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RESUMO

Neste trabalho, apresenta-se um estudo numérico, através do Método dos Elementos
Finitos, do efeito de instalacdo de uma parede diafragma com tirantes, seguida de uma grande
escavagao em solo residual de Granito Independéncia. As simulagdes numéricas sao
comparadas a deslocamentos medidos em uma obra localizada no Bairro Moinhos de Vento,

na cidade de Porto Alegre, Rio Grande do Sul - Brasil.

Para realizar esta andlise utilizou-se o programa computacional Plaxis. Este
programa se destina especificamente a analises da deformabilidade e estabilidade de projetos
de engenharia geotécnica, cuja simulagdo requer o uso de métodos numéricos que consideram
linearidade e nao-linearidade constitutiva, bem como dependéncia do tempo. Foi utilizado nas
simulacoes o Modelo Elastico-Perfeitamente Plastico com Superficie de Ruptura de Mohr-

Coulomb.

Os parametros do solo foram determinados a partir de ensaios de SPT e CPT, ¢
balizados através de dados obtidos na literatura. Os resultados das andlises numéricas sao
comparados com os resultados medidos in situ, durante a execucdo da escavagdo. Foram feitas
duas analises distintas, uma chamada Classe A, onde os parametros estimados através dos
ensaios SPT e CPT foram adotados como padrao e utilizados na simulagdo da obra. Na
segunda analise, denominada analise Classe C, correspondente a uma avaliagao dos valores de
angulo de atrito (@), coesdo (c¢) e Modulo de Elasticidade (E), procurando-se avaliar a
sensibilidade das previsdes. Os resultados da andlise numérica Classe A apresentam uma boa
aproximacao dos resultados medidos em 3 dos 5 perfis analisados, sendo que as simulagdes
reproduziram de forma qualitativa a tendéncia das curvas experimentais. Parametros de
resisténcia e deformabilidade tém um grande influéncia no comportamento do modelo
numérico. A variagdo de parametros de projeto, como a for¢a de ancoragem nos tirantes € a
rigidez da parede diafragma também foram testadas. Os resultados demonstram que a

influéncia destes parametros ¢ significativa na medida dos deslocamentos.
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ABSTRACT

The present work presents a Finite Element numerical study, on the effect of
installation of a anchord diaphragm wall, followed by a great excavation in a residual soil site
on Independéncia granite. Prediction of displacement fields are compared to values measured
in a field work located at the Moinhos de Vento neighborhood, in the city of Porto Alegre,
Rio Grande do Sul - Brazil.

To accomplish such analysis the computacional program Plaxis was used. This
program was specifically designed to analyze deformations and stability of geotechnical
engineering projects, whose simulation requests the use of numerical methods considering
constitutive linearity and non-linearity and time dependency. In is work an Elastic-perfectly

Plastic Model considering Mohr-Coulomb Failure Surface was used.

Constitutive parameters of the soil were determined from SPT and CPT tests, as well
as from data obtained in the literature. The results of the numerical analyses are compared
with results measured in situ, during the execution of the excavation. Two different analyses
were carried out. In the first one, called Class A analysis, the parameters were predicted from
SPT and CPT tests and were directly adopted in the predictions that were later compared to
measure displacements. In a second analysis, called Class C, a parametrical study was accrued
considering angle of friction (@), cohesion (c) and Elasticity Modulus (E), trying to evaluate
the sensibility of predicted displacement fields. The results of the Class A analysis slow a
good agreement with measured results in 3 of the 5 analyzed profiles, and the curves show a
qualitative tendency for the other profiles. Such results demonstrate that strength and
deformability parameters have a great influence in the behavior of the numerical model.
Variation of boundary conditions, such as anchorage force in the anchor and rigidity of the
diaphragm wall were also checked, and results demonstrated the significant influence of these

parameters in the measured displacements.
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1 INTRODUCAO

1.1 APRESENTACAO

Esta dissertacdo de mestrado apresenta um estudo realizado através de analises
numéricas utilizando o Método de Elementos Finitos (Finite Element Method - FEM) com o
objetivo de simular uma escavagdo com parede diafragma e tirantes, em solo alterado de

granito.

Devido a crescente urbanizagdo de algumas regides da cidade de Porto Alegre, ¢
consequentemente, o aumento do nimero de veiculos em circulacao e a falta de espacgo fisico
para abriga-los, fez-se necessario nesta obra, o aproveitamento do subsolo, estimulado pelas
condigdes geotécnicas favoraveis encontradas no local. Desta forma, em maio de 1997
iniciaram-se as obras de escavagdo, localizads no bairro Moinhos de Vento, Porto Alegre/RS.
No lugar do solo escavado, surgiram quatro pavimentos de subsolo, que atendem a um centro

comercial e a um hotel que possui uma torre de aproximadamente 95 metros de altura.

No entanto, a densa urbanizagdo do local em todo seu entorno, sendo algumas das
edificacdes ja construidas ha bastante tempo, tanto em fundag¢des rasas como em profundas,
dificultou a execu¢do da escavacdo. Foram instalados em alguns locais, nas edificagdes
vizinhas, pinos de controle de recalques, onde fez-se o monitoramento e controle de

verticalidade, além do acompanhamento de fissuras. Este controle, realizado durante e apos a
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escavagao resultou em um banco de dados, utilizado para comparagdo entre resultados reais e

resultados de simula¢des numéricos descritos nesta dissertacao.

O programa computacional utilizado para realizar as simula¢gdes numéricas foi o
programa comercial Plaxis, desenvolvido pela companhia Plaxis BV. Este programa se
destina especificamente a analises de deformacdes e estabilidade de projetos de engenharia
geotécnica, cuja simulagdo requer o uso de modelos, tensdo (0) x deformacao (€) lineares e

nao-lineares, dependentes do tempo.

1.2 HIPOTESES E OBJETIVOS DA PESQUISA

Como previsto, no decorrer do processo de escavagdo observou-se o surgimento de
deslocamentos nas edificacdes vizinhas a escavacgdo, decorrentes dos deslocamentos
associados as escavagdes, ocorréncias inerentes a obras desta natureza. As leituras de
deslocamentos foram realizadas diariamente durante a execucdo da obra, tendo-se destacado
velocidades de carregamento da ordem de 300 p/dia. O padrio dos deslocamentos ¢
incomum, com locais de medigao indicando recalques (deslocamentos verticais descendentes)
e outros evidenciando levantamento da estrutura (deslocamentos verticais ascendentes). As
medidas foram realizadas de forma continua e metddica, ndo havendo dividas quanto a sua
acurdcia. Em funcdo dos padroes de deslocamento observados e objetivando avaliar a
capacidade de projetistas em estimar a magnitude destes deslocamentos, decidiu-se realizar o

presente estudo.

Os objetivos centrais desta pesquisa estdo estabelecidos nas seguintes etapas:
O Medir a sensibilidade do programa Plaxis, fazendo comparagdes entre resultados reais e
de simula¢des numéricas;
O Verificar a acuracia das analises numéricas em problemas de escavagao;
O Entender qual ¢ o mecanismo de interagdo solo-estrutura envolvido no

problema.

O Capitulo II apresenta uma revisdo bibliografica sobre os mecanismos envolvidos
na interagdo solo-estrutura, procurando abordar todos os aspectos relativos ao assunto, bem

como reunir uma gama de conhecimento sobre os principais trabalhos realizados nesta. No
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capitulo III encontra-se a descricdo das caracteristicas do caso historico, além da solugdo e
problemas encontrados. O Capitulo IV descreve os procedimentos numéricos € modelos
constitutivos do programa de Elementos Finitos Plaxis e utilizados na presente pesquisa. No
Capitulo V faz-se a validacdo do programa Plaxis através de comparagdes de resultados
obtidos por outros programas de Elementos Finitos, além da analise dos ensaios de campo
(SPT e CPT) e da obtencao dos parametros constitutivos dos materiais. No Capitulo VI ¢
apresentada a simula¢do da numérica da escavacdo no programa Plaxis e a discussdo dos
resultados. Finalmente, no Capitulo VII, sdo apresentadas as conclusdes do trabalho e as

sugestoes para pesquisas futuras.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Esta revisdo bibliografica aborda os topicos teodricos relacionados a estabilizacao de
escavagoes mediante estruturas de contengdo de concreto armado, assim como os métodos
numéricos empregados para andlise e interpretagdo do mecanismo de interacao solo-estrutura
de escavacoes e contengdes. Referente as estruturas de contencgdo, aborda-se em detalhes as
paredes diafragma, atirantadas, por ser este tipo de estrutura o objetivo central de andlise desta
dissertacdo. Outras referéncias sdo feitas aos métodos numéricos, abordando mais
especificamente os métodos numéricos que empregam elementos finitos. Faz-se também uma

abordagem de dados historicos sobre escavagdes, relatados na literatura.

2.1 HISTORICO

Os registros mais antigos de obras de contengdo apontam para muros de alvenaria de
argila contendo aterros na regido sul da Mesopotdmia, hoje Iraque, construidos por
sumerianos entre 3.200 a 2.800 a.C. (Kinder e Hilgemann, 1964). Obras construidas seguindo
preceitos de engenharia moderna comecaram a surgir apenas no inicio do século XVIII, frutos
de trabalhos de engenheiros franceses. De fato, a engenharia moderna de obras de contengdo
iniciou-se com o trabalho de Coulomb publicado em 1776, sobre regras de maximos e

minimos aplicadas a estruturas de arrimo, o que causou enorme impacto na concepgao destas
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estruturas. O desenvolvimento desta ciéncia, naquela época, fora motivado pela expansao
colonizadora européia, iniciada no século XVI, que requereu a constru¢do de diversas
estruturas de defesa e fortificagdes militares, em locais e terrenos os mais variados possiveis,
em quase todos os continentes da Terra. Estes tipos de estrutura foram as primeiras obras de
contencdo a serem introduzidas no Brasil no século XVIII (fortes costeiros) e que tiveram seu
uso expandido para obras portudrias e contengdes urbanas no século XIX, na Bahia e no Rio
de Janeiro, com a vinda da Corte portuguesa. A difusdo deste tipo de estrutura no Brasil s
iria ocorrer no século XIX, com a expansdo das obras ferrovidrias particulares (Imperial
Estradas de Ferro de Petropolis, 1854) e estatais ( Companhia Estradas de Ferro Dom Pedro
I, 1864). Mais recentemente sao encontrados registros da utilizagdo de contengdes com
ancoragem, citados por Costa Nunes e Velloso (1962), empregadas nas primeiras obras
documentadas nos taludes rochosos da estrada Rio-Teresopolis e da cidade de Rio de Janeiro,
e desde entdo, difundidas por todo o pais, com grande concentragao nas obras da Serra do Mar

e dos metros de Sdo Paulo, Rio de Janeiro e Brasilia.

2.2 ESTRUTURAS DE CONTENCAO EM ESCAVACOES

A contengdo de escavacdes se faz necessaria quando a estrutura de solo ndo
apresenta condi¢des de manter-se estavel por si s0, ou quando se deseja restringir os
deslocamentos dentro de certo intervalo, ou ainda por questdes de seguranga. Para isto utiliza-
se as estruturas de contengdo, as quais podem ser classificadas de acordo com sua finalidade,
modelo construtivo e elementos empregados na sua execucdo. Apresenta-se abaixo algumas

defini¢cdes necessarias ao entendimento deste capitulo:

Contengao ¢ todo elemento ou estrutura destinado a contrapor-se a empuxos ou
tensdes geradas em macicos cuja condi¢do de equilibrio foi alterada por algum tipo de
escavacao, corte ou aterro.

Muros sdo estruturas corridas de contengdo constituidas de parede vertical ou quase
vertical apoiada numa fundagdo rasa ou profunda. Podem ser construidos em alvenaria ou em
concreto simples ou armado, ou ainda, em elementos especiais.

Escoramentos sdo estruturas provisorias executadas para possibilitar a construgdo de
outras obras. S3o utilizadas mais comumente para permitir a execu¢ao de obras enterradas ou

o assentamento de tubula¢des embutidas no terreno.
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Cortinas sao contengdes ancoradas ou apoiadas em outras estruturas, caracterizadas
pela pequena deslocabilidade.

Reforg¢o do terreno sdo constru¢des em que um ou mais elementos sdo introduzidos
no solo com a finalidade de aumentar sua resisténcia para que possa suportar as tensdes
geradas por um desnivel abrupto.

Parede ¢ a parte em contato direto com o solo a ser contido. E, mais comumente,
vertical e formada por materiais como madeira, aco ou concreto.

Longarinas ¢ um elemento linear, longitudinal, em que a parede se apoia. Em geral ¢
disposta horizontalmente e pode ser constituida de vigas de madeira, ago ou concreto armado.

Estroncas ou escoras sdo elementos de apoio das longarinas. Dispdem-se portanto,
no plano horizontal das longarinas, sendo perpendiculares as mesmas. Podem ser constituidas
de barras de madeira ou ago.

Tirantes sao elementos lineares introduzidos no macico e ancorados em
profundidade por meio de um trecho alargado, denominado bulbo. Trabalhando a tracao,
podem suportar as longarinas em lugar das estroncas, quando essa solu¢do for mais adequada

ou econdmica.

As estruturas de contengdo podem ser classificadas de acordo com os materiais
empregados em sua construcdo, a forma de construcdo e a dimensdo dos deslocamentos
introduzidos. A estrutura de contengdo abordada a seguir ¢ a parede diafragma, por ser o

elemento central de analise nesta dissertacao.

2.2.1 Parede Diafragma

As paredes diafragma sdo caracterizadas pela concretagem submersa feita com
tremonha em trincheiras escavadas, relativamente estreitas, cuja estabilidade, durante a
escavagao, ¢ obtida pela introdu¢do de uma suspensdao de "bentonita" em 4gua. A suspensao
estabilizante, denominada "lama bentonitica", permite a introdu¢do da armadura e o
enchimento da escavacdo com concreto. As paredes diafragma sdo construidas em trechos
contiguos de comprimentos da ordem se 2 a 3 metros, os quais sdo escavados sucessivamente

ou alternadamente, conforme as caracteristicas da obra ¢ do solo.
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As paredes diafragma, moldadas "in loco", como elementos de concreto que sao,
deverdo ser dimensionadas obedecendo as prescri¢des e recomendacdes constantes da NBR-
6118. Diante das caracteristicas construtivas das paredes diafragma moldadas "in loco", tem
sido pratica comum o seu dimensionamento a flexdo considerando-se apenas o momento
fletor maximo. Com relagdo ao cisalhamento, as paredes diafragma s3o dimensionadas
normalmente como uma viga, utilizando-se apenas estribos. Na distribui¢do das armaduras
necessarias, ¢ comum a variag¢do tanto do didmetro da barra quanto do espagamento ao longo

da altura.

No caso de ocorrer simultaneamente esfor¢os de compressao e flexdo nas paredes
diafragma, os painéis deverdo ser dimensionados a flexocompressao, se for mais desfavoravel
que o dimensionamento a flexdo simples. Neste caso, atencdo especial devera ser dada as
condi¢des de vinculo da parede, pois definirdio o comprimento de flambagem a ser
considerado no calculo. Ainda nestes casos deverdo ser consideradas no dimensionamento

todas as combinacdes de esforcos possiveis.

As paredes diafragma, na maioria das vezes, sdo escoradas mediante a utilizacao de
tirantes ou escoras, escolhidas em funcdo do tipo de obra que se pretende realizar. Este
trabalho trata dos tirantes pelo fato de serem os elemento empregados para a conten¢do dos

deslocamentos.

2.2.2 Tirantes

Tirantes (Fig. 2.1) sdo elementos utilizados nos sistemas de contengdo em
substitui¢do as estroncas. E um elemento linear capaz de transmitir esforgos de tragdo entre
suas extremidades: a extremidade que fica fora do terreno ¢ chamada de cabeca e a
extremidade que fica enterrada ¢ conhecida por trecho ancorado, e designada por
comprimento ou bulbo de ancoragem. A norma brasileira NBR-5629/77 - "Estruturas
ancoradas no terreno, Ancoragens injetadas no terreno" - bem como a sua revisao NBR-
5629/96 - "Execucdo de tirantes ancorados no solo", apresentam basicamente o mesmo

conceito exposto acima.
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A grande maioria dos tirantes ¢ constituida por um ou mais elementos de ago,
usualmente barras, fios ou cordoalhas. Modernamente, com o desenvolvimento da engenharia
de materiais, tém surgido novos materiais em fibras quimicas, de alta capacidade de carga a
tragdo e resistente a corrosdo, porém seu uso ainda ¢ pouco difundido ndo havendo
experiéncia brasileira. A fung@o basica do tirante ¢ transmitir um esfor¢co externo de tragao
para o terreno, através do bulbo. Evidentemente o esfor¢o externo ¢ aplicado na cabeca e
transferido para o bulbo através do trecho livre. Como o atrito tolerado no trecho livre ¢é
limitado, praticamente toda a carga ¢ efetivamente transmitida ao bulbo. A transmissdo dos
esforgos ¢ feita pelo elemento resistente a tracdo, normalmente o ago. O aco constituinte do
tirante deve suportar o esfor¢o com uma seguranca adequada em relacdo ao escoamento e
ainda deve ter uma protecdo adequada contra a corrosdo, conforme definido na norma

brasileira, para garantir sua durabilidade.

No trecho livre, ndo deve haver aderéncia do ago a calda (nata de cimento, utilizado
na fixagdo do tirante no solo). Para tanto ¢ pratica usual se revestir o ago com material que o
isole da calda, tal como graxa, tubo ou mangueira de plastico, bandagem de material flexivel.
Para efeito da norma brasileira, o tirante ndo pode ter um trecho livre com comprimento
inferior a 3 metros. Entendendo-se que os 3 metros se referem a distancia da cabeca ao inicio
do bulbo, que efetivamente transmitird cargas ao terreno. Ainda de acordo com a norma, o
tirante deve ser ensaiado individualmente com cargas de 120% até 175% da carga de projeto,
sendo que o bulbo ndo pode sofrer arrancamento nem deformagdes excessivas por fluéncia,

durante os ensaios.
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Figura 2.1 - Elemento de Ancoragem.
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O bulbo de ancoragem, na grande maioria das vezes, ¢ constituido por calda de
cimento, que adere o aco ao solo. Este trecho ¢ responsavel pela transferéncia dos esfor¢os do
tirante para o terreno. O bulbo ndo deve se romper por arrancamento ¢ nem deformar em
demasia em fun¢do de cargas de longa duragdo, por efeito de fluéncia, com uma margem de
seguran¢a adequada. Os valores do fator de seguranca para tirantes definitivos e provisérios
sao de 1,75 e 1,50, respetivamente com relagdo ao arrancamento, ¢ de 1,50 para fluéncia,

NBR-5629/96.

