/ %
\(/ \\ ipb UNIVERSIDADE
=, , '/‘
\ =2 1 insTiTuTo PouTécnico N, FUMEC

DE BRAGANCA

INSTITUTO POLITECNICO DE BRAGANCA
ESCOLA SUPERIOR DE TECNOLOGIA E GESTAO

MESTRADO EM ENGENHARIA DA CONSTRUCAO
MATEUS AYRES MAIJA

ESTUDO PARAMETRICO DE CORTINAS MULTI-ANCORADAS
DISSERTACAO DE MESTRADO
Esta dissertacdo ndo inclui as criticas e sugestdes feitas pelo Juri.

BRAGANCA

2021



MATEUS AYRES MAIA

ESTUDO PARAMETRICO DE CORTINAS MULTI-ANCORADAS

Dissertagdo apresentada como requisito parcial a
obtencdo do grau de mestre em Engenharia da
Construcao da Escola Superior de Tecnologia e
Gestdao — ESTIG, do Instituto Politécnico de
Braganca. No ambito do programa de Dupla
Diplomacdo com a Fundacdo Mineira de
Educacao e Cultura — FUMEC.

Orientadores: Professor Doutor Antonio Miguel
Verdelho Paula e Professora Doutora Jamile
Salim Fuina.

BRAGANCA

2021



AGRADECIMENTOS

Aos meus pais, Monica e Marcelo, que sempre me ensinaram a me desafiar e sair da minha
zona de conforto proporcionando sempre a sensacao de que estdo comigo durante minhas jornadas

de descobrimento.

Agradeco ao Professor Doutor Anténio Miguel Verdelho Paula pela oportunidade de
trabalhar consigo, pela paciéncia e disponibilidade que me mostrou desde antes de comegarmos a

trabalhar juntos.

Aos meus amigos, principalmente meu irmao, que apesar da distancia sempre se fazem
presentes em minha vida. Agradego também ao meu amor, Nathalia, por todo amor, carinho e
suporte nesta caminhada que trilhamos juntos, seu apoio foi imprescindivel ndo apenas para o

desenvolvimento deste trabalho como para meu proprio crescimento pessoal.



RESUMO

Uma das principais fungdes da geotecnia ¢ avaliar o comportamento de estruturas em contato com
o solo. No entanto, a caracterizacdo geotécnica dos macigos de terra nao ¢ sempre realizada de
modo a refletir o comportamento global daquele material, j4 que os ensaios de caracterizagdo sao
restritos a locais de extrema importancia para o projeto da estrutura. A interacao de estruturas de
suporte de terra flexiveis com o macigo ¢ um problema altamente indeterminado, as
movimentagdes do macigo afetam as movimentagdes do paramento e vice-versa. Além disso, as
movimentagdes horizontais estdo extremamente relacionadas as pressoes de terra e aos esforcos
que a estrutura estd sujeita. Tendo isto em mente, esta dissertagdo tem como objetivo avaliar a
maneira que os parametros de resisténcia do solo, a rigidez do paramento e o faseamento
construtivo da estrutura afetam o comportamento de uma parede moldada com trés niveis de
ancoragens pré-esforcadas. A base da estrutura foi considerada encastrada em um estrato rigido e,
portanto, estd impedida de deslocar. Para isso, foram realizadas andlises computacionais,
utilizando diferentes metodologias de analise, método de Winkler e método dos elementos finitos
(MEF), de forma a verificar os resultados obtidos por ambos os métodos. Através deste estudo foi
possivel concluir que o aumento da rigidez do paramento reduz os deslocamentos horizontais da
estrutura e consequentemente aumenta as pressoes de terra e esforgos atuantes na estrutura. No
entanto, para o MEF, altos valores de rigidez causam redu¢ao minima do deslocamento, sendo que
o deslocamento da estrutura comeca a se assemelhar a uma rotacao em torno da base. No MEF, o
aumento dos parametros de resisténcia do solo geraram redugdo do deslocamento da estrutura e
aumento da pressdo de terra e esfor¢os. O mesmo ndo foi observado para o método de Winkler, os
resultados para resisténcias nao drenadas de 25 kPa e 150 kPa foram proximos e para 75 kPa e
300 kPa também. O faseamento construtivo se mostrou indispensavel para modelar o
comportamento do solo no MEF, variacdes de 50% do deslocamento da estrutura foram
observadas quando as fases construtivas intermedidrias foram desconsideradas. Para o método de
Winkler, os resultados foram pouco afetados, os esforgos praticamente ndo sofreram alteragdes e

o deslocamento sofreu uma variagcao de 8%.

Palavras Chave: Método de Winkler. Método dos elementos finitos. Estruturas de suporte.
Pressdes de terra. Deslocamento. Esforcos. Ancoragens. Resisténcia do solo. Rigidez. Faseamento

construtivo.



ABSTRACT

One of the main functions of geotechnical engineering is assessing the behavior of structures in
contact with the soil. However, the soil exploration isn’t always planed in a way that the results
reflect the global behavior of the soil mass, as the plan is restricted to places of extreme importance
for the structural project. The interaction between flexible earth-retaining structures with the soil
is a highly indetermined problem, the horizontal displacements of the wall affect the displacement
of soil and vice-versa. The horizontal displacement of the wall is also highly linked to the earth
pressures acting on it. Having this in mind, the objective of this study is to assess the way in which
the soil resistance parameters, the wall rigidity and the construction phases affect the behavior of
a diaphragm wall with three levels of pre-stressed anchored bulkheads, the bottom of the structure
was considered embedded on a firm stratum and therefore is restrained from moving. To do this
several computational analyses were carried out, using different analysis methodologies,
Winkler’s method and finite element method, so it was possible to check the results gathered from
each methodology. Through this study it was possible to conclude that an increase in the wall
rigidity reduces the horizontal displacements of the structure, therefore increasing the earth
pressure and strains acting on the wall. However, for FEM, higher values of rigidity lead to a
minimal reduction of the displacement and the movement of the wall starts resembling a rotation
around the base. In FEM, the increase of the soil resistance parameters generates a reduction of
the of the wall displacement and an increase of the earth pressures and strains. The same wasn’t
observed for Winkler’s method, the results for undrained strength values of 25 and 150 were close
and for 75 and 300 were also close. The construction phases were shown indispensable to model
the soil behavior in the FEM method, a 50% variation rate was observed for the wall displacement
when the intermediate construction phases were not considered. However, in Winkler’s method
the results were affected a lot less, the strains obtained were practically the same and the

displacement variation rate was 8%

Keywords: Winkler method. Finite element method. Flexible earth-retaining structures. Earth
pressure. Displacement. Strain. Anchored bulkheads. Soil resistance. Rigidity. Construction

phases.
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1. Introducao

1.1. Enquadramento

Uma das principais fun¢des da geotecnia ¢ analisar as interagdes entre o solo e as estruturas
em contato com este. De forma a estudar as interagdes solo-estrutura € necessario determinar as
propriedades e o comportamento do solo. Existem diversos ensaios de caracterizagao geotécnica
disponiveis para obtencdo das diferentes propriedades do solo. No entanto, tratando-se de um

material que apresenta elevada heterogeneidade ¢ necessario realizar um extenso plano de

prospeccao geotécnica para que seja possivel estimar o comportamento global do macico.

Apesar disso, em muitos casos a prospecc¢ao geotécnica ¢ limitada aos locais do macico de
maior interesse para o projeto. Isso ocorre para que haja um equilibrio entre os custos e a seguranca
da obra. Sendo assim, ndo existe garantia que os locais ensaiados representem o comportamento
de todo o macigo. Portanto, ¢ necessario que o engenheiro geotécnico estime, até certo grau, os
parametros de resisténcia do solo. Para que isso seja realizado de forma mais precisa, € de extrema

importancia o conhecimento dos efeitos desses pardmetros na estrutura projetada.

Tratando-se de estruturas de suporte, os pardmetros de resisténcia do solo sdo de extrema
importancia, devido ao duplo efeito do solo na estrutura (acdo e reacdo). Neste tipo de estrutura,
um aumento da resisténcia do solo deve causar uma reducdo nos deslocamentos da estrutura,

consequentemente, aumentando a pressao de terra ativa e os esforcos na estrutura.

Para estruturas flexiveis, o acréscimo de esforgos ¢ combatido com o uso de segdes de
maior resisténcia. No caso de paredes moldadas, ¢ necessario definir a espessura da parede e o
material utilizado. Apesar de estruturas mais espessas serem utilizadas para resistir esforgos
maiores e reduzir os deslocamentos da parede, uma parede mais espessa também estara sujeita a

esforgos maiores.

1.2. Objetivos

O objetivo desta dissertacdo ¢ analisar a influéncia dos parametros de resisténcia e
deformabilidade do solo e da flexibilidade de uma estrutura de suporte, nos deslocamentos e

esforcos atuantes na estrutura. Elucidando a maneira que a interagdo solo-estrutura ocorre em



diversas situagdes. Isso possibilita que o engenheiro possa analisar os efeitos dos diferentes
parametros necessarios para o dimensionamento e verificagdo deste tipo de estrutura de contengao.
Assim como entender o efeito da flexibilidade da parede, auxiliando na escolha da segdo

transversal da parede.

O uso de diferentes programas de calculo computacional permite também que o engenheiro
escolha de forma consciente o método de analise utilizado. Podendo até mesmo utilizar mais de

uma metodologia de andlise de forma a comparar e verificar os resultados obtidos.

1.3. Objetivos Especificos

e Analisar os deslocamentos horizontais, pressdes de terra e esforgos atuantes em uma
estrutura de contencao flexivel multi-ancorada.

e Avaliar a influéncia dos parametros de resisténcia do solo nos deslocamentos horizontais
e esforgos atuantes na parede.

e Verificar a influéncia da flexibilidade da parede (EI) nos deslocamentos horizontais e
esforgos na propria parede.

e Observar a influéncia do faseamento construtivo na evolugao dos esforcos € movimentos
da estrutura.

e Comparar diferentes programas com metodologias de analise distintas.



2. Revisao Bibliografica

2.1. Estruturas de suporte de terra

Estruturas de suporte de terra tem como objetivo conter lateralmente macigos de terra
evitando sua ruptura e consequentemente seu deslizamento. Essas estruturas sdo mais utilizadas
no ambiente urbano com o intuito de evitar danos as estruturas vizinhas de obras que necessitam
da escavagdo do solo, evitando deslocamentos excessivos das faces da escavagdo e consequente
assentamento do nivel do solo. J4 no ambiente rodovidrio, sua principal utilizagcdo consiste em

evitar o deslizamento de encostas proximas as rodovias.

Existem diversos tipos de estruturas de suporte de terra, sendo que a escolha da estrutura a
ser utilizada se dara através da andlise, principalmente do motivo e carater
(permanente/provisorio), da obra e das condi¢des locais do terreno e espago disponivel, assim
como do aspecto econdmico de cada solugdao. No ambiente urbano, o reduzido espaco disponivel
devido a grande concentragdo de estruturas ¢ um fator determinante na escolha do tipo de estrutura

utilizada.

As estruturas de suporte de terra podem ser classificadas em dois grupos principais, como
rigidas ou flexiveis. A rigidez da estrutura faz referéncia a rigidez do paramento desta em contato
com o solo e é uma caracteristica extremamente importante que influencia diretamente os esforgos

aos quais a estrutura estara sujeita e consequentemente seu dimensionamento.

2.1.1. Estruturas de suporte rigidas

As estruturas de suporte rigidas sdo caracterizadas por um paramento que ndo sofre
deformacdes. Sendo que algumas estruturas deste tipo podem sofrer ligeiras rotacdes e translacdes
(Fernandes, 2015), no entanto, o paramento nao se deforma, mantendo sempre sua forma inicial.
Existem diversos tipos de estruturas de suporte rigidas, sendo algumas das mais conhecidas os

muros de gravidade e os muros de flexao.

Os muros de gravidade (Figura 1a) geram estabilidade através de seu elevado peso, sendo
este peso associado as grandes dimensdes do muro. De acordo com Cernica (1995), os muros de

gravidade costumam ser utilizados para alturas menores que 5 metros, isso se deve a grande



quantidade de material necessario para a execugdo deste tipo de estrutura, além disso, essas

estruturas nao sao muito utilizadas no meio urbano devido a reduzida disponibilidade de espaco.

Os muros de flexdo também conhecidos como muros em “L” de betdo armado (Figura 1b)
utilizam o peso do maci¢o no tardoz do muro para gerar estabilidade. De acordo com Fernandes
(2015), para que isso seja possivel, ¢ necessario prolongar a sapata no tardoz do muro, o que
permite a redugdo da espessura do paramento vertical. Para alturas maiores que 7 metros,
estruturas do tipo contraforte se tornam economicamente mais vantajosas (Bowles, 1997) (Figura

Ic). A Figura 1 apresenta alguns tipos de estruturas rigidas de contengao.

(b) ©)

Figura 1 - Tipos de estrutura de suporte rigidas: a) muros de gravidade; b) muros de flexao; c)

muros contraforte. Adaptado de Fernandes (2015).

2.1.1.1.  Impulsos de terra

Impulsos de terra sdo forcas horizontais ou predominantemente horizontais que se
desenvolvem sobre paramentos verticais ou quase verticais que interagem com o solo (Fernandes,
2015), sendo as resultantes das pressdes de terra horizontais. As teorias classicas para a
determinagdo dos impulsos de terra foram desenvolvidas por Coulomb (1773) e por Rankine
(1857). Estas teorias consistem no célculo dos coeficientes de impulso, responsaveis por relacionar
as tensoes verticais efetivas (g',,) atuantes nos maci¢os com as tensdes horizontais efetivas (a').

Este conceito foi introduzido por Rankine, representado pela Equagao 1.
K =— (1)
o

A Figura 2a ilustra as pressoes de terra horizontais atuantes em uma estrutura de suporte

rigida, calculadas através do rearranjo da Equagdo 1, considerando que nao existe atrito entre o



solo e a estrutura. A Figura 2b mostra o impulso de terra equivalente, com valor igual a area do

diagrama de pressoes, atuando no centro geométrico deste diagrama.
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Figura 2 — Pressoes de terra atuantes em estruturas de suporte rigidas, considerando que nao
existe atrito entre o solo e a estrutura: a) pressoes de terra horizontais; b) impulso de terra

equivalente. Adaptado de Fernandes (2015).

As estruturas de suporte podem interagir com o maci¢o de duas maneiras distintas, o
maci¢o pode suportar a estrutura ou o oposto. Em ambos os casos, o maci¢o tende a acompanhar
a movimentacdo da estrutura, desenvolvendo tensdes de corte de tragdo ou compressdo conforme

o tipo do movimento.

Caso o macigo esteja suportando a estrutura, isso significa que a estrutura se move em
dire¢do ao macigo, comprimindo este, portanto, o0 macico apresenta resisténcia a movimentagao
da estrutura, proporcionando uma reagdo que apoia a estrutura. Quando isso ocorre, pode ser
observado um acréscimo de tensdes horizontais no macico. Esta situagdo ¢ denominada de estado

de equilibrio limite passivo e o impulso gerado ¢ denominado impulso passivo (Fernandes, 2015).

Por outro lado, caso seja a estrutura a suportar o macigo € esta que impede o deslocamento
do macico. Portanto, o macico inflige uma agdo sob o paramento da estrutura que for¢a seu
movimento, 0 maci¢o acompanha este movimento e ao acompanha-lo comeca a desenvolver
tensdes de tragao aliviando as tensdes no macico, reduzindo sua agdo sob o paramento (Fernandes,

2015). Esta situagdo ¢ denominada de estado de equilibrio limite ativo e o impulso gerado ¢



denominado impulso ativo. Os conceitos de estados limites ativo e passivo foram introduzidos por

Rankine.

As estruturas de suporte de terra, de maneira geral, estdo sujeitas a ambos os estados
limites, atuando ao mesmo tempo. Sendo que as se¢des enterradas das estruturas de suporte estao
sujeitas ao estado passivo e as demais segdes estao sujeitas ao estado ativo. Além disso, como foi
citado, o estado passivo representa um aumento de tensdo em relacdo ao estado de repouso,
enquanto o estado ativo representa uma reducdo. Portanto, considerando que as tensdes verticais

se mantém constantes, os coeficientes de impulso ativo (K,), passivo (K,) e de repouso (Kj)

possuem a seguinte relagdo, expressa pela Equagao 2.
K, <Ky, < Kp (2)

Além das pressoes de terra, as estruturas de suporte podem também estar sujeitas as
pressdes geradas pela d4gua, denominada pressao neutra ou poro pressdo (u). Caso um solo esteja
saturado de agua, a estrutura que o suporta estara sujeita as pressdes geradas por essa dgua, que
podem, por vezes, ser superior as pressoes de terra. Nesta situagdo, os coeficientes de impulso de
terras sdo aplicados somente as tensdes efetivas verticais, a poro pressdo nao ¢ afetada pelos
coeficientes de impulso. As Equagdes 3 e 4 expressam o céalculo da tensdo horizontal atuante em

um solo saturado em tensdes efetivas e totais, respectivamente.
o'n =y *hxK 3)

op=0p+u=y'*hxK+y,+h, 4

2.1.1.1.1. Coulomb

Apesar de Rankine ser responsavel por introduzir diversos conceitos importantes utilizados
atualmente, o primeiro a desenvolver uma teoria cientifica para avaliacdo dos impulsos de terra
foi Coulomb (Fernandes, 2015). O método desenvolvido por Coulomb (1773) consiste na
avaliagdo da forga limite méxima (impulso ativo) e minima (impulso passivo) de interagdo solo-

paramento (Fernandes, 2015).



Coulomb considerou que a forga limite de interacao solo-paramento ¢ delimitada por uma
superficie plana que passa no pé do paramento e para que fosse possivel determinar a forga limite
atuante foi admitido que a cunha se encontra em estado de deslizamento iminente ao longo desta
superficie e do paramento (Fernandes, 2015). O deslizamento tera sentido ascendente caso seja o
macigo a suportar o paramento ou descendente caso contrario. Coulomb considerou ainda o atrito

na interface solo-paramento, também conhecido como angulo de atrito terras-muro (9).

O angulo de atrito terras-muro ¢ de grande importancia na determinagao dos impulsos de
terra. Este angulo ¢ responsavel por definir a inclinagdo com que os impulsos de terra atuam no
paramento da estrutura, sendo que, quanto maior seu valor, menor sera a componente horizontal
dos impulsos de terra. A Figura 3 apresenta uma possivel cunha de deslizamento na andlise dos
impulsos de terra pelo método de Coulomb e o poligono de forgas considerado, para os casos ativo
(Figura 3a) e passivo (Figura 3b). Na Figura 3 também ¢ possivel observar a influéncia do angulo

de atrito terras-muro.

