caracteristicas da resis
tencia residual, sem a introducao de variaveis de difi-
cil controle, como aconteceu no caso.

Foi observada a queda da resistencia do solo na

_ruptura realizada na volta do ensaio, com o corpo de pro

va inundado, para todas as séries de ensaios de cisalha

mento direto realizados desta maneira. Alguns valores me
dios tipicos sao listados abaixo:

'IDA VOLTA

TENSTES (seco) (inundado)
AMOSTRA NORMAIS c ) o [0

(kgf/cm?) coesao angulo de coesao angulo de

(kgf/cm?) atrito (kgf/cm?) atrito

4-cp-1 | 0,51,5 3,0 0,85 269 0,00 310
5-CP-1 | 0,5;1,5;3,0 0,85 370 0,00 320
7-CP-1 | 0,5;1,5; 3,0 0,50 320 0,00 300
12-CP-2 | 0,5;1,0; 2,0 0,15 340 0,05 320
14-cp-2 | 0,5;1,0;2,0 0,30 250 0,00 330

Ensaios "in-situ"

Para se aquilatar a magnitude dos recalques, pro
vocados pelo colapso da estrutura instavel dos solos no umedeci
mento, de maneira a aferir os resultados dos estudos de laborato
rio, foram concebidos e realizados dois ensaios "in-situ”.

0 primeiro ensaio constou da execucao de um ater
ro dentro de uma cava rasa, escavada sobre o terreno natural,
que foi mantida com agua, acompanhando-se os recalques atraves
de instrumentacao. Este ensaio se desenvolveu no terrago inter
mediario ao lado do canal principal no 1, CP-1 e denominou-se

ensaio de cava.

0 segundo ensaio foi o tanqueamento dé um trecho
experimental de canal de cerca de 300 m, ou seja a manutencgao
de agua entre as banquetas de aterro do canal sem revestimento
e acompanhamento dos recalques atraves de instrumentacao. Esse
trecho experimental foi realizado no terracgo intermediario, sen
do parte do canal principal n? 1, CP-1. Este trecho foi denomi
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nado trecho piloto.

Nio foram realizados ensaios "in-situ" nos solos
do terracgo superior, regiao do canal principal n0 2, CP-2.

3.8.1. Ensaio de cava

a. Descricao do Ensaio

0 ensaio de cava.foi realizado na estaca 344 do
canal principal n9 1, a 20 m do lado direito do eixo do
canal.

Para a realizacao deste ensaio foi aberta uma cava
no terreno natural, com 10 m por 20 m, de profundidade me
dia de 0,30 m, atraves de raspagem do solo superficial or
ganico.

Na regido central da cava foi colocado um tapete
de brita com espessura de 20 cm e, por sobre o mesmo, um
aterro compactado com a passagem de trator de esteira ti-
po D7, resultando em uma altura maxima de 3,80 m. Este ta
pete tinha a funcao de garantir a penetracao da agua sob
o aterro, facilitando o umedecimento  das fundagoes. 0 aterro
ficou com peso especifico de 2,080 kgf/cm?® e teor de umi-
dade de 9,0 %.

A sequir foram instalados medidores de recalque,
no interior do aterro, em sua superficie e na superficie
do terreno, dentro da cava ao lado do aterro, que foram
acompanhados atraves de nivelamento topografico.

A figura 3.27, apresenta a geometria da cava e
. do aterro que compunham o ensaio e a posicao dos medido
res de recalque.

Foram instalados 5 medidores de recalque superfi
ciais, de A a E e 6 medidores de recalque profundos, de Ml
a ‘Mé6. ‘

A operacao de enchimento da cava com agua, que se
denominou de tanqueamento, foi realizada durante 16 dias
de forma irregular, sem a manutencao do nivel d'3gua den
tro da cava e durante mais 5 dias de forma permanente.
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A figura 3.28, apresenta os recalques, observados
durante o ensaio, dos medidores de recalque que acusaram
subsidencias, C e M2 a M5. Nos demais medidores nao foram
observados recalques.

0 recalque maximo observado foi de 3,3 cm, dos me
didores M2, M4 e C, registrando-se 2,9 e 2,8 cm nos medi-
dores M3 e M5, respectivamente.

Para efeito de verificacao das condicoes iniciais
e finais de umidade do terreno de fundacao foram realiza
das duas sondagens a trado com determinacao do teor de umi
dade natural de 0,5 em 0,5 m, uma ao lado da cava antes
do inicio do ensaio e outra apdos a secagem superficial da
cava, dentro da mesma. A diferenca porcentual entre o grau
de saturacao final e o inicial em relagao ao grau de satu
racao inicial, (Sf - Si)/Si x 100 %,variou de 29 a 47 %, ate
a profundidade de 5,0 m, considerando que os solos se apre
sentassem com indices de vazios muito proximos, nas mes-
mas profundidades.

Analise dos resultados

0s medidores de recalque que ficaram fora da in-
fluncia direta do aterro nao recalcaram comprovando a ne
cessidade de imposicao de acréscimo de carga vertical pa-
ra a ocorrencia do colapso na inundacao. 0 aterro recal
cou monoliticamente, na regiao da cava, sem influencias
em suas adjacencias, muito similar ao observado por Mo -
retto et al (1963) em ensaios de placa sobre depositos de
solos de origem eolica, onde assemelhou o comportamento
da placa ao de um pistao, que avanca de acordo com a redu
cao do volume do solo, sem provocar maijores deformacoes
laterais.

O0s recalques medidos foram inferiores aos valo
res maximos estimados atraves dos ensaios de 1aborat6rio,
em virtude, primeiro de um umedecimento deficiente do solo,
como evidenciam os resultados dos teores de umidade das
sondagens a trado. 0 grau de saturacao do solo do terraco
intermediario em condigcao natural, variou de 15 a 51 % pa
ra as amostras indeformadas dali retiradas, evidenciando
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que o acrescimo observado de 29 a 47 % do grau de satura
cao inicial, nao foi suficiente para a saturacao do sub-
solo. Este fato ja era esperado uma vez que, por per
colacao vertical livre, dificilmente conseguir-se-a a sa-
turacao de um solo.

Em segundo lugar a maneira como foi construido o
aterro, transversalmente a maior dimensao da cava, com
grande parte de sua extensao apoiada em regiao fora da ca
va, propiciou o chamado efeito de arqueamento, que se ca-
racterizou pela redistribuicao das tensoes aplicadas em
superficie para fora da regiao da cava, quando da ocorren
cia dos recalques centrais. Acrescente-se o fato do ater-
ro apresentar caracteristicas de grande rigidez com grau
de compactacdo em torno de 100 % e teor de umidade em tor
no do teor de umidade otimo do ensaio de Proctor Normal,
o que aumenta o efeito de arqueamento.

