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Métodos de Calculo

Embora exista uma quantidade razoavel de métodos de calculos para o

dimensionamento de estruturas de contencédo ancoradas, como por exemplos:

e Métodos Empiricos
e Método de Winkler (Molas de Winkler)
e Meétodo Classico ou Equilibrio Limite

o Meétodos dos elementos finitos (MEF).

O presente trabalho abordara apenas o método classico e o método dos
elementos finitos (MEF), visto que o método classico é o mais utilizado na pratica
regional e o método dos elementos finitos € 0 mais sofisticado dentre os métodos
de calculo.

Logo, o objetivo é avaliar as vantagens e beneficios do método mais preciso

(MEF) em relacao ao método regionalmente mais popular.
3.1 Método Classico

O método classico é conhecido por esse nome porque sua analise é
baseada nas teorias classicas de empuxo (Coulomb e Rankine). E também
conhecido por equilibrio limite, ja que os calculos sdo baseados em simples
equacgdes de equilibrio.

As principais hipoteses assumidas pelo método séo:

e A cortina é perfeitamente rigida (Figura 3.1)

e A cortina sofre apenas deslocamentos de rotagdo e translagao (Figura
3.1)

e Os empuxos laterais atuantes sobre a cortina sdo totalmente mobilizadas,
isto &, os empuxos ativo e passivo limites (Figura 3.1)

¢ O solo é rigido perfeitamente plastico (Figura 3.1)
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Figura 3.1 — Hipoteses assumidas pelo método — a) Empuxos e deslocamentos assumidos no calculo
b) Comportamento tensao-deformagéo de um solo rigido perfeitamente plastico — ¢) Comportamento
tensao-deformagéo mais proximo do real.

Os resultados fornecidos pelo método sao: a altura total da estrutura, as

cargas nos apoios (tirantes e escoras) e os esforgos na estrutura (momento fletor

e cortante). O calculo para encontrar a solugdo do problema é realizado através

de equagdes de equilibrio.

Em resumo, a metodologia é a seguinte:

Séo feitas simplificagdes e uso de artificios da mecanica estrutural (viga,
apoio, engaste, rotula, etc.) para que estruturas de contengéo,
geralmente hiperestaticas, se tornem uma “viga continua” isostatica;
Admite que todo o empuxo ativo € mobilizado atras da estrutura (regiao
do solo contido);

Admite que todo o empuxo passivo € mobilizado na frente da estrutura
(regido do solo escavado);

Por fim, utilizando simples equagdes de equilibrio das forgcas horizontais
e dos momentos (Equacgao 3.1 e 3.2), é possivel determinar a geometria

da estrutura e os esforgos estruturais.
M, =0 Eq.Lg —Ep.L, =0 (3.1)

>F,=0~F,=E,— E, (3.2)
Onde:

— E,: Resultante do empuxo ativo

- E,: Resultante do empuxo passivo

— F,: Forga atuante no apoio.
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d' Ep

Passivo Ativo

Figura 3.2 — Equilibrio entre as forgas horizontais e os momentos.

Existem duas metodologias dentro do método classico (Figura 3.3): o
método da base livre (Free Earth Support) e o método da base engastada (Fixed
Earth Support). Basicamente, a diferenga entre essas metodologias é a
consideragao ou nao do “engastamento” na base da estrutura de contengéo. Os

itens 3.1.1 e 3.1.2 descrevem com mais detalhes esses métodos.

Figura 3.3 — Variagdes do método classico — a) Base Livre (Free Earth Support) — b) Base
engastada (Fixed Earth Support).

3.1.1 Base Livre

No método da base livre (Free Earth Support) admite-se que a resisténcia
do solo e/ou a profundidade enterrada abaixo do nivel da escavagédo seja
insuficiente para produzir o engastamento na base da cortina. Desta forma, a

cortina fica livre para girar em torno de sua extremidade inferior e,
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consequentemente o diagrama de momento fletor assume a forma apresentada

na Figura 3.4.

Empuxo Deflexao da Momento
Resultante Estrutura Fletor

p

Distribuicdo dos Empuxos

Tirante

Ativo

RAAAAAAaA A

RS A A A A

f| Passivo
-

Figura 3.4 — Método da base livre (Free Earth Support).

O procedimento de calculo é feito da seguinte forma:

I.  Em primeiro lugar, sdo definidos a distribuicdo dos carregamentos
atuantes tanto em frente a estrutura (passivo) quanto atras da cortina
(ativo) e esses carregamentos sdo definidos a partir das teorias
classicas de empuxo limites (Coulomb e Rankine). Nessa etapa,
também s&o determinados o carregamento hidrostatico (devido ao
lencol freatico), como também as cargas laterais devido aos

carregamentos na superficie (Figuras 3.5 e 3.6).

Carregamento
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Empuxo Empuxo Empuxo Empuxo Empuxo
Hidrostatico Passivo Ativo Hidrostatico Carregamento

Figura 3.5 — Carregamentos sobre a estrutura de contengéo.
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Figura 3.6 — Distribuicdo dos empuxos.

ll. E introduzido o fator de seguranga (Figura 3.7), onde parte do empuxo
passivo € desconsiderado (geralmente, em torno de 50% - ver item
3.1.3).

Empuxo T
Desconsiderado

Figura 3.7 — Aplicacéo do fator de seguranca.

lll. O calculo da altura enterrada (ficha — f) é realizado pela Equagéao 3.3,
que consiste no calculo de equilibrio dos momentos em relagao ao
ponto de apoio (A) no topo.
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Figura 3.8 — Calculo da ficha.

YMy=0 o ¥V (EgLy—EpLy) =0 (3.3)
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Onde E, representa a resultante do empuxo ativo e L, a distancia
entre o ponto onde a resultante do empuxo ativo atua e o ponto A
(ponto considerado para o calculo do momento). Ja E, representa a
resultante do empuxo passivo e L, a distancia entre o ponto onde a

resultante do empuxo passivo atua e o ponto (A).
A forga no apoio (F,) € dado pela seguinte Equacéo:

XFh=00F = £V=1(Ea —E,) (3.4)

O célculo dos diagramas de momento fletor e for¢a cisalhante é

realizado do mesmo modo de uma viga isostatica.

RO

Fa—. A

@

Ll

O ‘(
T Ea Fa Ep
M —
—Ep
Momento Fletor Forga Cisalhante

Figura 3.9 — Distribuicdo dos esforgos na estrutura.

A estrutura de contencéo entdo é dimensionada considerando os o

momento fletor maximo e a forga cisalhante maxima.

Como base no valor da forga no apoio, as escoras ou ancoragens

(tirantes ou tirantes) também sao dimensionados.

3.1.2 Base Engastada

O método da base engastada (Fixed Earth Support), também conhecido

como método de Blum (1931) surgiu com o intuito de aprimorar o método da base

livre (Free Earth Support).

Apbs varias analises em modelos fisicos Blum observou que o aumento da

profundidade enterrada e/ou o aumento da rigidez do solo faz com que aparega o
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“‘engastamento” na base da estrutura de contengédo e, consequentemente, as
hipoteses de deflexdo e momentos fletores adotadas no método Free Earth
Support estariam erradas nesses casos.