Figura 3 — Método de Coulomb: a) caso ativo; b) caso passivo. Adaptado de Fernandes (2015).

A dificuldade deste método consiste na determinagao da cunha que provoca a forga limite
atuante. Em um primeiro momento, eram necessarias diversas tentativas para determinagdo da
cunha desejada, até que Culmann propds uma sequéncia de analise grafica que permitia reduzir
consideravelmente o nimero de tentativas necessarias para determinar a cunha desejada. Essa

sequéncia de analise ficou conhecida como constru¢do de Culmann.

O método de Coulomb também possui solugdo analitica. Trata-se de um problema de
maximos € minimos que consiste na obten¢do do angulo o (Figura 3) que determina a superficie

de deslizamento. A solugdo analitica para este método estd expressa nas Equagdes 5 e 6 para os



casos ativo e passivo, respectivamente. As defini¢des dos angulos 5 e A podem ser encontradas na

Figura 3, ¢’ é o angulo de atrito interno efetivo do solo e & ¢ o dngulo de atrito terras-muro.

. _ cos?(¢p' — 1)
" ostarcos@ (sente+ 03« sent’ — )™ | i
cos? Axcos(6+A)*|1+ cos(B =) * cos(6 + 1)
K, = cos? (¢’ + 1) (©)

sen(¢’ +8) « sen(¢’ + B)\/*]
cos? A * cos(6 — 4) * ll - ( cos(B—A) *cos(8 — 1) ) l

2.1.1.1.2. Rankine

A teoria de Rankine ¢ uma simplificacdo da teoria de Coulomb (Cernica, 1995). Rankine
(1857) admitiu a inser¢do de um paramento vertical indeformavel liso em um solo sem coesdo
(Figura 4a) e este entdo considerou a retirada de uma das partes do solo dividida pelo paramento
(Figura 4b). Previamente a retirada do macigo, o estado de tensdes deste ndo sofre alteracdes e o
paramento estara sujeito ao impulso de repouso, em ambos os lados. Rankine entdo considerou os
possiveis movimentos que o paramento poderia sofrer, em dire¢do ao macico, estado passivo
(Figura 4d), ou afastando do macico, estado ativo (Figura 4c) (Fernandes, 2015). A Figura 4

apresenta as consideragdes feitas por Rankine com relacdo a movimentagdo do paramento.

Gk

(a) (b) (d)

Figura 4 — Possiveis movimentag¢des do paramento consideradas por Rankine: a) inser¢ao do
paramento no solo; b) retirada da metade esquerda do solo dividido pelo paramento; c)
movimentagdo do paramento para longe do macico; d) movimentacao do paramento contra o

macico. Adaptado de Fernandes (2015).



Rankine considerou que ao atingir um estado limite, ativo ou passivo, o solo estaria com
toda sua resisténcia ao corte mobilizada. A partir dessa hipotese, foi possivel que Rankine
obtivesse os coeficientes de impulso para os estados de equilibrio limite passivo e ativo através de
uma série de relagdes trigonométricas baseadas no circulo de Mohr apresentado na Figura 5. Os
valores dos coeficientes obtidos por Rankine estdo expressos nas Equacdes 7 e 8 para os casos

ativo e passivo, respectivamente.
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Outros autores estudaram a teoria de Rankine de modo a complementar seu trabalho, ja

que em sua teoria este ndo considerou o atrito entre o solo e o paramento. Os responsaveis por



complementar a teoria de Rankine foram Boussinesq através da formulagao de um conjunto de

equagoes diferenciais, cuja solugdo analitica foi obtida por Caquot e Kérisel.

Os resultados obtidos por Caquot e Kérisel foram condensados em um conjunto de tabelas
que recebem o nome de seus autores. Atualmente, estas tabelas sdo um dos artificios mais
utilizados por engenheiros para a determinagao dos coeficientes de impulso de terras. Isso se deve
a facilidade de obtengdo dos impulsos para uma grande gama de situacdes e que os impulsos
calculados s3o mais seguros quando comparado ao método de Coulomb, ou seja, coeficientes de

impulso ativo maiores e coeficientes de impulso passivo menores.

2.1.1.1.3. Experiéncias de Terzaghi

Como discutido previamente, os impulsos de terra estdo associados a movimentagdo da
estrutura e consequente movimentagdo do maci¢o. Tendo isto em vista, Terzaghi realizou
experimentos de forma a determinar os deslocamentos necessarios para o desenvolvimento dos
estados limite ativo e passivo. O esquema do aparato experimental pode ser observado na Figura

6a.

E de extrema importancia saber os deslocamentos necessarios para o desenvolvimento dos
estados limite, j& que, caso a estrutura ndo se movimente o suficiente para produzir os estados
limites, as a¢des atuantes podem ser maiores do que as agdes que as estruturas foram projetadas
para resistir. Segundo Fernandes (2015) os resultados obtidos por (Terzaghi, 1920; 1934) e outros
autores que conduziram experimentos similares foram que, para o desenvolvimento do estado
ativo, deslocamentos da ordem de 0,1 a 0,2% da altura do paramento sdo suficientes, no entanto,
para o desenvolvimento do estado passivo, os deslocamentos podem exceder 5% da altura do

paramento, representado na Figura 6b.
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Figura 6 — Experiéncia de Terzaghi: a) aparato experimental; b) resultados obtidos por Terzaghi.

Adaptado de Fernandes (2015).

Estes resultados permitem concluir que dificilmente uma estrutura de suporte consegue
suportar as grandes deformacgdes necessarias para o desenvolvimento do estado passivo. Por outro
lado, existem estruturas, como os muros de gravidade, que sdo capazes de sofrer as deformagdes
necessarias para desenvolver o impulso ativo. Essas estruturas podem, portanto, ser dimensionadas
tendo em vista o impulso ativo, no entanto, Bowles (1997) alerta que existem situagdes em que o
impulso atuante pode ser superior ao impulso ativo, principalmente em situacdes em que o solo
pode ficar saturado e o acréscimo de pressdo devido a 4gua pode exceder a pressdo de
dimensionamento da parede, ou em situagdes em que o movimento da parede precisa ser

minimizado.

2.1.1.1.4. Pressdo devido a dgua

Além das pressoes de terra ¢ preciso ter atencdo a pressdo de dgua que atua ou pode
comegar a atuar sobre a estrutura. Quando o nivel freatico se encontra perto da superficie do
terreno, existem duas possiveis situagdes que a parede pode estar sujeita (Guerra, 2009a), existe
passagem de agua para escavagdo contornando a cortina ou ndo existe passagem de agua. O
encastramento da cortina em um estrato rigido impede o fluxo de dgua por baixo desta. Sendo

assim, ¢ necessario dimensionar a parede para que resista ao impulso hidrostatico devido a agua.
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Conforme descrito por Das (1998), quando um solo saturado ¢ submetido a um acréscimo
de tensdo, a pressao neutra nos poros sofre um aumento subito. Esse fendmeno ocorre devido ao
efeito drenante gerado pelo acréscimo de tensdo, ou seja, a dgua esta sendo expulsa dos poros. A
drenagem da agua ¢ acompanhada pela redugcdo de volume do solo e consequentemente seu

assentamento (Das, 1998).

Tratando-se de solos arenosos, a drenagem e o assentamento do solo ocorrem de forma
imediata, com a agua sendo rapidamente expulsa do solo, a pressdo neutra aumenta por um curto
periodo de tempo. No entanto, em solos argilosos, que possuem menor capacidade drenante, o
adensamento pode demorar um longo periodo de tempo e, portanto, o excesso de pressdo ¢

gradualmente dissipado durante um longo periodo.

A teoria do adensamento unidimensional proposta por Terzaghi foi a primeira a descrever
o processo de adensamento. A teoria de Biot surgiu de modo a expandir a teoria de Terzaghi para
os meios bidimensional e tridimensional. Essas teorias podem ser utilizadas para estabelecer o
excesso de pressao neutra que sera aplicado a estrutura de suporte, em fungdo da capacidade

drenante do solo.

2.1.2. Estruturas de Suporte Flexiveis

As estruturas de suporte flexiveis sdo caracterizadas por um paramento que se deforma
conforme ¢ solicitado a flexdo, portanto, o tragcado do paramento deixa de ser retilineo a partir do
momento que este comeca a ser solicitado. De acordo com Cernica (1995), neste tipo de estrutura,
as deformagdes sofridas pelo paramento geram mudangas na distribuigdo e magnitude das pressoes
de terra, portanto, a distribuicao ilustrada na Figura 2 para estruturas rigidas ndo pode ser utilizada

para estas estruturas.

As estruturas de suporte flexiveis sdo compostas por um paramento colocado na face da
escavagdo, denominado “cortina” ou “parede” e podem ou ndo conter elementos lineares de
suporte. O material utilizado para a cortina deve ser determinado conforme o objetivo da obra,
profundidade de escavagdo e deslocamentos admissiveis. Podem ser utilizados perfis metalicos
cravados no terreno com pranchas de madeira apoiadas em seus banzos conforme o avanco da
escavagdo (Figura 7a) (Guerra, 2009a). Outras opgdes para a se¢do transversal da parede sdo

estacas-prancha metélicas (Figura 7b), paredes de estacas (tangente/secante) (Figura 7c) ou
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paredes moldadas no terreno (Figura 7d) (Guerra, 2009a) . A Figura 7 ilustra as possiveis secoes

transversais citadas anteriormente.

(a) (b) () ()

_;-.l;-.',
ke

Figura 7 — Secdes transversais possiveis para estruturas de suporte flexiveis: a) pranchas de
madeira apoiadas em perfis metalicos; b) estacas-prancha metélicas; c) paredes de estacas

tangente ou secante; d) paredes moldadas. Adaptado de Bowles (1997).

Caso a parede ndo possua apoios, a estabilidade ¢ garantida através do comprimento
enterrado da cortina (Cernica, 1995) e esta recebe a denominacdo de autoportante (“cantilever”).
Estruturas autoportantes costumam ser utilizadas para paredes de até 3-5 metros de altura e por
curtos periodos de tempo, ndo sendo muito utilizadas para estruturas permanentes (Cernica, 1995
e Bowles, 1997). Para profundidades maiores, o uso de apoios se torna necessario de forma a evitar

deslocamentos excessivos da cortina.

Os elementos de suporte também sdo chamados de apoios. Caso o apoio esteja localizado
no exterior do macigo, este recebe a denominag¢ao de escora, ao contrario, caso se localize no
interior do macicgo, o apoio ¢ denominado ancoragem. As Figuras 8a, 8b e 8c ilustram os possiveis

tipos de estruturas de suporte flexiveis, autoportante, escorada e ancorada, respectivamente.

- TN RN

R
(a) (b) (<)

Figura 8 — Tipos de estrutura de suporte flexivel: a) autoportantes; b) escoradas; c) ancoradas.

Adaptado de Guerra (2009a).

Diversos fatores podem influenciar a escolha do tipo de apoio a ser utilizado em uma
estrutura de suporte. As ancoragens apresentam a vantagem de manterem o interior da escavacao

livre para a realizacdo dos trabalhos necessérios, no entanto, ap6s instaladas, ndo podem ser
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removidas do terreno, além disso, deve-se obter permissao do proprietario do terreno para realizar
sua instalagdo e ndo pode haver obstaculos no solo onde serdo inseridas, como fundagdes de

construgdes vizinhas.

As escoras ocupam o interior da escavagdo e deve-se ter cuidado para ndo deslocar um
destes elementos durante a realizagdo das obras. No entanto, para obras de carater temporario
(“cut-and-cover”) sdo muito interessantes, ja que a escavagdo pode ser realizada e depois a

estrutura pode ser retirada e a escavagao aterrada.

2.1.2.1.  Estruturas autoportantes ¢ mono-apoiadas

Estruturas autoportantes sdo geralmente utilizadas para escava¢des com menos de 3-5
metros de profundidade. Para profundidades maiores a utilizagdo de um ou mais niveis de apoio é
recomendada (Cernica, 1995 ¢ Bowles, 1997). Os métodos mais antigos de dimensionamento
utilizados para estruturas autoportantes € mono-apoiadas sao o método do apoio simples no pé da

cortina (“free earth support™) e apoio fixo no pé da cortina (“fixed earth support”).

Segundo Bowles (1997), esses métodos de dimensionamento consideram diversas
hipoteses de modo a simplificar o calculo dos esforgos, resultando em um dimensionamento
excessivo das cortinas. O ponto positivo do dimensionamento excessivo € que poucas estruturas
falharam em servico. Além disso, estes métodos ndo consideram o efeito do pré-esforco, a rigidez
dos apoios e nem a rigidez da cortina, desconsiderando completamente o deslocamento relativo

da parede e do macigo.

2.1.2.1.1. Apoio simples no pé da cortina

O método do apoio simples no pé da cortina considera que a cortina esta livre para sofrer
rotagdes em sua base, sendo assim, o momento fletor tem valor desprezivel neste ponto. Segundo
Cernica (1995), este método apresenta a limitacdo de somente poder ser utilizado em solos
friccionais (Figura 9a) ou em macigos que possuem solos coesivos apenas abaixo da profundidade
de escavacao (Figura 9b). A Figura 9 apresenta as duas aplicagdes possiveis deste método, assim

como o diagrama de momento fletor tipico (Figura 9c).
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Figura 9 — Método do apoio simples no pé da cortina: a) diagramas de pressdes para solos
puramente friccionais; b) diagramas de pressdes para solo coesivos abaixo da profundidade de

escavagao; c¢) diagrama de momento fletor tipico. Adaptado de Cernica (1995).

Através do somatério de momentos em relacao a profundidade do apoio e o somatorio de
forcas horizontais, € possivel obter um sistema de equagdes cuja solucdo fornece a altura enterrada
minima (d”) e a for¢a no apoio (Fapoio). ApOs a determinagdo destes fatores, € possivel determinar
as pressoes de terra atuantes e os esfor¢os na parede. O método do apoio simples no pé da cortina
pode ser utilizado em cortinas autoportantes substituindo a for¢a no apoio (Fapoio) por uma forga

na base da cortina de sentido contrario a forga do apoio.

2.1.2.1.1.1. Redugdao do momento méaximo pelo método de Rowe

Devido ao dimensionamento excessivo obtido utilizando o método do apoio simples no pé
da cortina, Rowe (1952) desenvolveu dbacos que permitem a redu¢do do momento maximo obtido
por este método. Desta forma, € possivel contornar, pelo menos parcialmente, o

sobredimensionamento realizado.

Os fatores significativos utilizados na teoria de redu¢do do momento de Rowe sdo:
densidade relativa do solo (solos friccionais); flexibilidade relativa da cortina (Equagdo 9);
estabilidade do solo expresso pela Equagao 10 (solos coesivos); altura relativa da cortina («) -
relacdo altura escavada por altura total; profundidade relativa do apoio (f) - relagdo profundidade

do apoio por altura total (Cernica, 1995).
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A Figura 10 apresenta um dos dbacos de Rowe (1952) para areias soltas e densas, para
estruturas mono-apoiadas com o apoio em diferentes profundidades. O dbaco mostra que pode

haver uma redugdo de até¢ quase 80% do momento calculado pelo método do apoio simples no pé
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Figura 10 — Abaco de redugdo do momento de Rowe ( XLOG p). Fonte Clayton et al.

(2013).

2.1.2.1.2. Apoio fixo no pé da cortina

O método do apoio fixo no pé da cortina considera que a base da cortina esta restringida e
nao sofre rotagdes (Cernica, 1995). Isso pode ocorrer para cortinas com grandes comprimentos
enterrados e para cortinas cujo pé estd encastrado em um estrato rigido. Este método s6 pode ser

utilizado em solos ndo coesivos.

A Figura 11a ilustra as forgas atuantes neste método. A diferenga em relagdo ao método

do apoio simples no pé da cortina € o acréscimo do contra impulso passivo (Rj), desenvolvido na
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base da cortina, responsavel por impedir a rotacao da cortina neste ponto. A Figura 11c apresenta

o diagrama de momento fletor tipico quando utilizado o método do apoio fixo no pé da cortina.

A Figura 11b mostra o método da viga equivalente, desenvolvido por Blum (1931),
consiste na divisao da estrutura em duas partes a partir do ponto “A”. Este ponto ¢ interessante ja
que nele o momento fletor ¢ nulo. No entanto, ¢ necessario conhecer a distancia “X” até o ponto
“A” para que o calculo possa ser realizado, Blum propds um abaco para a determinacao desta

distancia em fun¢do do angulo de atrito interno do solo e a altura escavada da parede (h). O grafico

proposto por Blum ¢ apresentado na Figura 12.
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Figura 11 — Método do poio fixo no pé da cortina: a) forcas atuantes no método do apoio fixo;

b) método da viga equivalente de Blum (1931); c) diagrama de momento fletor tipico. Adaptado

de Cernica (1995).
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Figura 12 — Abaco de Blum. Fonte: Cernica (1995).

17



Portanto, separando a estrutura em duas partes, ¢ possivel dimensiona-la. As incognitas
presentes na parte superior, for¢a no apoio (Fapoio) € for¢a de corte (Rc), podem ser calculadas a
partir do somatério de momentos no ponto “A” e na profundidade do apoio, respectivamente
(Cernica, 1995). Com a forca de corte determinada, ¢ possivel determinar a altura enterrada

minima (d”) utilizando a metade inferior da estrutura (Cernica, 1995).

2.1.2.1.3. Tipos de ancoragens

Apesar de ancoragens serem usualmente pré-esforgadas, esses elementos também podem
ser utilizados sem aplicagao de pré-esforco. Neste caso, ¢ o impulso passivo desenvolvido pelo
solo entre a parede e o ponto de ancoragem que impede o deslocamento da parede. A Figura 13
ilustra os tipos de ancoragens que podem ser utilizadas sem aplicagdo de pré-esforgo, sendo estes,
ancoragem associada a estacas (Figura 13a), ancoragens de placa ou bloco (“deadman”) (Figura

13b), ancoragens seladas no terreno (“tie-back”) (Figura 13¢) e ancoragem em estaca (Figura 13d).

£ PR ouf pNEZ T P

TR TR, 7R, \ R

(a) (b) (c) (d)

Figura 13 — Tipos de ancoragens: a) ancoragem associada a estacas; b) ancoragem de placa ou
bloco; c¢) ancoragens seladas ao terreno; d) ancoragem em estaca. Adaptado de Peck et al. (1974)

e Bowles (1997).