Um efeito interessante, citado por Bally et al
(1965), que pode ter contribuido para explicar as peguenas
deformacoes observadas no ensaio da cava e a resistencia
que se desenvolve no contato entre a massa de solo com
maior grau de saturagao, sob o aterro, e o solo circundan
te nao saturado, portanto nao sujeito a deformagoes. A for
macao de uma figura geometrica do tipo de um tronco de pi
ramide ou de um “"cone", de solo com maior grau de satura-
cao sob a cava, apresentaria deformagoes verticais somen
te quando as condigoes gerais de equilibrio entre esse "co
ne" e a zona circundante ndo saturada, atingissem o esta-
do critico, ou seja a ruptura. Assim,a magnitude dos re
calques estaria condicionada a largura e ao comprimento
da cava, alem da forma da superficie livre de percolagao
no solo, em torno do ensafo. Se a superficie livre de per
colacao se caracterizasse por um fluxo essencialmente ver
tical, a resistencia entre as massas com maior grau de sa-
turacdo e nao saturada do solo seria, provavelmente supe
rior 3s tensoes cisalhantes introduzidas pelo peso do ater
ro e da massa de solo, por onde percola a agua,e as defor
macoes nao ocorreriam, ou seriam reduzidas. Caso contrario,
com o aumento do volume da massa de solo sujeita a perco-
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lacao, ou seja, com uma superficie de percolagao livre in
clinada, no sentido de se afastar do centro da cava, have
ria maior volume de solo umedecido, com pequeno aumento
da area da superficie livre de percolagao e assim os re-

calques poderiam ser mais pronunciados.

A fase do ensaio que se denominou de tanqueamen
to intermitente foi aquela em que a cava nao permaneceu
com lamina d'agua, chegando a ficar totalmente seca por
mais de um dia. Quando se reiniciava o enchimento da cava,
'procurava—se remover a camada superficial de finos que se
depositava no fundo da cava, dificultando a penetragao da
3gua. Este procedimento so pode ser realizado na regiao fo
ra do aterro, ficando a camada de brita sob o aterro ina-
cessivel, para a melhoria das condigoes de percolagao. Es
te fato deve ter contribuido para dificultar a saturagao

do solo sob o aterro.

Na fase de tanqueamento permanente, praticamente
nio se observaram movimentacoes adicionais, tendo se con-
cretizado a maior parte dos recalques nos 17 dias de tan

queamento intermitente.

3.8.2. Ensaio do trecho experimental do canal

a. Descricao do ensaio

Procurou-se quantificar os recalques devidos a ins
tabilidade estrutural dos solos, além de estudar possiveis

formas de tratamento para as fundagoes dos canais do
PRODAIJ, com a escolha de um trecho do canal principal n9 1,

* CP-1, entre as estacas 192 e 207, para servir de trecho
experimental.

Este trecho de canal apresentava um perfil longi
tudinal no qual a altura de aterro variava de 0,0 a 5,0 m,
em funcdo das caracteristicas topograficas do terreno e
do tracado do fundo do canal. A figura 3.29, apresenta o
perfil geologico-geotécnico Tongitudinal do trecho experi
mental.

Foram escolhidas 5 secoes transversais para se-

-3.40-




rem instrumentadas com a finalidade de se acompanhar as
subsidéncias e as variacoes do lengol freatico durante o
tanqueamento, nas estacas 194, 199, 201, 204 e 206.

0 procedimento para a construcao das banquetas de
aterro foi o mesmo empregado para a construcao do canal
principal n0 1, onde antes do inicio da construcao do ater
ro procedia-se a raspagem do solo superficial organico nu
ma espessura aproximada de 0,50 m. Projetou-se uma mudan-
ca na geometria das banquetas dos aterro, que, internamen
te a0 canal, resultou em um aterro realizado sem controle
de compactacao, para servir de sobrecarga para provocar 0s
recalques de fundagao, quando do enchimento do trecho pi-
Joto. Apos o ensaio,esse material seria removido, restan
do o aterro compactado com controle rigoroso, para receber
o revestimento de concreto.

A figura 3.30, apresenta a geometria das segoes
transversais e a instrumentacgao utilizada. Foram instala
dos medidores de recalque superficiais e profundos, com o
intuito de verificar a tendencia de diminuigao da porcen-
tagem de recalque na inundacao, como observado nos ensaios
de laboratdrio. Foram também instalados piezometros tipo
Casagrande modificado, "stand pipe", com o objetivo de se
controlar a variacao do lengol freatico.

0s medidores de recalque e os piezometros foram
construidos na propria obra, atraves de materiais disponi
veis no canteiro, de maneira a reduzir o seu custo, sendo
o controle de recalques realizados atraves de nivelamento
topografico de precisao.

0 trecho piloto ficou 5 meses, apdos a sua cons-

trucdo e instrumentagao, sem receber agua, nao tendo sido
detectado nenhum recalque neste periodo.

0 tanqueamento durou 7 semanas, periodo no qual
o njvel d'agua foi mantido na cota prevista em projeto,
455,50 m e os instrumentos foram lidos, inicialmente de
dois em dois dias e mais para o final do ensaio de quatro

em quatro dias.

Fato anormal aos procedimentos construtivos esta
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belecidos ocorreu na estaca 199 onde parte do solo de fun
dacao, durante a fase de construcao do trecho, foi removi
do por encontrar-se umedecido por agua de chuva, nao pro-
piciéndo a compactagdo das primeiras camadas do solo, de
vido ao fenomeno conhecido, vulgarmente, por "borrachudo".
Esta condicao de elevado grau de saturagao nesta regiao
do trecho pilote, acrescida da substituicao de cerca de
1,5 m de solo de fundagao por aterro compactado alterou
os resultados dos recalques provocados por colapso na fa-
se de tanqueamento do ensaio.

A figura 3.30, apresenta o valor do recalque ma
ximo observado em cada instrumento e as figuras JER e
3.32, mostram a evolucao dos recalques e do nivel d'a
durante a realizacado do ensaio, para a estaca 194, onde

ocorreram oS maiores recalques.

Na figura 3.33, estao mostrados os valores dos
recalques maximos observados nos medidores de recalque em
funcao da profundidade de instalacao dos instrumentos.

Na figura 3.34, estao desenhadas as curvas da evo
lucao da velocidade de recalque em funcao do tempo, para
os medidores de recalque, M3 do ensaio de cava e MRI] da
estaca 194 do trecho piloto. Este procedimento foi adota
do como apresentado por Browzin (1981) ao tratar as cur-
vas de recalque em funcao do tempo de ensaios oedometri

cos, em solos "loessicos”.

Analise dos resultados

0 trecho experimental teve de ser desativado apos
os 50 dias de tanqueamento, por razoes economicas e de cro
nograma das obras do PRODAIJ, quando numa pre-analise dos
resultados, baseada na evolucao dos .recalques no tempo e
no comportamento da percolacgao d'agua, considerou-se que
a maior parte dos recalques ja haviam ocorrido, apesar de
algumas curvas de recalque em funcao do tempo nao apresen
tarem estabilizacao completa dos recalques, como mostram
as figuras 3.31 e 3.32.

0s recalques maximos observados estiveram aquem
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dos valores maximos estimados atraves dos resultados dos
ensaios oedomeétricos de laboratorio, chegando a 7,2 cm na
estaca 194, no medidor de recalque superficial MRI.