Em suas analises Blum concluiu que, nos casos onde o “engastamento” é
mobilizado, é razoavel considerar que no ponto onde a resultante do empuxo é
nulo (ponto N — Figura 3.10) o momento fletor também é nulo. E, por sua vez, de
acordo com a teoria das estruturas, também ¢é possivel admitir que esse ponto

seja um apoio (ponto onde a forca e 0 momento fletor sdo nulos).

W@

Passivo éiamtra Empuxo

-

\ \l /
Ativo

Figura 3.10 — Método da base engastada (Fixed Earth Support).

Assim, ao adotar essa hipotese, é possivel que a estrutura hiperestatica
possa ser simplificada e subdividida em duas vigas isostaticas ligadas por uma

rétula no ponto de inflexdao (Ponto N), como se apresenta na Figura 3.11.

Resultante Divisdo em Duas Vigas
do Empuxo Isostaticas
_____ - ] £
SR L] . _ _ (ﬂ &)
Contra E
on E__mpuxo =l C. E.

Figura 3.11 — Divisdo da estrutura hiperestatica em duas vigas isostatica.

Além disso, para garantir o “engastamento”, Blum recomenda aumentar a
ficha em 20% (Ax = 20%). E, por fim, com o objetivo de simplificar o calculo da
profundidade da ficha, Blum propbs que a distribuicdo de empuxo passivo que

atua sobre a parte engastada da cortina (conhecido também como contra-
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empuxo) deve ser modelada por uma forga concentrada, aplicada ao eixo de

rotacdo da cortina (Figura 3.11), isto é feito para nao influenciar no equilibrio dos

momentos.

Basicamente, o procedimento do calculo no método da base engastada

(Fixed Earth Support) é realizado da seguinte forma:

Os empuxos, devido ao peso solo, da agua e de carregamentos na
superficie, sdo estimados de forma idéntica ao método Free Earth
Support (item 3.1.1)

E introduzido o fator de seguranca, onde parte do empuxo passivo é

desconsiderado (geralmente, em torno de 50% - ver item 3.1.3).

Empuxo
Desconsiderado

Figura 3.12 — Aplicagéo do fator de seguranca.

Em seguida, é realizado o calculo para determinar o ponto onde a
resultante do carregamento é zero, a distdncia entre o nivel da

escavacao e o ponto N € dado pela seguinte equacao:

— fa

=K (3.5)
Onde:
— wu: profundidade onde a resultante do empuxo ¢é igual a zero;
— E,: empuxo ativo;

— y: peso especifico do solo abaixo da escavagao;

K: resultante entre o empuxo ativo e passivo.

A resultante entre o empuxo ativo e passivo € dado por:

K = Ey.K,.cos 6, — K,.cos 8, (3.6)
Onde:
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— Ey: porcentagem da area mobilizada do empuxo passivo para
cortinas de perfis metalicos com pranchas pré-moldadas (ver item
3.1.4);

- Kj: coeficiente de empuxo passivo (item 3.1.6);

— K,: coeficiente de empuxo ativo (item 3.1.6);

- §&p,8,: angulo de atrito entre o solo e a estrutura, respectivamente,
passivo e ativo (para a pesquisa §, = 2/3.¢" e 6, = 0).

Apés a definicdo do ponto N, a estrutura € dividida em 2 (duas) vigas

isostatica. A “viga” superior é analisada para o calculo da forga no

apoio (F,) pela Equagao 3.7 de equilibrio dos momentos entre o

empuxo ativo e passivo em relagdo ao ponto N.

YMy=0o Y(Et.Ly—Ep.L, — F,.by) (3.7)
F— - N S |1
©
S
ba n
©
D
' Ep. La >
UL ‘ L LpC : 7

R N

Figura 3.13 — Calculo da forga no apoio.

Ainda analisando somente a “viga” superior, o calculo da forga ficticia
R é realizado pelo equilibrio das forgcas horizontais de acordo com a

Equacgao 3.8:
YF,=0oR=Y(El-E}-F,) (3.8)

Agora analisando a “viga” isostatica inferior, o calculo do comprimento
d”’ é realizado pelo equilibrio dos momentos em relagdo ao ponto P,
como se mostra na Equacao 3.9.

R Ry 5

—— \ 8

Ep, —— =y bo E

L — jLa] 1 &

Figura 3.14 — Caélculo da profundidade enterrada (ficha).
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YMp=06Y(Eyy.Lg—Epy Ly +R.by) =0 (3.9)

Apdés o calculo do comprimento d” € possivel determinar a

profundidade enterrada (ficha) da cortina. A ficha é a soma:
f=d"+u (3.10)

Para garantir o engastamento deve-se ainda aumentar a ficha em

20%, logo a altura enterrada de projeto sera:
fa=12xf (3.11)

O célculo dos diagramas de momento fletor e forgca cisalhante é
realizado utilizando-se a mesma metodologia da teoria das estruturas

para uma viga isostatica.

Forca Momento
Cisalhante Fletor
Fa 1 R
— NP

3‘;

—

=)

E\.Eaﬂ

(_:\
R N ¢
oy %

S

Figura 3.15 — Diagramas dos esforgos na estrutura.

Utilizando-se os valores maximos do momento fletor e da forga

cisalhante, é realizado o dimensionamento da estrutura de contencéao

Como a forca no apoio calculo na Equacdo 3.8 é realizado o

dimensionamento dos tirantes.

A pratica regional utiliza o método da base engastada (Fixed Earth Support),

pois & considerado o mais “seguro”, uma vez que € necessario aumentar a

profundidade enterrada para garantir o engastamento (Ax - Figura 3.10).
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No entanto, o relatério 104 da CIRIA (Padfield e Mair., 1984) recomenda que
esse método ndo seja utilizado em solos argilosos, ja que o “engastamento” é
perdido a longo prazo devido a reologia da argila, também nao é recomendado
em estruturas de contengao mais rigidas (por exemplo, parede diafragma), pois
observou que nao ocorre ponto de inflexdo nesses tipos de cortinas e, por fim,
cortinas escorada (o método subestima as cargas nas escoras, pois em cortinas

escoradas ha uma concentracdo de tensdes no nivel das escoras - ver item 2.2).

3.1.3 Fator de Seguranca

Desde metade do século passado até os dias de hoje existe um debate
consideravel sobre como os empuxos, ativo e passivo, sdo distribuidos em uma
estrutura de contencdo enterrada. Por exemplo, em uma cortina enterrada
apoiada no topo, os métodos classicos consideram que ela tendera a sofrer uma

ruptura por rotagdo em forma de corpo rigido sobre o suporte (Figura 3.16).

1: Empuxo Ativo

2: Empuxo Passivo
Fa: Reacio no Apoio
F: Forca Resultante

a) b)

Figura 3.16 — Hipdteses assumidas pelo método - a) Modo de ruptura — b) Distribuicdo dos
€mpuxos.

Em resposta a rotagao da cortina, 0 método assume que 0s empuxos (ativo
e passivo) aumentem linearmente com a profundidade, formando um tridngulo,
como mostrado na Figura 3.16.