Conceitualmente existem dois tipos de bulbos: os que trabalham a compressao e os
que trabalham a tragdo. No primeiro caso, a transferéncia de carga do ago para o aglutinante
ocorre da extremidade mais profunda em direcdo ao trecho livre (o aco fica livre mesmo no
trecho ancorado) e no segundo caso, a transferéncia ocorre do fim do trecho livre em diregdo a
extremidade mais profunda (o ago adere ao aglutinante). No caso analisado nesta dissertacao,
o segundo tipo foi empregado na solugdo geotécnica. A transmissao de esforgos do ago ao
terreno ¢ feita pela calda de cimento que constitui o bulbo. Por apresentarem caracteristicas
diferentes, tanto de dimensdes como de aderéncia, devem ser considerados separadamente o
comprimento necessario para ancorar o ago na calda de cimento e o comprimento necessario
para ancorar a calda de cimento ao terreno. Considerando que a aderéncia aco-cimento ¢
muito maior que a do cimento-solo, resulta que o engastamento do aco no cimento pode ser
significativamente menor que o comprimento total do bulbo, mesmo considerando a diferenca

de diametros.

A cabecga do tirante, normalmente, escora ou suporta uma estrutura ¢ ¢ em geral
constituida por pecas metalicas, que possuem detalhes particulares para prender o elemento

tracionado, tais como porcas, chavetes, botdes ou cunhas.

2.3 MECANISMOS DE INTERACAO SOLO-ESTRUTURA

Os métodos consagrados na literatura, de interagdo solo-estrutura, procuram
descrever a forma como o solo e a estrutura de contengdo interagem um em relagdo ao outro,

a forma como se movimentam e a influéncia muatua entre elementos.
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Durante muitos anos foi aceita como valida a relagdo linear entre tensdao-deformagao
do solo dentro de uma superficie de contorno; em trabalhos mais recentes fica claramente
estabelecida que a relacdo tensdo-deformacdo ¢ altamente ndo-linear, até para pequenas

deformacdes.

Atkinson et al. (1990) e Aktinson & Séllfors (1991) discutiram aspectos relacionados
a rigidez do solo, sendo que em muitos casos, esta decresce com o incremento de
deformagdes, e a rigidez a pequenas deformacdes ¢ fortemente dependente do historico de

tensdes ou deformagdes de cada elemento de solo.

Atkinons e Séllfors (1991), Jardine et al. (1991) e Simpson (1992) fazem referéncia
em relagdo as argilas fortemente sobre-adensadas, tais como "London Clay" e "Gault Clay". A
influéncia da baixa tensdo efetiva e indice de vazios de um solo rigido ¢ relativamente pouco
importante quando comparada com o efeito do histérico de tensdes e nivel de deformacdes

envolvido.

Burland et al. (1979) sugerem que a movimentagdo do solo ao redor da escavagdo ¢
atribuida ao alivio de tensao tanto vertical como horizontal. A magnitude do movimento do

solo ndo depende somente da mudanca das tensdes, mas também depende da rigidez do solo.

2.3.1 Carregamento nas Estruturas

Os carregamentos atuantes nas escavagdes € contengdes sdo essencialmente os
mesmos, qualquer que seja o tipo de obra. O carregamento final atuante no elemento
estrutural ¢, em geral, composto de trés parcelas basicas: empuxo de terra, empuxo devido a
sobrecargas externas e empuxo devido a 4gua. A seguir estdo apresentadas consideracdes a

respeito da determinacdo das acdes devidas a cada uma das parcelas acima mencionadas.



26

2.3.1.1 Empuxo de Terra

O valor do empuxo de terra, assim como a distribui¢do da tensdes ao longo da altura
do elemento de contengdo, dependem da interagdo solo-elemento estrutural durante todas as
fases da obra, seja ela escavagdo ou reaterro. O empuxo atuante sobre o elemento estrutural
provoca deslocamentos horizontais que, por sua vez, alteram o valor e a distribuigao do
empuxo, ao longo das fases construtivas da obra e até mesmo durante sua vida util. Portanto,
o carregamento do elemento estrutural de contencdo depende fortemente das suas proprias
caracteristicas geométricas e reoldgicas, por ser parte de um conjunto estaticamente

indeterminado.

2.3.1.2 Influéncia da Agua

A presenga da dgua no subsolo devera ser considerada a partir dos condicionantes
hidrogeologicos da regido, das permeabilidades das varias camadas de solo e da parede de
conten¢do, assim como do seu embutimento. Dependendo do caso, podera ser utilizado nivel
d'agua estatico, hidrodinamico ou até mesmo transiente, compatibilizando a velocidade de
escavacdo. A correta consideragdo da influéncia da 4gua nos empuxos se faz através da
determinagdo das pressdes neutras ndo somente na parede de contencdo mas, também, na

superficie potencial de ruptura.

2.3.1.3 Acdo das Sobrecargas

Qualquer que seja o tipo de obra, provisoria ou permanente, € necessario a
considerar-se as sobrecargas externas no calculo de estabilidade das paredes de contencdo das
escavacdes, tais como: edificios proximos a escavagdo, depositos de materiais nas

proximidades da escavacgao, presenca de equipamentos, etc.

Em particular, no caso das obras provisérias ¢ importante a consideracdo de
sobrecargas de equipamentos e veiculos tipicos da construcdo da obra enterrada. Costuma-se
desconsiderar o efeito de sobrecargas decorrentes de fundacdes de edificios cuja agdo se

localiza fora da zona de influéncia definida pela regido localizada entre o pé da parede e o
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topo da escavagdo segundo um angulo de inclinacdo de 35° com a horizontal, lembrando-se
que a cunha de ruptura ocorre segundo um angulo de (45° - @’/2) em relagdo ao plano vertical

definido pela face do muro.

Para edificios com fundacao direta, o nivel de aplicagdo do carregamento ¢ o proprio
nivel das sapatas. Ja para fundagdes profundas, torna-se necessario analisar caso a caso, a fim

de estabelecer o nivel ou niveis mais adequados de aplicagdao do carregamento.

Para atender as situagdes com depoésitos de materiais de construg¢do e ao trafego de
veiculos especiais e equipamentos na faixa lateral a construgao, costuma-se definir dois tipos
de sobrecargas equivalentes, uma semi-infinita e outra com largura definida que representaria
os veiculos especiais e equipamentos. E comum no meio técnico a adogdo de 10 kN/m? para
sobrecargas semi-infinitas e de 25 a 40 kN/m? para sobrecargas devida aos equipamentos,
com uma largura de 1,50 m. Estes valores devem, evidentemente, ser analisados e aferidos em

cada caso particular, para verificar se atendem as condigdes especificas de cada obra.

2.3.2 Deslocamentos Induzidos

Um aspecto geotécnico importante no dimensionamento de estruturas de contengdo se refere
aos deslocamentos induzidos pela execu¢do da estrutura. Isto € especialmente importante
para a contencdo de terrenos escavados, pois a escavacao do terreno induz deslocamentos
verticais e horizontais, que podem induzir danos em edificacdes ou utilidades dispostas nas

proximidades da escavagao.

Dois tipos de deslocamentos sdo identificados: os de curto e os de longo prazo. Os
primeiros sdo atribuidos as inevitaveis alteracdes no estado de tensdes in situ, decorrentes do
alivio de tensdes que o corte produz no terreno. Sao dependentes da rigidez do solo e da
estrutura de conten¢do e, mais que tudo, do procedimento e da seqiiéncia de construcio.
Dependem enormemente da “qualidade’ da execu¢ao, medida pelos cuidados em se encunhar
estroncas (ou pré-carregalas), em se respeitar os niveis de escavagdo associados aos de
escoramento definidos pelo projeto, em se evitar sobrescavagdes € em evitar vazios atras da
contencdo. E claro que a magnitude dos deslocamentos de curto prazo é afetada pelo tipo de

solo e pelas caracteristicas da estrutura de contencdo. Entretanto, a qualidade executiva tem
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acdo preponderante nos deslocamentos, mascarando os demais fatores. Magnitudes mais
elevada de deslocamentos observadas em argilas moles e em casos de escoramento por perfis-
pranchdes sdo, na verdade, quase sempre atribuidas a descuidos executivos. Técnicas
executivas mais modernas ou mais avancadas tém reduzido sensivelmente os deslocamentos

induzidos.

O segundo tipo de deslocamentos que com freqiiéncia ocorrem em obras de
contencao sdo os de longo prazo, que sdo notados em contengdes de terrenos abaixo do lengol
fredtico. Trata-se de deslocamentos de solo associados a processos de drenagem (forcada ou
ndo por pocos de rebaixamento) e do adensamento conseqiiente. Os mecanismos destas
ocorréncias sdo amplamente conhecidos. Por isso chega a supreender o numero elevado de
casos em que ndo se tomam medidas para fazer frente a estas ocorréncias. Sempre que
estiverem presentes solos aluvionares saturados, organicos, compressiveis, os deslocamentos
de longo prazo sdao muito superiores aos de curto prazo ¢ a extensao da magnitude e a
extensdo da 4rea afetada ¢ maior. A forma de previsdo da magnitude e extensdo destes
deslocamentos ¢ conhecida: usa-se a teoria do adensamento dos solos e empregam-se

parametros constitutivos correspondentes.

2.3.3 Danos Induzidos

Conhecidos os deslocamentos de curto ou longo prazo, induzidos pela execugdo de
contencdo de terreno natural escavado, conclui-se o dimensionamento “geotécnico” com a
estimativa de danos em utilidades ou em edificagdes vizinhas a contengdo. Este tema foi
revisto por Branco et al. (1990) e ¢ brevemente resumido a seguir. Sabe-se que a maior parte
dos danos numa estrutura manifesta-se na forma de deformagdes de tragao (Burland e Wroth,
1974). Estas deformagdes resultam de recalques diferenciais (distor¢do angular) e deformagao

lateral (horizontal) de tragao.

Os critérios classicos de danos (por exemplo, Skempton e MacDonald, 1956) foram
elaborados para edificagdes desenvolvendo recalques pela acdo de seu proprio peso. Neste
caso, em que o modo de deformacdo ndo envolve deformacgdes horizontais de tragdo (€y)
apreciaveis, os danos s3o associados predominantemente as distor¢des angulares ([3)

maximas.
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No caso de deslocamentos induzidos pela escavacao do terreno, na construgao de
uma vala escorada, por exemplo, as deformacdes horizontais ndo sdo despreziveis, sendo da
mesma ordem de grandeza das distor¢des angulares de superficie. Cording et al.(1978)
apresentaram o primeiro critério para avaliagdo de danos em edificacdes proximas a
escavagoes. Este critério pioneiro mostrou-se algo limitado, diante de seu embasamento

totalmente empirico.

Mais recentemente, Boscardin e Cording (1989) formularam um novo critério para
avaliagdo de danos, calcados na combinagdo entre a distor¢do angular calculada () e na
deformacao horizontal, gy, (Fig. 2.2). Este critério, foi desenvolvido simulando a estrutura de
contencdo como uma viga-parede equivalente, biapoiada, com propriedades elésticas
compativeis com paredes de alvenaria e com altura igual ao seu comprimento. A classificagdao
de danos que os autores adotaram ¢ a mesma proposta por Burland et al.(1977), definida em
funcdo da espessura das trincas (Tabela 2.1). Fica subjacente a esta classificacdo a distingdo
entre danos funcionais, arquitetonicos e estruturais, fungdo da magnitude e intensidade das

trincas.

Para se fazer uso do critério de Boscardin ¢ Cording (1989) ¢é necessario conhecer [3
¢ €n. Enquanto a obtengdo de 3 a partir de previsdes tedricas ou da instrumentagdo de campo ¢
conhecida, a determinagao de €y ¢ mais dificil, Boscardim e Cording (1989) sugerem que se
adotem valores de €y iguais a [ ou metade destes. Este critério tem sido usado amplamente

para valas escoradas e tineis, fornecendo dados consistentes com observagdes de campo.
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Figura 2.2 - Critério de danos provocados por deslocamentos induzidos por

Tabela 2.1 - Classificagdo dos danos em edificagoes.

escavacoes, (adaptada de Boscardin e Cording (1989).

Espessura
CLASSE DE DANOS DESCRICAO DOS DANOS aproximada das
Trincas (mm)
Despreziveis Trincas capilares <0,1
. Trincas estreitas de facil reparo. Trincas na alvenaria externa,
Muito Pequenos P . ~ <1
visiveis sob inspegdo detalhada.
Trincas facilmente preenchidas, Varias fraturas pequenas no
interior da edificacdo. Trincas externas visiveis e sujeitas a
Pequenos . N ; <5
infiltracdo. Portas e janelas emperando um pouco nas
esquadrias.
O fechamento das trincas requer significativo preenchimneto. -
- L. oS , 5 a 15 ou varias
Talvez seja necessario a sustituicdo de pequenas areas de | . .
Moderadas . . trincas com mais
alvenaria externa. Portas e janelas emperadas. Rede de
. . ! de 3 mm
utilidade podem estar interrompida.
Necessidade de reparos envolvendo remogao de pedacos de 15225 ¢
paredes, especialmente sobre portas e janelas. Esquadrias de .
. também em
Severos portas e janelas bastante fora de esquadro. Paredes fora do ~ o
. funcdo do n°® de
prumo, com eventual deslocamento de vigas de suporte. trincas

Utilidades interrompidas.

Muito Severos

Reparos significativos envolvendo reconstrugdo parcial ou
total. Paredes requerem escoramento. Janelas quebradas. Perigo
de instabilidade.

Usualmente >
25. Também em
funcdo do n°® de

trincas

Fonte: Fundagdes - Teoria e Pratica, ABMS/ABEF (1998).
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2.4 METODOS DE CALCULO

Conforme apresentado na literatura, no decorrer dos tempos, surgiram inimeros
métodos de calculo, destinados a construcao de estruturas de contencdo, cada qual defendido
pelo seu autor de uma forma diferente. Mas pode-se perceber que estes métodos, por mais
primitivos que sejam, enquadram-se em uma classificagdo um pouco mais ampla. Agrupando
estes, em um critério mais simples, pode-se dizer que existem dois grupos basicos de métodos

de calculo com caracteristicas bem distintas.

2.4.1 Métodos Classicos

Sao eles Rankine, Coulomb e outros, cujas teorias permitem o calculo de empuxos
ativos e passivos com base apenas em parametros geotécnicos simples. Essa simplicidade faz
com que esses métodos continuem sendo empregados, sobretudo para projetos de obras de
pequeno e médio porte, como para anteprojetos de obras de maior vulto. A grande vantagem
dos métodos classicos € que se baseiam apenas nos parametros de resisténcia ao cisalhamento:
coesdo, angulo de atrito interno e massa especifica, além de serem métodos de
dimensionamento direto, fornecendo como resultado as dimensoes da estrutura. Dentre os
varios métodos apresentados na literatura faz-se referéncia a um dos mais utilizados e

difundido mundialmente.

2.4.1.1 - Teoria de Rankine

Caso geral de empuxo ativo para solos com atrito e coesdo € sobrecarga
uniformemente distribuida (Ranzini, 1988). Apresenta-se logo abaixo a dedug@o da Teoria de
Rankine e da aplicagdo do método de Equilibrio Limite, cujas formulas podem, também, ser
deduzidas a partir de consideragdes geométricas no circulo de Mohr. Considerando a Figura
2.3, na qual se representa um estado plano de tensdes atuante num plano paralelo a superficie
livre, inclinado de um angulo B com a horizontal, no interior de um macigo homogéneco de

peso especifico ¢ uniformemente distribuido. O vetor p = (y.z +q).cosp que representa a tensao
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resultante num plano paralelo a superficie livre situado a uma profundidade z estd
representado pelo segmento OI cujas coordenadas sdo: 0, e T,. A condigdo de equilibrio
estatico fica imposta pelo fato do ponto / pertencer a um circulo de Mohr. Esse equilibrio sera
limite se o circulo de Mohr passante pelo ponto I for tangente a envoltdria de ruptura que faz

um angulo ¢ com o eixo dos 0, na representagdo abaixo.

Tal condicdo se expressa pela igualdade entre o raio do circulo de Mohr de equilibrio

e a distancia do centro deste circulo a envoltoria de ruptura, isto é:

(0. -x) +1.° =(X +c.cotd) .sen ¢ [2.1]

z

Pa

£2)
0 Oa O: O o
c.cot @

Pa

+T

Oi

O-Tw/F

¢e 90° + e = 2.0

¢L o

Figura 2.3 - Tensoes de Equilibrio Limite
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em que X ¢ a abcissa procurada do centro do circulo que satisfaz a condicdo de equilibrio

limite. Resolvendo para X, chega-se a equagao:

2
x2 _pf  P-cosp ioP* H, 2.2
Ep032¢+c.tan¢ +Ep032¢—02 H [2:2]

cuja solugao é:

X=B-4 (Bz - D) (para o caso de empuxo ativo), em que:

_H Pcosp
B= 2.3
Hcosz¢+c.tan¢5 (23]
p2
D=——— 2.4
cos? ¢ -c? [2.4]

Conhecida a abcissa X, obtém-se:

Pa=2X.cosB-P [2.5]

que ¢ a tensdo de empuxo ativo atuante no plano vertical conjugado ao plano de atuagdo de P,

representada, na Figura 2.3, pelo segmento OP, cujas coordenadas sao:

0, =+P4.cosf

T, = P,.senf

que representam as componentes normal e tangencial da tensdo de empuxo ativo, no ponto
considerado, em fungdo da profundidade z e dos parametros geotécnicos ¢, ¢ ¢ Y. Para que a

solugdo seja possivel ha a restricdo seguinte:

i Ely.cos2 B(taCnB—tanq))E_%E [2.6]
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Desta forma pode-se calcular as tensdes de ruptura no macigo do solo, ou seja,
tensdes iguais ou superiores as calculadas pelas equagdes acima que levam a estrutura do solo

a ruptura.