Fato curioso foi a ocorréncia do maior recalque ma
ximo no medidor de recalque superficial, onde a sobrecar
ga de aterro nao atuava diretamente sobre o solo de funda
cao. Isto contraria, aparentemente o verificado nos ensaios
de laboratorio e no ensaio de cava, quando foi constatado
que as deformagoes volumétricas devidas ao colapso ocor-
riam somente com a presenca de carregamento externo, e sem
induzir grandes deformagoes laterais. As explicagbes para
este fato residem em dois aspectos:

10) na secao transversal da estaca 194, os aterros encon-
tram-se bastante proximos do medidor de recalque MR-1,
o que ocasiona influencia no estado de tensao sob 0
medidor de recalque, devido as tensoes induzidas pelos

aterros;

20) durante o inicio da percolacao d'agua, no desenvolvi
mento da frente de saturacao, a agua age como sobrecar
ga sobre os terrenos de fundacao, observando-se na
frente de saturacaoc, no terreno natural, um aumento
das tensdes verticais e a existéncia de agua, propi-
ciando a ocorrencia do colapso. Na frente de saturacao,
de desenvolvimento, praticamente vertical, nao se po
de falar em termos de acrescimo de tensoes efetivas de
vido a percolagao, por serem preponderantes, no meca-
nismo de colapso, as tensoes de succao, desconhecidas,
que mantém a estrutura do solo estavel. Supoem-se que
a agua reduza as resistencias das ligagoes entre as
particulas, devido ao desaparecimento dos meniscos ca
pilares e o seu movimento vertical atraves do solo, con
tribua mecanicamente para o acrescimo de tensoes ver-
ticais, tendo como consequencia a quebra das ligacgoes.

Ao se reanalisarem os resultados dos medidores de
recalque superficiais do ensaio de cava nao sujeitos a
influencia direta do aterro, perante este fato, depa-
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ra-se com a reduzida lamina de agua mantida no ensaio de
cava, o que diminui, principalmente nos primeiros metros
de profundidade, o acrescimo de tensao vertical devido ao
desenvolvimento da frente de saturacao, comparando com a
situacao do trecho piloto na estaca 194. Esta redugao po-
de explicar parcialmente, o motivo pelo qual nae foram obser
vados deslocamentos significativos nos medidores de recal
que superficiais do ensaio de cava, alem do fato do ater-
ro do ensaio de cava influenciar menos 0s estados de ten
sGes sob os medidores, em comparagao com os aterros da es
ca 194, muito proximos ao medidor de recalque superficial

MR-1, como mostra a figura 3.30.

0s medidores de recalque sob os aterros, P5, P6,
P8 e P9 na estaca 194 apresentaram recalques maximos infe
riores aos observados no medidor MR1, no entanto, deve-se
considerar que nao & o acrescimo de tensdo o unico fator
que comanda a magnitude do recalque. Analisando-se as cur
vas de evolucao do recalque no tempo, nota-se que as cor-
respondentes a esses medidores, nao haviam estabilizado,
provavelmente devido 3 maior dificuldade de umedecimento sob
o aterro, em comparagao com o medidor MR-1, quando o en-
saio foi suspenso.

0s medidores de recalque superficiais instalados
sobre os aterros indicaram que nao aconteceram deformagoes
significativas de compressao nos aterros devido ao tan-
queamento do trecho de canal, observando-se recalques in
feriores ou iguais aos verificados nos medidores intala

dos nas fundagoes.

Foi notada uma tendencia de diminuicao do valor
do recalque no sentido da borda superior interna dos ater

ros para a borda supérior externa dos mesmos, medido
res superficiais de recalque P3, Ple P4, P2, de uma ma
neira geral. Esta tendéncia se observou na direcao dos

aterros compactados com controle de compacta@ﬁo rigoroso,
portanto mais rigidos, e no sentido de se afastar da regiao
de umedecimento das fundacoes desses aterros, pelo menos den
tro do periodo de tempo em que Ssé€ realizou o ensaio.

Apesar da tendencia de estabilizacdao dos niveis
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d'agua dos piezametros,considera-se que a elevacao da 11
nha freatica prosseguiria, principalmente na regiao da es
taca 194, onde o0s nTveis observados estiveram sempre abai-

xo do das outras estacas.

0 comportamentoda percolagao d'agua nos solos de
fundacao de um ensaio de tanqueamento @ mostrado por Gibbs
e Bara (1967), trabalhando com solos classificados como
SC e CL, porem muito mais colapsiveis do que os do PRODAIJ,
mostrando que sao necessarios maiores periodos de  tempo
para a elevacao da linha freatica, tendo observado a esta
bilizagao de recalques somente apos cerca de 2 anos de
observacoes em testes de tanqueamento no vale de San Joa-
quin, na california. Guardadas as devidas proporgoes entre
as condicoes de Jaiba e as do sul da California, acredita
-se que 0 periodo de tanqueamento, 50 dias, foi insuficien
te para o0 umedecimento mais geral dos solos de fundacao e pa
ra a ocorrencia de todos os recalques devido ao colapso

dos solos.

Conforme apresentado no item 3.8.2.a. a raspagem
de 1,5 m de solo natural e substituicao do mesmo por ater
ro compactado na regiao da estaca 199 ao longo da largura
do canal, produziu uma reducao nos recalques registrados
nos ‘medidores de recalque, em comparagao aos resultados
das demais secoes. Como se observa, na figura 3.33 foi
constatado que os recalques maximos ao longo da profundi-
dade apresentam a tendéncia de diminuigao, como tambem foi
observado nos ensaios de laboratorio. Assim, a remogao par
cial de parte do solo mais susceptivel a colapsividade re
duziu os recalques nesta secao, tendo o aterro de substi-
tuicao, funcionado como ncolchio" para distribuigao das
tensoes e uniformizagao dos recalques. Alem disso, deve-se
atentar para o motivo pelo qual esse solo foi removido:a
elevada umidade em que encontrava, nao propiciando a com
pactagao das primeiras camadas dos aterros, devido a uma
depressao superficial onde acumularam-se aguas de chuva.
Um aumento provavel do teor de umidade dos solos remanes
centes, deve tambem ter provocado uma parcela das deforma
coes devidas ao colapso, durante a construcao dos aterros.
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Na estaca 201 observa-se que o valor do recalque
maximo se da no medidor P5, sob a banqueta esquerda de
aterro, com valor de 3,5 cm. Neste caso, o0 medidor de recal
que superficial MR-1 acusou um recalque de 0,8 cm, bem in
ferior ao verificado no similar da estaca 194. Tres dife
rencas foram notadas entre as duas situagoes: a maior dis
tancia do instrumento MR-1 em relagao aos aterros executa
dos na estaca 201; uma escavagao de cerca de 0,50 m no so
1o natural sob o medidor -MR-1, figura 3.30; e os menores
valores dos recalques nesta secao, de uma maneira geral, em
relacao aos da estaca 194. Esta ultima diferenca eviden
cia dois fatores possiveis de terem contribuido para esta
reducao, que seriam: a heterogeneidade dos solos, observa
da nos resultados dos ensaios de laboratorio e a variacao
nas espessuras dos horizontes de solo transportado pouco
laterizado e muito lTaterizado no campo, cujos valores apre
sentados na figura 3.30 foram obtidos atraves de sondagens
pontuais e nao necessariamente, sob as segoes instrumenta
das.

