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EPIGRAFE
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a imensa Alegria que estd no coragdo de quem estd lutando.

O terceiro sintoma da morte de nossos sonhos é a Paz. A vida passa a ser uma tarde de domingo, sem nos pedir
grandes coisas, e sem exigir mais do que queremos dar.

Quando renunciamos aos nossos sonhos e encontramos a paz, temos um pequeno periodo de trangiiilidade. Mas os
sonhos mortos comegcam a apodrecer dentro de nos e a infestar todo o ambiente em que vivemos. O que queriamos

evitar no combate — a decepgdo e a derrota — passa a ser o tinico legado de nossa covardia.

Paulo Coelho
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LISTA DE SIMBOLOS

LETRAS ROMANAS

a = distancia medida do inicio da carga (sobrecarga) em relacdo a parede de contengao

dgua = pressdo horizontal d’dgua sobre a parede de contencdo

A = area da se¢do transversal da estronca/tirante ou da parede de contencdo

AE = area da secdo transversal da estronca (deve ser dividida pelo espagamento entre estroncas,
isto é, representa a drea de estronca por metro linear)

AT = somatéria das secOes transversais dos cabos que compdem o tirante (deve ser dividido pelo
espagamento entre os tirantes)

b = comprimento da carga (sobrecarga) distribuida qq

BB = vetor de a¢des sobre o sistema estrutural

BB,, = vetor de ag¢des sobre o sistema estrutural relativo aos graus de liberdade lineares
BB, , = vetor de acdes sobre o sistema estrutural relativo aos graus de liberdade angulares

¢ = coesdo do solo

cw = adesdo solo-parede de contencao

coesdo = coesdo do solo

AC = variagao de carga em uma estronca devido a temperatura que incide sobre ela

C; = carga atuante na j-€sima estronca na temperatura maxima
C! = parcela de carga devida ao encunhamento, j4 aliviado

Ci_CS = cota em relacdo ao nivel de referéncia do ponto singular correspondente ao inicio da
camada de solo (cota superior)

Cf_CS = cota em relacdo ao nivel de referéncia do ponto singular correspondente ao final da
camada de solo (cota inferior)

Ci_U = cota do inicio do lencol fredtico (cota superior)

Cf_U = cota do final do lencgol fredtico (cota inferior)

d = deslocamento, deslocamento genérico da mola representativa da estronca/tirante ou
deslocamento qualquer do n6 n

d;, = deslocamento inicial do n6
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d,. = deslocamento ativo limite da estronca
d,: = deslocamento ativo limite do tirante

dpe = deslocamento passivo limite da estronca
dpc = deslocamento passivo limite do tirante

d. . =deslocamento do né j quando da plastificagdo da n-ésima mola em uma subfase

i)
deA = deslocamento eldstico ativo limite externo no né genérico n correspondente a um ciclo
qualquer de histerese (ou na auséncia de ciclos de histerese)

deA* = deslocamento elastico ativo limite externo no né genérico n correspondente ao ciclo de
histerese consecutivo aquele de deA

deP = deslocamento elastico passivo limite externo no né genérico n correspondente a um ciclo
qualquer de histerese (ou na auséncia de ciclos de histerese)

deP*= deslocamento eldstico passivo limite externo no né genérico n correspondente ao ciclo de
histerese consecutivo aquele de deP

diA = deslocamento elastico ativo limite interno no né genérico n correspondente a um ciclo
qualquer de histerese (ou na auséncia de ciclos de histerese)

diA* = deslocamento elastico ativo limite interno no né genérico n correspondente ao ciclo de
histerese consecutivo aquele de diA

diP = deslocamento eldstico passivo limite interno no né genérico n correspondente a um ciclo
qualquer de histerese (ou na auséncia de ciclos de histerese)

diP* = deslocamento eldstico passivo limite interno no né genérico n correspondente ao ciclo de
histerese consecutivo aquele de diP

dffeA = deslocamento externo ativo limite ficticio

dffeP = deslocamento externo passivo limite ficticio

dffiA = deslocamento interno ativo limite ficticio

dffiP = deslocamento interno passivo limite ficticio

D = comprimento final da ficha (D=1,2D")

D = comprimento de cdlculo da ficha
D,, =soma das distancias limites ativa e passiva de uma mola que represente o solo (stroke)
E = médulo de deformacao longitudinal do material ou esfor¢o qualquer no tirante/estronca

E, = F, = empuxo de solo ativo
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E, = F, = empuxo de solo passivo

Ey = Fy = empuxo de solo em repouso

E. = médulo de deformacao longitudinal da estronca

E. = médulo de deformacao longitudinal do concreto

Es = médulo de deformacdo longitudinal do solo

E; = parcela de carga devido ao empuxo de terra propriamente dito

E,. = PE = esfor¢o de pré-compressdo da estronca (deve estar dividido pelo espacamento entre
estroncas)

Ep. = carga limite da estronca

E, = esfor¢o ou carga limite do tirante

E, = esfor¢o de protensdo do tirante

EA = produto de rigidez da estronca ou da parede de contencao (axial)

EI = produto de rigidez da parede de contenc¢ao (a flexao)

EreA = empuxo resultante externo ativo limite

EreP = empuxo resultante externo passivo limite

Eref = empuxo resultante externo efetivo

Ere0 = empuxo resultante externo em repouso

EriA= empuxo resultante interno ativo limite

EriP= empuxo resultante interno passivo limite

Erif = empuxo resultante interno efetivo

Eri0 = empuxo resultante interno em repouso

Ere0* = empuxo resultante em repouso externo no né genérico n correspondente ao ciclo de
histerese consecutivo aquele de Ere(

Eri0* = empuxo resultante em repouso interno no né genérico n correspondente ao ciclo de
histerese consecutivo aquele de Eri0

Eref* = empuxo resultante efetivo externo no né genérico n correspondente ao ciclo de histerese
consecutivo aquele de Eref

Erif* = empuxo resultante efetivo interno no né genérico n correspondente ao ciclo de histerese
consecutivo aquele de Eref

EE = mddulo de deformacao longitudinal do material constitutivo da estronca
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ET = médulo de deformacao longitudinal do aco constitutivo dos cabos dos tirantes
Ere; = esfor¢o nodal resultante externo ao né i

Eri; = esfor¢o nodal resultante interno ao no i

EreAyi. = empuxo resultante externo ativo ficticio
ErePs. = empuxo resultante externo passivo ficticio
EriAsi. = empuxo resultante interno ativo ficticio

EriPs. = empuxo resultante interno passivo ficticio

F, = E, = empuxo de solo ativo

F, = E, = empuxo de solo passivo

Foy = Ep = empuxo de solo em repouso

{F} = {BB} = vetor das a¢Oes sobre o sistema estrutural

Fce, =forga cortante a esquerda do né n
Fcd, = forca cortante a direita do n6é n

FS = fator de seguranga
gama = peso especifico do solo

G = gradiente carga-temperatura ou médulo de deformacao transversal da parede de contengdao

G ., = gradiente mdximo de carga-temperatura

G! = gradiente maximo de carga-temperatura para o nivel i de estroncamento

h = espessura da parede continua de concreto ou altura de terra localizada acima do ponto em que

se estd calculando a pressdo

h, =espessura da parede de contengdo

H = comprimento total da estaca-prancha (altura de conten¢do mais o comprimento da ficha)

ife = i-ésima fase de escavagao

I = momento de inércia da parede de conten¢do

k = rigidez da mola equivalente ao solo na area de influéncia ou coeficiente de rigidez total no né
k, = rigidez da mola (coeficiente de mola) que caracteriza o solo [FL™]

k, =rigidez da mola que caracteriza o solo quando hd presenca de nivel d’dgua

ks = derivada da curva carga x deslocamento do solo (rigidez) — coeficiente (ou mddulo) de

reacdo eléstica horizontal do solo [FL?]



Xxil

kme = coeficiente de rigidez da mola que representa o elemento de solo externo existente junto ao
né n

kmi = coeficiente de rigidez da mola que representa o elemento de solo interno eventualmente
existente junto ao né n

K. =k, = coeficiente de empuxo ativo

K, =k, = coeficiente de empuxo passivo

Ky = ko = coeficiente de empuxo em repouso

K[0] = matriz_A = matriz de rigidez do sistema estrutural

Kssup = coeficiente de apoio eldstico horizontal do solo no ponto superior da camada de solo
Ksinf = coeficiente de apoio eldstico horizontal do solo no ponto inferior da camada de solo

KE = coeficiente de rigidez da mola que representa a estronca

KT = coeficiente de rigidez da mola que representa o tirante

KEno = coeficiente de mola de uma estronca eventualmente presente no né n

KTno = coeficiente de mola de um tirante eventualmente presente no nd n

L ={ = comprimento de um elemento

LE = comprimento da estronca que € igual a largura da vala, desconsiderando as espessuras de
longarinas e cunhas

LT = distancia entre o eixo da parede e o centro de gravidade tedrico do bulbo do tirante

m = parametro utilizado no Método de Terzaghi e Peck

matriz_A = matriz de rigidez do sistema estrutural, reduzida em banda, com largura de semi-
banda igual a 4

[matriz_A]{d} ={BB} = sistema de equacdes lineares da estrutura em nota¢do matricial

M = momento fletor ou fator de rigidez relativa parede-solo

Mf = momento fletor em um né n

N = for¢a normal

AN = variacdo de carga na estronca devido a temperatura

NCS = niimero de camadas de solo

pn = pressoes horizontais devido ao peso do solo (em repouso, ativas ou passivas)

p., = pressdo vertical devido ao peso de solo, num ponto qualquer situado numa determinada

camada de solo
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p. =0, = tensdo ativa exercida pelo solo sobre a parede de contencio
pp =0, = tensdo passiva exercida pelo solo sobre a parede de contengdo

po =0, = tensdo em repouso exercida pelo solo sobre a parede de contencdo

pp = peso préprio do solo

PE = E,. = esfor¢o de pré-compressdo da estronca (deve estar dividido pelo espacamento entre
estroncas)

P . = pressdo vertical devido a sobrecarga permanente parcialmente distribuida paralela a parede

vertical

P,ym = pressdo vertical devido a multiddo de 10 kPa (sobrecarga infinita uniformemente
distribuida)

P,y = pressdo vertical devido a sobrecarga acidental de equipamentos a beira da vala

P, = pressdo d’dgua em um né n de profundidade z em rela¢do ao inicio na n-€sima camada

quando a pressao d’agua € crescente com a profundidade

Pa( ) = pressdo d’4gua em um n6 n+1 de profundidade z,,; em relac@o ao inicio na (n+1)-ésima

n+l
camada quando a pressao d’4dgua é decrescente com a profundidade
[P] = conjunto de acdes representativo do vetor carregamento que deve ser incorporado ao

calculo da parede

gq = carga (sobrecarga) distribuida na superficie do solo

Q, = resultante passiva das pressdes de solo (Método de Rowe)

Ree; = resultante da pressdo horizontal externa a esquerda do n6 genérico i (pp+sc+agua)
Red; = resultante da pressao horizontal externa a direita do né genérico i (pp+sc+agua)
Rie; = resultante da pressdo horizontal interna a esquerda do né genérico i (pp+sc+agua)
Rid; = resultante da pressao horizontal interna a direita do né genérico i (pp+sc+agua)

sc = sobrecarga

S= —H = numero de estabilidade
c

AS = area de influéncia para um determinado n6 (soma das distancias médias entre um né e seus
adjacentes)

Sa = drea da secdo transversal da estronca de aco
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t = espacamento entre estroncas (em planta)

At = variacao de temperatura em uma estronca ou na parede de contencao

AT = variac¢do de temperatura em uma estronca ou na parede de conteng¢do ou incrementos
relativos de temperatura

T. = temperatura méxima relativa a j-ésima estronca
T; = temperatura minima relativa a j-ésima estronca

u;; = gradiente basico de carga-temperatura (forca exercida pela i-ésima estronca contra a parede,
quando apenas a j-ésima estronca sofre um incremento de temperatura de 1°C)

U = coeficiente utilizado no célculo da influéncia do cisalhamento na flexdo para a parede de
contengao

Usup = pressao d’dgua no ponto superior

Uinf = pressdo d’dgua no ponto inferior

v =y = deslocamento

V = forca cortante ou coeficiente utilizado no célculo da influéncia do cisalhamento na flexdo
para a parede de contengdo

y = v = deslocamento

Z. = coeficiente utilizado no cdlculo da influéncia do cisalhamento na flexdo para a parede de

contengao



XXV

LETRAS GREGAS

o = coeficiente de dilatacdo térmica da estronca, coeficiente utilizado no célculo da influéncia do

cisalhamento na flexdo para a parede de contencdo ou angulo de acordo com a Figura 4.14 (a

medido em radianos)

o, = coeficiente de dilatagdo térmica do material da parede

a, = coeficiente de dilatag@o térmica do material da estronca

B = angulo de acordo com a Figura 4.14 e expressao 4.29 (B medido em radianos)

d = angulo de atrito solo-parede de contencéo, deslocamento na extremidade da parede que
contém a mola (item 5.7) ou 4ngulo de acordo com a Figura 4.14 (& medido em radianos)
{8} = vetor de deslocamentos do sistema estrutural

dij = deslocamento do ponto onde a i-ésima estronca toca a parede, se a j-ésima for dado um
acréscimo de temperatura de 1°C

0 = angulo de atrito interno do solo

Y = peso especifico do solo

Y. = Peso especifico submerso do solo

n = relacdo entre a rigidez a compressao das estroncas e a do solo

¢ = angulo de atrito interno do solo

A = pardmetro que surge na solu¢do da equacdo diferencial 3.6 e 3.7

V. = coeficiente de Poisson do concreto

6 = fator multiplicativo de cargas (0[P])
0mn = fator multiplicativo que na i-ésima subfase, dentro de uma fase de cdlculo, leva uma

mola a plastificar-se (coeficiente de minoragdo minimo)

0 = fator multiplicativo total (somatério dos 0, )

total

BeA = fator multiplicativo externo ativo
0eP = fator multiplicativo externo passivo
0iA = fator multiplicativo interno ativo

0iP = fator multiplicativo interno passivo



p = rigidez da estaca-prancha (Método de Rowe)
O, = pa = tensdo ativa exercida pelo solo sobre a parede de conteng¢ao

G, = Pp = tensdo passiva exercida pelo solo sobre a parede de contengéo

G, = po = tensdo em repouso exercida pelo solo sobre a parede de contengdo

y = coeficiente de forma da parede de conten¢do

& =rigidez relativa da parede de contencao

o = fator de reducao dos momentos fletores (Rowe)

XXVi
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RESUMO

As estruturas de contencdo de valas, normalmente de madeira, aco ou concreto, podem ser
constituidas por estacas-prancha, estacas com pranchdes, estacdes, paredes-diafragma entre outras
e precisam ser dimensionadas, de que maneira que atinjam adequadamente os requisitos de
funcionalidade, exeqiiibilidade, seguranca e economia a que se propdem. Dentre os métodos para
o seu dimensionamento é possivel enquadra-los em trés grandes grupos. Os Métodos Empiricos
que se baseiam em resultados de medidas experimentais, os Métodos Semi-Empiricos que
admitem como carregamento um diagrama de pressdes para ambos os lados da parede, em cada
fase de escavacdo, pressupondo o tipo de grandeza dos deslocamentos e considerando as
estroncas e tirantes como apoios fixos e, finalmente, os Métodos Analiticos, que levam em conta
as caracteristicas de resisténcia e rigidez da estrutura e do maci¢o e possibilitam o célculo
evolutivo em que os esfor¢os e deslocamentos das fases anteriores sdo efetivamente levados em
conta nos cdlculos das fases seguintes. Inicialmente uma ampla revisdo bibliogréfica sobre os
métodos de célculo de paredes de contengdes € apresentada. Apds, este trabalho adota como foco
de estudo o Modelo de Winkler, através de Método Analitico Unidimensional, que tem sua
aplicacdo prética pela constru¢ao do programa CEDEVE (Célculo Evolutivo de Deslocamentos e
Esforcos em Valas Escoradas). Este método assimila a parede como uma viga de largura unitéria,
sendo o solo modelado como molas de comportamento elasto-plastico perfeito incluindo
histerese. Estroncas e tirantes, de comportamento eldstico, com ou sem esfor¢os iniciais, podem
ser introduzidos na estrutura. As acdes sobre a estrutura advém dos empuxos de solo, de dgua e
das eventuais sobrecargas presentes na superficie. Os cdlculos sdo conduzidos de acordo com as
fases de escavacdo, retirando-se as acdes (empuxos) € molas correspondentes ao solo escavado e
introduzindo-se as estroncas e/ou tirantes a serem instalados, sendo que os esforcos e
deslocamentos ocorridos nas fases anteriores sdo devidamente considerados nos célculos das
fases seguintes. O reaterro, quando existir, também € considerado. Um diferencial importante do
método de célculo proposto com relagdo a outros similares é a possibilidade da inclusdo dos
efeitos de temperatura nos calculos dos deslocamentos e esfor¢os, sendo que tais efeitos térmicos
podem ser considerados sobre as estroncas, o que promove a tendéncia de seu alongamento, que
sendo parcialmente impedido, gera conseqiientes esforcos de compressao e também na propria
parede de contencdo através de gradientes que induzem flexao, e, portanto também influindo nos
esfor¢os sobre o sistema de estroncas. Um estudo pratico e numérico é conduzido com o intuito
de se validar e verificar o programa CEDEVE, primeiramente testando seus resultados com o
programa SAP 2000 e, apds, comparando os resultados por ele gerados com vdrios outros
programas disponiveis (SPW2003, DEEP e ESTWIN). O efeito da temperatura sobre as
estroncas, calculado pelo CEDEVE, é comparado com alguns resultados de instrumentagdes
disponiveis na bibliografia consultada. Além disso, um estudo comparativo com alguns Métodos
Empiricos e Semi-Empiricos é conduzido. De uma forma geral, é possivel concluir que o Modelo
de Winkler utilizado na modelagem do problema gera resultados satisfatérios e sua relacdo custo
beneficio € bastante atraente na anélise de paredes de contengao.

Palavras-Chave: Paredes de Contencao; Calculo Evolutivo; Interagdo Solo-Estrutura; Modelo de
Winkler; Modelagem Nao-Linear; Valas Escoradas; Modelo de Molas Eldsto-Plésticas; Método
Analitico Unidimensional; Andlise Matricial de Estruturas; Escavagao; Programacao Nao-Linear.
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ABSTRACT

The retaining structures, usually of wood, steel or concrete, can be constituted by sheet
pile wall, piles with lagging, “in cast” pile walls and diaphragm walls among others and need to
be designed, so that they reach the requirements about functionality, execution, safety and
economy an appropriate way. It is possible divide the design methods in three great groups. The
Empirical Methods that has been based on results of experimental measures, the Semi-Empirical
Methods that admit as loading a diagram of earth pressures for both sides of the wall, in each
excavation phase, presupposing the displacements and considering the struts and anchorage as
fixed supports and, finally, the Analytical Methods that take into account the characteristics of
strength and stiffness of the structure and soil and they make possible the evolutionary calculation
of internal efforts (strut forces, bending moments and shear forces) as well as the displacements,
so the previous phases are taken indeed into account in the calculations of the following phases.
Initially a wide bibliographical revision on the methods of calculation of retaining structures is
presented. After that, this work adopts as focus the Winkler’s Model, through One-Dimensional
Analytical Method that bases the development of the CEDEVE program (Evolutionary
Calculation of Displacements and Efforts in Braced Trenches). This program assimilates the wall
as a beam of unitary width, being the soil modeled as springs with linear perfectly elastic-plastic
behavior including histeresis. Struts and anchorages, of elastic behavior, with or without initials
forces, can be introduced in the structure. The actions on the structure occur by the soil pressures,
water pressures and eventually overloads in the soil surface. The calculations are performed in
agreement with the excavation phases, leaving the actions (soil pressures) and springs
corresponding to the dug soil as well as introducing the struts/anchorages, so that the efforts and
displacements happened in the previous phases are properly considered in the calculations of the
following phases. The process of cover the trench with earth, when it exists, is also considered. A
important differential of the CEDEVE program regarding other similar ones is the possibility of
the inclusion of the temperature effects in the calculations of the displacements and efforts, and
such thermal effects can be considered on the struts, what promotes the tendency of its stretch,
that being impeded partially, generates consequent compression and also in the own retaining
wall through gradients that induce bending and, therefore, also influencing on the loads on the
struts system. A practical and numerical study is done with the intention of validate and verify the
CEDEVE program, firstly testing their results with the program SAP 2000 and, after that,
comparing the results generated with several other available programs (SPW2003, DEEP and
ESTWIN). The effect of the temperature on the struts, calculated by CEDEVE, is compared with
some results of available instrumentations in the consulted bibliography. Besides this, a
comparative study with some Empirical and Semi-Empirical Methods was done. In general, it is
possible to conclude that the Winkler’s Model used in the modeling of the problem generates
satisfactory results and its relationship cost benefit is quite attractive in the analysis of retaining
structures.

Key Words: Earth-Retaining Structures; Evolutionary Calculation; Soil-Structure Interaction;
Winkler's Model; Non-Linear Modeling; Strutted Trenches; Elastic-Plastic Spring Model; One-
Dimensional Analytical Method; Structural Matrix Analysis; Excavation; Non-Linear Simulation.



1 INTRODUCAO

2

E comum na realizacdo de obras que envolvam escavacdes a utiliza¢do de estruturas de
conten¢do que podem estar presentes em subsolos para estacionamento em edificios urbanos, nos
projetos de estradas, de pontes, de metrds, de estabilizagdo de encostas, de canalizagdes, de

saneamento, entre outras.

A conten¢do, em geral, € feita pela introdu¢do de uma estrutura ou de elementos
estruturais compostos, que apresentam rigidez distinta daquela do terreno que ird conter. O
carregamento da estrutura pelo terreno gera deslocamentos que por sua vez alteram o
carregamento, num processo interativo (interacdo solo-estrutura). Assim, conten¢des sao
estruturas cujo projeto € condicionado por cargas que dependem de deslocamentos, o que torna

sua andlise um tanto complexa.
1.1 Estruturas de Contencao

Ha varios tipos de estruturas de contencao. O primeiro estagio no projeto de tais estruturas
¢ avaliar quais delas sdo as mais adequadas para a necessidade requerida. De uma forma geral, os

seguintes fatores influenciam a escolha do tipo de estrutura:

e as dimensdes da escavacdo (profundidade, largura e comprimento);

e as propriedades do solo na regido;

® aseqiiéncia imposta pelo método construtivo;

e sobrecargas devidas ao transito local e aos equipamentos utilizados na obra;

® o regime do nivel de 4gua, quando presente na escavagao;

® 0 tipo de escoramento;

e apresenca de utilidades e edifica¢des vizinhas;

® o clima (principalmente a temperatura nas estroncas);

e o tempo de construgdo (tanto de escavacdo, quanto de instalacdo do

escoramento);



e técnicas construtivas e equipamentos disponiveis;
e experiéncia profissional e prética local;

¢ disponibilidade financeira.

Os tipos de estruturas de contencdo classificam-se em:

estruturas de gravidade
o muros de gravidade;
o crib walls;
o gabides.

muros de flexdo

o muros de flexdo simples;

o muros de flexdo com contrafortes.

reforcos de solo
o terra armada;
o solo grampeado ou pregado;

o solo-cimento (jet grouting).

paredes ou cortinas.

Das estruturas retrocitadas, esta Tese tem como objetivo abordar, exclusivamente, as

paredes ou cortinas de contencao.

Parede ou cortina de contengdo € todo elemento ou estrutura destinado a contrapor-se a
tensoes geradas em um maci¢o de solo cuja condi¢do de equilibrio foi alterada por algum tipo de
escavacio e eventual reaterro que tenha ocorrido em um de seus lados. E composta de paramento

€ escoramento:

e paramento
e estacas-prancha;

e perfis metédlicos com pranchdes de madeira;



e paredes diafragma;

e estacoes.

e escoramento
e estroncas;
e tirantes;
e bermas;

e estrutura definitiva.

Paramento, parede ou ainda cortina € a parte em contato direto com o solo a ser contido. E
mais comumente vertical e formado por materiais como madeira, aco ou concreto ou ainda

combinagdes destes. Pode ser continuo ou descontinuo.

Os escoramentos sdo destinados a estabilizacdo do paramento e compdem-se, de um modo

geral, dos seguintes elementos:

e Longarina é um elemento linear, longitudinal, em que a parede se apéia. E disposta
horizontalmente e pode ser constituida de vigas de madeira, aco ou concreto armado;

e [Estroncas ou escoras sao elementos de apoio das longarinas. Dispdem-se, no plano
horizontal das longarinas, sendo perpendiculares a elas. Em geral sdo constituidas de
barras de madeira ou ago, porém existem também em concreto;

e Tirantes sdo elementos lineares introduzidos no maci¢co contido e ancorados em
profundidade por meio de um trecho alargado, denominado bulbo. Trabalhando a
tracdo, podem suportar as longarinas em lugar das estroncas, quando essa solucao for

mais adequada.

A Figura 1.1 mostra de forma esquematica alguns dos elementos retrocitados, enquanto

que a Figura 1.2 apresenta alguns tipos de estacas-prancha de madeira, concreto e ago.
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Idealizada uma obra qualquer, deve-se definir o método construtivo, projetd-la e
especificar materiais e servicos, de maneira que seja atingido o objetivo final através da
ponderacdo conveniente dos seguintes fatores principais: rapidez de execucdo, economia e

seguranca adequada da obra.

Segundo Marzionna (1979), o inicio do projeto e constru¢do da primeira linha do
Metropolitano de Sao Paulo (Linha Norte-Sul) marcou decisivamente o estudo e o progresso no
pais, do projeto de valas das mais variadas dimensdes, desde pequenas galerias até grandes
estacdes, procurando-se sempre rapidez e seguranga. Por se localizarem em dreas urbanas e em
geral densamente povoadas - algumas até histéricas como o centro da cidade - aliadas a
necessidade de economia e face ao grande volume de obras necessdrias, uma implantagcao

eficiente deste sistema de transporte era necessaria.

Assim como Guerra (1982), Marzionna (1979) destaca que apesar de o custo do sistema
de escoramento nao ser, em geral, fator decisivo no custo total de obras como as do Metro,
principalmente pelo fato de alguns elementos do sistema de contencdo poderem ser
reaproveitados, justifica-se investir no estudo do dimensionamento de tais sistemas, se nao com a
finalidade de reduzir drasticamente os custos totais, pelo menos com o intuito de ndo desperdicar

recursos.

1.2 Preliminares sobre o Dimensionamento de Paredes de Contencao

A classificacdo de uma parede de contencao como rigida ou flexivel € funcdo direta do seu
produto de rigidez (EI), do tipo e distribuicdo do escoramento utilizado e do solo contido e que

esta sendo escavado.

Como os recalques a superficie, que o sistema de contencdo procura minimizar, sao
provocados por alivio de tensdes horizontais que atuavam no macico no estado inicial, sempre
que se dimensiona um sistema de contencao que permita minimizar as alteracdes no estado inicial

de tensdes esta se tratando de um sistema de contencao rigido.



Entretanto, como cada nivel de escoramento somente pode ser instalado apds uma
escavacdo parcial, ha deslocamentos laterais e conseqiientes alivios de tensdes horizontais

inevitdveis, que serdo tanto menores quanto menos deformaveis forem a parede e o solo.

Em geral, para alturas usuais de escavacdo entre dois niveis consecutivos de
escoramentos, classificam-se como paredes de contengdo rigidas aquelas constituidas por paredes

diafragma, paredes de estacas justapostas etc.

Ja as paredes de contencao constituidas por perfis metdlicos espacados entre 1,5 m e 3,0 m
e com pranchdes de madeira ou de concreto e por estacas-prancha sdo consideradas como paredes
flexiveis, pelo menor produto de rigidez que apresentam face as anteriormente citadas e que
permitem, conseqiientemente, maiores deslocamentos horizontais se empregadas nas mesmas

condicoes.

As estroncas sdo perfis metdlicos ou de madeira, contraventadas e encunhadas para
permitir um melhor contato com a parede de contencdo. Em valas de dimensdes usuais de redes
de metropolitanos, a deformacdo eldstica de compressdo acarreta deslocamentos pequenos
relativamente aos provocados pela escavacdo. Quando se quer minimizar o efeito de
deslocamentos devido a compressdo eldstica, pode-se usar o artificio de pré-comprimir as
estroncas através de macacos hidrdulicos e, s6 entdo, encunhd-las contra a parede ou longarina.
Um outro fator que pode vir a ser importante e que deve ser levado em consideragcao nos célculos,
a medida que a vala aumenta de largura, é a temperatura cuja real influéncia no comportamento
do escoramento como um todo ainda € um tanto complexa e de dificil considerag¢do, segundo

Marzionna (1979). Este assunto serd abordado com maior detalhamento, no item 3.12.

Uma vez definidos o tipo de paramento e o sistema de escoramento, o dimensionamento

dos elementos de contencdo de valas compreende basicamente as duas etapas seguintes:

- avaliacdo da ficha necessdria da parede de contencao;

- avaliacdo das solicitagdes e deslocamentos em todo o sistema de contengao.



Considera-se como sendo a "ficha necessdria" o menor comprimento da parede de
contencdo enterrado no solo, abaixo da cota final de escavacdo da vala, tal que garanta uma
adequada seguranca a obra. Ao se analisar uma contencdo, no minimo as seguintes verificagoes e

calculos sdo necessarios:

- estabilidade geral;

- estabilidade do fundo da vala;

- estabilidade da ficha;

- cdlculo dos esforcos solicitantes no sistema de escoramento e paramento;

- deslocamentos a superficie.

Evidentemente, hd casos em que outras verificacdes adicionais fazem-se necessarias. Em
funcdo da concepcdo estrutural das obras, proviséria ou permanente, e das condi¢des
hidrogeoldgicas da regido, a ficha da parede de conteng@o pode vir a ser condicionada por outros
fendmenos, como a acdo de cargas verticais (esfor¢cos axiais) - caso em que a parede deverd ser
verificada como elemento de fundagdo, sujeita as restricoes comuns de capacidade de carga e
recalques - ou por ruptura hidraulica do solo - caso em que providéncias construtivas devem ser

tomadas.

Apd6s um pré-estabelecimento da ficha, procedem-se os calculos estdticos que servirao
para definir as solicitagcdes no sistema de escoramento e, também, deslocamentos, recalques em
edificacdes vizinhas etc., em fun¢do do modelo de cdlculo adotado. A escolha do modelo
estrutural a ser utilizado no célculo das solicitagdes € de responsabilidade do projetista, que deve
adotd-lo em funcao de uma andlise consciente das suas necessidades e do conhecimento reoldgico

dos materiais envolvidos, dos quais o mais complexo € o solo.

Qualquer que seja a vala a escavar, para possibilitar a constru¢do de uma estrutura
enterrada, ela pode ser executada através de escavagdes em taludes naturalmente estaveis, mais ou
menos inclinados, em fungdo do tipo de solo, com ou sem bermas intermedidrias em funcdo da
necessidade de controle do escoamento da dgua superficial, movimentagcao dentro da escavagao

etc. Na execucdo de obras urbanas enterradas, como por exemplo galerias e estacdoes de metro,



esta solugdo € invidvel face a grande concentracdo demografica (que conduziria a custos sociais
elevadissimos) e restrito espaco disponivel para realizacdo das obras, caracteristicas estas comuns

a todos os grandes centros urbanos.

Como ja mencionado, a classifica¢do real das paredes de conten¢do nao depende tnica e
exclusivamente do seu produto de rigidez (EI), mas do seu comportamento global e portanto do
fato de se utilizarem tirantes ou estroncas, do vao entre esses elementos, do emprego ou nao de
pré-compressdo nas estroncas (aqui vé-se que o arranjo estrutural como um todo é muito
importante na defini¢do de paredes rigidas e flexiveis e, portanto, merece ser melhor estudado), e

também depende da complexa e ndo bem conhecida reologia do solo.

Uma das vantagens do método de célculo que € proposto nesta Tese € nao necessitar de
uma prévia definicdo se a parede é rigida ou flexivel, o que, as vezes, € necessario em outros

métodos de calculo.

A construcdo de estruturas enterradas de maior porte em dreas urbanas, como, por
exemplo, tineis e estacdes de metrd, passou, entretanto, a exigir escavagdes cada vez maiores,
sem que houvesse espaco para taludes e bermas. Além disso, os recalques diferenciais deviam ser
mantidos abaixo de certos valores nas edificagdes e superficies de rolamento vizinhas as obras.
Surgiu, assim, a necessidade de se estudarem mais a fundo e de se aperfeicoarem cada vez mais

0s projetos e a execucao de estruturas de contengdo de valas.

O projeto de contengdes ¢ tradicionalmente realizado através de andlises simplificadas ou
aproximacdes empiricas. Cada conjunto de hipéteses simplificadoras vai originar alguns métodos
de célculo (uns mais representativos do que outros, dependendo do caso) que podem ser

classificados, segundo Maffei e André (1974), como: empiricos, semi-empiricos e analiticos.

Vérios métodos foram e vém sendo discutidos para contencdes em balanco e com um
nivel de estroncamento ou ancoramento. Ja com relagdo as contengdes multi-estroncadas e multi-

atirantadas, devido a sua natureza estaticamente indeterminada (hiperestaticidade), sua solugdao



normalmente recai em aproximacdes empiricas. A introducdo de programas computacionais, por
outro lado, permite, de forma relativamente pouco onerosa, a andlise de tais estruturas, assim
como as anteriores, com considerdvel avanco, porém ainda é necessario um esfor¢o continuo para
compreender o comportamento das contengdes e na investigagdo dos mecanismos da interagdao

solo-estrutura. E este tipo de modelagem computacional que é dado énfase nesta Tese.

Para manter a estabilidade, a parede necessita da resisténcia do solo abaixo do nivel de
escavacdo (regido da ficha) e pelas forcas provenientes do escoramento. A flexibilidade dessas
estruturas varia largamente e possui um considerdvel efeito na distribui¢do dos empuxos de terra.

Evidentemente, quanto mais flexivel for a estrutura, maiores serdo os deslocamentos.

A complexibilidade da interacdo solo-estrutura aumenta com o nimero de linhas de
estroncas/tirantes. Estes apoios podem ser considerados rigidos de modo a ndo permitirem
nenhum movimento do paramento em seu ponto de aplicagcdo ou funcionarem como molas
elasticas ou elasto-pldsticas. Em geral, assume-se que exista uma simetria em relacdo ao eixo
central da vala. No entanto, tal condi¢cdo as vezes ndo ocorre na pratica, vez que o solo e as
condi¢des de carregamento podem ser diferentes nos dois lados da escavagdo, além do que o
proprio sistema construtivo pode gerar assimetrias. Apesar do exposto, a modelagem numérica

apresentada nesta Tese ndo considera tais casos, supondo completa simetria do problema.

Outro aspecto nao considerado € a diferenca no comportamento entre estroncas e tirantes.
Estes ultimos envolvem um complexo sistema de interacdo no macico de solo contido, pois é o

macico, a0 mesmo tempo, a¢ao e resisténcia para o tirante.

O tipO de conexao entre o paramento € escoramento afeta o comportamento € aumenta a

complexidade da andlise. Trés tipos de conexdo sdo apresentadas na Figura 1.3.
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SIMPLES
Parede
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Momento =0
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T<_ _.l m Apoio
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Normal #0
——
ENGASTAMENTO
Parede
| —m

T«X—»lm Apoio
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Momento # 0
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Figura 1.3 - Tipos de conexdo entre parede e estronca

FONTE: Potts, 1993, p. 171.



11

No método de andlise que estd sendo proposto nesta Tese, a conexao usada entre parede e

estronca é a do 1° tipo (simples), onde s6 ha transferéncia de esfor¢co normal.

Potts (1993) comenta que ha vérios métodos de andlise atualmente disponiveis para o
calculo de estruturas de contengdo, citando as conveniéncias e limitacdes de cada um deles. Para
se obter uma solucdo, em tese exata, € necessidrio que o método incorpore as condi¢des de
equilibrio, compatibilidade, comportamento do material e condi¢cdes de contorno (forcas e
deslocamentos). O referido autor agrupa os métodos da seguinte forma: Métodos Empiricos e
Semi-Empiricos, Métodos Analiticos Unidimensionais e Métodos Analiticos Bidimensionais.

Uma discussao sobre tais métodos de calculo é conduzida no Capitulo 3.

1.3 As Redes de Metropolitanos

1.3.1 Os tipos de metro

As defini¢gdes técnicas que fazem parte do projeto de uma linha de metr6 sdo altamente
complexas e decorrem ndo apenas de exigéncias especificas do sistema metrovidrio, mas
principalmente, de aspectos como ocupac¢do do solo, preservacdo do meio ambiente e patrimOnio
histérico. Portanto, condicionam-se a caracteristicas geoldgicas, topograficas e geotécnicas,
especificacdes do material rodante, caracteristicas do sistema vidrio e, ndao por dltimo, a aspectos
legais. A interface do sistema metrovidrio com o meio urbano € mais evidente nos patios de
manuten¢do e nas areas proximas as estacoes, onde se dé a integracdo com outros equipamentos
de transporte, como terminais, passarelas, acessos, etc. ¢ também com instalacdes de utilidade

publica, como areas comerciais, pracas € jardins.

1.3.2 A escolha do método construtivo

As opg¢Oes construtivas para a implementacdo de um sistema de transporte de alta

capacidade, como € o caso do metrd, podem ser divididas em trés grupos:
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e Superficie;
e FElevado;

e Subterrianeo.

E para cada um desses grupos € selecionado o método construtivo mais adequado.