2.4.2 Métodos Modernos

Também chamados de métodos numéricos, que surgiram com o aparecimento dos
computadores e passaram a ser utilizados, de forma frequente, permitindo levar em conta
caracteristicas de deformabilidade dos macigos e das contencdes, dando origem a calculos de
intera¢do entre macico e estrutura, como o "método dos elementos finitos" e os baseados no
conceito de "modulos de reagdo". Esses métodos exigem uma caracterizagdo dos macigos
através de pardmetros geomecanicos que possam descrever as leis de interagdo "solo-
estrutura". Tais parametros sdo mais dificeis de se obter, exigindo ensaios mais sofisticados,
além da necessidade de aferir-se os resultados através de medidas de deformacdes e
deslocamentos em estruturas reais. A grande limitacdo ¢ que, em estruturas mais rigidas,
como paredes diafragmas, deformagdes muito pequenas podem estar associadas a esforgos
muito grandes, € pequenas variagdes nos parametros provocam variacdes acentuadas nos
resultados. Além disso os métodos numéricos permitem fazer apenas calculos de verificacao
do dimensionamento, exigindo, portanto, um pré-dimensionamento que, quase sempre, ¢ feito
a partir do emprego dos métodos classicos. Os métodos de Peck (1969) e de Clough e
O’Rourke (1990) sao exemplos tipicos.

E possivel notar que, nas simulagdes numéricas de escavagdes com contengdo, os
deslocamentos maximos sdo diretamente proporcionais a profundidade maxima da escavagao
H e que ocorrem em pontos distintos, que dependem do tipo de solo e do escoramento. De
fato, o perfil de deslocamentos adjacentes a uma escavagdo escorada depende muito do tipo

de solo. Esta abordagem ¢ adotada no presente estudo e, por este motivo, ¢ detalhada a seguir.
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2.5 UTILIZACAO DE METODOS COMPUTACIONAIS - ELEMENTOS
FINITOS

Com o recente avango da tecnologia computacional, a modelagem numérica
utilizando Elementos Finitos tornou-se uma ferramenta analitica poderosa e de uso corriqueiro
no meio geotécnico. A medida que os métodos construtivos vao se tornando mais complexos,
o modelo numérico pode ser a maneira pela qual os efeitos da sequéncia da construgdo, sobre
o comportamento da estrutura de contencdo, pode ser melhor investigado. De acordo com
Clough (1984), o método de elementos finitos (FEM) representa um outro nivel de

sofisticacao que melhora a modelagem dos componentes envolvidos.

O FEM tem sido usado para andlise de estruturas de contengdo ancoradas conforme
relatado por Clough et al. (1972), Tsui (1974), Huder (1976), Desai et al. (1986) e Fernandes
e Falcao (1988) e outros. Simulagdes com processos de escavagdes por FEM foram feitas por
Goodman e Brown (1963), Ishihara (1970), Christian e Wong (1973), Chandrasekaran e King
(1974), Ghaboussi ¢ Pecknold (1984), Brown e Booker (1985), Consoli (1987), Powrie ¢ Li
(1991), Ng et al. (1995) e Lim e Briaud (1996), entre outros.

Charles et al. (1998), sugerem que o monitoramento do local da obra oferece meios
pelos quais o engenheiro geotécnico pode verificar as suposi¢des de projeto e o contratante
pode executar o trabalho com seguranca e economia. Mais importante ainda, os dados de
campo também podem ser agrupados em um registro, que fica disponivel para uso futuro, a
ser utilizado na validagdo de estudos que utilizam modelos numéricos ou analiticos. Este
processo continuo de retroanalise pode ajudar a melhor compreensao de obras desta natureza

orientando-nos em projetos futuros.

2.5.1 Analise por Elementos Finitos da Instalacdo de Paredes Diafragma

Muito comumente paredes com tirantes sdo projetadas com base em um simples

diagrama de pressdo (Terzaghi e Peck, 1967) usado para calcular a forca de ancoragem e o

momento fletor em perfis de estacas.
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Existe uma crescente tendéncia, na pratica de projeto, da simulacao de paredes com
tirantes como um sistema viga-coluna (Halliburton, 1968). Esta solu¢do computacional ¢
usada para calcular momento fletor, forca axial, e deformacdes no perfis de estacas apos as

forcas de ancoragem serem definidas.

O estudo de FEM, descrito pelos autores Lim e Briaud (1996), simula o processo de
deformacdo e avalia a influéncia de vérios fatores na deflexdo da parede. Estes fatores
incluem a localizacdo da primeira ancoragem, o comprimento de tirante, a magnitude da forca

de ancoragem, o embutimento da ficha e a rigidez da estaca.

O método normalmente utilizado para modelar os efeitos da instalagdo da parede
diafragma ¢ representado em um plano bidimensional, apesar do problema ser na realidade
tridimensional. As mudancas de tensdo impostas pelo carregamento podem ser
superestimadas, devido a distribuicao final de tensdo atras da parede diafragma ndo ser
uniforme, tendo como resultado o arqueamento da parede diafragma (Ng et al., 1995). Porém,
esta aproximacdo ¢ um modo simples, embora simplificado, para incorporar tensdo e
mudangas de poropressdo devido a instalagdo da parede diafragma, com o objetivo de criar
condigdes de tensdo iniciais apropriadas para modelar os subseqiientes estagios de escavagao.
Outra aproximagao semelhante foi adotada por Powrie e Li (1991), que modelaram os efeitos
da instala¢do da parede diafragma, reduzindo o coeficiente de pressdo de solo lateral em todas
as camadas de solo sobre a base do pé da parede. Os problemas de sua aproximagao foram

discutidos por Ng et al. (1995).

Um estudo do uso da aproximacdo por viga-coluna (Kim e Briaud, 1994) conduz a
recomendacdes detalhadas de como melhor usar o método. Também identifica a inabilidade
de se prever deslocamentos no perfil, uma vez que o modelo ignora movimentos de massa do

solo.

2.5.1.1 Modelo Geométrico

Um dos primeiros passos em qualquer simulagdo numérica consiste em determinar
onde colocar os limites de contorno, de forma que a influéncia destes, nos resultados, seja

minimizada.
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O efeito dos limites de contorno foi estudado em modelagens nas quais o
comportamento do solo ¢ descrito como elastico linear. O contorno inferior da malha de
elementos finitos ¢ melhor definido a uma profundidade onde o solo fica notavelmente mais
consistente, "rigido". A distancia do fundo da escavacdo para a camada consistente ¢ chamada
Dy, Isto foi mostrado por Lim e Briaud (1996) ao usar um solo eléstico linear na simulagao Dy,
teve uma influéncia linear no movimento vertical da superficie do solo até o topo da parede,
mas comparativamente, uma pequena influéncia no movimento horizontal da face da parede.
Para quase todas as analises, o valor de Dy, ¢ igual a 9 metros ou 1,2 vezes a altura da parede
utilizada. O valor de Dy, foi estimado a partir da instrumentagdo de casos histéricos usados

para calibrar o modelo FEM.

Considerando a Figura 2.4 ¢ o estudo de Lim e Briaud (1996), os parametros H
(altura da escavagdo), B, (largura da escavagdo) W, (largura adjacente) e Dy, (altura de solo
abaixo da escavagao) sugerem que W, = 3 Dy e o valor de B, =3 ( H + Dy, ) seriam valores
apropriados para W, e B.. Estes valores t€m pouca influéncia na deflexdo horizontal da parede

devido a escavagdo do solo. Isto confirma afirmacgdes feitas por Dunlop e Duncan (1970).

‘ We=3.Db |
H

Db 7

7/

7

770770557,77

V%

! Y

= + . .

Be=3.(H+Db) Nos Elemento Triangular
Utilizado para o
Malha de Elementos Célculo Computacional

Figura 2.4 - Modelo Geométrico de uma Escavagao (Malha de Elementos Finitos)
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2.6 DADOS HISTORICOS DE ESCAVACOES ANALISADAS POR ELEMENTO
FINITOS

Charles et al. (1998) recomendam que para as tarefas de retroanalise, ¢ essencial ter
um caso confiavel, apoiado em amplo registro de dados do modelo de solo apropriado, que
possa refletir as caracteristicas mais importantes do comportamento do subsolo atual. O ideal
¢ ter um registro adequado de dados, que deve conter informacdes suficientes para checar os
resultados obtidos no processo de retroanalise. Caso contrario, conclusdes erroneas podem ser

inferidas.

Segundo Charles et al. (1998), as observacdes de campo e previsdes numéricas
indicaram que o momento fletor maximo acontece em um nivel anterior ao nivel final da
escavacdo. O momento fletor maximo, computado em sua analise, foi menor que o valor
deduzido de observacdes de campo. Isto ¢ provavelmente relacionado ao fato do movimento

da base reduzir a curvatura maxima da parede.

Briaud e Lim (1999) concluiram que a melhor posi¢do para a primeira ancoragem
parece ser entre 1,2 e 1,5 metros abaixo do topo da parede. Mas na pratica corrente a primeira
ancoragem tende a ser localizada mais profunda que isto. Deflexdes significantes podem se
acumular durante este processo, e ¢ dificil elimina-las ao longo da construgdo. Um
espagamento vertical de 3 metros entre filas de tirantes foi o inico espacamento usado pelo
autor, sendo que este espacamento parece ser adequado, pois nem a deflexdo e nem o

momento fletor foram excessivos entre as ancoragens.
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3 DESCRICAO DO CASO HISTORICO

A dimensio fisica e o numero de varidveis envolvidas fazem deste caso historico
uma referéncia tnica, no Rio Grande do Sul, justificando a apresentagdo de seu estudo. As

caracteristicas e dimensdes da obra serdo neste capitulo descritas.
3.1 LOCALIZACAO E DESCRICAO DA OBRA

A escavagdo localiza-se no bairro Moinhos de Vento, Porto Alegre/RS - Brasil. A
Figura 3.1 mostra a situag¢do da escavacao com a identificagdo das edificag¢des vizinhas a obra,

sendo os pontos F, F1 e F2 terrenos sem construgdes € nao monitorados.

A Tabela 3.1 apresenta um resumo da quantificagdo fisica mais abrangente do caso
de obra.

Tabela 3.1 - Principais caracteristicas da obra.

Area fisica total (m?) 50.100
Area do estacionamento e shopping (m?) 33.900
Area do hotel (m?) 16.200
Altura total da torre do hotel (m) 95,00
Volume de escavagao projetada (m?) 70.500
Perimetro total (m) 335,00
Profundidade maxima escavada relativa aos vizinhos (m) 17,50
Numero de vizinhos 8 + 2 alinhamentos
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Figura 3.1 - Planta de situagdo da escavagao.

A regido de Porto Alegre, onde executou-se a obra, j& foi local de estudos de outros
pesquisadores, sendo que sua caracterizacdo geoldgica e geotécnica ja ¢ em parte conhecida.

Estas caracteristicas sdo apresentadas no decorrer deste capitulo.

3.2 CARACTERIZACAO GEOTECNICA DO LOCAL

A escavagdo se encontra em uma regido de solo residual, oriundo de uma matriz
alterada de granito, da formagdo Granito Independéncia, que se apresenta em varios locais da
regido metropolitana da cidade de Porto Alegre. Da mesma forma que se apresenta este solo
na regido de Porto Alegre, solos residuais provenientes dos mais diversos tipos de rochas sao
encontrados ao longo de todo territorio nacional, variando, entretanto, as espessuras dos perfis
em fun¢do das variancias dos fatores do intemperismo. Ao se comparar com outras

formacdes, a principal caracteristica de um solo residual ¢ a sua heterogeneidade, tanto a nivel
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estrutural quanto mineraldgico, como descritos por Sandroni (1985). Em decorréncia disso, a
definicdo de parametros a serem utilizados em projetos geotécnicos, que sejam
representativos dos materiais que compdem 0 maci¢o, nem sempre ¢ uma tarefa simples,

especialmente quando estes parametros dizem respeito a resisténcia.

De acordo com Sandroni (1985), as descontinuidades herdadas da rocha de origem,
sdo freqiientemente encontradas em solos residuais, especialmente aqueles derivados da
composicao de rochas igneas e metamorficas (Koo, 1982). Assim como as descontinuidades,
o intemperismo tem uma grande influéncia na formagao do perfil dos solos. Um perfil tipico
de intemperismo de rocha igneas intrusiva, pode ser dividido em trés zonas, que

correspondem aos horizontes A, B e C da pedologia ( Deere e Patton, 1971), sendo que:

- O horizonte A, superficial, contém matéria organica e ¢ a zona de eluviagdo

tendendo a apresentar, portanto, texturas arenosas;

- O horizonte B ¢ a zona de eluviacao e ¢, portanto, em geral, rico em argila. Este
horizonte ¢ bastante desenvolvido pedologicamente, apresentando pouca indicagdo do

material de origem e nenhuma indicagdo da estrutura da rocha;

- O horizonte C preserva a estrutura da rocha de origem, sendo comum a presenga de
matacoes. Os solos deste horizonte, comumente denominados saproliticos, sdo compostos
predominantemente por silte arenoso e areias siltosas e podem ser susceptiveis a erosao

quando expostos.

A formacado do perfil de um solo tem relagdo direta com suas caracteristicas fisico-
quimicas. Segundo Bastos (1991), o comportamento de solos tropicais e subtropicais depende
fortemente de sua estrutura, resultante dos processos geologicos e pedologicos de
intemperismo. No horizonte B, a estrutura do solo depende, fundamentalmente, dos processos
pedogenéticos, como a cimentacdo, enquanto no horizonte C, a microestrutura depende da
mineralogia e dos processos de intemperismo e a macroestrutura depende, principalmente, das
descontinuidades da rocha de origem. Bastos (1991) acrescenta ainda que nos solos formados
de granitos, gnaisses e migmatitos do sul do Brasil, o processo pedologico de podzolizagdo ¢
bem destacado e deste resulta, entre outros, o perfil pedologicamente classificado como

podzologico vermelho-amarelo. O processo € caracterizado pela iluviagao de 6xidos, sais,



42

coloides e principalmente argilas pelo horizonte B, que o torna nitidamente mais argiloso que

o horizonte A.

Outro perfil pedologico formado destas rochas, de ocorréncia significativa na regido
do Escudo Cristalino Sul-Riograndense, ¢ o perfil Litélico. Neste, condi¢des desfavoraveis de
formagao do horizonte subsuperficial (B), resultam em perfis de intemperismo com sequéncia
de horizontes A, C e R ou at¢ mesmo A e R, onde R € o ¢ o horizonte inalterado que pode ou

ndo ser a rocha matriz do solo superior.

Uma interessante compilagdo de um grande niimero de dados de resisténcia ao
cisalhamento de rochas alteradas e solos dos horizontes B ¢ C de granitos e gnaisses, ¢
apresentada por Dearman et al. (1978). A partir destes dados, os autores chegaram as

seguintes conclusoes:

- Solos saproliticos de granito sdo, na maioria das vezes, solos arenosos bem
drenados com angulo de atrito em termos efetivos entre 30 e 40 graus. Os angulos de atrito
relativamente altos estdo relacionados a estrutura do solo, que consiste de graos angulares
resistentes, encaixados e contendo dentro do esqueleto particulas de argila e silte (Lumb,
1962). Concluem que os valores de coesdo (de até 75 kN/m?) sdo geralmente ligados a succao,

desaparecendo com a total saturacgao;

- Solos saproliticos de gnaisses tendem a valores menores de angulo de atrito, de 25 a
30 graus, provavelmente devido a alta propor¢do de minerais lamelares orientados (com

menor angulo de atrito interno) que induzem a planos de fraqueza.

- Solos dos horizontes superficiais de granitos e gnaisses possuem propriedades de

resisténcia muito variavel, comandadas por varios fatores.

Lumb (1962) verifica valores de coesdo de at¢ 100 kN/m? para amostras ndo
saturadas de solos saproliticos graniticos de Hong Kong. Comenta a grande influéncia das
caracteristicas fisicas, como grau de saturagdo, indice de vazios e granulometria nas

propriedades de resisténcia.

Radwan (1988) apresenta as propriedades de resisténcia ao cisalhamento do solo
formado de um granito da localidade de Aswan, no Egito, avaliadas por meio de ensaios de
cisalhamento direto. Os resultados mostraram um decréscimo do angulo de atrito com o

indice de vazios. A coesdo apresenta valores significativos para o horizonte superficial, pela
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maior quantidade de argila, e junto a rocha intemperizada, pela cimentagdao herdada da rocha.

A inundagdo provoca uma redu¢ao no angulo de atrito e uma perda quase total da coesao.

Novais Ferreira e Viana da Fonseca (1988) investigam as propriedades de resisténcia
de um solo saprolitico areno-siltoso de granito, empregando ensaios triaxiais e cisalhamento
direto. Caracteristicas de pré-adensamento virtual (verificadas em ensaios oedométricos)
foram confirmadas pela curvatura da envoltoria de resisténcia. Este fato, tanto como os
valores de coesdo efetiva encontrados, sdo atribuidos a cimentacdo das particulas pelo

processo de intemperismo e sdo susceptiveis ao amolgamento.

3.2.1 Campanha Experimental Realizada no Local da Escavacio

A campanha experimental foi realizada no local a partir de sondagens de
reconhecimento de solo do tipo SPT (Standard Penetration Test) e sondagem penetrométrica
com cone mecanico. Ensaios com amostras indeformadas (ensaios triaxiais) apresentam
dificuldades na obtencao dos corpos de prova. Segundo Horn (1997), a modelagem de corpos
de prova em solo residual de granito da cidade de Porto Alegre, destinados a ensaios triaxiais
com didmetro de 50mm ¢ muito complicada, para o horizonte B, pois as particulas de material
se desagregam facilmente. Segundo a autora, a obtencdo de corpos de prova com dimensdes
de 50mm e 100mm para o horizonte C foi impossivel, e a modelagem dos corpos de prova s

seria possivel com dimensdes superiores.

3.2.1.1 Ensaio SPT (Standard Penetration Test)

O ensaio Standard Penetration Test (SPT) constitui-se em uma medida de resisténcia
dindmica conjugada a uma sondagem de simples reconhecimento. Segundo Schnaid (2000), o
ensaio ¢ reconhecidamente a mais popular, rotineira e economica ferramenta de investigacao
em praticamente todo o mundo, servindo como indicativo da densidade de solos granulares e
sendo também aplicado a identificacdo da consisténcia de solos coesivos. Métodos rotineiros
de projetos de fundagdes diretas e profundas usam sistematicamente os resultados de SPT,
especialmente no Brasil. O autor coloca que a correcdo do valor de Ngpr para considerar o

efeito do nivel geostatico de tensdes in situ € pratica recomendavel para ensaios realizados em



solos granulares, e recomenda ainda o uso de um valor normalizado para 60% da energia

tedrica de cravagdo, Ngo,, seguindo a tendéncia internacional.
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Para o reconhecimento do local (Figura 3.2), as perfuracdes foram executadas por

percussao com auxilio de circulagdo de agua e protegidas por um revestimento de 76,2mm

(3") de diametro nominal.
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Figura3.2 - Ensaios de SPT realizados em varias cotas do terreno da escavagéo.
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A extragdo das amostras foi realizada com a cravagdo do amostrador padrao de
34,9mm (1 3/8") e 50,8mm (2") de diametro interno e externo, respectivamente. Anotou-se o
nimero de golpes de um peso de 65 kg, que cai em queda livre de 75 cm de altura, para cravar
30 cm do amostrador descrito acima, nas camadas de solo atravessadas. O nimero obtido
fornece a indicagdo da compacidade (caso dos solos de predominancia arenosa ou silto-
arenosa) ou da consisténcia (caso dos solos de predominancia argilosa ou silto-argilosa) dos
solos em estudo. Para a execucdo da sondagem foram seguidos os métodos recomendados
pela NBR 6484/1980 da ABNT (Associacao Brasileira de Normas Técnicas). A classificagdo
do solo seguiu a NBR 7250/1982 da ABNT.