Ja na estaca 204, tres placas de recalque superfi
ciais instaladas no fundo do canal,sob praticamente as
mesmas condicdes, apresentaram subsidencias de 0,5, 0,7 e
1,2 cm, MR-1, P8 e P9, respectivamente. Nesta secao, os
aterros eram baixos, estando mais afastados dos medidores,
e a lamina d'agua era bem inferior as das estacas 194 e
201, 1,40 m. Neste -caso, fica patente o efeito da heteroge
neidade dos solos colapsiveis com respeito a intensidade
do colapso.

Foi notado na estaca 204 que o medidor de recal-
que P7 registrou um recalque superior ao do medidor B
mais superficia]; com uma diferenca entre os recalques de
0,5 cm. Deve ser esclarecido que esses medidores, numa mes
ma vertical na figura 3.30, nao se encontram na mesma se
cao transversal, estando deslocados cerca de 5,0 m no
sentido longitudinal do canal, o que pode justificar a di
ferenca, aparentemente, incoerente.

0 mesmo acontece com os medidores P3 e P5 da es-
taca 206, no entanto a diferenca dos recalques e de 0,1 cm,
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valor que esta dentro da precisao do procedimento de lei-
tura, alem da distancia entre os medidores ser de 6,5m no
sentido longitudinal do canal.

0s medidores de recalque superficiais da secao
transversal da estaca 206, P9, MR-1 e P6, acusaram peque-
nos recalques, de no maximo 0,1 cm. A lTamina d'agua nesta
secao esteve por volta de 40 cm, muito proxima da lamina
d'agua mantida no ensaio de cava, evidenciando que os acres
cimos de tensdes provocados pela percolagao de agua no so
To, nao foram suficientes para provocar a instabilidade es
trutural do solo.

De uma maneira geral, para o terrago intermedia-
rio ha a necessidade de imposigcao de carregamentos ou so
licitacbes externas, superiores a um minimo nao determina
do neste estudo, para a ocorrencia de recalques provoca
dos pela colapsividade. Alem disso, foi observada a ten
dencia de ocorrencia de maiores recalques para os maiores
acrescimos de tensoes, como tambem constatado nos ensaios

de laboratorio.

Foi realizado o mapeamento das trincas superfi-
ciais mais visiveis, que ocorreram na crista dos aterros
do trecho piloto apos o término do ensaio, para fins de ana
1ise qualitativa, perante os recalques observados. As trin
cas se desenvolveram superficialmente, nao tendo afetado
estruturalmente os aterros, conforme verificado atraves
da abertura de um poco, na regiao onde ocorreu o maior nu
mero de trincas, por volta da estaca 194.

A seguir e realizada uma comparagao do recalque
maximo medido no trecho piloto com os calculados atraves
dos resultados dos ensaios de laboratorio.

Wolle et al (1981) e Benvenuto et al (1981), ba-
seados nos ensaios oedométricos de colapsividade, conclui
ram que o recalque maximo estimado, 15,8 cm, dividido pe-
1o recalque maximo medido, 7,2 cm, resultou numfator de
reducio de 2,2. Segundo Dudley (1970), este fator varia de
caso para caso e nao pode ser extrapolado para outras si-
tuacoes, devendo ser aplicado apenas dentro das caracte
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risticas e condigcoes de contorno em que foi obtido.

Deve ser notado que, na epoca da analise dos vre-
sultados dos ensaios de laboratorio optou-se, perante a
n3o obtencao de relagoes definidas para as porcentagens de
recalque na inundacao com outros parametros, pela estima-
tiva de recalque atraves da envoltoria das deformagoes maxi
mas em relacgao a profundidade, figura 3.22. Alem disso, nao
considerou-se os resultados dos ensaios oedométricos "ge
meos". 0 criterio adotado para a estimativa do recalque
foi o mais pessimista, de maneira a se avaliar as possiveis
consequencias nas obras do CP-1, o que era plenamente jus
tificavel como um critério de calculo para projeto.

No presente estudo foram calculados os recalques
atraves dos resultados dos ensaios oedometricos de labora
torio, fazendo-se outras consideracoes que nao aquelas das

envoltorias das deformagbes volumetricas maximas.

Primeiramente, a media geral das porcentagens de
recalque na inundagao para as amostras do CP-1 foi de 1,6 %,
que aplicada na maxima profundidade de retirada das amos

tras, resulta num recalque de 9,4 cm.

A media geral das deformagoes volumetricas, para
tensio de ate 1,060 kgf/cm?, obtidas dos ensaios oedome-
tricos "gemeos" para aquelas amostras que deram resulta
dos compativeis com o comportamento de solos colapsiveis,
foi de 1,8 %.Estas deformagoes multiplicadaspela maior pro
fundidade de retirada de amostra, dentre aquelas amostras
celecionadas pelo criterio acima, resultou num recalque de
7,6 cm.

Uma outra maneira foi a obtencao das medias das
porcentagens de recalque na inundacao dos ensaios oedome
tricos de colapsividade, para as mesmas tensoes de inunda-
cao, diferenciando as amostras provenientes dos horizontes
de solo transportado muito ou pouco laterizado. Assim obte

ve-se:
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MEDIA DAS PORCENTAGENS DE RECALQUE NA INUNDACAO

TENSKO VERTICAL No | HORIZONTE
ENSAIO OEDOMETRICO | ¢rp| 0
el (%) | (%)
oes 0,3 0.6
0,530 2,3 | I0iAG
1,060 | 4,9 0,7
F R ol A

Foram calculadas as tensoes totais verticais nos
centros dos horizontes STPL e STML, com espessuras de 2,0 e 3,7 m,
respectivamente, valores adotados em funcao das profundi-
dades de retirada das amostras. Estas tensoes foram calcu
ladas na frente de saturacao, considerando um fluxo essen
cialmente vertical e nao considerando o efeito da capila-
ridade que age na frente de saturacao, resultando em pres
sao neutra igual a zero. Foram tambem considerados no centro
destes horizontes os acréscimos de tensoes devidos a influencia
dos aterros, adotando-se a geometria da estaca 194, sob
uma vertical passando pelo medidor de recalque MR-1.

O0s valores das porcentagens de recalque na inun-
dacao foram interpolados dos valores acima, para cada ho-
rizonte e aplicados nas espessuras dos mesmos, resultando
em 8,0 cm de recalque final.

Resumindo, em funcao do metodo de calculo adota-
do teriamos para o valor calculado do recalque:

- envoltdoria dos ensaios oedometricos de colapsi
vidade . . . v . e e e e e e e e e e e e e IR

- envoltoria dos ensaios oedométricos "gemeos" . 12,3 cm

- média dos resultados dos ensaios oedometricos
TREMES: - 8 s el el el ekl & e 7,6 cm

- méedia dos resultados dos ensaios oedometricos
de colapsividade . . . . . . . . . + « .« .« . . 9,4 cm

- variacao das deformagoes nos horizontes STPL e
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STML, na posicao do MR-1 na estaca 194 . . . . 8,0 cm

0 valor do recalque maximo observado no medi
dor de recalque MR1, na estaca 194, foi de 7,2 cm,como ja
apresentado, inferior aos calculados pelos diferentes proce
dimentos.