Todos os tipos de ancoragem citados podem ser utilizados em estruturas com apenas um
nivel de apoio. Com excecdo das ancoragens seladas ao terreno, todos os outros tipos de
ancoragem necessitam algum tipo de escavacao ou aterro para sua instalagdo e, portanto, nao sao
adequados para estruturas apoiadas em varios niveis. Dentre os tipos de ancoragem, o inico que

pode ser pré-esfor¢ado sdo as ancoragens seladas no terreno.
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2.1.2.2.  Cortinas multi-escoradas

As cortinas escoradas sdo frequentemente utilizadas na execugdo de escavagdes de largura,
profundidade e tempo de abertura reduzidos, para instalagdo ou reparagdo de infraestruturas
urbanas. Esse tipo de escavagdo ¢ correntemente designado por entivagdes. A maneira que as
cortinas escoradas geram estabilidade ao macigo se d4 através da elevada rigidez axial das escoras
utilizadas que, ap0s instaladas, fazem com que a cortina praticamente nao se desloque no nivel das

€scoras.

Nas situagdes mais frequentes, as escoras sao dispostas apoiadas nas duas faces opostas da
escavagdo, no entanto, para escavacdes de larguras maiores, ¢ possivel utilizar escoras inclinadas
(Guerra, 2009a). Caso as escoras sejam utilizadas inclinadas, devem ser apoiadas em blocos de
betdo fundados na base da escavagao previamente executados através de contengdo reduzida ou

escavacao em talude (Guerra, 2009a).

Caso seja necessario reduzir o deslocamento horizontal ao minimo, € possivel utilizar
escoras pré-esforcadas. Neste sistema, escoras provisorias sdo inseridas em conjunto com um
macaco hidréulico, este € responsavel por aplicar uma pressao empurrando a cortina contra o
terreno. Apds aplicacdo da pressao requerida, a escora permanente pode ser inserida, esta deve

ficar alojada de maneira justa, de forma que a pressdo gerada permaneca quando os macacos forem

liberados (Peck et al., 1974).

2.1.2.2.1. Impulsos de terra

O estudo dos impulsos de terra em estruturas de suporte flexiveis se deu inicialmente
através de experimentos e da andlise de obras concluidas. Posteriormente foram desenvolvidos
modelos numéricos para confirmar as teorias desenvolvidas. Peck (1990) discute um artigo de J.
C. Meem de 1908 em que este relata suas observagdes sobre o comportamento de cortinas apoiadas
em varios niveis de escoras. Meem percebeu que as escoras colocadas proximas ao topo da
escavagdo estavam sujeitas a esfor¢os maiores que escoras colocadas proximo a base da escavagao,
levando-o a questionar as teorias classicas de Rankine e Coulomb, ja que segundo essas teorias os
esfor¢os nas escoras deveriam ser maiores proximos a base da escavacao devido ao aumento das
pressdes de terra em profundidade. No entanto, Peck (1990) relata que a teoria apresentada por

Meem foi descartada por contrariar as teorias aceitas.

19



O “efeito de arco” teorizado por Terzaghi (1943) ¢ responsavel por explicar a redistribuigao
de pressdes em estruturas flexiveis e elucida o comportamento observado por Meem. De acordo
com Terzaghi (1943), a redistribuicdo de pressdes em uma estrutura de suporte flexivel ocorre
devido a tendéncia do solo de acompanhar a movimentagdo da cortina, o que mobiliza tensdes de
corte no solo que tentam impedir seu movimento. Por este motivo, as pressdes de terra diminuem
na parte da estrutura que se afasta do maci¢o e aumentam nas partes que se mantém imoveis (ou

que se deslocam menos ou até que se movimentam contra o solo).

Além da rigidez da cortina, pardmetros como a condi¢do de apoio da cortina, presenca de
estrato rigido e sua distancia ao p¢é da cortina, posi¢ao e rigidez dos apoios, assim como a grandeza
de eventual pré-esforco aplicados nestes elementos estdo extremamente associados a grandeza dos
impulsos de terra ¢ a forma do diagrama de pressoes, podendo afetar consideravelmente as
deformacdes que a cortina sofre (Guerra, 2009a). Portanto, a determinagdo do estado de tensdo-
deformacao de estruturas de suporte flexiveis e do macigo se trata de problemas altamente

hiperestaticos de dificil determinacao.

Terzaghi constatou, portanto, que se trata de um problema de interacdo solo-estrutura que
depende de diversos fatores, ndo sendo possivel descrever a pressdo atuante em estruturas de
suporte flexiveis por nenhuma teoria de impulsos de terra (Guerra, 2009a). No entanto, através de
experimentos que analisavam as cargas atuantes nas escoras, Terzaghi e Peck deduziram
diagramas de pressdes aparentes em estruturas com varios niveis de apoio, estes diagramas sao

uma representacdo teodrica das pressoes de terra atuantes na parede.

Os diagramas de Terzaghi e Peck estdo ilustrados na Figura 14. Estes diagramas podem
ser utilizados para estimar as cargas atuantes nas escoras e para seu dimensionamento (Guerra,
2009a). Outros autores também propuseram seus proprios diagramas de pressdes aparentes, COmo

Tschebotarioff (1973), seus diagramas estao apresentados na Figura 15.
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Figura 14 — Diagramas de pressdes aparentes Terzaghi e Peck. Adaptado de Peck et al. (1974).

Areia Argilas
i Temporaria Permanente
N o
0,6h
0,75h
0.7h
h
i 0.4h 1
/ 0.2h l 0,25h
! ] 1
0.25%*h 0.3*r*h 0,375%y*h

Figura 15 — Diagramas de pressoes aparentes Tschebotarioff. Adaptado de Tschebotarioff
(1973).

Como pode ser observado nas Figuras acima, cada um dos autores propos dois diagramas
para solos argilosos, no entanto, a escolha do diagrama a utilizar varia entre os autores.
Tschebotarioff (1973) propde um diagrama para estruturas temporarias e outro para permanentes,
jé& Terzaghi e Peck baseiam a escolha do diagrama através do nimero de estabilidade da base (Np),
que representa a razao da tensdo vertical total no nivel da base da escavagdo pela resisténcia nao

drenada do solo.
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2.1.2.3.  Cortinas multi-ancoradas

As cortinas ancoradas sdo utilizadas principalmente quando se pretende que a parede seja
parte da construcao final. As ancoragens sdo elementos consideravelmente menos rigidos que as
escoras, portanto, para terem efeito similar ¢ necessario pré-esforcar estes elementos (Guerra,
2009a). De acordo com Guerra (2009b), as ancoragens geram estabilidade ao macigo através da
alteracdo do estado de tensdo—deformacgao do solo suportado, causado pelo pré-esforgo aplicado

nestes elementos que fazem com que a cortina comprima o solo suportado.

A interacdo de estruturas flexiveis com o macigo ¢ um sistema altamente indeterminado
devido aos inimeros fatores que afetam essa interagdo (Fernandes, 1983). De acordo com
Fernandes (1983), o problema se torna ainda mais indeterminado em cortinas ancoradas devido a
influéncia de novos parametros, principalmente a for¢a de pré-esforco instalada em cada nivel de

ancoragem.

Neste tipo de estrutura nao existe sentido em tentar prever as pressoes de terra atuantes na
cortina, ja que para cada combinagdo de pré-esfor¢o corresponde uma distribui¢do de pressdes sob
a cortina (Fernandes, 1983). Portanto, primeiramente deve-se adotar um pré-esforco em cada
ancoragem de forma que o comportamento do sistema seja o desejado, sé entdo serda possivel

determinar o esforco maximo ao qual a ancoragem esta sujeita (Fernandes, 1983).

A partir de ensaios em modelos reduzidos de cortinas ancoradas em areias, Hanna e
Matallana (1970) foram os primeiros a sugerir que os diagramas de pressdes aparentes
desenvolvidos por Terzaghi e Peck, usados para dimensionamento de escoras, podem ser
utilizados de forma razodvel para a determinacdo do pré-esforgo a ser aplicado nas ancoragens.
De acordo com estes autores, os diagramas de pressdes aparentes forneciam resultados mais
satisfatorios do que o entdo utilizado diagrama de impulso em repouso. Estudos numéricos

posteriores como o de Clough e Tsui (1974) corroboraram a conclusao de Hanna e Matallana.

Quando a grandeza e a distribuicdo do pré-esfor¢co nas ancoragens sdo adequadas, a
evolucdo dos esforcos em uma determinada ancoragem ocorre de maneira previsivel. Esse
comportamento consiste em aumento do esfor¢o em fases de escavacado e reducao quando o nivel
inferior € pré-esforcado; para um dado nivel de ancoragem, o esforco maximo ¢ obtido na fase de
escavagdo imediatamente subsequente a aplicacdo do pré-esfor¢o no nivel considerado; os

esfor¢os variam de forma modesta, em geral 10 a 20%.

22



2.1.2.3.1. Estabilidade externa

A estabilidade externa das estruturas ancoradas também deve ser considerada e ¢ tdo
importante quanto o dimensionamento da estrutura e seus elementos. A estabilidade externa diz
respeito a interagdo macigo-estrutura ¢ os meios de rotura do conjunto. Em estruturas ancoradas,

¢ necessario verificar as estabilidades global, vertical e do fundo da escavacao (Fernandes, 1983).

2.1.2.3.1.1. Estabilidade Global

Estabilidade global se refere a rotura do macigo que leva consigo a estrutura que o suporta.
Através da observagdo da cunha de deslizamento do macigo, € possivel perceber se a escavagao ¢
a causa principal do deslizamento ou ndo. A Figura 16 ilustra duas possiveis cunhas de
deslizamento, sendo que a cunha 1 tem como principal causa a escavagdo e a cunha 2 possui outra

causa como principal motivo do deslizamento.

Figura 16 — Possiveis mecanismos de rotura global.

Um dos possiveis motivos de rotura devido a escavagdo € o arrancamento das ancoragens
do solo. Para que isso ndao ocorra, Peck et al. (1974) sugerem uma distincia minima de
comprimento livre para ancoragens pré-esforgadas, ilustrada na Figura 17. Dessa forma, o bolbo
de selagem das ancoragens ird ficar localizado a uma distancia segura da cunha de impulso ativo,

ja que nessa regido a ligacao da ancoragem nao ¢ considerada eficaz.
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Figura 17 — Comprimento livre minimo da ancoragem. Adaptado de Peck et al. (1974).

2.1.2.3.1.2. Estabilidade Vertical

Ancoragens inclinadas aplicam significativas forcas verticais descendentes, devido a
componente vertical do pré-esforgo instalada nestes elementos, o que torna necessario verificar a
estabilidade vertical deste tipo de estrutura. Segundo Goldberg et al. (1976) a maior parte dos
problemas com cortinas ancoradas estdo relacionados a movimentos verticais excessivos. Devido
a possibilidade de deslocamentos verticais excessivos, Bowles (1997) recomenda pequenas

inclinacdes para as ancoragens, de 15-25°.

Segundo Guerra (2009b), a estabilidade vertical pode ser verificada através da comparagao
das forcas verticais atuantes, peso proprio da parede (Wpgreqe) € componentes verticais do pré-
esfor¢o nas ancoragens (F, gncoragem)> € das forgas verticais resistentes, forga na base da parede
(F,), forga de corte na interface solo-parede nos lados passivo (EF) e ativo (E&) da parede. Esta

comparagdo ¢ representada pela Equacdo 11.

11
WParede + Z Fv,ancoragem = Fb + Fap + Faa ( )

E vélido ressaltar que existe uma grande diferenga na mobilizacdo das forgas de corte do
lado passivo e ativo, sendo que a resisténcia do lado passivo pode ser consideravelmente

mobilizada para pequenos deslocamentos como mostrado por Fernandes (1983). No entanto,
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mesmo que a estrutura sofra assentamentos consideraveis, a resisténcia do lado passivo ndo ¢

totalmente mobilizada (Fernandes, 1983).

Considerando que a resisténcia do lado passivo ¢ a for¢a mais importante para o equilibrio
vertical de paredes ancoradas, uma das possiveis solugdes para a instabilidade vertical é o aumento
da altura enterrada dessas paredes. Casos em que o pé da cortina estava assente em um estrato
rigido, impedindo o deslocamento vertical da parede, foram estudados por Hanna e M.G (1972).
Nessa situagdo, os movimentos da parede s6 ocorrem na dire¢cdo horizontal e a inclinacdo das
ancoragens deixa de ser um fator de significativa relevancia no comportamento da estrutura. O
assentamento do pé da cortina em estrato rigido ¢ recomendado quando possivel, principalmente
para cortinas de estaca-prancha que devido a sua largura reduzida ndo mobilizam for¢as na base

(Fp = 0) amenos que a cortina esteja assente em um estrato muito resistente (Guerra, 2009b).

2.1.2.3.1.3. Estabilidade do fundo da escavag¢ao (“heave”)

A estabilidade do fundo da escavacdo ¢ uma questdo que deve ser considerada quando a
escavagao se da em solos argilosos. Neste tipo de solo pode ocorrer rotura do fundo da escavagao.
Este fendmeno acontece caso a massa de solo nos lados da escavagado ultrapasse a capacidade de
carga do solo no fundo da escavagdo (Guerra, 2009a), quando isso ocorre os solos na lateral da

escavacgao se movimentam de forma a levantar o fundo da escavagao.

O numero de estabilidade da base (N,) pode ser utilizado para a determinagdo da
estabilidade da escavacdo, no entanto, se trata de uma analise conservadora, ja que ndo considera
a parte enterrada da estrutura e considera que a faixa lateral de solo que influencia a rotura do
fundo tem desenvolvimento infinito. O valor critico de N, que ird definir a rotura do fundo da
escavacao, depende do fator de capacidade de carga (N.) usado no célculo da capacidade de carga
de fundagdes superficiais, para comprimento infinito N, = 2 + m, no entanto, este valor deve ser

corrigido para outros comprimentos. A Equacdo 12 representa essas relagdes.

y*h (12)
Cy

NC = 5,14>Nb =

Terzaghi, 1943 propds uma teoria em que a faixa de solo ao lado da escavagdo que

influencia a rotura do fundo tem comprimento limitado. A Figura 18 ilustra a faixa de solo
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considerada por Terzaghi nas laterais da escavacdo, assim como setas que representam o fluxo de
solo quando a rotura do fundo ocorre. Ainda de acordo com Terzaghi (1943), caso haja um estrato

rigido presente logo abaixo do fundo da escavagao, este pode limitar a faixa de solo responsével

, como mostra a Figura 19.

« A . , ~ Bx\/2
pela rotura, caso a distancia até o estrato obedeca a relacdo D < T\/—

B

B »

45°
B * \‘E

Ny « z

Figura 18 — Fluxo de solo associado a rotura do fundo da escavacdo. Adaptado de Terzaghi

(1943).

Estrato Rigido

Figura 19 — Rotura de fundo associada a presenga de estrato rigido. Adaptado de Terzaghi

(1943).

2.1.2.4.  Deslocamentos associados a escavagdes

Para a realiza¢do de escavagdes em centros urbanos, o projetista necessita de se preocupar
com duas questdes (Fernandes, 1985). A primeira ¢ assegurar a estabilidade (interna e externa) da

escavacdo ¢ do maci¢co envolvente. A segunda ¢ garantir que os deslocamentos associados a
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escavacdo nao causem danos significativos as estruturas adjacentes. No entanto, o grau de

deslocamento que causa danos significativos a uma estrutura € subjetivo.

De acordo com Fernandes (1985), o deslocamento horizontal da parede em direcao a
escavagao esta estritamente ligado aos deslocamentos na superficie do terreno no tardoz da parede.
Portanto, para que seja possivel reduzir os deslocamentos na superficie do terreno causados pela

escavacao, ¢ necessario reduzir o deslocamento horizontal que a parede esta sujeita.

A Figura 20 ilustra o deslocamento horizontal da parede e o deslocamento da superficie do
terreno associado, para uma situagdo em que existem boas condigdes de apoio no pé da cortina. A
Figura 20a apresenta uma situa¢do inicial em que a escavagao ainda ¢ pouco profunda e, portanto,
os apoios (escoras e/ou ancoragens) ainda ndo foram introduzidos. A Figura 20b representa uma
escavagdo mais avangada em que os apoios se fazem presentes. Através desta Figura, € possivel

perceber o efeito que a flexibilidade da cortina causa nos deslocamentos na superficie do terreno.

RFTTTIFTTTFRF

T TFI TR
_.—-—'———._._._._.- v_/

(a) (b)

Figura 20 — Deslocamentos da superficie do terreno associados a movimentacdo da estrutura de
suporte flexivel: a) escavagdo pouco profunda antes da inser¢ao de apoios; b) escavagao

profunda apds a inserc¢do de apoio. Adaptado de Fernandes (1985).

De acordo com Peck ef al. (1974), ¢ inevitavel algum deslocamento da parede e do macigo
associado, no entanto, existem deslocamentos que podem e devem ser evitados principalmente no

que diz respeito a utilizacdo de mao-de-obra qualificada. Além disso, Peck ef al. (1974) frisam a
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importancia da adogdo de métodos construtivos que estejam de acordo com deslocamentos

permitidos pelas estruturas adjacentes.

2.1.2.5. Paredes moldadas (slurry walls)

Paredes moldadas também chamadas de paredes diafragma sdo utilizadas usualmente
quando ¢ imperativo que os deslocamentos sejam praticamente nulos e a parede pode fazer parte
da construgdo final. Para outras situagdes, os custos das paredes diafragma ndo sdo competitivos
quando comparados com cortinas de estacas-prancha ou perfis metalicos com pranchas de

madeira, sendo aproximadamente duas vezes mais caras (Bowles, 1997).

O diferencial deste tipo de construcdo ¢ a utilizagdo de lamas, usualmente lamas
bentoniticas, que impedem que as paredes da escavacao cedam. Este tipo de construgdo depende
de dois fatores para ser bem sucedida, ¢ necessario que a lama possua densidade adequada para
equilibrar as pressoes de terra e propriedades adequadas para formar um filtro na regido de contato
com o solo (Bowles, 1997). A formacao do filtro ¢ imprescindivel para evitar o escoamento da
lama pelos lados da escavagdo. A principal desvantagem deste método ¢ o descarte da lama ao

final do processo, que deve ser realizada de forma correta a fim de evitar danos ao meio ambiente.

O método construtivo € descrito por Bowles (1997) como cravagdo de estacas com algum
espacamento e escavagdo de segdes alternadas. Conforme a escavagdo avanca a profundidade
desejada a lama ¢ inserida na cavidade de forma a manté-la cheia e impedir o colapso da escavagao.
E imprescindivel manter a escavagio cheia de lama e suficientemente agitada de forma a manter
uma densidade uniforme do material. Apds a escavagdo atingir a profundidade desejada, as
armaduras ordinarias sdo posicionadas e a escavagdo ¢ betonada de baixo para cima através de um
“tremie”. A lama deslocada pela betonagem ¢ recolhida na superficie e armazenada, podendo ser

reutilizada em outras se¢des da parede.