A distribuicdo dos empuxos mostrado na Figura 3.16 corresponde as
condicdes limites, ou seja, quando a cortina esta a beira da ruptura por rotagéo.
As tensdes atras da parede estdo com os minimos valores possiveis (limite ativo),
enquanto que as tensdes na frente da cortina estdo com seus maximos valores

possiveis (limite passivo).
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No entanto, Terzaghi (1943) constatou, a partir de seus experimentos em
modelos fisicos, que em muitos solos, principalmente as areias, o coeficiente de
empuxo lateral in situ (K, = o'y /0’y) esta perto do limite ativo (Figura 3.17).
Nessas condigdes, as tensdes no solo atras da cortina caem para os valores

minimos (limite ativo) apés um pequeno movimento da parede (Figura 3.17).

-+

s s — e
Ativo Passivo !
N AT |
[ i
Es’tll'utura \ ’l .+ Areia !
Rigida \“ . K !
\v N '_! T | T T T f_
-0.005 —0.001 +0.005 +0.010 +0.015 +0.020

0

deslocamento horizontal / altura da cscavaciio (8/H)
a)
o/H = 0,005

0 : deslocamento horizontal

H: altura da escavacao

Empuxo Ativo
(Coulomb)

Empuxo Passivo
(Rankine)

b)

Figura 3.17 — Mobilizagcdo do empuxo em relagdo ao deslocamento — a) Experimento de Terzaghi,
1943 — b) Empuxo mobilizado em condigdes de servigo (estrutura rigida).

Ja em frente a cortina sao requeridos movimentos um pouco maiores do que
os aceitaveis sob as condigbes de operacionalidade (estado limite de servigo).
Nestes casos, € de se esperar que a estrutura de contengao sob condicbes de
operacionalidade esteja em equilibrio sob a agdo do empuxo ativo e sob um
empuxo passivo inferior ao previsto (Figura 3.17).

Entdo, para que uma cortina fique suficientemente distante da ruptura,
Terzaghi recomenda que seja aplicado um fator de seguranca (F;) sobre o empuxo
passivo. Essa abordagem tem como objetivo desconsiderar parte do empuxo

passivo, como mostrado na Figura 3.18.
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desconsiderado

Figura 3.18 — Introducao do fator de seguranca.

3.1.4 Estruturas de Contencao Descontinuas

O método classico foi desenvolvido inicialmente para estruturas de
contencdo continuas (Figura 3.19), como, por exemplos, cortinas de estacas
prancha, parede diafragma, etc. No entanto, €& possivel aplica-lo para o
dimensionamento de estruturas descontinuas, como é o caso das cortinas de perfil
pranchado (soldier pile wall, king post wall, muro tipo Berlim, etc.).

Antes de realizar as analises € necessario aplicar alguns ajustes para levar

em consideracdo a descontinuidade do muro de contencéo.

——— Solo Perfil Metalico
== = Prancha — - 4
pré-moldada o=~ _ =y _—_ =~
x Ny
~ & &)
Solo
[N Tirante Tirante — | _
Estrutura continua ‘

Teassssmmmsssssssssasmananmanmanannns - (. Jd i

a) b)

Figura 3.19 — Estruturas continuas versus descontinuas — a) cortina continua (empuxo passivo 100%
mobilizado) — b) cortina descontinua.

Por exemplo, em uma parede diafragma (estrutura continua) a zona passiva
mobilizada abaixo do nivel da escavagao sera de 100%, ja em uma cortina de
perfil pranchado a zona passiva mobilizada depende, a principio, da largura do
perfil e o espagamento entre eles (Figura 3.19).

No entanto, devido ao efeito arco do solo e o espraiamento das tensodes

(Figura 3.20), a largura do perfil pode ser virtualmente aumentada por um fator de
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ajuste em até trés vezes, ou seja, a zona de empuxo passivo mobilizado deixa de
ser somente a largura do perfil (bf) e passa a ser até trés vezes maior (Figura
3.20).

A largura virtual ou largura ajustada pode ser calculada pelas seguintes

Equacgdes (Caltrans, 2001):

fator de ajuste = (0,08.¢"') < 3,0 (3.12)

largura ajustada = (largura real).(0,08.¢") (3.13)

E consequentemente, a zona de empuxo passivo mobilizado é dada pela
seguinte equacao:
largura ajustada

EM - espacamento dos perfis (3.14)

Il
a1 |
T f f

a) b) c)

Figura 3.20 — Mobilizagdo do empuxo passivo — a) Empuxo passivo mobilizado apenas sobre a
largura do perfil — b) espraiamento das tensdes — c¢) Efeito combinado de algumas estacas.

Por exemplo, se em uma estrutura de contencdo com perfis metalicos de
0,2m de largura espagados a cada 1,5m for construida em um terreno de solo

granular com angulo de atrito de 30°, a zona passiva mobilizada sera de:

_ (Largura Efetiva).(0,08.¢') (0,2) = (0,08.30) 0,48
"~ Espacamento dos Perfis 1,5 “1,5

M 0,32


DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 1312973/CA


PUC-RIo - Certificagdo Digital N° 1312973/CA

58

Ou seja, se a geometria na porgédo enterrada da cortina fosse continua a
area de empuxo passivo mobilizado seria de 100%, no entanto, como a estrutura

€ descontinua a zona passiva mobilizada é de 32% (Figura 3.21).

e

’I 1
0,2 10 0.2 perfil Metalico
—t —
Regido mobilizada
de empuxo passivo 0 48 Solo Contido 0,48—— Largura Ajustada
| —

0,24 1,02 0,24

Figura 3.21 — Porcentagem da area de empuxo passivo mobilizado.

3.1.5 Vantagens e Limitagcées do Método Classico

O método classico é baseado na simples distribuicdo linear das tensées
laterais, na realidade, como discutido no capitulo 2, a distribuicdo dos empuxos
laterais podem apresentar diversos formatos.

Outra desvantagem é que o calculo por método classico € baseado somente
na resisténcia do solo, ou seja, a rigidez do solo ndo é levada em conta,
consequentemente o método ndo da qualquer indicacdo dos movimentos da
cortina. Além disso, estruturas hiperestaticas (por exemplo, cortinas multi-
ancoradas) e os carregamentos nao uniformes na superficie (ver Figura 3.22)
requerem consideraveis hipoteses simplificadoras, que geralmente nao refletem a

condigao real em campo.

I;B . A —_—
A st A
8 A
9 —F—
HA "~
‘1}};;}""’"" 45° 45
24K,
e oo
» "
s >
- i ¢ N
Total areL_.—--"" . B _ y >
= gBVK, s ¥ o, = K,c088q’ |,
+
i =
___________ ke 2 B 1>
=K
- | g, = Kcass ( BioA X L)
N where § is the angle of friction
between the soil and the wall
a) b)

Figura 3.22 — Métodos utilizados para determinar a variagdo do empuxo lateral devido a um
carregamento na superficie — a) Carregamento finito uniformemente distribuido (Pappin, 1986) — b)
Carregamento finito uniformemente distribuido (Georgiadis et al, 1998).
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No entanto, apesar das varias limitacbes citadas acima, deve-se reconhecer
que o método classico é bastante util, pois possui a grande vantagem de as
analises serem realizadas com poucos dados de entrada e, mesmo assim,
fornecer resultados razoavelmente confidveis. Embora, na grande maioria das
vezes, serem bastante conservadores devido a introducdo de altos fatores de
seguranga visando cobrir as imprecisdes tanto dos parametros do solo utilizados

como também as conhecidas limitagbes do método.