A variacao obtida para o valor do recalque calcu
lado mostra que e necessario um conhecimento real do com-
portamento da colapsividade em fungao das caracteristicas
dos solos e das grandezas e parametros envolvidos, fican-
do qualquer consideracao a respeito de fatores de reducao
ou de majoracao restrita a Tlimitacces de numero de dados
e hipoteses simplificadoras, nao refletindo necessariamen
te distorcoes de comportamento dos solos, sob condigoes
de laboratorio e de campo.

Como limitacao teorica, deve ser considerado 0
principio das tensoOes efetivas aplicado a solos nao satu-
rados, assunto que vem suscitando analises variadas, prin
cipalmente em funcao do fenomeno da cclapsividade, Jennings
e Burland (1962), Mathyas e RadhaKrishna (1968), Fredlund
e Morgenstern (1977) e Lloret e Alonso (1980).

Assim a tendencia de analise tem sido em relacao
a estados de tensoes totais, procurando-se definir o com-
portamento da colapsividade atraves das tensoes aplicadas,
como realizado por Zur e Wiseman (1973), que analisam oefei
to de tensoes cisalhantes na magnitude dos recalques pro-
vocados por colapso.

Kane (1973) analisa o fenomeno com base no prin-
cipio das tensoes efetivas segundo Bishop (1960) e conclui
que o fenomeno de colapso.se caracteriza por um microcisa
Thamento das ligacoes da estrutura ipstéve] dos solos, que
teria por envoltoria de resisténcia a envoltoria em ten-
soes efetivas do proprio solo. Assim, tenta compreender o
mecanismo de colapso atraves de um rigoroso processo de re
producao de todas as componentes das tensoes efetivas,que
contribuem para o fenomeno, como afirma Aitchison (1973),
em seu relato.

Outro aspecto observado foi a evolugao -dos recal
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ques no tempo durante a saturagao dos solos, conforme Browzin
(1981), que analisa a variagao da velocidade de recalque
em funcdao do tempo. Segundo esse autor,a velocidade de re
calque aumenta no tempo ate um valor maximo, quando termi
na a fase de subsidencia, comeéando, apos este pico, a fa

" se de adensamento apos a subsidencia ("post-subsidence

consolidation"). Desta maneira, na fase de subsidencia ocor
reria 0 umedfecimento do solo e aquebra das ligacoes entre as
particulas do solo e na fase de adensamento apos a subsi
dencia a expulsao da agua de vazios do solo, assemelhando
-se ao processo de adensamento de argilas saturadas. Assim,
com base nos resultados de ensaios oedometricos de labora
torio em solos “loessicos", esse autor encontrou curvas que
registravam a mudanca de fase, apos o pico de velocidade
de recalque, com ramos monotonicamente crescentes e decres
centes.

No presente trabalho nao foi possivel a analise
das curvas de evolucao dos recalques em funcao do tempo
obtidas nos ensaios oedometricos de laboratorio, por en
contrarem-se estas extraviadas, entretanto, pode-se apli-
car o exposto acima aos resultados dos ensaios de campo.
0s medidores de recalque M3, do ensaio de cava e MR-1 da
estaca 194 do ensaio do trecho piloto, foram escolhidos
para analise, estando apresentados na figura 3.34.

A evolucao da frente de saturacgao durante a rea-
lizagao dos ensaios de cava e do trecho piloto, sob os me
didores de recalque escolhidos, pode ser considerada como
praticamente vertical, no trecho dos primeiros metros de
solo. Dessa maneira, foi realizado um calculo estimativo
do tempo necessario para a saturacao dos horizontes STPLe
STML, solo transpértado pouco e muito laterizado, respecti
vamente, em ambos os ensaios. Foi utilizada a Lei de Darcy
desprezando-se o efeito de capilaridade, com coeficiente
de permeabilidade de 103 cm/s, valor estimado para 0S
solos do terraco intermediario. Foram adotadas as respecti
vas alturas das laminas de agua dos ensaios, alem das es
pessuras medias de 2,0 e 4,5 m para os horizontes STPL e

STML, respectivamente.
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Os tempos aproximados para que as frentes de sa
turacao percorram os horizontes colapsiveis do solo, e os
tempos de duracao dos respectivos ensaios estao destaca
dos por circulos na figura 3.34.

As velocidades de recalque foram calculadas para
o ensaio de cava, considerando-se a hora do dia em que fo
ram obtidas as leituras dos recalques, com periodos mais
frequentes de leitura, devido a pouca quantidade de ins-
trumentos no ensaio de cava. Ja para o trecho piloto, as
leituras foram mais espacadas, de 2 em 2 dias no minimo,
nao permitindo um maior detalhamento do trecho das curvas
de velocidade de recalque em funcao do tempo, principal-
mente no inicio do ensaio.

Assim, para o medidor M3,a primeira velocidade de
recalque pode ser calculada para 8 horas apos o inicio
do ensaio de cava,quando foi realizada a primeira leitura
dos instrumentos, enquanto que para o MR1, somente apos 2
dias depois do inicio do ensaio do trecho piloto, perden
do-se, portanto, a evolugao do recalque nesse periodo de
tempo. As velocidades de recalque foram sempre calculadas
como a diferenca dos recalques entre duas leituras conse-
cutivas, dividida pelo intervalo de tempo, sendo esta ve
locidade considerada para o tempo da ultima leitura dos
instrumentos, entre as duas leituras consideradas.

A curva da velocidade de recalque do medidor de
recalque M3, do ensaio de cava,apresenta tres picos dis-
tintos de velocidade de recalque, havendo, praticamente,
a coincidencia dos dois Ultimos com os tempos estimados pa
ra o desenvolvimento da frente de saturacao nos horizon
tes STPL e STML. .Apos o ultimo pico de velocidade de recal
que observa-se a diminuigéo da velocidade de recalque no
tempo, ate o termino do ensaio, figura 3.34.

) A curva da velocidade de recalque no medidor MRI
da estaca 194 do trecho piloto, apresenta um pico nitido
de velocidade de recalque, atrasado em 1 dia em relacao
ao tempo estimado para o percurso da agua nos horizontes
STPL e STML, definindo a partir dai, uma tendencia de di-
minuicao da velocidade de recalque no tempo, com algumas
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oscilacoes de velocidade de recalque, de pequena amplitu
de, como e mostrado na figura 3.34.

Estes resultados evidenciam a quebra da estrutu
ra instavel do sole com a evolucao da frente de saturagao,
sequindo-se uma fase de diminuicao da velocidade de recal
que no tempo, que pode ser considerada como uma fase de
"adensamento" apos a quebra das ligagOes entre as particu
las.

0 trabalho de Browzin (1981) considera que a fa-
se de subsidéncia ocorre durante um periodo de tempo va
riavel de 0,5 a 9,0 min, para corpos de prova de 1 polega
da de altura e 2,5 polegadas de diametro, em ensaios oedo
métricos com anel fixo. Estes periodos de tempo estao pro
vavelmente relacionados com os tempos de aumento do grau
de saturacdo dos corpos de prova, sendo funcao da permea-
bilidade do solo e do procedimento de inundagao, informa
coes nao fornecidas no referido artigo.