Pelos graficos dos ensaios de SPT apresentados na Figura 3.2, verificar-se a presenca
de camadas com maior resisténcia a penetracdo do amostrador, uma vez que a cota da
escavacao difere de furo para furo. Para eliminar a influéncia da diferenca de cotas, um novo
grafico foi elaborado, onde todos os ensaios foram plotados conjuntamente permitindo a

visualizacdo da variag¢do da resisténcia com a profundidade (Figura 3.3).
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Nesta obra as sondagens foram realizadas por trés empresas diferentes em momentos
diferentes, a empresa 1 realizou ensaios no periodo de julho e agosto de 1996, num estagio
preliminar de pré-projeto, a empresa 2 no periodo de marco a abril de 1998 e a empresa 3 no
periodo de julho de 1998, sendo que as duas tltimas realizaram ensaios durante a execucao da
obra. Os ensaios realizados durante a execu¢do da obra estdo representados na Figura 3.3 em
linhas pontilhadas, e estdo na cota -1,20m a -4,50m, pois foram realizados apds a escavagao

do terreno.

E interessante observar que a resisténcia a penetragdo medida na terceira campanha
de ensaios ¢ inferior aos valores registrados nas duas campanhas anteriores. Esta ultima
campanha foi realizada ap6s a escavacdo do terreno e a reducdo da resisténcia reflete a
reducdo do nivel de tensdes médias no terreno. Observando a Figura 3.3, e analisando todos
0s ensaios juntos, pode-se verificar uma aproximacao mais clara da distribui¢do da resisténcia
do solo no local da escavacao. Na Figura 3.4 verifica-se a existéncia de camadas de solo mais

resistentes ao longo da profundidade da escavagao.

Analisando a Figura 3.4, observa-se a linha de aproximacao dos valores de Ngpr para

os ensaios, podendo-se dividir o perfil do solo em 4 camadas bem distintas, as quais sao:

Camada 1 - Camada de solo argilo-siltosa, cor vermelha escura, horizonte B, com
Ngpr entre 5 e 12 golpes e espessura de 6m, sem presenca de agua;

Camada 1-2 - Camada de transi¢do entre a camada 1 e a 2, apresenta uma cimentacao
do solo devido a variagdo do nivel do lengol fredtico, Ngpr entre 20 e 30 golpes, com uma
espessura de 2m;

Camada 2 - Camada de solo silte-arenosa, variegada, apresentando mica em sua
composi¢do, que reduz a resisténcia. Camada de horizonte C com consisténcia de média a
dura, Ngpr ~18 golpes e espessura de 8m;

Camada 3 - Saprolito pouco alterado, variegado. Horizonte C com consisténcia rija.
Nspr entre 30 e 40 golpes, aumentando com a profundidade. Apresenta uma espessura de

10m.

E importante observar que estas camadas sdo definidas pelas variagdes na resisténcia
a penetracdo do amostrador com a profundidade, combinadas as descri¢des dos materiais nas

diferentes profundidades.
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Figura 3.4 - Linha de aproximagao dos valores de Nspr dos ensaios realizados.

3.2.1.2 Ensaio CPT (Cone Penetration Test)
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Os ensaios de cone e piezocone, conhecidos pelas siglas CPT (Cone Penetration

Test) e CPTU (Piezocone Pentration Test), respectivamente, vém se caracterizando

internacionalmente como uma das mais importantes ferramentas de prospeccdo geotécnica.

Os resultados dos ensaios podem ser utilizados para determinagdo estratigrafica de perfis de
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solo, determinagdo de propriedades dos materiais prospectados, particularmente em depositos

de argilas moles e para previsao da capacidade de carga de fundagoes.

As primeiras referéncias ao ensaio remontam a década de 1930 na Holanda
(Barentsen, 1936; Boonstra; 1965). No Brasil, o ensaio de cone ¢ empregado desde o final da
década de 1950, mas s6 comegou a seu utilizado realmente em larga escala apds a década de
1990, conforme descrito por Rocha Filho e Schnaid (1995) e Quaresma e outros (1996). O
principio do ensaio de cone ¢ bastante simples, consistindo na cravag¢do no terreno de uma
ponteira conica (60° de apice) a uma velocidade constante de 20mm/s. A se¢do transversal do
cone ¢ normalmente de 10 cm?, podendo atingir 15 cm? para equipamentos mais robustos, de
maior capacidade de carga. Enquanto os procedimentos de ensaio j& sdo padronizados, hé
diferencas entre equipamentos, que podem ser classificados em trés categorias: cone
mecanico, cone elétrico e piezocone, neste trabalho serd abordado somente o primeiro por ser

o equipamento utilizado para realizacdo dos ensaios.

O tipo de cone mecanico utilizado nas perfura¢des foi o Begemann, possuindo um
diametro de 35,70 mm, area projetada de 10 cm? e luva para medigdo de atrito lateral local de
area igual a 150 cm? O avango foi feito de 20 em 20 milimetros, a uma velocidade de
penetracdo de 20 mm/s, com leituras de resisténcia de ponta e atrito lateral efetuada a cada 20

mim.

Durante os ensaios registra-se as leituras para as diversas profundidades, bem como
os valores computados da resisténcia de ponta e atrito lateral. Para cada perfuragdo sdo
apresentados graficos de resisténcia de ponta e atrito lateral em fungdo da profundidade
(Figura 3.5). Para cada 200mm de penetracdo do cone ¢ apresentado um grafico de
identificacao do solo, de acordo com a tabela de estimativas do tipo de solo a partir do cone
tipo Begemann. No eixo das ordenadas, plota-se a resisténcia de ponta (q.) em kN/m? e no
eixo das abcissas, plota-se a razdo de atrito (R%), relacdo entre atrito e a ponta, o que
indentifica as camadas do solo. O procedimento de ensaio segue a norma americana D3441

75T da ASTM (American Society for Testing Materials).

Na Figura 3.5 encontram-se resumidos 3 ensaios de cone, nos quais sdo apresentadas
a variagdo da resisténcia de ponta (q.) da resisténcia lateral (f;) contra a profundidade. O valor

se . médio para os ensaios ¢ da ordem de 5000 kN/m? ou 5 MPa, apresentando valores
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relativamente superiores a uma profundidade entre 2 € 6 m para o Cone 03, o que demostra a
existéncia de uma camada um pouco mais resistente a esta profundidade. Isto se repete a uma
profundidade acima de 12m, agora para os 3 ensaios, demostrando novamente a existéncia de
outra camada extremamente rigida. Cabe ressaltar que os furos de sondagem onde se efetuou
os ensaios de cone mecanico nao foram locados proximos aos furos onde efetuou-se os
ensaios de SPT. Desta forma, as comparagdes diretas que poderiam ser feitas entre SPT e
cone ficam prejudicadas. Além disto os ensaios de cone apresentados ndo fazem uma clara

identificacdo das camadas do solo.
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Figura 3.5 - Ensaios de cone mecanico com medidas de resisténcia de ponta (qc) e

resisténcia lateral (fs).

O nivel do lencol freatico foi localizado a aproximadamente 4,0 metros abaixo do
nivel do terreno, o que coincide com a informacao fornecida pelos ensaios de SPT. Tanto no
caso dos resultados de SPT como CPT, observa-se claramente uma dispersdo significativa

entre as medidas obtidas e cada uma das verticais de sondagem. Este fato reflete a propria



50

heterogeneidade do terreno e, portanto, deve-se esperar uma grande variagdo dos parametros
constitutivos do solo. Este fato introduz naturalmente um grau de incerteza as previsoes de

deformacdo da estrutura de contencao.

3.3 SOLUCAO APRESENTADA PARA CONTENCAO DA ESCAVACAO

A solugdo apresentada pela empresa consultora responsavel pelo projeto baseia-se
em uma parede diafragma composta por painéis de concreto moldada no local, através de um
guindaste "Clam Shell", (Figura 3.6) e concretada com auxilio de lama bentonitica. A
contengdo foi feita através de tirantes que trabalham a tragcdo (Figura 3.7). As cordoalhas
utilizadas como tirantes foram submetidas a uma carga de trabalho de 65 toneladas. A Tabela
3.2 apresenta um resumo dos quantitativos da solucdo projetada. As fundagdes utilizadas
dentro da escavagdo, para suportar a superestrutura, foram compostas por estacas injetadas de
pequeno didmetro, @ 150, @ 200 ¢ @ 250mm, com comprimentos variando entre 12 ¢ 19
metros, sendo 3 metros embutidos em rocha. As Figuras 3.8 e 3.9 apresentam os

equipamentos utilizados na execucao das estacas dentro da escavagao.

Tabela 3.2 - Quadro resumo dos quantitativos da solugdo projetada.

Espessura da Parede Diafragma (Lamelas) (m) 0,40
Largura das Lamelas (m) 2,50
Altura das Lamelas (m) 14 221,50
Volume de Concreto Utilizado (m?) 2.300
Numero total de Tirantes (un) 709
Comprimento dos Tirantes (m) 15a30
Carga de incorporagdo dos Tirantes (ton) 48
Carga de projeto dos Tirantes (ton) 65
Comprimento total de Tirantes (m) 11.200
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Figura 3.6 - Inicio da Construcio da Figura 3.7 - Escava¢do da Parede

Parede Diafragma com "Clam Shell". Diafragma

A Figura 3.10 apresenta o quadro das ferragens utilizados na confec¢ao das lamelas,
além de detalhes construtivos, como roletes e espagadores, utilizados para posicionar a
ferragem da lamela dentro da escavagdo. A altura das lamelas da parede diafragma variaram
de acordo com a altura do terreno adjacente a escavagdo, sendo que foram dispostas de
maneira a possibilitar a identificacdo de cada uma das lamelas (Figura 3.11) de acordo com
esta variacdo de altura. Cada lamela foi identificada com um nimero ¢ referenciada com uma
letra. Os tirantes (Figura 3.12) foram identificados com letras e nimeros iniciando de cima

para baixo, referenciando cada linha de tirantes.
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A Figura 3.13 apresenta uma das se¢des, mostrada em corte, da solucao adotada,
fazendo referéncia aos comprimentos dos tirantes e do embutimento. Para cada linha de

tirante foi executada uma etapa de escavagao.

Figura 3.9 - Cantelro de obras - Execug:ao das fundagdes para a superestrutura
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Figura 3.10 - Detalhe da ferragem e sistema construtivo das lamelas .
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Figura 3.11 - Detalhe em planta das lamelas que compdem a parede diafragma.
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Figura 3.12 - Disposicao do setor A3 com as posi¢des de ancoragem.
Para cada variagdo de altura das lamelas, um perfil tipico foi montado e analisado

no programa Plaxis. A Figura 3.13 mostra um destes perfis.
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Figura 3.13 - Perfil dos tirantes utilizado para analise no programa Plaxis.
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3.3.1 Diferentes Perfis de Subsolo e Sobrecargas

Devido a variagdo de nivel do terreno e as diferentes solucdes geotécnicas
empregadas pelos projetistas das edificagdes vizinhas, existem varias geometrias e condi¢des
de subsolo, com diferentes sobrecargas externas. A Figura 3.14 faz referéncias aos perfis de
terreno, apresentando o numero de pavimentos e o tipo de fundacdo de cada edificagdo
vizinha a escavacao. Estes perfis e correspondentes sobrecargas foram utilizados na obtengao

dos modelos geométricos, necessarios para a modelagem no programa Plaxis.

O prédio A apresenta uma variacao na altura de corte, devido a existéncia de um

subsolo nos fundos do prédio, com uma altura de 3 metros.
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Figura 3.14 - Diferentes geometrias e perfis dos terrenos vizinhos e sobrecargas.
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3.4 DESCRICAO DA EXECUCAO DA ESCAVACAO E ACOMPANHAMENTO
DOS DESLOCAMENTOS

Na parte mais profunda da obra, o processo de escavacao divide-se em 15 etapas
sendo as quatro iniciais esquematizadas na Figura 3.15 e descritas a seguir:

1* Etapa - Execu¢do da parede-guia, com aproximadamente 1,0 metro de
profundidade, que tem por finalidade proteger o topo da escavagdo e nivelar a mesma;

2* Etapa - Concretagem das lamelas de 2,50 x 0,40 metros até a profundidade
estabelecida no projeto;

3% Etapa - Escavagao parcial até o nivel N1 definido pelo executante e execugdo dos
tirantes da linha A;

4* Etapa - Ensaios dos tirantes da linha A e aplicagdo da carga de incorporagdo, que
tem o objetivo de deixar o tirante ativo;

5* Etapa - Escavacdo parcial até o nivel N2 definido pelo executante e execucao dos

tirantes da linha B;

1 ETAPA 2ETAPA ¢
VIZINHO ; ;
m W% 7z
3* ETAPA 4*ETAPA

\ \

6,0 m (min)

Figura 3.15 - Representagdo das primeiras 4 etapas da escavacao.

6" Etapa - Ensaios dos tirantes da linha B e aplicagdo da carga de incorporacao;

7* Etapa - Escavagao parcial até o nivel N3 e execucdo dos tirantes da linha C;
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8" Etapa - Ensaios dos tirantes da linha C e aplicagdo da carga de incorporagao;
9% Etapa - Escavacgdo parcial até o nivel N4 e execucdo dos tirantes da linha D;
10? Etapa - Ensaios dos tirantes da linha D e aplicagdo da carga de incorporacao;
11? Etapa - Escavagdo parcial até o nivel N5 e execucao dos tirantes da linha E;
12* Etapa - Ensaios dos tirantes da linha E e aplicagao da carga de incorporagao;
13% Etapa - Escavacao parcial até o nivel N6 e execu¢do dos tirantes da linha F;
14* Etapa - Ensaios dos tirantes da linha F e aplicag@o da carga de incorporacao;

15 Etapa - Escavacgao até o nivel do 4° subsolo.

Nos locais da obra, onde a profundidade da escavagdo era menor, as etapas
seguiram a mesma sequéncia, porém com um nimero menor de linhas de tirantes. O
acompanhamento dos deslocamentos e da verticalidade foi feito durante todo processo de
escavagao e so foi concluido quando os deslocamentos apresentaram-se estaveis. Em média

as leituras foram realizadas durante um periodo aproximado de 1000 dias.

Nas Figuras 3.16, 3.17, 3.18, 3.19 e 3.20 estdo representados os recalques dos

prédios ao longo do periodo em que as leituras foram realizadas.
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Figura 3.16 - Recalques Medidos no Prédio A.
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Numero de dias

0 100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000 1100 1200

-
o

N
o

w
o

s
o

[$2
o

60

70

[——P1 —=—P2 P3 o P4 —%—P5 ——P6 ——P7 ——P8 —&-P9 —e—P10

Figura 3.17 - Recalques Medidos no Prédio B.

Recalques Medidos no Prédio C
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Figura 3.18 - Recalques Medidos no Prédio C
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Figura 3.19 - Recalques Medidos no Prédio D.
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A tomada das leituras foram feitas em alguns dos pilares das edificagdes
analisadas, Figuras 3.21, 3.22, 3.23 ¢ 3.24. As setas com a letra P e o nimero, identificam o
pilar e a localizagdo do pino onde foram feitas as leituras. A letra V, seguida do nimero e
simbolo, identifica as leituras de verticalidade e sentido da inclinacao da edificagdo, que nao
sao utilizadas neste trabalho e desta forma ndo sao apresentadas. As leituras da variacao da

velocidade de recalques sdo apresentadas no Anexo I deste trabalho.
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Figura 3.21 - Localizagdo dos pontos de leituras no Prédio A
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Figura 3.22 - Localizagdo dos pontos de leituras no Prédio B .
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Figura 3.24 - Localizagdo dos pontos de leituras no Prédio E.

O ponto escolhido para a instalagdo do Ponto de Referéncia (BM), em cada uma das

edificagdes monitoradas, foi sempre um local de facil acesso e que permitisse as visadas de



62

varios locais da edificagdo. Esta referéncia ¢ a base de todo o levantamento topografico, pois

as leituras sdo feitas tendo este ponto como cota de referéncia.

A Figura 3.25 apresenta as secdes escolhidas dentro da 4rea monitorada de cada
prédio, destinada a andlise numérica. Sao apresentados os pontos de medida das leituras e as

distancias entre eles, de forma a reproduzir a configuragdo original do local da obra.

PONTOS ANALISADOS EM CADA PERFIL

PERFIL TiPICO - PREDIO A PERFIL TiPICO - PREDIO C
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/. ' ' 40,20m
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Parede Diafragma

SN
SN

Figura 3.25 - Localizagdo dos pontos de tomada das leituras na obra.

O critério adotado para a escolha dos pontos baseia-se na tentativa de escolher uma
configura¢dao de pontos que caracterize um problema bidimensional e onde existam medidas
de deslocamentos alinhadas, de maneira a avaliar o modelo com mais de uma medida de

deslocamento.
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4 PROGRAMA PLAXIS: MODELOS E GEOMETRIAS

4.1 GENERALIDADES

No presente Capitulo, encontram-se as relagdes constitutivas utilizadas nesta
dissertacdo, as quais sdo parte essencial do Método de Elementos Finitos (FEM), que tentam
representar o comportamento real da massa de solo em estudo. Os fundamentos teéricos do
FEM sdo aqui descritos, assim como os parametros dos materiais constituintes dos modelos
constitutivos. Tais parametros serdo obtidos através da interpretagcdo dos ensaios
apresentados no Capitulo III, através de correlagdes empiricas e dados retirados da literatura.
A formagdo do conjunto de elementos que constitui 0 Método Numérico de Elementos
Finitos que tenta representar o modelo real ¢ formado por inimeros segmentos, tais como:
pontos, retas, elementos "prontos" e outros. Estes elementos e modelos constitutivos serdao

abordados com maiores detalhes no decorrer deste capitulo.