Na cidade de Sdo Paulo, as linhas de metrd tém extensdes da ordem de 20 a 25 km,
atravessando dreas de caracteristicas fisicas diversas e, em muitos trechos, densamente ocupadas,
portanto, dificilmente pode ser feita uma uUnica opcdo construtiva para todo o tracado. Quase
sempre o que ocorre ¢ uma alterndncia de estruturas, que podem ser ora em superficie, ora
elevadas ou subterraneas. Além dos aspectos ja citados, essa escolha também estd condicionada
as técnicas construtivas disponiveis e ao seu custo de implantag¢do. Para linhas subterraneas, por
exemplo, a parte correspondente a obra civil corresponde a 50% dos investimentos. Assim,
procura-se reduzir esses custos, adotando uma tecnologia avancada que, além de otimizar os

projetos de obra civil, sistemas e equipamentos, proporcione 0 menor impacto possivel na

superficie.

As linhas de metrd subterrineas sdao as mais apropriadas para as dreas densamente
ocupadas, proporcionando menor impacto na superficie, menor volume de desapropriacoes,
facilidades para o remanejamento de grandes interferéncias enterradas, reduzidas interrup¢des do

trafego e preservagdo do patrimonio historico.

Para sua execucdo, estdao disponiveis trés métodos construtivos:

e Trincheiras ou VCA (Valas a Céu Aberto)

e Tuneis mineiros (NATM - New Austrian Tunnelling Method)

e Mecanizado, ou por maquinas tuneladoras (TBM - Tunnel Boring Machines)
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Alguns aspectos do método construtivo VCA que necessita do dimensionamento de
paredes de contencdo € apresentado a seguir. A andlise destas paredes de contengdo € o foco de

estudo desta Tese.

1.3.3 Trincheiras ou VCA

Também conhecido como método destrutivo devido a sua interferéncia na superficie, o
método de trincheiras, ou VCA, € utilizado em condi¢des geotécnicas e geoldgicas variadas. O
recobrimento costuma ser baixo, de até 20 m de profundidade, e aplica-se onde nao ha
interferéncia com o sistema vidrio, ou onde seja possivel desviar o trafego sem que isto cause

grandes transtornos. Em linhas gerais, os procedimentos sdo os seguintes:

e construcdo de paredes laterais de conten¢ao, escoradas ou em talude;

e rebaixamento de lencol fredtico (em geral, somente o interno) existente a profundidade

necessaria;
e abertura de valas de grandes dimensoes;
e construcdo das estruturas definitivas, como paredes, lajes e pilares;

e ¢, finalmente, o reaterro.
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O VCA também € conhecido como cut-and-cover e foi o método mais utilizado para a
constru¢do da Linha 1-Azul, tendo sido aplicado de forma continua no trecho entre as estacoes
Jabaquara e Liberdade na cidade de Sdo Paulo. As Figuras 1.4, 1.5 e 1.6 mostram retratos da

utilizagdo deste método.

Figura 1.4 - VCA no emboque do tunel Tucuruvi

Fonte: Companhia do Metropolitano de Sdo Paulo

Figura 1.5 - VCA na construgdo da estacao Republica

Fonte: Companhia do Metropolitano de Sdo Paulo
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Figura 1.6 - VCA no pocgo escorado na esquina da Av. Paulista com Rua da Consolacao

Fonte: Companhia do Metropolitano de Sdo Paulo

A Figura 1.7 mostra que a participacdo das VCA foram e continuam sendo importantes

nas constru¢des do Metrd — SP.

ATE 1974 DE 1977 A 1987

. NATM: 0%
ELEVADO NATM: 0% VCA ©

19% SUPERFICIE: 0% SUPERFICIE 19%
62%

SHILD

SHILD 9%

10% VCA
71%
ELEVADO
10%
DE 1987 A 1998 CONSTRUIDO ATE 2000
SUPERFICIE
14% veA )
17% SUPERFICIE VCA
29% 34%
ELEVADO
1%
SHILD
15%
ELEVADO
NATM 13% NATM SHIELD
43% 13% "%

Figura 1.7 - Participacdo das VCA nas constru¢des do Metr6/SP

Fonte: Companhia do Metropolitano de Sdo Paulo
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1.4 Seguranca na Execuciao da Obra

Desmoronamento (e o conseqiiente soterramento) € o principal e mais evidente tipo de
acidente em obras de abertura de valas. Destaca-se, por exemplo, o citado por Pfeil (1987) acerca
de um grave acidente ocorrido na constru¢do do metr6 de Berlim, Alemanha. Neste caso as
escavacoes, em vala com largura de 21m, foram levadas a uma profundidade maior que a
programada, a chamada sobrescavacdo, chegando proximas a base de perfis verticais que
sustentavam internamente as estroncas, Figura 1.8. Assim, as bases dos perfis verticais ficaram
praticamente livres, permitindo seu deslocamento vertical no sentido ascendente, a
desestabilizacdo das estroncas e o conseqiiente colapso do escoramento, causando a morte de 19

operarios.

RN\ I Z2\%

\mwwwmﬂl\\»»&l
|
|

a) profundidade insuficiente dos b) o acidente ocorrido
perfis devido a sobrescavacao

Figura 1.8 - Esquema construtivo de escoramento de vala utilizado na constru¢ao do metrd de

Berlim

FONTE: Pfeil, 1987, p. 423.

O trabalho de Gawryszewski, Mantovanini e Liung (1998), sobre os acidentes fatais do
trabalho ocorridos em 1995 no Estado de Sdo Paulo, aponta que 8,2% daqueles do setor da

Construcao Civil referem-se a soterramentos.

Além dos aspectos ja abordados - em que o correto dimensionamento da estrutura de

contengdo € alvo principal desta Tese - figuram outros itens que merecem cuidados e devem ser
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observados para que os trabalhos de escavacdo de valas se processem dentro de condicdes de
seguranca aceitaveis, conforme Tacitano et al. (2005a), Tacitano et al. (2005b) e Tacitano et al.

(2006):

e prevencdo contra queda de pessoas no interior da vala;

e cuidado para que pessoas ndo sejam atingidas por méquinas ou equipamentos;

¢ verificacdo das interferéncias de tubulacdes enterradas (dgua, gds, eletricidade etc.);

¢ prevencao de inundagdo;

e prevencdo contra quedas de objetos;

e avaliacdo das vibracOes nas proximidades;

¢ cuidado com intoxicagdo (trabalho confinado);

¢ verificacdo das sobrecargas nas proximidades (deposi¢do de materiais e equipamentos

muito préximos a vala).

Conhecer aonde € que estd o risco € uma importante ferramenta para planejar e fiscalizar
os ambientes de trabalho, embora ndo se possa esquecer que os dados oficiais no pais ndao
abrangem o universo total de trabalhadores, e sim, apenas aqueles cobertos pelo Seguro Acidente

do Trabalho e com os devidos vinculos de emprego registrados em suas respectivas empresas.

No ambito publico, as informagdes sobre a infortunistica do trabalho devem potencializar
o desenvolvimento de politicas publicas, em especial das areas Trabalho, Satde e Previdéncia. No
campo privado, o governo acredita que os nimeros revelem o conhecimento de fatores de risco
no trabalho ainda pouco conhecidos, auxiliando as empresas a analisarem suas politicas de gestao

em seguranca e saude.

Os acidentes e as doencgas do trabalho abrem rombos expressivos nos cofres publicos. Em
nivel mundial, escoam por esse ralo, aparentemente sem fim, 4% do somatério do Produto
Interno Bruto (PIB) das nacdes. No Brasil, de acordo com o Instituto Nacional do Seguro Social

(INSS), as perdas por acidentes e doengas ocupacionais corroem 2,2% do PIB, o equivalente a R$
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23,6 bilhdes por ano, em custos diretos e indiretos, segundo o Anudrio Brasileiro de Protecao

(2002).

Das primeiras atividades econdmicas com piores indices de acidentes do trabalho a partir
do CNAE (Classificacdo Nacional de Atividades Econdmicas), entre 560 existentes, nota-se que
0 CNAE 4512-8 Perfuracdo e execucdo de fundacoes destinados a construcdo civil € o 14°
colocado no ranking geral, conforme Anudrio Brasileiro de Protecao (2002), o que demonstra a
grande relevincia de estudos que procurem minimizar os acidentes neste setor, o que inclui

evidentemente, a redu¢do de acidentes em escavacoes.
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2 OBJETIVOS

A seguir, estdo elencados os objetivos da investigacdo conduzida nesta Tese.

1) apresentar um método de cdlculo (Método Analitico Unidimensional baseado no
Modelo de Winkler) para a determinagao de deslocamentos e esfor¢os solicitantes em
paredes de contencdo. Este é o objetivo central deste trabalho. Por ser invidvel o
cilculo manual dos problemas baseados neste método, desenvolve-se uma
implementacio através de um programa para o cdlculo evolutivo' de valas,
denominado de CEDEVE — Célculo Evolutivo de Deslocamentos e Esfor¢os em Valas
Escoradas, que permite considerar as vdrias fases de escavacdo gerando deslocamentos
e esfor¢os solicitantes em seus elementos, além de ser versatil, admitindo variar uma
série de propriedades do solo e da parede. Sem grande prejuizo desta versatilidade,
ndo sdo consideradas muitas variedades de tipos de sobrecarga e niveis d’dgua (NA),
porém, o texto contém os conceitos de como implementar tais rotinas. Isto decorre do
interesse em se estudar também os efeitos de temperatura (tanto com relacdo as
estroncas como a prépria parede de contencdo) sobre a estrutura, lacuna comum que
aparece na bibliografia especializada e que se pretende aqui, sem ter a intencdo de
esgotar o assunto, abordar dentro do ambito do calculo evolutivo. Os programas
comerciais, mesmo os mais sofisticados, de um modo geral, ndo permitem a
consideragdo do efeito de temperatura sobre a estrutura. A bibliografia sobre o assunto
€ escassa. Portanto, um dos pontos a serem tratados nesta Tese € justamente a de
investigar um procedimento para considerar tais efeitos de temperatura nos Métodos

Unidimensionais Evolutivos que adotam a hipétese de Winkler;

' O método chama-se evolutivo face a idéia cronolégica que estd presente nas fases de escavagio e reaterro. Comega-
se a escavar a partir da 1* fase de escavagdo. Concluida a 1* fase de escavagdo, parte-se para o inicio da 2* fase de
escavagdo, utilizando-se como acdes sobre o sistema estrutural os esforcos provenientes do final da 1* fase de
escavacido. Novamente, concluida a 2* fase de escavagdo, parte-se para os cdlculos da 3* fase de escavagdo,
utilizando-se como ag¢des sobre o sistema os esforcos provenientes do final da 2* fase de escavag@o. Esses passos sdo
conduzidos até o final da dltima fase de escavacdo. Se houver reaterro, as acdes utilizadas para a 1* fase de reaterro
s@o as advindas do final da dltima fase de escavacdo. Para a 2° fase de reaterro, utilizam-se as provenientes do final
da 1° fase de reaterro, prosseguindo-se desta forma até a conclusio da dltima fase de reaterro.



2)

3)

4)

5)

6)

7)

8)
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comparar os resultados obtidos pelo método proposto com alguns dos Métodos
Empiricos e Semi-Empiricos existentes. Para viabilizar tais comparagdes, uma
apresentacdo, ainda que breve sobre eles, € feita;

comparar os resultados obtidos pelo método proposto com outros que adotam
hipéteses similares de construcdo (Método Unidimensional Evolutivo — Hipétese de
Winkler), como SPWall, SPW2003 (VERRUIT, 1995), ESTWIN (BARROS, 1991 a
e b) e DEEP (MAFFEI et al., 1977b);

introduzir uma modelagem similar ao CEDEVE no SAP 2000 (contando com o
elemento NLLink Plastic Kinematic) disponivel em sua versao 8, a fim de verificar e

validar os principios basicos da constru¢do do modelo proposto;

considerar a influéncia da for¢a cortante na flexao da parede;

considerar fases de reaterro (retirada de estroncas, reaterro com outro tipo de solo
etc.);

considerar os esfor¢cos provenientes das pressdes d’dgua (pressdes neutras de

diagramas estaticos) no cdlculo da parede, quando de sua presenca;
disponibilizar o programa CEDEVE em seu cédigo fonte armazenado em CD-ROM,
em anexo a esta Tese. O CD-ROM contera ainda a prépria Tese em formato eletronico

(pdf) além de manual de instalagdo e utilizagdo do programa.
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3 REVISAO BIBLIOGRAFICA

3.1 Introducao aos Métodos de Calculo

Guerra (1982) e Marzionna (1979) afirmam que os esfor¢os solicitantes que surgem na
parede de contencdo podem ser estudados através de Métodos Empiricos (por exemplo,
Envoltéria Aparente de Tensdes); Semi-Empiricos (por exemplo, Método da Viga Continua) e
Analiticos - Célculo Evolutivo (por exemplo, Métodos Unidimensionais baseados no Modelo de
Winkler e Métodos Bidimensionais, tais como: Método dos Elementos Finitos, Método das
Diferencas Finitas e Método dos Elementos de Contorno). Sem conflitar com esta classificacao, é

possivel ainda dividir, para fins de cdlculo, as paredes de conten¢do em:

a) paredes em balango;
b) paredes com um unico nivel de escoramento; e

c) paredes com dois ou mais niveis de escoramento.

Para as paredes em balan¢o e com um unico nivel de escoramento, o estado de tensdo em
que se encontra o solo contido ¢ tal que a condi¢do limite de plastificacdo € atingida, de modo que
o dimensionamento ¢ feito adotando-se, por exemplo, as tensdes advindas da Teoria de Rankine
(em geral, adota-se que toda massa de solo é capaz de atingir os limites ativo e passivo). J4 no
caso de paredes com dois ou mais niveis de escoramento, o estado ativo ndo é totalmente
mobilizado no solo contido, tampouco o passivo do lado interno da vala, fazendo com que outras

hipéteses sejam necessarias.

Dos trés tipos de métodos de cdlculo citados (Métodos Empiricos, Semi-Empiricos e
Analiticos), em geral, os Métodos Empiricos aplicam-se essencialmente as paredes com dois ou
mais escoramentos. Os Métodos Semi-Empiricos s@o mais utilizados em paredes em balanco e
com um nivel de escoramento (Método de Blum, Método “Free Earth Support” e Método “Fixed

Earth Support”). Por fim, os Métodos Analiticos, além de mais precisos que os anteriores,
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principalmente em funcdo do menor nimero de hipéteses simplificadoras, podem ser aplicados

indistintamente a todas as situagdes, isto €, sem ou com um ou varios niveis de escoramentos.

Os Métodos Analiticos, ou métodos numéricos, surgiram com o aparecimento dos
computadores e comecaram a ser utilizados permitindo levar em conta caracteristicas de
deformabilidade dos macicos e das contengdes, dando origem a célculos de interacdo entre
macico e estrutura, como o "Método dos Elementos Finitos" e os baseados no conceito de
"Modulos ou Coeficientes de Reacdo" (Modelo de Winkler). Esses métodos exigem uma
caracterizacao dos macicos através de parametros geomecanicos que possam descrever as leis de
interacdo solo-estrutura. Tais parametros sdo mais dificeis de se obter, exigindo ensaios mais
sofisticados, além da necessidade de aferir os resultados através de medidas de esforcos, de
deformacdes e deslocamentos em estruturas reais. O grande problema € que, em estruturas mais
rigidas, como paredes-diafragmas, deformac¢des muito pequenas podem estar associadas a
esforcos muito grandes, e pequenas variagdes nos parametros do solo podem provocar variagoes
acentuadas nos resultados. Além disso, os métodos numéricos permitem fazer apenas calculos de
verificacdo do dimensionamento, exigindo, portanto, um pré-dimensionamento que, quase
sempre, € feito a partir do emprego dos métodos classicos. O Modelo de Winkler € utilizado no

método de anélise proposto nesta Tese.

3.1.1 Procedimentos de calculo com a determinac¢io de deslocamentos

Os Métodos Evolutivos sdo de aplicacdo obrigatéria neste caso. Sdo assim chamados
porque acumulam, em cada fase, as tensdes e deformacgdes ocorridas nas fases anteriores,

permitindo, ao contrdrio dos nao evolutivos, obter os deslocamentos transversais.

Distinguem-se dois grupos de métodos evolutivos, aqueles que representam o solo como
meio continuo (Métodos Analiticos Bidimensionais), recomenddveis em casos especiais de
andlise (obras de grande responsabilidade, por exemplo), e aqueles que representam o solo por

meio de elementos de barra ou mola (Métodos Analiticos Unidimensionais), mais simples que os
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bidimensionais e que muitas vezes sdao amplamente satisfatérios no projeto de uma parede de

contengao.

Apresentam-se a seguir as hipoteses bdsicas que devem ser consideradas nestes casos.

3.1.1.1 Métodos em que o solo é representado por elementos discretos

Nestes casos, a parede € representada por uma viga de largura unitdria imersa no solo,
submetida ao carregamento provocado pelos empuxos nas duas faces e por forcas concentradas

correspondentes as agdes e reacdes das estroncas e tirantes.

O macico € representado por meio de barras biarticuladas (ou, de forma equivalente, por
molas), independentes, transversais, tanto do lado interno como do lado externo da vala. As
forcas nas barras decorrem das pressdes horizontais que atuam em cada lado da parede e sua

varia¢do, em fungdo dos deslocamentos transversais, deve ser representada de modo a considerar:

e 0s estados ativo e passivo, limitando-se as forcas, assim como os deslocamentos
correspondentes;

e a histerese', considerando comportamento eldsto-pldstico, mesmo depois de ser
atingido um estado limite, se o deslocamento se der em sentido inverso;

® 0 comportamento entre os estados-limites, que pode ser simplificado adotando-se
comportamento eldstico linear entre o estado de repouso e o ativo e entre o estado de

repouso e o passivo.

As estroncas sdo representadas por meio de barras biarticuladas de comportamento
elastico-linear ndo resistentes a tracdo, devendo-se considerar os deslocamentos da parede ja

ocorridos antes da sua instalacdo. Estroncas pré-comprimidas e tirantes também poderdo ser

1 . . N - . .

A histerese € um fendmeno observado em alguns materiais pelo qual certas propriedades, em determinado estado,
dependem de estados anteriores. No caso de propriedades mecénicas, a histerese pode ser medida pela perda de
energia durante um ciclo de deformacéo e recuperacao do material.
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representados da mesma maneira, mas considerando as forgas iniciais de instalacao (aqui também
as barras biarticuladas podem ser substituidas por molas). Lajes que sirvam de estroncamento
deverdo ser representadas de maneira compativel com os detalhes construtivos, isto €, além de

resistirem a compressdo, podem também resistir a tracdo e a flexdo (ver Figura 1.3).

O carregamento inicial corresponde a aplicacdo do empuxo em repouso nos dois lados da
parede. Cada fase de escavacdo € representada pela remocdo das barras correspondentes; os
esforcos e deslocamentos que correspondem a cada fase de escavagcdo devem ser superpostos

aqueles acumulados ao final da fase anterior.

As fases de reaterro sdo analisadas a partir do diagrama de tensdes horizontais da ultima
fase de escavagdo, superpondo em cada fase os esfor¢os correspondentes a remoc¢do das
estroncas/tirantes e a colocacdo do solo, sempre considerando os deslocamentos e esforcos

ocorridos nas fases anteriores.

3.1.1.2 Métodos em que o solo é representado por meio continuo (Método dos Elementos

Finitos, Método das Diferencas Finitas e Método dos Elementos de Contorno)

O emprego crescente de computadores e a disponibilidade de programas em que o meio
continuo pode ser representado, reoldgica e geometricamente, de maneiras mais complexas, tem
induzido a utiliza¢do desses métodos. Entretanto, como as regides do maci¢co que se plastificam
sdo significativas, a representacdo das fases de escavagdo e de escoramento deve ser feita com

cuidado em vista da restri¢ao ao principio da superposicao.

Assim, a representacdo do meio continuo fisicamente ndo linear deve ser
convenientemente elaborada, de acordo com as caracteristicas do programa utilizado,

principalmente em se tratando de sistemas de contencao estaticamente indeterminados.

Uma breve abordagem sobre alguns programas comerciais que se utilizam dos Métodos

Analiticos Bidimensionais € feita no item 3.11.
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3.1.2 Procedimentos de calculo sem a determinacao de deslocamentos - restricoes dos

Métodos Empiricos e Semi-Empiricos

Segundo Marzionna (1979), da maneira como s@o concebidos os Métodos Empiricos e
Semi-Empiricos, pode-se, com certa facilidade, desenvolver um novo método de célculo destas
classes que se mostre satisfatério para determinada condi¢do. Isto, no entanto, ndo permite, de
modo algum, sua generalizacdo de maneira indiscriminada. Esses métodos de célculo, alguns,
mesmo considerando todas as fases de escavagdo, sdo nao-evolutivos e podem acabar por

conduzir a incoeréncias.

Em todos os Métodos Semi-Empiricos o célculo é feito com um carregamento tal que
pressupde a ocorréncia de determinados tipos e grandezas de deslocamentos que nio sdao
possiveis de serem obtidos nos célculos, pelo menos nao os deslocamentos reais. Assim, conta-se
com o auxilio de coeficientes de seguranca para se garantir a estabilidade do sistema perante a
ignorancia da coeréncia dos deslocamentos reais com o diagrama de carregamento admitido. Em
outras palavras, os Métodos Semi-Empiricos podem ser assimilados como métodos onde o solo é

rigido-plastico.

O efeito de pré-compressdo de estroncas ou da instalacdo de tirantes ndo pode ser

considerado nestes métodos face a adocao de apoios fixos para o célculo das paredes.

Nos Métodos Semi-Empiricos a ficha € determinada levando-se em conta um coeficiente
de seguranca de modo a se restringir as deformagdes. Para solos normais, isto €, com parametros
de resisténcia ndo muito baixos, estes métodos tém-se mostrado como aceitaveis. Entretanto, ha
certos casos em que um tratamento mais correto, ou pelo menos mais coerente se faz necessdrio,
levando-se em conta a relagc@o existente entre tensdes e deformacdes, pois o cdlculo da parede de
contencdo com um apoio fixo na ficha € incoerente, uma vez que pressupde deslocamento nulo e,
portanto, sem capacidade da ficha mobilizar sequer um estado de tensdes do tipo repouso, quanto

mais do tipo passivo.
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Finalmente, nota-se a diferenca existente no tratamento de uma vala escorada com mais de
um nivel de escoramento e o de uma vala com apenas um nivel. Na vala com mais de um nivel de
escoramento ndo ha obrigatoriedade de se manter uma seguranga quanto a0 empuxo passivo,
podendo-se transferir a seguranca do sistema para o dimensionamento do elemento de contengdo.
Ja na vala com apenas um nivel de escoramento e comprimento de ficha minimo isto se faz

imperioso, pelo menos da maneira como a seguranca € definida nos Métodos Semi-Empiricos.

Segundo Clayton et al. (1993), modelos estruturais simplificados que sdo baseados em
Métodos Empiricos e Semi-Empiricos sdo freqiientemente usados. Nestes modelos, as principais

hipéteses assumidas sdo:

a) tirantes e estroncas sdo considerados como apoios indeslocdveis, isto €, suas
flexibilidades sdo negligenciadas;

b) assume-se que cada fase de construcdo € independente das anteriores;

c) assume-se que cada fase € executada “de uma sé vez”, admitindo que tirantes

e/ou estroncas ja estejam instalados antes mesmo da escavacgao ser realizada.

Desta forma, estes modelos geram resultados com sensiveis diferengas com relagdo ao

comportamento real, ou seja, apresentam limitagdes, pois:

a) ndo levam em consideracdo a variacdo de tensdes horizontais devido a
deformacdo da estronca e tirante;

b) nao reproduzem as reais condicdes do processo de estroncamento, nao
considerando nem a histéria de escavacdo, nem a irreversibilidade do
comportamento do solo (histerese), negligenciando-se assim, os deslocamentos
ocorridos durante as fases anteriores de escavagao;

c) as tensdes do solo sobre a estrutura sdo superestimadas e a evolu¢do dessas
tensoes ao longo do processo de escavagdo também € ignorada;

d) sdo dificeis de trabalhar e consomem muito tempo;

e) ndo sdo precisos e, geralmente, sdo conservativos.



27

Na tese de Soares (1982) sao utilizados, para comparagdo, os seguintes processos basicos

de calculo:

e Processo das Areas Simples (baseado em M. Empirico);

® Processo Preconizado pela DC — 02 / Metr6/RJ (baseado em M. Semi-Empirico);

e Processo “Free Earth Support” (baseado em M. Semi-Empirico);

¢ Processo “Fixed Earth Support” (baseado em M. Semi-Empirico);

® Processo Proposto por Miyoshy (baseado em M. Analitico — Modelo de Winkler

com simplificacdo).

A comparagao entre os resultados da aplicagdo destes procedimentos usuais de célculo de
paredes escoradas e os valores medidos na parede diafragma instrumentada em Botafogo/RJ
(Metr6/RJ) permite fazer os seguintes comentdrios, que sao validos para as condicoes ali

presentes:

a) o procedimento das Areas Simples ndo deve ser aplicado ao cdlculo de paredes
diafragma escoradas;

b) também ndo se aconselha utilizar, neste caso, os procedimentos semi-empiricos do
tipo “Free Earth Support” e “Fixed Earth Support”;

c) € possivel se chegar a resultados satisfatérios com a aplicacdo de processos que

simulem a parede como uma viga continua sobre apoios elésticos.

Desta forma, para o caso em questdo, Soares (1982) indica apenas o Método Analitico

como satisfatdrio para a andlise da parede diafragma.
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3.2 Métodos de Calculo Estatico de Paredes de Contencao (Métodos

Empiricos, Semi-Empiricos e Analiticos)

Marzionna (1979) apresenta alguns dos cdlculos e verificacdes necessirios ao projeto e
dimensionamento de valas, mais especificamente, de todo o sistema de contencdo: solo-parede de
contengdo-escoramento, acrescido de comentdrios e discussdes a respeito da validade,
aplicabilidade e representatividade dos métodos mais comumente utilizados no Brasil,
procurando indicar os mais representativos do comportamento real do conjunto solo-estrutura e

lembrando, principalmente, que os dois elementos ndo devem ser tratados isoladamente.

Conforme seré visto, os métodos de célculo que adotam um diagrama de tensdes como
carregamento do sistema de contencdo podem ser enquadrados como métodos de acoes impostas.
Os processos onde o cdlculo € feito considerando a evolu¢do da obra através de suas diversas
etapas, determinando, em cada uma, os estados de tensdes e deformagdes bem como o campo de

deslocamentos, podem ser considerados métodos de agdo espontinea.

A divisao dos métodos de célculo de paredes de contengdes em empiricos, semi-empiricos
e analiticos, inicialmente proposta por Maffei e André (1974), vem sendo comumente adotada

(MARZIONNA, 1979; SOARES, 1981; ¢ GUERRA, 1982).

Sera feita a seguir uma exposi¢do dos métodos de cédlculo mais freqiientemente utilizados.

3.2.1 Métodos Empiricos

Duas observacdes importantes precisam ser feitas. A primeira diz respeito ao fato de que
varios autores tém empregado este método para dimensionar paredes-diafragma, embora os
valores medidos inicialmente tenham sido obtidos a partir de instrumentacdo em paredes
constituidas por estacas com pranchdes. Isto porque constatou-se experimentalmente que a
rigidez do escoramento advém da rigidez da estrutura de contencdo, do solo arrimado, da

geometria da escavacdo e do método construtivo, ou seja, paredes-diafragma ndo sdao
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necessariamente rigidas. Verifica-se, portanto, que € vidvel a aplicacdo deste método também a
paredes-diafragma, o que, inclusive, ja tem sido feito por alguns autores, como Cunnigham e
Carpenter (1974) e Goldbeg et at. (1976), citados por Soares (1981). Entretanto, o mesmo Soares
(1981) verifica que a aplicacdo deste método a uma secdo do Metr6/RJ ndo gerou resultados

satisfatorios.

A segunda observacdo é que, embora estes métodos nao tenham um fundamento tedrico
que permita generalizagdes, as suas aplicagdes sdo consideradas vélidas devido a simplicidade

contida neles, principalmente a nivel de pré-dimensionamento.

Estudos nesse sentido, complementados por andlises através de métodos mais
sofisticados, podem ser de grande utilidade, permitindo desenvolver um método de calculo
simples e que ndo leve a resultados tao conservadores, lembrando, evidentemente, que seu campo
de aplicacdo € restrito a regido estudada. O Método mais comumente utilizado é o Método da
Envoltéria Aparente de Tensdes, como a proposta por Terzaghi e Peck (1967) e Guerra (1982),

que se baseiam em medi¢des experimentais.

Terzaghi e Peck (1967) propuseram diagramas de envoltérias aparentes obtidos
empiricamente a partir de observacdes feitas em canteiros de obras de escavacdes de valas
escoradas horizontalmente, que foram revisados por Peck (1969). Distinguem-se trés tipos de
terrenos, conforme indicagdo da Figura 3.1. Inicialmente, o coeficiente m (que destina-se a
reduzir a resisténcia ao cisalhamento da argila ao lado e abaixo da escavacdo, devido a
deformagdes por cisalhamento originadas a grandes profundidades) foi admitido igual a unidade.

Todavia, os empuxos medidos revelaram-se claramente superiores em certos casos, sendo assim,

Vil

Peck (1969) propos que se tomasse m = 0,4 se — =6 e se houvesse, sob o fundo da escavagao,
c

uma extensa zona de argila mole.
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Figura 3.1 - Envoltdria Aparente de Tensoes

FONTE: Guerra, 1982, p. 3-6 e 3-7.

3.2.2 Métodos Semi-Empiricos

Sao métodos que se caracterizam por adotar diagramas de carregamentos impostos,
pressupondo, portanto, a forma e a grandeza dos deslocamentos que a estrutura sofrera.
Diferenciam-se dos empiricos porque estes carregamentos ndo siao obtidos de medicdes

experimentais, mas de consideracdes tedricas simplificadas.

As vdrias fases de escavagdo sdo calculadas com diversas hipéteses de vinculacdo da
parede, sem, no entanto, levar em conta os deslocamentos e os esfor¢os ocorridos em fases

anteriores (por isso ndo sao considerados evolutivos).

Quando se utilizam tais métodos, seria necessario, depois de calculado o escoramento,
verificar se os deslocamentos sdo suficientes para a mobiliza¢cdo dos empuxos adotados, porém
muitas vezes essa verificacdo das hipdteses iniciais acaba ndo sendo feita, até porque sua

confiabilidade é duvidosa.
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Por ndo levarem em conta as deformacdes, estes métodos nao representam com precisio o
comportamento do sistema de contencdo. Acabam levando, também, a resultados, em geral,

conservadores, sem, contudo, ser tdo simples quanto os métodos empiricos.

Os métodos de calculo mais conhecidos no Brasil, que se enquadram neste grupo, sao:

¢ Meétodo de Blum (com ficha minima ou maior que a minima);

e Me¢étodo da Ficha Minima para um Nivel de Escoramento (Método ‘“Free-Earth
Support”);

e Meétodo da Ficha Maior que a Minima para um Nivel de Escoramento (Método
“Fixed-Earth Support™);

e M:¢étodos da Viga (NC-03 do Metrd-SP e DC-02 do Metr6-RJ).

3.2.2.1 Contencoes em balanco

O Método de Blum (1931), apud Clayton et al. (1993), para ficha minima é o mais
amplamente utilizado. Existe outro método (também chamado de Blum), mais trabalhoso, para o

caso em que a ficha € maior que a minima.

Paredes em balango sdo, em geral, mais adequadas para alturas de contengdes menores
que 4,5 m e ficha penetrando em solos com um elevado angulo de atrito interno (¢), como areias
e pedregulhos. Quando existir argila abaixo do fundo da escavacdo e houver um grande

desbalanco no NA, a profundidade de ficha necesséria torna-se rapidamente antiecondmica.

No Método de Blum, durante o projeto, a parede é considerada rigida e rodando em torno

do ponto b (Figura 3.2). O método considera o contra-empuxo F. (Figura 3.3).
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Figura 3.2 - Principios para o projeto de paredes em balanco

Fonte: Clayton et al., 1993, p. 202.
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e pressdes passivas, estas Ultimas
minoradas por um fator de seguranca

Figura 3.3 - Hipéteses de projeto para paredes em balango

Fonte: Clayton et al., 1993, p. 202.

Um fator de seguranca (FS) de 1,5 a 2,0 € aplicado aos empuxos passivos na regido da
ficha e/ou aumentando-se o seu comprimento em 20 a 40%.

O roteiro de célculo para o projeto destas estruturas € o seguinte:

32
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i) determinar os parametros e geometria do solo, condicdes do NA e desenhar o diagrama

empuxo passivo
FS

total de empuxos (empuxos ativo + empuxo d’dgua - ), conforme

Figura 3.3;

i1) estipular um comprimento de ficha D. De acordo com Teng (1962), apud Clayton et al.

(1993), pode ser tomado para solos granulares os valores da Tabela 3.1.

Tabela 3.1 - Estimativa do comprimento final da ficha D

Densidade do solo Comprimento da ficha D
Denso 0,75 H
Medianamente denso 1LOO H
Fofo LLIOH
Muito fofo 2,00 H
Fonte: Clayton et al., 1993, p.203.
iii) determinar a posicdio de C a partirde D = 1,%0 ;

1v) calcular a soma de momentos em torno de C. Se os momentos anti-horarios excederem
os horérios, entdo o comprimento da ficha € insuficiente. Se o contrdrio ocorrer, o
comprimento de ficha serd excessivo;

v) assumir um novo comprimento de ficha e repetir os passos iii e iv até ocorrer o
equilibrio de momentos em C;

vi) determinar o ponto em que a for¢a cortante € zero e nele calcular o0 mdximo momento

fletor.

3.2.2.2 Contencoes com 1 nivel de escoramento

Alguns dos possiveis modos de falha em paredes de contenc¢do sdo:

a) rotacdo em torno do ponto no qual o cabo de ancoragem se fixa na parede;
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b) ruptura da conten¢do por flexdao, entre uma ancoragem relativamente rigida e um
comprimento de ficha relativamente grande;

c¢) falha do cabo de ancoragem ou da ancoragem propriamente dita;

d) ruptura geral por deslizamento, envolvendo ndo somente a massa de solo na qual a

ficha penetra, mas também o solo em torno da ancoragem.

Estes modos de falha podem ser visualizados na Figura 3.4. Outros modos de falha de

uma conten¢do sao abordados no item 3.13, que trata de estabilidade.

<—ruptura

(a) Falha por flexdo -
verificagédo de tensbes normais (b) Estabilidade Geral
e de e cisalhamento no paramento

<
<

(c) Ruptura hidraulica
Solo Granular associado com

fluxo d’agua excessivo ascendente
(piping)

(d) Falha no sistema de ancoragem

e ——

(e) Falha da ficha (levantamento da parede por .
insuficiéncia de resisténcia passiva do solo) (f) Recalque no solo contido

,T- -
(g) Estabilidade ou levantamento de fundo (h) Flambagem das estroncas

Figura 3.4 - Modos de falha de uma parede de conten¢do

Fonte: Clayton et al., 1993, p. 100.
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Na prética, o ponto em que a ancoragem se fixa as estacas normalmente ird se mover no
sentido do interior da vala o suficiente para desenvolver os empuxos ativos na quase totalidade da

altura da contencao.

Um grande ndmero de métodos foi e vem sendo propostos para calcular paredes de
conten¢do. Muitos deles cairam em desuso, ou porque seus principios bdsicos foram questionados
ou porque sua complexidade os tornou pouco populares. Na seqiiéncia sdo apresentados alguns
destes métodos.

Na aplicacdo dos Métodos “Free Earth Support” e “Fixed Earth Support” € possivel
considerar o escoramento através de estroncas ao invés da ancoragem. Saliente-se que a aplicagcao

destes métodos € tradicionalmente utilizada em contencdes com um dnico nivel de escoramento.

I) Método “Free Earth Support” (método da ficha minima para 1 nivel de escoramento)

De acordo com Tshebotarioff (1973), apud Clayton et al. (1993), este € o mais antigo e
mais conservativo método de projeto. Apesar de mais antigo, ele freqiientemente leva a um
dimensionamento econdmico, com menores comprimentos de ficha, mas maiores momentos
fletores do que o Método “Fixed Earth Support”, como o exemplo de cdlculo mostrado por
Clayton et al. (1993) revela. Apesar de sua idade, ¢ largamente usado (embora com algumas
modifica¢des) no Reino Unido, Brasil e EUA, afirmam Clayton et al. (1993). A Figura 3.5 mostra
um tipico layout de uma contengdo de estacas-prancha. No Método “Free Earth Support”, as
estacas sao assumidas rigidas, rodando sobre o ponto B onde a ancoragem é suposta indeslocavel.
O comprimento de ficha é calculado tomando-se o equilibrio de momentos no nivel da
ancoragem. A forca na ancoragem € entdo calculada com base no equilibrio de forcas horizontais

e 0 maximo momento fletor é determinado no ponto em que o diagrama de forcas cortantes é

nulo.
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Figura 3.5 - Layout geral para contencdes de paredes ancoradas

Fonte: Clayton et al., 1993, p. 213.

Segundo o trabalho de Rowe (1952), o momento fletor de projeto é obtido reduzindo-se o

méximo momento fletor por um fator que depende da flexibilidade relativa da estaca-prancha

com relagdo ao solo.