3.1.6 Software de Dimensionamento — Sheeting Design

O software comercial GEO5, mais especificamente o modulo de
dimensionamento de estruturas de contengdo denominado “Sheeting Design” foi
utilizado no presente trabalho. O software é desenvolvido pela empresa FINE
Engineering Software Ltd. da Republica Tcheca e foi escolhido por ser um dos
mais utilizados na pratica regional.

O programa permite que o dimensionamento seja realizado tanto pelo
método “Free Earth Suport” como também pelo “Fixed Earth Suport” e as analises
sao feitas utilizando-se os mesmos calculos e procedimentos descritos nos itens
3.1.1 e 3.1.2. Ja os empuxos (ativo e passivo) considerados no programa estao
descritos nos itens abaixo.

O empuxo ativo (E,) no software é calculado pelo método de Coulomb:
E, =0, K, —c Ky (3.15)

Onde:

— 0, tensao vertical;

K,: coeficiente de empuxo ativo;

¢': coesao efetiva;

K,.: coeficiente de empuxo ativo devido a coeséo.

O coeficiente de empuxo ativo (K,;) é dado por:

cos?(¢p'—a)

K, = (3.16)

- 2
2 sin(¢’+6).sin(¢p’+p)
cos a.cos(a+6).<1+\/—Cos(a*_s)lsin(a_m

O coeficiente de empuxo ativo devido a coesdo é dado por:
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Koo = —ahe _ (3.17)

cos(a+6)

Onde:

__cos ¢'.cos B.cos[(§—a).(1+tan(—a).tan B)]
Kane = 1+sin(¢p’+5+a—p) (3.18)

— ¢'": angulo de atrito efetivo do solo;

— §: angulo de atrito solo-estrutura;

B: inclinagéo do terreno;

a: inclinacdo da estrutura de contencéo.

Ja o empuxo passivo (E,) no software € determinado pelo meétodo de

Rankine adaptado por Mazindrani e Ganjali (1997):

E, =0,.K', (3.19)
Onde:
— o0, tensdo vertical na profundidade analisada

- K',: coeficiente de empuxo passivo

O coeficiente de empuxo passivo formulado por Mazindrani e Ganjali é

dado pela seguinte Equagéo:

!
K', = C0512¢,.[2 + 2 (;—Z).cosqﬁ’.sinqb’ +

\/4. (1 —cos?¢’) + 4. (Z—;)Z .cos? ¢’ + 8. (2—;) .cos¢’.sin ¢’j -1 (3.20)

3.2 Método dos Elementos Finitos

Uma grande parcela dos problemas de engenharia ndo possui solugao
analitica viavel, pois envolve materiais com caracteristicas, comportamentos e
condigdes de contorno complexas. Tal cenario nos revela as limitagdes da mente
humana, ja que nem sempre conseguimos compreender fendbmenos que nos
rodeiam de uma forma integrada.

Assim, o procedimento natural dos engenheiros consiste na subdivisdo dos
sistemas nos seus componentes individuais, cujo comportamento é conhecido,

para mais tarde reconstruir o sistema original, permitindo a sua interpretagéo
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(Zienkiewicz, 1977).

Nesse sentido surgiu o método dos elementos finitos. A ideia basica do
método dos elementos finitos é encontrar a solugao de um problema complicado
substituindo-o por varios outros mais simples, no entanto interligados e
dependente entre si.

Para isto, é feito um processo geral de discretizagao de um sistema continuo
complexo em elemento mais simples, regido por leis matematicas conhecidas
(Figura 3.23). Consequentemente, ja que o problema real é substituido por um
mais simples, o resultado encontrado é apenas uma solugao aproximada ao invés

da solugao exata.

Figura 3.23 — Pega continua transformada em varios “elementos finitos” menores.

Nos ultimos anos tém sido inUmeras as aplicagdes deste método aos
problemas que envolvem a geotecnia, muito em particular aos casos de estruturas
de contengdo de escavagdes. A aplicabilidade deste método & de fato
surpreendente, ja que, além de apresentar uma soélida fundamentagao tedrica e

um apreciavel nivel de sofisticagao, se tem revelado muito versatil, possibilitando:

¢ a consideragdo, com grande detalhe, da geometria da escavacéo e das
condi¢cdes do terreno natural, nomeadamente a sua estratigrafia e a
posicao do nivel freatico;

e a consideragdo de cargas e deslocamentos impostos, com multiplas
disposi¢des e variagdes ao longo do tempo;

e a simulacao das etapas construtivas;

e a utilizagao de diversas leis constitutivas para simular o comportamento
dos diversos materiais envolvidos, que poderdo ser variaveis com o

tempo e com o estado de tensao;
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e a consideracao da interagao entre o solo e a estrutura de suporte.

Para a elaboragao desta dissertagéo foi escolhido o programa de calculo
automatico PLAXIS 3D (versao 2013). Trata-se de um software comercial criado
com a finalidade de determinagao do estado de deformacéo e de tensdo em solos.
O seu desenvolvimento foi iniciado em 1987, pela universidade holandesa
Technical University of Delft. Atualmente a empresa PLAXIS b.v., detentora dos
direitos do programa é responsavel pelo continuo desenvolvimento do mesmo.

A escolha deste programa de calculo resultou de um conjunto de fatores,
dos quais se destaca o fato de ser um software comercial, amplamente utilizado
e testado em todo o mundo. Além de possuir uma interface grafica bastante
simples e intuitiva, tanto na introducdo de dados como na analise dos resultados,
outro fator que contribuiu foi que no programa estdo implementados os mais

recentes desenvolvimentos em relagdo aos modelos constitutivos dos materiais.

3.2.1 Modelos Constitutivos

Um dos aspectos fundamentais para a obtengéo de bons resultados com a
utilizacdo de um modelo de elementos finitos consiste na correta definicao dos
diversos modelos constitutivos. Existem atualmente varias alternativas, desde os
mais simples, como o modelo linear elastico, até aos mais complexos, como, por
exemplo, os modelos de solos moles que acoplam o comportamento mecanico
(resisténcia + plasticidade + fluéncia) ao comportamento hidraulico (percolagéo).

A escolha do modelo constitutivo a ser utilizado nem sempre é facil, pois, se
por um lado é certo que um modelo mais recente e complexo tende a traduzir
melhor as propriedades dos materiais, este necessitara de uma maior quantidade
de parametros, que nem sempre estarao disponiveis.

Abaixo esta descrito o modelo constitutivo utilizado no trabalho, modelo de
enrijecimento plastico com rigidez a pequenas deformagdes (Hardening Soil
Model-Small Strain).

3.2.2 Modelo de Enrijecimento Plastico

Na grande maioria dos problemas geotécnicos existe, em regra geral,
razoavel informagao acerca dos parametros de resisténcia do macico, mas pouca
informacgao sobre a deformabilidade do mesmo. Esta situacio resulta, em parte,

da complexidade da relagdo tensido-deformagao, bem como da variabilidade da
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rigidez do solo em fungéo da tenséo de confinamento e da trajetéria de tensdes.