4.2 MODELOS CONSTITUTIVOS

Cada modelo constitutivo apresenta uma formulagdo diferente e pode ser utilizado
dependendo do tipo de modelagem desejada e do tipo de material (solo) que pretende-se
simular. Apresenta-se abaixo os modelos constitutivos utilizados nesta dissertagdo para
avaliar o resultados fornecidos pelo programa (Modelo Linear Eldstico) e para simular a

construcdo do caso de obra (Modelo Elastico-Perfeitamente Plastico com Superficie de
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Ruptura de Mohr - Coulomb). Estes modelos definem como a massa de solo ird se comportar
durante a execucdo da escavacao, para tanto, deve-se entender o comportamento real do solo,

para posteriormente escolher o modelo constitutivo adequado para cada situacao.

4.2.1 Modelo Linear Elastico

Este modelo representa a teoria da elasticidade linear presumindo uma relagdo tnica
entre tensdo ¢ deformagdo. Hooke propos que esta relacdo para um estado uniaxial de

tensdes fosse dada por:

O=E.¢ [4.1]

onde, E é o Mddulo de Elasticidade e € uma constante do material.

A generalizagdo da equacao 4.1 para trés dimensdes ¢ dada em notagdo tensorial

pela expressao:

Oij = Gijui - €u [4.2]

onde Oj e € sdo tensores de segunda ordem e Cjjq € um tensor de quarta ordem com 81

constantes. Pela simetria nos tensores de tensao e deformacao tem-se:

Gt =Cijii [4.3]

e o numero de constantes independentes cai para 21. Para material isotropico, isto €, que
responde igualmente aos esforgos em todas as diregdes, Chou e Pagano (1967) mostram que
o numero de constantes independentes cai para 2. Neste trabalho, as duas constantes sdao o

Modulo de Elasticidade (E) em kN/m? e o Coeficiente de Poisson (V).

Em notacdo matricial, a equagdo 4.2 torna-se (Chou e Pagano, 1967; Timoshenko e

Goodier, 1970 e Zienckiewicz, 1977):
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Este modelo ¢ utilizado para validar o programa Plaxis, ao comparar resultados de
simulagdes numéricas com uma solucao analitica exata. A avaliagdo serd apresentada no

capitulo posterior.

4.2.2 Modelo Elastico-Perfeitamente Plastico com Superficie de Ruptura de

Mohr - Coulomb

Em condigdes normais, solicitagdes externas provocam deformagdes do solo, que se
estabilizam num arranjo entre particulas distinto do anterior a solicitagdo. Em certas
solicitagdes, entretanto, as forcas transmitidas pelas particulas sdo superiores ao que o atrito
e 0 entrosamento entre as particulas podem suportar. As particulas se deslocam de maneira a

descaracterizar o formato original do solo, e isto ¢ definido como ruptura do solo. Mas para
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este estado de ruptura se consolidar, ¢ necessario que exista um nivel de deformagdes

plasticas tal, que o levem a ruptura.

A ruptura esta ligada a plasticidade do material, e a plasticidade estd associada com
o desenvolvimento de deformagdes irreversiveis. Para avaliar se ocorre ou ndo a
plastificagdo do material em um calculo numérico, uma fungdo de plastificagdo, f, ¢
introduzida no célculo como uma fun¢do que depende tanto das tensdes como das
deformacdes. Esta fun¢do pode ser representada como uma superficie em tensdes principais
no espaco (Figura 4.1). Esta superficie ¢ totalmente definida pelos parametros do modelo e

ndo ¢ afetada pelas deformacdes no Modelo Elastico Perfeitamente Plastico.

Para um estado de tensdes onde os pontos representados estejam concentrados
dentro desta superficie, o comportamento do material ¢ totalmente elastico e as deformagdes
sdo reversiveis. A medida que os pontos atingem esta superficie de plastificacdo, as
deformacgdes passam a apresentar uma parcela elastica mais uma parcela de deformacao

plastica (deformacdes irreversiveis).

O principio basico da elastoplasticidade pressupde que as deformagdes sdo

decompostas em uma parte elastica e outra plastica:
g=¢ +¢P [4.6]

A lei de Hooke ¢ usada para representar tensdes em funcdo das deformagoes.

Substituindo a equacdo 4.6 na lei de Hooke, tem-se:
6=D°&° =D°(g-¢") [4.7]

De acordo com a teoria classica da plasticidade (Hill, 1950), as deformacdes
plasticas sdo proporcionais a derivada da funcdo de tensdes. Estas deformagdes podem ser
representadas como vetores perpendiculares a superficie de ruptura. Esta forma cléssica da
teoria ¢ referenciada como Plasticidade Associada. Soma-se a fungdo de ruptura, uma fungao
potencial plastica g ¢ introduzida. No caso g # f denominado plasticidade ndo-associativa.

Em geral ¢ apresentada da seguinte forma:
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=299 [4.8]
00

onde, A é o multiplicador plastico e g ¢ a fungdo potencial plastica dada por:

(NI TN
g:§|o1—02|+§|01+02|senlp [4.9]

¢ a fungio de plastificacido representada por:
1. . 1 . .
f =§|01—02| +§|01+02|sen P-ccosp<0 [4.10]

Este modelo ¢ muito usado para uma situagdo mais geral. O modelo envolve cinco

parametros de entrada para realizar as simulagdes numéricas ( Tabela 4.1).

Tabela 4.1 - Parametros do Modelo Mohr-Coulomb.

Parametro Nome Unidade
Modulo de Young E kN/m?
Coeficiente de Poisson v -
Coesdo c kN/m?
Angulo de atrito [0} ©
Dilatancia 1 °

Este modelo foi adotado para realizar as analises numéricas nesta dissertagao pela
simplicidade das variaveis envolvidas, comparado aos outros modelos disponibilizados pelo
programa Plaxis. Outro fator preponderante na escolha do modelo constitutivo foi a falta de
dados mais refinados sobre os pardmetros do solo encontrado na escavagdo. Estes dados so

seriam obtidos com uma campanha experimental mais sofisticada.
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Figura 4.1 - Superficie de Ruptura Modelo Mohr - Coulomb.

4.3 MODELO GEOMETRICO

Sdo apresentados nesta se¢do os elementos que constituem o modelo geométrico

para a analise por Elementos Finitos.

4.3.1 Elementos Triangulares que Constituem a Malha de Elementos Finitos

Estes elementos representam a massa de solo, sendo que a unido de todos estes
elementos constitui a "malha" de elementos finitos. Para a andlise bidimensional
(deformagdo plana) podem ser usados elementos de solo com seis nds ou com quinze nds
(Figura 4.2). O elemento triangular de 6 nds ¢ o valor padrdo para a analise 2D, e ¢
necessario uma interpolagao de 2* ordem para calculo dos deslocamentos. Os elementos da
matriz de rigidez do solo sdo avaliados por integracdo numérica usando trés pontos de Gauss
(pontos de tensdes, Figura 4.2). Para o elemento triangular de 15 ndés a ordem de
interpolagdo ¢ quatro e a integracdo envolve doze pontos de tensoes (Figura 4.2). Estes
elementos triangulares juntos formam a malha de elementos, que ¢ gerada ap6s a criagdo do

modelo geométrico.
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X
Elementos de Solo com 6 Nos, 3 Pontos de Tensao
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X Pontos de tensdo
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X X
X X
X
b4 ® X X y
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Elementos de Solo com 15 Nos, 12 Pontos de Tensdo

Figura 4.2 - Elementos de solo com 6 ou 15 ndés e 3 ou 12 pontos de tensao.

Para cada elemento de solo, calculam-se os deslocamentos e para cada ponto de
tensdo, calculam-se as tensdes. Desta forma os elementos de 15 nds sdo mais precisos, a

medida que existe praticamente duas vezes mais pontos em cada elemento.

4.3.2 Elementos Constituintes dos Modelos Geométricos

A gerac¢ao do Modelo de Elementos Finitos inicia-se com a criagdo do um modelo
geométrico, que represente o problema real a ser analisado. O modelo geométrico consiste
de pontos, retas e elementos prontos, "clusters". Pontos e linhas sdo gerados pelos usudrio e
os elementos prontos sdo gerados pelo proprio programa; o usuario s6 define a posi¢do do
elemento. Em adicdo a estes componentes basicos, objetos estruturais ou condigdes especiais

podem ser atribuidas ao modelo geométrico.

4.3.2.1 Pontos e Linhas

Os pontos ou linha sdo elementos "soltos", ou seja, ndo tém caracteristicas pré-
definidas, e sdo gerados pelo usudrio a medida que o mesmo constrdi o0 modelo geométrico.

Sao eles os elementos basicos para a estruturacao do modelo.



70

4.3.2.2 Elementos de Viga (Parede ou Placa)

E um elemento pronto, ou seja, tem caracteristicas pré-definidas. E um elemento
com trés graus de liberdade por no, dois graus livres para translagdo ( ux e uy ) € uma rotagio
livre (plano x-y @,). O elemento de viga se baseia na teoria de Viga de Mindlin. Esta teoria
permite deflexdes para a viga devido tanto ao cisalhamento quanto a flexdo. Elementos de
viga podem se tornar plasticos se prescrever o momento fletor maximo ou se a maxima forca
axial for atingida. Estes elementos formam um "cluster" que ¢ utilizado para simular a

parede diafragma.

O elemento de viga apresenta parametros como rigidez a flexdo (EI) e a rigidez
axial (EA). Para estes dois pardmetros uma espessura equivalente d., ¢ calculada pela

equacao:

d, =,/12— 4.11
eq EA [ ]

O momento fletor ¢ a for¢a axial sdo avaliados através das tensdes nos pontos de
tensdo. Um elemento de viga de 3 nds contém dois pares de pontos de tensdo € um elemento

de viga de 5 nos contém quatro pares de pontos de tensdo ( Figura 4.3). Dentro de cada par,

os pontos de tensdo estdo localizados a uma distancia d,, = \/3 acima e abaixo do centro da

viga.
X X X X X X
X X X X X X
O Noés X Pontos de tenso

Figura 4.3 - Posicdo dos nds e pontos de tensdo para elementos de viga com 3 e 5

4

nos.

Estes elementos permitem que o programa calcule os esfor¢cos e deslocamentos
sofridos pela parede diafragma. Deslocamentos verticais e horizontais, bem como a
composi¢ao dos dois, momento fletor, esforgo cortante e empuxo de terra ao longo da parede

diafragma podem ser determinados.
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4.3.2.3 Elemento de Geotéxtil

Sao elementos esbeltos com uma rigidez normal, mas sem rigidez a flexdo, ou seja,
podem somente sustentar forcas de tragdo. Quando sdao utilizados elementos de solo
triangulares de 6 nos, cada elemento de geotéxtil ¢ definido por 3 nds, considerando que para
elementos de solo triangulares de 15 nds, cada elemento de geotéxtil ¢ definido por 5 nds. As
forgas axiais sdo avaliadas por pontos de tensdo de "Newton-Cotes". A localizagdo destes
pontos de tensdo correspondem a localizagdo dos nos. A modelagem com geotéxtil pode
também ser usada em combinagdo com ancoragem, para simular uma fixacdo no terreno.
Neste caso, o geotéxtil ¢ usado para modelar o enchimento de concreto (bulbo) e a
ancoragem usada para modelar o tirante, sendo que a resisténcia de ambos sdo determinados
pelo usudrio. Parametros como adesdo e atrito entre superficies ndo sdo considerados para

estes casos.

4.3.2.4 Ancoragem

Uma ancoragem ¢ um elemento de mola elastico de 2 n6s, com uma constante de
rigidez eléstica (rigidez normal - EA). Estes elementos podem ser submetidos tanto a forcas
de tracdo (ancoragem) quanto forgas de compressdo (suporte). A forga absoluta pode ser
limitada de maneira que seja possivel a simulagdo de ruptura da ancoragem, que permite ser
pré-tensionada durante o céalculo plastico. E possivel modelar a ancoragem no solo
(ancoragem com cimento) por meio da combinacdo de ancoragem e um geotéxtil. A
ancoragem representa a haste de ancoragem e o geotéxtil representa o bulbo (massa) de

concreto.

O enchimento de concreto, bulbo, ¢ considerado como sendo um elemento rigido
embutido no solo. Isto é possivel para simular o pré-tensionamento do tirante. Nao ¢ possivel
porém, simular a influéncia da pressao da massa de concreto sobre a vizinhanga do solo.
Deve-se notar que o geotéxtil forma uma camada continua na dire¢do perpendicular ao

plano, enquanto que na realidade o bulbo de concreto ¢ uma estrutura tridimensional.
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4.3.2.5 Interfaces

A interface ¢ usada no modelo de interagdao entre a estrutura € o solo. A aplicagao
tipica para a interface se d4 no modelo de interagdo entre a parede diafragma e o solo, o qual
¢ intermediario entre liso e completamente rugoso. Nesta aplicagdo, a interface esta situada
em ambos os lados da parede. A rugosidade existente entre o solo e a estrutura de concreto ¢
modelada quantificando-se um valor entre zero (0) ¢ um (1). Este valor ¢ admitido para o
fator de reducdo da forca na interface (atrito da parede e adesao) e a for¢a no solo (angulo de

atrito € coesao).

A Figura 4.4 mostra como os elementos de interface sdo conectados aos elementos

do solo.
X
< X
d) Interface Interface }${ }${
Elementos de Solo com 6 Nos, 3 Pontos de Tensdo e 3 Pares de Elementos de Interface
X
X X
o X
X
o o X X
% X
X X X
Interface he: }${ lnterface}ﬁ }g }g
Elementos de Solo com 15 Nos, 12 Pontos de Tensdo € 5 Pares de Elementos de Interface
O Noés

X Pontos de tensio

X Pares de Elementos de Interface

Figura 4.4 - Elementos de Interface.
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No caso de elementos de solo de 6 nds, o elemento correspondente da interface ¢
definido por 3 pares de nos, enquanto que elementos de solo com 15 nds correspondem a
elementos de interface definidos por 5 pares de nds. Na Figura 4.4 o elemento de interface ¢
definido como tendo uma espessura finita, mas, na formulagdo de elementos finitos, as
coordenadas de cada par de nos sao idénticas, o que significa que este elemento tem
espessura igual a zero. Cada interface tem fixada para isto uma "espessura virtual", a qual ¢
uma dimensdo imaginaria usada para obter as propriedades do material na interface. A
espessura virtual ¢ definida como Fator de Espessura Virtual e ¢ igual a 0,1. A matriz de
rigidez para elementos de interface ¢ obtida usando ponto de integracao de "Newton-Cotes".

A posicao destes pontos de integragdo coincidem com as posi¢des dos pares de nods.
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5 AVALIDACAO DO PROGRAMA PLAXIS E OBTENCAO DOS
PARAMETROS DO SOLO QUE COMPOEM O MODELO NUMERICO

A campanha de avaliagdo do programa Plaxis ¢ de grande importancia, sendo ela
que valida o estudo numérico por Elementos Finitos apresentado nesta dissertacdo. A seguir
apresenta-se a descricdo da avaliagdo do programa Plaxis ¢ a obtencdo dos pardmetros do

solo utilizados para compor o modelo numérico.

5.1 GENERALIDADES

O Plaxis ¢ um programa comercial, especifico para problemas geotécnicos,
desenvolvido pela Empresa Plaxis BV. Por este motivo, o codigo fonte ndo esta acessivel ao
usudrio. Assim, faz-se necessario a validagao de seus modelos, através de comparagdes entre
os resultados fornecidos pelo programa Plaxis e resultados obtidos com outros programas de
elementos finitos, que utilizem os mesmos modelos. A validagdo do programa Plaxis da
crédito aos resultados obtidos através dele e certifica que os modelos testados apresentam
uma boa aproximac¢ao da solu¢do matematica do problema. Para o presente trabalho serdo
testados e apresentados dois modelos, o modelo Linear Elastico ¢ o modelo Elastico
Perfeitamente Plastico com Superficie de Ruptura de Mohr-Coulomb. A obtengdo dos

parametros do solo utilizados por estes modelos também ¢ apresentada neste capitulo.
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52 RETROANALISE DE UMA ESCAVACAO SEM CONTENCAO
CONSIDERANDO ELASTICIDADE LINEAR

A Fig. 5.1 apresenta a simulacdo de uma escavacdo com 30 metros de profundidade

e 30 metros de largura, feita por Consoli (1987), com modelo de solo Linear Elastico. Os

parametros do solo utilizados para esta simulagdo sdo apresentados na Tab. 5.1.
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Figura 5.1 - Malha de elementos finitos utilizada por Consoli (1987), e locagao dos

pontos analisados. Cotas em metro.

A escavacdo foi simulada de duas formas: na primeira escavou-se de uma sé vez

todo o material, e na segunda, o processo de escavacgdo procedeu em trés etapas, com retirada

de 10 metros de altura de solo por etapa. O autor utilizou na malha elementos isotropicos de

oito nds, para a resolucao do problema.

Tabela 5.1 - Parametros elastico lineares do solo, utilizados por Consoli (1987).

Parametros Nome Valor Unidade
Comportamento Tipo Tipo de Material Elastico -
Modulo de Young E 1.10° kN/m?
Coeficiente de Poisson ) 0,30 -
Peso Especifico y 18,0 kN/m?
Coeficiente de pré-adensamento Ko 0,90 -
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Para validar o modelo do programa utilizado neste trabalho, a mesma escavacao

analisada por Consoli (1987) foi simulada novamente no programa Plaxis ( Figura 5.2 ).

0.000 20.000 40.000 60.000 80.000 100.000 120.000 140.

80.000

60.000_|

40.000

20.000

0.000

PR IR BNRRRI RN RTRI AR AR

Deformed Mesh
Extreme total displacement 127,42*10'3 m

(displacements scaled up 50,00 times)

Figura 5.2 - Malha de deslocamentos (aumentada 50X) - Programa Plaxis.

Todos os parametros do solo e variaveis de contorno envolvidas na realizagdo da
analise numérica, foram mantidos idénticos. Assim, pode-se realizar a comparacao entre os

resultados apresentados por Consoli (1987) e os obtidos por este trabalho.