A Figura 3.6 mostra as distribui¢des tipicas de empuxos com base no dimensionamento

pelo Método “Free Earth Support™.

sobrecarga

YIIIIIIdddddyd

A » forca na ancoragem
\ F

A

nivel do rio ou mar _V

pressodes ativas

pressoes ativas mais a influéncia do
deformada da parede NAinterno e externo

nivel final da escavagdo —a
4

pressdes passivas

N

#

Figura 3.6 - Esquema para o cdlculo de estacas-prancha ancoradas pelo Método “Free Earth

Support”
Fonte: Clayton et al., 1993, p. 214.
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As hipéteses de cdlculo consideram:

a) a estaca € rigida se comparada ao solo;

b) a estaca gira em torno do nivel de ancoragem na condi¢@o de ruina, porém a ancoragem
nao escoa;

c¢) apesar da condicdo anterior, 0s empuxos ativos ocorrem ao longo de toda a altura do
solo contido. O movimento da ancoragem € normalmente o suficiente para isso,

inclusive no topo da contencgdo.

Uma vez que, no inicio, o comprimento da ficha é desconhecido, o calculo para o
equilibrio de momentos em torno do nivel de ancoragem A (Figura 3.6), sé pode ser completado

S€:

a) um comprimento de ficha for adotado; ou
b) a distribuicdo de empuxos na base da Figura 3.6 for expressa em termos de uma

profundidade desconhecida de ficha d (como na Figura 3.5).

z

Na pritica é normalmente mais facil adotar a segunda aproximacdo. A condicdo de

equilibrio de momentos leva entdo uma equacao cubica da forma expressa em 3.1.
Ad’+Bd*+Cd+D=0 (3.1)

em que A, B, C e D sado coeficientes numéricos conhecidos. A forma mais simples de determinar

o valor correto de d é através do método de tentativa e erro, iniciando com um valor, por

exemplo, como sugere Clayton et al. (1993), de % =0,40.
Método de reducao dos momentos de Rowe

Fang (1991) comenta as séries de investigagdes experimentais desenvolvidas pelo

Professor Rowe em modelos de contencdes ancoradas. Estes importantes trabalhos continuam
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atuais, embora passado um grande periodo de tempo (Rowe, 1952, 1955, 1956 e 1957), e

implicam no primeiro clareamento do entendimento real de como essas contencdes funcionam.

Os trabalhos iniciais de Rowe (1952 e 1955) tratam de contengdes em condigdes de
trabalho (utilizag@o) e claramente mostram que a flexibilidade da parede tem vital importancia no

projeto, particularmente ao que se refere aos momentos fletores.

Ao passo que anteriormente sabia-se que a flexibilidade das estacas condicionava as
condic¢des de utilizagdo dos momentos fletores, isto era creditado - esta reducdo - ao arqueamento
do solo'. Rowe (1952) mostrou que o arqueamento, para inicialmente ocorrer, quando ndo hd
movimento para frente da conten¢do no nivel da ancoragem, mas um pequeno movimento da
ancoragem devido ao escoamento dos cabos ou do sistema de ancoramento € o suficiente para, na
pratica, eliminar o arqueamento e produzir uma distribui¢@o triangular dos empuxos de solo atrds
da contencdo. Apesar disto, os momentos fletores nas estacas sdo menores nas estacas flexiveis
comparadas aquelas mais rigidas em condi¢des de servi¢o. Para um dado nivel de ancoragem, a
redu¢do no momento € devida principalmente ao aumento da altura do ponto de inflexdo na

estaca devido a influéncia da flexibilidade da estaca e da relativa compressibilidade do solo.

O efeito pode ser simplificadamente descrito através da analogia mostrada na Figura 3.7a.
Uma viga vertical bastante flexivel possui um vao a partir de um ponto A (ancoragem) até um
ponto B representado por um apoio rigido curvilinio e suportando uma carga W. A medida que a
barra se desloca, o contato com o apoio inferior se dd no ponto C acima do centro do apoio
curvilinio B. Na Figura 3.7b a tnica diferenca com a anterior € que ela € mais rigida, embora com
a mesma resisténcia. Seu deslocamento sobre a mesma a¢do W € muito menor e o contato com a
curva suporte se dd em um ponto D que é apenas um pouco acima de B. O vao efetivo da barra
em (a) é significativamente menor do que em (b), € 0 midximo momento em (a) €

correspondentemente menor do que em (b) para a mesma acao W (pois a estrutura é isostatica e o

1 B . A < o e
O arqueamento do solo é basicamente a transferéncia de tensdes de uma regido plastificada do solo para outra

vizinha que ainda ndo tenha atingido tal condi¢do. Outros comentdrios sobre arqueamento sdo apresentados nos itens
3.6,3.9¢e3.10.2.
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vao em (a), (CA), é menor do que em (b), (AD). Isto significa que, nestas condicdes hipotéticas, a
barra mais flexivel pode ser projetada para um momento fletor menor do que a mais rigida
(mesma resisténcia). Esta é a razdo para a redu¢do dos momentos em contengdes ancoradas.
Nestas contengdes, 0 maximo momento fletor € proporcional ao cubo do vao efetivo entre o nivel
da ancoragem e o ponto de inflexdo. Por exemplo, uma mudanca no “comprimento efetivo do

vao” de 5% afetara os momentos fletores em 16%.

—_ > A
A A
|
|
|
l'w Lca
— Lpa
|
|
|
|
Y
i C \ g
. ' Lea < Lpa B‘\ﬁ\J
| |
(a) Barra flexivel (b) barra Rigida

Figura 3.7 - Analogia para mostrar o efeito da flexibilidade sob condicdes de servigo

Fonte: Fang, 1991, p. 462.

Atualmente € aceito que os momentos fletores nas estacas sdo afetados pela forma fletida
(elastica) da estaca abaixo do nivel da escavacdo (regido da ficha) e que isto € uma funcdo da

flexibilidade da contencdo relativamente ao solo.

A Figura 3.8 (c) mostra a distribuicdo simplificada do empuxo passivo para uma
contencdo rigida que gira sobre sua base. A Figura 3.8 (¢) também mostra o tipo de distribui¢ao
de empuxo observado por Rowe (1952) em modelos de conten¢do em areias. Geralmente, ha um
ponto de inflexdo na contencdo hd alguma distancia do fundo da escavacdo. Para areias muito
densas, o ponto de inflexdo serd préximo ao fundo da escavagdo ou até ligeiramente mais alto.

Para areias fofas, ele serd mais baixo. Devido aos deslocamentos na parte inferior da contengao
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serem pequenos, empuxos passivos nao sao obtidos. Portanto, a distribui¢do de empuxos para

uma areia medianamente compacta deve ser parabdlica, como mostrado na Figura 3.8 (c). Assim,

devido a esta condi¢do, a resultante das for¢as atuam préximo ao % da extremidade inferior da

contencdo, e portanto o vao equivalente L € reduzido, implicando em redu¢cdo do momento fletor
nas estacas.

parede de contengdo

,\ .
\ ancoragem
\ forga de ancoragem A
— T
= \ =
\
\
1 -
press&o ativa
nivel final da \ L "
escavagéo 1
A4 \
— &< \
pressoes !

s

» pressoes ativas
'
passivas N\ .~
7
7

\
D “ resultante da v
\ presséo passiva — 3
‘ \
1

D/3

(b) barra equivalente simplesmente apoiada

1
deformada da parede’—\ . deformada da pare—de\l
\ 1
v distribuigdo de pressao %
‘/ A em parede flexivel . =
yawa ou areia densa ponto de inflexao
. | (momento fletor nulo)
/ \
Qp —! .
" ! e .."" ;
/ ! distribuigdo de pressdo em /
( e pp— { parede rigida ou areia fofa
CS CS/2 distribuicdo de pressdes para
areia medianamente
PAREDE RIGIDA

densa em parede flexivel

PAREDE FLEXIVEL
(c) deslocamento da parede e distribuicdo das tensdes passivas
abaixo do nivel de escavagdo para paredes rigidas e flexiveis

Figura 3.8 - Mecanismos de redu¢ao de momento fletor devido a flexibilidade da parede

Fonte: Clayton et al., 1993, p. 89.

A deformada da contencdo € uma fungdo da rigidez das estacas relativamente a rigidez do
solo. A medida que a contencdo torna-se mais flexivel relativamente ao solo, a posicio da
resultante passiva Q, move-se para cima, progressivamente reduzindo os momentos fletores na

estaca. E, portanto, evidente a influéncia da flexibilidade das paredes na magnitude e distribuicio

dos momentos fletores. Rowe (1952 e 1957), conforme Clayton et al. (1993), conduz ensaios em
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modelos e constrdi graficos que permitem que os maximos momentos fletores calculados com o
Meétodo “Free Earth Support” sejam reduzidos a partir destas descobertas experimentais. Em tese,
os fatores de redu¢ao de Rowe podem ser utilizados em qualquer tipo de solo, mas Skempton
(1953) atentou-se para o fato de que a partir dos ensaios dos modelos, sugere-se que a reducao

deva ser mais cuidadosa:

e areia : usar ¥2 da reducdo de momentos de Rowe;
e iltes : usar ¥ da redu¢do de momentos de Rowe;

e argilas: ndo usar a redu¢ao de momentos de Rowe.

A Figura 3.9 mostra que a redu¢do do momento é grande quando a estaca-prancha é

bastante flexivel.

Rowe identificou a rigidez da estaca-prancha como:

H4

= (3.2)

p

onde H é o comprimento total da estaca-prancha (altura de conten¢do mais a ficha), E € o médulo

de deformacdo longitudinal do material e I o momento de inércia da parede.

Cabe aqui ressaltar que a suposta deformada da parede na Figura 3.6 (rotagdo em torno do
ponto de ancoragem) e na Figura 3.8 (rotacdo em torno da extremidade da ficha), no mesmo
método, se contradizem. Este fato, somado a outros, é que fundamentam as criticas que ja foram

mencionadas anteriormente sobre os Métodos Empiricos e Semi-Empiricos.
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Figura 3.9 - Fatores de redu¢do dos momentos fletores (®) proposta por Rowe (1952)

Fonte: Clayton et al., 1993, p. 216.

IT) Método “Fixed Earth Support” (método da ficha maior que a minima para 1 nivel de

escoramento)

Segundo Clayton et al. (1993), este método € derivado dos trabalhos de Blum (1931, 1950
e 1951). A estaca-prancha é considerada flexivel, mas com uma penetracio suficiente de forma
que possa ser considerada fixada em sua base. O Método Geral de Blum aplica-se as contencdes
ancoradas rigidas e flexiveis, bem como as em balan¢o. Nesses métodos, as tensdes na contengao
imediatamente acima do ponto F sdo substituidas por uma tnica forca um pouco mais acima (F,)
e a estaca-prancha € considerada vertical neste ponto (isto é, sua deformada tangencia a vertical
neste ponto) - Figura 3.10. Geralmente nos projetos, a ancoragem € assumida indeformdvel e
portanto seu deslocamento relativo deve ser zero, assim como o do ponto C (que também possui a
2* derivada de deslocamento nula). A ndo ser que os cdlculos sejam conduzidos por computador
(automatizado), esta técnica é trabalhosa. Com isso, vdrias simplificacdes existem. Elas sdo
baseadas no “Blum’s equivalent beam method”, onde se admite conhecida a posi¢do do ponto de
inflexdo em que o momento fletor € nulo (ponto B na Figura 3.10). Assim, uma rétula imagindria
€ introduzida neste ponto, simplificando a andlise, tratando-se entdo de calcular os esforcos em 2

trechos isostaticos.
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Figura 3.10 - Esquema para o cdlculo de estacas-prancha ancoradas pelo Método “Fixed Earth

Support”
Fonte: Clayton et al., 1993, p. 226.

III) Discussao entre os Métodos “Free Earth Support” e “Fixed Earth Support”

Conforme o manual do CEEA (1996), muitos métodos para projeto de contengdes
ancoradas foram propostos e classificados como Método “Free Earth Support” e variagdes das
hipéteses do Método “Fixed Earth Support”. Pesquisas e experi€ncias ao longo de anos tém
mostrado que o projeto de contengdes pelo Método “Free Earth Support” € suficientemente
estavel para contencdes com pouca penetragdo comparado com aquelas projetadas pelo Método
“Fixed Earth Support”. Devido a flexibilidade das estacas pranchas, o Método “Free Earth
Support” leva a maiores momentos do que aqueles que realmente ocorrem. Este fato pode ser
resolvido usando o método das curvas de reducdo de momentos de Rowe. No Método “Free Earth
Support”, a ancoragem ¢é assumida como um apoio simples em torno do qual a contengdo gira
como um corpo rigido. Apesar da tendéncia da conten¢do produzir uma condi¢@o passiva no solo
sustentado acima da ancoragem, é assumido que a contengdo estd somente sujeita a distribuicao

de empuxos ativos. A requerida profundidade de penetracido é determinada a partir da soma de
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equilibrio de momentos ao redor da ancoragem, que deve ser zero. Depois que a profundidade de
penetracdo for determinada, a forca na ancoragem € obtida a partir do equilibrio das forcas
horizontais. Uma vez que a posicdo da ancoragem afeta ambos, profundidade da penetracio e
forca na ancoragem, pode ser necessdrio considerar varias posicdes de ancoragem para chegar a
combinacdo ideal. Para uma estimativa inicial, a ancoragem deve ser assumida a uma distancia

inicial do topo da contencdo entre 1/5 e 1/4 da altura da contengao.

Segundo Bowles (1982), utilizando-se dos métodos clédssicos, Rowe (1952 e 1957)
reconheceu que os momentos fletores obtidos seriam muito elevados e entao propds uma redugao
neste esfor¢o solicitante dependendo se a vala estd imersa em areia ou argila. O autor mostra que
através de Método Analitico obteve-se diretamente o “momento reduzido” que se chegaria
utilizando-se a teoria de Rowe. Assim, afirma Bowles (1982), a teoria de viga sobre fundagdao

elastica (Modelo de Winkler) pode ser diretamente utilizada para paredes de contengao.

O Método “Fixed Earth Support” é sugerido pela BS 8002/94 para projetos rotineiros,
mas na pratica, segundo os trabalhos de Rowe (1952) e Terzaghi (1954), a maioria dos
engenheiros geotécnicos no Reino Unido atualmente usam uma forma do Método “Free Earth
Support” modificado para levar em conta a flexibilidade da contencao, pois tem se mostrado mais

econdmico, de acordo com Clayton et al. (1993).

Ao comparar os dois métodos, Fang (1991) afirma que para solos sem coesdo, o projetista
pode escolher entre os Métodos “Free Earth Support” e o “Fixed Earth Support” (normalmente
este ultimo mais econdmico, segundo o citado autor). J4, no caso de solos coesivos, esta escolha
s6 estd disponivel quando o solo abaixo do fundo da escavacdo for relativamente rigido,
dependendo da altura da contencdo. De outra forma, o Método “Free Earth Support” sera
necessdrio, a ndo ser que longas estacas sejam usadas e assim recair-se em uma situacdo

antiecondmica.
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Quando o projeto € feito com base no Método “Free Earth Support” os cdlculos a partir
dos diagramas de empuxo de terra tornam-se mais simples. Ao contrdrio, o cilculo pelo Método

“Fixed Earth Support” é bem mais trabalhoso.

3.2.2.3 Contengoes com 2 ou mais niveis de escoramento

No caso de paredes escoradas por 2 ou mais niveis de estroncas ou tirantes € comum a
utilizacdo do Método da Envoltéria Aparente de Tensdes apresentado anteriormente quando

discutiu-se os Métodos Empiricos.

Embora ndo tao populares quanto o Método de Terzaghi e Peck (1967), existem Métodos
Semi-Empiricos que também tratam destes tipos de contencdo. Um deles é o chamado Método da
Viga Equivalente presente nas normas do Metro-SP (NC-03) e do Metr6-RJ (DC-02). Existe
também aquele proposto por Fleming et al. (1985) e James e Jack (1975), citados por Clayton et

al. (1993), em que uma variante do Método “Free Earth Support” € aplicada.

3.2.2.4 Comentarios

Todos esses métodos de célculo, embora considerem todas as fases de escavacdo, foram
desenvolvidos sem preocupacido em estimar os movimentos horizontais da parede. Além disso,
devido ao fato de serem ndo-evolutivos (os esforcos na parede sdo calculados para cada fase da
obra, porém como se fossem independentes das demais) podem levar a incoeréncias. Um
exemplo disto € descrito por Lambe et al. (1976), citado também por Marzionna (1979); o célculo
de uma escavagdo feito por um método nao-evolutivo, fez com que um 5° nivel de escoramento,
colocado depois de ter sido atingido o fundo da escavacdo com quatro niveis de escoramento,
fosse carregado o que, na realidade, s6 poderia ocorrer por um efeito semelhante aquele
provocado pela deformacdo lenta. Em outras palavras, é como este 5° nivel ja estivesse 14

instalado antes mesmo da escavacao ter atingido aquela cota.
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Os efeitos da pré-compressdo de estroncas e/ou da instalagio de tirantes (protensdo) nao
podem ser considerados nestes métodos, em face da adocdo de apoios indeslocaveis para o

célculo das vigas.

E importante lembrar, de qualquer forma, que, no cdlculo de paredes de contencdo, é uma
incoeréncia considerar um apoio indeslocdvel na ficha, pois o deslocamento nulo na ficha nao €
compativel sequer com a mobiliza¢do de um estado de tensdes intermedidrio entre 0 empuxo em

repouso € 0 €mpuxo passivo.

E interessante notar que ndo apenas os Métodos Empiricos e Semi-Empiricos necessitam
dos valores dos empuxos ativo e passivo: os Métodos Analiticos necessitam, igualmente, das

tensOes ativas e passivas, que sdo limites inferiores e superiores das tensoes laterais.

3.2.3 Métodos Analiticos

3.2.3.1 O modelo conceitual e modelos derivados da estrutura real

O modelo decorrente da teorizacdo da geometria da estrutura, bem como da teorizagdo das
propriedades reoldgicas dos materiais estruturais, recebe o nome de Modelo Conceitual da
estrutura que deve ser capaz de simular o comportamento mecanico do protétipo em todas as
condi¢des de solicitacdo. E possivel perceber que nem todas as caracteristicas geométricas e
reoldgicas do modelo conceitual sdo necessariamente relevantes. Por outro lado, sua
complexidade e as dificuldades de sua utilizacdo, mesmo dentro do atual estigio de
conhecimentos e de tecnologia, fazem com que se procurem admitir certas simplificacdes.

Decorrem dai os Modelos Derivados (ZAGOTTIS, 1976, apud GUERRA, 1982).

Do ponto de vista matemadtico, a andlise do comportamento mecanico do modelo fica
perfeitamente formulada quando estabelecido o Modelo Conceitual da estrutura e estabelecida a

representacdo das agdes. A andlise pode, porém, ser feita normalmente utilizando-se os Modelos
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Derivados desde que contenham os elementos imprescindiveis a essa representagdo, estando

também nesse caso, o problema adequadamente formulado, do ponto de vista matemético.

Assim, € feita uma formulacdo matematica através das equacgdes de equilibrio e de
compatibilidade de deslocamentos, que sdo consideradas em conjunto com as equagdes

constitutivas dos materiais (obtidas do seu modelo reolégico) e com as condi¢des de contorno.

Devido a dificuldade da integracdo analitica e numérica do sistema de equacgdes
diferenciais, tornava-se muito dificil a obtencdo direta da solu¢do de um problema genérico,

mesmo com o auxilio de hipéteses simplificadoras, utilizando-se de calculo manual.

Antes, portanto, do advento dos computadores digitais, os modelos matematicos que eram
possiveis de serem utilizados no projeto estrutural eram bastante restritos em seu campo de

aplicagdo pratica.

Com o desenvolvimento dos computadores, viabilizando, de um lado, a resolu¢do de
grandes sistemas de equacdes e, de outro, o tratamento numérico de equagdes diferenciais, houve

uma verdadeira revolu¢do no campo dos modelos matematicos.

Ainda que sejam feitos ensaios e que sejam obtidos dados do problema através de uma
instrumentagdo criteriosa, o que tornaria mais coerente e precisa a utilizagao, por exemplo, do
Método dos Elementos Finitos, é sempre indispensdvel a atuacdo de engenheiros altamente
qualificados, ndo sé na interpretacdo dos ensaios, que permitem a obtencdo dos dados de entrada
em um programa automdtico que utilize esse método, como na andlise dos resultados desse

processamento.

3.2.3.2 Método matematico unidimensional (Modelo de Winkler)

Tendo em vista que este Método de Calculo € o utilizado nesta Tese para a andlise do

problema de paredes, o item 3.3, apresenta suas caracteristicas bdsicas. J4, no Capitulo 4, é
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mostrado em detalhes as hipoteses do método de cdlculo, inclusive com vistas a sua aplicagao

pritica em um programa computacional.

3.2.4 Algumas consideracoes sobre os métodos de calculo

Puller e Lee (1996) discutem inicialmente as inconsisténcias que ocorrem na aplicacdo de
um “fator de mobiliza¢do” (parcela do empuxo ativo ou passivo que € mobilizado) conforme a
BS 8002 para uma parede em balango e para uma parede com um nivel de estroncamento. Os
empuxos ativo e passivo mobilizados (empuxos efetivos) podem ser examinados através do
Modelo de Winkler e comparados com o “fator de mobilizacdo” constante para o solo sugerido
pela BS 8002. O Modelo de Winkler raramente coincide com o “fator de mobiliza¢ao”, pois este
fator considera que a parcela de empuxo ativo e passivo que € realmente mobilizada depende da
deformacdo do solo e que esta varia, ndo necessariamente de forma linear, ao longo da
profundidade da parede. Assim, devido a este movimento ndo ser constante com a profundidade,

um “fator de mobilizacao” uniforme nao é adequado.

Aqueles autores também analisam um exemplo simples de uma parede com 3 niveis de
escoramento em um solo, primeiro todo em areia e depois todo em argila. Na anédlise foram
utilizados o Modelo de Winkler, o Método de Terzaghi e Peck, o Método de Terzaghi e Peck

modificado e o Método da Viga Equivalente. As conclusdes sdo as seguintes:

Areia

e a distribui¢do das cargas nas estroncas pelo Modelo de Winkler ndo coincide com a
dos outros métodos de cdlculo. O carregamento total das estroncas (soma das cargas
nos 3 niveis) é aproximadamente 50% maior do que a média dos outros métodos;

e aandlise pelo Modelo de Winkler assume certa rigidez para o solo, parede e estroncas
que pode ndo ser similar aquela utilizada por Terzaghi e Peck em suas observacgdes as
quais geraram as envoltorias aparentes de tensoes;

e a utilizacdo de um “fator de mobilizacdo” como um fator uniforme nao se justifica

para uma parede flexivel, onde as deformacdes variam com a profundidade;
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e 0 Método de Terzaghi e Peck e o Método da Viga Equivalente ndo sdao apropriados
para andlises onde ocorre pré-compressdo das estroncas;

e pela experiéncia dos autores, os modos de falhas preponderantes em paredes multi-
escoradas sdo comprimento de ficha insuficiente e escoramento inadequado do ultimo
e/ou penultimo nivel. Se comparados a esses modos de falha, a resisténcia a flexao da
parede é menos importante. O uso do Modelo de Winkler parece ser mais seguro neste
aspecto se comparado aos outros métodos de calculo utilizados, uma vez que para ele,

a for¢a no 3° nivel de escoramento e o comprimento de ficha sdo maiores.

Argila

e o resultado para a distribui¢do total de cargas nas estroncas pelo Modelo de Winkler
nao é tao diferente dos demais como ocorre para as areias. A soma das cargas dos 3
niveis de escoramento obtida pelo Modelo de Winkler resulta apenas 10% maior do
que a média obtida para os outros métodos;

¢ o0 momento maximo calculado pelo Modelo de Winkler ¢ menor do que o calculado
pelo Método da Viga Equivalente;

e novamente, em fun¢do da experi€ncia dos autores sobre os principais modos de falha
de paredes multi-escoradas que sdo o comprimento de ficha insuficiente e
escoramento inadequado do ultimo e/ou penudltimo nivel, eles sugerem o uso em

projeto dos valores obtidos pelo Modelo de Winkler.

Puller e Lee (1996) analisam, finalmente, uma parede-diafragma com também 3 niveis de
escoramento e 4 fases de escavacdo, porém com um perfil de solo bastante complexo. Nela, nas
camadas superiores, hd a ocorréncia de areias medianamente densas. Na camada intermedidria,
junto a profundidade final de escavagao ocorre uma argila extremamente mole. Por fim, na regiao
do final da ficha, uma argila rija estd presente. A comparacdo dos resultados € feita entre os
métodos de cdlculo que fazem uso do Modelo de Winkler, do Método de Terzaghi e Peck e do
<étodo das Diferencgas Finitas (MDF). O programa que utiliza o0 Modelo de Winkler é o Lawall e
o FLAC ¢ utilizado para o MDF.
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Os resultados da andlise da parede de contencdo usando os 4 métodos (Modelo de
Winkler; Modelo de Winkler com as determinacdes da BS 8002 para o “fator de mobilizagdao”
(FS sobre ¢ e c), sobrecarga e sobrescavagdo; envoltéria aparente de tensdes trapezoidal de
Terzaghi e Peck e o MDF) sdao mostrados. Com relagc@o as cargas nas estroncas, momento fletor
na parede e comprimento de ficha observa-se que os resultados entre os métodos variam
enormemente e conclusdes sao dificeis de se obter. Apesar disto, Puller e Lee (1996) afirmam que
o momento fletor é, entre os resultados, aquele que apresenta menor diferenca entre os métodos.
Em contra partida, a faixa de valores de for¢as nas estroncas e comprimento de ficha € tdo grande
e ausente de tendéncias, pelo menos com relagdo ao exemplo apresentado, que nao é possivel

afirmar qual o método mais seguro e econdmico.

Puller e Lee (1996) concluem criticando a norma BS 8002 por nem sequer mencionar os
Métodos Analiticos (mais precisos que os outros, segundo eles), os quais devem ser considerados

por projetistas de paredes multi-escoradas de certa importancia.

Carrubba e Colonna (2000) comparam os resultados obtidos pelos métodos de célculo a
partir do aumento progressivo de complexidade da andlise. Os Métodos Semi-Empirico (Free
Earth Support), Analitico Unidimensional (Modelo de Winkler) e de Elementos Finitos sdo
utilizados em uma parede diafragma com varios niveis de tirantes em areia seca. Os parametros
do solo foram assumidos constantes na andlise, enquanto que a geometria e rigidez da parede e
forca nas ancoragens foram variadas de acordo com a pratica comum. Resultados da anélise
mostram que se uma selecdo apropriada de dados geotécnicos for feita, tanto os métodos mais
sofisticados quando os simplificados geram valores compardveis para o comprimento de ficha,

momento fletor maximo e for¢a na ancoragem.

O Meétodo de Terzaghi-Peck desenvolvido usando medi¢des das cargas das estroncas “in
situ” é comumente aceito para escavacoes estroncadas, porém no caso de paredes sustentadas por
tirantes, este método, em geral, ndo € utilizado. Como Carrubba e Colonna (2000) estudam

paredes atirantadas, este método, por este motivo ndo foi aplicado.
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Os autores idealizam duas configuracdes de escavagdes profundas em areia seca que sao
analisadas pelo Método Semi-Empirico, Método Analitico Unidimensional ¢ MEF com a
intencdo de comparar os resultados numéricos a medida que o grau de complexidade da
modelagem aumenta. Assumindo o mesmo perfil de solo, duas rigidezes de parede sdo escolhidas
para cada geometria, a fim de simular uma parede rigida e uma flexivel. O efeito da protensao

moderada dos tirantes também é considerado.

Distribui¢des conservativas de momentos fletores e forcas cortantes sdo dadas pelo
Método Semi-Empirico comparando-os com os MEF. Embora o primeiro assuma condi¢cao de
equilibrio limite, pelos resultados do MEF leva-se a crer que a parede estd longe da condicdo de
instabilidade, de modo que nenhum fator de seguranca deveria ser considerado nas andlises com o
Método Semi-Empirico. A maior limitacdo no uso deste método € que ndo hé informagdes sobre

os deslocamentos do solo ou da parede e a protensdo nas ancoragens nao pode ser considerada.

O Método Analitico Unidimensional € uma ferramenta poderosa e versatil para anélises de
paredes multi-escoradas afirmam Corrubba e Colonna (2000), permitindo que os esforcos na
estrutura e seus deslocamentos sejam avaliados. Comparacdes com os resultados do MEF
confirmam o alto nivel de precisdo do método, desde que valores apropriados das rigidezes e

limites de plastifica¢do do solo sejam pré-estabelecidos.

Finalmente, afirmam aqueles autores, se uma selecao apropriada dos dados geotécnicos é
feita, métodos mais simples como o Método Semi-Empirico e o Método Analitico
Unidimensional geram valores de comprimento de ficha, mdximos momentos fletores e forcas
cortantes compardveis com aqueles dos métodos mais complexos (MDF, MEF e MEC). No
entanto, deve-se destacar que o MEF nao deve ser considerado como o método que gera os
resultados “verdadeiros”, sem que os parametros da andlise sejam validados através de medicoes

em problemas reais.
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3.3 Método Analitico Unidimensional (Modelo de Winkler)

Os Métodos Analiticos Unidimensionais que se utilizam do Modelo de Winkler
representam um grande progresso em relacdo aos Métodos Empiricos e Semi-Empiricos, por
serem evolutivos e por necessitarem de um ndmero menor de hipdteses simplificadoras para
representar quantitativamente os esforcos solicitantes. Além disso, aparecem como sendo de
aplicacdo mais simples do que o Método dos Elementos Finitos - tanto no que diz respeito a

entrada de dados como quanto a andlise dos resultados - e com custos bem inferiores.

Nos Modelos Unidimensionais, admite-se, por hipétese, que a parede se comporta como
uma viga. Surgiram, assim, alguns programas computacionais que empregam esses modelos
como o programa PAROI (Fages e Bouyat (1971)) e o programa DEEP, citado por Maffei et al
(1977a) e por Maffei et al. (1977b). Podem ser enquadrados neste modelo indmeros outros
trabalhos, como os de Dalerci e Torrigiani (1976), Boudier et al. (1970), Haliburton (1968),
Turalli e Balla (1968), Rauhut (1969) e Delmas et al. (1977) citados por Soares (1981).

O modelo proposto pode ser caracterizado pelos seguintes aspectos:

e 3o validas as hipoteses da Resisténcia dos Materiais (teoria de vigas);

e a parede de contencdo € assimilada a uma viga de largura unitdria imersa no solo,
trabalhando em regime eldstico-linear, ou seja, vale a equagao da linha elastica;

e considera a presenca do escoramento, permitindo considerar a deformabilidade
desses apoios, sendo que as estroncas e os tirantes tém comportamento elastico-
linear ou elasto-plastico perfeito;

e 0 solo tem um comportamento elasto-pldstico com histerese, onde, adota-se a
hipétese de Winkler. Assim, discretiza-se o solo através de uma série de molas
independentes entre si, associada ao critério de plastificacdio de Mohr-Coulomb,
que acaba por fornecer a cada mola uma funcdo forca-deslocamento do tipo
apresentado na Figura 3.11;

e consideram a evolucio da obra;
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® a mobilizacdo da tensdo no fundo da vala € determinada e ndo estimada, em

funcdo dos deslocamentos da parede.
FORCA
A
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. \F REPOUSO
. .
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»
»

DESLOCAMENTO

Figura 3.11 - Comportamento elasto-plastico associado ao solo

Este método ndo considera a bidimensionalidade do sistema. Uma grande dificuldade
reside no fato de ser necessdrio admitir-se, para o trecho eléstico da curva caracteristica da mola,
o seu coeficiente de mola; este coeficiente é uma fungdo direta do coeficiente de reacdo elastica
horizontal do solo, de dificil avaliacdo por ser fungdo da propria interagdo solo-estrutura e por
depender nao s6 das propriedades do solo préximo a parede (granulometria, condi¢des de
adensamento, curva tensao x deformacdo, resisténcia ao cisalhamento etc.) como também das

caracteristicas da parede (rigidez, processo de instalacdo, tipo de escoramento, dimensoes etc.).

Estas observacdes mostram a importancia de trabalhos como o de Soares (1981), que
procuram analisar convenientemente resultados de instrumentagdes para determinar o valor do
coeficiente de reacdo eldstica horizontal do solo que, utilizado em modelos unidimensionais,
fornega resultados proximos dos reais. Conforme Marzionna (1979), podem ser também de
grande valia algumas aplicagdes do Método dos Elementos Finitos, que complementariam esses
dados experimentais através de estudos paramétricos e calibragdes para a determinacdo do

coeficiente de reacdo eldstica horizontal do solo.
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Segundo Fang (1991), a principal desvantagem do Método Analitico Unidimensional
reside na dificuldade de se determinar um valor apropriado para o ki que caracterize a relagdao
carga x deslocamento para aquele determinado solo. Alguns pesquisadores propdem métodos
semi-empiricos para determinar valores para ky a partir de ensaios pressiométricosl. Pfister et al.
(1982), apud Fang (1991), gerou graficos uteis, baseados em medidas de campo, relacionando ky

com os parametros de resisténcia ao cisalhamento do solo.

Outra limitacdo ou dificuldade é a que diz respeito aos deslocamentos verticais da parede
que nao sdo considerados, assim como nao € considerado o atrito entre o solo e a parede. Quanto
a esse atrito, ele pode ser levado em consideracdo, de uma maneira simplificada e indireta, no
calculo que leva em conta o angulo de atrito entre o solo e a parede na determinacdo dos

coeficientes de empuxos K, e K,,.

No Meétodo Analitico Unidimensional as barras que representam o solo sdo
obrigatoriamente utilizadas no lado interno, para representar a reacdo passiva do terreno e
facultativamente no lado externo, uma vez que pequenos deslocamentos sdo suficientes para a
mobilizacdo do empuxo ativo. Assim, somente nas paredes rigidas, utilizariam-se barras no lado
externo da vala. Em paredes flexiveis adota-se o empuxo ativo aplicado no lado externo. No
modelo de calculo que estd sendo desenvolvido nesta Tese, a fim de se dar um cardter generalista
e de maior leque a sua aplicabilidade, estd se considerando sempre a representacio através de
molas dos lados externo e interno da vala, alids como € apresentado na grande maioria das

bibliografias consultadas, com excecdo de Bowles (1968), Leite et al. (1988) e Soares (1981).

' O pressidmetro (instrumento a partir do qual sdo realizados os ensaios pressiométricos) constitui-se numa sonda
cilindrica que tem uma membrana flexivel projetada para aplicar pressdao uniforme as paredes de um furo de
sondagem. A pressdo e o deslocamento sdo monitorados durante o ensaio e esses dados sdo utilizados para produzir
uma curva tensdo-deformacio com a qual se determinam pardmetros de projeto ou propriedades do solo. Com base
nos resultados obtidos € possivel obter-se os seguintes pardmetros geotécnicos: tensdo horizontal in situ (e
consequentemente Ky); médulo de deformabilidade; pressdo de plastificacdo; pressdo limite; &angulo de atrito
interno; coesdo; angulo de dilatincia; e coeficiente de mola. Atualmente, encontram-se no mercado internacional
diversos tipos de pressidometros, cuja principal diferenca consiste no procedimento de instalacdo da sonda: com
perfuracdo prévia (Ménard, Oyometer e UFRGS), auto perfurante (Camkometer, UK; PAF, Franca) e o
conepressidometro.
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O manual do CEEA (1996) destaca que a maior incerteza do método € a selecdo dos
parametros de rigidez do solo, conseqiientemente, o0 método pode ser utilizado para avaliar a
sensibilidade da solucdo para variacdes na rigidez do solo. Terzaghi (1955) indica que as forgas
no sistema sao relativamente insensiveis a grandes variagcdes na rigidez do solo, enquanto que os
deslocamentos sao significativamente afetados. Embora os esforcos e deslocamentos sejam
compativeis na solugdo, deve-se reconhecer que os deslocamentos calculados sdo somente
representativos da deformacdo da contencdo que ndo incluem os deslocamentos do sistema,

estrutura-massa de solo, como um todo na forma de movimento de corpo rigido.

Os artigos de Maffei et al. (1977b) e de Haliburton (1968) apresentam uma modelagem do
problema equivalente aquela deste trabalho (Método Unidimensional Evolutivo). A
fundamentacdo do método que € desenvolvido adiante baseia-se nestes dois trabalhos e
principalmente nos de Ching (1985), Trondi (1993) e Tufaile, Peron e Guerra (1983), que sao de
extrema importancia neste estudo. Neste momento sdo apresentadas as bases tedricas do método.

No Capitulo 4 uma ampla explanacgao € feita sobre a constru¢do do método de célculo.

Ao analisarem o problema, Maffei et al. (1977b), propdem um modelo de razoavel
simplicidade, porém que seja mais preciso e eficiente, que considere as vdrias fases (passo-a-
passo) e seja, portanto, mais préximo do comportamento real da estrutura do que os Métodos

Empiricos e Semi-Empiricos.

O Método Analitico Unidimensional leva em consideracio o comportamento elasto-
pléstico do solo, assim como sua histerese. E adotada a hipétese de Winkler, a qual considera a
rigidez do solo uma relacdo linear entre tensdo e deslocamento em um ponto. Um intervalo
suficientemente pequeno ¢ discretizado por meio de molas. Cada mola trabalha
independentemente das demais, isto €, a forca em uma mola ndo depende dos deslocamentos das
demais molas, mas somente de seu proprio deslocamento. Outros comentdrios referentes ao

modelo de Winkler sdo dados nos itens 3.4, 3.7 ¢ 3.10.1.2.
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Um programa computacional chamado DEEP (Determinacao Evolutiva de Esforcos em
Paredes) é desenvolvido de tal forma que leve em consideragdo os fatos acima expostos. Suas
principais caracteristicas e hipéteses sdo descritas pelos autores. O programa pertence a empresa
Promon Engenharia S.A., ndo é de dominio publico, e foi desenvolvido, principalmente, visando
a constru¢do do Metr6 de Sao Paulo. Outros detalhes deste programa sdo apresentados no item

3.11.