Pelas razbes enumeradas, torna-se dificil estabelecer um valor da
deformabilidade que possa ser utilizado numa lei constitutiva do tipo Mohr-
Coulomb. Ja o modelo de enrijecimento plastico (hardening soil model) permite
uma representagao do comportamento do solo muito mais préxima da realidade,
em especial no que respeita a simulagdo dos ciclos de descarga e recarga,
impostos pelas sucessivas fases de escavacao e aplicacdo de pré-esforco nas
ancoragens.

O modelo de enrijecimento plastico € um modelo elastoplastico, cuja
superficie de escoamento ndo é fixa no espago das tensdes principais, podendo
expandir, ocorrendo durante essa expansao deformacdes plasticas irreversiveis.

Durante a expansao da superficie de escoamento podem ocorrer dois tipos
de endurecimento (ou enrijecimento): o endurecimento por cisalhamento, utilizado
para modelar as deformagdes plasticas causadas por um incremento das tensées
desviadoras e o endurecimento por compressao isotropica, que modela as
deformagdes plasticas causadas por uma compressdo primaria num

carregamento isotropico (Figura 3.24).

@ Condigdes iniciais de tensdes
@ Tensdes apés o carregamento

= g0
Fundacées
qas

q@

Envoltéria de Ruptura
Mecanismo de Mohr-Coulomb

Carregamento Reerrwerrranifio enrijecimento por
ndo drenado ¢ cisalhamento -~ Linha Ko
_— - =
- pr Mecanismo de
— o i ~7 enrijecimento
- O / 1 %
L - . - » por compressao
Rebaixamento do " isotrépica
P’ lencol freatico p’

Figura 3.24 — Formas de enrijecimento plastico.

Quando um corpo de prova de solo € submetido a uma tenséo desviadora
sofre uma diminuicdo de rigidez e simultaneamente uma deformagéo plastica
irreversivel. Durante um ensaio, a curva que relaciona a deformacgao axial (g;) com
a tensao desviadora (q) pode ser razoavelmente aproximada por uma hipérbole
(Figura 3.25).
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q Diminuicao da
Rigidez

E E,
£r

Figura 3.25 — Variagéo da rigidez ao longo do ensaio triaxial.

Esta relagdo, formulada inicialmente por Konder e Zelasko (1963), foi
posteriormente introduzida no conhecido modelo hiperbdlico por Duncan e Chang
(1970).

O modelo de enrijecimento plastico consegue, no entanto, superar este

ultimo em trés aspectos de grande importancia:

o utiliza a teoria da plasticidade, em vez da teoria da elasticidade;
¢ inclui a dilatdncia do solo;
¢ introduz a superficie de escoamento por compressao, que conduz a uma

regido elastica fechada (Figura 3.26).

qll

Deformacoes Plasticas

A / .

Deformacgoes Elasticas pp p ’

Figura 3.26 — Regides de deformagao plasticas e elasticas.

Dentre as principais caracteristicas deste modelo constitutivo destacam-se:

e a capacidade de variagdo da rigidez do solo com a tensdo de
confinamento (através do parametro m );

¢ aconsideracao de deformacdes plasticas provocadas por incrementos de
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tenséo cisalhante (através do parametro E5, — Figura 3.27);

e a consideragcdo de deformacbdes plasticas devidas a incrementos de
tensao isotrépica (através do parametro E,.; — Figura 3.27);

e a possibilidade de utilizagdo de diferentes parametros de rigidez, quer
seja para representar a trajetéria de tensbées de primeiro carregamento
ou representar a trajetéria de descarregamento-recarregamento (por
intermédio dos fatores E,,, e v,,- — Figura 3.27);

¢ a utilizacdo da envoltéria de ruptura de acordo com o critério de Mohr-

Coulomb (considerando os valores de ¢’, ¢’ e ).

ESO & Eoed
Endurecimento Combinado

o
--'""'-.. -
- -

ESD s -

Endurecimento por
cisalhamento

oed

Endurecimento por
compressao isotropica

Deformacgdes Elasticas

Isp pr

Figura 3.27 — Parametros utilizados para representar cada regido do comportamento do solo.

Em um ensaio triaxial drenado, a relagéo entre a deformacao axial (g;) e a

tensdo desviadora (q), ilustrada pela Figura 3.28, pode ser descrita pela Equacgao:

1 q
& = —_— arag < 3.21
1 2E501-(a/q0) para q < dar ( )

em que q, representa a assimptota da hipérbole e g, o valor maximo da
tensdo desviadora (tensao de ruptura obtida no ensaio).
Derivando a Equacéo 3.21 em relacao a ¢, obtém-se um valor para a rigidez

tangente inicial E, igual a 2E5.
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A 3
o' - o Tensaq de
desvio
q Assimptota

Tensdo de cedéncia

Extensao axial

r

£
Figura 3.28 — Relagao hiperbdlica entre tensao e deformagao.

O valor de g5 pode ser derivado a partir da envoltéria de ruptura de Mohr-

Coulomb:

2sin ¢/
1-sin ¢

qr = (ccotg’ +a'3) (3.22)
Quando a tensdo desviadora atinge o valor de g, e a assimptota da
hipérbole, q,, determina o parametro R, que pode ser considerado igual a 0,9

quando ndo existirem dados do solo que o permitam determinar.

q
Ry = q—f (3.23)

O valor de Es,, que consiste no modulo de deformabilidade secante para a
tensao desviadora correspondente a metade da tensédo desviadora maxima, para
uma determinada tensao efetiva de confinamento ¢’;, pode ser calculado através

da Equacéo seguinte:

¢’ cos ¢pr—ar3 sin ¢r )m

cr cos pr+p'ref sin s

Eso = Egy” ( (3.24)

onde E;gf € o0 modulo de Young de referéncia relacionado ao primeiro

carregamento, determinado com base numa tensao efetiva de confinamento de

referéncia p' ¢/ .
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E conveniente observar que, na Equacgao 3.24, o valor de ¢’; é negativo para
uma tensao de compressao.

O parametro m, que estabelece a dependéncia da deformabilidade com as
tensdes, podera ser considerado igual a 1,0 para solos argilosos moles. Em
numerosos estudos realizados em areias e siltes, o valor de m situa-se entre 0,5
e 1,0 (Von Soos, 1990). No entanto, é importante que seja determinado, a partir
de ensaios triaxiais, um valor para esta variavel.

Para descrever a rigidez do solo de forma muito mais precisa do que o
modelo de Mohr-Coulomb, o modelo constitutivo hardening soil utiliza uma rigidez
distinta para o caso de uma trajetéria de primeiro carregamento e outra rigidez
para uma trajetéria de descarregamento ou recarregamento. Para este ultimo
caso, a deformabilidade é calculada de forma muito semelhante a situacédo de

primeiro carregamento:

cr cos ¢pr—ar3 sin @r )m

cr cospr+ prref sin ¢pr

Eur = Ejy ( (3.25)

onde Egif € o médulo de Young de referéncia no descarregamento ou

recarregamento, determinado com base numa tensdo efetiva de confinamento

ref

p
Ao contrario dos modelos baseados na teoria da elasticidade, num modelo

elastoplastico, de que é exemplo o modelo de enrijecimento plastico, ndo existe

uma relagéo unica entre o modulo de deformabilidade triaxial E eo modulo de

deformabilidade edométrico E,,; . Este ultimo € determinado pela Equacéo

seguinte:

cr cos pr—arq sin s )m

cr cos ¢pr+ prref sin s

Eoeqa = Epeh (

oed

(3.26)

onde Egjg € o modulo de Young edometrico de referéncia, determinado com base

numa tensao efetiva de confinamento p'™®/, tal como mostra a Figura 3.29. Note-

se que admite na Equacéo valores positivos para as tensdes de compressao.
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a

»

£
Figura 3.29 — Definicdo do médulo de deformabilidade edométrico.