Para o problema analisado, foram feitas duas simulagdes diferentes: uma com
elementos de solo de 6 nds e outra com elementos de solo de 15 nds, sendo que, para os dois
casos analisou-se as duas formas de executar a escavagdo, descritas anteriormente. Os

resultados sdo apresentados na Tabela 5.2.
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Tabela 5.2 - Comparagao entre resultados numéricos obtidos por Consoli (1987) e

esta dissertagao.

o Lo o e T e | oo | o | e
0 | 30] 79 12,432 j% >3 12242 201 12265
R s R
30 | 60 | 121 g;(z); ) '06:623516 159 '(ifgf
30 | 50 | 123 :g:gg? 62 '(i’g’gg 239 '(i’g‘gf
30 |37,5 | 126 _09,’353 82 ‘&5’3886 315 ‘3’5563
30 | 60 | 129 _;,’665239 153 34272477 593 ‘24:955017
35 | 60 | 151 z(l’?‘; 65 g?gg 249 :(6):3‘9“2‘
45 | 30 | 189 6‘76175 198 _14,’(317(3 767 6‘986053
525 | 60 | 196 ?B‘l‘ 90 géég 344 (5)33;
% Deslocamento na direao X (cm )

# % Deslocamento na direcio Y ( cm )

Os pontos utilizados para fazer a comparacao entre os resultados apresentam-se na
Figura 5.1. Os resultados obtidos para as duas simulagdes, elementos de solo com 6 e 15 nos,
apresentam-se proximos aos obtidos por Consoli (1987). As etapas de escavagdo nao
apresentaram influéncia nos resultados, ou seja, tanto para uma etapa quanto para trés etapas

de escavacao, os resultados mantém-se idénticos.

Pode-se notar variagdes entre as comparacdes deste trabalho e os resultados obtidos
por Consoli (1987). Esta diferenca provavelmente ¢ devida as diferentes maneiras que os
programas fazem a interpolacdo entre nos e/ou como cada um deles interpreta o elemento de
interface. De qualquer forma as diferencas entre os resultados ndo comprometem a analise
apresentado pelo programa Plaxis. Desta forma, o modelo Linear Elastico apresentado pelo
programa ¢ um modelo aceitdvel. Para o caso de obra apresentado neste trabalho, o Modelo
Elastico-Perfeitamente Plastico com Superficie de Ruptura de Mohr-Coulomb ¢é mais

adequado as necessidades do problema, assim faz-se necessario a verificagao deste modelo.
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53 ANALISE DO EXEMPLO APRESENTADO PELO MANUAL DO
PROGRAMA UTILIZANDO O MODELO DE MOHR-COULOMB

O exemplo analisado envolve a constru¢do de uma parede diafragma, ancorada no
solo por tirantes, Figura 5.3. A escavacdo tem 20 metros de largura e 10 metros de
profundidade, sendo que a parede diafragma tem 5 metros de ficha, totalizando 15 metros de
parede diafragma. Esta parede € fixada no solo por dois tirantes. Um deles com 14,50 metros
de comprimento e fazendo um angulo de 33,7° com a horizontal, o outro, com 10 metros de
comprimento a 45° com a horizontal. A por¢ao do solo a ser analisada apresenta-se dividida
em trés camadas. A primeira com 3,0 metros de espessura € composta por aterro, a segunda
com 7,0 metros de espessura ¢ composta por areia e a terceira, de espessura "infinita", ¢

composta por silte.

ﬁi':-"Plaxis 7.2 Input - Exemplob_plx

File Edit “iew Geometry Loads Material: Mesh |nitial Help

| B2 o]e|w|a]a]a]|B|x D)
ZfT Al B m m |
\ | #)_ == o_l Ol —1 [].El ﬁ | ml @l .i*l .:L.l = | B | === |nitial conditions
0,00 5,00 0,00 5,00 10,00 15,00 20,00 25,00 50,00 35,00 40,00
e beccdbero o b b By b b b e e e Beced] e v B e i b i
20,00 3 - =l
- ] i L E
- gofel
15005 5 14 3
— il @l
= I 1 1
- ll%)
10,00 1 15 Ll
: I 7 oo I
3 2 @iii@
- ® 0
500 13 Y
= | e, :
= v & |
0.00_ 4 E 4l 4l “5F i
= E. ++ ++ =
la T

|Paint rumber and coordinates - |
|Pixels : 320 £ B8 |Units : 7.000 % 12,000 m | [ : |
Figura 5.3 - Tela de entrada do modelo geométrico no programa Plaxis.
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Pela simetria do problema, sera analisada somente metade da escavagao,

considerando-se que a outra metade vai comportar-se da mesma forma.

Para esta analise serdo utilizados elementos de solo de 6 nds € 0 modelo constitutivo

utilizado sera o de Mohr-Coulumb. As propriedades dos materiais utilizados para compor o

modelo geométrico estdo dispostas nas Tabelas 5.3, 5.4, 5.5 ¢ 5.6.

Tabela 5.3 - Propriedades do solo e interface.

Parametros Nome | Aterro Areia Silte | Unidade
Modelo do Material Modelo| MC MC MC -
Tipo de Comportamento do Material Tipo | drenado | drenado | drenado -
Peso do Solo Seco Yary 16 17 17 kN/m?
Peso do Solo Umido Yivet 20 20 19 kN/m?
Permeabilidade Horizontal Ky 1,0 0,5 0,1 m/dia
Permeabilidade Vertical ky 1,0 0,5 0,1 m/dia
Modulo de Young Eret 8000 30000 20000 kN/m?
Coeficiente Poisson Y 0,30 0,30 0,33 -
Coesio Cref 1,0 1,0 8,0 kN/m?
Angulo de Atrito ) 30 34 29 °
Angulo de Dilatancia 1] 0,0 4,0 0,0 ©
Fator de Redugdo de Interface Rinter 0,65 0,70 Rigid -
Pardmetro de Permeabilidade de Interface | Perm. | Imperm. | Imperm. | Neutra -
Tabela 5.4 - Propriedades da parede diafragma.
Parametros Nome Valor Unidade
Comportamento Tipo Tipo de Material Elastico -
Resisténcia Normal EA 12.10° kN/m
Rigidez a Flexio El 0,12.10° kNm?/m
Espessura Equivalente d 0,346 m
Peso w 8,30 kN/m/m
Coeficiente de Poisson v 0,15 -
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Tabela 5.5 - Propriedades do tirante (Ancoragem).

Parametros Nome Valor Unidade
Comportamento Tipo Tipo de Material Elastico -
Resisténcia Normal EA 2.10° kN
Espacamento [] ao Plano L 2,50 m
For¢a Maxima Fnax 1.10"7 kN

Tabela 5.6 - Propriedades do enchimento de concreto (Geotéxtil).

Parametros Nome Valor Unidade

Resisténcia Normal EA 1,0.10° kN/m

O problema envolve também fluxo de dgua e geragdo de excesso de poropressao. A
malha de -eclementos finitos ¢ gerada automaticamente pelo programa e tem

aproximadamente 260 elementos.

Com o modelo geométrico concluido e a malha de elementos finitos gerada, passa-

se ao processo de calculo, que é composto de seis passos principais:

1° Ativagao da parede diafragma e escavagao de uma faixa de solo de 3 metros;

2° Ativacdo do geotéxtil e da ancoragem, com o pré-tensionamento do tirante, com
forca de 120 kN/m;

3° Escavagdo da segunda faixa de solo (4 metros) e geracao do fluxo d'agua e do
excesso de poropressao;

4° Ativacdo do segundo geotéxtil e da ancoragem, com o pré-tensionamento do
tirante, com forga de 200 kN/m;

5° Escavagdo da terceira e ultima camada de solo de 3 metros de espessura,

6° Processo de calculo e saida de dados.

Alguns dos dados de saida do processo de calculo estdo apresentados nas Figuras

54,55,5.6e5.7.
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A Figura 5.4 apresenta a malha de Elementos Finitos, apos a conclusio da
escavagao. Observa-se nesta figura a deformagao sofrida pela malha de elementos, além dos
deslocamentos que ocorreram na parede diafragma, tirantes e elementos triangulares da
malha. Nas notas de rodapé da figura, o programa fornece o maximo deslocamento sofrido
pela malha de Elementos Finitos e o niimero de vezes que as deformacgdes estdo sendo

ampliadas para facilitar a visualiza¢do, pelo usudrio.

Deformed Mesh
Extreme total displacement 75,90*10'3 m

(displacements scaled up 20,00 times)

Figura 5.4 - Malha deformada apos o final da escavagao.

A Figura 5.5 apresenta, em forma de vetores, os deslocamentos sofridos pela massa
de solo. O vetor indica o sentido, a dire¢ao e a intensidade da deformagdo. Os pontos onde
existe uma grande concentracdo de vetores indica o local onde foi realizado um refinamento
da malha de elementos finitos. Isto ¢ realizado para aumentar o nimero de elementos
triangulares, o que aumentando o numero de interpolagdes e, desta forma, promover
resultados mais precisos. Este refinamento ¢ possivel de ser efetuado no momento em que a

malha de elementos finitos ¢ gerada.
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Total displacements
Extreme total displacement 75,90*10'3 m

Figura 5.5 - Deslocamento da massa de solo devido a escavacao.

A Figura 5.6 apresenta a variagdo da carga de pressdo d'dgua para cada ponto da
massa de solo analisado (linhas equipotenciais), devido ao processo de escavagdo. Observa-

se a reducgdo da carga de pressao d'agua no sentido da escavagao.

A Figura 5.7 apresenta a variagdo do excesso de poro-pressdo na massa de solo.
Devido ao processo de escavagdo houve o rebaixamento do nivel do lengol freatico na area

nao escavada, que faz com que ocorra uma variagao no excesso de poro-pressao.
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Active groundwater head
Extreme groundwater head 17,00 m

Figura 5.6 - Variacao das linhas equipotenciais.

NG

Active pore pressures
Extreme active pore pressure -170,00 KN/m?

(pressure = negative)

Figura 5.7 - Variacao da poropressdo com a profundidade.
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Além dos dados referentes a deslocamento, pressdes e variagdes do excesso de
poropressdao o programa fornece outros dados que sdo de grande importancia ao engenheiro
geotécnico no momento de dimensionar a parede diafragma, tais como: deslocamento,
esfor¢o cortante, momento fletor e esfor¢o axial sofridos pela parede diafragma, em relagdo
a profundidade, devido ao processo de escavacdo do solo (Figura 5.8). Neste caso
representou-se somente os valores maximos sofridos pela parede diafragma, representados

pelas linhas vermelhas, em relac¢do a profundidade.

- |

A T

\

Total displacements Shear forces Bending moment Axial forces
Extreme total displacement 75,39*10'3 Extreme shear force 130,70 kN/m Extreme bending moment 273,05 kNm/m Extreme axial force -324,60 kN/m

Figura 5.8 - Solicitados na parede diafragma devido ao processo de escavagao.

O programa permite analisar a for¢a em cada tirante, os esforcos e as solicitagdes
em cada elemento de solo ap6s cada etapa de escavagao.

Fazendo-se a simulagdo numérica, no programa Plaxis, do exemplo apresentado
pelo manual do programa, obteve-se, como era de se esperar, resultados idénticos aos
apresentados pelo manual. Esta verificacdo serviu para avaliar se o programa foi instalado
corretamente € se ndo ocorreu nenhum erro numérico durante o processo de execucdo dos
procedimentos de calculo. Desta forma pode-se afirmar que o programa esta funcionando

corretamente.
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5.4 ANALISE DOS RESULTADOS

Os resultados obtidos com a simulacdo dos modelos Linear Elastico e Mohr-
Coulomb demostraram que o programa Plaxis apresenta uma boa aproximagdo de seus
modelos numéricos com as equagdes matematicas. Com base nisto pode-se considerar que os

dados numéricos fornecidos pelo programa sao admitidos confiaveis.

5.5 APRESENTACAO E OBTENCAO DOS PARAMETROS DO SOLO

A caracterizagdo das condi¢des do sub-solo e a previsdo aproximada dos pardmetros
utilizados no modelo constitutivo sdo necessarias para a obtencdo de resultados numéricos
consistentes, de maneira que posam descrer o campo de tensdes e deformagdes da estrutura
de contencdo em estudo. Esta caracterizacdo sera feita através dos ensaios descritos no

Capitulo III e validada através da experiéncia obtida na literatura.

Um estudo, apresentado por Bastos (1991), de caracterizagdo e obtencdo de
parametros do solo da regido de Porto Alegre, ¢ utilizado neste trabalho, visto que um dos
locais estudados pelo autor localiza-se na area da obra analisada. Estes dados sdo
importantes, a medida que os resultados numéricos dependem diretamente da

representatividade dos parametros do solo empregados e do modelo constitutivo utilizado.

Estudos realizados em solos de granitos e migmatitos da regido de Porto Alegre sdo

descritos por Nudelmann (1980) e Davison Dias (1987) e Bastos (1991).

Nudelmann (1980), investigando um solo de migmatito de Porto Alegre (situado no
Campus Vale da UFRGS), encontrou os parametros de resisténcia, obtidos por ensaios de

cisalhamento direto, apresentados na Tabela 5.7.

Davison Dias (1987) aborda o comportamento de perfis podzolicos vermelho-
amarelo com substrato granito, por meio de ensaios de cisalhamento direto. "Picos" de
resisténcia sdo observados nos ensaios, tanto na umidade natural como inundado, e sdo
atribuidos ao pré-adensamento virtual e ao grau de estruturacdo. Os pardmetros médios

obtidos para os solos destes perfis sdo apresentados na Tabela 5.8
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Estudos realizados por Bastos (1991), na regido de Porto Alegre, sdo mais
especificos e mais detalhados. De acordo com o mesmo, a formagdo geotécnica de Granito
Independéncia ocorre no centro e bairros mais urbanizados da cidade de Porto Alegre. Foram
investigadas escavagdes localizadas em varios bairros, dentre eles o Moinhos de Vento,
sendo que o perfil analisado e amostrado, estd localizado na Rua Tobias da Silva, ponto

proximo de onde esta localizada a escavaciao em estudo.

De acordo com Bastos (1991), a area onde se localiza o Bairro Moinhos de Vento
apresenta uma associacao de perfis de solo, nas unidades Rg/Pvg, que correspondem:

- Rg : solo com sequéncia de Horizontes A/B/C saproliticos/R, A/C saproliticos/R
ou A/R; classificados pedologicamente como litolitos e cambissolos; ocorréncia de
afloramentos de rochas; origem Rg(g.I.) - granito Independéncia.

- PV : solos com sequéncia de horizontes A/B lateriticos/C saproliticos/R;
classificados pedologicamente como podzolicos vermelho-amarelo; origem PVg - rochas
graniticas.

Concluindo entdo que a area em estudo apresenta horizontes B, C ¢ R bem
definidos e apresentando uma tendéncia a um podzolico vermelho originario de rochas

graniticas.

O autor verificou um intenso intemperismo do material rochoso e grandes
profundidades em solos saproliticos (de até 20 metros), sendo que este aspecto parece estar
relacionado a ocorréncia, nestas unidades litologicas, de gnaisses feldspaticos e micaceos
associados aos granitos. O horizonte B (unidade PVg) apresenta-se, em geral, como um solo
argiloso vermelho com alguma areia. A consisténcia varia de média a rija. As condi¢des de
drenagem sao boas, no entanto, em certas depressoes tornam-se prejudicadas € os materiais
tendem a assumir uma consisténcia mole e cores mais acinzentadas, proprias da reducao dos
oxidos de ferro. Os solos saproliticos do horizonte C apresentam grandes variagdes, face a
heterogeneidades constatadas no material rochoso destas unidades. Em geral, a textura ¢é

areno-siltosa e as cores amareladas e rosadas sao as mais comuns nos perfis bem drenados.

Azevedo (1990), no seu estudo baseado em sondagens de simples reconhecimento
em areas de ocorréncia destas unidades geotécnicas, verifica nos relatérios de sondagem uma

grande incidéncia de registros de solos micéaceos.
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Bastos (1991) apresenta dados sobre indices fisicos e resisténcia ao cisalhamento do

solo, que serdo utilizados como parametros de comparagdo neste trabalho. Estes dados estdo

apresentados na Tabela 5.9.

Tabela 5.7 - Parametros de resisténcia do solo obtidos por Nudelmann (1980).

Horizonte Condigao Coesdo ¢ (kN/m?) | Angulo de atrito @ (°)
Natural 40-92 29-32
Inundado 30-32 30

Tabela 5.8 - Parametros de resisténcia do solo obtidos por Davison Dias (1987).

Horizonte Condicao Coesdo ¢ (kN/m?) | Angulo de atrito @ (°)
Natural 45,5 35
b Inundado 32,0 28
Natural 43,5 34
¢ Inundado 29,2 30

Tabela 5.9 - Parametros de resisténcia do solo obtidos por Bastos (1991).

Coesdo ¢ (kN/m?) Q((°)
Horizonte Y Ynat Ys
Natural Inundado Natural Inundado
B 26,4 17,0 14,0 |384-557(154-178| 26-41 23-26
C 26,4 17,1 14,3 [33,2-61,9]14,5-344| 29-35 24 - 34

Os dados apresentados por Bastos (1991) serdo comparados com os dados obtidos

através de estimativas empiricas de medidas do Ngpr e de resisténcia do cone mecanico, €

também aos resultados descritos por Nudelmann (1980) e Davison Dias (1987).
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5.5.1 Estimativas de Parametros Geotécnicos a Partir de Ensaios SPT

Sabendo-se que o Ngpr fornece uma medida de resisténcia, ¢ pratica comum
estabelecer-se correlagdes entre Ngpr e a densidade relativa D, ou angulo de atrito interno do
solo @, para solos granulares ou com caracteristicas proximas a granulares. Algumas
correlagdes usuais adotadas na pratica de engenharia sdo apresentadas. A proposi¢ao de

Skempton (1986) ¢ usada na estimativa de Dy,

;
N 1
D, = A
' %,280‘\,0&7% [5-1]

Mello (1971) nao utiliza o valor de Ngpr, mas propdem uma expressdo para

converter as estimativas de D, em @' através da expressao seguinte:
(149 -D, )tan = 0,712 [5.2]

Stroud (1989) propds uma relagdo entre E / Ny € 0 grau de carregamento (q/qui =

1/3), expressa por:

E
—— =1,0(MPa) [5.3]
60
Esta relagdo sendo valida para solos granulares normalmente adensados, sendo que
esta relacdo E / Ngo pode crescer para 3 e chegar at¢ 6 MPa para o caso de areias pré-

adensadas.