Na discretizacdo da parede, os nds adotados devem necessariamente abranger aqueles
chamados de pontos singulares (inicio da parede, nivel de incidéncia de estroncas e tirantes, fim
de fase de escavacdo etc.). Apds a definicdo destes pontos, os demais sdo automaticamente

determinados de modo a manter uma distancia minima entre nés imposta pelo usudrio.

Na discretizacao do solo, este € considerado, de inicio, em estado “em repouso” com o
paramento sem nenhuma deformacao, isto €, a conteng¢do com distribui¢do de tensdes horizontais
“iguais” em ambos os lados, de forma que uma condicao de equilibrio € verificada (Figura 3.12).
Estas acodes (tensdes) sdo substituidas por forcas concentradas (empuxos) nos nds da barra
discretizada por meio de distribui¢io equivalente (drea de influéncia), negligenciando-se o

momento fletor associado, conforme Figura 3.13.

N7 SIS 77 77/ 4 N
SOLO 1
_% _____________ ; / E f \
= = / Ji» \
/ 2 A
LO 2 o |«
SOLO J B \

Figura 3.12 - Condig¢do inicial de distribui¢do de tensao no solo

Fonte: Maffei, Esquivel e Oliveira, 1977, p. 62.
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Figura 3.13 - Forg¢a concentrada no né i (interna) que é estaticamente equivalente (0 momento é

negligenciado) as tensdes provocadas pelo solo na area de influéncia deste n6

O mesmo procedimento € adotado para os diagramas de empuxos ativo e passivo, gerando

neste caso, as forcas limites equivalentes de plastificagao.

De forma andloga, a discretizagdo é adotada para o coeficiente de reagdo horizontal do
solo, multiplicando-o pela area de influéncia da mola, de forma a obter o k; da mola necessario

para os célculos.

A Figura 3.14 mostra o comportamento carga x deslocamento (que aqui substitui o
diagrama tensdo x deformacdo para exprimir a lei constitutiva do solo) que se adota para a mola.
Quando se consideram molas com um kj constante em uma mesma camada (solo homogéneo),
obtém-se variacdo linear dos limites de plastificacio com a profundidade, como € mostrado na

Figura 3.15.
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tana = kh

Figura 3.14 - Comportamento de um elemento

Fonte: Maffei et al., 1977b, p .62.
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aumento da
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D

Figura 3.15 - Variacao dos elementos com a profundidade (com k; = cte)

Fonte: Maffei et al., 1977b, p.62.
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As tensodes e deslocamentos do solo ndo estdo relacionadas por uma simples funcdo como
na elasticidade linear. Por exemplo, um solo submetido a compressdo acima de seu limite de
plasticidade, quando descomprimido ndo voltard para o mesmo estado anterior que antes existia.
O caminho do descarregamento € diferente do carregamento. H4 um comportamento de

irreversibilidade representado pelos chamados ciclos de histerese, como mostrado na Figura 3.16.

Figura 3.16 - Ciclos de histerese
Fonte: Maffei et al., 1977b, p. 62.

A presenca de nivel d’dgua (NA) altera os limites de plastificacdo e o coeficiente k; do
solo. Segundo os autores, admitindo ruptura plana do solo (Teoria de Coulomb) € possivel

demonstrar que sob presenca d’dgua o ky, sofre uma redugdo, dada por:

k'h — . Ysub :kh Ys _YW

Ys ¥s

~k, <k, (3.3)

Para as estroncas e tirantes € possivel considerar pré-carregamento. Assim, uma vez
definidos todos os elementos componentes do sistema estrutural proposto, € possivel calcular a
matriz de rigidez da estrutura obtida por sua discretiza¢do. A contribui¢do da rigidez da mola que
representa o solo € adicionada a diagonal principal. O mesmo principio € adotado para as
estroncas e tirantes. Para cada fase de escavacdo € definido um vetor de cargas e a diagonal

principal da matriz de rigidez € atualizada de modo a considerar os efeitos dos elementos (molas
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que representam o solo, estroncas e tirantes). O sistema € resolvido por meio de processo
iterativo, redefinindo a estrutura a cada iteracdo, retirando os elementos plastificados e
adicionando os elementos que sofrem histerese, isto €, que voltaram a trabalhar. Uma vez obtidos
os deslocamentos, presentes (os da fase) e acumulados, os esfor¢os internos e as cargas nas
estroncas e tirantes podem ser calculados. Estas forcas nos elementos e as correspondentes

tensdes no solo podem ser entdo atualizadas.

A Figura 3.17a mostra, juntamente com a Figura 3.17b, como a teoriza¢do do fendmeno é
proposta por Maffei et al. (1977b) em um solo sem coesdo, a fim de se obter os deslocamentos e
esfor¢cos em uma determinada fase. Um elemento genérico que estd ativando a profundidade H é
considerado. O solo € escavado até que esta profundidade se reduza a (H - h) do lado interno.

Antes da escavacao o solo (na posi¢ao deste elemento) j4 possuia um deslocamento D.

VZNZZ °
[}
Elementos que ° g
estao sendo oL/
retidados °
PN NN | 3 <« . —
h - — [
Elemento 1 €— (LT
H R Observado — H o H -
—(—He -
As e N
—( -
— — — HeH -
—(—H -
— (3
(a) Escavagao (b) Esquema estrutural

Figura 3.17 — Discretizacdo da parede em nds e as incidéncias dos elementos que representam o

solo em ambos os lados da vala

Fonte: Maffei et al., 1977b, p.63.
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Antes da escavacao:

F, =k, yHAS (34 a)
F, =k, yHAS (3.4 b)
F, =k, yHAS (340
k=k, AS (3.4 4d)
F=F, —kD (3.4e)

Depois da escavagao:

F, =k, y(H-h)AS (3.5 a)
F, =k, y(H-h)AS (3.5b)
F, =k, vy (H-h)AS (3.5¢)
k=k, AS 3.5d)
F=F, —kD (3.5¢)

onde F4, Fp e Fg representam as forgas ativa, passiva e em repouso, respectivamente, no elemento
analisado antes da escavagdo (sendo, F,, F, eF; apos a escavagdo); AS € a drea de influéncia

do elemento; k, € o coeficiente de rigidez do elemento (constante na camada); vV, ka, kp € ko
representam o peso especifico do solo e os coeficientes de empuxo ativo, passivo € em repouso

do solo, respectivamente; e D € o deslocamento sofrido pelo né em questao.

Assim, tem-se AF=F—-F =k, yhAS.

A escavagdo pode ser considerada em dois estdgios (ver Figura 3.18).
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1R E’ Deslocamento
[ »

Figura 3.18 - Condic¢ao antes (em equilibrio, com deslocamento D) e apds a escavacio (em

desequilibrio com deslocamento D e em equilibrio na nova posi¢do, com deslocamento D)

Fonte: Maffei et al., 1977b , p. 64.

Inicialmente, a estrutura € considerada fixada na posicdo do fim da escavacdo anterior.
Ap0s, os elementos (molas) sao redefinidos como acima exposto, obtendo-se entdo a variacao do
valor da reagcdo no elemento (AF), variacdo que representa as forgas hipotéticas necessdrias para
fixar o paramento. Em um segundo estdgio, as forcas de fixacdo (AF) sdo aplicadas com sinal
contrario na estrutura, a fim de se obter os deslocamentos finais (D) e forgas finais (F"). Este
mesmo principio € considerado no método de célculo objeto desta Tese. Para todos os casos, €

importante lembrar que os limites de plastificacdo devem ser considerados nos processos
. . L . . —* . . = .
iterativos de cdlculo, por exemplo, o valor ficticio de F deve ser corrigido para F, na Figura

3.18.

Na instalagdo das estroncas e tirantes € aplicado a estrutura a protensao do tirante ou a
pré-compressao da estronca (quando houver), sendo incorporadas a estrutura, adicionando-se suas
rigidezes a diagonal principal da matriz de rigidez global da estrutura. Convenciona-se que as
estroncas sdo elementos ndo resistentes a tracdo e os tirantes, ao contrdrio, ndo resistem a
compressao. Os efeitos de variacdo de temperatura sobre as estroncas nio sdo considerados no

DEEP.



63

Para cada fase de escavacdo o programa (DEEP) apresenta os seguintes resultados:

deslocamentos e rotacdes (na fase e totais acumulados);

¢ forcas cortantes e momentos fletores (na fase);

¢ envoltdria de forga cortante e momento fletor até a presente fase;

¢ forcas nos tirantes e nas estroncas (em cada fase);

e forcas nos elementos que simulam a intera¢do solo-estrutura (molas), tensao no
solo e o estado atual do solo (interno e externo);

e verificacdo do equilibrio da estrutura.

Haliburton (1968) faz uma répida exposicao histérica dos métodos cldssicos para andlise
de estruturas de contenc¢do citando entre eles, o Método “Free Earth Support” e o Método “Fixed
Earth Support”. As reducdes de momentos de Rowe também sdo mencionadas. Nao € intencdo do
autor, segundo ele proprio, dizer que estes métodos ndo sao vélidos, pois ha vdrias estruturas que
foram construidas segundo estes ensinamentos e estas permanecem com desempenho adequado.
Porém, um método melhor € disponibilizado o qual reduz o nimero de hipéteses simplificadoras
necessdrias para representar o comportamento do solo e da estrutura e aumenta a generalidade da
andlise.

Um procedimento numérico para comportamento linear é apresentado. Porém, lembra
Haliburton (1968), o comportamento do solo € ndo linear, especialmente no caso de estruturas de
contengoes flexiveis. Assim, um método para considerar a ndo linearidade da resposta do solo

precisa ser disponibilizado para efetivamente dar aplicabilidade a este procedimento numérico.

Para um solo que € coerente com o critério de Mohr-Coulomb o estado de tensdes minimo
(ativo) e miximo (passivo) € bem conhecido, porém o que ocorre entre estes extremos ja nao é
tdo bem definido. Se a massa de solo ndo se move ela € dita no estado “em repouso” e a exata
relacdo entre tensOes horizontais e verticais € primeiramente um problema de estimativa ou
medi¢do experimental (k,). Se a estrutura move-se afastando-se do solo, permitindo sua

expansao, as tensoes horizontais irdo diminuir dentro de um intervalo finito até um valor minimo.
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O comprimento de tal intervalo é também objeto de debate. Ao contrdrio, se a estrutura move-se
aproximando-se ou adentrando-se no solo, a resisténcia aumenta até um méiximo. Os espagos
entre o estado “em repouso” e o ativo e entre o “em repouso’”’ € o passivo sdo governados por uma
relacdo do tipo “coeficiente de reacao horizontal do solo”. Ha divergéncias na determina¢do deste
parametro, porém, como notado por Terzaghi e Hon (1955), a diferengca de mais ou menos 50%
na avaliacdo do coeficiente de reacdo horizontal do solo implica num erro negligenciavel na

determinacdo das tensoes.

O método de andlise utilizado por Haliburton (1968) faz uso das hipéteses do Modelo de
Winkler, em que hd um comportamento independente entre camadas de solos adjacentes (molas
independentes). Devido a esta hipdtese, o efeito do possivel arqueamento do solo através da
estrutura ndo é considerado. Porém, afirma o autor, o arqueamento € usualmente um estado
instdvel o qual pode desaparecer com o tempo e com o deslocamento da estrutura. No

dimensionamento para a pior condi¢do, a redugdo nos momentos fletores em estruturas flexiveis

assumindo arqueamento pode ndo ser conservativa.

A defini¢ao de curvas entre os valores limites é complicada, pois o aumento das tensoes
até atingir o valor passivo e a diminuicao até atingir o valor ativo ocorrem simultaneamente em
vdrios pontos da estrutura, e em ambos os lados. Haliburton (1968) considera este problema
desenvolvendo curvas independentes para o solo de cada lado da estrutura — ky, € k,” - similar ao

proposto por Ching (1985) (ver item 3.11).

O efeito das fases de escavagdo € analisado assumindo o estado inicial em que se encontra
o sistema solo-estrutura e entdo removendo as forcas para simular a retirada de solo. Resolvendo

uma série de problemas, o comportamento histérico da estrutura pode ser obtido.

Leite et al. (1988) apresentam o sistema ESCOR (desenvolvido pela empresa
MAUBERTEC Engenharia e Projetos Ltda.) que permite ao usudrio efetuar a analise, através de
método evolutivo, de escoramento de valas simétricos, submetidos a empuxos devidos ao peso

proprio do macico, a dgua e as sobrecargas (edificios, equipamentos, veiculos e depdsito de
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materiais). O sistema fornece ainda uma estimativa de recalque das estruturas lindeiras,

provocadas pela escavacdo, uma verificacdo da estrutura de escoramento e a estabilidade da ficha.

O sistema foi desenvolvido com o intuito de prever o comportamento das escavagoes
destinadas a constru¢do de dois trechos da linha Leste — Oeste do Metrd/SP, préximos a regiao
Marechal — Barra Funda, principalmente devido ao grande nimero de prédios proximos a vala e
ao interesse de evitar as paredes diafragma por razdes econdmicas, utilizando-se entdo de perfis
metélicos mais pranchdes de madeira. E interessante que um escoramento metdlico com estroncas
proximas pode ser mais rigido que uma parede diafragma escorada por estroncas muito

espacadas.

Uma das maiores limitacdes e dose de empirismo aplicados ao programa ESCOR esté na
pré-definicdo de um diagrama de empuxos do lado externo da vala, como faz alguns autores,
entre eles Bowles (1968) e Miyoshi (1977), apud Soares (1981). No método desenvolvido nesta
Tese, os empuxos que vao atuar sobre a estrutura em seu lado externo (que, em geral, estdo entre
seus valores ativo e em repouso) sdo obtidos a medida que o cdlculo evolutivo se processa,
considerando-se as caracteristicas geométricas e geotécnicas do problema. Veja-se que, por
exemplo, se uma estronca com elevada forca de pré-compressao for instalada é possivel que o
empuxo entre 0 repouso € o passivo seja mobilizado do lado externo da vala (o que justifica a
critica a tal limitacdo). Da mesma forma, se o ponto de incidéncia do 1° nivel de escoramento for

relativamente distante da superficie, pode ocorrer que entre a superficie e o escoramento se

desenvolvam elevados valores de tensdes podendo até atingir os limites passivos.

Na regido da ficha onde o terreno € intensamente solicitado e usualmente se atinge a
plastificacdo (principalmente da regido proxima a superficie do fundo da escavagdo) a reagao do
solo é simulada por meio de “apoios eldsticos amolecidos” (j4 que um modelo elasto-pléstico

propriamente dito ndo € considerado), a fim de simular tal condi¢do.

Por fim, a titulo de exemplo sobre o que foi discutido, Leite et al. (1988) apresentam os

resultados do processamento da 4* fase de escavagdo da regido da Secao Instrumentada SI 1, junto
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ao bloco 4 do trecho Marechal — Barra Funda. A principal constatacio encontrada foi a
possibilidade de ndo instalar o quarto nivel de estroncas em virtude dos valores medidos em
campo, pois os deslocamentos e empuxos foram menores que os previstos. Da mesma forma, tal
reducdo do sistema de escoramento através da instrumentagdo foi apresentada por Maffei et al.
(1977b), onde a utilizagdo de aparelhos sofisticados em conjunto com os resultados do DEEP
permitiram suprimir um nivel de tiranteamento nas paredes diafragma da estacdo Republica,

também da linha Leste — Oeste do Metr6/SP.

3.4 Solucao de Verruijt (Programas SPWall e SPW2003)

Para a solu¢do numérica do problema em paredes de estacas-prancha (Sheet Pile Wall —
SPW), que também se aplica a outros tipos de paramentos, como paredes-diafragma e estacdes,
Verruijt (1995) aplica sobre a equacdo diferencial que governa o comportamento da estrutura,
expressdo 3.6, uma aproximacdo pelo MDF para a parede, baseando-se, segundo o autor, em sua

simplicidade matemaética e de implementacdo computacional.

Na prética, segundo Verruijt (1995), € freqiientemente observado que o moédulo de
deformacdo longitudinal do solo (E) aumenta com o nivel de tensdes, ou em outras palavras, com
a profundidade abaixo do nivel da superficie do solo, de tal forma que k € diretamente

proporcional a E.

Ocorre para argilas, mas principalmente para areias, que a resisténcia do solo €
proporcional ao nivel de tensdes. E também sabido que a rigidez do solo é proporcional ao nivel
de tensdes. Destarte, conclui-se que a resisténcia e a rigidez do solo estdo correlacionadas. Em
uma primeira aproximacao, pode-se dizer que a “rigidez” do solo E € algo em torno de 100 a 200
vezes sua resisténcia ao cisalhamento. Isto também significa que a deformacdo é da ordem de
1/100 a 1/200 na eminéncia do estado dltimo de resisténcia do solo. Deformacgdes da ordem de
1% em solos ao atingirem deformacoes plésticas completas sdo, de fato, observadas na prética

cotidiana em geotecnia. Para a modelagem numérica, Verruijt (1995) apresenta as expressoes:
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kv =pe = Y - prrkve e B —oMeo (3.6)
X X

El
x2 2

Estas duas equacdes (desmembradas para facilitar a modelagem numérica) sao
aproximadas por diferengas finitas, com a finalidade de subsidiar a constru¢do do programa

computacional sugerido (SPW).

O modelo numérico para uma barra sobre fundagdo eldstica pode ser usado como base em
que a resposta do solo € nao-linear. Isto é especialmente ttil para o cdlculo de estacas carregadas
lateralmente e em estruturas de contengdo tipo estacas-prancha. Nestes casos as tensdes no solo
sdo restritas entre certos limites, as tensdes ativas e passivas, e um modelo elasto-plastico pode

ser usado para modelar a resposta do solo.

Além dos limites ativo e passivo ja citados, a histerese também é considerada de forma
similar ao modelo proposto nesta Tese. Uma das principais diferencas conceituais existentes entre
os dois métodos € a defini¢do de um pardmetro chamado stroke (Dy,). Verruijt (1995) justifica a
escolha deste parametro porque, em geral, as tensdes efetivas (ativas e passivas) aumentam
linearmente com a profundidade. Se o D, for constante, isto significa que ky crescera linearmente
com a profundidade. Como o aumento na rigidez com a profundidade ¢ muito comum na prética
da mecanica dos solos, conclui o autor que o stroke € um parametro mais conveniente para
caracterizar o solo do que a constante de mola. A variabilidade do stroke (ver item 5.1, expressao

5.1) é provavelmente muito menor do que a variabilidade da constante de mola.

Um apontamento bastante interessante que Verruijt (1995) destaca € que a interacdo solo-
estrutura pode ser mais convenientemente implementada considerando-se a resposta dos dois
lados da parede separadamente, alids como também € feito nesta Tese. A resposta resultante para
os dois lados, para um primeiro carregamento da parede ¢ mostrado na Figura 3.19. A resposta
inicial é que em ambos os lados, esquerdo e direito da parede, as molas encontram-se dentro de
suas faixas eldsticas. A combinagdo da rigidez é, entdo, a soma das duas rigidezes individuais.

Em uma das molas, a tens@o diminui até o estado ativo ser atingido. Na outra mola, a tensdao
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aumenta até que se atinja o estado passivo. Assim que a primeira destas molas atinge seu limite
plastico, a rigidez do conjunto € reduzida, e finalmente reduzida a zero quando a outra mola
também encontra seu limite plastico. A principal vantagem da concep¢ao de molas independentes
nos dois lados de um mesmo né € que desta forma a descricio do comportamento de estruturas €
mais simples, principalmente nas condi¢des de descarregamento e recarregamento, pois o0s

comportamentos de cada mola sdo tomados separadamente.

t Fi Carga de 2° limite

Carga de 1° limite

:di

Figura 3.19 - Resposta (carga x deslocamento) resultante do solo para um determinado né i

FONTE: Verruijt, 1995, p. 134.

No item 5.1 um exemplo que faz uso do SPW2003 ¢é apresentado.

3.5 Empuxos de Terra Devidos a Cargas na Superficie (Sobrecargas)

Segundo Fang (1991), a solu¢do de Boussinesq pode ser usada para desenvolver uma
expressao para a tensdo horizontal em uma conten¢do devido a uma carga pontual na superficie
(Figura 3.20) se duas hipoteses simplificadoras forem feitas: (1) a contengdo nao se move; e (2) a
contengdo € perfeitamente lisa (ndo ha tensdes de cisalhamento entre a contengdo e o solo). Sob
estas condicdes, as tensdes induzidas sobre a conten¢do seriam as mesmas que as tensoes
induzidas num semi-espaco eléstico para 2 cargas de igual magnitude situada conforme mostra a
Figura 3.21. O segundo carregamento (chamado de carga imagindria) causa deslocamentos iguais,
porém opostos ao plano médio entre ele e a carga real, assim sendo, o conjunto resulta em
deslocamento nulo do muro. Assim, as tensdes horizontais sobre a contencdo sdo duas vezes

maiores do que aquelas obtidas para um semi-espaco eldstico. Spangler (1938) e Terzaghi (1954)
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em ensaios comparativos entre valores medidos e calculados de tensdes sobre conten¢ao devido a

carga pontuais confirmaram o fato da duplicacdo da tensdo, constatando o anteriormente exposto.

Carregamento pontual atuando
sobre a superficie do terreno

Figura 3.20 - Pressoes de solo devido a um carregamento pontual

FONTE: Fang, 1991, p. 229.
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X Q (forga)
TR R T R R

a) uma carga pontual proxima a parede

X X
i Q (forga) lQ (forga)
y
TR R T 7R RS
Carregamento || Carregamento
Imaginario Real

Ao longo desta linha, os
deslocamentos horizontais devido
»~~ as cargas real e imaginaria
cancelam-se. As tensdes
horizontais s&o duplicadas em
relagdo a uma unica carga

b) duas cargas pontuais em um semi-espaco elastico

Figura 3.21 - Uso de um carregamento imagindrio para reforcar a condi¢ao de deslocamento nulo
na parede

FONTE: Fang, 1991, p. 229.
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Clayton et al. (1993) citam como exemplo as cargas de veiculos e de edificacdes vizinhas.
Se cargas deste tipo ndo forem criticas ao dimensionamento da estrutura de conten¢do, pode-se
lancar mao de métodos de célculo aproximados, como aqueles da Teoria da Elasticidade (carga
pontual, carga linear, faixa carregada etc.). Admite-se que o acréscimo de tensdo horizontal
provocado pela sobrecarga é duas vezes o dado pela teoria da elasticidade, se o muro nao se
deslocar horizontalmente (muro rigido) e € igual ao da teoria, se 0 muro sofrer deslocamentos
horizontais iguais aos dados pela teoria da elasticidade (como se o muro e a escavacao nao
existissem). Para casos intermedidrios, ndo existem solugdes analiticas simples fazendo-se

necessario o uso de métodos numéricos.

3.6 Arqueamento do Solo e Modelos Reduzidos

Kastner e Ferrand (1993) estudam o comportamento de uma parede-diafragma moldada
“in loco” num solo de silte arenoso. Os valores obtidos da andlise pelo Modelo de Winkler sao
comparados com os resultados experimentais medidos. Apresentam um exemplo com dois niveis
de estroncamento. Nele, quanto aos esfor¢os nas estroncas, os valores calculados e medidos sdao
muito préximos para as estroncas inferiores, porém o cdlculo subestima bastante os valores nas
estroncas superiores sendo que eles aumentam a medida que a escavacdo progride. Este
fendmeno, encontrado em outros locais investigados, pode ser explicado devido ao arqueamento
do solo. A parede superior do paramento € fixada pelas estroncas, enquanto que a regido da ficha
tende a convergir para dentro da escavacdo. Estes pontos fixos fazem com que concentragdes de
tensdes no solo ocorram e isto ird gerar tensdes que deverdo ser absorvidas pelas estroncas. Tal
transferéncia de tensdes ndo pode ser descrita perfeitamente pelo Modelo de Winkler (molas

independentes ou desacopladas) que ndo leva em consideracdo os deslocamentos relativos das

molas.

O estudo experimental conduzido - segundo aqueles autores - permitiu analisar o
comportamento do solo e da contencdo, além de permitir determinar as hipéteses de cdlculo para

futuras obras em func¢ao principalmente de (a):
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a) ocorréncia, durante a fase final de escava¢do, de um importante deslocamento na regiao
da ficha, o qual pode ser justificado pelo pequeno comprimento da ficha e devido
também ao fluxo d’4gua vertical existente;

b) rigidez efetiva das estroncas da ordem de dez a vinte vezes menor do que seu valor
tedrico, indica que a pré-compressao poderia ter sido utilizada;

c) subestimativa do valor de k; pelos métodos tradicionais pressiométricos, 0s quais
podem ser substituidos para estes solos siltosos sensitivos, por ensaios mais
sofisticados (pressiometros de auto furagdo);

d) substimativa das tensdes nas estroncas superiores, quando se utiliza o Modelo de

Winkler.

Uma série de experimentos em modelos reduzidos bidimensionais permitiram Masrouri e
Kastner (1993) estudarem a influéncia da especificagdo das ancoragens: comprimento, angulo de
inclinacdo e for¢a de protensdo na performance e comportamento, quando em servigo, de uma

estrutura de conteng¢ao em escala real.

O projeto utilizando o Modelo de Winkler é comparado com os resultados dos ensaios
experimentais de modo a aclarar as possibilidades e limitacdes destes, o que, de certa maneira, €
uma grande extrapolag@o. O aparato utilizado para constru¢do do modelo reduzido é apresentado

na Figura 3.22.
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mini cilindros estaca-prancha
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Figura 3.22 - Esquema do modelo reduzido

FONTE: Masrouri e Kastner, 1993, p. 808.

O estudo através do Modelo de Winkler foi feito com a utilizagdo do software RIDO. Os
célculos sdo conduzidos para o que se considerou um comprimento de ficha otimizado, pois a

intencdo € obter a melhor performance possivel para a contencdo. Isto resultou em uma

profundidade de escavacdo de 0,45m.

O moédulo de reacdo horizontal do solo ky, segundo os autores, ndo pode ser medido.
Assim, foi determinado através de retro-andlise por dois ensaios preliminares. Independentemente

das condic¢des dos ensaios, este valor € considerado constante.

Masrouri e Kastner (1993) concluem que quando hé protensdo da ancoragem, o Modelo
de Winkler estima corretamente a performance da estrutura de contencdo em servigo. As
diferencas tornam-se importantes com o aumento da profundidade da escavacdo, afirmam os

autores.
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Assim como apresentado por Masrouri e Kastner (1993), Lambe e Whitman (1976)
apresentam um aparato em modelo reduzido (Figura 3.23) constituido de suportes e varetas de 15
cm de comprimento e com formas e tamanhos diferentes de se¢do transversal, a fim de simular os
encaixes que se produzem em solos reais. O aparato mostrado na Figura 3.23 pertence aos
laboratérios do Massachusetts Institute of Technology (MIT) e € utilizado para experimentos e
demonstracdes didaticas. Observa-se que o emprego de varetas metélicas horizontais elimina a
necessidade de paredes laterais e, conseqiientemente, os problemas devido ao atrito entre parede e

areia quando da utilizacdo deste outro modelo de ensaio.
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Figura 3.23 - Ruina de um modelo de escavacio estroncada. a) situacdo estavel; b) a ponto de

falhar; c) em falha (observa-se o movimento do “terreno”); d) depois da falha

FONTE: Lambe ¢ Whitman, 1976, p. 190.
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Bose et al. (1998) analisam uma secdo de teste tipica de 13,5m de profundidade (Figura
3.24), em que o escoramento € feito por quatro niveis de estroncas. A seqii€éncia de escavacdo e a
instalacdo das estroncas € simulada para o solo estratificado e em condicdo ndo drenada. A nao
linearidade do solo € modelada usando um modified cam-clay constitutive relationship. Um
estudo sobre os parametros envolvidos no sistema é feito. O aumento da altura da contengao
acima daquele necessdrio para a estabilidade reduz os deslocamentos na regido da ficha, porém
pouco contribui nos deslocamentos acima do nivel da dltima estronca. A largura da escavagao foi
considerada importante na influéncia sobre as deformacgdes solo-estrutura. A pré-compressao das

estroncas apresentou efeito benéfico sobre a performance da contencao.

Neste trabalho, os referidos autores usam um MEF para o sistema (a malha utilizada para
andlise € apresentada na Figura 3.25), sendo que o objetivo principal é estudar a interacao solo-
estrutura, de modo a comparar alguns resultados da anélise numérica com os dados de campo,

visando investigar a importancia relativa de alguns parametros para a escavacgao.

0.0m
4 Niveis de estroncas
5 Fases de escavacao SOLO - |
estronca SILTE ARGILOSO A
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-40m g -5.0m
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Figura 3.24 - Perfil do subsolo e esquema de escavacdo de uma se¢ao da constru¢do do metrd de

Calcuta, India

FONTE: Bose et al., 1998, p. 93.
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Figura 3.25 - Malha de elementos finitos usada na andlise

FONTE: Bose et al., 1998, p. 96.

Sobre os parametros analisados pelos autores, deslocamento da parede x (comprimento de
ficha, largura da escavacdo e pré-compressao das estroncas), todos podem ser contemplados no

Modelo de Winkler.

3.7 Andlise da equacido diferencial que governa o fenémeno — “matriz de

rigidez exata para k;, constante”

Em seu trabalho, Eisenberger e Yankelevsky (1985) formulam uma matriz de rigidez
exata para uma viga sobre fundacdo eldstica de Winkler (Figura 3.26). Usando este modelo, entre
descontinuidades, for¢as concentradas ou mudangas abruptas de secdo, por exemplo, € preciso
definir nés. Somente alguns poucos elementos sd@o necessdrios para resolver com exatiddo um
“problema tipico” e a solugdo pode ser obtida a partir de microcomputadores. Aqueles autores
mostram a concordancia, através de comparacdo, entre o método proposto e solucdes

aproximadas.

Os elementos da matriz de rigidez (4x4), Figura 3.27, sdo obtidos a partir da resolu¢do da

cldssica equacgdo para os deslocamentos de uma viga sobre fundacao eldstica:
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4
EI ddz(j‘) +ky(x) = p(x) , com A =4 /% ek = cte (3.7)

onde k é o coeficiente de reacdo eldstico do solo, p(x) o carregamento sobre a viga ¢ A um

parametro que surge na soluc¢do da equacao diferencial.
yT
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Figura 3.26 - Barra sobre fundacao eldstica

FONTE: Eisenberger e Yankelevsky, 1985, p. 1356.

Figura 3.27 - Elementos da matriz de rigidez

FONTE: Eisenberger e Yankelevsky, 1985, p. 1356.
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A andlise de vigas sobre fundacdo eldstica (Modelo de Winkler) é muito comum em
engenharia. O Modelo de Winkler consiste em molas proximamente espacadas, independentes e
uniformemente distribuidas sob a viga. Quando a constante da mola, também chamada de médulo
de fundag¢do ou mdédulo de reacdo é constante ao longo do comprimento da viga, a equagdao
diferencial da viga possui coeficientes constantes e a solu¢do pode ser dada por uma combinagao
linear de funcdes elementares (Hetenyi, 1946). Se a rigidez da fundagdo variar ao longo da viga, a
equacao diferencial na maioria dos casos ndo pode ser resolvida exatamente e métodos numéricos
devem ser aplicados. Esta situacdo ocorre no caso de estruturas enterradas, em particular, em

estacas cravadas no solo e paredes de contengao.

Em seu trabalho, Clastornik et al. (1986) propdem uma solucdo para vigas finitas apoiadas
em fundacgdes elasticas de Winkler com variacdo da rigidez, a qual pode ser representada como
um polindmio em X, k(x) (Figura 3.28). A equacgao diferencial para a deformada da viga com

produto de rigidez a flexao constante EI sobre fundagdo eléstica é dada por:

d y(x) k(X) y(x )_P( X) ,com k(x) = Zk x'#cte e p(x)= Zp X' (3.8)

4
dX i=0 i=0

S23

S
" k =k (x) } s
s 13
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—,— —
—

Figura 3.28 - Barra sobre fundagao eldstica: rigidezes

FONTE: Clastornik et al., 1986, p. 927.
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A Tabela 3.2 apresenta um comparativo entre o modelo aqui proposto (dltima linha) e
outros em que a viga é dividida em segmentos iguais com k constante, de modo que para cada
segmento o k constante utilizado € aproximadamente igual a k(x) médio original. Os resultados

mostram as vantagens do método, principalmente no que diz respeito ao tempo de processamento

computacional.
Tabela 3.2 - Resultados para exemplos de barra.
segmento(s) | deslocamentos rotacoes forgas momentos tempo de
processamento
[m] [rad] [N] [Nm] [s]

1 0,011735 0,025820 51,65 15,596 0,58

2 0,022180 0,039362 100,47 26,788 0,67

3 0,026558 0,044105 145,07 25,577 0,75

5 0,033354 0,052619 176,00 26,507 0,74
10 0,040509 0,063440 219,41 32,789 1,10
20 0,043212 0,067869 235,46 35,201 1,50
40 0,043970 0,069135 239,93 35,882 2,50
80 0,044166 0,069464 241,08 36,058 4,49
160 0,044215 0,069546 241,36 36,102 8,41
320 0,044228 0,069567 241,44 36,114 17,05

1 0,044232 0,069574 241,46 36,117 0,77

FONTE: Clastornik et al., 1986, p. 927.

No trabalho realizado por Yankelevsky et al. (1989), um procedimento iterativo baseado
na matriz de rigidez exata para vigas sobre fundagao eldstica de Winkler, com o uso de uma curva
carga-deslocamento com trés a seis segmentos de reta ao invés de dois é apresentado. Em poucas
iteragdes, a localizacdo exata dos pontos de transi¢do, de uma regido para outra, sdo obtidos, ao
longo da barra, com os deslocamentos e a¢des internas da viga. O procedimento pode ser usado
para resolver problemas com apoios rigidos ou flexiveis, e com caracteristicas diferenciadas para

o moédulo de reacdo em tracdo e compressao, isto €, k é constante dentro de cada uma das regides
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de deslocamento. Assim, k pode assumir valores diferentes, porém discretos (até 6
aproximadamente), em fun¢do do deslocamento existente no ponto estudado (Figura 3.29).
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Figura 3.29 - Curva carga x deslocamento do solo, com a definicao de vérios k

FONTE: Yankelevsky et al., 1989, p. 288.

O procedimento utilizado baseia-se na busca do equilibrio da viga respeitando a condi¢dao
de que para cada deslocamento de um ponto o valor do k utilizado deve atender a curva da Figura

3.29. Por exemplo, se em um ponto X, com 0<X <L, o deslocamento y(X) for de compressao
tal que &, <y(X) <9, entdo o k utilizado no célculo para aquele ponto k( x ) deve corresponder a

kag, ou seja, k(O <x< L) =k ,-

Segundo Yankelevsky et al. (1989), este procedimento converge rapidamente para a
solucdo. A precisao € controlada pelo usudrio especificando o critério de convergéncia. Através
de exemplos, os autores mostram que para carregamentos de alta intensidade, a fundacgdo eldstica

se plastifica.

Os procedimentos acima apresentados ndo sao aplicados no método que estd sendo
desenvolvido. Pode-se verificar que a aproximacdo feita na Tese - molas existentes apenas nos
nés (com pequena distancia entre nds) - leva a resultados satisfatérios, isto €, proximos aos
obtidos pela resolu¢do aqui comentada. Neste sentido, veja-se, por exemplo, a pentiltima e

antepenultima linha da Tabela 3.2.
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3.8 Comentarios sobre a Determinacao de kj

Virios casos foram estudados com o DEEP por Maffei et al. (1977b), correspondentes a
diferentes valores de ky, que, como se sabe, ndo é uma caracteristica do solo, mas um coeficiente
relacionado com a interacao solo-estrutura que depende das dimensdes e rigidezes das estruturas.
Os autores salientam que hd vdrias sugestOes sobre a determinacio de k;, para estacas carregadas
lateralmente e que had necessidade do desenvolvimento e/ou aprimoramento de novas férmulas
que sejam especificas para paredes de contencdo. E proposta uma calibragio de ky a partir do
MEF em que kn = kyo + ky z (isto é, k;, varia linearmente com profundidade). Independentemente
do valor de kjy, os esforcos nas estroncas, momentos fletores e tensdes horizontais no solo do

modelo tendem a ser proximos dos reais, sendo, a diferenca nos deslocamentos um pouco maior.

3.9 Modelo Proposto por Vaziri

Um programa de computador € descrito por Vaziri (1995) para andlise do comportamento
de contenc¢des flexiveis. Esse programa, segundo o autor, € eficiente, versitil e facil de usar e é
considerado uma poderosa ferramenta para o projeto de estruturas de contencao de solo. Um novo
modelo é adotado na constituicdo da rigidez e nos limites de tensdes no solo que difere
significativamente das tradicionais aproximagdes do Modelo de Winkler. Trés matrizes de rigidez
sdo usadas na andlise. Uma delas representa a parede em flexdo, enquanto que as outras duas
representam o solo de cada lado da contenc¢do. Cada matriz de rigidez do solo é montada usando-
se matrizes de flexibilidade pré-obtidas de MEF para blocos de solo eldstico. O procedimento
para solu¢do envolve a combinacdo da matriz de rigidez da conteng¢do e do sistema de solo,
calculando-se os deslocamentos a partir do conhecimento das mudancgas de tensdo devido a
escavacdo. Uma aproximacao iterativa é adotada para aplicacdo das forcas corretas em locais em
que sdo atingidos os estados ativo e passivo, resultando assim em deslocamentos corretos para as
condic¢des plasticas que ndo podem ser levadas em conta pelos blocos de solo eldstico. O estudo
mostra que € possivel fornecer resultados préximos aqueles obtidos pelo MEF (plastico) e
também de um modelo experimental em que ha rotacdo em torno da base. A aplicacdo do modelo

proposto, dentro do contexto de um projeto pratico, demonstra ser adequado para previsdo, além
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de permitir andlises sensitivas e estabelecer orientagdes praticas para o controle da magnitude e o

modo de deslocamentos da contenc¢do, afirma Vaziri (1995).