3.2.3 Superficie de Escoamento

A forma da funcdo de escoamento plastico varia no espago das tensdes
principais a medida que ocorre o endurecimento dos materiais. Na Figura 3.30
estao representadas as sucessivas fungdes de escoamento, que vao culminar no
critério de ruptura de Mohr-Coulomb, quando a tenséo de desvio atinge o valor
qf- Para o caso particular em que o valor de m é considerado igual a unidade, as
fungbes de escoamento deixam de ser curvas e passam a ser retas, ja que a

dependéncia da rigidez em relagdo a tensao de confinamento passa a ser linear.

Tensdo de
desvio
A
Envolvente de rotura
de Mohr-Coulomb *
\
"
,/”’/ ‘\
//)/)// \
" 1
7 _—
7 _— |
/ o _ - — |7__
T —
L T
/,/":,.,--f"”'
e Tensdo média _

Figura 3.30 - Evolugéo da superficie de escoamento com o endurecimento.

As superficies de escoamento representadas na Figura 3.30 sdo, no
entanto, insuficientes para explicar a variagdo de volume que ocorre em ensaios
de compressao isotrépica. Torna-se necessaria a utilizacdo de uma superficie de
escoamento adicional, que feche a regido elastica na diregao do eixo da tenséo

isotropica. Sem esta superficie de escoamento, ndo seria possivel a consideragao

. A ref ref
de valores independentes para os parametros E.," € E ;.
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De forma semelhante a deformabilidade triaxial, definida por E;gf, que
controla a superficie de escoamento por cisalhamento, o moddulo de

deformabilidade oedométrico, definido por E;:{;, controla a envoltéria de
escoamento por compressao.

A superficie de escoamento de compressao &, no plano p’ — q, definida por
um elipse, tal como representado na Figura 3.31 O seu comprimento no eixo p’

vale p’, e no eixo g vale a.p’,. O valor p’, corresponde a tensdo de pré-
Pp q Pp Pp

consolidagao e a é determinado a partir do valor de K, (coeficiente de empuxo em

repouso).

I -
_ -

regido elastica

7/

. p'

¢’ cotd’ e

Figura 3.31 — Superficie de escoamento do modelo Hardening Soil no plano p’-q.

A Figura 3.32 representa a superficie de escoamento do modelo hardening
soil no espaco das tensdes principais, para o caso particular em que a coesao é
nula.

'
o 1

/L o

D o

o',
Figura 3.32 — Superficie de escoamento do modelo hardening soil no espago das tensdes principais

(com coesao nula).
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A Tabela 3.1 apresenta, de forma resumida, os parametros necessarios a

completa definigdo de um modelo constitutivo do solo do tipo hardening

rigidez a pequenas deformagdes.

Tabela 3.1 — Resumo dos pardmetros exigidos pelo modelo constitutivo HSM-S

soil com

S.

¢' langulo de atrito efetivo

(*)

Parametros de ; . -
¢’ |coesdo efetiva

( kPa)

Resisténcia
w |angulo de dilatancia na ruptura (*)
Esp |médulo de rigidez secante - triaxial drenado ( kPa)
Esea |modulo edométrico (kPa)
Parametros de E modulo de rigidez no descarregamento-recarregamento - triaxial o
- - ( kPa)
Rigidez drenado
m  |mddulo expoente para rigidez dependente da tenséo
Vur |coeficiente de Poisson no descarregamento-recarregamento
POP |tensé&o de sobre adensamento (kPa)
Caracteristicas N
Tt OCR |taxa de sobre adensamento
K, |coeficiente de empuxo em repouso
Paré_rr!etrog i Gy |moddulo cisalhante maximo ( kPa)
Rigidez a
Pequenas ] ]
Deformacées Yo |deformagéo cisalhante no qual Go foi reduzido para 70% -
A realizagcdo de ensaios edométricos permite determinar o valor do
parametro E;:";, a tensdo de sobre adensamento e ainda o grau de

sobreconsolidacdo da amostra, indispensaveis para definir o estado d

inicial do macigo.

e tensao

O madulo cisalhante inicial G, pode ser obtido em ensaios geofisicos, por

exemplo, bender element, cross hole, etc. Ja o parametro y,, corresponde a

deformacao cisalhante no qual o G, foi reduzido em 30% do valor inicial (Figura

3.25).

Go1.0
3

0.8

0.6

G/G,[-]

0.2

0.0 ‘ ‘ e N
3 2 1

le le le

YU-’ 'Y/’Yn] [-]

Figura 3.33 — Curva de degradagéo do modulo de deformacéo cisalhante (G).
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E 0y, 7 pode ser obtido no ensaio triaxial pelo seguinte procedimento:

. Em primeiro lugar, é necessario obter o moddulo cisalhante
correspondente a 70% do modulo cisalhante maximo (Gg), e ele pode

ser calculado pela seguinte Equagao:

Go
GO 7

7 = Ta8s (3.27)

. Em seguida, pode-se encontrar o moédulo de Young (E)

correspondente ao Gy ;.

E0'7 - 2(1 + Vu-r). 60,7 (328)
lll. E por fim, pode-se encontrar a deformagédo cisalhante no ensaio
triaxial correspondente ao E ; (Figura 3.26). A deformag&o cisalhante

no ensaio triaxial é calculado pela Equacgao abaixo:

Y = Eaxial — €radial (3.29)

Y= €483

Yo,7

Figura 3.34 — Curva tensdo-deformag&o no ensaio triaxial.

O restante dos parametros pode ser determinado através de ensaios
triaxiais. O parametro m pode ser estimado tanto nos ensaios edométricos como
também nos ensaios triaxiais, basta realizar ensaios em niveis de tensdes

diferentes.
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3.2.5 Importéncia da Qualidade dos Parametros Geotécnicos

Ha varios casos na literatura técnica nacional e internacional que
demonstram a capacidade do MEF em prever com razoavel exatidao as tensdes
e os deslocamentos gerados por escavagdes profundas. Os ultimos anos tém sido
marcados por sucessivos avancgos tanto em relagdo aos modelos constitutivos
como também em relagao a capacidade do software em modelar, por exemplos,
problemas 3D, analise ndo linear da interface solo-estrutura, fluxo acoplado a
deformacao etc.

Atualmente esta bem claro que o sucesso das analises numéricas esta
diretamente relacionado com a qualidade dos parametros geotécnicos fornecidos
aos métodos. Uma das principais preocupagdes que o projetista deve ter antes do
emprego de um método numérico € garantir que os paradmetros necessarios a
analise seja obtido da melhor forma possivel.