Com estas equacdes e resultados do Ngpr, obteve-se o angulo de atrito (@) e o
moédulo de Young (E). Estas correlagdes sdo consagradas na pratica de engenharia
internacional (e.g. Schnaid, 2000), porém sua validacao ¢ apoiada em ensaios realizados em
depositos sedimentares arenosos. A extrapolagdo desta experiéncia para solos residuais tem
sido frequente no Brasil, na auséncia de correlagdes especificas, porém, os parametros assim

estimados devem ser objeto de julgamento geotécnico especifico.
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5.5.2 Estimativas de Parimetros Geotécnicos a Partir de Ensaios de Cone

Mecanico

Para solos granulares, a medida de resisténcia de ponta de cone q. pode ser utilizada
na previsdo da densidade relativa D; ou do angulo de atrito interno . As mesmas restricdes
descritas no item 5.5.1, acima, sdo validas para o ensaio CPT, pois as correlagdes foram

igualmente desenvolvidas para solos sedimentares.

A equagdo proposta por Lancellotta (1985) permite a obten¢do de D;:

D, =98 +66l0g,, [5.4]

(0')"°

sendo O'y, a tensdo efetiva vertical inicial. A conversdo da D, em angulo de atrito pode ser

realizada através da equagdo 5.2.

A expressao proposta por Baldi et al. (1981) ¢ utilizada para o célculo preliminar do

moddulo de deformabilidade Es ( para 25% da tensdo desviadora méaxima).

Eos =1504, [5.5]

5.5.3 Obtencao dos Parametros Geotécnicos

Com os dados dos ensaios de SPT, cone mecanico € com base nos estudos de
Bastos (1991) e outros, obteve-se uma gama de valores de angulo de atrito (@), de coesao (c)

e de Modulo de Elasticidade (E), cujos valores sao apresentados na Tabela 5.10.

A faixa de variagdo dos pardmetros constitutivos apresentados na Tabela 5.10 ¢
consideravel para qualquer dos horizontes. Toma-se por base a camada 1, horizonte B: o
angulo de atrito medido em laboratorio varia entre 26° e 41°, sendo que os ensaios de campo
indicam uma faixa entre 24° e 37°. A dispersdo observada ¢ produto da variabilidade das

condi¢des do sub-solo, produto do proprio processo de intemperizagao do deposito.
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Embora reconhecendo-se que a dispersdao dos resultados dificulta a estimativa de

parametros representativos do material, sugere-se ser possivel a estimativa de valores médios

de andlise a partir dos dados resumidos na Tabela 5.10.

Para a Tabela 5.10, os valores para o angulo de atrito e a coesdo, em ensaios de

laboratério, foram considerados valores obtidos em ensaios com umidade natural, para as

camadas 1 e 2, horizonte B e B/C, respectivamente. Para as demais camadas foram

considerados valores obtidos em ensaios com amostras inundadas, tentando representar as

condi¢des de campo.

Tabela 5.10 - Parametros obtidos dos ensaios de campo e laboratorio.

Horizontes | Espessura Dados Resisténcia | ¢ (°) | c¢'(kPa) | E (MPa)
SPT (Nspr -Golpes) 5-12 31-37 10
CPT (MPa) 24 -31 24 -31 9
Bastos (1991) 26 - 41 38 - 55
B ¢ m Davison Dias (1987) 35 45 6,5
Camada 1 Horn (1997)* 28 -35 7-56 43
Bosch (1996)* 3-4 37 30 13,7
Ferreira (1997) 37-39 414
Bastos (1999) 40 16 - 39
B/C SPT (Ngpr-Golpes) 25 34 -38 22
Camada 1.2 2m CPT (MPa) 5-17,5 27-32 13,4
Bosch (1996)* 4 37 37 15
SPT (Ngpr-Golpes) 18 32-38 24
CPT (MPa) 3-30 24-33 15
Bastos (1991) 24 - 34 14 -34
C % m Davison Dias (1987) 30 29 13,5
Camada 2 Horn (1997)* 28-36 7-51
Bosch (1996)* 8-10 38 43 19,2
Ferreira (1997) 36-34 43 -71
Bastos (1999) 40 - 46 1-40
N SPT (Ngpr-Golpes) 30 - 40 39 - 41 50
Camada 3 Semi-infinita CPT (MPa) 35-60 33-40
Bastos (1991) 14 - 34

Horn (1997)* - Estudos realizados em granito Ponta Grossa da regido de Porto Alegre.

Bosch (1996)* - Estudo pressiométrico em granito Ponta Grossa. Valores de Ngpr correlacionados através de ensaios CPT.
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Através dos dados (Tabela 5.10) foram estimados os parametros do solo que vao
representar o depdsito no modelo de Elementos Finitos. Estes parametros sdo apresentados
na Tabela 5.11, sendo adotados os valores dos indices fisicos, propostos por Bastos (1991),
na Tabela 5.9.

Tabela 5.11 — Dados de entrada no Programa Plaxis.

Parametros Nome | Camada 1l | Camada 1-2 | Camada 2 | Camada 3 | Unidade
Peso do Solo Seco Yary 14,0 14,0 14,3 14,5 kN/m?
Peso do Solo Umido Yivet 17,0 17,0 17,1 18,0 kN/m?
Permeabilidade Horizontal ky 0,864 0,864 0,864 0,864 m/dia
Permeabilidade Vertical ky 0,864 0,864 0,864 0,864 m/s
Moédulo de Young E.er 8000 20.000 16.000 50.000 kN/m?2
Coeficiente Poisson Vv 0,3 0,3 0,3 0,3 -
Coesdo Crof 30 20 15 15 kN/m?
Angulo de Atrito ) 33 34 33 40 °
Angulo de Dilatancia Ul 0 2 0 3 °

Os parametros como permeabilidade (k), coeficiente de Poisson (V) e dilatancia ()
foram obtidos através de recomendacdes apresentadas na literatura e referéncias
apresentadas pelo manual do programa Plaxis. Além dos parametros de projeto, obteve-se

um perfil geotécnico padrio para o local da escavacdo, conforme representado na Figura 5.8.

- Rp
CAMADA 1 - Argila siltosa, cor veremlha escura.
Horizonte B, consisténcia média a dura
Nspt=5 a 12 golpes
5y Espessura = 6 metros
| AR . .
—ag CAMADA 1-2 - Camada de transi¢ao, cimentada
///// NsPt=720 a 25 golpes, espessura = 2 metros
v/
/////// CAMADA 2 - Silte arenoso, cor variegada.
//// // Horizonte C, consisténcia média a dura
/////// Nspt ~ 18 golpes
7 //// Espessura = 8 metros
B/
\:\\\\\ CAMADA 3 - Saprolito pouco alterado, cor variegada
\\\\: Horizonte C, consisténcia rija
NN NPt =30 a 40 aumentado com a profundidade
RO Espessura = 10 metros

Figura 5.8 - Perfil do Subsolo da Escavagao.
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O capitulo seguinte apresenta a analise numérica do caso de obra, onde sao
apresentados os modelos geométricos de cada perfil e os resultados numéricos das andlises
realizadas. Estes resultados s3o comparados com os resultados medidos em campo e uma
analise paramétrica ¢ realizada com o objetivo de verificar a sensibilidade dos parametros

constitutivos em relagao ao modelo de elementos finitos.
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6 SIMULACAO DO CASO DE OBRA

A simulacao numérica ¢ aqui descrita em detalhes, sendo os valores previstos de
deslocamentos comparados com o resultados medidos durante a escavagdo. A obtencdo do
modelo geométrico para cada perfil, bem como a andlise com os parametros médios
estimados de projeto sdo apresentados e discutidos, além da verificacdo da sensibilidade dos

parametros através de uma analise paramétrica.

6.1 MODELO ELASTICO-PERFEITAMENTE PLASTICO CONSIDERANDO
SUPERFICIE DE RUPTURA DE MOHR COULOMB

O Modelo Elastico-Perfeitamente Plastico considerando uma superficie de ruptura
de Mohr-Coulomb foi adotado para as analises. Esta escolha ¢ justificada a medida que este
modelo representa o comportamento do solo no caso da escavagdo em estudo, sendo que
tem-se condigdes drenadas que exigem a estimativa de parametros de resisténcia e rigidez do

solo.
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6.1.1 Configuraciao Geotécnica do Caso de Obra

A configuragdo geométrica do modelo foi obtida com base nos perfis apresentados
pela empresa consultora que realizou o projeto. Para cada conjunto de pontos monitorado
foram selecionadas secdes caracteristicas (Figura 3.25) que foram escolhidas segundo dois

critérios:

- locais de medi¢ao distantes dos bordos da escavagdo, tentando caracterizar
essencialmente problemas bidimensionais, de maneira que a analise 2D possa representar
satisfatoriamente as tensdes da massa do solo;

- locais onde existiam mais de uma medida de deslocamento alinhada
perpendicularmente a escavacao. Nestes casos procurou-se identificar padrdes de recalques

do terreno em funcado da distancia da parede diafragma.

A medida que foram escolhidos os pontos para analise e com o perfil geotécnico
conhecido, foram determinadas as geometrias de cada local no programa Plaxis. Estes locais
apresentam sobrecargas externas, devido a constru¢do dos prédios vizinhos. Estas
sobrecargas alteram o estado de tensdo in situ do solo e consequentemente alteram os
padrdes de deslocamentos. Para simular esta sobrecarga foi introduzido em cada modelo
uma sobrecarga média aplicada a superficie do terreno, para as edificagdes construidas em
fundagdes superficiais; e situada a uma profundidade correspondente a ponta do elemento
estrutural, para edificagdes construidas em fundagdes profundas. Os modelos geométricos de

cada perfil analisado sdo apresentados nas Figuras 6.1,6.2, 6.3, 6.4 ¢ 6.5.

A sobrecarga utilizada para simular o carregamento das edificacdes foi calculada
como sendo 1,20 kN/m? multiplicada pelo nimero de pavimentos existente. Para o caso do
prédio "A" a sobrecarga obtida foi dividida pela area de influéncia de cada pilar, e
transmitida para a fundacdo. Para os demais casos, a sobrecarga obtida foi distribuida

linearmente na superficie ao longo do terreno.
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Figura 6.1 - Modelo Geométrico do Prédio A, apoiado sobre estacas (Escalas vide
Anexo II).
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Figura 6.2 - Modelo Geométrico do Prédio B, apoiado sobre sapatas.
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Figura 6.3 - Modelo Geométrico do Prédio C, apoiado sobre sapata.
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Figura 6.5 - Modelo Geométrico do Prédio E, apoiado sobre tubuldo raso.
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Com o modelo geométrico completo e com os pontos escolhidos, onde os
deslocamentos serdo calculados, gerou-se a malha de elementos finitos e procedeu-se a

simulagdo da sequéncia de escavacao.

6.1.2 Sequéncia Construtiva da Escavacio

A sequéncia construtiva da escavacdo na simulacdo numérica seguiu o perfil
apresentado pela empresa consultora, com a alterndncia na maioria dos casos de uma
escavacdo e da ativacdo de um tirante, com o pré-tensionamento com carga de 48 toneladas.
Para efeito de andlise 2D, no programa Plaxis, este valor se transforma em 192 kN/m, ou

seja, ¢ dividido pelo comprimento da lamela, da parede diafragma, de 2,50 metros.

O nivel do lencol freatico foi considerado a 8 metros abaixo do nivel do terreno, o
qual sofreu um rebaixamento considerando-se fluxo d'dgua, calculado pelo programa, na
medida que procedeu-se as etapas de escavacdo. Este rebaixamento ¢ importante uma vez

que o mesmo causa uma mudanca no estado de tensdes efetivas do macico de solo.

6.1.3 Avaliacao dos Resultados Classe A

A avaliacdo dos resultados compreende uma andlise de todas as medicdes feitas
durante um periodo de mais de 1000 dias, a contar do inicio da escavag@o ao final da obra
civil. As analises dos dados das medi¢des mostram que o periodo de escavacao junto aos
prédios corresponde a um intervalo entre 260 e 360 dias, a contar do inicio das leituras. O
didrio de execugdo dos tirantes demostra que algumas linhas de tirantes foram executadas
num periodo mais curto, cerca de 120 dias, mas que somados os intervalos de inicio e

término da escavagao alcancam o intervalo de 260 dias.

A seguir sdo apresentadas as comparagdes entre resultados numéricos e medigdes in

situ para a andlise Classe A, conforme mostrado nas Figuras 6.6 a 6.10.
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Analises Classe A sdo definidas como aquelas realizadas anteriormente a obtencao
das medidas in situ, i.e. anélises realizadas durante a fase de projeto e, portanto, anteriores ao
monitoramento da obra. Este ndo ¢ exatamente o caso em estudo, no qual as medi¢des foram
realizadas previamente ao inicio da presente dissertacdo de mestrado. Assim, analises Classe
A sd3o definidas nesta dissertacdo como aquelas realizadas previamente a disponibilizacdao
pelo projetista das medidas experimentais monitoradas ao longo dos 3 anos que antecederam

o presente estudo.

Comparagao entre Recalques Previstos e Medidos - Prédio A
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Figura 6.6 - Comparacao entre Resultados Medidos e Previstos - Prédio A.
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Comparacgao entre Recalques Previstos e Medidos - Prédio B
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Figura 6.7 - Comparacao entre Resultados Medidos e Previstos - Prédio B.

Comparagao entre Recalques Previstos e Medidos - Prédio C
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Figura 6.8 - Comparacao entre Resultados Medidos e Previstos - Prédio C.
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Comparacao entre Recalques Previstos e Medidos - Prédio D
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Figura 6.9 - Comparagao entre Resultados Medidos e Previstos - Prédio D.
Comparacgao entre Recalques Previstos e Medidos - Prédio E
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Figura 6.10 - Comparagao entre Resultados Medidos e Previstos - Prédio E.
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Para todos os casos analisados, as previsoes nao reproduzem os valores medidos in
situ. Porém, para os casos do prédios C, D e E a ordem de grandeza dos deslocamentos e o
padrdo da evolugdo dos deslocamentos com o tempo mostraram-se similares as medidas in
situ.

Para o caso do prédio A, construido sobre estaca Franki de 7m de profundidade, os
resultados numéricos mostram um levantamento exagerado do terreno comparando-se com
os valores medidos experimentalmente. As medidas monitoradas no pilar P9 apresentam-se
sempre superiores as do pilar P8 e com uma diferenga de 3mm entre eles, valor praticamente
idéntico ao estimado numericamente. A aceleracao dos recalque medidos no estagio final da

escavacao nao foi observada na analise numérica.

Para o caso do prédio B, construido sobre fundagdes rasas, sapata, os resultados
numéricos fogem do padrao seguido pelos resultados medidos em campo. No estagio final da
escavagdo, a tendéncia apresentada pelos resultados numéricos parecem representar
qualitativamente os resultados medidos, mas muito distante do esperado. Cabe ressaltar que
este caso apresenta um problema caracteristico de tridimensionalidade, o que possivelmente

originou esta diferencga extremamente grande de resultados.

Ja nos prédios C, D e E as previsdes numéricas reproduzem de forma satisfatoria os
campos de deslocamento monitorados in situ. Para o prédio C, construido sobre tubuldo
profundo, 7m de profundidade, mas com a garagem construida sobre sapata rasa, sendo onde
a maioria das medidas foram obtidas apresenta resultados numéricos de levantamento
exagerado para os pilares P18 e P17, mas na sequéncia do processo as curvas se
assemelham, com excec¢do do pilar P3, o qual apresentou um recalque extremamente elevado

na analise numérica.

Na andlise do prédio D, construido sobre sapata rasa, os resultados numéricos
obtidos sdo muito proximos aos reais e a tendéncia das curvas apresenta um padrdo similar
aos resultados medidos. O levantamento suave sofrido na primeira etapa foi detectado, assim
como o segundo levantamento ¢ a queda no estdgio final. As curvas se conservaram com
algumas excec¢des dentro de um intervalo entre -5 a Smm conferindo confiabilidade a andlise

numérica.
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Os resultados numéricos obtidos para o prédio E, construido em tubulado raso, foram
relativamente consistentes, com uma faixa de deslocamentos variando entre 0 e -Smm, sendo
que os resultados numéricos conseguiram inclusive representar o pequeno levantamento do

terreno ocorrido durante a escavagao.

Para cada caso analisado, serdo apresentados no Anexo II:

- modelo geométrico;

- malha deformada, para etapa final da escavacao;

- pontos de plastificacdo do material, para etapa final da escavacgao;

- deslocamentos, para etapa final da escavagao.

No Anexo III serdo apresentados:

- os deslocamentos ocorridos na parede diafragma, para etapa final da escavacao;

- diagramas de momento fletor, esfor¢o cortante e empuxo, da parede diafragma,
fornecidos pelo programa, que servem para o dimensionamento da parede e para a

verificagdo da consisténcia do modelo empregado.

Baseado nos resultados apresentados acima, pode-se concluir que a analise
numérica utilizada neste trabalho ¢ capaz de prever o campo de deslocamentos e
deformacdes sofridos pela massa de solo, bem como a alteragdo do campo de tensdes
provocado pela constru¢do da parede diafragma atirantada, seguido de uma grande
escavagdo. As simulagdes indicam que, em todas as etapas construtivas, os recalques seriam
mantidos dentro de limites tolerdveis, estabilizando em patamares seguros em cada um dos

carregamentos, o que de fato foi observado na obra.

6.2 ANALISE PARAMETRICA

Uma analise paramétrica foi realizada variando-se os parametros de resisténcia e
rigidez do solo. Foram feitas 9 tentativas, sendo 5 variando parametros de resisténcia, 2
variando parametros de rigidez e 2 variando parametros de resisténcia e rigidez
simultaneamente, sendo que o objetivo da andlise ndo consiste em aproximar as previsodes
dos deslocamentos medidos, mas identificar os parametros que afetam mais

significativamente as analises de forma a:
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a) explicar as discrepancias observadas entre estimativas e valores medidos, e
b) fornecer recomendagdes que possam servir de suporte a previsdes futuras de

desempenho de obras desta natureza.

A variagao dos parametros do solo adotada para cada analise esta descrita em

detalhes na Tabela 6.1.

Tabela 6.1 — Variagao das propriedades do solo para as analises paramétricas.