Utilizando a forma integrada das equagdes de Mindlin que relacionam o campo de tensdes
e deformagdes em qualquer lugar dentro de um espago tri-dimensional em um meio eldstico
isotrépico, um modelo numérico baseado nos elementos de contorno € apresentado por Vaziri e
Troughton (1992). Esse modelo tem por finalidade analisar os problemas de intera¢do solo-

estrutura envolvendo escavacdes entorno de contencdes enterradas.

Os estudos numéricos conduzidos pelos referidos autores, utilizando-se do modelo

proposto, sugerem as seguintes tendéncias e conclusdes:

a) propriedades do solo: a rigidez e a resisténcia do solo tém grande influéncia nos
movimentos resultantes nas escavacdes. Variagdes no coeficiente de empuxo em
repouso (K,) e coeficiente de Poisson (v) dentro de uma faixa que pode ser
consideradamente grande, usando dados convencionais do solo, ndo influenciam
apreciadamente os deslocamentos da contengao. Peck (1969) também considera que as
propriedades de resisténcia e rigidez tém uma considerdvel influéncia nos movimentos.
O médulo de deformagao longitudinal do solo obtido de retro-andlises de medicdes de
campo tende a ser vdrias vezes maior do que aqueles obtidos de ensaios convencionais
de laboratério. A maior razdo para tal discrepancia pode estar ligada ao nivel de
deformacdes que € muito mais alto em laboratério do que ocorre no campo sob
condic¢des de tensdes em servico;

b) condigcbes de contorno: certas influéncias afetam os cdlculos, como o aumento da
profundidade, até se atingir um material rigido, e a largura da escavacao;

¢) propriedades da contengdo: as propriedades da parede, caracterizadas pelo seu produto
de rigidez EI, parecem ter um controle sobre os movimentos menor do que sua
aparéncia fisica pode sugerir. Outros atributos da contencdo como sua altura e

comprimento de ficha, também como sugerido por Peck (1969), possuem maior
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influéncia sob os deslocamentos da contengcdo. Nota-se que a rigidez efetiva é
largamente controlada pela profundidade escavada abaixo do ltimo nivel de estroncas;

d) sistema de escoramento: na maioria das escavacdes, especialmente as largas, os
maiores deslocamentos ocorrem abaixo do nivel da estronca mais inferior em qualquer
um dos estigios, na parte da contencdo a qual é resistida principalmente por tensoes
passivas do solo. Isto significa que o maior beneficio ¢ obtido se a escavagdo é
realizada em pequenos trechos e o escoramento € rapidamente inserido em pequenos
intervalos. Uma vez a escora inserida, desde que seja razoavelmente rigida, poucos
movimentos subsequentes ocorrem e a rigidez efetiva da escora ndo se torna tdo
importante. O efeito da protensdo em sistemas de ancoragem e de pré-compressao em
sistemas estroncados tem efeito mais benéfico do que somente aumentar a rigidez
destes elementos;

e) método construtivo: escavagdes em pequenos trechos ao longo do comprimento da vala

seguido de estroncamento, além do uso de bermas, também contribuem com

significativa diminui¢do dos movimentos da contencao.

Os autores concluem ensinando que a previsibilidade de todos os modelos numéricos em
aplicacdo a problemas de escavacOes profundas é funcdo de qudo bem seguido sdo os
procedimentos de constru¢do em campo, comparados com as exigéncias de projeto, a seqiiéncia

de inser¢do das escoras, o método de construcdo e a qualidade geral da mao-de-obra.

O arqueamento do solo € permitido no modelo de Vaziri. Segundo este autor, o
arqueamento ¢é a transferéncia de tensdes de uma regido plastificada do solo para outra vizinha
que ndo tenha atingido tal condicao. Em escavagdes estroncadas, o arqueamento € principalmente
devido a redistribui¢do local de tensdes no solo entre o ultimo nivel de estroncas instalado e o
fundo da escavacgdo. Assim que o solo € escavado abaixo de um ponto de suporte, a parede flete
na direcdo interna abaixo do apoio. Isto causa o arqueamento do solo atrds da parede e a carga é
redistribuida entre o apoio e a regidao mais profunda do solo, permitindo uma reducdo nas tensoes

laterais nesta regido. Em geral, o arqueamento resulta em:
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a) reducdo das tensdes de solo na porcao plastificada sobre a estrutura; e
b) aumento das tensdes de solo nas regides vizinhas (no caso, préximas ao ultimo nivel de

estroncas e proximas a parte inferior da ficha).

O arqueamento das tensdes nas regides vizinhas ndo plastificadas € igual ou maior do que
a reducdo que ocorre na parte plastificada. A redugdo nas tensdes na parte externa da parede entre

o fundo da escavacgao e os pontos de ancoragem também reduzem o maximo momento fletor.
Influenciam o arqueamento:

a) as variacdes nas tensdes devido ao arqueamento aumentam com a rigidez do
solo. O aumento € maior em areias densas do que em fofas e maiores nestas do
que siltes e argilas;

b) o arqueamento eleva-se com o aumento dos deslocamentos da parede;

c) o arqueamento € reduzido com o a plastificacdo do escoramento (estroncas

e/ou tirantes). A plastificacdo da ancoragem € capaz de destruir qualquer

arqueamento no solo atrds de uma estaca-prancha.

Embora seja relativamente simples compreender os mecanismos que resultam no
arqueamento do solo, € bastante dificil quantificar os seus efeitos. Ndo existe formulagcdo exata
para quantificid-lo e a grande maioria dos modelos numéricos desenvolvidos para estudar estes

tipos de estruturas ndo consideram os efeitos do arqueamento.

Vaziri (1996) propde uma aproximagdo em que para um determinado trecho da parede,

entre as profundidades z; e z;, alguns pontos possam apresentar tensoes abaixo de 6, ou acima de

C,» isto €, excedendo os limites pontuais (6, <6 <o p), no entanto, dentro do intervalo (z; e z;)

z; z; z;
as resultantes encontram-se dentro dos limites citados (I 'Gazdzsj 6,dz< .[ 6,,dz). Aquele
Z; Z; Z;

autor ilustra tal efeito em um exemplo em que houve significante redu¢do dos momentos fletores.
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Para o modelo, algumas limitacdes foram apresentadas:

a) a analise ndo permite modelar diretamente os efeitos transientes;

b) o verdadeiro comportamento ndo linear do solo (strain softening e hardening)
nao pode ser modelado;

c) a plastificacdo da parede (formagdo de rétulas plasticas) e dos escoramentos
(escoamento dos tirantes e, o escoamento e/ou flambagem das estroncas)
também ndo € considerada;

d) a andlise ndo simula diretamente os efeitos da instalagdo, ou seja, a parede €
assumida “be in place”, fazendo parte das condi¢Oes iniciais da andlise. Tal

assunto, que afeta ko, € discutido em detalhes em Gunn e Clayton (1992).

Vaziri (1996) conclui que o modelo proposto ndo pretende substituir os de elementos
finitos, pois ndo é capaz de fornecer qualquer informacao fora dos limites da parede (como por
exemplo, recalques na superficie). Sua maior capacidade € a de proporcionar eficientes estudos
paramétricos, assim como quantificar a influéncia das propriedades da parede e estroncas,
seqiiéncias de escavagdes e escoramento e propriedades do solo. Com relacdo aos parametros de
entrada para andlise (dados de entrada), o autor refor¢a que se os pardmetros de rigidez forem
baseados em ensaios de laboratério, os deslocamentos podem ser grosseiramente superestimados.
Isto ocorre porque as deformacdes associadas com os problemas de campo, envolvendo estruturas
de conten¢do, s@o muito menores do que aquelas associadas com corpos-de-prova ensaiados em
ensaios triaxiais convencionais. Para se obter previsdes dos problemas de campo, recomenda-se
que os parametros de rigidez sejam baseados em retroandlises de outras medi¢des em escala real
que ja tenham sido feitas. Se valores de laboratério precisarem ser usados em estruturas de
contencdo, recomenda-se que a rigidez seja aumentada por um fator entre trés e cinco para

adequar-se as deformagdes menores que sdo aplicdveis a maioria dos problemas de campo.

Estes estudos conduzidos por Vaziri (1996) sdo a base tedrica do programa Frew que €
citado no item 3.11. Nessa mesma linha de raciocinio é baseado o programa ESTMEF

(BARROS, 1991c e d) para o cdlculo de estacas carregadas lateralmente.
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3.10 Parametros do solo e da estrutura e instrumentacao

A instrumentacdo permite obter esforcos e/ou deslocamentos reais, uma vez que estes
decorrem da aplicacdo de acdes sobre um modelo fisico, na verdade o protétipo, que leva em
conta o comportamento real do solo e da estrutura, o que € impossivel (ou pelo menos dificil)
com a aplicacdo de modelos matemdticos em que as acdes, a geometria, a grandeza dos
deslocamentos e a reologia dos materiais sao assumidas pelo engenheiro. Assim, o conhecimento
antecipado dos esfor¢cos é dado pelo modelo de célculo, que, por si so, sofre dos defeitos ja
apontados; complementado, porém, pela instrumentacdo, torna-se excelente instrumento de
avaliacdo dos esforcos e dos deslocamentos reais nas fases futuras da obra e em outras obras na
mesma regido. Desta maneira, a utilizacdo de um modelo de célculo adequado, combinado com
uma instrumentacdo convenientemente projetada e analisada, permite chegar a melhor solugdo

estrutural.

Um exemplo de que uma instrumentacdo bem dirigida pode resultar, inclusive, em
economia para a propria obra estudada € o caso da construcdo da Estacdo Republica da linha

Leste-Oeste do Metrd de Sao Paulo. O item 3.10.3 contém mais informagdes sobre este caso.

Assim, resultados de instrumentac¢do convenientemente analisados podem fornecer o valor
do coeficiente de reagdo eldstico horizontal do solo que, utilizado em modelos de célculo
analiticos, dardo resultados mais representativos da interacdo solo-estrutura. Soares (1981) ao
tratar de métodos para determinarem-se os valores do modulo de reacdo horizontal, sugere a
obtencdo desse médulo através da instrumentacdo de paredes, por exemplo, em funcdo do SPT,

como mostra a expressao 3.12.



88

3.10.1 Investigaciao geotécnica
3.10.1.1 Testes dos materiais de fundacao

Os parametros de resisténcia, angulo de atrito interno (¢) e coesdo (c), ndo sao
propriedades intrinsecas do material, mas sdo parametros que dependem das tensdes aplicadas, do
grau de consolidacdo destas tensdes e das condi¢des de drenagem durante o cisalhamento.
Conseqiientemente, esses valores devem ser baseados em ensaios de laboratorio que modelem

apropriadamente aquelas condi¢des esperadas em campo.
3.10.1.2 Coeficiente de reacao (horizontal, ky, ou vertical, k) do solo

O coeficiente de reacdo do solo € uma relacdo conceitual entre a pressao no solo e o
conseqiiente deslocamento, que € largamente utilizado na andlise estrutural de membros de
fundagdes. E usado, por exemplo, para sapatas corridas, radiers, paredes de contengdo e varios

tipos de estacas. Esta relacdo € dada pela equacgao:
g1

k. =— 3.9
5 (3.9)

onde os termos sao identificados na Figura 3.30. Os conceitos adiante expostos estdo relacionados
ao coeficiente de reac¢do horizontal do solo, pois estd se analisando paredes de contencao.
Entretanto, a expressdo 3.9 também se aplica a andlise do coeficiente de reacdo vertical do solo.
Saliente-se que, em geral, ndo ha relacdo entre os coeficientes de reacdo horizontal e vertical de
um mesmo solo. A construcdo de graficos de q versus O a partir de curvas de ensaios leva,

qualitativamente, a curvas como a mostrada na Figura 3.30. Se este tipo de curva for utilizado

! k (coeficiente de reacdo eldstica horizontal) tem unidades de FL™ e quando multiplicado pela drea de influéncia
adequada leva ao valor de k;, (coeficiente ou rigidez de mola) que tem unidade de FL' e é um dos parimetros de
entrada mais importantes da modelagem aqui proposta. Pode-se, muitas vezes, assimilar-se k;, 2 unidade FL™? em
virtude de estar se tratando de problemas com paredes de um metro de largura.
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para obter kg, € evidente que o valor ird depender de onde o mddulo é tomado (secante ou

tangente).

lP bloco de carregamento

conjunto de placas
I ;

=
I 1——1“ 1“1"_1 I L gei%laiaésn;oésfor rigida
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q= y se a placa for rigida

q=q e &=3
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ks depende das coordenadas
da curva utilizada que
geralmente é nao linear

o | Q
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«—F

Xmax

REAL IDEALIZADO
Figura 3.30 - Determinacgao do coeficiente de reagao horizontal kg

FONTE: Bowles, 1982, p. 321.

Segundo Bowles (1968), alguns métodos ndo adotam o conceito de médulo de reagdo do
solo e preferem a utilizacdo de Eg e v; em andlises por elementos finitos. A experiéncia do autor
em utilizar o Modelo de Winkler e o conceito de coeficiente de reagdo do solo apontam que até
que se desenvolva uma boa qualidade na obtencdo de Eg, o Modelo de Winkler € preferivel pela
sua facilidade de uso e pela rapidez nos cdlculos computacionais. Aquele autor afirma que existe

uma relagdo direta entre E; e k.

Sabe-se que os momentos fletores e as pressdes no solo pouco variam com k. Isto ocorre
porque a rigidez dos elementos estruturais € geralmente 10 ou mais vezes maior do que a rigidez

do solo medida pelo k.

Ja, com relacdo ao coeficiente de empuxo em repouso Ky, determinacdes tedricas e

experimentais mostram que ele varia entre os coeficientes de empuxo ativo e passivo. Por
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exemplo, Jaky (1944), apud Bowles (1982), desenvolveu uma equacdo tedrica para materiais

granulares.

(1+Zsen j
3 o

K, =(1-sen ¢) ~1—sen @ (3.10)

(1 +sen (p)

Handon (1963), apud Bowles (1982), achou, através de uma montagem de esferas com

[l fE2fims)
(- ffme]

Para solos sobreadensados, isto é, para solos que foram sobrecarregados no passado, os

atrito uniforme:

OOO\

(3.11)

ﬁﬁ

OO

valores de K, aumentam com relacdo aqueles para solos normalmente adensados, e inclusive,

podem se aproximar do k, em algumas argilas altamente sobreadensadas.

Para Massad (1978), nos solos tercidrios da cidade de Sao Paulo, o pré-adensamento
parece nao estar ligado a um processo de alivio de terra, mas sim estar relacionado a porcentagem
de argila e a evolucdo pedoldgica dos solos. Este autor também sugere que sejam enveredados
esfor¢os para melhoria constante dos pressiometros de auto furacdo, a fim de que se obtenham

melhores estimativas de Ko.
3.10.2 Arqueamento
Se, por exemplo, ocorrer rotacdo sobre o topo da contencdo, entdo haverd um pequeno

movimento do solo préoximo a base, Figura 3.31, que ird mobilizar toda sua resisténcia ao

cisalhamento e tendera a mover-se para baixo/fora. Devido ao solo da parte superior ndo ter
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chegado ainda a sua falha, ele serd entdo parcialmente suspenso pelas forcas de cisalhamento na
superficie final de cisalhamento e o topo do macico arrimado. O solo ird “arquear” entre a
contencdo e a superficie de cisalhamento e o centro de empuxo serd transladado para cima

relativamente a sua posi¢do se a rotacdo tivesse ocorrido em sua base.

Figura 3.31 - Arqueamento durante rotacdo em torno do topo de uma contencao

FONTE: Clayton et al., 1993, p. 82.

Para a Figura 3.31, tem-se:
1) plastificacdo da base da parede mobiliza toda a resisténcia ao cisalhamento na
regido do solo da base;
i1) as zonas de ruptura ocorrem mais elevadas, pois o solo inferior plastifica-se;
iii)devido a insuficiente plastificacdo na regido do topo, o solo arqueia, aumentando
as tensoes horizontais no topo da parede;

iv)o solo acumula tensdes na regiao do topo, diminuindo as tensdes na base

Clayton et al. (1993) afirmam que ¢ é determinado em condicdes triaxiais de compressao,

isto €, o, >0, =0, . Narealidade, o problema de empuxo de terra sobre estruturas de contengdo

¢ bidimensional (deformagdes planas), ou seja, € = 0 e pesquisas indicam que neste caso um
valor levemente maior € obtido para ¢. A diferenca é pequena (aproximadamente 10%), porém
cabe lembrar que os valores assim obtidos através dos ensaios triaxiais podem ser utilizados

favoravelmente com relagc@o a seguranca.
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3.10.3 Reduc¢ao do sistema de escoramento através de instrumentacao

Maffei et al. (1977a) afirmam que o engenheiro que projeta obras enterradas precisa, no
processo de tomada de decisdes, conhecer antecipadamente os esforcos que solicitardo a
estrutura, através, via de regra, de modelos matematicos. A dificuldade do tratamento matematico
em simular o comportamento das estruturas enterradas pode levar o engenheiro a decisdes falhas

de reflexo negativo nos custos, prazos e seguranga das obras.

O estdgio atingido pela técnica de instrumentacdo permite obter da estrutura esforcos
reais, decorrentes da aplicacdo de acOes reais ao modelo de comportamento real, diferentemente
dos esfor¢os obtidos através de modelos matemdticos em que acdes e comportamento sSao
assumidos pelo projetista. Assim, a instrumentacdo adequada € o “melhor dos métodos de
calculo”. Permite a execu¢cdo da mais econdmica estrutura de contengdo, pois a mesma pode ir

sendo adaptada as condig¢des reais, conhecidas através dos resultados da propria instrumentagao.

Porém, somente uma instrumentacdo adequada ndo permite as adaptacdes. E necesséria
também a aplicacdo de um método de calculo simples, que permita reavaliar parametros através
de comparacdo com os dados fornecidos pela instrumentacdo e antecipar os esforcos das fases

seguintes para decidir sobre adaptacdes no sistema de contencgdo (retroanélise).

Finalmente, € necessaria a existéncia de contrato adequado entre as partes envolvidas, que

permita modificagdes, se preciso, nos elementos de contencdo ao longo de sua execucao.

O que vai permitir o conhecimento antecipado dos esforcos € o método de calculo que por
si s6 padece dos defeitos ja apontados, mas que, completado pela instrumenta¢do se torna
excelente instrumento de avaliagdo dos esforcos reais em fases futuras da escavacdo. A cada fase
de escavagdo, os resultados da instrumentacdo permitem reavaliar os parametros que foram
introduzidos no célculo. Como os valores obtidos pela instrumentacdo se referem, em geral, a
uma se¢do particular, as conclusdes sao limitadas. O método de cdlculo permite, aferidos os

parametros com os resultados de instrumentacdo, obter o comportamento geral da escavacgdo.



93

Assim, com a utiliza¢do de instrumentacdao e método de cédlculo combinados se pode chegar ao

melhor sistema de escoramento.

Aqueles autores defendem o uso do Método Unidimensional em que os parametros
intervenientes, kg, ¢ € ¢ (coeficiente de reacdo horizontal do solo, coesdo e angulo de atrito),
podem ser reavaliados com os resultados da instrumentagdo, obtidos a medida que a escavacdo se

processa.

Maffei et al. (1977a) citam o caso da Estacdo Repuiblica do Metr6/SP, na qual a
combinagdo de uma instrumentacido, um método de célculo e um contrato adequados permitiram
a reducdo no escoramento de uma vala. Esta estacdo pertence a Linha Leste-Oeste do Metrd de
S@o Paulo e se situa no centro da cidade tendo nas proximidades alguns prédios considerados
histéricos. E importante salientar que, segundo eles, no projeto do escoramento aplicou-se, pela

primeira vez, o programa de célculo DEEP.

O processo convencional que impde as cargas (empuxos ativo e passivo do solo) e
considera cada fase da obra isoladamente, levaria a um sistema de contencdo constituido por uma

parede-diafragma de 1,00m de espessura, densamente armada e seis niveis de escoramento.

A aplicag@o do programa DEEP reduziu o sistema de conten¢do a uma parede-diafragma
de 0,80m de espessura e quatro niveis de escoramento (mais leves que os obtidos com o processo
convencional) no lado da Praga da Repiblica e cinco niveis no lado oposto, onde se situa o prédio

do Instituto de Educagao Caetano de Campos (IECC), Figura 1.5.

A medida que se procedia 2 escavacio iam sendo feitas leituras de todos os instrumentos,
com imediata interpretacdo dos resultados, os quais por sua vez serviam para se fazer os ajustes
de parametros necessarios a fim de aproximar os resultados obtidos a partir do programa DEEP
com aqueles oriundos da instrumentacdo. E interessante notar que os ajustes de parimetros mais

importantes se fizeram nos coeficientes de apoio elastico das diversas camadas.
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Atingindo o nivel de escavacdo para a instalagdo do terceiro nivel de escoramento, a

decisdo de eliminar ou ndo o quinto nivel de escoramento deveria ser tomada.

Comparando-se os resultados tedricos do programa DEEP com os resultados da
instrumentagdo se pode reajustar os parametros €, com novos processamentos, foram estimados
os esforcos e deslocamentos das fases futuras que permitiram a eliminag¢do do quinto nivel de
escoramento na parede junto ao IECC. Com a andlise dos resultados das outras secdes
instrumentadas, utilizando o mesmo processo, foi possivel reduzir em 25% o nimero de tirantes
de cada nivel das demais paredes da estacdo. Apenas com o intuito de se avaliar a redugdo
efetuada, se pode informar que foram eliminados duzentos e vinte tirantes, representando cerca de

sete mil metros lineares desses elementos.

O trabalho de Soares (1981) utiliza os dados de um trecho experimental do Metr6/RJ para
estabelecer um procedimento de calculo de paredes diafragma multi-escoradas em presenca de

solos argilosos.

O comportamento do trecho experimental foi observado através de instrumentagdo

aplicada em uma lamela da parede e no solo das proximidades da vala.

As aplicagdes dos procedimentos usuais de cdlculo de escoramento e a sugestdo da
Diretriz de Célculo (DC 02) usada no projeto do Metrd do Rio de Janeiro se verificaram

inadequadas na previsao dos esfor¢os da parede, nas diversas etapas da obra.

Optou-se, em funcdo do comportamento observado, simular o escoramento como uma
viga sobre apoios elédsticos a exemplo de inimeras proposicoes ja existentes. Diversas estimativas

foram feitas com o objetivo de se determinar o valor do médulo de reacdo horizontal.

O objetivo daquele trabalho € basicamente o de verificar qual o procedimento de célculo
de paredes diafragma multi-escoradas que prevé mais satisfatoriamente os esfor¢os do

estroncamento, as solicitagdes e os deslocamentos da parede.
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Mereceu atencdo especial o estudo do Modelo de Winkler, o qual apresenta melhor
relacdo custo beneficio entre os modelos avaliados, voltado para a aplicacdo ao problema do
calculo de paredes. Procurou-se estimar o coeficiente de reagdo horizontal de todas as formas

possiveis e empregando os dados disponiveis.

O coeficiente de reacao horizontal ou vertical €, na realidade um coeficiente que expressa
o comportamento tensdo x deslocamento do contato solo-estrutura e, portanto, depende, como ja
dito, do comportamento tensdo x deformacdo do solo. Por sua vez, esta relagdo tensdo x
deformacdo depende basicamente da trajetéria de tensoes efetivas. Esta dependéncia decorre da
anisotropia do solo e porque o esqueleto mineral do solo ndo se comporta realmente de forma
elastica. Sabe-se que os mddulos de deformagdo do solo de ensaios drenados sdo diferentes
daqueles de ensaios nao drenados e também os mddulos de ensaios de compressao sdo diferentes

daqueles de ensaios de extensao.

A principio poder-se-ia pensar em estimar o médulo de reagdo horizontal se se pudesse
representar em laboratdrio as condi¢des de campo. A principal dificuldade reside na obtengdo de
uma amostra que nao tenha o seu comportamento alterado pelo processo de amostragem e de

outras perturbagdes.

O estudo de Soares (1981) refere-se a aplicacdes de expressdes disponiveis que permitam
estimar o valor do coeficiente de reacdo horizontal. Neste sentido sdo utilizadas correlacdes
diversas entre os diferentes mdédulos de deformacdo e outros parametros do solo, tais como
resisténcia ndo drenada, e até mesmo resultados de ensaios de penetracdo. Em suma, os métodos

para determinacdo do coeficiente de reacdo horizontal do solo propostos sao:

1. defini¢Ges propostas em bibliografias;
instrumentagdo de paredes;

ensaios em laboratorio;

el

ensaios “in situ”.
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3.10.4 Valores propostos para o coeficiente de reacao horizontal

Soares (1981) afirma que os valores determinados para o coeficiente de reagc@o horizontal
a partir das leituras das células de pressdo total e do tubo de inclindmetro instalado na parede

indicam que seria possivel correlacionar estes valores a partir do Standard Penetration Test (SPT).

Pode-se determinar o coeficiente de reacdo horizontal, partindo-se da hipétese de que este
€ proporcional ao médulo de deformacdo longitudinal e que pode ser tomado igual ao médulo

pressiométrico.

A partir do SPT acredita-se, segundo Soares (1981), para o caso estudado, que uma boa

estimativa do coeficiente de reacdo seja a dada pela expressao:

k, (tf/m’) = 100 a 150 (SPT) (3.12)

Segundo Soares (1981), o estudo permite fazer estimativas para o coeficiente de reacao
horizontal a ser utilizado no projeto de paredes diafragma escoradas. Estas estimativas seriam
empregadas no cdlculo da parede diafragma instrumentada de Botafogo/RJ e, através deste

calculo, pode-se entdo, eleger a proposi¢ao mais adequada.

Terzaghi e Hon (1955) apresentam formas de avaliagdo do coeficiente de reacdo elastico
horizontal e vertical do solo. O conceito deste parametro € aquele baseado no modelo proposto
por Winkler em 1867. Os autores fazem uma critica ao cldssico trabalho de Hetenyi (1946) que
trata de vigas sobre fundagdo eldstica em que o autor ndo menciona os fatores que determinam os
valores numéricos dos coeficientes de reagdo eldstica do solo. Da mesma forma apresenta-se no
item 3.7 os estudos da equacdo diferencial que governa o fendmeno conduzido por Eisenberger e
Yankelevsky (1985), Clastornik et al. (1986), Matsuda e Sakiyama (1987) e Yankelevsky et al.
(1989), sem, no entanto, apresentar uma maneira de se obter o valor de ky e por quais parametros
ele pode ser afetado. Este fato é um dos principais geradores, afirmam Terzaghi e Hon (1955), da

1déia de que os k; dependem exclusivamente das propriedades do solo.
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As principais conclusdes obtidas por Terzaghi e Hon (1955) sdo:

a) embora o modelo adote uma relagcdo linear entre p e y, ky na prética ndo se
comporta como uma constante, isto €, a medida que p aumenta, hi a
plastificacdo do solo (Figura 3.30). Em outras palavras, estd se introduzindo
uma hipétese simplificadora no modelo;

b) para fins préticos, erros de avaliacdo do k, da ordem de *+50% implicam em
variagdes negligencidveis nos valores dos esfor¢os solicitantes;

c) o valor de k, costuma ser constante com a profundidade para argilas e variar
linearmente com a profundidade no caso de areias;

d) a avaliacdo de kj para a resolu¢do de problemas de engenharia pode ser feita
através de valores sugeridos por observacdes de campo publicadas ou
derivadas de resultados de ensaios de campo;

e) sao sugeridas expressoes para o célculo de k, que se baseiam na geometria da
estrutura de contencdo (especialmente sua altura e de seu comprimento de
ficha) e do valor tabelado de ky; obtido de ensaios com vérios tipos de solos
em placas (paredes) solicitadas horizontalmente com dimensodes padronizadas
(largura e/ou ficha unitarias). Nesse mesmo sentido, Alonso (1989) apresenta

sugestoes de varios autores para o calculo de k; em areias e argilas.

3.11 Alguns Programas para Analise de Paredes Escoradas

Clayton et al. (1993) tecem alguns comentarios sobre a modelagem numérica de sistemas
de contencdes de solo. Comenta-se que nos ultimos anos, a modelagem numérica de estruturas de
contencdo tem se tornado cada vez mais comum. Associada a esta atividade de projeto, vem
ocorrendo um aumento no monitoramento das estruturas durante a constru¢do, além de um
aumento no uso de ensaios mais sofisticados, sejam “in situ”, sejam em laboratério. A
modelagem numérica, embora geralmente mais complexa, tem tornado-se mais freqiiente em

virtude de:
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vantagens de velocidade, permitindo avaliar varias diferentes op¢des de projeto;
a habilidade de fornecer ao projetista previsdes que nao seriam possiveis através de outros
métodos. Em particular, a necessidade de se prever os deslocamentos de solo préximos as

escavacoes em centros urbanos tem sido maior.

O principal objetivo da analise numérica é determinar as pressoes e forcas aplicadas a

estrutura, de modo que esta possa ser dimensionada para resistir aos esfor¢os nas

estroncas/tirantes, além de obter momentos fletores, forcas cortantes e deslocamentos no

paramento. Também, quando possivel, sdo utilizados para determinar os deslocamentos no fundo

da escavacdo e na superficie do terreno contido.

Virios tipos de programas computacionais estdo atualmente disponiveis comercialmente,

que incluem:

Modelos de Molas de Winkler: neste caso, o solo é modelado como uma série de molas
horizontais isoladas ou com alguma forma de interconexdo entre elas (porém Clayton et
al. (1993) nao explica como). Na maioria dos programas, cabe ao usudrio impor limites
ativos e passivos as pressoes/forcas aplicadas a contencdo. Um exemplo deste tipo de
programa largamente utilizado no Reino Unido é o WALLAP, enquanto que uma
implementacio mais sofisticada é proposta pelo programa FREW;

Modelos Continuos: estes incluem aproximagdes pelos MEF, MDF e MEC. No caso do
MEF, a geometria do solo e elementos de suporte (paramento e escoramento) Sao
aproximados por elementos discretos. No caso do MDF, o continuo € dividido em 4reas
entre pontos regularmente espacados. Desta forma, geometrias de solo e estrutura
complexas podem ser prontamente acomodadas. Pacotes computacionais nesta categoria,

que possuem larga utilizagdo em projetos de contengdes de escavacdes no Reino Unido,

incluem CRISP e PLAXIS (MEF), FLAC (MDF) e ICFEP (MEC).
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3.11.1 Analise com o modelo de molas de Winkler

A modelagem mais simples pelo modelo de Winkler trata o paramento como uma barra
vertical com o uso do MEF ou MDF (somente para a parede), freqiientemente com rigidez a
flexdo constante com a profundidade. As forcas (acdes e reacdes) sdo aplicadas em pontos
discretos, através de molas cuja inten¢do € caracterizar o comportamento do solo e por forgas
constantes que aproximam os empuxos limites. De modo a obter uma solucio com boa

aproximacao, € importante que a barra seja dividida em um grande niimero de segmentos.

O solo é, obviamente, um continuo. O caso mais simples de um solo homogéneo
isotropico eldstico linear ainda requer um minimo de 2 parametros para inteiramente defini-lo (E
e Vv, por exemplo). O modelo simples de Winkler com um tnico pardmetro ndo pode, portanto,
representar com absoluta precisao todo o comportamento do solo. No modelo, a rigidez do solo é
caracterizada pelo coeficiente de reacao horizontal do solo kg (geralmente expresso em termos de
forca/drea/deslocamento ou pressdo por unidade de deslocamento [FL>]) o qual multiplicado pela
area de influéncia representa a constante da mola (ky), [FL'I]. A magnitude das for¢as na mola sdao
limitadas pelos valores ativos e passivos em seus varios niveis, de modo que as cargas aplicadas
sdo distribuidas ndo somente devido a rigidez da contenc¢do, mas também ao ‘“escoamento” das
molas. As rigidezes das molas sdo de dificil determinag¢do. Se o paramento for extremamente
flexivel, a aplicacdo de uma carga pontual (uma estronca, por exemplo) leva a deslocamentos
somente na mola oposta ao ponto de aplicagdo do carregamento, enquanto que a teoria eldstica
sugere que o paramento se deslocard até certa distancia a partir do ponto de carregamento para
cada lado, em virtude da redistribui¢do dentro do continuo (isto ocorre porque as molas sao
desacopladas, ndo refletindo o comportamento real de resisténcia ao cisalhamento do solo).
Valores tipicos de faixas de ks podem ser obtidos a partir da literatura, porém, muito cuidado é

necessario.

Outros parametros de entrada para a andlise pelo Modelo de Winkler sdo a tensdao

horizontal inicial que o solo aplica sobre a contencdo, fung¢do do ko, e os coeficientes de empuxo
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ativo (k,) e passivo (kp), 0s quais sdo usados para calcular os valores limites das tensoes efetivas

horizontais.

3.11.2 Alguns pacotes computacionais disponiveis

3.11.2.1 Wallap (Wall Analysis Program)

E um programa largamente utilizado comercialmente no Reino Unido, disponibilizado
pela Geosolve (Londres) e descrito por Borin (1988), apud Clayton et al. (1993). E
especificamente elaborado para o projeto rotineiro de estruturas de contencdo e implementa
varios tipos de cdlculos para o fator de seguranca. Para estimar os movimentos da parede usa o
MEF a fim de modelar o paramento, entretanto, um modelo de molas de Winkler representa o

solo (BOWLES,1974).

O Wallap pode ser utilizado em paredes em balanco, paredes ancoradas e estroncadas. Os
empuxos exercidos na parede pelo solo devem estar restringidos entre os limites ativo e passivo e
o estado inicial de tensdes “in situ” deve ser definido pelo usudrio. O programa permite modelar
o processo de escavacdo, rebaixamento do NA, colocacdo de sobrecarga e a introducido de
estroncas ou ancoragens. Perfis complexos de pressdes d’dgua podem ser definidos. As saidas do

programa contém:

a) fatores de seguranca para o equilibrio limite (para paredes em balanco e com um tnico
nivel de escoramento apenas);

b) deslocamento da parede em fun¢do da profundidade;

c¢) distribuicao de momentos fletores, forgas cortantes e pressdes de solo;

d) cargas nas estroncas e tirantes.

O solo é modelado como linearmente eldstico — perfeitamente plastico, mas a
simplificacdo imposta pelo Modelo de Winkler significa que o paramento é o tnico meio de

distribuicdo de forgas, vez que as molas sdo independentes. Usudrios mais familiarizados com os
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MEF e MDF precisam tomar cuidado, pois sabe-se que o modelo de Winkler ndo leva aos
mesmos resultados de deslocamentos que os dados por estes modelos mais sofisticados. Brooks e
Spence (1992), que comparam os resultados do WALLAP e FLAC (MDF), concluem que
rigidezes menores devem ser utilizadas nos modelos de molas de Winkler, a fim de que os

deslocamentos sejam compardveis com aqueles previstos pelos modelos continuos.

3.11.2.2 Frew (Flexible Retaining Wall Analysis)

Faz parte do OASYS — Ove Arup and Partners (Londres) especialmente desenvolvido
para estruturas de conten¢do de valas. Nao ¢ um modelo continuo, porém usa um modelo de
Winkler modificado (PAPPIN et al., 1986; ¢ VAZIRI, 1992, 1995 e 1996). A analise é conduzida
através da montagem de uma matriz de rigidez representando o paramento e outras duas para os

solos externo e interno (ver item 3.9).

3.11.2.3 Crisp (Critical State Program)

O MEF pode ser utilizado no projeto de estruturas de contencao para se obter um célculo
de elevada precis@o ou a fim de se proceder a estudos paramétricos. Woods e Clayton (1993)
destacam porém uma série de dificuldades na utilizacdo do programa comercial CRISP que

podem ser divididos em:

1) modelagem geométrica e discretizacao da malha;
2) modelo constitutivo e selecdo dos parametros (quao complexo deve ser o modelo
constitutivo);
3) modelagem da escavacdo, instalacdo e equalizacao das pressdes neutras;
4) dificuldades computacionais;
5) obtengdo dos dados de saida necessarios:
e deslocamentos (d);
e momentos fletores (M);

e forcas cortantes (V);
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e forcas nos escoramentos (F).

Todos os solos exibem um comportamento “ndo recuperdavel”, isto €, de plastificacdo
acima de certos niveis de tens@o ou deformacdo. Para andlises em tensdes efetivas, o critério de
plastificacio de Mohr-Coulomb € comumente utilizado, inclusive no programa CRISP, bem
como outros que se valem do MEF. Como observado por Burland (1978), hd muito pouca
vantagem em conduzir uma anélise elasto-plastica ndo linear se as tensdes iniciais sdo incorretas.
A este respeito, Woods e Clayton (1993) salientam que K, costuma ser particularmente dificil de

se medir ou estimar ao longo de toda a profundidade de interesse.

3.11.3.4 Estwin (Andlise de Estacas Carregadas Lateralmente através do Modelo de

Winkler)

O programa ESTWIN - nome constituido da abreviacao de EST, estacas e WIN, Winkler
de autoria de Barros (1991a e b) - € um sistema de andlise de estacas submetidas a carregamentos
laterais, tanto no seu topo quanto ao longo do fuste, que determina os deslocamentos e esforcos
na estaca e modela o solo circundante como uma sucessao de “molas”, segundo o modelo
proposto por Winkler. Essa modelagem € feita automaticamente pelo programa a partir de dados
das camadas de solo fornecidos pelo usudrio e inseridos em telas de dados mostradas pelo

programa.