Nesse sentido, sabe-se que os ensaios de laboratorio sdo os mais indicados
para obter os pardmetros geotécnicos, pois € possivel controlar e medir todas as
variaveis importantes durante o ensaio. Mesmo assim, o projetista deve levar em
conta os efeitos de amostragem, a variabilidade natural do solo, o efeito escala, a
anisotropia (tanto da rigidez como também da resisténcia) e os efeitos do nivel de
tenséo e deformagao na selegao dos parametros geotécnicos.

Além disso, ha caso como, por exemplo, em areias, onde a obtengado de
amostras indeformadas é extremamente dificil e, nesses casos, ensaios com
pressidmetro passam a ser mais indicados.

Outro ponto muito importante é a relevancia do empuxo em repouso (K,)
nas analises numéricas. Finno (2011) realizou uma analise de sensitividade dos
pardmetros do modelo constitutivo de enrijecimento plastico (hardening soil
model) para uma analise de escavagdo (Figura 3.35) e concluiu que a
sensitividade do K, sé é menor do que a do angulo de atrito do solo (¢’).

Apesar da importancia do K, nas andlises numeéricas, a obtencdo direta
desse pardmetro na pratica brasileira € muito dificil, ja que os equipamentos
capazes de mensurar a relagéo oy /oy (por exemplos, pressidmetro, dilatdmetro e
triaxial K,,) estao restritos a pouquissimas empresas e universidades.

Em consequéncia disso, a grande parte dos projetistas € obrigada a recorrer
as correlagoes (por exemplo, Jaky 1944: K, = 1 — sin¢’). O maior problema é que
essas correlagbes sao bem aceitas em solos sedimentares, mas falta evidéncias

da sua eficacia em solos residuais tropicais (solos da regido).
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Figura 3.35 — Sensitividade dos parametros do modelo de enrijecimento plastico (Finno, 2011).

3.2.6 Vantagens do Método dos Elementos Finitos

Dentre as principais vantagens do método dos elementos finitos (MEF) em

relagdo ao método classico de calculo estdo as capacidades de:

e modelar a interagdo solo-estrutura,
e prever os deslocamentos, e

e calcular as poropressoes, fluxo e as forgas de percolagao.

A analise da interacdo solo-estrutura é extremamente importante em
estruturas de contengao, ja que sempre que se executa uma escavagao surgem
movimentos no terreno, esses deslocamentos inevitavelmente alteram o estado
de tenséo do terreno.

Deste modo, a magnitude das tensdes depende dos deslocamentos (Figura
3.36) e os deslocamentos por sua vez, variam com a magnitude do empuxo, ou
seja, € um processo interativo e integrado que apenas analises numéricas
conseguem resolver.

Além disso, o MEF (ao contrario do método classico) consegue, pelo menos
em parte, avaliar a redistribuicao das tensdes (Figura 2.6) causada principalmente

pelo arqueamento do solo.
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Deslocamento

Deslocamento Maior
Empuxo
SRS om
Empuxo Passivo .-~ Repouso
Rankine,,_-" K,=05
s Empuxo
) Kp = 56 em
Repouxo
Empuxo K,=05
MEF : :
3\:\\\\\\\'\\\_ L o Empuxo
Empuxo TN . MEF
MEF Empuxo .~--K =56 7}
Ativo 7|
Coulomb / | Empuxo %
= 1 I Ati \
Kﬂ 033 Empuxo Passivo / ; Co"lj?omb\“. X
MEF / ik =033 A \
T T T T T : ‘ Vi d - ‘ » F
-6 4 2 0 2 4 -6 4 2 0 2 4
Empuxo (ksf) Empuxo (ksf)
a) b)

Figura 3.36 — Distribuicdo dos empuxos — a) Estagio 1 — b) Estagio final (Goh et al, 2005).
Outra grande vantagem do MEF ¢é a capacidade de prever os
deslocamentos (Figura 3.37). Essa analise passa a ser muito importante quando
ha edificios, ruas, tubulagdes, etc. perto do muro de contengao, pois o0 engenheiro
pode prever e avaliar se os deslocamentos gerados pela execugado da escavagao
podem afetar a operacionalidade das estruturas e servigos circunvizinhos (Estado
Limite de Servico - item 3.3). Além disso, a previsao dos movimentos permite que

o0 método observacional seja aplicado (item 3.4).

Deslocamento Deslocamento Deslocamento
Horizontal Horizontal Horizontal
—_ — _
/ - ,/'// [
—— Escora /’
Escora )' Recalque
T i Escora
Recalque incremental Reca'lque
Max
==
a) b) c)

Figura 3.37 — Recalques acumulativos nos estagios construtivos — a) primeiro nivel da escavagao —
b) segundo nivel da escavagédo e a colocagdo do primeiro nivel de escoramento — c) nivel da
escavagao final e colocagéo do segundo nivel de escoramento.

E, por fim, o MEF também é capaz de analisar as poropressoes e o fluxo,
isto se torna importante em casos onde a diferenga entre os niveis d’agua entre o

lado escavado e o lado do solo contido é grande, podendo resultar no
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levantamento do fundo da escavagéo (Figura 3.38) e consequentemente a ruptura

da estrutura de contencéo.

T W Y
T —y

| S
T T Y

0553

a) - b)

Figura 3.38 — Efeitos da for¢ca de percolagéo — a) Fluxo no fundo da escavacado — b) Ruptura

causada por levantamento do fundo da escavagao.

3.3 Estado Limite de Servico

Historicamente, engenheiros civis foram ensinados a dimensionar apenas
para o estado limite ultimo, ou seja, para o caso de ruptura. Entretanto, na maioria
dos casos, danos a estrutura levam a perda de sua funcionalidade muito antes do
colapso, isto &, torna-se inutilizavel sem que ocorra uma ruptura em si. Ao invés
de garantir somente que nao ocorra o colapso € ainda mais importante garantir
que a estrutura projetada funcione durante toda a sua vida util.

O estado limitrofe onde a estrutura perde a sua operacionalidade é
denominado “estado limite de servigo”. Embora em alguns casos seja dificil de
estabelecer previamente esse estado, no caso especifico de escavagdes
profundas as principais causas da perda de funcionalidade das estruturas vizinhas
e do préprio muro de contengao sao os deslocamentos excessivos. Portanto, é

primordial que o projeto seja condicionado nas seguintes questdes:

e quanto deslocamento é permitido ?
e qual é o projeto ideal para manter os deslocamentos dentro dos valores

permitidos?

Dentre os métodos para avaliar quanto deslocamento & permitido em

edificios estruturados estdo as propostas de Skempton et al. (1956)', Meyerhof


DBD
PUC-Rio - Certificação Digital Nº 1312973/CA


PUC-RIo - Certificagdo Digital N° 1312973/CA

76

(1956)2, Polshin e Tolkar (1957)3, Meyerhof (1953)* e Grant et al. (1974)° (Tabela
3.2).

Essas metodologias (que foram elaboradas a partir de dados empiricos,
propdéem que quando a distorgdo angular (8 - Figura 3.39) ultrapassa os valores
maximos admissiveis apresentados na Tabela 3.2, a probabilidade de que ocorra

danos a estrutura é grande.

1:1 F2
-g zg w 1 1 L1
S oo
3c
2
E S Recalque na
superficie do
1 L12
terreno
b —— i} =(.S£
12 7
12
0 12 = Recalque diferencial entre
as duas fundagoes
L 125 Distancia entre as duas
fundacgoes

Figura 3.39 — Distor¢c&o angular.