Anélise Parametro | Camada 1 | Camada 1-2 | Camada 2 | Camada 3 | Unidade
Vary 14,0 14,0 14,3 14,5 kN/m?3
Yvet 17,0 17,0 17,1 18,0 kN/m?3
L IL IIL, IV, V, VI, K 0,864 0,864 0864 | 0864 | m/dia
VII, VIII, IX ky 0,864 0,864 0,864 0,864 m/s
P 0 2 0 3 °
v 0,3 0,3 0,3 0,3 -
c 1 1 1 1 KN/m?
1 ) 33 34 33 40 °
E 8000 20.000 16.000 50.000 kN/m?
C 10 10 10 10 kN/m?
1I ) 33 34 33 40 °
E 8000 20.000 16.000 50.000 kN/m?
C 15 15 15 15 kN/m?
III ) 33 34 33 40 °
E 8000 20.000 16.000 50.000 kN/m?
C 30 20 15 15 kN/m?
v ) 25 25 25 30 ®
E 8000 20.000 16.000 50.000 kN/m?
C 30 20 15 15 kN/m?
\% () 30 30 30 30 o
E 8000 20.000 16.000 50.000 kN/m?
C 30 20 15 15 kN/m?
VI ) 33 34 33 40 °
4000 10.000 8.000 25.000 kN/m?




Tabela 6.1 - Continuagao.
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Anélise Parametro | Camada 1l | Camada 1-2 | Camada2 | Camada3 | Unidade
C 30 20 15 15 kN/m?

VII ) 33 34 33 40 °
E 16000 30.000 24.000 75.000 kN/m?
C 10 10 10 10 kN/m?

VIII ) 25 25 25 30 ®
E 4000 10.000 8.000 25.000 kN/m?
C 10 10 10 10 kN/m?

IX ) 25 25 25 30 J
E 16000 30.000 24.000 75.000 kN/m?

A seguir sdo apresentados os resultados da variagdo de pardmetros para cada uma

das analises. Nesta fase serdo comparados individualmente o valor medido em cada ponto, €

os valores obtidos da andlise paramétrica. Desta forma para cada prédio analisado serdo

apresentados no minimo dois resultados separadamente.
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Figura 6.11 - Andlise paramétrica para o Prédio A - Pilar P9.
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Figura 6.12 - Analise paramétrica para o Prédio A - Pilar PS.
PREDIO B - P2
Dias
0 50 100 150 200 250 300 350 400
-20
-15
-10 7M
F \\‘\W
. P f
ooooaOoo oo
5
10
15
20

‘--D--Medido ——Classe A ——1| —a—I|| —0—Ill —Xx—1IV \% +—VI Vil —e—VIll —a—IX

Figura 6.13 - Andlise paramétrica para o Prédio B - Pilar P2.
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Figura 6.14 - Analise paramétrica para o Prédio B - Pilar P3.
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Figura 6.15 - Analise paramétrica para o Prédio C - Pilar P18.
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Figura 6.16- Analise paramétrica para o Prédio C - Pilar P17.
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Figura 6.17 - Andlise paramétrica para o Prédio C - Pilar P14.
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Figura 6.18 - Analise paramétrica para o Prédio C - Pilar P15.
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Figura 6.19 - Andlise paramétrica para o Prédio C - Pilar P3.
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Figura 6.20 - Analise paramétrica para o Prédio D - Pilar PS.
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Figura 6.21 - Andlise paramétrica para o Prédio D - Pilar P7.
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Figura 6.22 - Analise paramétrica para o Prédio E - Pilar P7.
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Figura 6.23 - Analise paramétrica para o Prédio E - Pilar P4.
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Para o Prédio A, discuto nas Figuras 6.11 e 6.12, a analise paramétrica IX apresenta
uma melhor aproximag¢do em relagdo aos resultados simulados, comparando-se com a analise
Classe A. Este resultado indica que, reduzindo o angulo de atrito em 25% e variando o
modulo de elasticidade em 50%, com relacdo aos valores adotados na analise Classe A, ¢
possivel reproduzir os valores medidos na parede atirantada. Ainda, para as duas figuras, as
andlises VI e VIII apresentam grandes variagdes de resultados quando comparados aos

valores medidos

No caso do Prédio B, para a Figura 6.13, a andlise IX, novamente aproxima melhor
seus resultados dos valores medidos, comparando-se com a analise Classe A. As andlises VI
e VIII apresentam valores diferentes dos resultados medidos, apresentando uma curva de
tendéncia diferente, aproximando-se das demais andlises apenas no final. As demais andlises
seguem em uma faixa de valores muito préximas uma das outras, mas com uma certa
distancia em relagcdo as valores medidos. Ja para a Figura 6.14, os resultados sdo dispersos,
parecendo haver outro fator externo influenciando nos recalques observados neste ponto.

Novamente a analise IX aproximou-se melhor dos resultados simulados.

Para o Prédio C, analisando as Figuras 6.15, 6.16 ¢ 6.17, observa-se que as analises
IT e III apresentam uma melhor aproximacao em relacdo aos dados medidos, comparando-as
com a andlise Classe A. Para as Figuras 6.18 e 6.19 a melhor aproximacao ¢ da analise VII,
muito proxima aos resultados da andlise Classe A. Observamos novamente que as analises

VI e VIII ficam muito distante dos valores esperados.

Para o Prédio D, as Figuras 6.20 e 6.21 apresentam seus valores concentrados em
uma estreita faixa, muito proximos aos valores medidos. Um recalque acentuado ¢ registrado
na fase final para todas as analises, 0 que ndo ¢ observado nos valores medidos. As analises
que aproximam-se mais dos resultados medidos sao a VII e a III. Novamente as curvas VI e

VII apresentam a pior aproximacdo em relagao aos resultados reais.

Analisando os resultados para o Prédio E, nas Figuras 6.22 e 6.23 ndo sdo
observadas variacdes significativas, os resultados estimados se aproximam em geral dos
resultados medidos. A analise VII apresenta as melhores aproximacdes em relagdo a andlise
Classe A. Os resultados para a maioria das analises ¢ consistente ficando em um intervalo de

0 e -5 milimetros, do inicio ao final da escavagao.
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Determinadas variagdes de parametros do solo parece de fato refinar a andlise e
aproximar as simulagdes numéricas dos valores e padrdes monitorados na obra durante a
escavacao do terreno. Entretanto, existem algumas caracteristicas observadas durante a
escavacao, em particular o levantamento do solo abaixo dos edificios vizinhos que nao foram
reproduzidos com precisdo. Outros parametros ou condi¢des de contorno precisam ser

verificados, conforme andlises apresentadas na sequéncia desta dissertacao.

6.2.1 Condigoes de Contorno

Para tentar esclarecer os resultados das analises numéricas para os Prédios A e B,
uma nova andlise paramétrica foi realizada. Os pardmetros variados nesta fase foram a
espessura da parede diafragma, que tem como consequéncia a variagdo da rigidez, e a forca
de ancoragem do tirante no solo. A Tabela 6.2 apresenta um resumo destes fatores, com os

seus valores.

Tabela 6.2 - Variacao dos valores de projeto para as analises paramétricas.

Anélise Parimetro | Camada 1 | Camada 1-2 | Camada 2 | Camada 3 | Unidade
Yary 14,0 14,0 14,3 14,5 kN/m?
Yivet 17,0 17,0 17,1 18,0 kN/m?
Ky 0,864 0,864 0,864 0,864 m/dia
ky 0,864 0,864 0,864 0,864 m/s
X, XTI, XILXIII P 0 : 0 3 °
V 0,3 0,3 0,3 0,3 -
¢ ! 1 I 1 KN/m?
() 33 34 33 40 °
E 8000 20.000 16.000 50.000 kN/m?

Propriedades da Parede Diafragma

X EIparede 6,75.1 0* kN.m?

X1 Elparede 3,12.10° kN.m?

Propriedades da Ancoragem (tirante)

XII Forga de Ancoragem 132,0 kN/m

XTI For¢a de Ancoragem 252,0 kN/m
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Com a variagdo da espessura da parede diafragma, a rigidez EI aumenta ou diminui

na mesma propor¢do que a inércia da peca, sendo esta calculada pela expressao:

Tpn3
I=—bh 6.1
12 [6.1]

sendo b a base da parede, calculada como sendo uma unidade (m) e h a espessura da parede

diafragma. O Modulo de Elasticidade (E) utilizado para o concreto foi de 30.000.000 kN/m?.

A forga de ancoragem nos tirantes varia em +50% do valor admitido nas andlises anteriores

(192 kN/m?).

Para comparacdo dos resultados, tomou-se como padrdo os valores medidos em

campo, comparados com aos valores obtidos na analise Classe A. Desta forma comparou-se

os valores reais com os valores da melhor aproximacdo, sem variagdo de pardmetros do solo,

e os valores com variag¢do de parametros de projeto (rigidez e for¢a de ancoragem).

A seguir estdo apresentados as figuras representativas das condi¢des descritas

anteriormente.

Recalque (mm)

-20,00
-15,00 1

-10,00 1

ANALISE PARAMETRICA VARIANDO A RIGIDEZ DA PAREDE DIAFRAGMA- PREDIO A
Dias
0 50 100 150 200 250 300 350 400

-5,00 1

5,00 |

10,00 1

15,00 1 T3

20,00

--/A-- Medido P9 -- - - Medido P8 —Aa—Classe A-P9 —m—Classe A- P8
——X-P9 —O0—X-P8 —a—XI - P9 —=—XI - P8

Figura 6.24 - Analise paramétrica, variando a rigidez da PD - Prédio A.



Recalque (mm)

Recalque (mm)

ANALISE PARAMETRICA VARIANDO A RIGIDEZ DA PAREDE DIAFRAGMA - PREDIO B

Dias
0 50 100 150 200 250 300 350 400
-20,00
15,00
-10,00 1
-5,00
000 B U L Oty
] OBMANAANAAAD A AAAA.
5,00 DAAN S
] DO00 000000 ABAN
1 DEDD .
10,00 ] o jﬂDDA*
| 0 P
15,00 I
20,00 |
25,00 1
--4A-- Medido P2 -- - - Medido P3 —Aa—Classe A-P2 —m—Classe A-P3
—a—X-P2 —O—X-P3 —a—XI-P2 —=—XI - P3
Figura 6.25 - Analise paramétrica variando a rigidez da PD - Prédio B.
ANALISE PARAMETRICA VARIANDO A FORGA DE ANCORAGEM NO TIRANTE - PREDIO A
Dias
0 50 100 150 200 250 300 350 400
-20,00 ———— N N s s s s s s s s s s
-15,00
-10,00 1
-5,00 4 LA
] )
] -y
0,00 L —a 00000
] —A
1 L0
5,00
10,00
15,00 T3
20,00 -
--/\-- Medido P9 --{J-- Medido P8 —a—Classe A-P9 —m—Classe A- P8
——XIl - P9 —0O—XIl - P8 —a—XIIl - P9 —3—XIll - P8

Figura 6.26 - Analise paramétrica variando a forga de ancoragem - Prédio A.
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ANALISE PARAMETRICA VARIANDO A FORGA DE ANCORAGEM NO TIRANTE - PREDIO B
Dias
0 50 100 150 200 250 300 350 400
-20,00 4

-15,00 1

Recalque (mm)

15,00 !

20,00 1

--A-- Medido P2 --{d-- Medido P3 —a—Classe A-P2 —m—Classe A-P3
——X-P2 —O0—X-P3 —a—XI - P2 —3—XI - P3

Figura 6.27 - Analise paramétrica variando a for¢a de ancoragem - Prédio B.

Nas Figuras 6.24 e 6.25, observa-se que a rigidez EI da parede diafragma tem
influéncia na medida dos deslocamentos, sugerindo que o aumento ou a diminui¢do da
rigidez EI da parede provoca uma variacao no deslocamento, ou seja, um aumento da rigidez
provoca uma diminuicdo dos deslocamentos na parede (arqueamento) e uma diminui¢do da

rigidez provoca uma aumento dos deslocamentos.

Nas Figuras 6.26 ¢ 6.27 verifica-se que a forca de ancoragem aplicada nos tirantes
também tem influéncia na medida dos campos de deslocamentos ocorridos na massa de solo.
Uma varia¢do em 50% do seu valor provoca um aumento ou diminui¢do dos valores dos

deslocamentos da ordem de 3 a Smm.

Analisando as Figuras 6.24 a 6.27 conclui-se que tanto a rigidez (EI) da parede
diafragma como a for¢a de ancoragem aplicada tem influéncia no campo dos deslocamentos
sofridos pela parede diafragma, mas esta influéncia ndo € significativa ao ponto de alterar os
deslocamentos, aproximando os valores medidos dos reais, demonstrando que estes

parametros ndo tem significativa influéncia no comportamento da massa de solo.
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6.3 ANALISE FINAL DOS RESULTADOS

Com a andlise de todos os resultados das simulagdes numéricas e comparagdo com

as medidas in situ pode-se concluir que:

a) a coesdo tem uma leve influéncia no campo de deslocamentos sofrido pela massa
de solo. Uma variag@o de 10 kPa (andlise II) de coesdo representa, em média, para
os resultados analisados, uma varia¢do de 2 a 3mm nos deslocamentos, aumentando
no final do processo de calculo. Mas mesmo com um valor extremamente baixo
(1kPa, andlise I), as simulagdes numéricas mostram que os resultados mantém uma

tendéncia, ndo apresentando indicagdes de forte plastificagdo do solo;

b) O angulo de atrito tem uma forte influéncia no campo de deslocamentos do solo.
Uma diminuicao de 25% em seu valor (andlise IV) ¢ suficiente para ocasionar um
aumento dos deslocamentos em média de 2 a 4mm, o que demostra que o modelo

utilizado ¢ extremamente sensivel a mudangas neste parametro;

c) O Modulo de elasticidade, tem uma forte influéncia no comportamento
apresentado pela massa de solo. A diminui¢do em 50% no modulo (analises VI e
VIII) conduzem a plastificacdo do material, apresentando deslocamentos da ordem
de 30 a 45mm. J& um aumento em 50% (andlise VII e IX) demonstra que os
resultados obtidos sdo, na maioria dos casos analisados, mais préximos as medidas

in situ, comparando-se com a andlise Classe A.

Com a avaliagdo da sensibilidade dos parametros do solo, pode-se afirmar que os
valores de dngulo de atrito e mdédulo de elasticidade sdo os valores que governam o campo
de deslocamentos e tensdes nas geometrias analisadas. Baseado nisto, ¢ possivel afirmar que
o modelo numérico utilizado nesta dissertagdo apresentou resultados capazes de reproduzir
os deslocamentos ¢ o campo de tensdes em uma faixa aceitdvel de valores de trabalho,
podendo ser uma ferramenta auxiliar no dimensionamento de obras desta natureza

geotécnica.
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7 CONSIDERACOES FINAIS

7.1 CONCLUSOES

A partir da andlise detalhada dos dados experimentais recolhidos da obra, da
realizacdo de simulagdes numéricas das diversas etapas construtivas ¢ de uma extensiva
analise comparativa entre ambas, pdde-se estabelecer as seguintes conclusdes referentes ao

comportamento deste tipo de estrutura:

1. Os critérios utilizados para a estimativa de parametros constitutivos do solo, a
partir dos ensaios de SPT e CPT, podem ser considerados satisfatorios em vista dos
resultados obtidos nas simulagdes numéricas (comparacdo entre simulacdes
numéricas ¢ medidas in situ). A disponibilizacdo de resultados de laboratdrio
poderia conferir maior confiabilidade aos parametros de projeto e

conseqlientemente, refinar as previsdes numéricas.

2. O banco de dados disponibilizado pelo projetista foi amplamente satisfatorio,
sendo possivel através dele determinar as etapas executivas da obra, além de
permitir minucioso controle de recalques em fun¢do do tempo, o que possibilitou a
avaliacdo da varia¢do da velocidade dos recalques em funcdo do tempo para cada

ponto analisado.
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3. Para o modelo empregado nas analises desta dissertacdo, os parametros
apresentaram diferentes graus de influéncia no comportamento do solo em se
comparando com os valores adotados na anélise Classe A:

a) a coesdo tem uma leve influéncia no campo de deslocamentos sofrido pela massa
de solo. Uma aumento de 10 kPa de coesdo representa em média, para os resultados
analisados, uma diminui¢ao de 2 a 3mm nos deslocamentos;

b) O angulo de atrito tem uma forte influéncia no campo de deslocamentos do solo.
Uma diminui¢ao de 25% em seu valor ¢ suficiente para ocasionar um aumento dos
deslocamentos em média de 2 a 4mm;

¢) O modulo de elasticidade tem uma forte influéncia no comportamento
apresentado pela massa de solo. Uma diminuig¢do em 50% de seu valor leva o solo a

plastificagao;

4. A andlise paramétrica realizada através de simulacdes numéricas permitiu
estabelecer que a rigidez da parede diafragma (EI) e a forca de ancoragem nos
tirantes também influéncia no campo dos deslocamentos da parede diafragma, mas
ndo o suficiente para alterar a andlise, sugerindo que estes parametros podem ser

mantidos constantes sem que causem maiores influéncias;

5. O modelo numérico constitutivo, implementado pelo programa Plaxis permite
estabelecer de forma satisfatoria o campo de deslocamentos provocado pela
instalacdo da parede diafragma, seguida da escavacdo. As simulagdes numéricas
indicam que em algumas das etapas construtivas os recalques ficaram dentro de
limites toleraveis, estabilizando em patamares para cada carregamento, permitindo
concluir que a analise numérica ¢ capaz de prever, em alguns casos, as

consequéncias da constru¢dao de uma obra geotécnica desta natureza;
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7.2 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Algumas sugestdes pertinentes sdo descritas a seguir, de maneira que elas possam

guiar a realizag¢ao de pesquisas futuras, sao elas:

1. Juntamente com os ensaios de campo, a realizacdo de ensaios de laboratorio,
para a determinacdo de parametros de resisténcias, rigidez e compressibilidade do
solo sdo extremamente Uteis para a definicdo dos parametros do solo, sendo
possivel, desta forma, utilizar modelos numéricos constitutivos mais refinados,
como: Soft Soil Model, Soft Soil Model Creep e Hardenig Soil Model; para
modelar o caso de obra e realizar comparacdes das simulacdes feitas com diferentes

modelos constitutivos;

2. O acompanhamento detalhado de um caso de obra, com a colocagdo de
inclindmetros e extensdmetros em varias profundidades, para obten¢do de medidas
de inclinacdo e deslocamentos em varios pontos ¢ a diferentes profundidades nos
locais préoximos a obra. Estes dados servirdo de base para comparagdo com

resultados de simula¢des numéricas;

3. Avaliar os deslocamentos através de andlises numéricas durante todo o periodo
de execugdo da obra, nao somente durante a execucao da escavagdao que € o caso
desta dissertacdo, de maneira a prever os recalques primarios e secundarios em

funcao do tempo.

4. Avaliar a influéncia do tipo de fundagdo e da proximidade da escavagdao em
relacdo as fundagdes, para simulagdes numéricas de um mesmo caso de obra, de
maneira a tentar interpretar como estes fatores influenciam nos deslocamentos do

solo.
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