Clemence e Finbarr (1981) afirmam que o colapso
estrutural @ mais rapido quando as particulas da estrutu
ra estao ligadas pelo efeito das tensoes capilares, sen-
do mais lento no caso da existencia de agentes quimicos ci
mentantes e muito mais lentos no caso de cimentacao ou
uniao por particulas de argila.

Solucao adotada para o tratamento das fundagoes dos canais

A magnitude dos recalques observados nos ensaios
"in-situ" foi considerada prejudicial a integridade do revesti-
mento de concreto dos canais, podendo com menor probabilidade,
afetar os aterros atraves de fissuramento que pudesse criar

caminhos preferenciais de percolacao.

No trecho construido do canal principal n® 1, an
terior ao estudo da colapsividade, por volta da estaca 74, du-
rante a aducao de agua para os primeiros 2,0 km, operando o cha
mado projeto de irrigacao do Mocambinho, ocorreram surgencias
de agua do lado externo da banqueta esquerda dos aterros.

Estas surgéncias de agua ocorreram no pe do talu
de externo do aterro, com um principio de erosao tubular regres
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siva, "piping", o que exigiu medidas de emergencia para a ces
sacao do fenomeno, com riscos de ruptura do aterro, dada a gran
de velocidade com que a erosao evoluia.

0 mecanismo do inicio do processo de perda d'agua
do canal foi atribuido ao fissuramento do revestimento de con-
creto, quando do enchimento do canal, devido a recalques ime
diatos diferenciais entre o fundo do canal e o aterro.0 umedeci-
mento da fundac¢ao do aterro propiciou o aumento dos recalques
devido ao colapso dos solos de"fundagEo, ocorrendo o fissura-
mento do aterro e consequente percolacao d'agua por caminhos

preferenciais.

Este fato veio reafirmar a necessidade de uma ade
quacao de projeto, com vistas a minimizar os efeitos da colapsi
vidade sobre os canais.

0 tratamento dos solos de fundacao atraves do
tanqueamento de trechos dos canais foi abandonado devido aos
custos envolvidos e outros motivos apresentados pela proprietg
ria da obra, optando-se por substituicao parcial dos solos de
fundacao por aterro compactado de solo proveniente de areas de

emprestimo.

Esta solucao foi considerada adequada, em funcao
dos resultados obtidos no ensaio do trecho experimental, na se
¢ao transversal instrumentada da estaca 199, onde a substitui
cao parcial dos solos de fundagao por aterro uniformizou e di
minuiu os recalques. Assim, optou-se como solucao de projeto pe
la remocao de uma camada de no minimo 1,0 m do solo de funda
cao, ao longo de todos os canais principais,e sua substituigao
por aterro compactado.

Deve ser notado que tal medida & adequada as ca-
racteristicas de evolucao da colapsividade com a profundidade,
principalmente no terraco intermediario, CP-1, onde observou-se
a grande diminuicao das deformagoes especificas provocadas por

colapso em funcao da profundidade.
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4.

CONCLUSOES

4.1. Aspectos gerais

Quanto a ocorrencia de solos estruturalmente ins
tiveis, colapsiveis, deve ser considerado que os varios tipos
existentes se diferenciam pela genese e evolugao pedologica dos
depdsitos, resultando em propriedades intrinsecas tipicas.

Solos colapsiveis podem ser considerados como
ocorrentes em todas as partes do mundo, onde existam solos nao
saturados.

0 mecanismo do fenomeno da colapsividade pode, em
tese, ser explicado pela histdoria de formagao e evolugao dos
solos, aliada ao emprego de tecnicas de ensaio e investigacgao,
delineadas neste trabalho.

Dentre as tecnicas de estudo empregadas para O
conhecimento do fenomeno, devem ser destacados os trabalhos que
aplicam a teécnica da microscopia eletronica de varredura, onde
a definicdo de estruturas dominantes entre as particulas de so
1o pode tornar mais claro certos comportamentos observados. O
procedimento de preparo dos corpos de prova a serem observados
no microscopio eletronico de varredura, com a secagem previa
do solo, nao permite, no entanto, observar as condicoes em que
se encontraria a agua nos vazios do solo, que e um dos princi
pais elementos de manutengao da uniao entre as particulas, se
gundo Dudley (1970).

Deve ser observado que a identificacao de solos
colapsiveis atraves dos criterios baseados nos limites de con-
sistencia, alem das limitagoes inerentes a determinagao desses
1imites, e duvidosa, servindo, .no entanto, como uma indicacao
de potencialidade a instabilidade estrutural do solo. Exemplo
de aplicacao destes procedimentos com conclusdes erroneas e apre
sentado por Nufiez (1975), onde os solos denominados "toscosos”
na Argentina n3o tem nenhuma relagao com os solos colapsiveis,
quando tem seus graus de saturagao aumentados.

0s critérios de identificacdo de solos colapsi

veis através da utilizacdao do peso especifico aparente seco,
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comparado com algum valor padrao ou caracteristico, como no ca
so apresentado, o valor do peso especifico aparente seco maxi-
mo obtido do ensaio de Proctor Normal, apresenta uma indicacao
similar de porosidade, como os criterios baseados nos 1limites
de consistencia. No entanto, o criterio do Bureau of Reclamation,
para fundacOes de pequenas barragens, considera a influencia
do teor de umidade natural do solo sobre a colapsividade, com-
parando-o com o teor de umidade otimo do referido ensaio. Este
fato torna este criterio ligeiramente superior aos anteriores,
devendo porem ser aplicado da mesma maneira, ou seja, como in-
dicativo de potencialidade a instabilidade estrutural.

Deve ser ressaltado que,uma vez determinados os
contornos e as caracteristicas de um deposito de solo colapsi-
vel, estes criterios comentados ate aqui podem ser wutilizados
como correlacoes locais, servindo para a especificacao de con-
trole e execucao das obras, o mesmo podendo ser realizado com
qualquer evidencia de simples obtencao, que se torne caracte-
ristica, como indices fisicos, cor, tempo de dispersao ou outras,
como mostrado por Holtz e Hilf (1961), Benites (1968) apud
Northey (1969) e Arman e Thornton (1973). A maior deficiencia
desses criterios e nao apresentar informacoes a respeito da com
pressibilidade do solo devido a colapsividade, em termos quan-
titativos. No entanto, apresentam a vantagem de serem rapidos
e baratos.

Deve ser citado o conceito introduzido de pressao de co
lapso por Reginatto e Ferrero (1973),similar a pressdao de pre-adensamen
to de argilas saturadas, evidenciando ser esta tensao, do cor-
po de prova inundado, Pcgs DO ensaio oedoméetrico, o limite pa
ra agcorrencia de menores deformacoes na inundacao do solo. O
critério de identificacao dos solos colapsiveis, apresentado pe
los referidos autores, procura, alem de constatar a existéncia
da potencialidade a colapsividade, determinar a maneira da ocor
rencia do colapso estrutural, em funcao do estado de tensao a
que o solo estara submetido. Este fato, torna este critério

“mais realista, pois procura considerar o estado de tensao como

variavel influente na colapsividade. A grande desvantagem, no
entanto, desse critério reside no fato de ser necessaria a rea
lizacao de ensaios oedometricos "gemeos", o que encarece este
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procedimento, alem do inconveniente dos ensaios oedometricos
demandarem mais tempo para serem realizados.