Tabela 3.2 - Distorgao angular maxima admissivel.

Fator Limitante Distorcao Angular

para Edificios

Maxima Admissivel

Estruturados B)
= . 1/150(") : 1/250(%) :
Danos Estruturais 1/2000)

Rachaduras nas

15001 a 1/500(2
Paredes 1/150(*) a 1/500()

Danos Estruturais em

Pdrticos 1/300(4 € 5)

3.4 Método observacional

Em resumo, o principio do método observacional é acompanhar as
respostas do solo/estrutura através de medigbes em campo (deslocamento e/ou
tensbes) e compara-las com as previstas em projeto. Por exemplo, se uma

escavagao for executada ao lado de um edificio ja existente (Figura 3.40), os
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recalques gerados devido a escavagdao podem danificar a estrutura do prédio
vizinho.

Portanto, a abordagem correta é: em primeiro lugar, dimensionar a estrutura
de contencgao para que os inevitaveis recalques fiquem em uma faixa segura, onde
provavelmente nao causaréo danos a estrutura da edificagao vizinha. Em seguida,
o projetista deve elaborar um plano de instrumentagdo capaz de medir todas as
variaveis relevantes (recalque, deflexdo, poropressao, etc.) nos pontos criticos da
obra. Por fim, é necessario que seja realizado o acompanhamento continuo da
obra e a comparagao previsto versus medido, até os recalques estabilizarem.

Se durante o acompanhamento os recalques estiverem em um nivel muito
menor do que o previsto, indica que o projeto foi superdimensionado e medidas
de otimizacgao, tal como a redugcido do numero de escoras ou tirantes podem ser
discutidas (Figura 3.40). Caso os recalques estiverem em um nivel superior ao
previsto, o projetista deve ter um plano de contingéncia (por exemplo, aumentar o
numero de escoras ou tirantes) pronto para ser empregado, para que os niveis de
recalques retornem aos padrbes aceitaveis e ndo causem danos a estrutura

vizinha ou até mesmo a ruptura geral do terreno.

Recalque
Previsto

Recalque
ideal

Nivel de Alerta Previsto

Nivel Critico g
(provaveis danos |
a edificacéao) -

»——-x Nivel Critico
o—— Recalque Previsto
®——-% Dimen. Conservador

A ——-A Mal Dimensionado o ' 2 3 4
Estagios Construtivos

Figura 3.40 — Aplicagdo do método observacional (adaptado de Nicholson et al. 1999).
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3.5 Dimensionamento de Tirantes

Tirantes sdo basicamente constituidos por um ou mais elementos de aco
(barras, fios ou cordoalhas) capaz de suportar esforgos de tragdo e de transmiti-

los ao solo através da interagcdo com o bulbo (Figura 3.41).

Trecho
\\\Ancorado

Barra de ago— .. 4 "Diametro
-_do Bulbo

P4

Figura 3.41 — Componentes do tirante.

O bulbo é formado pela inje¢do de calda de cimento sob presséo. A Figura
3.42 ilustra a influéncia da pressao de injegao sobre o formato e tamanho do bulbo.
Isto é, quanto maior a pressédo de injecdo maior sera o didmetro do bulbo e
consequentemente maior o efeito de ancoragem. Ja que o comportamento de uma
ancoragem em solo é fundamentalmente governado pelo mecanismo de
transferéncia da carga entre tirante e 0 macigo de solo através de interagdes na

interface solo-bulbo (Figura 3.43)

Argamassa colocada sem pressao

s ~
Argamassa injetada sob baixa pressao ik Z

(pressao menor do que 1,0 MPa) @/

U
A /2
( ,4’, v
Argamassa injetada sob alta pressdo Y

(pressao maior do que 2,0 MPa) 2y Y

N Y
&
S

S

Figura 3.42 — Formato e tamanho do Bulbo.
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Para efeitos de projeto a resisténcia frontal do bulbo (Figura 3.43) é
geralmente desprezada e a capacidade de carga da ancoragem é considerada

fungdo apenas da sua resisténcia lateral.

Resisténcia Lateral
a) — e o H e B

Tensao Aplicada - { o

Resisténcia Lateral
b) P e S bl i cllom
Tensao Aplicada 4—/.,—:!- AR O|
Resisténcia
Frontal

Figura 3.43 — Resisténcia lateral dos tirantes.

Portanto, a capacidade de carga dos tirantes (Q,) € dada pela seguinte

equacao:

Q, =m.Ds. Lg. g (3.30)

Onde:
— Dg: diametro nominal da ancoragem;
— Lg: comprimento de ancoragem (ou bulbo);

— g, resisténcia lateral unitaria limite do tirante.

A resisténcia lateral (q;) pode ser determinada a partir de ensaios de
arrancamento realizado no proprio local onde se deseja executar os tirantes. Ou
pode ser estimada por correlagdes. Por exemplo, a resisténcia lateral (g;) pode
ser estimada a partir do numero de golpes do ensaio SPT (Nspr), a Figura 3.44
apresenta a correlagao proposta por Bustamante e Doix (1985) e a Tabela 3.3

apresenta os valores sugeridos pela FHWA (Sabatini et al, 1999).
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Figura 3.44 — Correlagédo entre a resisténcia lateral de solos arenosos e o Ngpr (adaptado de

0.0

Bustamante e Doix, 1985).

Tabela 3.3 — Correlagdo entre a resisténcia lateral e o Nspr (Sabatini et al, 1999).

Densidade relativa PP N
Tipo de Solo consisténcia Resisténcia lateral Gltima
Faixa de SPT* (kN/m)

Fofa (4-10) 145

Areia e Pedregulho Média Densidade (11-30) 220

Densa (31-50) 290

Fofa (4-10) 100

Areia Média Densidade (11-30) 145

Densa (31-50) 190

Fofa (4-10) 70

Areia e Silte Média Densidade (11-30) 100

Densa (31-50) 130

- Misturas de silte e argila de Rijas (10-20) 30

baixa plasticidade Duras (21-40) 60
- Areias micaceas
- Misturas de silte

Para o dimensionamento dos tirantes a NBR-5629 recomenda que a
capacidade de carga ultima (Q,,) do tirante seja dividida por um fator de seguranga.
Os valores do fator de seguranga contra o arrancamento devem ser no minimo

1,75 (para tirantes definitivos) e 1,5 (tirantes provisérios).
Qapm = Qy/Fator de seguranca (3.31)

Ja em relacdo a posicdo do bulbo e o espacamento entre os tirantes é
importante garantir que o bulbo seja ancorado na regido estavel do macico (Figura
3.45). Além disso, os bulbos devem estar suficientemente distantes entre si para

que nao ocorra interferéncia entre as tensdes geradas entre eles.
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A Figura 3.45 apresenta algumas recomendagdes da FHWA (Sabatini et al,

1999) para que esses requisitos sejam atendidos.

Superficie b
Potencial 4.5m (min
de Ruptura ( ) ) —L
A
- T
Face da Sh > 1.2m
Cortina,
b
_——
X =1.5m or 0.2H, o que for maior T

Figura 3.45 — Recomendagdes em relagdo a posi¢cdo e espagamento dos bulbos (Sabatini et al,
1999).
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