As molas utilizadas na andlise apresentam caracteristicas especiais que as diferenciam das
utilizadas por outros sistemas mais simples. Em primeiro lugar, a andlise estrutural é feita
utilizando a teoria de grandes deformacgdes, ou seja, os deslocamentos t€m influéncia no efeito
dos carregamentos. Esta consideracdo conduz a um problema geometricamente ndo linear que
deve ser resolvido por métodos iterativos. Em segundo lugar, a natureza ndo linear do problema e
o método de solucdo empregado, possibilitam a imposicdo de limites para a tensdo nessas molas,
tornando possivel a simulagdo do comportamento do solo, tanto inferior (limite ativo), quanto
superior (limite passivo), sendo, desta forma, possivel simular o comportamento do solo tanto a

tracdo quanto a compressdao (Nao linearidade fisica). No entanto, para que estes limites tenham
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correspondéncia com o comportamento real, € necessdria a inclusao das tensdes iniciais do solo
devidas ao estado em repouso (ko). Este efeito € incluido através da imposi¢do de um certo
encurtamento inicial as molas. Assim, elas sdo pré-comprimidas antes de serem colocadas em
posicdo. As molas sdo representadas por elementos de barra de trelica em que a drea da secdo
transversal e o comprimento siao calculados para corresponderem ao ky especificado para o solo.
O modelo estrutural adotado e o método de solucdo empregado possibilitam a simulacdo de

cargas laterais distribuidas ao longo da estaca, como ocorre em estaca passiva.

A estaca, por sua vez, ¢ modelada como uma série de elementos de pdrtico plano, capazes
de transmitir esforcos de cisalhamento e momentos, além de forcas normais. Esses elementos sao,
porém, equacionados segundo a teoria mais tradicional de pequenos deslocamentos e pequenas

deformacdes.

A juncdo desses elementos € feita através de um algoritmo similar ao empregado em
programas de elementos finitos, apresentando, porém, ndo linearidade, tanto geométrica quanto

material (fisica).

Dessa forma, o sistema de equacdes a ser resolvido tem cardter ndo linear e a sua solucdo
requer o emprego de métodos iterativos. O programa ESTWIN emprega um algoritmo do tipo
“Quase-Newton”, usado normalmente em problemas de otimizacdo nessa tarefa. Este algoritmo

busca um minimo local a energia potencial total do sistema estrutural.

O programa ESTWIN faz a geracdo automdtica dos elementos que compdem o sistema
estrutural equivalente ao problema inicial descrito nos dados digitados pelo operador. Essa
geracdo, também chamada de pré-processamento agiliza muito a operagdo do programa
diminuindo o nimero de dados a serem fornecidos e eliminando os calculos manuais das
caracteristicas dos elementos que sao necessarios quando da utiliza¢do de programas tradicionais
de andlise estrutural. Porém, esse pré-processamento restringe a gama de situacdes que podem ser
analisados dessa forma. Isto impede que casos menos comuns possam ser analisados com a

utilizagdo desse instrumento.
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No entanto, o programa ESTWIN oferece a op¢ao de se fornecer os dados completos a
partir de arquivos do tipo “.dat”, o que possibilita a andlise de casos menos comuns. Estes
arquivos podem ser criados com a utilizagao de editores de programa ou mesmo serem adaptados

de arquivos gerados pelo proprio programa ESTWIN.

Os arquivos do tipo “.dat” sdo utilizados para se proceder a andlise de problemas que de
alguma forma nao se adaptam a interface existente no programa. Um exemplo simples € quando a
secdo da estaca ndo € constante ao longo de todo o comprimento. Neste caso, pode-se gerar um
arquivo “.dat” a partir de dados digitados na telas de dados como se a secdo fosse constante e
depois alterar o conteido do arquivo gerado utilizando um programa de edicdo de textos. Feito

isto, pode-se carregar no programa os dados deste arquivo e proceder a andlise.

No caso de sua utilizagdo para analisar paredes de contencdo, uma série de manipulagdes é
necessdria. Pode-se, por exemplo, alterar os valores de k; ao nivel de cada n6 da parede quando as
condic¢des do solo assim requererem. A principal alteracdo ao se analisarem paredes de contengao
que deve ser realizada, no entanto, consiste na retirada dos elementos (ou exclusdo de suas

propriedades) representativos das barras do trecho escavado de solo.

Assim sendo, a partir destas consideragdes, o programa ESTWIN ¢ utilizado em um
comparativo com o programa oriundo do método de cdlculo proposto neste trabalho, conforme
mostrado em detalhes no Capitulo 5. Deve-se, no entanto, salientar-se que a utilizacdo do
ESTWIN para esta tarefa precisa ser considerada com certas restri¢des, pois este programa além
de ndo ter sido concebido para a andlise de paredes de conten¢do, segundo seu autor, ndo houve

uma larga utilizacdo pratica a qual permitisse afirmar que ele esteja funcionando sem incorrecdes.

3.11.3.5 Deep (Determinaciao Evolutiva de Esforcos em Paredes)

Este programa realiza uma simulac¢do de cada uma das fases de execugdo da obra e, em

cada fase, calcula:

e deslocamentos da parede;
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e esforgos solicitantes na parede;
e esfor¢cos normais nas estroncas e nos tirantes;

e pressdes do solo sobre a parede.

Ao final das fases simuladas, o programa imprime um resumo de todas elas.

E destacado como possiveis expansdes ou complementagdes necessdrias ao programa a
consideracdo de variacdo de temperatura sobre as estroncas e a consideracdo de perdas de

protensao em tirantes.

E utilizado armazenamento em banda para a matriz de rigidez do sistema. Os solos
externo e interno possuem para a mesma cota, as mesmas propriedades (camadas horizontais de

solo). A dgua € considerada com distribui¢do hidrostatica.

Se ocorrer impossibilidade do estabelecimento do equilibrio dos elementos havera

interrupg¢do do processamento com impressdao de mensagem explicativa.

O programa calcula a fracdo do carregamento, equivalente a fracdo dos deslocamentos,

absorvida pelo sistema estrutural, em uma iteragcao (subfase), sendo:

e “teta_t”: acumulador das fracdes de carregamento absorvidas em cada iteracdo
(resolugdo do sistema), inicializado com valor zero em cada fase;

e “teta”: fracdo do carregamento absorvida em uma iteracdo (subfase).

Nao hé plastificacdo dos tirantes e estroncas (apenas considera-se o ndo funcionamento a

compressao e tragdo, respectivamente).

Admite-se a plastificacdo de mais de um elemento por subfase (molas que nao definiram

“teta”, porém estdo muito proximas de plastificarem).
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O programa calcula o recalque diferencial aproximado nas proximidades, o FS da ficha e

as pressoes de solo sobre a parede.

3.11.3 Comentarios sobre a programacao

Brooks e Spence (1993) (que comparam WALLAP e FLAC) e Ward (1993) (que compara
WALLAP e FREW) apontam que em ambos 0s casos os valores previstos dos deslocamentos sao
bem maiores do que os medidos. E evidente que hd dificuldades na determinacio das rigidezes
das molas para a andlise pelo Modelo de Winkler e do Médulo de Elasticidade para a anélise

continua.

Tamaro et al. (1993) comparam métodos de andlise de estruturas de contencdo em solos
de argilas moles e rigidas. Argumentam que modelos baseados no Modelo de Winkler apresentam
vantagens sobre métodos mais sofisticados como, por exemplo, o MEF. Ilustra-se que os
momentos fletores, forcas de cisalhamento e cargas nas estroncas nao sdo particularmente
sensiveis a escolha do médulo de reacdo horizontal do solo. No entanto, com relacdo aos
deslocamentos da contencao (e conseqiientemente do solo) a sensitividade é maior com relacdo a

escolha de k.

Monnet et al. (1985) apresentam o estudo de uma secio da escavagdo para a constru¢do do
metropolitano de Lyon, Franca. A secdo estudada foi equipada para medir os deslocamentos e
momentos fletores destas paredes-diafragma. A comparagdo entre os resultados experimentais e
os resultados obtidos pelo Modelo de Winkler (programa RIDO), mostra as limitagdes desta
hipétese. Para o mesmo local, um cdlculo baseado no MEF foi conduzido com uma lei de
comportamento do solo que necessita apenas de 5 constantes e hipéteses de elasticidade e work-
hardening. Uma boa concordincia € obtida entre os resultados dos modelos e aqueles medidos
experimentalmente. Os autores concluem que a diferenca entre os resultados da teoria de Winkler
e aqueles medidos se deve principalmente a ndo consideragcdo das tensdes de cisalhamento entre
solo e estrutura no calculo. Os cdlculos através do MEF que levam em consideracdo uma lei que

rege o atrito solo-estrutura geram melhores resultados. Os autores concluem que o programa
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RIDO, baseado no Modelo de Winkler, ¢ uma ferramenta operacional pouco custosa. Ela
necessita, no entanto, da determinacdo de um parametro dificil de ser obtido (ks - médulo de
reacdo horizontal do solo) e também necessita de uma corre¢cdo empirica na rigidez da parede
para que os resultados sejam coerentes com os medidos. Os célculos usando o MEF e com a lei
de comportamento adotada para o solo proposta pelos autores implicaram em bons resultados
usando dados obtidos de ensaios tradicionais (ensaio de cisalhamento direto e ensaio
pressiométrico). As comparagdes realizadas mostram a importancia da correta descricdo do
comportamento da interface solo-estrutura. Entretanto, o tempo necessario € o auto custo dos
calculos pelo MEF, fazem com que estes sejam utilizados apenas quando o trabalho envolvido é

de grande importancia, concluem.

Brooks e Spence (1993) comparam os valores obtidos do monitoramento com dois
programas comerciais WALLAP (Modelo de Winkler) e FLAC (MDF). Como geralmente ocorre,
ambos os programas prevéem deslocamentos superiores aos medidos, principalmente na regidao
superior da contengdo. Os referidos autores concluem - a partir deste e outros estudos com retro-
andlises - que isto decorre de uma adogdo de valores excessivamente conservativos para a rigidez

do solo, por isso, deve-se utilizar rigidezes maiores.

Os autores observam que os valores previstos superam os medidos por um fator dois e que
um aumento em trés vezes no mdédulo de reagdo horizontal do solo € necessario para se chegar a
uma boa aproximacao com os valores medidos. Este procedimento também faz com que as forcas

nas estroncas e tirantes se aproximem dos valores medidos.

Ching (1985), afirma que a distancia entre molas que representam o solo ndo deve ser
inferior a 30 cm. Essa distancia é sugerida em vista da realiza¢do de inimeros processamentos em
que foram empregados valores inferiores a 30 cm, apds o que, a melhoria do resultado obtido ndo

justifica o custo adicional dispensado no célculo.

Em vista da simetria da matriz de rigidez global da viga, somente o tridngulo superior

definido a partir dos elementos das diagonais € armazenado. Para economizar a0 maximo o uso
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de memoria computacional, o mesmo tridngulo é compactado na forma de matriz [2N,4], onde 4
¢ a largura de semi-banda e N o nimero de nds. Essa compactacdo € feita deslocando-se os
elementos de cada linha do tridngulo até que o primeiro elemento da linha, que era o da diagonal,

ocupe a primeira coluna da matriz de rigidez global.

A compactacdo € desejavel no sistema de equagdes ndo linear {K[d]}{d}={F}, onde
{K[d]} é a matriz de rigidez global, fun¢io dos deslocamentos {3}, e {F} € o vetor carregamento,
pois requer uma atualizac@o (dos elementos da diagonal) constante da matriz de rigidez em cada

uma das iterag¢des, em virtude da plastificacdo dos elementos do solo.

Inicialmente sdo fornecidas ao programa de Ching (1985) as caracteristicas fisicas do solo
(angulo de atrito, coesdo, peso especifico, coeficiente de reacdo eldstico etc.) e as geometrias

(cota inicial e final de cada camada, o nivel do lengol fredtico etc.).

Ao se plastificar, o solo se desloca sob forca constante e deixa de ser um elemento ativo
no sistema estrutural. Em conseqiiéncia, a sua rigidez serd removida da matriz de rigidez global
do sistema e sua acdo serd substituida por uma for¢a constante aplicada na parede, dada por F, ou
F,. Porém sabe-se que existe um comportamento irreversivel de deformagdo e a seu ciclo de
caminhamento di-se o nome de histerese, sendo muito importante na avaliacdo do deslocamento

da parede nas fases de construgdo.

Uma vez montada a matriz de rigidez global da estrutura e o vetor de carregamento
relativo a uma fase, procede-se a resolu¢do do sistema de equacdes ndo-linear, em virtude da
plasticidade do solo. Sendo {K[d]} a matriz do sistema estrutural ¢ {F} o vetor de carregamento,

a resolugdo do sistema de equagdes:

{KI[3]}{8}=({F} (3.13)

fornece os deslocamentos da viga continua.
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Para a solucdo do sistema de equagdes, Ching (1985) utiliza-se do “Método de Eliminacao
de Gauss”. Entretanto, em face da plasticidade do solo e ndo-resisténcia das estroncas a tracdo e
dos tirantes a compressdo, recorre-se ao processo iterativo baseado no “Método de Newton-

Raphson Modificado™.

Uma vez obtidos os deslocamentos, sdo calculados os esfor¢os solicitantes da parede e
dos escoramentos, bem como das pressdes do solo. Com isso tem-se uma fase resolvida.
Repetindo-se o processo, até que as demais fases sejam completadas, resolve-se o problema por

completo. Ching (1985) faz um breve comentério sobre o critério de convergéncia admitido.

Na maioria dos modelos existentes na bibliografia, esse comportamento eldstico de
linearidade unica € traduzido no grafico P x d (onde P € a forca na parede e d € o deslocamento da
parede), por uma reta que liga dois estados limites do solo passando por uma forca em repouso
Pog como mostra a Figura 3.32. Essa simplificacdo obriga a abandonar o valor mais realista de
repouso Pop. Nesta figura, a reta EBC (reta empregada correntemente para representar o
comportamento eldstico do solo) tem um coeficiente de inclinacdo k; constante e a forca
(empuxo) em repouso Ppg. As retas ED e DC com coeficiente angular kya € kyp, respectivamente,
e a forca em repouso Pop, de uma forma bilinear entre estados ativo e passivo, representam o
comportamento eldstico do solo no modelo de Ching (1985) que amplia a possibilidade de

empregar uma tensdo em repouso mais proxima da realidade.
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FORCA NA PAREDE

DESLOCAMENTO
A -

>

>U

£ Dpc
Figura 3.32 - Diagrama forca x deslocamento de um elemento de solo considerando um tnico
coeficiente de reacdo eléstico horizontal (reta EBC) ou dois coeficientes de reacao eldstica

horizontal (reta ED e reta DC)
FONTE: Ching, 1985, p. 73.

Na linha de processo incremental de carga é que se baseia a rotina implementada no
método de cdlculo proposto nesta Tese. Conforme Tufaile et al. (1983) e Venkatraman e Patel
(1970), valendo-se da Teoria da Plasticidade, enuncia-se que a um vetor de cargas [P] aplicado a
estrutura corresponde um outro, S¢[P], que representa o colapso da estrutura. Entre [P] e S¢[P]
podem ocorrer plastificacdes localizadas que ndo impliquem o colapso total da estrutura, mas sim
local, em que um elemento deixa de colaborar com sua rigidez. Esta situacdo também pode
significar o surgimento de uma rétula pldstica. E possivel ocorrer tais condi¢des de plastificacio
antes mesmo do valor 1[P] ser atingido, isto é, O[P], com 6 < 1. O método Passo-a-Passo
proposto, faz uso de tal conceito. A carga total em uma determinada fase € aplicada em parcelas,
para cada uma das quais ocorre a plastificacio de uma mola. Dentro de uma condi¢ao
determinada de AP; e Ad; (subfase) a estrutura comporta-se elasticamente. Para cada nova iteracao
a matriz de rigidez precisa ser atualizada. Para um grande niimero de molas o processo pode
tornar-se lento, a menos que algum critério aproximativo seja implementado, alids como ocorre

com o DEEP, no entanto, a precisdo do método € bastante satisfatoria.
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Em trabalho recente, Kort (2003) apresenta resultados provenientes de sofisticacdes

implementadas a partir do Modelo de Winkler.

E descrita a modelagem do solo, a solug¢do para uma parede elasto-pldstica (rétula
plastica) e uma parede com uma secdo assimétrica sujeita a flexdo em duas direcoes (flexao

obliqua). A teoria ¢ implementada em programas computacionais.

Andlises com rétulas plasticas sdo importantes porque envolvem a possibilidade, afirma o
autor, de uma redugdo de até 30% na se¢ao geométrica do material. No exemplo apresentado em
seu trabalho, conseguiu-se uma redu¢do de 14% no momento fletor maximo. J4 a ferramenta para
estudar flexdo obliqua pode ser usada para investigar a possivel perda de rigidez nas estacas-

prancha.

Nos ultimos 25 anos, programas computacionais para projeto de estruturas de contencao
baseados no Modelo de Winkler vém sendo desenvolvidos. Este modelo é bem aceito na pratica
de dimensionamento de estacas-prancha, pois permite ao projetista uma andlise da interacdo solo-
estrutura, nao demanda muito tempo para o processamento e permite considerar casos complexos
com vdrios estdgios de escavagdo e pontos de escoramento, com ou sem cargas iniciais. Uma
limitacdo importante dessa implementagao € que o solo € modelado como molas desacopladas.
Esta limitacdo € ficil de ser compreendida quando se considera uma parede com rigidez nula
carregada com uma forca concentrada. No modelo, a forca vai solicitar apenas uma mola e nao as
suas vizinhas e, portanto, os efeitos reais que ocorrem no solo devido a distribui¢do das tensoes
(espraiamento) e ao arqueamento nao sdo levados apropriadamente em conta. Apesar disto,
afirma Kort (2003), o Modelo de Winkler € uma ferramenta poderosa para o célculo de parede de

estacas-prancha.

E mencionado que a determinacdo de k, ou o equivalente “stroke” deve vir da experiéncia
do projetista, preferencialmente com a ajuda de medidas de campo, uma vez que ndo existe

relacdo direta com o médulo de deformagao longitudinal do solo.
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Ja com relacdo a flex@o obliqua, o solo é modelado com molas laterais e transversais, kyx €
Kny. A mola lateral, kyy (tradicionalmente considerada no Modelo de Winkler), € usada para
modelar como o solo é carregado ou descarregado e a mola transversal, kpy, € usada para modelar

o solo ao ser sujeito ao cisalhamento.

Dois programas computacionais baseados no Modelo de Winkler foram desenvolvidos
para estacas prancha de aco: Plaswall e Skewwall. Plaswall é baseado no Modelo de Winkler e
considera que rétulas plasticas sdo geradas quando o momento maximo admissivel € excedido na
parede. Skewwall também baseia-se no Modelo de Winkler, porém a flexdo € considerada nas

duas direcoes.

Kort (2003) apresenta um exemplo de aplicagdo do Plaswall que no Capitulo 5 desta Tese
€ comparado com alguns resultados do método proposto. Como era previsivel, quando se permite
o aparecimento de rétula plastica, o valor do momento fletor médximo que solicita a parede

diminui.

Na aplicag¢do do Plaswall quatro diferentes teorias de empuxos de terra foram utilizadas
nos calculos para a determinag@o de k,, ko € k;, e comparados com o MEF, com e sem rétula
plastica. Observa-se que, quando se considera o surgimento de rétulas plasticas, os resultados sao

proximos dos da teoria de empuxos de solo de Brinch Hansen (1958).

Na aplicag¢do do Skewwall a efetividade de medidas estruturais construtivas para reduzir a
flexdo obliqua € investigada e comparada com o programa em 3D Diana de elementos finitos.
Ambos fornecem resultados compardveis para o exemplo estudado. Pode-se concluir a partir dos
resultados calculados que a rigidez estrutural de uma parede em balango pode ser aumentada pela
aplicacdo de uma viga (longarina) na cabeca das estacas-prancha, por outro sistema de restricao
lateral ou através da soldagem dos perfis que constituem a parede a medida que a escavacdo se

processa.
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3.12 Efeitos de Temperatura

Os efeitos de temperatura sobre as estroncas e paredes afetam as cargas nas estroncas. Os
efeitos sobre os niveis de tensdes no solo e os deslocamentos decorrentes sao muito pequenos.
Estes deslocamentos pequenos justificam o comportamento eldstico do solo observado por
Massad (1978). Aparentemente € a parede que contribui preponderantemente com sua rigidez

para suportar o aumento de esfor¢os advindos das estroncas.

3.12.1 Efeito da temperatura sobre as estroncas de sistemas de escoramentos

As observagdes experimentais em trechos ao longo da Linha Norte-Sul do Metrd de Sao
Paulo revelaram a importancia da temperatura nos empuxos sobre escoramentos de valas. A
influéncia é tal que chega a duplicar a resultante das cargas sobre as estroncas provenientes da

pressdo de terra e do encunhamento.

A preocupacio com o efeito da temperatura € relativamente recente, remontando a década
de 60, segundo Massad (1978), e introduz uma nova varidvel no dimensionamento de
escoramentos. Trata-se da variacdo dos incrementos de temperatura nas diversas estroncas, em
profundidade, que depende do angulo de incidéncia dos raios solares, da presencga de anteparos ou

edificacOes nas proximidades da vala, das condicdes de ventilagcdo, entre outros fatores.

Evidéncias empiricas quanto a linearidade da resposta carga-temperatura levaram a
constru¢do de um modelo matematico, que faz recorréncia ao Método dos Elementos Finitos, e
que permitiu aquele autor identificar os fatores condicionantes dos gradientes de carga-

temperatura.

A fixacdo dos modulos de deformabilidade do solo foi feita através de retroandlise do
comportamento de valas instrumentadas, pois os resultados de ensaios de laboratério conduziram

apenas a tendéncias de variacdes com a profundidade.
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O autor introduziu o conceito de envoltéria dos gradientes maximos, computados dentro
de uma faixa experimental de variacdo dos incrementos relativos de temperatura nas estroncas
dos diversos niveis. Embasadas nesta teoria, foram estabelecidas formulas praticas para o cédlculo
dos gradientes maximos, aferidos empiricamente, tanto para escoramentos com paredes flexiveis
quanto rigidas. Mostra-se como estas formulas possibilitam a inclusdo do efeito da temperatura

no dimensionamento de escoramentos de valas.

A influéncia da dilatacdo térmica das estroncas em escoramentos de valas ndo costuma ser
citada em trabalhos técnicos publicados e muito menos € levada em conta em projetos, de acordo

com Massad (1978).

Nas medidas realizadas na Sec¢do Experimental 1 do Metrd de Sdo Paulo, objeto do
trabalho de Sousa Pinto et al. (1972), observou-se que as cargas nas estroncas praticamente

duplicavam de valor quando a temperatura passava de 13°C para 41°C (médxima observada).

Chapman e colaboradores, segundo Massad (1978) idealizaram um modelo matematico
bastante simples para o cdlculo do efeito da temperatura, supondo que em cada extremidade das
estroncas o solo e a parede atuam como uma mola, cuja forca pode ser calculada através da
expressao (3.14), que pode ser facilmente deduzida. Assim, sendo AT a variacdo da temperatura
na estronca; E,, S,, o e £, 0 mdédulo de deformabilidade, a drea da secdo transversal, o coeficiente
de dilatagcdo térmica e o comprimento da estronca, respectivamente; e AC o incremento de carga

induzido, pode-se escrever:

AC E .S a
1+2—22
Lk

onde k ¢ a rigidez das molas, dada por
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(3.15)

o | H

No entanto, esta formulagdo simplificada ndo retrata com fidelidade o problema a ser

investigado.

Em algumas Se¢des Experimentais foi possivel observar o comportamento da vala em
estdgios intermedidrios da escavacgdo, entretanto, em geral, as medidas referem-se mais a periodos
correspondentes as fases de final de escavagdo e de reaterro. Assim, toda a teorizagdo conduzida
por Massad (1978) foi baseada apenas nas fases de escavacdo instrumentadas, isto €, que tinham
dados disponiveis. J4 um programa que se vale do célculo evolutivo, como o Método Analitico

Unidimensional aqui proposto, permite que todas as fases sejam estudadas.

Desde o inicio do programa de observacdo das Secdes Experimentais constatou-se a
inexisténcia de fendmenos de histerese, isto é, num mesmo estigio de escavacdo, em ciclos
sucessivos de variacdes, para as mesmas temperaturas mediam-se as mesmas cargas. Ademais, os
incrementos de tensdes impostos ao solo escorado pela dilatagdo térmica das estroncas eram
baixos e adicionavam-se as tensdes que, num dado estdgio da escavagdo, geravam o empuxo de

solo contra a parede de escoramento.

O exposto sugere a possibilidade de se admitir o solo, da mesma forma que a parede,
como um meio linearmente eldstico em que o moédulo de deformabilidade deve corresponder a
um carregamento ciclico repetido, face a prépria natureza do fendmeno em estudo e assim foi
modelado através do MEF. J4 no Método Analitico Unidimensional baseado no modelo de
Winkler, este comportamento eldstico para um mesmo estidgio de escavacdo pode ser esperado
para o solo quando este se encontra num limite plastico e a solicitacdo é em outro sentido e
quando ele estd no limite eldstico e ndo ultrapassa este limite. J4 em outras condicdes, pode-se
esperar um comportamento com histerese. Porém € de se prever que isto deva ser raro, face a

afirmacio de Massad (1978) de que a alteracdo nas tensdes no solo devido aos efeitos térmicos é

muito pequena.
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A fim de compreender melhor a influéncia dos diversos fatores na problematica da
resposta carga-temperatura, um modelo matemdtico foi construido. As hipdteses adotadas e

incorporadas ao modelo foram:

a) meios isotropicos e linearmente eldsticos, sem movimentos relativos (horizontais e
verticais) no contato entre a parede de escoramento e o solo, pois as estruturas de
arrimo ja suportavam o empuxo de terra;

b) paredes de escoramento, tanto as flexiveis quanto as rigidas, simuladas através de
paredes continuas equivalentes, isto é, com mesma rigidez a flexao;

c) estroncas assimiladas a elementos de barra, articuladas nas extremidades e solicitadas
apenas por for¢as axiais;

d) vigas de distribui¢do, dispostas horizontalmente entre as estroncas e as paredes de
escoramento, com rigidez infinita; e

e) problema bidimensional, isto €, estado plano de deformacdo, sendo nulas as

deformacdes na dire¢cdo do comprimento da vala.

A questdo da rigidez das vigas de distribui¢do encontrou subsidios em problema andlogo
referente a0 comportamento de trilhos submetidos a carregamentos estdticos. Quando o
espacamento em planta entre estroncas ndo supera a 2,5 m, a carga linearmente distribuida pelas
vigas desvia-se do seu valor médio de menos de 10 %. Em outras palavras, as vigas de
distribuicdo nestas condi¢cdes podem ser consideradas como infinitamente rigidas. Alids, tais
consideracdes a respeito destas vigas, também chamadas de longarinas, podem ser estendidas
para todos os modelos de cdlculo citados nesta Tese, inclusive o Método Analitico

Unidimensional que estd sendo analisado.

Inicialmente, ndo se levou em conta o efeito da temperatura na parede de escoramento
que, se for rigida, pode introduzir acréscimos de carga nas estroncas de até 16 % dos valores que
surgiriam s6 por efeito da sua dilatacdo térmica. Massad (1978) mostra este fato e mais, que os
incrementos desta origem, para paredes continuas flexiveis, sdo despreziveis. Assim, em primeira

aproximacao e por simplicidade, ignorou-se este efeito no modelo matemaético; mais adiante, no
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item 3.12.2, mostrar-se-4 como incorpora-lo, de uma forma simples e indireta, para as paredes

rigidas (ndo promovendo a diminui¢do dos G , que sdo os gradientes maximos esperados para

o nivel i de estroncamento).

O roteiro para o célculo dos gradientes de carga-temperatura pode ser resumido da

seguinte forma:

a)

determina-se, através do Método dos Elementos Finitos (meio isotrépico e eldstico), os
valores dos deslocamentos §;; (os valores dos &; (deslocamento do ponto onde a i-
€sima estronca toca a parede, se a j-ésima for dado um acréscimo de temperatura de
1°C) e §;i (deslocamento do ponto onde a j-ésima estronca toca a parede, se a i-ésima

estronca for dado um acréscimo de temperatura de 1°C));

b) forma-se a matriz U dos gradientes basicos:

c)

d)

2E,S, .
uy =—%8U para i# | (3.16 a)
l
u, = 2B EL’S (%—sﬁj (3.16 b)

onde ¢, S,, E, e & s@0 o comprimento, a drea da secdo transversal, o médulo de
deformabilidade e o coeficiente de dilatacdo térmica do ago, respectivamente. Os J;;

sdo deslocamentos horizontais, sendo U=Huij , onde u;; € o gradiente basico de

carga-temperatura, isto €, a forca exercida pela i-ésima estronca contra a parede,
.o, . . 0

quando apenas a j-ésima estronca sofre um incremento de temperatura de 1°C;

as for¢as C que as estroncas exercem contra a parede de escoramento sdo calculadas

através da expressdo C=UT, em que C e T sdo os vetores dos AC, e AT, ;e

AC,
por meio da expressdo (G, =A—T‘), tem-se os valores dos gradientes de carga-

1

temperatura procurados.
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O modelo matemadtico proposto permite identificar os fatores que mais influem nos

valores dos gradientes de carga-temperatura, quais sejam:

a) os incrementos relativos de temperatura (AT) nos diversos niveis de estroncamento e
sua distribui¢do;
b) arelacdo entre a rigidez a compressdo das estroncas e a do solo, através do parametro

a a

t!

S

n= E , sendo Eg 0 médulo de deformagdo longitudinal do solo, £ 0 comprimento

da estronca e t 0 espagcamento entre elas;

c) arigidez relativa da parede de escoramento, por meio do pardmetro & = E_p ;€
a

d) a geometria do conjunto vala-sistema de escoramento, isto €, sua largura e

profundidade, o nimero de estroncas e o seu posicionamento na vertical.

Constatou-se que para & variando no intervalo 1/10 a 1/5, os gradientes diferem muito

pouco entre si, 0 mesmo sucedendo no intervalo 1/1200 a 1/400. Isto justifica a separacdo em dois

grupos, o das paredes rigidas e o das paredes flexiveis, com a conseqiiente elimina¢ao da varidvel

€.

Massad (1978) verificou a dificuldade de interpretacao analitica dos resultados anteriores,
superada, para fins praticos, com a introducdo do conceito de gradientes maximos de uma vala
escorada. Estes vém a ser os mdximos valores dos gradientes, em cada nivel de estroncas,
calculados através das expressoes 3.17, para todas as possiveis combinagdes do vetor T (vetor dos
incrementos relativos de temperatura) variando dentro da drea delimitada da Figura 3.33, obtida
experimentalmente. Estes gradientes e as suas envoltdrias sdo a base para o desenvolvimento de
férmulas praticas para a inclusdo da parcela do efeito da temperatura nas cargas de projeto das

estroncas.
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Figura 3.33 - Faixa de valores extremos adotada para os incrementos relativos de temperatura, em

Para atingir os objetivos manifestados anteriormente, correlacionou-se os

funcao da profundidade

FONTE: Massad, 1978, p. 47.

gradientes

maximos adimensionalizados, que ocorrem nas estroncas do ultimo nivel, com o parametro 1.

Pode-se tomar, com certa margem de seguranca, a seguinte expressdo para paredes

flexiveis:

_0,5E,S,a
1+2n

max

e para paredes rigidas:

(3.17 a)
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0,5E,S.
max =T o (3.17 b)
1+0,57

Sa

onde =
n=Po

(3.17¢)

sendo P fungdo do tipo de solo (argilas porosas vermelhas, 3 = 6; solos variegados, = 3; e

argilas rijas vermelhas, B = 4,5), D a altura da escavacdo e £ o comprimento das estroncas.

Pode-se escrever, para paredes flexiveis, que:
max di
G™ =G, ——E,S,a (3.18)
140

onde G™ € o gradiente mdximo na i-ésima estronca, distante d; da tltima delas, que apresenta

um gradiente maximo igual a Gy,x. Para paredes rigidas G™* € tomado sempre como sendo igual

a Gpax para levar em consideracdao os efeitos advindos da dilatacdo térmica da parede de

contencdo, ou seja, nao ha reducgio.

Como se sup0Os que a vala ja estd escavada quando intervém o efeito da temperatura, um
elemento de solo escorado € solicitado através de esforcos repetitivos, apds eventual alivio da

tensao lateral de repouso.

E oportuno destacar que no roteiro para o cdlculo dos gradientes de carga-temperatura,
anteriormente apresentado, a condu¢@o do passo “uma geometria” deve estar definida e do passo
“uma envoltdria de incidéncia de temperatura” também precisa estar definida. Como a proposta
de Massad (1978) era gerar férmulas préticas para levar em conta os efeitos de temperatura sobre
o escoramento de valas, foi necessario introduzir uma certa “dose de empirismo”, (definindo
envoltorias que cobrissem razoavelmente bem os dados necessdrios aos passos mencionados).
Com o Método Analitico Unidimensional, que conduz o cédlculo de uma maneira bem distinta,

estes problemas ndo ocorrem.
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3.12.1.1 Reparticao das cargas medidas nas secoes experimentais de paredes em 3 parcelas

(encunhamento, empuxo de solo e dilataciao térmica das estroncas)

De um modo geral tem-se, numa vala escorada com n niveis de estroncas:
C,=CL+E,+G,(T} -T)) (3.19)

onde C;é a carga atuante na j-ésima estronca (j = 1 a n) na temperatura maxima; C, e E; sdo as
parcelas de cargas devidas, ao encunhamento, j4 aliviado, e a0 empuxo de terra propriamente

dito, respectivamente; G; € o gradiente de carga-temperatura relativo a j-ésima estronca; T, e

T!sdo as temperaturas maxima e minima, respectivamente, relativas a j-ésima estronca.

Dos resultados obtidos por Massad (1978) verifica-se que, grosso modo, menos de 20 %
das cargas sdo devidas ao encunhamento; 50 % ao efeito da dilatacdo térmica das estroncas e
pouco mais de 30 % sao oriundas do empuxo de terra, ou ainda, que o efeito da temperatura tende

a dobrar a carga total devido ao empuxo de terra mais encunhamento.

Finalmente, o processo de cdlculo proposto por Massad (1978) pode ser desmembrado em

duas etapas:

a) determina¢cdo do empuxo de terra em cada estronca, através de diagramas de pressoes
aparentes e de suas envoltdrias, obtidas experimentalmente; ou por meio da
distribuicdo simples e aproximada do empuxo total, também aferido empiricamente; e

b) incorporagdo do efeito da dilatacdo térmica das estroncas, calculadas multiplicando-se
os gradientes de carga-temperatura pelas mdiximas diferencas de temperatura

esperadas.

Nao foram consideradas sobrecargas de qualquer tipo, nem empuxos hidrostiticos em

trincas de tra¢do, que eventualmente surgem na superficie de solos escorados.
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Foram estabelecidas férmulas praticas para o cdlculo de n (expressao 3.17 c¢), que teve a

sua defini¢do estendida para a realidade concreta das camadas de solos heterogéneos, bem como

para a determinagdo dos gradientes maximos.

Niyama et al. (1982) apresentam os resultados obtidos através de instrumentacdo e
andlises simples do comportamento de uma escavacao de vala escorada, executada em solo mole
na Baixada Santista. Tal estudo permitiu obter as deformacdes da parede e avaliar a influéncia da

temperatura nas cargas das estroncas.

Observa-se, sistematicamente, que as méximas deformacdes, em qualquer das fases,
sempre ocorrem proximas ao nivel do fundo temporario da vala, atingida em cada situacdo, o que

concorda com os resultados da literatura.

Observa-se que as temperaturas medidas nas estroncas se aproximam da temperatura

ambiente somente durante a madrugada.

Nas valas escavadas para a construcdo do Metr6é de Sao Paulo, as cargas chegam a dobrar
por efeito de temperatura. O mesmo ndo ocorre para os solos da Baixada Santista, pois a
contribuicao do efeito de temperatura nas cargas suportadas pelas estroncas €, em média, 11%.
Isto decorre de dois fatores. O primeiro, de menor importancia, estd associado a situacao de uma
menor rigidez apresentada pelo solo da Baixada. J4 o segundo, de maior importancia, € devido
aos maiores empuxos de solo quando este € menos resistente. Neste caso, a parcela de efeito de

temperatura perde importancia relativa.

3.12.2 Efeito da temperatura em paredes de sistemas de escoramentos

Rémy et al. (1974), apud Massad (1978), fazem mencdo ao efeito da temperatura nas
paredes diafragmas de sistemas de escoramento, que introduziria acréscimos de cargas nas
estroncas dos niveis intermedidrios. Estes acréscimos devem ser superpostos aqueles provenientes

da dilatacdo térmica das estroncas.
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Como o modelo matematico elaborado por Massad (1978) ignorou este efeito, este proprio
autor procurou fazer uma breve e paralela avaliagdo quantitativa do mesmo, recorrendo-se
novamente ao Método dos Elementos Finitos e a estudos analiticos desenvolvidos por

Westergaard (1926) para pavimentos de concreto sujeitos a variagcdes térmicas.

3.12.2.1 Hipéteses concernentes a variacao da temperatura nas paredes diafragmas

Com base nas informagdes de Massad (1978), admite-se que a temperatura do solo em
contato com o concreto permanece constante, com um valor de 20°C. Na face externa da parede,
em contato com o ar ambiente, tomar-se-4 a temperatura com um valor de 40°C no plano da
superficie do terreno, diminuindo-a linearmente até 30°C (1* hipétese) ou 20°C (2* hipétese) na

posicdo do fundo da vala.

A forma de variacdo de 40°C a 20°C (2* hipétese) coincide aproximadamente com aquela
observada nas estroncas dos diversos niveis de uma das se¢des experimentais, com paredes
rigidas estudadas. Como os raios solares incidem sobre as estroncas com um angulo muito maior
do que nas paredes diafragmas considera-se, esta hipétese bastante severa e, portanto, a favor da

seguranga.