A cravagao de estacas ndo ¢ necessaria para todos os tipos de paredes e podem ser retiradas
apOs a cura das primeiras se¢des da parede. O objetivo das estacas ¢ garantir a impermeabilidade

da parede através da continuidade das se¢des (Bowles, 1997).
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Para que seja possivel a instalagdo de ancoragens em paredes moldadas, ¢ necessario
perfurar o betdo que compde a parede. Esse processo requer planejamento prévio para que nao

sejam colocadas armaduras na zona da ancoragem (Bowles, 1997).

O processo de instalacdo das ancoragens comega com a perfuragdo da parede e do solo por
uma broca oca, quando a distancia de projeto ¢ atingida o tirante ¢ inserido (Bowles, 1997).
Quando o tirante estiver posicionado, a broca comeca a ser recolhida enquanto uma mistura de
betdo ou argamassa ¢ liberada, essa mistura forma uma superficie irregular responséavel por selar

a ancoragem ao terreno formando o bolbo de selagem (Bowles, 1997).

2.2. Modelos constitutivos de solos

Os modelos constitutivos definem a relacao tensao-deformacgdo dos materiais. Existem
dois tipos principais de modelos constitutivos, os modelos eldsticos € os modelos plasticos.
Modelos elasticos sdo caracterizados por deformagdes reversiveis apds a retirada do carregamento
responsavel por sua causa (Yu, 2006 e Lancellota, 2009). Os modelos elasticos podem ainda ser
divididos em modelos elasticos lineares (obedecem a lei de Hooke) (Figura 21a) e modelos nao

lineares (Figura 21b) (Yu, 2006). A Figura 21 apresenta os tipos de modelos elasticos.

o o

A A

E = Eur

Compressao/Descompressio Compressio/Descompressio

(a) (b)

Figura 21 — Tipos de modelos constitutivos elasticos: a) modelo elastico linear; b) modelo

elastico ndo linear. Adaptado de Yu (2006).

Os modelos plasticos podem ser divididos em duas regides distintas, uma regida por

deformacdes eldsticas e outra regida por deformacdes plasticas, estas duas regides sdo divididas
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por um ponto (ou superficie) definida pelo critério de cedéncia do material (Yu, 2006 e Lancellota,
2009). A partir do momento que o material entra na regido de deformacdes plasticas, parte das
deformacdes sofridas ndo serdo recuperadas com a retirada do carregamento, portanto, o material
tera sofrido uma deformagdo de carater permanente. A Figura 22 apresenta o comportamento

elasto-plastico ideal e a deformagao plastica representada por &p,.

Oa

Primeiro carregamento

Oy

Ga -

Descompressido/Recompressio

€

&

Figura 22 — Comportamento elasto-plastico ideal. Adaptado de Lancellota (2009).

A comparacao das Figuras 21 e 22 ¢ interessante, ja que mostra as diferengas dos médulos
de deformabilidade dos materiais entre os modelos eléstico e plastico. Em modelos elasticos, o
modulo de deformabilidade do solo (E) assume o mesmo valor que o moddulo de
descompressao/recompressdo (Eur) deste. No entanto, o mesmo ndo se aplica para modelos
plasticos, para um primeiro carregamento (virgem) o modulo de deformabilidade (E) ¢ menor do

que o modulo de descompressao/recompressao (Eur).

Analisando somente a Figura 22, € possivel concluir que a partir do momento que o estado
de tensdes do material entra no regime plastico, existe um acréscimo no critério de cedéncia do
material. Isso pode ser percebido pela diferenca de tensdo (g, — g,) necessaria para atingir a linha
que representa o primeiro carregamento, este fendomeno ¢ denominado endurecimento
(“hardening”). No entanto, pode também ocorrer em sentido reverso caso o material passe por
longos periodos de descarregamento, neste caso o fendmeno € denominado

suavizacao/amolecimento (‘“‘softening”) (Yu, 2006).

Tratando-se de solos, Lancellota (2009) afirma que a irreversibilidade das deformagdes
sofridas por solos se dé a partir do deslocamento relativo entre particulas, que apenas sob pequenos

carregamentos podem ser totalmente recuperadas. Analisando os fendmenos de
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endurecimento/suavizagdo em solos, ¢ possivel perceber que o estado de tensdes de um macico

depende das deformacgdes plasticas e do historico de tensdes aplicadas aquele macigo (Yu, 2006).

Alguns dos modelos mais conhecidos utilizados para modelar solos que apresentam coesao
e atrito interno s3o o modelo de Coulomb (1779) e o modelo de Drucker-Prager (1952). Yu (2006)
afirma que o modelo mais adequado para representar a superficie de cedéncia destes solos € o mais
antigo dentre os modelos, proposto por Coulomb. No caso do modelo de Drucker-Prager, Yu
(2006) alerta que a forma circular deste modelo no plano de tensdes desviadoras ndo condiz com
resultados obtidos experimentalmente. A Figura 23 apresenta a superficie de cedéncia definida por

ambos os modelos, sendo a superficie de Drucker-Prager normalmente sobreposta a de Coulomb.
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Figura 23 — Superficies de cedéncia de Coulomb e Drucker-Prager. Adaptado de Yu (2006).

2.3. Metodologias de analise com auxilio computacional

Os métodos de dimensionamento empirico apresentados anteriormente, apesar de terem
sido usados por um longo periodo com consideravel sucesso, foram sendo gradativamente
substituidos por métodos computacionais devido a necessidade de realizar analises mais precisas
e complexas. Dois dos principais métodos usados no dimensionamento de estruturas de suporte

flexivel sdo o método de Winkler e o método dos elementos finitos.

Analises computacionais de estruturas de suporte de terra podem ser realizadas por
diversos motivos além do dimensionamento das estruturas. Estudos paramétricos, como este,
podem ser conduzidos para verificar o efeito de diversos pardmetros no comportamento da

estrutura; apds uma eventual catdstrofe, uma andlise pode ser feita de modo a descobrir os
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eventuais motivos de colapso; podem ser realizados estudos que comprovem a eficacia destes

métodos através de comparagdes com estruturas reais; entre outros.

2.3.1. Método de Winkler

O modelo de Winkler simula o comportamento do solo através da utilizagdo de molas cujo
coeficiente de rigidez (K},) representa a relacao tensao-deformagdo do solo. As molas de Winkler
atuam de maneira independente entre si, ou seja, o comportamento de uma mola nao ¢ influenciado

por molas adjacentes (Tacitano, 2006).

E possivel determinar o coeficiente de rigidez da mola através de correlagdes empiricas ou
ensaios pressiométricos e dilatométricos. No entanto, segundo Tacitano (2006), ¢ necessario
desenvolver ou aprimorar férmulas especificas para estruturas de contencao, ja que a maioria das

relacdes utilizadas para a determinagdo de Kj, dizem respeito a estacas lateralmente carregadas.

Dentre as correlacdes empiricas, € valido citar o método de Schmitt. Este método apresenta
uma relagdo entre 0 moédulo de deformabilidade oedométrico (E,.,4) € a rigidez do paramento a
flexdo (EI), através da Equacao 13 (Fine, 2018). A determinagdo do coeficiente de rigidez da mola
através deste método ndo requer a determinacdo de nenhum parametro adicional. Caso seja
necessaria a relagdo entre o modulo de deformabilidade do solo € 0 médulo oedométrico pode ser

obtida pela Equacgao 14 (Fine, 2018).

Epea™’? (13)
K, =21 —oed
(EN/3

E 14

Eoeqa = 212 19
1-7=

Quando comparada ao MEF, esta metodologia ¢ vantajosa devido a simplicidade da
entrada de dados e analise de resultados (Tacitano, 2006). A principal desvantagem deste método,
de acordo com Juran e Elias (1991), trata-se da determinagdo do coeficiente de rigidez da mola de

Winkler para que seja possivel modelar corretamente o comportamento do solo.

Um artigo publicado por Vaneckova et al. (2011) utiliza o mddulo de verificacdo de

contengdes do programa GEOS para estudar um trecho de uma cortina multi-ancorada construida
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na ampliagdo do metrdé de Praga. Este modulo do programa faz uso do método de Winkler para
modelar o comportamento do solo. O principal objetivo do artigo era comparar os deslocamentos

horizontais da parede medidos nas ancoragens com os deslocamentos calculados pelo programa.

Os esforcos obtidos pelo programa foram menores do que a resisténcia da parede, portanto,
o dimensionamento da parede foi realizado corretamente. Os deslocamentos calculados estavam
de acordo com os observados em campo, exemplificando uma aplicagdo bem sucedida deste
programa e método. Os resultados relativos aos deslocamentos obtidos por Vaneckova et al.

(2011) estao resumidos no Quadro 1 e na Figura 24.

Quadro 1: Deslocamentos medidos e calculados.

Ancoragem Deslocamento Horizontal
Calculado (mm) | Medido (mm)
! -15 -17
2 -1 -11
3 -10 -11
4 -9 7
5 -9 6

Fonte: Vaneckova et al. (2011).

calculated | 4
values
(GEOS) m

[mim ]
= } et -~
-25.0 0.0 25.0

Figura 24 — Deslocamentos medidos (vermelho) e calculados (azul). Fonte: Vaneckova et al.

2011).
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2.3.2. Método dos elementos finitos

Este método ¢ extremamente genérico, sendo capaz de realizar diversos tipos de analise,
como fluxo de 4dgua, tensdo-deformagdo e consolidagdo. Portanto, este método pode ser utilizado
para verificar os resultados obtidos por outros programas que fazem uso de metodologias mais

especificas para o problema analisado.

Segundo Burnett (1987), o método dos elementos finitos ¢ uma técnica matematica
computacional que permite a obtencdo de solucdes numéricas aproximadas para equagdes
abstratas do calculo que preveem a resposta de sistemas fisicos expostos a influéncias externas.
Essa técnica ¢ muito utilizada para a resolu¢do de problemas de diversas areas da engenharia,

incluindo mecanica dos s6lidos, transferéncia de calor, mecanica dos fluidos e eletromagnetismo.

Ainda de acordo com Burnett (1987), existem quatro conceitos principais que se deve
conhecer para utilizar o MEF, sistema; dominio; equagdes governamentais; ¢ condigdes de
carregamento. O sistema diz respeito aos elementos que estdo sendo analisados. No caso de
estruturas de suporte, os elementos sdo o solo e a propria estrutura. O dominio ¢ a regido do espago
que engloba o sistema. As equagdes governamentais sdo as responsaveis por traduzir o
comportamento fisico dos materiais para uma linguagem matematica, por exemplo, os modelos
constitutivos de solos. Por fim, as condi¢des de carregamento dizem respeito as cargas externas

que atuam no sistema, como a forga de pré-esfor¢o nas ancoragens.

A maneira que o MEF lida com a andlise do problema € através da divisdo do dominio em
subdominios denominados elementos finitos (Reddy, 1993), o conjunto dos subdominios forma a
malha de elementos finitos. Quanto maior o nimero de subdominios maior serd a precisao dos
resultados, mas também maior serd a capacidade de processamento necessaria, aumentando o
tempo de andlise. Portanto, a malha deve ser gerada levando em consideracio o problema
analisado, de forma que possua alta densidade de elementos em regides onde o gradiente pode ser

maior (Brauer, 1993).

Segundo Reddy (1993), dividindo o problema em se¢des menores, ¢ possivel obter uma
representacao precisa da solucdo em cada elemento, facilitando a percepcao de efeitos locais
devido ao maior gradiente. A Figura 25 apresenta uma malha de elementos finitos e um exemplo

de efeito local.
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Figura 25 — Exemplo de malha de elementos finitos e efeito local.

Tratando-se de escavagoes, de forma a obter uma previsao aproximada dos deslocamentos
associados a escavagdo, sdo necessarios modelos de calculo sofisticados, assim como
caracterizacdo completa do macigo. Portanto, para modelar os deslocamentos associados a
escavagdo, sao necessarios parametros de dificil determinagdo, principalmente a relagdo tensao-

deformag¢ao do macigo.

No entanto, esses parametros ndo influenciam de forma significativa a determinagdo dos
esforgos na cortina. Os parametros que mais influenciam os esforcos, particularmente o0 momento
fletor na cortina, sdo de facil determina¢do nomeadamente a geometria do problema e condi¢des
de apoio no pé da cortina; rigidez da cortina (EI) e sequéncia das fases construtivas. Portanto
mesmo que o0 MEF ndo determine os deslocamentos associados a escavagdo de forma precisa, os

esfor¢os na cortina podem ser obtidos de forma razoavel.

2.3.2.1.  Efeito da altura enterrada em paredes mono-escoradas

O artigo publicado por Esteves e Borges (2010) visa estudar a influéncia da altura enterrada
do paramento em cortinas mono-escoradas. O estudo foi realizado em solos argilosos
sobreconsolidados saturados, considerando o efeito temporal da consolidacao do solo. A estrutura
analisada foi baseada no trabalho de Esteves (2008) e esta representada na Figura 26, assim como

os parametros de resisténcia do solo considerados.
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Figura 26 — Geometria da estrutura e parametros de resisténcia do solo. Fonte: Esteves e Borges

(2010).

O programa PLAXIS foi utilizado para realizag¢@o das analises, programa baseado no método
dos elementos finitos. O modelo constitutivo do solo considerado foi o p-q-0, baseado nos estados
criticos. Foram realizadas 3 andlises variando a altura enterrada da cortina, o Quadro 2 apresenta

as alturas consideradas.

Quadro 2: Altura enterrada da cortina nas analises realizadas.

Célculo Altura enterrada (m) | Altura total (m)

A0 3.5 11.5
Al 8 16
A2 14 22

Fonte: Esteves e Borges (2010).

O resultado mais interessante deste trabalho diz respeito a relagdo entre os deslocamentos
horizontais da parede e o assentamento no tardoz da parede. Para o calculo A2 (Quadro 2) em que
a parede ¢ estendida até o estrato rigido e considerada encastrada neste, o deslocamento horizontal
ao final da consolidagdo ¢ o maior de todos, no entanto, o assentamento no tardoz da parede € o

menor.
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A explicagdo que o artigo oferece para isso ¢ que, devido ao encastramento da cortina no
estrato rigido, a consolidagdo, que ¢ responsavel pela dissipagdo do excesso de pressao neutra,
causa um aumento do volume do solo suportado, reduzindo o assentamento no tardoz da cortina.
Além disso, ndo ¢ estabelecido um fluxo de 4gua entre os lados escavado e suportado, sendo assim,
ocorre uma reducao das pressoes no lado escavado que faz com que o deslocamento horizontal da
parede seja maior. As Figuras 27a e 27b apresentam, respectivamente, o assentamento do terreno
no tardoz da cortina e o deslocamento horizontal da cortina para todos os célculos, os resultados

sdo apresentados ao final da construcgdo e ao final da consolidagdo.
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Figura 27 — Resultados obtidos por Esteves e Borges: a) assentamento da superficie na zona nao

escavada; b) deslocamento horizontal da cortina. Fonte: Esteves e Borges (2010).

2.3.2.2. Andlise do mecanismo de colapso de estruturas de suporte flexiveis

ancoradas

O artigo “Numero minimo de ensaios de ancoragens” publicado por Salgado et al. (2010)
discorre sobre a importancia da realizacdo de ensaios em ancoragens. Apds o colapso de duas
estruturas de suporte flexiveis ancoradas, construidas em Portugal, engenheiros do LNEC, na
qualidade de peritos, foram responsaveis por analisar as causas que levaram a rotura das estruturas.
A primeira se trata de uma cortina de estacas prancha do tipo Larsen no Cais de Ferradosa e a

segunda ¢ um muro de betdo armado localizado no km 41,1 da linha do Douro (Céte-Caide).

Através de analises utilizando o método dos elementos finitos, técnicos do LNEC
descartaram possiveis erros de projeto como causa do colapso. Este estudo conclui que as tragédias

poderiam ter sido evitadas caso as ancoragens fossem testadas da maneira correta antes de
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entrarem em servico. Além disso, tratando-se de duas obras em que foi realizado um aterro no
tardoz da parede, € necessario proteger as ancoragens contra deformacdes verticais devido ao peso
e compactacdo do solo de aterro, devendo somente serem ensaiadas apds a conclusdo do

terrapleno. As Figuras 28 e 29 ilustram os modelos numéricos das estruturas analisadas pelo MEF.

o

Figura 28 — Modelo numérico da cortina de estacas prancha no Cais de Ferradosa. Fonte:

Carreto e Salgado (2009).
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Figura 29 — Modelo numérico com faseamento construtivo do muro de betdo armado na linha

do Douro. Fonte: Carreto e Salgado (2007).
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2.3.2.3.  Modela¢ao numérica de uma parede moldada mono-ancorada baseada em

observagdes de campo

Com o intuito de analisar fielmente o comportamento de uma estrutura flexivel mono-
ancorada pelo método dos elementos finitos, Fernandes (1984) comparou o comportamento real
da estrutura com a analise computacional. Para isso, o autor utilizou os dados de ensaios de campo
e laboratoriais para determinar os parametros de resisténcia e deformabilidade dos estratos de solo
interceptados pela escavacdo, assim como a medi¢do do pré-esforco instalado nas ancoragens
durante a execucdo da estrutura. A Figura 30 apresenta os estratos de solos interceptados pela

escavagdo, assim como algumas caracteristicas da estrutura de suporte flexivel.
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Figura 30 — Estratos de solo escavados e caracteristicas da estrutura de suporte. Fonte:

Fernandes (1984).

Através da verificagao do esforgo instalado nas ancoragens por células de carga, foi possivel
perceber que apos a blocagem das ancoragens houve uma perda de cerca de 15% do pré-esforco
pretendido. As medigdes realizadas 2 dias ap6s a blocagem foram feitas com a escavagdo ainda
no mesmo nivel de quando as ancoragens foram pré-esforgadas e podem ser associadas a
acomodacao do macigo ao pré-esforco aplicado nas ancoragens. As medigdes realizadas 36 dias

apos a blocagem correspondem ao final da obra, quando a escavacdo atingiu os 10 metros de
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profundidade. O Quadro 3 apresenta os resultados das medi¢des do pré-esforgco nas células de

carga, assim como na bomba do macaco hidraulico.

Quadro 3: Evolucao dos esfor¢cos nas ancoragens.

Esforco nas ancoragens (kIN)
Ancoragem | O/ ”l/slfiilo()pré' o lgl/;cgfgler(;‘fés 8/10/1981 | 11/11/1981 | 18/12/1981
Bomba | Célula Célula Célula Célula Célula
38 600 608 515 512 550 553
39 600 647 557 552 549 546
40 600 avariada - - - -

Fonte: Fernandes (1984).