0 ensaio de compressao oedometrica tem sido, lar
gamente utilizado no estudo da compressiblidade dos solos, mos
trando-se adequado para o estudo da colapsividade. A aplicagao
desta técnica permite avaliar a magnitude das deformacgoes devi
das ao colapso do solo em laboratorio, podendo servir para a
estimativa dos valores dos recalques das obras.

A utilizacgao dos ensaios oedometricos "gemeos" pa
ra a estimativa dos recalques devidos a colapsividade e criti-
cada por Aitchison (1973), como um procedimento a ser usado pa
ra todo tipo de solo colapsivel, em funcao da dependencia das
deformacdes volumetricas advindas do colapso,em relagao a traje
toria de tensoes e as tensoes iniciais de sucgao nos vazios do
solo. A dificuldade de discernimento destes conceitos se expli
ca devido 3 complexidade do mecanismo da colapsividade, alem
da impossibilidade ou dificuldade de abordagem ao nivel de ten
soes efetivas. Além disso, a heterogeneidade dos corpos de pro-
va provenientes de uma mesma amostra de solo pode dificultar a
interpretacao dos resultados, como se mostrou no presente traba
Tho.

Nesse ponto, o uso do ensaio oedometrico de <co-
lapsividade, ou seja, aquele em que os corpos de prova sao inun
dados em determinadas tensoes aplicadas, possibilita reprodu-
zir a trajetoria de tensdoes mais real e critica perante uma
obra: a imposicao do carregamento sobre o solo e o eventual au
mento do grau de saturagao do mesmo, com a ocorrencia dos re-
calques e possiveis danos a obra. Este procedimento reproduz um
estado de tensboes efetivo desconhecido, porem com o comporta-
mento definido ao nivel das tensoes aplicadas, reproduzindo even
tuais condigoes de campo. A exeﬁugio desse ensaio em laboratd
rio @ ripida, ja que apos a estabilizacao 'das deformagoes devi
do 3 inundacao do corpo de prova, encerra-se O ensaio, com a
possibilidade de obtencao de um maior numero de dados.

Os ensaios em verdadeira grandeza no campo $ao 0S
que reproduzem as condigoes a que estarao sujeitos os deposi
tos de solos colapsiveis, permitindo uma melhor avaliagao dos
recalques advindos do aumento do grau de saturacao. Essa prati
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ca, no entanto, e mais dispendiosa, requerendo mais tempo para
a montagem do ensaio, execugao e interpretacao dos resultados.

Deve ser considerado que o fenomeno de colapso
estrutural tem-se apresentado como fator de reducao de resis-
tencia do solo, alem da compressibilidade repentina, sendo re
gra geral uma perda de resisténcia do solo colapsivel devido
ao aumento do grau de saturacao. Em problemas onde a analise da
resistencia e estabilidade do solo sejam preponderantes sobre
as analises de deformacoes, déve ser considerada esta redugao
de resisténcia na escolha dos parametros para projeto.

Uma limitacao teorica e experimental encontrada
neste estudo @ a indefinicao do estado de tensoes efetivas que
age no solo nao saturado, principalmente, abaixo de certos graus
de saturacdo considerados criticos, conforme Jennings e Burland (1962)
e outros. 0 trabalho de Kane (1973) apresenta um desenvolvimento teori
co e experimental alentador, no entanto, nao foi possivel encontrar
outros trabalhos nesta linha. A maneira de tratar a colapsividade
tem ficado portanto, restrita a procura de relagoes entre as ten
soes aplicadas e as deformacoes volumetricas devidas ao colapso,
com o desconhecimento da trajetoria de tensoes efetivas do solo.

Ao nivel de solucoes no ambito da engenharia, exis
te uma variedade de alternativas tecnicas, devendo ser escolhida
aquela que melhor se adapte dentro das caracteristicas da colapsi
vidade de solo e do tipo e concepcao de obra que se queira cons
truir. No entanto, essas alternativas, para que possam ser aplica
das, demandam estudos geotecnicos, principalmente ainterpretagao de
resultados de ensaios "in-situ", o que otimiza a destinacao de
recursos e os tempos de implantacao das obras. A maioria dos trata
mentos apresentados necessitam de estudos para se tornarem via
veis, principalmente os de estabilizacao quimica e tratamento ter
mico, devido a pouca informacao.sobre a eficiencia destes metodos.

Resultados experimentais

Quanto aos resultados do estudo da colapsividade
dos solos do Projeto de Irrigacao do Distrito Agro-Industrial
de Jaiba - PRODAIJ, pode-se observar que a congregacao das dis
ciplinas geologia, pedologia e a engenharia, com o objetivo de
analisar o solo, contribuiram para o entendimento preliminar
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do fenomeno da colapsividade, ligado as caracteristicas de for
macao e evolugao dos depositos, senao, pelo menos serviram pa
ra a orientacao de estudos futuros. Segundo Santos et al (1981)
e Salomao (1982),0 carater colapsivo dos solos superficiais de
Jaiba se deve a evolucao pedogenetica dos horizontes superfi-
ciais dos depositos aluvionares da Formagao das Vazantes. Os ho
rizontes superficiais dos terragos intermediario e superior apre
sentam-se distintamente ferralitizados, criando a estrutura po
rosa onde os graos de areia estao unidos por "pontes" de oxido
de ferro e argila, gerando a estrutura entre particulas insta
vel na inundacao do solo.

0 uso da microscopia eletronica de varredura com
provou o tipo dominante de arranjo entre as particulas, onde &
raro o contato grao a grao entre as particulas de areia, como
mostram as fotos deste trabalho.

Os criterios de identificacao de solos colapsi
veis baseados nos limites de consistencia apresentaram o cara-
ter colapsivo dos solos. No entanto, nao se obtiveram relagoes
bem definidas com a magnitude das porcentagens de recalque na
jnundacao, principalmente nos solos do terraco superior.

Os criterios definidos por Mello (1973) e pelo
Bureau of Reclamation apud Design of Small Dams (1960, 1974),
apresentaram-se bastante coerentes com os resultados dos ensaios
oedométricos de colapsividade.

0 criterio proposto por Reginatto e Ferrero (1973)
para a classificacao dos solos colapsiveis apresentou a Timita
cao de nao se obterem os comportamentos esperados para as pres
soes de colapso dos corpos de prova no teor de umidade natural
e inundado, para todas as amostras.

Em resumo, a aplicagao dos criterios de identifi
cacao de solos colapsiveis, de natureza qualitativa, baseados
nos resultados dos ensaios de laboratorio, de uma maneira ge-
ral apresentaram boa concordancia, com excegoes Tocalizadas,
com algumas amostras de solo apresentando resultados incoeréﬂ
tes, se considerados como padrao para comparagao, oS resulta-
dos dos ensaios oedometricos da colapsividade.

As porcentagens de recalque na inundacao ou 0s
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coeficientes de colapso estrutural obtidos nos ensaios oedome
tricos de colapsividade apresentaram valores significativos,
para graus de saturacao dos corpos de prova, antes da inundagao,
inferiores a cerca de 50 a 60 %, conforme a figura 3.18, con-
firmando o observado por Jdennings e Burland (1962) e citado por
Lloret e Alonso (1980).