As hipéteses adotadas quanto aos incrementos de temperatura foram as seguintes:

a) gradientes de temperatura constantes ao longo da espessura da parede;
b) incrementos de temperatura nulos na interface concreto-solo; e
¢) incrementos de temperatura decrescendo linearmente com a profundidade na face da parede

exposta ao ar.
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3.12.2.2 Aplicacio do Método dos Elementos Finitos

Seguindo orientacdo andloga aquela imprimida por Westergaard (1926), apud Massad
(1978), quando analisou o comportamento de pavimentos de concreto sujeitos a variagdes de

temperatura, introduziu-se o Fator de Rigidez Relativa Parede-Solo, conforme expressao 3.20.

M E, b’ (3.20)
=4 .
12(1-v2 )E t

onde E, v, e h sdo, respectivamente, 0 M6dulo de Deformabilidade, o Coeficiente de Poisson e a
espessura da parede continua de concreto; E; o Mdédulo de Deformabilidade do Solo e t o

espacamento entre estroncas, em planta.

Yoder e Witczak (1975), apud Massad (1978), dedicam seu livro ao estudo de pavimentos
rigidos de concreto. Os efeitos advindos da variacdo de temperatura ao longo da espessura das
lajes sdo bastante enfatizados e baseiam-se também nos trabalhos apresentados por Westergaard
(1926). A investigacdo conduzida por Massad (1978) € baseada nestes trabalhos devido a

auséncia de bibliografia especifica que trate deste assunto em paredes de contencao.

Uma vez formulado matematicamente o problema (foram utilizados elementos finitos
isoparamétricos retangulares para a parede de contengdo e solo), passou-se a uma aplicagao
pratica. Fixou-se o parametro | = 1,0 (similar a 1, expressdo 3.17c) e a espessura da parede de
escoramento em h = 1,0 m, e permitiu-se que M variasse de 0,5 m"?, que corresponde a paredes

. P . 1/2 . L, .
mais flexiveis, a 2,0 m"?, paredes mais rigidas.

3.12.2.3 Resultados obtidos

A Figura 3.34 mostra, a titulo de ilustrac@o, as linhas eldsticas para as duas hipdteses de

variacdo da temperatura, enunciadas no item acima. Note-se que € um caso em que a rigidez da
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parede € bastante elevada e a estronca superior € aliviada de uma parcela de sua carga inicial,

enquanto que a inferior € aumentada.

DESLOCAMENTOS (10%m)

_— F~J
PAREDE DIAFRAGMA N~

/"~ (CONCRETO) \\ e

ESTRONCA SUPERIOR

| | ADMITIU-SE QUE O INCREMENTO DE
TEMPERATURA (AT) DECRESCE

— LINEARMENTE DE C (ONDE VALE 1°C) A
ESTRONCA INFERIOR D, ONDE VALE:

e — 10°C

A— 0°C __ __

—— Ao longo de AB e DE: AT =0°

10—

Profundidade
em m

Z

Figura 3.34 - Linha elastica da parede diafragma (ao longo de CDE), supondo que somente ela se
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encontra sob efeito da temperatura — secao experimental do bloco 17, paredes rigidas

FONTE: Massad, 1978, p. 184.

Convém realcar novamente a suposicao de que somente a parede de escoramento sofre os
efeitos da dilatacdo térmica. Os aumentos ou alivios de carga nas estroncas devem ser
superpostos as forcas pré-existentes de compressdo, aos empuxos de terra e aos incrementos de

carga devidos ao efeito da dilatacdo térmica das estroncas.

A Figura 3.35 apresenta os valores dos incrementos de carga nas estroncas do nivel

inferior, em fun¢ao do Fator de Rigidez Relativa Parede-Solo.
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Figura 3.35 - Incremento de carga na estronca inferior em fun¢ao do fator de rigidez relativa

parede-solo, quando s6 a parede continua de escoramento esté sob o efeito da temperatura

FONTE: Massad, 1978, p. 185.
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A Seccio Experimental do Bloco 17, paredes rigidas, correspondem os seguintes valores:

a) £E=1/5a1/10ouM=147a 1,24 m";
b) incrementos relativos de temperatura iguais a 1 e 0,80 (valores adotados) para as estroncas do
nivel superior e inferior, respectivamente; e

c) gradiente na estronca inferior, em final de escavacao, de 0,85 t/°C.

Para um incremento de temperatura de 40°C na estronca superior, tem-se, na estronca

inferior, um incremento de carga de:

(40x0,80)x 0,85 =27t

Os incrementos de carga advindos s6 do efeito da temperatura na parede de escoramento
(ver Figura 3.35) variam de 2,4 a 4,0 t, na hipdtese mais severa de incrementos de temperatura
(B=0,5), o que significa aumentos de 9 % a 15% quando comparados com os incrementos de

carga resultantes s6 do efeito da dilatag@o térmica das estroncas.

Na prética as hipdteses ndo ocorrem como se supds no modelo matemético, ndo somente
no que se refere a forma de variagdo dos incrementos de temperatura com a profundidade, na face
exposta do concreto, como também pela assimetria e ndo simultaneidade do aquecimento das
paredes, ora de um lado, ora de outro lado da vala. Assim, Massad (1978), de forma simplificada
e a fim de levar em conta tal efeito, sugere que a redug¢do nos gradientes maximos, proposta pela

expressao 3.18, ndo seja aplicada no caso de paredes rigidas.

3.13 Estabilidade

A grande dificuldade e limitacdo da andlise completa de uma vala estd no fato de que
todos os calculos feitos, tanto para o dimensionamento quanto para as verificacdes, sdao
executados independentemente uns dos outros. Como nao se sabe a principio qual o mecanismo

de ruptura mais critico para o sistema solo-parede de conten¢do-escoramento, analisam-se alguns
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mecanismos de ruptura considerados vidveis isoladamente e garante-se uma seguranca adequada

da obra contra cada um deles.

Além das verificagOes de resisténcia e rigidez do paramento e do escoramento, objetos de
€nfase nesta Tese, outras se fazem necessdrias, como ja mostrado na Figura 3.4, e neste item sao
discutidas. Sao elas: estabilidade geral, ruptura hidrdulica, estabilidade de fundo e estabilidade

da ficha.

A necessidade de uma certa ficha (comprimento da parede de contenc@o abaixo do fundo
da escavagdo) € condicionada com maior ou menor peso, por todos estes fatores e também sera

discutida, em detalhes, mais adiante.

Saliente-se ainda, que o método de cdlculo proposto nesta Tese ndo é capaz de levar em
consideracdo a seguranga do sistema estrutural contra os mecanismos de ruptura hidriulica e de

estabilidade geral e de fundo.

3.13.1 Estabilidade Geral

Entende-se como ruptura geral de uma vala a ocorréncia de um mecanismo de ruptura
associado a rotacdo de um corpo rigido em torno de um ponto, com a superficie potencial de

ruptura passando abaixo do "pé" da ficha, como mostrado na Figura 3.36.

A verificagdo de um sistema de conteng¢do quanto a sua seguranca a estabilidade geral
consiste na verificagio de um mecanismo de ruptura global do macico, onde a parede de
contencdo € um elemento interno a massa de solo, que potencialmente pode se deslocar como
corpo rigido. Normalmente essa verificacdo consiste em se garantir um fator de seguranca
adequado a rota¢do de uma massa de solo que se desloque ao longo de uma superficie cilindrica,
normalmente adotada com diretriz circular. A Figura 3.36 apresenta esquematicamente uma

superficie hipotética de ruptura.
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Figura 3.36 - Ruptura geral: superficies potenciais
FONTE: Marzionna et al., 1996, p.566.

3.13.2 Erosao interna (‘“piping”’)

Este é um fendmeno que pode ocorrer apenas em condi¢des especiais em valas, ou seja,
quando o nivel d'dgua externo estd acima da cota de escavagdo e o subsolo na regido do fundo da
vala € constituido por camada de areia, e ndo se tenha um sistema especifico de controle do fluxo

d'agua (Figura 3.37).

N/ \4 R
N.A. 1 N.A. 1

Areia NA 2

Fluxo
d'agua

Figura 3.37 - Condig¢des para a ocorréncia do fendmeno de “piping”

FONTE: Marzionna et al., 1996, p. 569.
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3.13.3 Estabilidade de Fundo

Este mecanismo de ruptura normalmente tem maior importancia quando o fundo da
escavacdo se encontra em argila mole, ndo se revelando condicionante do projeto da vala para os

outros tipos de solo.

O mecanismo de ruptura associado a este fendmeno pode ser assemelhado a ruptura de

fundacdo direta. A Figura 3.38 apresenta uma situagdo esquematica do mecanismo de ruptura em

RG] | //,@LW/A;Z \
s W P, k t D
S u_mmumw_mmu w

Argila Mole

Y

Figura 3.38 - Estabilidade do fundo da escavagdo
FONTE: Marzionna et al., 1996, p. 569.

3.13.4 Consideracoes sobre a necessidade de ficha em contencoes de vala

Considera-se como sendo a "ficha necessaria" o menor comprimento da parede de contencao

enterrado no solo, abaixo da cota final de escavacdo da vala, tal que garanta uma adequada
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seguranca a obra. Para tal condi¢@o ser obtida, no minimo as seguintes verificagdes e calculos sao

necessarios:

e estabilidade geral;

e ruptura hidraulica;

e estabilidade do fundo da vala;

e cstabilidade da parede (plastificacdo do solo na regido da ficha);
e cdlculo dos esforc¢os solicitantes no sistema de escoramento;

e deslocamentos a superficie (recalques).

Evidentemente, hd casos em que outras verificacdes adicionais fazem-se necessarias. Em
funcdo da concepcdo estrutural das obras, proviséria ou permanente, € das condi¢des
hidrogeoldgicas da regido, a ficha da parede de conteng@o pode vir a ser condicionada por outros
fendmenos, como a acdo de cargas verticais - caso em que a parede deverd ser verificada como

elemento de fundagdo, sujeita as restricdes comuns de capacidade de carga e recalques.

Observando-se agora, sob o aspecto de contencao das paredes da vala e excetuando-se os
casos particulares citados acima, bastaria que para garantir tal estabilidade (e desde que fosse
dimensionada para isso) a parede de contengado se estendesse apenas até a cota de fundo da vala,
isto €, que ndo tivesse ficha? Quais seriam os motivos que nao levam a tal procedimento? Terdao

forca suficiente para justificar este aparente gasto a mais do emprego de ficha?

A seguir, tenta-se, se ndo explicar, pelo menos interpretar os motivos que conduzem ou

podem conduzir ao emprego de ficha nas paredes de contencdo:

a) para a estabilidade geral da vala, caso a seguranca da vala, com parede de conten¢dao
sem ficha fosse insuficiente, o seu emprego faria com que houvesse um crescimento do
fator de seguranca, desde que o solo abaixo da escavag@o nao apresentasse parametros
de resisténcia muito baixos, como é o caso de argilas moles. Para estes casos o

emprego de fichas que parem nestas camadas de baixa resisténcia pouco auxilia no
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aumento do fator de seguranca. Entretanto, pode-se conseguir um aumento do fator de
seguranca mais significativo com o emprego de uma forca externa convenientemente
aplicada a parede proveniente do escoramento. Portanto, este ndo parece um argumento
decisivo para o emprego de fichas em paredes de contencdo;

b) em funcdo das condi¢des hidrogeoldgicas da regido em estudo e do sistema de
rebaixamento do lencol fredtico escolhido para a obra, pode-se vir a ter problemas de
liquefagdo, isto é, carreamento de particulas (no caso para dentro da vala) devido a
percolacdo d'dgua. Para tais situagdes, o emprego de ficha na parede de contencdo tem
como funcdo a criacdo de um obstdculo para a percolagdo da dgua, aumentando o seu
caminho de percolacdo e diminuindo o gradiente ao longo do percurso e se ndo
eliminando o carreamento de material, pelo menos diminuindo a sua intensidade e
permitindo um controle mais fécil. Para isto, no entanto, € necessdrio que a parede de
contencdo seja continua. Este motivo pode justificar a utilizacdo de ficha nas paredes
de contencdo, entretanto outros métodos de controle do fluxo d'dgua existentes podem
ser economicamente mais interessantes;

¢) quanto a estabilidade do fundo da vala, a ficha da parede de contencdo pode vir a
desempenhar papel essencial a estabilidade da estrutura quando ha necessidade de se
garantir um efeito de profundidade para melhorar, isto €, aumentar a capacidade de
carga do solo. Agora, para que isso ocorra ¢ necessario que a ficha resista como
elemento estrutural. Outras solu¢des que ndo o emprego de ficha, tal como injecdo
quimica no solo, existem e podem ser usadas desde que sejam mais econdmicas;

d) finalmente hd que se lembrar que, com qualquer que seja o método construtivo
(economicamente vidvel) e método de cdlculo, o ndo emprego de ficha na parede de
contencdo fard com que exista sempre um balango na parede de conten¢do (da ultima
estronca ou tirante até o fundo da vala) que resista as tensdes do solo. Face a prética
atual de execucdo de valas e necessidade de liberdade de trabalho e circulagdo no fundo
da vala, o comprimento deste balanco pode ser tal que os esforcos solicitantes nele
atuantes sejam os condicionantes da parede de contencdo e muito maiores que Os
demais atuantes no resto da parede. Para se diminuirem esses esfor¢os € necessario o

emprego de ficha na parede de contencdo, a qual buscard reacdo no solo abaixo da
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escavacdo reduzindo os esfor¢os solicitantes e conseqiientemente resultando em

economia. Neste caso, também, a ficha deve resistir como elemento estrutural.

Assim, pelo acima exposto, o item d) parece ser o que mais justifica a aplica¢do de ficha
em paredes de contencdo e € justamente este tipo de consideracdo (célculo de esforcos

solicitantes) que € enfocado no desenvolvimento do Método Unidimensional nesta Tese.

3.14 Detalhes Construtivos

O detalhe mais importante na execu¢do de paredes de contengdo advém do conceito de
que o escoramento deve, tanto quanto possivel, suprir o confinamento dado pelo préprio solo
antes da escavacdo, isto é, deve ser capaz de impedir deslocamentos laterais além dos que
ocorrem inevitavelmente, no intervalo de tempo que decorre entre a escavagao e a instalacao do
escoramento. Deve haver, portanto, duas preocupacdes constantes, na execu¢do de um
escoramento: a de instald-lo o mais rapidamente possivel, j& que os deslocamentos laterais
evoluem no tempo, e a de evitar espagcos vazios entre a parede do escoramento € O maci¢o
escorado. Os deslocamentos se reduzem quando as pranchas sdo encunhadas contra o solo da
parede da escavacdo e quando se aplica um esfor¢co contra o maci¢o, por meio de um
encunhamento entre a extremidade das estroncas e as longarinas. Convém ainda lembrar que o
efeito da temperatura, principalmente em escoramentos metalicos, provoca variagdes sensiveis
nos esforcos atuantes, principalmente nas estroncas, cujo encunhamento, portanto, deve ser

reapertado sempre que haja queda de temperatura apds a instalagdo. Maiores detalhes com relagcdao

a efeitos de temperatura foram apresentados no item 3.12.

A demora na instalacio do escoramento e a deficiéncia de encunhamento tanto das
estroncas como das pranchas, leva a maiores deslocamentos, tanto laterais, nas paredes das valas,
como verticais, na superficie do terreno adjacente, devidos ao desconfinamento do macigo
escavado. Os deslocamentos verticais ocorrem mais intensamente numa faixa do terreno junto a

vala, de largura da ordem da metade da profundidade da mesma e sdo decrescentes com o



134

afastamento do bordo da vala (é praticamente nulo a uma distancia de 3 vezes a profundidade da

vala), dando origem a distor¢des nas edificacdes que se situam dentro desses limites.

O efeito das distor¢cdes € maior nas paredes cujos planos sdo perpendiculares as faces da
vala, podendo provocar fissuras mais ou menos intensas e extensas dependendo, dentre outros
fatores, do tempo decorrido entre a escavacdo e a instalacdo do escoramento, do cuidado com os
encunhamentos, da profundidade da vala e do tipo de solo escavado. Os deslocamentos podem

também gerar danos em tubulagdes ja executadas que estejam proximas a vala.

Segundo Marzionna et al. (1996), dois tipos de deslocamentos sdo identificados: os de
curto prazo (elasto-plasticidade) e os de longo prazo (adensamento). Os primeiros sao atribuiveis
as inevitdveis alteracdes no estado de tensdes “in situ”, decorrentes do alivio de tensdes que o
corte produz no terreno. Sdo dependentes da rigidez do solo e da estrutura de contencdo e,
sobretudo, da maneira e da seqiiéncia como esta € construida. Dependem enormemente da
"qualidade" da execucdo medida pelos cuidados em se encunhar estroncas (ou pré-carrega-las),
em se respeitar os niveis de escavagdo associados aos de escoramento definidos pelo projeto, em
se evitar sobrescavacdes, em se evitar vazios atrds da contencio etc. E claro que a magnitude dos
deslocamentos de curto prazo € afetada pelo tipo de solo e de estrutura de contengao, entretanto, a
qualidade executiva, em geral, tem ac¢do importante nos deslocamentos, podendo mascarar os
demais fatores. Magnitudes mais elevadas de deslocamentos notados em argilas moles e em casos
de escoramento por perfis com pranchdes sdo, na verdade, quase sempre atribuidas a descuidos
executivos e a qualidades construtivas inferiores. Técnicas executivas mais modernas ou mais

avancgadas tém reduzido sensivelmente os deslocamentos induzidos, concluem Marzionna et al.

(1996).

A chave para controlar os recalques na superficie € atentar-se aos detalhes da construcao,
de modo a limitar a perda de solo horizontal a0 minimo. Ao invés de escorar as estruturas
vizinhas, Peck (1969) recomenda modificagdes nos procedimentos construtivos. Uma sugestio é
o “método em trincheira”. Neste método, ambos, as paredes e o escoramento, sdo construidos em

comprimentos limitados com relacdo ao comprimento total da vala. As escavagdes restantes sao
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executadas depois que as anteriores foram terminadas. Onde o levantamento de fundo for um
problema, este método pode ser usado em conjunto com a constru¢do de estdgios da laje de

fundo.

Previsdes numéricas de deslocamentos de curto prazo, a despeito das potencialidades dos
processos computacionais de que se dispde, muitas vezes falham, pela dificuldade de se prever ou
mesmo de se incorporar o fator qualidade de execugao na simulacdo numérica. Por este motivo, é

usual ainda hoje, a utilizacdo de métodos empiricos ou semi-empiricos para fazer tais previsoes.

H4 vaérios outros aspectos construtivos importantes na execucdo de valas escoradas como
controle de dgua e rebaixamento do lencol fredtico (quando existente). Entretanto, abordagens

construtivas ndo fazem parte do enfoque principal desta Tese.

3.15 Seguranca Estrutural

3.15.1 Teoria de estados limites

Pode-se classificar as teorias de estados limites naquelas que focalizam estados limites de
ruptura, correspondentes a condi¢des de colapso, e as que enfocam condicdes limites de

utilizacdo e que dependem, portanto, da magnitude dos deslocamentos associados.

3.15.1.1 Teorias de estados limites de ruptura

Este primeiro grupo de teorias sdo aplicdveis a estruturas que satisfazem Condicdes de
Deformacdes Minimas (CDM) exigiveis ao desenvolvimento completo de estados de tensdo de
cedéncia no solo (plastificacdo do solo) como os estados de Rankine, ativo ou passivo. Sao
teorias que possibilitam o cédlculo dos empuxos laterais de solo sobre as estruturas de contengao, e
que adotam a hipdtese de que o terreno esteja em condi¢do de ruptura, isto €, em condi¢do de

equilibrio plastico.
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As teorias de Estados Limites de Ruptura podem ser divididas em solucdes rigorosas e em
solucdes ndo rigorosas. No primeiro subgrupo enquadram-se solugdes da Teoria da Plasticidade,
que preenchem todos os requisitos tedricos da plasticidade e no segundo as que nio atendem um
ou mais requisitos. No primeiro subgrupo encontram-se duas classes: as solucdes exatas e as

solucdes numéricas, aproximadas.

A teoria mais famosa da classe de solucdes exatas é a de Rankine, que requer extensao ou
compressao lateral do solo, para mobilizacdo de um estado geral ou local (cunha) de plastificagao.
Isto é conseguido pela translagdo ou rotagdo da estrutura vertical de contencdo. Atinge-se um

estado limite, as vezes descrito por estado de "Equilibrio Limite".

Chama-se Equilibrio Limite o estado que resulta da satisfacdo simultanea das condi¢des
de equilibrio e de ruptura. O critério de ruptura mais comumente utilizado, na prética, € o de

Mohr-Coulomb.

Ainda no subgrupo das solucdes rigorosas destacam-se as solu¢des numéricas como o
método das caracteristicas de tensdes, usado por Sokolovsky (1965), apud Ranzini e Negro
(1996). Pressupode-se que toda a massa de solo em deformacgdo plana esteja em condi¢do de
Estado Limite de Ruptura. Wroth (1972), apud Ranzini e Negro (1996), mostrou que € possivel
estender este método as condi¢des de mobilizacdo parcial da resisténcia do solo, o que permitiria
seu uso para estruturas que nao satisfazem condi¢des de deformag¢do minimas (NCDM - Estados

Limites de Utilizacao).

Os teoremas da plasticidade, dos Limites Inferior e Superior (também chamados de
Teorema Estdtico e Cinemadtico, respectivamente), permitem solucdes que se designam por
Andlise Limite, como apresentado por Gudehus (1972), apud Ranzini e Negro (1996), para

calculo das cargas de colapso em estruturas de contengao.

Dentre as solugdes ndo rigorosas, a de Coulomb é a mais conhecida. Trata-se de solugao

nao rigorosa por desprezar o efeito do atrito conten¢do-solo na rotagdo das tensdes principais.
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Este efeito € mais pronunciado no modo passivo de ruptura que no ativo (ver Clayton et al.,

1993), tendendo a curvar a superficie de ruptura, o que é desprezado por Coulomb.

3.15.1.2 Teorias de estados limites de utilizacao

O segundo grupo de teorias € aplicdvel a estruturas que ndo satisfazem condigdes de
deformagdes minimas (NCDM) e que, portanto, envolvem plastificacdo parcial do solo (regime
elastopléstico) ou ndo envolve plastificacdo (regime eldstico). Quatro s@o os subgrupos destas
teorias. O primeiro envolve solugdes exatas, obtidas analiticamente, como a de Finn (1963), apud
Ranzini e Negro (1996), que permite o cédlculo dos empuxos num muro de arrimo que translada

ou roda ao redor do topo, contendo um macigo eléstico linear.

O segundo subgrupo inclui solu¢des numéricas de forcas-deslocamentos como as de
molas, tipo Winkler, (andlise unidimensional), as de elementos finitos e as de diferencas finitas
(andlise bidimensional). Permitem a ado¢do de leis constitutivas quaisquer, lineares ou nao
lineares. Possibilitam o cdlculo evolutivo da estrutura de contengdo, também descrito por cédlculo
incremental, que leva em conta a nao linearidade geométrica (considera a estrutura deformada,
isto é, os deslocamentos anteriores causando efeito nas agdes atuais) permitida pelas andlises

incrementais.

O terceiro subgrupo inclui os métodos semi-empiricos, que utilizam alguma formulagao
tedrica aproximada, ndo rigorosa, associada a elementos e dados extraidos de ensaios em modelos
reduzidos, ou até mesmo de observacdes em protétipos. Aqui se incluem a Teoria Geral das
Cunhas de Terzaghi (1941) e as Teorias de Cortinas Atirantadas (por exemplo: Tschebotarioff,
Terzaghi, Rowe, Blum - ver em Clayton et al. (1993)). Também se enquadram neste subgrupo os

métodos da viga continua, o Free e o Fixed Earth Support..

O 1ltimo subgrupo corresponde a todos os procedimentos empiricos, que ndo utilizam
nenhuma formulagao tedrica, mas simplesmente baseiam-se em dados de observagdao de empuxos

em contengdes de valas escoradas. E o caso dos diagramas de envoltdria de empuxos para argilas
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e areias, de Terzaghi e Peck (1967), de Peck (1969), Guerra (1982) e para solos lateriticos de
Massad et al. (1985).

3.15.1.3 Discussao de sobre os estados limites

Os dois itens anteriores tiveram por objetivo ilustrar a diversidade de teorias e métodos
disponiveis para definicdo das cargas de solo em estruturas de contencdo e conseqiiente
dimensionamento. A escolha da formulacdo mais adequada a estrutura em questdo € funcdo de
varios fatores. O primeiro refere-se as caracteristicas e tipo da estrutura, o que implica sua
capacidade de atender ou ndo as condi¢des de deformacdes minimas (CDM). Em tese, atendem as
CDM, muros de arrimo com fundacao direta como os de gravidade, os muros de flexdo, os muros
mistos, os de contrafortes, os muros de gabides, os ‘“crib walls”. Quando estas estruturas sdao
dispostas sobre fundacdes profundas (estacas, tubuldes) ou quando sao “atirantadas”, elas deixam

de atender, em tese, as CDM.

Nao atendem as CDM as cortinas rigidas ou flexiveis, ancoradas ou nio, os escoramentos
em geral (ancorados ou estroncados), sejam provisérios ou definitivos, em madeira, metalico-

madeira, estacas pranchas, paredes-diafragmas e as estacas justapostas.

Em principio, as teorias de Estados Limites de Ruptura deveriam ter aplicacao exclusiva a
contencdes que atendem as CDM e as teorias de Estados Limites de Utilizacdo a estruturas que
nao atendem as CDM. Observa-se na pratica, entretanto, que nem sempre isto ocorre. Os motivos
para tanto sdo varios, mas dois sdo os mais freqiientemente aludidos. Em primeiro lugar, alega-se
que as teorias de Limite de Ruptura sdo mais simples tanto em sua formulacdo como em termos
de uso. Em segundo lugar, alega-se que a incompatibilidade entre as cargas calculadas com a
hipétese de deslocamentos grandes, isto €, superiores ao minimo para assegurar um estado
plastico no solo e a pequena magnitude dos deslocamentos reais da estrutura, deixa de existir com
a introdu¢cdo de um fator de seguranca (FS). De qualquer maneira, com este procedimento,

garante-se apenas parcialmente a compatibilidade entre deslocamentos e cargas. A rigor. isto sO €

feito através das teorias de Limite de Utilizagdo, que incluem solu¢des numéricas. O
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levantamento da prética de projeto de paredes com estroncas ou tirantes realizado por Negro e
Leite (1994) revelou que 70% dos casos sdo tratados por processos empiricos ou semi-empiricos
e em apenas 30% dos casos se empregam modelos numéricos de mola. Ao contrario do projeto de
tineis, os métodos numeéricos bidimensionais de meios continuos, como o de elementos finitos ou
diferencas finitas, raramente sdo aplicados no projeto de estruturas de conten¢do. Porém, sao estes
métodos numéricos que melhor propiciam otimizacdes de projeto ou revisdes de hipodteses,

através de retroalimentagdes de instrumentacdo de campo.

Medicoes de deslocamentos sdo rotineiras e baratas, em oposi¢ao as medicdes de cargas.
Logo, retroandlises de deslocamentos permitem avaliacdes de carga por processos numéricos e
assim possibilitam o confronto com premissas ou parametros de projeto. Isto dd ensejo a
otimizagdes e economias que sdo usuais no acompanhamento técnico de escavacdes subterraneas,
porém raramente ocorrem em obras de contencdo estroncadas ou atirantadas. Acredita-se que este
estado atual da prética seja mais reflexo de tradicdes arraigadas do que de convicgdes técnicas da
comunidade brasileira e, assim sendo, existe espaco para evolugdes e aprimoramentos,

complementam Negro e Leite (1994).

Conforme a NBR-8681 - AcOes e Seguranca nas Estruturas, as estruturas provisorias,
responsaveis pela estabilidade da obra nas fases provisérias, podem ser calculadas com margem
de seguranca menor que as obras permanentes. Isso decorre essencialmente de dois fatos, a

pequena vida ttil da obra e o controle técnico presente.

3.15.2 Outras defini¢oes para estados limites

Uma outra abordagem dos requisitos de seguranga, um pouco diferente dos conceitos

anteriores, sugere as seguintes verificacoes a seguir.
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3.15.2.1 Verificacao de estados limites altimos (ELU)

Nessas verificagdes o objetivo é garantir uma margem minima de seguranca em relacdo a

Estados Limites Ultimos, isto é, estados em que é esgotada a capacidade resistente ou a

estabilidade de parte ou do conjunto todo, terreno e estrutura. Sao elas (ver Figura 3.4):

¢ Estabilidade global;

¢ Estabilidade local da ficha (empuxo passivo) — giro da estrutura;
e [Estabilidade de fundo;

e Estabilidade hidréulica de fundo;

e Resisténcia do paramento a flexdo e ao cisalhamento;

e Resisténcia das estroncas a flexocompressao;

¢ Resisténcia dos tirantes a tracao;

e Estabilidade da conteng¢do atirantada (resisténcia do bulbo);

e Verificacdo local do apoio, contra o paramento, de estroncas/tirantes (pungao).

3.15.2.2 Verificacao de estados limites de utilizacao ou de servico (ELS)

Nessa verificacdo o objetivo € garantir uma margem minima de protecdo em relacdo a
estados limites de servigo, isto €, estados em que as especificacdes de desempenho em servigo

deixam de ser atingidas.

Sao elas:

e Verificacdo dos recalques nas dreas lindeiras, decorrentes de escavagao e rebaixamento
do NA;
e Verificacdo de deslocamentos horizontais excessivos na parede e escoramento;

¢ Verificacdo do nivel d'dgua dentro da vala;
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e Verificacdo de vibragdes geradas nas edificagdes lindeiras por cravacdo de estacas ou
escavacdo a fogo (desmonte de rocha);

e Verificacdo das conseqiiéncias de eventuais tratamentos nas utilidades/edificacdes
lindeiras, como injecdo do terreno; injecdo do bulbo de tirante; execucdo de “jet

grouting” em terreno sensivel; e congelamento e descongelamento do terreno.

Na prética e de uma forma mais didética, do item 3.15.1 resulta o método de cdlculo mais
adequado ao tipo de estrutura de contencdo que se estd analisando, enquanto que neste item
3.15.2 apontam-se as verificagcdes que devem ser realizadas para se assegurar contra 0s VAarios

mecanismos de ruptura e ndo conformidade que podem se desenvolver no sistema.
3.15.3 Fatores de seguranca para estabilidade

Um procedimento que vem ganhando aceitabilidade do Corpo de Engenheiros do Exército
Americano (CEEA), CEEA (1996), € aplicar um fator de seguranca (fator de reducdo da
resisténcia) para os parametros de resisténcia do solo ¢ e c, enquanto usam-se melhores
estimativas para outras quantidades. Devido aos empuxos passivos serem um pouco mais dificeis

de se desenvolverem totalmente do que os empuxos ativos, a pratica corrente € avaliar os

. . . L t c
empuxos passivos usando valores efetivos (reduzidos) de ¢ e c, isto é, tg @, = i—;ﬂ € Cy =—"

CS’

Um fator de seguranca pode ser aplicado aos empuxos ativos, porém € considerado

suficiente o valor igual a 1, a ndo ser que deformagdes da contencdo sejam restringidas.

O valor de penetracdo das estacas € baseado num fator de seguranga para estabilidade
aplicado as resisténcias do solo. Para evitar a composi¢ao de fatores de seguranga, as estacas-
prancha e as longarinas sdo projetadas para resistirem a esfor¢os produzidos por empuxos de terra
calculados com um fator de seguranga igual a 1 para ambos, empuxos ativos e passivos. A
respeito desta composi¢do (ou sobreposicdo) de FS, Fang (1991) também ressalta que a

sobreposicao de fatores de seguranca usados no dimensionamento geométrico, combinado com
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aqueles usados no dimensionamento estrutural, levam, em muitos casos, a um dimensionamento

conservativo.

Clayton et al. (1993) ensinam que o reconhecimento dos chamados estados limites é
também de fundamental importancia na mecanica dos solos, embora poucos engenheiros de solos
notam que estes mesmos principios também sdo aplicdveis, como na engenharia de estruturas. Na

mecanica dos solos os dois estados limites comuns que ocorrem sio devidos:

1) ruptura devido ao cisalhamento do solo, levando a distor¢ao excessiva da estrutura ou
ruina em estruturas de conteng¢ao;
2) excessivo deslocamento da estrutura, induzindo altas tensdes em seus elementos como

resultado de movimentos diferenciais e eventuais problemas nas estruturas vizinhas.

No projeto estrutural, a teoria estatistica e de probabilidade sdo usadas para definir as
propriedades dos materiais, como no concreto, na madeira e no aco. Por exemplo, a resisténcia
caracteristica usado no projeto de estruturas de concreto armado é baseada na hipdtese que um
grande nimero de ensaios de corpos-de-prova de concreto sao realizados e que seus resultados se
distribuem de uma forma normal (distribuicdo gaussiana). A resisténcia caracteristica corresponde
a uma situacdo de 95% de confianga, isto é, apenas a resisténcia abaixo de 5% dos testes € que

resultam em falha.

Na mecénica dos solos este tipo de aproximacdo precisa ser considerado de forma
cuidadosa. Solos freqiientemente falham devido ao projeto nao considerar que a parcela dos 5 %
mais fraco do solo pode ocorrer em um unico local, ao invés de se espalhar uniformemente por
toda a parte, e € precisamente este o local mais desfavordvel do ponto de vista do sistema. Assim,
enquanto o conceito de estado limite € aceitdvel na mecénica dos solos, a aproximagao estatistica
para as propriedades dos materiais que as acompanha em outras dreas da engenharia civil (ago,

concreto e madeira), aqui ndo se aplica.
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3.15.4 Definicao dos fatores de seguranca

Conforme Clayton et al. (1993), um tnico fator de seguranca (FS) € normalmente
utilizado durante a rotina de cdlculo de estacas-prancha, de modo a considerar as incertezas
advindas das ac¢des aplicadas, parametros de resisténcia do solo, condi¢des do nivel d’agua (NA)
e geometria do solo, a fim de fornecer uma margem de seguranga contra a ruina e manter as
deformagdes dentro de limites aceitdveis. Sabe-se que o Eurocode 7 (EC 7) sugere um modo de
calculo com fatores parciais, onde os fatores nas acdes (forcas aplicadas) e reacdes (forgas
resistentes) sdo explicitamente considerados durante o cdlculo. No entanto, na pratica, hd pouca
certeza na eficiéncia dos métodos de projeto correntemente em uso e assim um elevado nimero

de diferentes consideracdes para a seguranca surgem:

a) Fator de seguranga sobre o empuxo passivo:
E (3.21)
FS
FS =2 (BS 8002/94);
FS >1,5 (Canadian Foundation Enginnering Manual);
FS =1,52a2,0 (TENG, 1962).

b) Fator de seguranga sobre os parametros de resisténcia efetivos passivos:

, Jftgo
=tg | =2 3.22
¢, =1g ( FS j ( a)
, (tgd
5 =tg'| =— 3.22b
m =g ( FS j ( )
' C'
-~ 3.22
Chn FS ( c)

FS =1,5 a 2,0 para areias;
FS =1,2 a 1,5 para argilas.
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c) fator de seguranca sobre todos os parametros de resisténcia (FS € aplicado aos

empuxos ativo e passivo):

)

=to | = 3.23
¢, =1g ( S j ( a)
. [tgd
5 =tgl =— 3.23b
m =g ( FS j ( )
' CI

_< 3.23
“m FS ( ©)

FS = 1,5 (POTTS e BURLAND, 1983).
d) aumento do comprimento da ficha:
D=FS;*D’ (3.24)
FS =1,2 a 1,4 (TENG, 1962; USSI, 1975);
FS = 1,7 (TSCHEBOTARIOFF, 1973).
e) método revisado de Burland, Potts e Walsh (1981) (analogia com a teoria de

capacidade de carga).

Nestes itens acima, os valores numéricos sugeridos para os FS sdo citados por Clayton et
al. (1993), que fazem uma série de criticas e comentdrios sobre cada um deles. Para todos os 5
itens acima, Clayton et al. (1993) cita normas e autores que os sugeriram e valores usuais de FS,
bem como faz criticas e andlises para cada um deles. Est4 sendo feita aqui apenas a citacdo dos
mesmos, sem maiores detalhes, pois o intuito € mostrar algumas das possibilidades de introduzir

a seguranca neste tipo de obra.

Finalmente, deve-se lembrar que é adequado e l6gico considerar uma situacao de projeto

onde o solo e a estrutura falham simultaneamente.

Embora o principio de estados limites na avaliagdo de situacdes criticas € atualmente
bastante aceito, a forma exata de selecionar os parametros criticos precisa ser ainda muito
estudada. Normas de materiais estruturais geralmente mencionam ‘“valores caracteristicos” para

as acgoes e resisténcias dos materiais e entdo especificam “fatores parciais de seguranca’ do tipo Yp
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€ Ym que a partir de multiplicacdes e divisdes irdo gerar os “valores de projeto”. Bolton (1981)
questiona a aplicabilidade de fatores parciais em materiais em que a estatistica ndo possa ser
aplicada. Deve-se dar preferéncia a dados de campo quando estes forem muito bem coletados.
Quando ndo houver tal disponibilidade, dados das normas devem ser utilizados, embora com

bastante critério.

Nao estd prevista a consideracdo de nenhum dos fatores de seguranca retrocitados na
implementacdo do Método Analitico Unidimensional proposto. Entretanto, pode-se, por exemplo,
introduzir implicitamente a seguranga através dos dados de entrada do método de célculo,
ponderando-os adequadamente, conforme se deseja calcular a estrutura com relacdo aos ELU ou

ELS.