Apods a execugdo da obra, os resultados obtidos foram utilizados para a modelagem da
estrutura pelo método dos elementos finitos. Os resultados obtidos mostraram uma grande
variacao percentual do deslocamento medido e calculado, no entanto, o valor absoluto dos
resultados apresenta significado pratico reduzido. A Figura 31 compara os deslocamentos medidos

e calculados obtidos pelo autor.

Legenda
—O— Muwimanti madc

== (vprin cotruisdon Fral -1 Fiem)
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Figura 31 — Deslocamentos medidos e calculados: a) escavacao até 2,9 m; b) pré-esfor¢o nas

ancoragens; c) escavacao concluida. Adaptado de Fernandes (1984).
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O autor chega a uma conclusao interessante neste artigo. De acordo com Fernandes (1984),
um dos motivos dos resultados serem proximos se deve a algumas condi¢des do modelo analisado,
como o encastramento da base da parede, a baixa flexibilidade do paramento e as ancoragens pré-
esforcadas. Essas condigdes fazem com que possiveis erros de caracterizagdo do maci¢o nao

afetem de maneira drastica o comportamento da estrutura.

2.3.3. Programa GEOS5

O programa GEOS5 ¢ composto por diversos moddulos, sendo cada mddulo especifico para
solucionar um problema geotécnico distinto. O programa permite a andlise de estruturas de suporte
por diferentes métodos, cabe ao usuario selecionar o mais adequado a estrutura que se deseja
projetar. Para estruturas rigidas, os modulos disponiveis sdo muro de alvenaria, muro de flexao,
muro de gravidade, muro de gabido, entre outros. Para estruturas flexiveis, os modulos disponiveis

sdo projeto de contengdes e verificacdo de contencdes.

Além de modulos especificos, 0 GEOS também oferece um moédulo genérico baseado no
método dos elementos finitos (MEF). Combinando estes dois tipos de solugdo € possivel realizar
analises complexas e completas de diversas situacdes de projeto, assim como comparar 0s

diferentes modulos utilizados.

O modulo MEF do GEOS apresenta a desvantagem de ndo permitir a inser¢do de parametros
de resisténcia do solo em condi¢des ndo drenadas. Portanto, caso o usudrio sé possua dados em
condi¢cdes ndo drenadas, ¢ necessario converté-los em parametros drenados, angulo de atrito

interno efetivo (¢") e coesdo efetiva (c').

O foco do modulo verificagdo de contengdes ¢ o dimensionamento e verificacdo da
estabilidade de estruturas de contencdo flexiveis, a estrutura analisada pode ser do tipo
autoportante, mono-apoiada ou multi-apoiada. Este programa apresenta duas metodologias de
analise similares baseadas no método de Winkler. O coeficiente de rigidez da mola de Winkler ¢
chamado de mddulo de reagdo horizontal do subsolo pelo programa e ¢ possivel determina-lo de
maneira automatica, assim como definir seu valor através de diagramas ou importar ensaios de

campo. O paramento da estrutura ¢ modelado através do método dos elementos finitos.
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Os principais resultados obtidos neste modulo sdo as pressdes de terra, o deslocamento
horizontal e os esfor¢os na parede (esforco transverso e momento fletor). O assentamento do solo
atras da cortina também pode ser calculado pelo programa. Este modulo também verifica se a
cortina e as ancoragens resistem aos esfor¢os a que estao sujeitos, no caso das escoras, o programa

calcula as forgas que estdo sujeitas, mas nao realiza sua verificagdo.

O modulo verificacao de contengdes do GEOS possibilita a escolha de duas metodologias
de andlise semelhantes, 0o método das pressdes dependentes e 0 método JGJ 120-2012. Os métodos
sdo similares por simularem o comportamento do solo préximo a cortina através das molas de

Winkler.

A diferenca ¢ que o método das pressoes dependentes considera o0 modulo de reagdo do
subsolo em ambos os lados do paramento, considerando a interacdo solo-paramento e os
deslocamentos (d) relativos para a determinacdo das pressdes de terra, conforme a Equagdo 15
(Fine, 2018). J&4 o método JGJ 120-2012, faz as mesmas consideracdes apenas para o lado
escavado, para o lado ndo escavado a parede ¢ carregada com pressdes de terra (ativas ou em
repouso) calculadas pelo programa ou inseridas pelo usuario, sem considerar o modulo de reagdo

do subsolo.
0=o0p— Kp*xd (15)

Os coeficientes de impulso de terra utilizados para o célculo das pressoes de terra podem
ser definidos no programa e estudados com mais detalhes no moédulo empuxo de terra do programa
GEOS. Nas metodologias apresentadas, onde a Equacao 15 rege o valor das pressoes de terra, este
valor deve estar compreendido entre o impulso passivo € o impulso ativo. Portanto, ndo € possivel
obter pressdes de terra maiores que o impulso passivo ou menores que o impulso ativo, caso isso
acontega o programa desconsidera a Equagdo 15 e assume a pressdo igual ao impulso ativo ou

passivo, conforme as Equagdes 16 e 17 (Fine, 2018).
Se 0 < oy, entdo g = oy, (16)

Se 0 > oy entdo o = oy, (17)
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As ancoragens nao pré esforcadas e as escoras tem seu comportamento simulado também
através de molas de rigidez (K). As ancoragens pré-esfor¢adas sao simuladas como forgas na etapa
que sdo inseridas (Figura 32c) e como molas e forgas nas demais etapas subsequentes (Figura 32d).
A Figura 32 ilustra como as metodologias utilizadas pelo programa para simular o comportamento
do solo, sendo a Figura 32a referente ao método das pressoes dependentes e a Figura 32b referente

ao método JGJ 120-2012, assim como a maneira que o programa simula ancoragens pré-

esforgadas.
F W% F
py s
Paou Py
7 S 7%,
Ky
(b) (©) (d)

Figura 32 — Metodologias de simulacdo do solo e de ancoragens pré-esforcadas: a) método das
pressdes dependentes; b) método JGJ 120-2012; ¢) ancoragens sdo modeladas como forgas na
etapa que sdo inseridas; d) ancoragens sao modeladas como forcas e molas nas demais etapas.

Adaptado de Fine (2018).
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3. Plano de trabalhos

Este trabalho foi desenvolvido com o intuito de analisar os efeitos do faseamento construtivo,
resisténcia do solo e rigidez do paramento de uma parede moldada com vérios niveis de
ancoragem. Os moddulos verificacdo de contengdo (VC) e método dos elementos finitos (MEF) do
programa GEOS5 foram usados para a realizagdo das andlises e os resultados obtidos foram
comparados. O médulo projeto de contengdes ndo foi utilizado ja que seu uso ¢ limitado ao pré-

dimensionamento de estruturas flexiveis mono-apoiadas.

Os parametros escolhidos para este estudo foram pensados de forma a obter uma relagao entre
os parametros de resisténcia do solo e a espessura da parede com os deslocamentos e esforgos
observados na estrutura. Além disso, através da utilizagdo de dois programas de andlise
computacional que utilizam metodologias de célculo diferentes, ¢ possivel comparar os resultados
de cada programa, avaliando assim a concordancia dos resultados entre programas. Tratando de
programas evolutivos que consideram as fases construtivas da estrutura foi possivel estudar a

influéncia dessas fases.

Os diferentes tipos de solos considerados no estudo foram argilas variando de consisténcia
mole até muito rija. O peso especifico do solo e os valores de resisténcia ndo drenada foram
assumidos enquanto os outros parametros foram obtidos através de correlagcdes empiricas ou
associados a consisténcia do solo considerado. O Quadro 4 apresenta os pardmetros em condicdes

ndo drenadas que foram utilizados no modulo verificacdo de contencdes.

Quadro 4: Parametros fisicos e mecanicos do solo — condicdes nao drenadas.

Valor

Parametros do solo Simbolo | Unidade Argila Argila Argila Argila muito

mole média rija rija
Resisténcia ndo drenada Cu [kPa] 25 75 150 300
Moédulo de deformabilidade do solo' E [MPa] 7,5 22,5 45 90
Coeficiente de impulso de repouso Ko [-] 0,5 0,75 1 1
Coeficiente de Poisson u [-] 0,49 0,45 0,4 0,4
Adesao solo-estrutura® a [kPa] 12,5 37,5 50 50
Peso especifico saturado Ysat [kN/m?] 16

I: Parametro determinado através da Cy, Eqer = 300xC, (Fernandes, 1983)
2: Parametro determinado através da Cy, a = C,/2 < 50 kPa (Tschebotarioff, 1973)
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A metodologia de analise utilizada no modulo verificagdo de contengdes foi o método das

pressdes dependentes. O modulo de reacao do subsolo foi obtido através das Equagdes 13 e 14.

Como a resisténcia ndo drenada do solo foi assumida e o mdédulo MEF ndo aceita
parametros em condi¢des ndo drenadas, foi necessaria sua conversdo em parametros drenados.
Para realizar a conversao o angulo de atrito interno efetivo de todos os solos foi admitido como
20° e através da formula de Skempton (Equacao 18) foi possivel obter a coesdo efetiva
correspondente. O modelo constitutivo do solo utilizado no médulo MEF foi o de Mohr-Coulomb,

associado a teoria de Biot, de forma a simular o comportamento nao drenado do solo.

Os parametros fisicos € mecéanicos dos solos utilizados no programa MEF compdem o
Quadro 5, o pardmetro de Skempton somente ¢ utilizado na Equacgao 18 e ndo no programa MEF.

Os demais parametros utilizados no MEF sdo apresentados no Quadro 6.

¢’ xcos ¢’ ,  sen¢'(Ko+ A — Ko+ Ar) (18)
Cu = 1—sen<;b’+2Af*sen¢’+av° i 1—sen¢' + 24; * sen ¢’
Quadro 5: Parametros fisicos e mecanicos do solo — condicoes drenadas.

Valor

Parametros do solo Simbolo | Unidade | Argila | Argila | Argila Argila
mole | média | rija muito rija

Coesido efetiva' c' [kPa] 25 70 94,5 200
Modulo de deformabilidade do solo E [MPa] 5.4 18 36 72
Alteragdo do modulo de deformabilidade do solo Kd [Mpa/m] | 0,45 0,97 1,93 3,87
Modulo de descompressdo/recompressio do solo? Eur [MPa] 22,5 67,5 135 270
Coeficiente de impulso de repouso Ko [-] 0,5 0,75 1 1
Coeficiente de Poisson ¥ [-] 0,49 0,45 0,4 0,4
Parametro de Skempton At [-] 1 0,5 0 0
Peso especifico saturado Ysat [kN/m?] 16
Angulo de atrito interno do solo ¢’ [°] 20
Parametro de Biot o [-] 1
Numero de Biot M [MPa] 1000
Angulo de dilatagio y [°] 0

I Pardmetros determinados através da C,

2: ParAmetro determinado através de E, E,, = 3xE
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Quadro 6: Demais parametros utilizados no programa MEF.

Parametro Simbolo Unidade Valor
Peso especifico do estrato rigido Y [KN/m?3] 28

Rigidez cisalhante do contato K [kN/m?] 10000
Rigidez normal do contato Ky [KN/m3] 10000

A diferenga entre o modulo de deformabilidade utilizado nos programas MEF e VC se
deve ao fato de que o MEF permite modelar o aumento de resisténcia do solo através da alteragao
do modulo elastico. Sendo assim, os valores do modulo de deformabilidade do solo para o
programa MEF s3o valores definidos para a superficie do terreno, que aumentam conforme a
profundidade. Para a profundidade de 4,65 metros, os mddulos de elasticidade apresentam o
mesmo valor em ambos os programas, essa profundidade ndo se trata de um valor aleatério, mas

sim da metade da camada considerada nos diagramas de Terzaghi e Peck.

A estrutura de suporte foi baseada em um modelo analisado por Fernandes (1983).
Portanto, a estrutura considerada sera uma parede moldada de 15 metros de altura com 3 niveis de
ancoragem. A largura da escavagdo serd de 12 metros e a altura escavada 9,3 metros. O solo que
compde 0 macigo sera homogéneo e a espessura da camada de solo sera 15 metros, com um estrato
rigido subjacente. Além disso, apenas metade da estrutura serd modelada, devido a simetria da

escavagao.

A altura da parede corresponde a espessura da camada de solo considerada, abaixo desta
camada de solo sera considerado um estrato rigido. A parede sera entdo considerada encastrada
neste estrato, nos programas, isso ¢ feito através da inser¢ao de um apoio fixo na base da parede
que impede seu deslocamento naquele ponto. No modulo VC, o solo abaixo dos 15 metros de
profundidade ndo afeta a andlise devido a presenga deste apoio. Os materiais escolhidos para
construgdo da parede foram concreto C30/37 e ago A500. Os pardmetros mecanicos € geométricos

da parede e das ancoragens sdo apresentados nos Quadros 7 e 8.
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Quadro 7: Parametros mecanicos e variaveis geométricas da parede.

Parametros da parede Simbolo Unidade Valor
Comprimento H [m] 15
Espessura e [m] 0,3,0,6 0,9
Modulo de elasticidade do concreto Ecm [GPa] 33
Modulo de elasticidade transversal do concreto G [GPa] 13,75
Coeficiente de Poisson do concreto V) [-] 0,2
Resisténcia caracteristica do concreto a compressio fox [MPa] 30
Tensao de cedéncia caracteristica do ago fyk [MPa] 500

Quadro 8: Parametros mecénicos e variaveis geométricas das ancoragens.

Parametros das ancoragens Simbolo | Unidade Valor
Comprimento livre 1 [m] 10
Comprimento de selagem I [m] 10
Inclinagdo o [°] 45
Espagamento b [m] 2,7
Profundidade das ancoragens ha [m] 2,0,46¢7,3
Area de ago A [mm?] 900

Moédulo de elasticidade do aco da ancoragem E, [GPa] 195
Resisténcia a tragdo da ancoragem Fc [kN] 1240

Forga de pré-esforgo F [kN] Flézg§grg§;}ilzggzﬁ(as

Devido ao fato do modulo MEF ndo considerar os coeficientes parciais de seguranca do
Eurocodigo 7 para projetos geotécnicos, optou-se por considerar todos os coeficientes parciais de
seguranca como 1 no modulo VC. Dessa forma, as anélises realizadas por ambos os modulos

podem ser diretamente comparadas.

O faseamento construtivo considerado foi uma primeira fase representando a construcao
do paramento, de forma que seja possivel verificar o calculo das pressdes realizado pelo programa.
As demais fases variam entre escavacdo e inser¢ao de ancoragens, respectivamente, até que a
profundidade pretendida seja atingida. As profundidades de escavagdo foram consideradas 0,5
metros abaixo do nivel das ancoragens. O nivel de 4gua foi considerado sempre coincidente com
a superficie do terreno ja que a parede esta encastrada no firme ndo havera fluxo de agua para

dentro da escavagdo, ou seja, no lado escavado o nivel de 4gua coincide com a cota da escavacao.

O faseamento construtivo estd ilustrado na Figura 33. Nesta Figura, ¢ possivel observar

apenas o lado direito da estrutura. Tratando-se de uma escavagdo simétrica, a Figura 33 mostra
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apenas o lado modelado nos programas. No Apéndice A, ¢ apresentado o faseamento construtivo

nos modulos do programa utilizado, assim como a malha de elementos finitos utilizada no MEF.

O Apéndice B fornece um exemplo da apresentagdo dos resultados em ambos os modulos.
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Figura 33 — Fases Construtivas.

Definidos o faseamento construtivo e os tipos de solo a serem analisados, foi possivel

determinar as combinagdes de andlise (Quadro 9) que seriam realizadas em cada estudo.
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Quadro 9: Combinacdes de analises.

Estudo realizado Mobdulo Tipo de solo Espessura da Fase;
parede (m) construtivas
Ve Arg%la mole 0.6 1-8
. Argila mole 0.6 le8
Faseamento construtivo ;
MEF Argila mole 0.6 1-8
Argila mole 0.6 le8
Argila mole 0.6 1-8
Argila média 0.6 1-8
VC o
Argila rija 0.6 1-8
o Argila muito rija 0.6 1-8
Resisténcia do solo Argila mole 0.6 18
Argila média 0.6 1-8
MEF o
Argila rija 0.6 1-8
Argila muito rija 0.6 1-8
Argila mole 0.3 1-8
Argila mole 0.6 1-8
Argila mole 0.9 1-8
VC . L
Argila muito rija 0.3 1-8
Argila muito rija 0.6 1-8
o Argila muito rija 0.9 1-8
Rigidez da parede Argila mole 0.3 1-8
Argila mole 0.6 1-8
Argila mole 0.9 1-8
MEF . L
Argila muito rija 0.3 1-8
Argila muito rija 0.6 1-8
Argila muito rija 0.9 1-8

Portanto, todas as combinagdes de andlises serdo realizadas para ambos os métodos utilizados.

Desta forma ¢ possivel comparar diretamente os resultados obtidos por cada uma das

metodologias, verificando a concordancia dos resultados obtidos.
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4. Apresentaciao e analise de resultados

4.1. Comentarios iniciais

Antes de iniciar os trabalhos, foi necessdrio um periodo de familiarizagdo com os
programas utilizados, de forma a entender seu funcionamento e estudar suas metodologias. Nesta

etapa, percebeu-se uma diferenga entre a maneira que os modulos determinam as pressoes de terra.

Como citado anteriormente, a Fase 1 do faseamento construtivo foi considerada para que
fosse possivel conferir os calculos de pressdo de terra realizados pelos mddulos. Para todas as
analises, o programa MEF calculou corretamente as pressdes de terra para esta fase, no entanto, o

mesmo nao foi observado no programa VC.

Percebeu-se, entdo, que o programa VC, quando utilizado em termos de tensdes totais,
aplica o coeficiente de impulso de repouso a tensdo total, ou seja, o coeficiente de impulso também
afeta as pressoes de agua, reduzindo-as. Portanto, as pressoes de terra ndo sdo determinadas

conforme a Equacdo 4 e seguem a relacdo apresentada na Equagdo 19.
op=0p+u={"*h+y,*h,)*K (19)

O modulo Empuxo de Terra do GEOS foi utilizado para verificar a maneira que o modulo
VC computa as pressoes de terra. Através da utilizagdo deste modulo, foi possivel comprovar que
a pressao de repouso para a Fase 1 ¢ computada segundo a Equacao 19. Portanto, as pressdes de
dgua estdo sendo consideradas menores do que deveriam, o que pode levar a um

subdimensionamento das estruturas utilizando este modulo.