Os ensaios oedometricos de laboratorio mostraram
-se adequados para a identificagao e quantificacao das defor-
macoes advindas do colapso do 5010 na inundacao. No entanto, a
previsao realizada para o valor do recalque que aconteceria no
ensaio do trecho experimental, atraves da envoltoria das maxi-
mas porcentagens de recalque na inundagao, superestimou o valor
do recalque maximo. Observa-se que a adogao de coeficientes re
dutores para os valores dos recalques estimados a partir de re
sultados de ensaios de laboratorio, conforme cita Dudley (1970),
e uma pratica que deve ser estabelecida de acordo com as ca
racteristicas de cada local e cada problema, nao podendo de ma
neira alguma ser extrapolada para outros casos.

Nos solos do terraco intermediario, foi observada
a tendencia de aumento das porcentagens medias de recalque na
inundacao em fungao das tensoes de inundacao, nos ensaios oedo
metricos de colapsividade das amostras provenientes do horizon
te de solo transportado pouco laterizado. Nas amostras prove
nientes do horizonte de solo transportado muito laterizado, as
porcentagens medias de recalque na inundacao em funcao das ten
soes de inundacao,nos ensaios oedometricos de colapsividade, re
sultaram em um valor praticamente constante. Estes resultados
aplicados as condicoes de carregamento do ensaio do trecho ex-
perimental do CP-1, na estaca 194, para a posicao do medidor
de recalque MR1, resultou em um recalque calculado superior e
proximo ao observado nesse medidor, ou seja, um valor medido de
7,2 cm contra um calculado de 8,0 cm.

No terrago superior estao previstos recalques maio
res do que no terraco intermediario, em funcao do maior desen
volvimento da colapsividade em relacao a profundidade, provavel
mente da ordem do dobro do recalque maximo observado no trecho
piloto. A realizagao de um ensaio "in-situ" em solos do ter-
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rago superior, seria de fundamental importancia para a comple
mentacao do estudo da colapsividade dos solos do trecho inicial
do canal principal no 2.

A utilizagao de ensaios oedometricos "gemeos" re
sultou em comportamentos diferentes dos previstos segundo Jennings
e Knight (1957), em varias amostras de ambos o0s terracos, mos-
trando ser um procedimento que depende da trajetoria de tensoes
a que o solo foi submetido antes da inundacao do corpo de pro-
va, conforme e mostrado na figﬁra 3.13. A heterogeneidade dos
corpos de prova extraidos da mesma amostra € o motivo encontra
do para a explicacao dos comportamentos anomalos verificados
nos ensaios oedometricos "gemeos”, conforme a figura 3.15.

a

No entanto, com os resultados dos ensaios que apre
sentaram-se coerentes com o comportamento previsto, ou seja, a
curva de compressibilidade do ensaio oedometrico inundado des-
de 0 inicio apresentando-se com menores indices de vazios que
a curva de compressibilidade do ensaio emque o solo era ensaia
do no seu teor de umidade natural, para as mesmas tensoes atuan
tes, foi possivel observar um comportamento semelhante, em re-
lacao a profundidade, aos dos resultados dos ensaios oedometri
cos de colapsividade, onde os corpos de prova eram inundados
em determinadas tensoes aplicadas, conforme as figuras 3.22 e
3.23, ou seja, as envoltorias das deformacoes maximas para as
tensoes de 0,133, 0,530 e 1,060 kgf/cm? em funcao da profundi-
dade media de retirada das amostras (ensaios "gemeos") apresen
taram formas semelhantes as envoltorias das maximas porcenta
gens de recalque na inundacao (ensaios de colapsividade). As
deformagoes volumetricas dos ensaios "gemeos" foram, porem, in
feriores as porcentagens de recalque na inundacao dos ensaios
de colapsividade. Essas formas semelhantes encontradas para as
envoltorias dos resultados dos dois tipos de ensaios oedometri
cos, tanto para o terraco intermediario, figura 3.22, quanto
para o terraco superior, figura 3.23, fortalecem a evidencia de
uma variacao da colapsividade com a evolucao pedolodgica dife
renciada dos solos dos terracos intermediario e superior.

Quanto aos ensaios oedometricos especiais reali-
zados, muito pouco pode-se concluir, a nao ser a ideia, a ser
verificada em trabalhos futuros, da pressao de colapso defini-

-4.7-




da por Reginatto e Ferrero (1973) guardar alguma relacao com a
tensao vertical minima para que ocorra o colapso do solo, sem
o aumento do grau de saturacao do mesmo.

O0s ensaios de resistencia do solo, ensaios de o
salhamento direto, realizados sobre as amostras, nao puderam
refletir o efeito de colapsividade de uma maneira inequivoca,
em virtude do procedimento adotado para realizagao dos mesmos,
ou seja, a ruptura dos corpos de prova na ida no teor de umida
de natural e na volta do ensaio; inundado. Dessa maneira, in-
troduziram-se efeitos que nao puderam ser separados, ja que nao
se obtiveram as resistencias residuais dos solos nos teores de

umidade naturais.

Os ensaios "in-situ" realizados reafirmaram o ca
rater colapsivo dos solos do terraco intermediario, CP-1, com
gravidade moderada, exigindo alteracoes de projeto, para serem
evitados danos aos canais do PRODAIJ. Ficou evidenciado que os
solos colapsiveis do terraco intermediario necessitam da impo-
sicao de carregamentos externos para sofrerem deformacoes signi
ficativas, com o aumento do grau de saturacao. Foi confirmado
no ensaio do trecho experimental do canal principal no 1,CP-1,
que no terrago intermediario, a colapsividade diminue com o au
mento da profundidade, de forma muito parecida ao observado nos
resultados dos ensaios de laboratorio, como @ mostrada nas fi-
guras 3.22 e 3.33.

A analise das curvas de evolucao do recalque no
tempo, segundo o procedimento sugerido por Browzin (1981),apli
cada as curvas dos medidores de recalque dos ensaios "in-situ”,
mostrou a quebra da estrutura colapsivel do solo com a evolu
cao da frente de saturacao. Este novo tipo de abordagem devera
ser implementado no futuro, como uma nova forma de analise dos
ensaios "in-situ", ou seja, o desenvolvimento de técnicas de
ensaios "in situ" que propiciem atraves do ‘tratamento das cur-
vas de velocidade de recalque no tempo, avaliar a variagao da
colapsividade em relacao ao perfil geotecnico, distinguindo
camadas mais colapsiveis das menos colapsiveis, atraves da mu-
danca da velocidade de recalque no tempo,durante o desenvolvi
mento da frente de saturacao no solo.

Quanto a solucao adotada para o projeto dos ca-
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nais do PRODAIJ, deve ser considerado que a substituigao par
cial dos solos de fundacao por aterro compactado foi considera
do na epoca, como a mais conveniente, em funcao das dificulda
des de tratamento por inundacao previa dos solos de fundagao. 0
emprego da compactacao dinamica, como utilizado por Moll et al
(1979), poderia ter sido estudado atraves de trechos experimen
tais e comparado economicamente com a substituigao parcial de
solo. No entanto, em funcao da premencia de prazos e de outros
fatores, foi adotada a solucae que minimizava os efeitos das

subsidencias.
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