Além disso, ¢ importante frisar que os diagramas de pressoes de terra apresentados para
cada moédulo possuem significados diferentes. No moédulo verificagdo de contengdes (VC), os
resultados relativos as pressdes de terra dizem respeito a diferenca entre as pressdes de terra de
cada lado da estrutura. Sendo assim, o diagrama de pressoes de terra apresenta a resultante das
pressdes atuantes na estrutura, pressoes do lado ndo escavado (ativas) menos pressoes do lado

escavado (passivas).

Para o modulo MEF, os diagramas de pressdes de terra representam as pressoes de terra
do lado ndo escavado (ativas). Portanto, através desses diagramas ¢ possivel observar a reducgao

da pressao de repouso ao longo da evolucao da escavagdo, conforme a parede se movimenta para
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longe do lado ndo escavado. O programa apresenta as tensdes em termos de tensdes totais ou
efetivas, mas tratando-se de uma analise nao drenada, as pressdes serao apresentadas em termos

de tensoOes totais.

4.2. Faseamento construtivo

Os métodos de andlise utilizados nos mddulos verificagdo de contencdo (VC) e MEF sao
evolutivos, isso significa que o faseamento construtivo afeta os deslocamentos e esforcos
observados na estrutura. Dessa forma, optou-se por comparar modelos que utilizam as 8 fases
construtivas propostas com modelos que utilizam apenas a primeira e a ultima fase construtiva, ou

seja, sem fases intermédias.

Assim, ¢ possivel perceber a influéncia das fases construtivas no comportamento da

estrutura. O Apéndice C apresenta cada fase construtiva separadamente.

4.2.1. Modulo verificagao de contengdes

A Figura 34 apresenta de forma sucinta os deslocamentos, pressdes de terra, esfor¢o
transverso € momento fletor para todas as fases construtivas (1-8). O solo utilizado nesta andlise

foi um solo argiloso mole e a espessura da parede ¢ de 0,6 metros.
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Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressées de Terra x Profundidade
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Figura 34 — Deslocamento, pressoes de terra e esforcos em todas as fases construtivas — VC.

A primeira fase construtiva ¢ caracterizada pela insercao do paramento e o impulso atuante
dos dois lados da parede deveria ser o impulso de repouso, fazendo com que o deslocamento, as
pressoes de terra e os esforcos sejam nulos. No entanto, como pode ser observado na Figura 34, o
modulo VC jé considera algum deslocamento do paramento, provavelmente devido ao elevado
peso proprio da estrutura e a reduzida resisténcia do solo, iniciando a mobilizagdo dos impulsos

ativo e passivo e dos esforgos na parede.

As fases de construgdo seguintes se alternam entre escavagao e inser¢ao de ancoragem com
aplicacdo de pré-esforco. A Figura 34 deixa claro que as fases de escavacdo estdo associadas a
movimentos da parede em direcdo a escavagdo e as fases de pré-esfor¢o estdo associadas ao

movimento em sentido contrario. E possivel observar que o pré-esfor¢co nos niveis superiores
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chega a causar a compressao do solo nao escavado. Valores negativos de deslocamento significam

que a parede se desloca em diregdo a escavacgao.

Como esperado, os esfor¢cos maximos, esforgo transverso e momento fletor, em todas as
fases, ocorrem na base da parede, devido ao encastramento considerado. Nas fases de escavagdo,
¢ possivel observar um grande aumento dos esfor¢os na base da parede, enquanto fases de pré-
esfor¢o afetam os diagramas proximo a aplicacao da forga, mas afetam muito pouco os esforgos

na base.

Além disso, € possivel perceber claramente o efeito do pré-esforco nos diagramas de
esforcos. No diagrama de esforco transverso, € possivel perceber picos caracteristicos nos pontos
de insercdo das ancoragens. No diagrama de momento fletor, o efeito ndo ¢ tdo evidente, mas os

pontos de inser¢ao de ancoragens também podem ser identificados.

A Figura 35 ilustra a evolugdo dos deslocamentos nos niveis das ancoragens, for¢as nas
ancoragens e esfor¢os na base da parede. Os esforgos foram analisados na base da estrutura ja que
¢ onde apresentam valor maximo em todas as fases. E possivel perceber que, em fases de pré-
esforco, os esforcos na base praticamente ndo se alteram quando comparados com a fase de
escavacao anterior. Variagdes menores que +1% podem ser observadas nos esforgos na parede
quando as ancoragens 1 e 2 sdo inseridas, fases construtivas 3 e 5 respectivamente. Quando a

ancoragem 3 ¢ inserida, fase 7, variagdes da ordem de +2% ocorrem para ambos os esforgos.

Os deslocamentos foram analisados nas alturas de inser¢do das ancoragens para que seja
possivel perceber sua influéncia, assim como a relacdo entre a forca nas ancoragens com o
deslocamento da parede. A ancoragem 1, apds sua inser¢do, faz com que a parede a sua volta esteja
sempre a comprimir 0 macigo € a inser¢ao da ancoragem 2 tem o mesmo efeito, no entanto, apenas

até a proxima fase de escavagao.
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Evolucdo do Deslocamento Horizontal Evolugdo dos esforgos nas ancoragens
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Figura 35 — Evolucao dos deslocamentos, for¢as nas ancoragens e esfor¢os na parede: a)
evolucdo do deslocamento horizontal da parede nos niveis das ancoragens; b) evolucao das
forgas nas ancoragens; c¢) evolucao do esforgo transverso na base da parede; d) evolucao do

momento fletor na base da parede — VC.

E possivel perceber também a relagdo do deslocamento com a forga nas ancoragens.
Quando a parede se movimenta em direcdo a zona escavada, a forca nas ancoragens aumenta, e
quando a parede se movimenta em direcdo ao macigo, a for¢a nas ancoragens diminui. A for¢a nas
ancoragens esta extremamente relacionada com o comprimento da ancoragem, quanto maior for o

aumento da variacdo do comprimento original, maior serd a for¢a na ancoragem.
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A Figura 36 compara a analise apresentada acima que foi realizada considerando todas as
8 fases construtivas propostas € uma analise realizada sem as fazes intermédias, ou seja, apenas
com a primeira e ultima fase de constru¢do. E possivel perceber que a retirada das 6 fases

construtivas intermédias ndo afetou significativamente o comportamento da estrutura.
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Figura 36 — Comparacdo de analises com diferentes faseamentos construtivos — VC.

Como pode ser visto na Figura 36, os diagramas apresentados sdo praticamente
coincidentes para as duas situagdes. Os esforcos sofrem pequenas alteragdes, sendo ligeiramente
menores quando apenas a primeira e Ultima fase sao consideradas, aproximadamente -3% para o
momento fletor e -0,5% para o esforgo transverso na base da parede. O deslocamento horizontal

da parede sofre uma variacdo maior de cerca de -8%. No diagrama de pressdes de terra, € possivel
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verificar uma variagdo um pouco maior até¢ a profundidade de 7 metros, onde os diagramas se

tornam praticamente coincidentes.

4.2.2. Modulo método dos elementos finitos

A Figura 37 apresenta de forma sucinta os deslocamentos, pressdes de terra, esfor¢o
transverso ¢ momento fletor para todas as fases construtivas (1-8), realizadas no modulo MEF. O
solo utilizado nesta andlise foi um solo argiloso mole e a espessura da parede ¢ de 0,6 metros,

assim como na analise anterior utilizando o mddulo VC.
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Figura 37 — Deslocamento, pressdes de terra e esforcos em todas as fases — MEF.
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Neste modulo, € possivel observar o comportamento esperado na primeira fase construtiva,
comprovado pelos valores nulos de deslocamento e esforgos, assim como pelo impulso de repouso
representado no diagrama de pressdes de terra. No diagrama de pressdes de terra, pode ser
observado ainda a redugdo das pressoes em fases de escavacdo e seu aumento na fase de pré-

esfor¢o subsequente.

Nos diagramas de esforgos, o efeito do pré-esforgo ainda pode ser observado, no entanto,
de maneira menos evidente. Os diagramas de esforco transverso ainda apresentam picos de
esfor¢o, mas ndo nas alturas de inser¢ao das ancoragens. Para o momento fletor, ainda & possivel

observar mudangas na altura de inser¢ao das ancoragens.

A Figura 38 ilustra a evolugdo dos deslocamentos nos niveis das ancoragens, forcas nas
ancoragens e esfor¢os na base da cortina. Nesta Figura, é possivel observar claramente a influéncia
do pré-esfor¢o no deslocamento da parede. Em fases de pré-esforgo, a variagdo dos esforgos na
base da parede ocorre de forma mais acentuada, sendo que para as ancoragens 1, 2 e 3 o esforgo

transverso varia +22%, +2% ¢ -8,5% ¢ o momento fletor varia +5%, -10% e -17%.

Uma caracteristica muito interessante deste modulo ¢ o fato de que, na fase que a
ancoragem ¢ inserida e pré-esforcada, a forga na ancoragem calculada pelo programa nao
corresponde a forca de pré-esforco aplicada. Isso pode ser observado pelo valor negativo na fase
inser¢ao das ancoragens. Devido a relagdo entre o comprimento inicial da ancoragem e a forca na
mesma, uma possivel explicagdo para este fendmeno € que o programa considera a inserc¢ao e pré-
esfor¢o da ancoragem, fazendo com que a parede se desloque contra o maci¢o que, por sua vez,

reduz o comprimento da ancoragem e consequentemente reduz a forga a que esta sujeita.
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Evolugdo do Deslocamento Horizontal Evolugdo dos esforgos nas ancoragens
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Figura 38 — Evolucao dos deslocamentos, for¢as nas ancoragens e esfor¢os na parede: a)

evolucdo do deslocamento horizontal da parede nos niveis das ancoragens; b) evolucao dos
esforcos nas ancoragens; ¢) evolucdo do esforgo transverso na base da parede; d) evolucao do

momento fletor na base da parede — MEF.

A Figura 39 compara a andlise apresentada acima que foi realizada com as 8 fases
construtivas propostas e uma analise realizada apenas com a primeira e Ultima fase de construcao

inseridas no programa. Através dessa Figura, ¢ possivel perceber uma consideravel variacdo em

todos os graficos apresentados.
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Figura 39 — Comparagao de andlises com diferentes faseamentos construtivos — MEF.

Considerando apenas as fases inicial e final na andlise, o esfor¢o transverso e 0 momento

fletor na base da parede sdo cerca de 14% e 25,5% menores, respectivamente. O deslocamento ¢

0 que apresenta maior varia¢do, de aproximadamente 50%, para o valor maximo que ocorre em

profundidades diferentes nas duas situagdes. As pressoes de terra para as profundidades de 1 até

12 metros sdo em média 30% maiores quando considerando apenas duas fases construtivas.

Portanto, € possivel perceber uma grande importancia do faseamento construtivo, que influencia

significativamente o comportamento da estrutura quando se utiliza o MEF.

59



4.2.3. Comparagao entre os modulos verificacao de contencdo e MEF

A Figura 40 compara os resultados obtidos na ultima fase construtiva para a analise que

considera todas as fases construtivas inseridas nos médulos VC e MEF. As pressoes de terra nao

serdo comparadas devido ao diferente significado que apresentam em cada modulo.
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Figura 40 — Comparacao dos deslocamentos e esfor¢os na ultima fase construtiva para os

modulos VC e MEF.

Analisando a Figura 40, fica claro que os resultados obtidos em cada modulo sdo bastante

diferentes, tanto no que diz respeito ao aspecto quantitativo (valores) quanto ao aspecto qualitativo

(tragado dos diagramas). O Quadro 10 apresenta a diferenca entre os valores maximos de
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deslocamento e esfor¢os entre modulos. No caso dos esfor¢os, o valor maximo ocorre na base da
parede em ambos os modulos. No entanto, 0 mesmo ndo ocorre para os deslocamentos maximos

que ocorrem em profundidades diferentes em cada médulo.

Quadro 10: Comparacao entre métodos de analise.

Modulo Esfor¢o Transverso | Momento Fletor | Deslocamento
(kN/m) (kNm/m) (m)
VvC -264.8 347.78 -1.96
MEF -440.3(+66%) 1193.3 (+243%) | -19 (+869%)

Através do Quadro 10, a grande diferenca quantitativa entre metodologias de analise fica
clara. No entanto, era esperado que os métodos de analise apresentassem uma semelhanga maior,

pelo menos do ponto de vista qualitativo.

\

Devido a maioria dos parametros ter sido assumida e da quantidade de paridmetros
necessarios para a utilizagdo do MEF, pode ser que os dois programas estejam modelando solos
diferentes. Além disso, 0 mddulo VC considera as pressdes de terra menores do que deveria, o que

pode também explicar os resultados menores obtidos neste mdodulo.

Com relagdo as forgas nas ancoragens, apresentados nas Figuras 35 e 38, verifica-se que
estas variam um maximo de 1,37% (ancoragem 2) para VC e um maximo de 13,46% (ancoragem
1) para o MEF. Apesar da grande diferenga quantitativa e o maximo ser obtido em ancoragens
diferentes, as forgas em ambos os casos podem ser relacionadas com os deslocamentos relativos

das ancoragens.

Isso quer dizer que a méaxima for¢a na ancoragem ¢ obtida para o maior deslocamento
relativo. O termo deslocamento relativo esta sendo utilizado, neste caso, como a diferenca entre o

deslocamento da ancoragem na fase de sua inser¢ao e o deslocamento observado em outra fase.

4.3, Resisténcia do solo

Os parametros de resisténcia dos solos sdo de extrema importancia para definir as

interacdes deste meio com as estruturas que estd em contato. Desta forma, ¢ importante entender
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a maneira que esses parametros, resisténcia nao drenada e coesdo efetiva do solo, afetam o

deslocamento e os esfor¢os em estruturas de suporte.

Teoricamente, quanto maior a resisténcia de um solo menores serdo os deslocamentos
relativos entre particulas, devido a maior resisténcia ao corte do solo. Portanto, se espera que os
deslocamentos da parede diminuam com o aumento da resisténcia do solo. A reducdo do
deslocamento consequentemente afeta os esforcos na parede, que também devem diminuir com o

aumento da resisténcia do solo.

4.3.1. Modulo verificagao de contengoes

Os resultados obtidos através dessa metodologia de andlise sdo extremamente
interessantes, ja que nao correspondem aos resultados esperados. Os resultados para a ultima fase
construtiva estdo apresentados na Figura 41 através da comparacdo do deslocamento, esforgos e

pressdes de terra em fungao dos diferentes valores de resisténcia ndo drenada do solo.

A partir da Figura 41, € possivel perceber que os resultados obtidos divergem daquilo que
se esperava. Era esperado que o aumento da resisténcia causaria uma redu¢do dos deslocamentos
e consequentemente dos esfor¢os. No entanto, o deslocamento e os esforcos obtidos para Cu=75
kPa sdo menores que para Cu=150 kPa. Além disso, o diagrama de pressdes de terra apresenta

menor valor na base da parede quando Cu=75 kPa.

O Quadro 11 compara as pressoes de terra e os esfor¢cos na base da parede. Este Quadro
deixa claro que os esforgos para Cu=75 kPa sao menores que para Cu=150 kPa. Inclusive o esforco
transverso para Cu=75 kPa ¢ o menor de todos, possivelmente relacionado com o diagrama de

pressdes de terra que também apresenta menor valor na base para este caso.
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Figura 41 — Deslocamentos, pressoes de terra e esfor¢os na ultima fase construtiva para os

diferentes tipos de solos considerados — VC.

Quadro 11: Esforcos na estrutura em func¢ao da resisténcia nao drenada.

Cu (kPa) Pressdes de terra | Esforgo Transverso Momento Fletor
(kPa) (kN/m) (kNm/m)
300 148,8 -212.02 151.91
150 148,83 -266.52 (+26%) 244.39 (+61%)
75 111,6 (-25%) -209.96 (-1%) 201.67 (+33%)
25 133,16 (-10,5%) -264.8 (+25%) 347.78 (+129%)

Outra caracteristica interessante da Figura 41 ¢ a grande diferenca entre o tragado dos

diagramas para Cu=25 kPa e os demais solos. O diagrama de pressoes de terra € o que se destaca,
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possuindo um tracado completamente diferente dos demais, que sdo muito semelhantes para

Cu=75, 150 e 300 kPa.

Uma possivel explicagdo tanto para os diferentes tragados quanto para o esforco transverso
minimo em Cu=75 pode ser o efeito do pré-esforco. Para solos de menor resisténcia, o pré-esforgo
pode ter um efeito mais significativo do que para solos com maior resisténcia. Isso pode explicar
os deslocamentos de Cu=75 kPa serem menores que para Cu=150 kPa, ja que o pré-esforco nos
niveis superiores da cortina causam maior deslocamento da parede em dire¢@o ao solo, diminuindo

o deslocamento maximo que ocorre no sentido contrario.

4.3.2. Modulo método dos elementos finitos

O método dos elementos finitos apresenta resultados mais condizentes com o esperado,
através deste método, ¢ possivel perceber a reducao do deslocamento e dos esforgos com o
aumento da resisténcia do solo. A Figura 42 apresenta os resultados obtidos em funcdo da coesao
efetiva do solo. Os diagramas apresentados na Figura 42 possuem uma relagdo bem mais clara do

que aqueles apresentados na Figura 41.

Comparando os diagramas de pressdes de terra com os deslocamentos, € possivel perceber
a reducdo das pressdes conforme os deslocamentos aumentam. No entanto, para ¢’=94,5 e 200
kPa, os diagramas de pressdes de terra assumem praticamente o mesmo tragado, ou seja, 0 aumento
do deslocamento nao causou uma reducao das pressdes de terra. Como os deslocamentos sdao
extremamente pequenos, 0,057 e 0,044% da altura total da parede, respectivamente, ¢ possivel que

a pequena variac¢ao de deslocamento ndo seja suficiente para causar diferenca nas pressoes de terra.

Todos os diagramas de esfor¢os transverso e momento fletor apresentados na Figura 42
apresentam tragados extremamente semelhantes. Para o esforco transverso a semelhanga tem fim
na profundidade de aproximadamente 9,3 metros, correspondente a altura escavada. Para o

momento fletor a semelhanca tem fim a uma profundidade de cerca de 12 metros.
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Figura 42 — Deslocamentos, pressdes de terra e esfor¢os na tltima fase construtiva para os

diferentes tipos de solos considerados — MEF.

Em todos os casos apresentados até agora, o momento fletor € o esforco transverso foram
maximos na base da parede, no entanto, este ndo € o caso para uma das situagdes desta andlise. Na
Figura 42, pode ser visto que, para o solo com ¢’=200 kPa, apesar do momento fletor ser maximo

na base da parede, o esfor¢o transverso maximo ocorre a uma profundidade de 9,3 metros.

O Quadro 12 resume os esfor¢os na base da parede em fun¢ao da coesdo efetiva do solo,
assim como o crescimento dos esfor¢os em relagdo ao solo que possui ¢’=200 kPa. Através do
Quadro 12 ¢ possivel perceber que em média o momento fletor assume valores 2,85 vezes maiores
que o esforgo transverso e, portanto, o crescimento do momento fletor € cerca de 1,45 vezes maior

que o do esforgo transverso.
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Quadro 12: Esforcos na base da parede em funcio da coesao efetiva.

c' (kPa) Esforgo Transverso (kN/m) Momento Fletor (kNm/m)
200 -118.3 406
94.5 -194.8 (+65%) 580.6 (+43%)
70 -286.9 (+142%) 807.9 (+99%)
25 -440.3 (+272%) 1193.3 (+194%)

Outra observacao que pode ser retirada do Quadro 12 ¢ o aumento dos esfor¢os com o
aumento da coesao efetiva. Entre ¢’=25 e 94,5 kPa, o aumento da coesao efetiva em 1 kPa implica
em uma reduc¢ao do esforgo transverso, na ultima fase construtiva e na base, de cerca de 3,5 kN/m.
No caso do momento fletor, a reducdo ¢ de aproximadamente 8,8 kNm/m. Os erros obtidos ao
utilizar essas relagdes sdo de aproximadamente 2,5%, ja que o crescimento nao ocorre de forma

linear.

4.3.3. Comparagao entre os modulos verificacao de contencao e MEF

Os resultados obtidos através da utilizagdo dos programas VC e MEF para uma variagao
daresisténcia do solo foram muito diferentes. No MEF, os diagramas obtidos foram extremamente
semelhantes e condizentes com as expectativas, foi ainda possivel retirar relagdes praticamente
lineares do crescimento dos esforgos para determinados valores de resisténcia. No médulo VC,
alguns diagramas sao completamente diferentes dos demais e o aumento da resisténcia ndo drenada

ndo implica necessariamente a redu¢ao do deslocamento e esforcos na parede.

O Quadro 13 compara os valores maximos de esfor¢os e deslocamento, obtidos em ambos
os métodos para os diferentes tipos de solo considerado. E importante ressaltar que o ponto de
aplicacdo dos valores maximos pode variar entre os mddulos ou dentro do mesmo moddulo para
solos diferentes. O deslocamento ¢ o resultado que apresenta maior discrepancia entre programas
chegando a ser de 10 a 15 vezes superior no MEF. O momento fletor também ¢ sempre maior no
MEF, os valores sao de 2,4 a 4 vezes superiores. No entanto, o esforco transverso em alguns casos
€ superior em um programa € em outros € superior no outro, sendo o resultado que menos varia

entre os métodos utilizados.
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Quadro 13: Comparacao dos valores maximos obtidos nos moédulos VC e MEF para os

diferentes tipos de solo considerados.

, , Esforgo Transverso | Momento Fletor Deslocamento

Cu | ¢ ¢ (kKN/m) (KNm/m) (mm)
(kPa) | (kPa) (®)
MEF VC MEF VC MEF VC

25 25 20 -4403 | -264.8 1193.3 | 347.78 -19 -1.96
75 | 70 20 -286.9 | -209.96 | 807.9 | 201.67 | -11.5 -0.66
150 | 94,5 20 -194.8 | -266.52 | 580.6 | 24439 | -85 -0.79
300 | 200 20 -155.5 | -212.02 406 15191 | -6.6 -0.32

4.4. Rigidez do paramento

A rigidez (EI) do paramento de uma parede moldada ¢ funcdo da espessura e do material
da parede. Como o mesmo material foi considerado em todas as andlises, a rigidez serd funcao da
espessura neste estudo. A espessura deste tipo de estrutura, de maneira geral, varia entre 0,3 ¢ 1,2
metros. Neste estudo foram consideradas espessuras de 0,3, 0,6 ¢ 0,9 metros. Os solos analisados
foram argila mole e argila muito rija, de forma que seja possivel ter uma nogao do efeito da rigidez

em solos pertencentes aos extremos de resisténcia.

E valido ressaltar que a variagdo da espessura ndo gera uma variacdo linear da rigidez da
parede. Como o momento de inércia varia com a altura da se¢@o (espessura) ao cubo, portanto,
uma parede com espessura de 0,6 metros € 8 vezes mais rigida que uma parede com espessura de

0,3 metros.

4.4.1. Modulo verificagao de contengdes

4.4.1.1.  Solo argiloso mole

A Figura 43 apresenta os resultados obtidos, na tltima fase construtiva, para o solo argiloso
mole em funcdo da espessura da parede. Comparando os resultados obtidos entre as espessuras de
0,3 e 0,6 metros com as espessuras de 0,6 e 0,9, percebe-se que para os primeiros as diferencas

sa0 muito maiores, principalmente no que diz respeito aos deslocamentos.
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Figura 43 — Comparacdo de analises com paramentos de diferentes rigidezes em argila mole

para a ultima fase construtiva — VC.

E possivel perceber que o aumento da rigidez sempre esta relacionado a uma redugéo do
deslocamento da parede. No entanto, com relagdo aos esforgos, existe uma reducdo entre as
espessuras de 0,3 e 0,6 enquanto um aumento ocorre entre 0,6 ¢ 0,9. Além disso, os esforgos
variam muito pouco entre as espessuras de 0,6 ¢ 0,9 metros. O Quadro 14 apresenta os esforgos

na base da estrutura, de modo que € possivel verificar esse comportamento.
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Quadro 14: Esforcos na base da estrutura em solo argiloso mole em funcio da espessura do

paramento — VC.

e (m) Esforgo Transverso (kN/m) Momento Fletor (kNm/m)
0,9 -374.11 529.5
0,6 -264.8 (-29%) 347.78 (-34%)
0,3 -682.64 (+82,5%) 1845.95 (+249%)

O comportamento observado nao ¢ necessariamente fora do comum. De maneira geral, o
aumento de rigidez causa a reducdo do deslocamento, portanto, as pressdes de terra aumentam.
Sendo assim, os esfor¢os desenvolvidos no encastramento devem ser maiores para combater as

maiores pressoes de terra.

No entanto, iSso nao ocorre para a situacao em que a espessura vale 0,3 metros. Neste caso,
especificamente, é possivel que devido a flexibilidade da estrutura, os esforcos desenvolvidos
sejam maiores por causa do deslocamento excessivo da parede, que quase atinge 1% da altura total
da estrutura. Sendo assim, os esfor¢os ndo sdo causados pelas pressdes de terra, portanto, sua

redugdo nao afeta os esforgos na parede.

Através dessa andlise, € possivel concluir que, para a situacdo considerada, a espessura
ideal da parede esta entre 0,6 ¢ 0,9 metros do ponto de vista dos esforcos solicitantes. O Quadro
14 compara os resultados obtidos para os esforcos em fun¢do da espessura da parede, apesar deste

ndo ser o ponto de aplicacdo do esforgo transverso maximo para a espessura de 0,3 metros.

4.4.1.2.  Solo argiloso muito rijo

A Figura 44 apresenta os resultados obtidos na Gltima fase construtiva para o solo argiloso
muito rijo em funcdo da espessura da parede. Os resultados obtidos para este tipo de solo sdo
diferentes do anterior, ¢ interessante perceber principalmente os deslocamentos e pressdes de terra
para a espessura da parede de 0,3 metros. Nesta analise, o aumento da rigidez estd sempre
relacionado com aumento de esforcos e de deslocamento, devido a reducdo de redistribuicao das

pressoes de terra.
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Figura 44 — Comparagao de andlises com paramentos de diferentes rigidezes em argila muito

rija na ultima fase construtiva — VC.

Analisando os resultados obtidos para a espessura de 0,3 metros, € possivel perceber que
o pré-esforco nas ancoragens influenciam consideravelmente o deslocamento da estrutura.
Observa-se, também, que os diagramas de pressdoes de terra assumem uma forma muito
caracteristica. Conforme a espessura da se¢do aumenta, o efeito do pré-esforco deixa de ser
localizado. Ou seja, a rigidez da parede além de afetar o deslocamento causado pelas pressdes de

terra, afetam também o deslocamento contrario devido ao pré-esforgo.

O Quadro 15 apresenta a evolucdo dos esfor¢os na base da estrutura, ¢ possivel perceber
que existe uma relacao quase linear para o esfor¢o transverso. No entanto, 0 mesmo ndo pode ser

dito para o momento fletor.
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Quadro 15: Esforcos na estrutura em solo argiloso muito rijo em funcio da espessura do

paramento — VC.

e (m) Esforgo Transverso (kN/m) Momento Fletor (kNm/m)
0,3 -106.94 38.16
0,6 -212.02 (+98%) 151.91 (+298%)
0,9 -321.16 (+200%) 355.09 (+831%)

Para esta situacdo, a espessura ideal da parede deve estar compreendida entre 0,3 e 0,6
metros. A adocdo de uma espessura de 0,3 metros, inclusive, parece interessante devido ao efeito
de redistribuicdo de pressdes, que faz com que os diagramas de esfor¢os variem pouco nas diversas
secdes da estrutura, principalmente o momento fletor que fica contido entre +50 kNm/m ao longo

de todo comprimento da estrutura.

4.4.2. Modulo método dos elementos finitos

44.2.1. Solo argiloso mole

Nesta analise, ¢ possivel perceber uma boa relacdo entre a rigidez da parede com o
deslocamento e esforcos observados, assim como a reducdo nas pressoes de terra. A Figura 45

apresenta os resultados obtidos para essa andlise na tltima fase construtiva.

Através da andlise da Figura 45, fica clara a relagdo aumento da rigidez, aumento das
pressdes de terra, aumento dos esforcos e redu¢do do deslocamento. O Quadro 16 apresenta os

esforcos na base da parede.
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Figura 45 — Comparacdo de analises com paramentos de diferentes rigidezes em argila mole na

ultima fase construtiva — MEF.

Quadro 16: Esforcos na estrutura em solo argiloso mole em funcio da espessura do

paramento — MEF.

e (m)
0,3
0,6
0,9

Esfor¢o Transverso (kN/m)
-209
-440.3 (+111%)
-593.6 (+184%)

Momento Fletor (kNm/m)
384.8
1193.3 (+210%)
1977.4 (+414%)

O aspecto mais interessante desta analise diz respeito aos deslocamentos observados para

as espessuras de 0,6 e 0,9 metros. Entre estas situacdes, o tragado dos deslocamentos varia
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significativamente, no entanto, o deslocamento maximo nas duas situagdes ¢ muito proximo, -19
e -18,1 respectivamente. Além disso, para a espessura de 0,9 metros, o tragado se assemelha a uma

rotagdo em torno da base.

Sendo assim, para essa situagdo, ndo parece favoravel aumentar a espessura da parede além
dos 0,6 metros. Caso a situagdo de projeto permita deslocamentos maiores, uma espessura mais
proxima de 0,3 metros ¢ ainda mais favoravel, devido a distribui¢do mais uniforme de esfor¢os ao

longo da estrutura, principalmente do momento fletor.

4.4.2.2.  Solo argiloso muito rijo

Assim como na analise para um solo argiloso mole, esta analise apresenta a mesma relacao
entre a rigidez da parede com o deslocamento e esforgos observados, assim como a reducao nas
pressoes de terra. No entanto, devido a alta resisténcia do solo, os esfor¢os maximos nao ocorrem
necessariamente na base da estrutura. A Figura 46 apresenta os resultados obtidos para a variagdo

da rigidez do paramento em solos argilosos muito rijos na tltima fase construtiva.

O efeito da resisténcia do solo estd claramente exemplificado no diagrama de esforco
transverso. Neste diagrama, pode ser observada uma redugao do esforco a partir da profundidade
de escavagio (9,3 metros). E a partir desta profundidade que a pressio passiva existe, reduzindo o

deslocamento da estrutura.

A redugdo do esforgo transverso, devida a pressdo passiva, € tamanha que no caso das
espessuras de 0,3 e 0,6 metros o ponto de aplicacdo do esforgo transverso maximo ocorre na
profundidade de 9,3 metros. O momento fletor também ¢ afetado, sendo que para a espessura de
0,3 metros, 0 momento maximo estd aplicado a uma profundidade de 8,3 metros. O Quadro 17

compara os valores de esfor¢o transverso para diferentes profundidades de 9,3 e 15 metros (base).
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Figura 46 — Comparagao de andlises com paramentos de diferentes rigidezes em argila muito

rija na ultima fase construtiva — MEF.

Quadro 17: Esforco transverso na estrutura em solo argiloso muito rijo em funcio da

espessura do paramento — MEF.

Esforgo Transverso (kN/m)
e (m)
h=9,3 m h=15m
0,3 -101.6 -24.2
0,6 -155.5 (+53%) -118.3 (+389%)
0,9 -206.1 (+103%) -237.9 (+883%)

Para essa situagdo, uma espessura entre 0,3 e 0,6 metros parece adequada para a estrutura.

A variacdo dos deslocamentos ¢ muito pequena para justificar espessuras maiores, apesar de uma

74



reducdo de 9,5 para 6,6 milimetros ser de aproximadamente 30% quando comparado a altura total
da estrutura, essa diferenga ¢ praticamente insignificante. Ambos os valores representam menos

que 0,07% da altura total da estrutura.

4.4.3. Comparagao entre os modulos verificacao de contencdo e MEF

A partir dos resultados anteriores ¢ possivel perceber que o0 médulo MEF considera que
paramentos mais rigidos se deslocam menos e, portanto, estdo sujeitos a maiores pressoes de terra,
do lado ndo escavado, que geram maiores esfor¢os. No entanto, a mesma relagdo ndo foi observada

no mddulo VC, algumas possiveis explicagcdes para isso foram citadas anteriormente.

4.4.3.1. Solo argiloso mole

Para este tipo de solo, 0 método VC correspondeu as expectativas somente em relagdo ao
deslocamento da parede, que reduziu com aumento da rigidez. No entanto, o valor obtido para a
menor rigidez € tdo grande que gera grandes esforgos na base da parede. Este comportamento ndo
¢ observado no MEF. O Quadro 18 apresenta os valores maximos obtidos para o deslocamento e
esforgos, em solo argiloso mole, em funcao da rigidez do paramento. Vale ressaltar que o ponto
de aplicacdo dos esforgos ou do deslocamento maximo pode variar para os diferentes méodulos e

espessuras.

Quadro 18: Comparacio dos valores maximos obtidos variando a espessura do paramento

na ultima fase construtiva — solo argiloso mole.

e (m) Esfor¢o Transverso (kN/m) Momento Fletor (kKNm/m) Deslocamento (mm)
MEF vC MEF vC MEF VC
0,3 -209 -705.8 384.8 1845.95 -29.9 -147.27
0,6 -440.3 -264.8 1193.3 347.78 -19 -1.96
0,9 -593.6 -374.11 1977.4 529.5 -18.1 -0.88

Através do Quadro 18, percebem-se comportamentos opostos entre os modulos utilizados.

Fica claro que no médulo MEF ndo existe vantagem em utilizar uma espessura de 0,9 metros, ja
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que nao reduz de forma significativa o deslocamento da parede quando comparado com a
espessura de 0,6 metros. Enquanto isso, ¢ possivel descartar o uso de uma espessura de 0,3 metros

no modulo VC devido ao deslocamento e esfor¢os excessivos que a estrutura fica sujeita.

4.43.2.  Solo argiloso muito rijo

Para um solo argiloso muito rijo, o método VC apresenta o comportamento esperado
relativamente aos esforcos. No entanto, apresenta o comportamento contrario para o
deslocamento, ou seja, o deslocamento estd aumentando com o aumento da espessura do
paramento. Além disso, o tragado do paramento para uma espessura de 0,3 metros ¢ extremamente

influenciado pelas ancoragens, devido a flexibilidade da parede.

O MEF novamente corresponde as expectativas. O Quadro 19 apresenta os valores
maximos de deslocamento e esforgos na estrutura em solo argiloso rijo na ultima fase construtiva.
Os esfor¢os e deslocamentos maximos ndo ocorrem necessariamente no mesmo ponto de

aplicagao.

Quadro 19: Comparacio dos valores maximos obtidos variando a espessura do paramento

na ultima fase construtiva — solo argiloso muito rijo.

e (m) Esfor¢o Transverso (kN/m) Momento Fletor (kNm/m) Deslocamento (mm)
MEF VvC MEF VvC MEF vC
0,3 -101.6 -106.94 -101.4 38.16 9.5 -0.19
0,6 -155,5 -212.02 406 151.91 -6.6 -0.32
0,9 -237.9 -321.16 862.7 355.09 -4.6 -0.45

No caso de solos argilosos muito rijos, os resultados se aproximaram mais, pelo menos de
forma qualitativa. O modulo VC mostra que a adog¢do de uma espessura de 0,3 metros € vantajosa,
J& que € a espessura que apresenta os menores esforcos e deslocamentos. Através da andlise no
MEF, ¢ possivel concluir que a espessura ideal esta entre 0,3 e 0,6 metros. Tendo em vista apenas

os esforgos, a escolha da espessura da parede também seria de 0,3 metros, assim como no modulo

MEF.
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4.5. Consideragdes finais

Através da utilizagdo de duas metodologias distintas, foi possivel observar uma discrepancia
significativa dos resultados obtidos. De maneira geral, o método dos elementos finitos, em todas
as analises, atendeu as expectativas e produziu resultados condizentes com o esperado. O mesmo
ndo pode ser dito sobre o moédulo verificagdo de contengdes, cujos resultados variaram

significativamente dos obtidos pelo MEF e, por vezes, ndo apresentaram os resultados esperados.

Uma possivel explicacdo para a diferenca entre os resultados obtidos pelos diferentes
modulos do programa, pode ser a diferenga na introdu¢do de dados. Além do MEF necessitar de
mais parametros para modelar o solo, este mddulo considera a redug@o da deformabilidade do solo
em profundidade. Isso poderia ser realizado no moédulo VC através da inser¢do de diversas
camadas de solo com diferentes modulos de deformabilidade. Além disso, o fato do MEF s¢6 aceitar

parametros em condig¢des drenadas, pode também influenciar na divergéncia de resultados.

O faseamento construtivo sé afetou significativamente os resultados obtidos pelo MEF,
enquanto os resultados no modulo VC variaram muito pouco quando ndo foram consideradas fases

construtivas intermédias.

Relativamente ao aumento da rigidez do paramento, o MEF sempre associa o aumento da
rigidez com um aumento das pressdes de terra e esforcos, assim como reduc¢ao dos deslocamentos
horizontais. Para um solo com alta resisténcia e um paramento muito rigido, o deslocamento da
parede na ultima fase construtiva se assemelha a rotacdo em torno da base, assim como em uma

estrutura de suporte rigida.

Ainda considerando a andlise da rigidez, os resultados obtidos no mdédulo verificagdo de
contengoes, para um solo mole, foram qualitativamente semelhantes aos obtidos no MEF. No
entanto, para um solo rigido, os deslocamentos observados apresentaram uma tendéncia inversa,

aumentando com o aumento da rigidez.

Na andlise da resisténcia do solo, o aumento dessa grandeza mostrou uma relagdo quase linear
com os esfor¢os na base da parede, na ultima fase construtiva, para valores de coesao efetiva entre
25 e 94,5 kPa, pelo MEF. Além disso, os diagramas obtidos foram praticamente paralelos para os
deslocamentos, para o momento fletor at¢ uma profundidade de 12 metros e para o esforco

transverso para uma profundidade de até 9,3 metros.
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O moédulo VC, no entanto, apresentou um comportamento nao esperado. Os esfor¢os obtidos
na base da parede, para uma resisténcia ndo drenada de 75 kPa, ficaram mais proximos dos
resultados de 300 kPa do que de 25 kPa. Além disso, a resisténcia ndo drenada de 75 kPa
apresentou um deslocamento menor do que a de 150 kPa. Uma possivel explicagdo para isso ¢ o

efeito mais significativo do pré-esforgo em solos de menor resisténcia.

De maneira geral, os deslocamentos calculados pelo modulo VC sao menores que 2
milimetros. Valor praticamente nulo do ponto de vista percentual e absoluto, visto que a estrutura

possui altura total de 15 metros e esse deslocamento corresponde a 0,067% desta altura.

Através deste estudo € possivel perceber que deve-se ter cautela ao utilizar programas de
calculo automatico devido a alta variagdo de resultados que podem ser obtidos na utiliza¢ao de

diferentes metodologias. Sendo sempre valida a verificagdo dos resultados obtidos.
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5. Conclusoes e estudos futuros

5.1. Conclusoes

O objetivo desta dissertagao ¢ analisar o efeito de alguns parametros no comportamento de
estruturas de suporte flexiveis, através de diferentes metodologias de analise e calculo. Os
parametros selecionados foram o faseamento construtivo, a resisténcia do solo e a rigidez da
parede. Os métodos de analise utilizados foram os mddulos verificacdo de contencdo e método

dos elementos finitos do programa de célculo automatico GEOS.

Apesar do moédulo MEF necessitar de uma maior quantidade de dados para realizar as
analises, este método proporcionou resultados extremamente condizentes com as expectativas. A
inser¢do do faseamento construtivo se mostrou indispensavel para o funcionamento adequado do
método, quando as fases construtivas intermedidrias foram desconsideradas o deslocamento

calculado foi 50% menor.

Relativamente a resisténcia do solo e a espessura do paramento, os resultados também
ocorreram segundo as expectativas para o MEF. O aumento da resisténcia do solo sempre causou
redu¢do dos deslocamentos e esforgos, além disso, para valores de coesdo efetiva entre 25 e 94,5
kPa o aumento da coesdo efetiva em 1 kPa implicou em um aumento do esforgo transverso, na
base, de 3,5 kN/m e do momento fletor de 8,8 kNm/m. O aumento da rigidez do paramento
implicou sempre no aumento dos esforgos e na redugdao do deslocamento. Para o solo de menor
resisténcia, o deslocamento da parede comeca a se assemelhar a um deslocamento em torno da

base para uma espessura da parede de 0,9 metros.

Os resultados obtidos através do programa VC, apesar de serem possiveis de explicar, ndo
foram concordantes com as expectativas. O faseamento construtivo ndo se mostrou extremamente
necessario, principalmente para pré-dimensionamento, ja que os esfor¢cos variaram menos de 5%

e o deslocamento diminuiu 8% quando as fases intermedidrias foram desconsideradas.

Quando a resisténcia do solo foi o pardmetro em analise, os resultados obtidos para valores
de resisténcia ndo drenada de 25 e 150 kPa ficaram préximos e para 75 e 300 kPa também,
principalmente em relacdo ao esforgo transverso. Com relacdo a rigidez do paramento, os
resultados foram mais adequados, no entanto, para uma espessura de 0,3 metros, os deslocamentos

para ambos os solos (mole e muito rijo) foram bastante caracteristicos. Para o solo muito rijo, o
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tracado da parede ficou extremamente tortuoso, apesar dos deslocamentos serem extremamente
pequenos. Ja para o solo mole, o deslocamento obtido foi tamanho, cerca de 1% da altura total da

parede, que gerou esfor¢os enormes na base da parede.

Comparando os modulos utilizados, ¢ possivel perceber que, de maneira geral, o MEF
calcula deslocamentos e esforgos maiores que o VC. A principal diferenga observada neste estudo
se deu quando os parametros de resisténcia foram analisados, portanto, como retratado no inicio
do trabalho, a determinagdo dos parametros de resisténcia do solo de forma coerente e

representativa ¢ absolutamente imprescindivel para o sucesso de uma estrutura de suporte.

E possivel, que as diferencga obtidas entre os médulos estudados ocorram devido as diferentes
maneiras de introducdo de dados. Dessa forma, um programa pode estar fazendo consideracdes
que o outro ndo faz. No MEF foi considerada a redug¢do da deformabilidade do solo em
profundidade. Além disso, pode ser que a diferenca entre a utilizagdo de parametros drenados ¢

ndo drenados também influencie na divergéncia dos resultados.

Caso haja algum tipo de incerteza em relagdo aos parametros determinados, uma reducao
da coesdo efetiva no MEF sempre levara a um dimensionamento mais conservativo. No entanto,
o mesmo nao pode ser dito para o mdédulo VC. Para construgdes que necessitam de deslocamentos
minimos, o aumento da rigidez de uma parede moldada, de maneira geral, sempre reduz os
deslocamentos horizontais. Deve-se ter aten¢do até que ponto isso € valido, ja que por vezes este

aumento altera a forma dos deslocamentos mais do que reduz o deslocamento maximo.

5.2. Estudo futuros

Recomenda-se para estudos futuros a modelagdo de uma estrutura ja construida, utilizando
os dados da prospecgdo geotécnica usados no projeto. Dessa forma, ¢ possivel comparar os
resultados das metodologias de analise com os deslocamentos reais da estrutura, assim como os

esforgos nas ancoragens.

Além disso, recomenda-se a comparagdao dos resultados obtidos neste trabalho com
resultados obtidos em programas diferentes que utilizam as mesmas metodologias. Sendo possivel

verificar a concordancia do mesmo método entre programas.
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E indicado a modelagem de estruturas sujeitas a sobrecargas de forma a analisar seus
efeitos. Sobrecargas podem ser utilizadas para simular a presenca de edificios no tardoz da cortina

ou rodovias no nivel da escavacao, por exemplo.

Também seria interessante a caracterizacdao geotécnica extensa de um solo, para que seja
possivel obter todos os diversos parametros necessarios para o MEF. Isso faria com que a
comparacao entre metodologias fosse mais real, ja que diversos parametros deste estudo foram

assumidos e ndo baseados em um solo real.

Sugere-se a variacdo do angulo de atrito no moédulo MEF mantendo a coesdo efetiva
constate de forma a analisar sua influéncia nos resultados. Seria interessante também variar os
niveis das ancoragens e comparar os resultados obtidos neste trabalho com dimensionamentos

realizados por métodos empiricos, como o apoio fixo no pé da cortina.
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APENDICE

construtivo nos modulos do GEOS

A

— Representacao do faseamento

As Figuras a seguir, A47 a A54, apresentam a modelagem do faseamento construtivo no

modulo verificacdo de contengdes do programa GEOS.

Nome :

e

Figura A47 — Fase construtiva 1 — VC.
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Nome :

|Etapa : 2

T [
2.50 2.50
15100
LB :
Figura A48 — Fase construtiva 2 — VC.
Nome : |Etapa : 3
2.50 2.50
15100 %
]
L

Figura A49 — Fase construtiva 3 — VC.
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Nome :

|Etapa : 4

I
[

Figura A50 — Fase construtiva 4 — VC.

Nome :

|Etapa : 5

I
L

15100

Figura AS51 - Fase construtiva 5 — VC.
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Nome :

|Etapa : 6
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Figura A52 — Fase construtiva 6 — VC.
Nome : |Etapa : 7
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Figura AS53 — Fase construtiva 7 — VC.
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Nome :

.30

Figura A54 — Fase construtiva 8 — VC.

As Figuras a seguir, A55 a A63, apresentam a malha de elementos finitos e a modelagem do

faseamento construtivo no médulo método dos elementos finitos do programa GEOS.

Etapa : topologia

Figura ASS — Malha de elementos finitos.
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Nome :

'Etapa : 1

Figura A56 — Fase construtiva 1 — MEF.

Nome :

'Etapa: 2

Figura A57 — Fase construtiva 2 — MEF.
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Nome :

'Etapa : 3

Figura A58 — Fase construtiva 3 — MEF.

Nome :

'Etapa: 4

Figura A59 — Fase construtiva 4 — MEF.
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Nome :

'Etapa:5

Figura A60 — Fase construtiva 5 — MEF.

Nome :

'Etapa : 6

Figura A61 — Fase construtiva 6 — MEF.
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Nome :

'Etapa:7

Figura A62 — Fase construtiva 7 — MEF.

Nome :

'Etapa: 8

Figura A63 — Fase construtiva § — MEF.
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APENDICE B — Apresentacio dos resultados no GEO5

As Figuras a seguir, B64 a B66, ilustram a maneira que o modulo verificagdo de contengdes

apresenta os resultados para a ultima fase construtiva de uma das analises realizadas neste trabalho,

de forma a mostrar como o programa apresenta os resultados da analise.

Médulo da reagio do subsolo o Empuxos de terra + deslocamento
Comprimento da estrutura = 15.00m R
617 e
— — Pressie 00 zjre———— e — — — —
— —Desloc.

T phrets

161.75 |
|

2 | J L
T Geaho
[MN/m®] N [MN/m?]

|
b60.00
[kPa]

Figura B64 — Apresentacdo de resultados do modulo VC: Mdédulo de reagdo do subsolo e

pressdes de terra.

Geometria de estrutura Momento fletor Forga de cisalhamento
Comprimento da estrutura = 15.00m M mix. = 347.78 kNm/m Q mix. = 264.80 kN/m
———— = 000 0.00
0.2mm o8 74N _ | 200 BIEIE e e
~03mm] 016N | — 400 427044 8976
P 1% 600 2370, 7
. = | szm 200 W
T _ | o 1000 i
[ | 1200 12.00
00mm T | 140 778 1480 sy
20K Faooo boooo bsgont o =00

[kNm/m] [N/

Figura B65 — Apresentagao de resultados do modulo VC: Forgas internas na estrutura.
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Geometria de estrutura Deslocamento da estrutura Pressio atuante na estrutura
Comprimento da estrutura = 15.00m Deslc. max. = 2.0 mm Pressdo max. = 133.16 kPa

308. 74N -

0.00

200
4.00
6.00
8.00

0.2mm~|
-03memJPEE TN —

R U —

10.00
12.00

14.00

iy b

[mm]

0.0mm T C =
264.80kN

Figura B66 — Apresentacdo de resultados do mdédulo VC: Deslocamento horizontal e pressodes

de terra na estrutura.

As Figuras B67 e B68 ilustram a maneira que o método de elementos finitos apresenta os
resultados para a ltima fase construtiva de uma das analises realizadas neste trabalho, de forma a

mostrar como o programa apresenta os resultados da analise.

Nome : Etapa : 8
Resultados : total; variavel : Tens&o total o 4 o1, escala : <-4.10; 208.90> kPa

-4.10
0.00
20.00
40.00
60.00
80.00
100.00
120.00
140.00
160.00
180.00
200.00
208.90

A A A A A AN A A A A A A A A A A

Figura B67 — Apresentacao de resultados do médulo MEF — Pressdes de terra totais horizontais.
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Figura B68 — Apresentacao de resultados do médulo MEF: Deslocamentos em mm (cinza),
esforco transverso em kN/m (verde) e momento fletor em kNm/m (vermelho)e esforgos na

estrutura.



APENDICE C - Faseamento construtivo

As Figuras a seguir, C69 a C76, apresentam a evolucao dos deslocamentos, pressoes de terra,
esforgo transverso e momento fletor para cada uma das fases construtivas que foram unificadas na

Figura 34.

Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressdes de Terra x Profundidade

Deslocamento Horizontal (mm) Pressdo (kPa)
2 -15 1 0.5 0 05 -25 0 25 50 75 100 125 150
[, + t t i 0t + + t + i
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14 N\t 14 1 >
15 1 15 ™~
——Fase 1 ——Fasel

Esfor¢o Transverso x Profundidade

Esforgo Transverso (kN/m)

Momento Fletor x Profundidade

Momento Fletor (kNm/m)

300 250 200 -150  -100 50 0 50 100 150 200 -150 -100 50 0 50 100 150 200 250 300 350
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S
15 — 15 l =~
—Fase 1 Fase 1

Figura C69 — Deslocamento, pressdes de terra e esfor¢os na Fase 1 — VC.
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Deslocamento Horizontal x Profundidade

Deslocamente Horizontal (mm)

Pressdes de Terra x Profundidade

Pressdo (kPa)

-2 -1.5 -1 -0.5 o 05 -25 o0 25 50 75 100 125 150
[ + + + i 0t + + t + t i
1 1 1 +
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3 + 3 1
+ 4
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_ 5 r 5 H
E E
T 6 + T 6
2 3
g7 - g7 H
B B
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15 - 15 -
——Fase 2 ——Fase 2
. ~
Figura C70 — Deslocamento, pressdes de terra e esfor¢os na Fase 2 — VC.
Deslocamento Horizontal x Profundidade Presstes de Terra x Profundidade
Deslocamento Horizontal (mm) Pressdo (kPa)
-2 -15 -1 -0.5 o 0.5 -25 ) 25 50 75 100 125 150
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Esforco Transverso x Profundidade
Esforco Transverso (kN/m)
-250 -200 -150 -100 -50 0 50

Momento Fletor x Profundidade
Momento Fletor (kNm/m)

-100 -50 ] 50 100 150 200 250 300 350

Profundidade (m)

—Fase 3

=

«

Profundidade (m)

W N @

-
5}

——Fase 3

Figura C71 — Deslocamento, pressdes de terra e esfor¢os na Fase 3 — VC.

Deslocamento Horizontal x Profundidade

Deslocamento Horizontal (mm)
-1.5 -1 -0.5 0

Pressdes de Terra x Profundidade
Pressdo (kPa)
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—Fase 4

Profundidade (m)

—Fase 4

Esforgo Transverso x Profundidade
Esforgo Transverso (kN/m)
-250 -200 -150 -100 -50 0 50

Momento Fletor x Profundidade
Momento Fletor (kNm/m)

-100 -50 o 50 100 150 200 250 300 350
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——Fase 4

(LIS
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W owm N,

"
=)
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Figura C72 — Deslocamento, pressoes de terra e esfor¢os na Fase 4 — VC.
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Deslocamento Horizontal x Profundidade

Deslocamento Horizontal (mm)

Pressdes de Terra x Profundidade

Pressdo (kPa)

-1.5 -1 -0.5 o - 0 25 50 75 100 125 150
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1 + 1 4
2 2 T
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E E
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" T b _\
15 4 15 4
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. ~
Figura C73 — Deslocamento, pressdes de terra e esfor¢os na Fase 5 — VC.
Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressdes de Terra x Profundidade
Deslocamento Horizontal (mm) Pressdo (kPa)
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Esforco Transverso x Profundidade
Esforgo Transverso (kN/m)

Momento Fletor x Profundidade
Momento Fletor (kNm/m)

-300 -250 -200 -150 -100 -50 0 50 150 -200 -150 -100 -50 0 50 100 150 200 250 300 350
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1 + 1 E
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] K]
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. ~
Figura C74 — Deslocamento, pressdes de terra e esfor¢os na Fase 6 — VC.
Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressdes de Terra x Profundidade
Deslocamento Horizontal ([mm) Pressdo (kPa)
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Esforco Transverso x Profundidade
Esforgo Transverso (kN/m)

Momento Fletor x Profundidade
Momento Fletor (kNm/m)

-300 -250 -200 -150 -100 -50 0 50 100 150 -200 -150 -100 -50 0 50 100 150 200 250 300 350
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$e 1 g
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14 t 14 \
15 L 15 g
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. ~
Figura C75 — Deslocamento, pressdes de terra e esfor¢os na Fase 7 — VC.
Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressdes de Terra x Profundidade
Deslocamento Horizontal (mm) Pressdo (kPa)
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Figura C76 — Deslocamento, pressoes de terra e esfor¢os na Fase 8 — VC.
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As Figuras a seguir, C77 a C84, apresentam a evolu¢do dos deslocamentos, pressdes de

terra, esforco transverso ¢ momento fletor para cada uma das fases construtivas que foram

unificadas na Figura 37.

Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressdes de Terra x Profundidade
Deslocamente Horizontal (mm) Pressdo (kPa)
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Figura C77 — Deslocamento, pressdes de terra e esfor¢cos na Fase 1 — MEF.
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Deslocamento Horizontal x Profundidade

Deslocamento Horizontal {(mm)

Pressdes de Terra x Profundidade

Pressdo (kPa)
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Figura C78 — Deslocamento, pressoes de terra e esfor¢os na Fase 2 — MEF.
Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressdes de Terra x Profundidade
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Esforco Transverso x Profundidade Momento Fletor x Profundidade
Esforgo Transverso (kN/m) Momento Fletor (kNm/m)
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Figura C79 — Deslocamento, pressoes de terra e esfor¢os na Fase 3 — MEF.
Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressdes de Terra x Profundidade
Deslocamento Horizontal (mm) Pressdo (kPa)
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Figura C80 — Deslocamento, pressoes de terra e esfor¢os na Fase 4 — MEF.
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Deslocamento Horizontal x Profundidade

Deslocamento Horizontal {(mm)

Pressdes de Terra x Profundidade
Pressdo (kPa)
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Figura C81 — Deslocamento, pressdes de terra e esforcos na Fase 5 — MEF.
Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressdes de Terra x Profundidade
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Esforgo Transverso x Profundidade
Esforgo Transverso (kN/m)

Momento Fletor x Profundidade
Momento Fletor (kNm/m)
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Figura C82 — Deslocamento, pressoes de terra e esfor¢os na Fase 6 — MEF.
Deslocamento Horizontal x Profundidade Pressdes de Terra x Profundidade
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Figura C83 — Deslocamento, pressoes de terra e esfor¢os na Fase 7 — MEF.
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Deslocamento Horizontal x Profundidade

Deslocamenta Horizontal {mm)

Pressdes de Terra x Profundidade
Pressdo (kPa)
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Figura C84 — Deslocamento, pressoes de terra e esfor¢os na Fase 8 — MEF.
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