Também destaca-se que estudos mais aprofundados devem ser conduzidos neste aspecto,
de modo a aplicar conceitos estatisticos a paredes de contencdo que correlacionem os fatores de

seguranca (FS) aos indices de confiabilidade ().
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4 HIPOTESES E MODELO DE CALCULO

4.1 Preliminares

Segundo Tufaile et al. (1983), um dos métodos construtivos mais utilizados na execucao
das obras enterradas do Metrd de Sdo Paulo é o chamado método em trincheira, VCA ou ainda
“cut-and-cover”. A elevada incidéncia deste tipo de obra que ocorre em quase todos 0s metros
do mundo resulta da sua grande flexibilidade de adaptacdo as mais variadas condicdes locais de
implantacdo e, também, devido ao seu menor custo quando comparado com outros métodos

alternativos, como o com mdaquinas tuneladoras (tipo shild) e elevado, por exemplo.

O método, em si, é dos mais intuitivos, pois consiste simplesmente em escavar uma vala a
partir da superficie do terreno, construir internamente as estruturas permanentes, € reaterrar os
espacos remanescentes. Face as normais restricdes do meio urbano e as grandes profundidades
de escavacdo necessdrias para atingir a cota de assentamento das estruturas permanentes, a
conten¢ao do solo circunvizinho a obra € feita por paredes verticais, de varios tipos, escoradas

e/ou atirantadas.

O célculo destas paredes ¢ de grande complexidade, pois as diversas etapas de execucao -
de escavacdo e colocacdo de escoramentos, na descida, e de reaterro e retirada dos
escoramentos, na subida - aliadas a heterogeneidade dos solos, criam uma seqii€éncia de estados
de tensdes que tém que ser levados em conta, se se desejar executar uma obra que nio cause

danos nos edificios e obras lindeiros a area a ser escavada.

A finalidade do estudo de Tufaile et al. (1983) € a de fornecer elementos tedricos para
viabilizar a elaboragdo de um programa de célculo unidimensional evolutivo de paredes de
contencdo a ser implantado em computadores digitais. Esse trabalho, bem como aqueles citados

no item 3.3, € que embasam a constru¢do do método de célculo proposto nesta Tese.
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Na execucgdo da vala, caracterizam-se as fases que sao constituidas por combinag¢des das

seguintes operacgoes:

- Variacao do nivel do lengol freatico (variacdo de pressdes neutras no solo);
- Escavacgdo — Reaterro;

- Instalagdo de estroncas pré-comprimidas ou nao;

- Instalagdo de tirantes;

- Retirada de estroncas e/ou tirantes;

- Aplicagdo de sobrecargas no macico;

- Aplicacdo de sobrecargas na parede, etc.

O calculo determina, em cada fase:

- Os deslocamentos da parede;

- Os esforgos solicitantes na parede;

- As envoltdrias de deslocamentos e esforgos;
- Os esforgos nas estroncas ou tirantes;

- As pressoes no solo;

- Os recalques diferenciais no exterior da vala (apenas estimativa).

4.2 Hipoteses e Modelos de Calculo

No caso especifico de paredes de contencdo de valas escoradas, tem sido usual o emprego
de métodos de cdlculo baseados em resultados de medidas experimentais, usualmente chamados
de métodos empiricos, ou ainda, os conhecidos como semi-empiricos, que admitem como
carregamento um diagrama de tensdes para ambos os lados da parede para cada fase de
escavacao, pressupondo, portanto, o tipo e grandeza dos deslocamentos da estrutura e utilizando
processos de cédlculo ndo evolutivos. Estes processos assimilam a parede a uma viga e consideram

as estroncas como apoios fixos.
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Com o advento dos computadores digitais, permitindo a resolucdo de grandes sistemas de
equacgdes lineares, bem como o tratamento numérico de equagdes diferenciais, houve uma
verdadeira revolu¢do no campo dos modelos matemadticos e surgiram o que se chamam de

métodos analiticos ou numéricos.

Assim, desenvolveu-se uma poderosa ferramenta de calculo, que € o Método dos
Elementos Finitos, que se constitui em uma das melhores formas de simular através de um
modelo matematico aquilo que realmente ocorre na estrutura. Entretanto, este ainda ndo € um
método usual, pois trata-se de um processo bastante oneroso, e sua andlise € muitas vezes
trabalhosa. Outro fato que se deve salientar € o de que de nada adianta utilizar métodos de célculo
sofisticados se houver muitas incertezas nos parametros adotados. Ressalta-se que estas
afirmacgdes sdo motivos de ampla e polémica discussdo na bibliografia consultada.

Assim, a aplicacdo do Método dos Elementos Finitos € ainda restrita em projetos
correntes, sendo utilizado apenas em casos particulares ou em estudos paramétricos, onde vem

sendo de grande utilidade.

Os métodos unidimensionais, de aplicacdo bem mais simples, tanto no que diz respeito a
entrada de dados, como a andlise dos resultados, e a custos bem inferiores, apresentam um grande
progresso em relacdo aos métodos empiricos e semi-empiricos, pelo fato de serem evolutivos e de
necessitarem menos hipoteses simplificadoras, apresentando, portanto, uma relacdo custo

beneficio bastante interessante.

Esse serd o modelo utilizado no presente estudo, que pode ser caracterizado pelos

seguintes aspectos:

1) permite considerar a deformabilidade do escoramento (as estroncas e os tirantes tém
comportamento eldstico-linear / elasto-pléstico perfeito);

2) considera a evolucdo da obra;
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3) a mobilizag¢do da tensdo no fundo da vala é determinada e ndo estimada, em funcdo dos
deslocamentos da parede;

4) sdo validas as hipéteses da Teoria de Vigas da Resisténcia dos Materiais;

5) a parede € assimilada a uma viga imersa no solo de largura unitaria, trabalhando em
regime eldstico-linear, ou seja, vale a equacao da linha eléstica;

6) o solo, nas diversas camadas que caracterizam o perfil geoldgico, tem um
comportamento eldsto-plastico perfeito com histerese, onde adota-se a hipdtese de
Winkler, ou seja, discretiza-se o solo através de uma série de molas independentes
entre si, associada ao critério de plastificacio de Mohr-Coulomb, que acaba por

fornecer a cada mola uma func¢édo for¢a-deslocamento.

Em que pese os beneficios trazidos pelo Modelo de Winkler, ndo se pode omitir algumas
de suas limitagdes. Além do fato de nao considerar a bidimensionalidade do sistema, uma
dificuldade deste método reside no fato de ser necessario admitir-se, para o trecho eldstico da
curva caracteristica da mola, o seu coeficiente de mola (ky), funcdo do coeficiente de reagcao
elastica do solo (k). Esse coeficiente € de dificil avaliacdo, uma vez que € funcdo da prépria
interacdo solo-estrutura, e depende ndao s6 das propriedades do solo préximo a parede
(granulometria, condi¢cdes de adensamento, curva tensdo x deformacdo, resisténcia ao
cisalhamento, condi¢des de drenagem etc.), como também das caracteristicas da parede (rigidez,
processo de instalacido da parede, tipo de escoramento etc.). Finalmente, ndo se leva em conta os
deslocamentos verticais nem sdo considerados os possiveis efeitos oriundos do atrito entre o solo

e a parede bem como da componente vertical de esforcos devido a protensdo de tirantes

inclinados, além do peso proprio da parede.

Nos itens seguintes € apresentada a fundamentagao do modelo de calculo proposto que
para possuir aplicacdo pratica levou a constru¢do de um programa computacional batizado de

CEDEVE.
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4.3 Discretizacio da Parede

Para a discretizacdo da parede sao necessarias algumas definicoes:

e Pontos Singulares: sao pontos notdveis da parede que precisam ser considerados
necessariamente como nds em sua discretizagdo. Constituem-se pontos singulares, por
exemplo, os pontos de inicio e fim da parede, os pontos de incidéncia de tirantes e
estroncas, os de mudanca das camadas do solo, entre outros;

e Intervalo: € a distancia entre dois pontos singulares contiguos;

o Elemento: é cada uma das partes elementares que compdem a parede. E representado por
um comprimento e pelos nés que se situam nas suas extremidades. Seu comprimento é
determinado em funcdo do intervalo a que pertence e do comprimento maximo (Lsx) que
ele pode ter e que deve ser previamente estipulado;

e N0s: sdo os pontos que definem as extremidades dos elementos e correspondem a dltima

etapa de calculo necessdria para a discretizacao total da parede.

4.4 Caracteristicas Geométricas da Parede e Influéncia do Esforco Cortante

4.4.1 Produto de rigidez

Supdem-se, que o médulo de deformacdo longitudinal da parede (E) seja constante. Se
também o momento de inércia (I) o for ao longo de todo o comprimento da parede,

conseqiientemente, o produto de rigidez (EI) também sera.

4.4.2 Influéncia do esforco cortante

Por ocasido da montagem da matriz de rigidez pode ser elaborada, além da matriz que
leva em conta somente as deformagdes oriundas dos esfor¢os de flexdao, uma outra que considera
as deformagdes oriundas dos esforcos de flexdao e cisalhamento. O objetivo dessa montagem € o

de pesquisar a influéncia do esforco cortante no cdlculo da parede. Para isto, deve ser fornecido
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ao programa os valores de G (mdédulo de deformagao transversal), A (drea da secdo transversal) e
v (coeficiente de forma) da parede. Neste caso, deve-se definir os valores de Z, V e U que sao

coeficientes utilizados no calculo.

g1 4.1)
1+ 12
al?
al’ -6
- > 4.2
al?+12 42)
al?+3
U=—— 4.3
al?+12 (43)
sendo o = % 4.4)
yEI

onde L € o comprimento do elemento.

O coeficiente Y é uma quantidade adimensional que pode ser calculada para cada uma das

formas da secdo transversal da parede, como por exemplo, retangular ou circular.

Estes valores devem ser aplicados adequadamente aos termos da matriz de rigidez (ver
Tabela 4.3). Quando ndo se deseja obter os deslocamentos com a influéncia dos esforcos de
cisalhamento, basta tornar os valores de Z, V e U unitdrios na matriz de rigidez. Saliente-se que
estes 3 parametros precisam ser armazenados como grandezas vetoriais, ja que L ndo €, em geral,
constante. Para que a influéncia nos deslocamentos seja grande € preciso que Z, V e U afastem-se
do valor unitério. Para isto, o deve tender a um nimero pequeno (inércia grande para uma mesma
area). Da mesma forma, quanto menor o valor de L, maiores as influéncias do cisalhamento sobre

os deslocamentos.
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4.5 Parametros do Solo

4.5.1 Caracteristicas iniciais do macico

Supde-se que o solo interior e exterior a vala tenham as mesmas caracteristicas iniciais.

Para efeito de calculo, admite-se que sejam conhecidos, além do Nimero de Camadas de

Solo (NCS), os seguintes elementos para cada uma delas:

1) A cota de inicio e final da camada em relacdo ao nivel de referéncia (Ci_CS, cota
superior; Cf_CS, cota inferior);

2) O peso especifico do solo (y ou gama);

4) A coesao (c ou coesao);

5) Angulo de atrito interno (¢ ou fi);

6) Coeficiente de empuxo ativo (k,);

7) Coeficiente de empuxo em repouso (Ko);

8) Coeficiente de empuxo passivo (kp).

4.5.2 Distribuicao do coeficiente de apoio elastico horizontal do solo

Além das grandezas vistas em 4.5.1, admite-se, como conhecida, a distribui¢io do
coeficiente de reacdo eldstico horizontal do solo, cuja funcio € a de definir o valor que terd a
rigidez de um determinado elemento de solo (mola). Para tanto, deve-se conhecer para cada

camada de solo:

e Kssup (coeficiente de apoio eldstico horizontal do solo no ponto superior da camada);

e Ksinf (coeficiente de apoio eldstico horizontal do solo no ponto inferior da camada).
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Para um ponto intermedidrio pertencente a uma determinada camada admite-se que o
coeficiente de apoio eldstico seja obtido através de interpolacdo linear entre aqueles definidos

para o inicio e o final da camada (Figura 4.1).

4.6 Distribuiciao das Pressoes Neutras no Solo

Para se levar em conta os efeitos da pressao neutra no solo, admitem-se como conhecidas,
além do ndamero de camadas ou de lencdis fredticos, as seguintes grandezas para cada lencol:

a) Inicio do lencol (Ci_U) (cota superior);

b) Usup - pressao d'dgua no ponto superior;

¢) Final do lencgol (Cf_U) (cota inferior);

d) Uinf - pressdo d’4gua no ponto inferior.

Para um ponto intermedidrio, a pressdo d'dgua € obtida através da interpolagdo linear entre

0s pontos extremos.

4.7 Rigidez de um Elemento de Solo

Na Figura 4.1, mostra-se uma parede e os diagramas de distribuicdo do coeficiente de

apoio elastico horizontal do solo.
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Kssup1 A1 Kssup1
ARG é/AV//M,&‘(
3 Camada 1
Ksinf1 5 Ksinf1
Kssup2
j-1
j Camada 2
j+1 .
Ksinf2
C
Camada 3
i Nnos - 1 i
Ksinf3 D 4 Nnos Ksinf3

Figura 4.1 - Distribuicdo do coeficiente de apoio elastico horizontal do solo

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-8.

Se no topo da parede (ponto A) for aplicado uma agdo horizontal (neste instante nao é

relevante o sentido da acdo), o conjunto solo-parede se deformara.

Tomando um n6 qualquer, como, por exemplo, o ], tem-se que a deformacao ali ocorrida
corresponde a um esfor¢co AP; que comprime uma das faixas de influéncia das camadas de solo

adjacente com as faces da parede, e alivia a outra.

Supondo que essas faixas de influéncia do solo nas proximidades do ponto j estejam
trabalhando no regime eldstico, podem-se associar, aos seus comportamentos, molas isoladas
entre si (hipotese de Winkler) de modo que os esforgos reativos das mesmas sejam proporcionais

aos coeficientes de molas dos elementos de solo existentes naquelas faixas.
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Se k; for o coeficiente de mola de ambos os elementos de solo, cada um de um lado da

parede, e d; for a deformagao do n6 j, entdo, pode-se escrever que

2k, d,=AP, ou k,d, =0,5AP, 4.5)

ou seja, o esforgo reativo de cada mola corresponde a metade do esfor¢o AP; que cabe ao no j.

O coeficiente de mola ou rigidez (ky) € expresso em funcao da distribuicdo do coeficiente

de apoio elastico horizontal do solo (ks), importando a faixa de influéncia de solo.

4.8 Empuxos e Deslocamentos Limites de um Elemento de Solo numa

Determinada Fase

Retomando o nd j, utilizado como exemplo no item 4.7, pode-se considerar o que segue.

Para a parede suposta em repouso da Figura 4.1 (de cada lado da parede existem somente
as camadas de solo em estado de equilibrio estatico), atuam no ponto j o Ere0 (empuxo em
repouso a esquerda ou externo a vala) e o Eri0 (empuxo em repouso a direita ou interno a vala).

Em relacdo aos diagramas de empuxos x deslocamentos indicados nas Figuras 4.3 e 4.4,
que constituem os modelos reoldgicos de funcionamento das molas ou elementos de solo, pode-se
afirmar que as molas a esquerda e a direita se encontram em repouso, valendo a igualdade:

Ere0 + EriO = 0 (condi¢ao de equilibrio de for¢as no né j)

sendo que Ere0 < 0 e Eri0 > 0, segundo a convengao de sinais adotada (ver Figura 4.12).

Nao existem ainda deslocamentos € o nd j, em relagdo aos diagramas de empuxos x

deslocamentos, se encontra no ponto B (ver Figuras 4.3 € 4.4).
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Supondo-se que se aplique através de incrementos de forca P; um esfor¢o P horizontal no

topo da parede de tal modo que se tenha

5
P=> P =P +P, +P, +P, +P; (4.6)

i=1

Seja AP; o quinhdo de carga de P; que serd absorvido pelos elementos de solo junto ao n6
J (quinhdo de carga do 1° esfor¢o P; aplicado no topo da parede; AP, também pode ser assimilado
a soma das reagoes das molas interna e externa ao né j, na condi¢do de 1° estdgio). Nessas
condi¢des (1° estdgio de carregamento), tem-se, de acordo com a Figura 4.2 b que os dois

elementos estdo trabalhando no regime eldstico (um elemento de solo € comprimido e o outro é

1
tracionado de Z d;; que € o deslocamento sofrido no 1° estagio de carregamento).
i=1

No final do 1° estagio de carregamento, as forcas atuantes nos elementos de solo externo e

interno a vala, no né j, valem
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- 2 APi (com A Pg de sinal contrario aos demais incrementos)
i=1

Figura 4.2 - Empuxos e deslocamentos atuantes sobre os elementos de solo junto ao nd j

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-9.
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1
Eref;, =Ere0+k; z d; (comprime ainda mais) 4.7
i=1

1
Erif , =Eri0+k; > d,;,  (alivia) (4.8)
i=I

Em relacdo aos diagramas de empuxos x deslocamentos (Figuras 4.3 e 4.4), os estdgios de
deformacdo que se encontram as molas sdo representados pelo ponto 1 genérico contido no
segmento AB (semi-trecho inclinado do diagrama definido pela tangente do angulo 6,

sendo tgB = k;, cruzando com o eixo de referéncia dos empuxos no ponto B que € a ordenada do

empuxo em I'GPOUSO) .

(+) E (empuxos)
A

(d) deslocamentos

EreP tge =k; = kme

(n) ésimo ciclo de histerese

(n+1) ésimo ciclo de histerese

A
deP
le— 7 —> A'C’ I AC

Figura 4.3 - Diagrama de empuxos x deslocamentos do solo a esquerda do né j (elemento de solo

externo a vala)

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-10.



(n) ésimo ciclo de histerese

(+) E (empuxos)
A

(n+1) ésimo ciclo de histerese

A'C /I AC
3
7
7
7

7 &

f A2 A
EriA
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tge= kj = kmi

T EriP
l > (+)

d (deslocamentos)

Figura 4.4 - Diagrama de empuxos x deslocamentos do solo a direita do né j (elemento de solo

interno a vala)

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-10.

Deve-se observar, de acordo com a convengdo adotada nesses diagramas, que os valores

numéricos de Ere0 e Eri0 sdo negativo e positivo, respectivamente, e que dj; € negativo (ver

Figura 4.12).

Num 2° estdgio, se se continuar aumentando z P, observa-se, pelos diagramas da Figura

4.2¢, que existe um incremento AP, no né j tal que, somado a AP; (estd no regime eldstico e

portanto vale a superposi¢cdo de efeitos), coloca a mola a esquerda do nd j na posicao A, Figura

4.3, (supdem-se aqui que a mola a direita estd com sua deformacgdo ainda localizada no semi-

trecho AB).

Nessas condi¢des, a mola a esquerda do né j atinge o valor do deslocamento eldstico

passivo limite externo no né j (deP) acima do qual ela ndo tem mais condicdes de absorver

esforcos reativos, pois a ele corresponde o empuxo passivo limite externo do solo que ndo pode

ser ultrapassado (EreP).
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Nessa situacdo, a mola é dita plastificada e a qualquer esforco adicional que tenda a
apassivé-la corresponde a mesma se deformar sem que, nela, haja acréscimo de esforcos (para

efeito de rigidez dessa mola tem-se, a partir deste instante, o equivalente a k; = 0).

Como no estdgio 1, as forcas nas molas sao calculadas por superposicao de efeitos, ja que

ainda se estd na condi¢do limite:

2
Eref;, = Ere0+Kk Z d;; =EreP 4.9)

i=1
2
Erif , =Eri0+k; Y d; (4.10)

i=1

Num 3° estdgio, se continuarmos aumentando ZPi , devera existir um incremento APz

2
(ver Figura 4.2 d) tal que somado a Z P, coloca a mola a direita do nd j na situagdo do ponto A,
i=1

Figura 4.4. Nestas condicoes, tendo em vista que a mola a esquerda ndo mais trabalha, o esfor¢co

AP5 s6 pode ser absorvido totalmente pela mola da direita.
No final desse 3° estdgio os deslocamentos e esfor¢os nas molas, sdo os seguintes:

Mola a esquerda:

3
Deslocamento: z d;; 4.11)

i=1

2
Forca: Eref ; =Eref,, =Ere0+k; > d,, =EreP (4.12)

i=1

(como kj = 0 a partir de AP3, a mola j ndo absorve mais esfor¢os adicionais)
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Mola a direita:

3
Deslocamento: Zd i (4.13)

i=1
3
Forga: Erif , = Eri0+k; > d,, = EriA (4.14)
i=1
(absorve todos os esfor¢os adicionais, pois como ainda estd no limite

eléstico, vale a superposicao de efeitos)

Num 4° estdgio (ver Figura 4.2e), qualquer incremento de forca (que implique
deslocamento de j da direita para a esquerda) s6 pode ser absorvido por outras molas da parede
que ndo sejam aquelas junto ao né j. Assim, um incremento de carga P4 corresponderd em j um

AP, =0, gerando um deslocamento d; 4.

Nos diagramas de empuxos x deslocamentos, os estdgios de deslocamentos das molas sdo

representados pelo ponto 2 situado no intervalo AA’ (Figuras 4.3 e 4.4).

4
No final do 4° estdgio, os deslocamentos das molas sdo Zd ;i € 0s esforgos:

i=1

2
Eref,, =Ere0+k, > d,; =EreP (4.15)
i=1
3
Erif,, =Eri0+k; > d,, =EriA (4.16)
i=1

Suponha-se, finalmente, um 5° estdgio no qual, para um Ps aplicado no topo da parede,

4
corresponda um APs contrdrio a tendéncia de Zd ;i 10 n6 j. Nessas condigdes admite-se que

i=1
ocorre o fendmeno da histerese do solo voltando os elementos de solo a trabalhar elasticamente
segundo a reta tracejada indicada nos diagramas de empuxos x deslocamentos. O estagio de
deformacdo em que se encontra a mola é representado pelo ponto 3 qualquer do segmento A’C’

do diagrama de empuxos x deslocamentos, onde A’C’ // AC (Figuras 4.3 e 4.4).
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5
Os deslocamentos das molas valem Zd ;i (lembrando que d;s tem sinal contrério aos

i=1

demais deslocamentos) e os esfor¢os:

Eref,; = Ere0+k, (d,, +d,, +d,;) 4.17)
Erif ; =Eri0+k,(d,, +d, +d, +d,;) (4.18)

(sendo d; 1, dj», dj3 e dj4 negativos e dj s positivo)

Na realidade, embora os resultados das expressdes 4.17 e 4.18 nao se alterem,
formalmente, o mais adequado seria mostrar que em 4.17 os dj3 e dj4 e em 4.18 o d;4 existem,
isto €, ndo sdo nulos. O que ndo existe sdo os esfor¢os associados, pois os k; respectivos € que sdo

nulos. Raciocinio andlogo deve ser feito as expressoes 4.12, 4.15 e 4.16.

Assim € que, apesar dos empuxos limites continuarem os mesmos, a admissdo do
fenomeno de histerese, corresponde a impor para o solo, novos limites de deslocamentos
diferentes daqueles iniciais, isto €, a cada novo ciclo de histerese que ocorrer, novos
deslocamentos limites serdo estabelecidos. A translagdo nos eixos dos empuxos, implicita no
método de calculo, permite considerar o fendmeno descrito pela consideracdo dos empuxos

efetivos da fase ou subfase anterior a que estd sendo examinada (Figura 4.6).

Do exame do diagrama de empuxos x deslocamentos apresentado, ressalta-se a

importancia, para os calculos a serem mostrados na seqiiéncia, das seguintes grandezas:

a) Empuxos passivos limites (EriP e EreP);

b) Empuxos ativos limites (EriA e EreA);

¢) Empuxos em repouso (EriO e Ere0);

d) Empuxos efetivos (Erif e Eref)

e) Deslocamentos passivos limites (diP e deP);

f) Deslocamentos ativos limites (diA e deA).
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cujos valores numéricos dependem, entre outros fatores, do tipo de solo, da profundidade em que

se encontra o elemento estudado, da existéncia ou nio de fundagdes ou de sobrecargas etc.

Os valores descritos nos itens a), b) € ¢) ndo variam apds sucessivos ciclos de histerese,
enquanto os de d), e) e f) variam para cada ciclo de histerese. Ressalte-se que da forma como foi
estabelecido o modelo de célculo, para cada mola plastificada (subfase), os valores apresentados
em d), e) e f) sdo alterados e a cada nova fase (escavagdo) todos os valores podem variar (Figura

4.6).

4.9 Estados do Solo

No método de calculo estudado, considera-se o estado do solo interno (Esoloi) e o estado
do solo externo (Esoloe). Quando a mola estiver ligada (trecho eléstico), atribui-se o valor 1 para

estes parametros, e quando desligada (trecho pléstico), estes valores devem ser 0.

4.10 Empuxos e Deslocamentos de um Elemento de Solo em um né entre Dois

Ciclos Consecutivos de Histerese

Considere-se a Figura 4.5 na qual se representa o diagrama de empuxos x deslocamentos
correspondente a dois ciclos de histerese consecutivos. Nesse diagrama, sdo indicadas as

seguintes grandezas correspondentes a uma fase qualquer de célculo:
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(+) E (empuxos)

d (deslocamentos)

deA EroA
deA* re
c C 6 c 4 x| Eref o
BT T =T = Eref™  Ereo
5 -7 /I/
EreP B_;741____| _______
B; - 7 | A 4
ey ey Ryl gy gy gl el NP 2
I
I tge = kme
deA**

deslocamento inicial do solo

Figura 4.5 - Diagrama de empuxos x deslocamentos do elemento de solo a esquerda do né n

(elemento de solo externo a vala)

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-14.

a) Grandezas fixas
EreP = Empuxo passivo limite externo no né genérico n (EriP quando interno);
EreA = Empuxo ativo limite externo no n6 genérico n (EriA quando interno);

kme = Coeficiente de mola no né genérico n (kmi quando interno).

b) Grandezas variaveis:
Ere0 = Empuxo em repouso externo no né genérico n num ciclo qualquer de
histerese (Eri0 quando interno);
Ere0* = Empuxo em repouso no né genérico n correspondente ao ciclo de
histerese consecutivo aquele de Ere0 (Eri0* quando interno);
Eref = Empuxo efetivo externo no né genérico n num ciclo qualquer de histerese
(Erif quando interno);
Eref* = Empuxo efetivo externo no né genérico n correspondente ao ciclo de

histerese consecutivo aquele de Eref (Erif* quando interno).
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A nog¢ao de empuxo efetivo estd inicialmente relacionada com a eventual presenga de
sobrecargas (permanentes ou acidentais) que altera o estado de repouso inicial do solo e em
conseqiiéncia o seu deslocamento. Na Figura 4.5 indica-se o deslocamento inicial do solo que
determina os novos eixos de referéncia dos empuxos. A medida que novos deslocamentos

ocorrerem, os valores dos empuxos efetivos também vao sendo alterados.

deP = Deslocamento eldstico passivo limite externo no né genérico n correspondente a um
ciclo qualquer de histerese (diP quando interno);

deP* = Deslocamento eldstico passivo limite externo no né genérico n correspondente ao
ciclo de histerese consecutivo aquele de deP (diP* quando interno);

deA = Deslocamento eldstico ativo limite externo no né genérico n correspondente a um
ciclo qualquer de histerese (diA quando interno);

deA* = Deslocamento eléstico ativo limite externo no né genérico n correspondente ao

ciclo de histerese consecutivo aquele de deA (diA* quando interno).

O segmento de reta AC da Figura 4.5 define um ciclo qualquer de histerese. A partir do
ponto B, correspondente a condicdo de empuxo, Eref, existem duas possibilidades de

deslocamento do no n.

A primeira possibilidade corresponde a percorrer o circuito'! BAA’C’X, a qual

corresponde ao elemento de solo trabalhar:

Em BA (num ponto qualquer 1) no regime eldstico;

Em AA’ (num ponto qualquer 2) no regime plastico passivo;

Em A’C’ (num ponto qualquer 3) no regime eldstico com histerese apds apassivacao;

Em C’X (num ponto qualquer 4) no regime plastico ativo onde em X ocorre um novo

ciclo de histerese apds ativacao.

" As varidveis denotadas com um asterisco (*) estdo associadas ao circuito BAA’C’X que correspondem a uma
situacdo inicial de apassiva¢do do elemento. Raciocinio andlogo pode ser feito para o circuito BCC”A”X’ que
corresponde a uma condi¢do inicial de ativacdo do elemento, sendo neste tltimo caso, as varidveis denotadas por 2
asteriscos (**), como na Figura 4.5.
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A segunda possibilidade corresponde a percorrer o circuito BCC”A”X’, a qual

corresponde ao elemento de solo trabalhar:

Em BC (num ponto qualquer 5) no regime eléstico;

Em CC” (num ponto qualquer 6) no regime pldstico ativo;

Em C”A” (num ponto qualquer 7) no regime elastico com histerese apds ativagado;

Em A”X’(num ponto qualquer 8) no regime plastico passivo onde, em X’, ocorre um

novo ciclo de histerese apds apassivacgao.

Os segmentos de reta A’C’ e A”C” definem os dois possiveis (porém ndo simultaneos)
ciclos consecutivos ao ciclo de histerese definido pelo segmento AC. E oportuno relembrar que
aqueles segmentos sdo paralelos a este. Andlise andloga pode ser feita ao caso de um elemento de

solo interno a vala.

Deve-se observar que, na aplicacdo pritica do método proposto, uma modelagem
equivalente foi considerada, onde o eixo dos empuxos € transladado a cada subfase, de modo que
os cdlculos dos deslocamentos limites apds histerese sejam automaticamente considerados

(Figura 4.6).

E
A
deA4 deAs
deAo d
3 4 .75
2 e
1 e
7
o
7
7
e
. 7
deP2
deP1
deP6

Figura 4.6 - Diagrama de deslocamentos limites ativo e passivo
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4.11 Coeficiente de Mola Global de um No

4.11.1 Expressao do coeficiente global

Tendo-se ja feito anteriormente a divisdo da parede em elementos, associam-se, aos nos
que os limitam, apoios em mola representados por um coeficiente de mola global do né n que é

chamado de k, obtido através da expressao:
k = kmi + kme + KEno + KTno (4.19)

kmi e kme = coeficientes de mola de um dos elementos de solo, eventualmente existentes
junto ao né n, interno e externo, respectivamente;
KEno = coeficiente de mola de uma estronca eventualmente presente no no n;

KTno = coeficiente de mola de um tirante eventualmente presente no no n.

Note-se que, nos nés onde ndo existem estroncas ou tirantes na fase, os correspondentes
valores de KEno e KTno s@o nulos. Para os trechos de solo em que tenha ocorrido escavacdo tem-

se kmi = 0. Para as molas plastificadas, kmi e kme também assumem valores nulos.

4.11.2 Comportamento de uma estronca como sendo um apoio tipo mola
Para efeito de cdlculo da rigidez da estronca admite-se, j4 que a vala é considerada
simétrica, que o vao a considerar ¢ a metade do vao total (LE) da largura da vala, qualquer que

seja o caso a ser analisado, desconsiderando as espessuras de longarinas e cunhas.

A estronca € considerada como uma mola acoplada ao né do lado interno a vala cuja

rigidez vale:

2EE AE
KE=——

4.2
LE (420
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onde:

EE = médulo de deformacao longitudinal do material constitutivo da estronca;
AE = 4rea da secdo transversal da estronca (dividir pelo espacamento horizontal das
estroncas);

LE = comprimento da estronca que € igual a largura da vala, desconsiderando as

espessuras de longarinas e cunhas.

Quando a estronca nao € pré-comprimida, o diagrama de esfor¢os x deslocamentos

obedece ao esquema indicado na Figura 4.7, onde:

(i) E (esforgos)
B

i |

tg6 = KE

et

v (+)

d (deslocamentos)

Figura 4.7 - Diagrama de esforco x deslocamento para estronca sem pré-compressao

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-18.

E = esforco genérico que a mola aplica a parede;

E,. = carga limite da estronca;

d = deslocamento genérico da mola representativa da estronca;
d;, = deslocamento inicial do no;

dpe = deslocamento passivo limite da estronca.
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Pode-se observar, de acordo com a Figura 4.7 que:

e o esforco zero corresponde o deslocamento inicial do no;

® se, apartir de A, o deslocamento d crescer até d,., 0 esforco E crescerd de zero
a E,. (limite de carga acima do qual o dimensionamento da estronca fica
comprometido);

® se, a partir de A, o deslocamento d decrescer, a estronca nao funciona, pois

estaria sendo solicitada a tragdo.

O valor KE serd adicionado, ou ndo, a k, expressdo (4.19), conforme a mola esteja
funcionando ou ndo. Como, nesse caso, nao hd incorporacio de esfor¢os de pré-compressao da
estronca, entdo, nao hd necessidade de se fazer novos calculos na mesma fase, uma vez que os
esfor¢os e deslocamentos sdo os mesmos da fase anterior logo apds a instalagdo da estronca, sem

progressao da escavagao.

Quando a estronca € pré-comprimida, o diagrama de esforcos x deslocamentos tem o
esquema indicado na Figura 4.8, onde, complementando as grandezas indicadas na Figura 4.7,

tem-se:

(+) E (esforgos) tge = KE

A

RN

d (deslo'camentos)
|

| < dae >« dpe > |
Figura 4.8 - Diagrama de esforco x deslocamento para estronca com pré-compressao

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-19.
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PE = E,. = esfor¢o de pré-compressdo da estronca (dividir pelo espagamento horizontal
entre estroncas);

d,e = deslocamento ativo limite da estronca.

Pode-se observar, de acordo com a Figura 4.8, que:

® ao esforco E,. corresponde o deslocamento inicial do n6.

® se, a partir de C, o deslocamento d crescer até dy., 0 esfor¢co E crescerd de E,c a Epe
(limite de carga acima do qual o dimensionamento da estronca fica comprometido);

® se, a partir de C, o deslocamento d decrescer até d,, o esfor¢o E decrescerd de E,. a
zero (limite de carga abaixo do qual a estronca ndo funciona, pois estaria sendo

tracionada);

Como a pré-compressdo implica na mudanca do estado de tensdes dos elementos de solo,
entdo ha necessidade de se fazer novos célculos antes de se prosseguir na eventual escavacado para

outra fase.

Quando tratar-se de estroncas dispostas de forma inclinada é necessdrio considerar o
angulo de inclinacdo determinado com a horizontal (p). Neste caso, o ponto de apoio da
extremidade que ndo estd em contato com a parede deve ser indeslocdvel. A Figura 4.9 e

expressao 4.21 descrevem o que estd em discussao.

Figura 4.9 - Esquema de uma apoio inclinado



172

EE AE
KE_

= (ndo se deve aplicar o “2” no numerador) 4.21)
LE cosp

4.11.3 Comportamento de um tirante como sendo um apoio tipo mola

Para efeito de cdlculo da rigidez do tirante (KT), admite-se que o bulbo do mesmo esteja
colocado numa mesma linha horizontal em relacdo ao né em que foi instalado, tomando-se para o

comprimento do tirante, o valor LT.

Nestas condicdes, o tirante € considerado como uma mola acoplada ao né do lado interno

a vala (mesmo que fisicamente ele esteja instalado do lado externo da vala) cuja rigidez vale:

_ ETAT
LT

KT (4.22)

onde:
ET = médulo de deformacdo longitudinal do aco constitutivo dos cabos dos tirantes;
AT = somatoria das sec¢des transversais dos cabos que compdem o tirante (dividir pelo
espacamento entre os tirantes);
LT = distancia entre o eixo da parede (suposta sem deformar) e o centro de gravidade

tedrico do bulbo do tirante.

O diagrama de esforcos x deslocamentos de um tirante obedece ao esquema indicado na

Figura 4.10, onde:

PT = E,; = esfor¢o de protensdo do tirante;
E = esforco qualquer no tirante;

Ep1 = esfor¢o ou carga limite do tirante;

d;, = deslocamento inicial do n6 n;

d = deslocamento qualquer do né n;

dpc = deslocamento passivo limite do tirante;
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d,: = deslocamento ativo limite do tirante.

(+)(E) (esforgos)

A

tg© = KT

> (+)
d (deslocamentos)

—_ 4>
1O

A
o

\ 4
A
v

Figura 4.10 - Diagrama de esforco x deslocamento de um tirante

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-21.

Pode-se observar, de acordo com a Figura 4.9, que:

® ao esforco E, corresponde o deslocamento inicial do n6;

® se, a partir de C, o deslocamento d crescer até dy;, o esforco E crescerd de E a Ep
(limite de carga acima do qual o dimensionamento do tirante fica comprometido);

® se, a partir de C, o deslocamento d decrescer até dy, o esfor¢co E decrescerd de E; a

zero (limite abaixo do qual o tirante nao funciona, pois estaria sendo comprimido).

Como a protensao do tirante implica na mudanca do estado de tensdes dos elementos de
solo, entdo hd necessidade de se fazer novos célculos antes de se prosseguir na eventual
escavacgdo (com a parede totalmente fixada, o deslocamento do tirante é compatibilizado com o
do nd, apds o que se considera o coeficiente de mola do tirante que inicialmente tem para carga
o valor E e aplica-se no n6 um esfor¢o E, horizontal com sentido interior - exterior a vala) de

forma andloga a que deve ser estabelecida para as estroncas com pré-compressao.
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E possivel estender os conceitos aqui expostos sobre o tirante disposto na horizontal para
as situacdes, inclusive mais comuns na prética, nas quais o tirante estd instalado de forma
inclinada. Nestes casos, € necessario considerar o angulo de inclinagdo determinado com a

horizontal (p), fazendo-se o ajuste conforme a Figura 4.11 e expressao 4.23.

_.¢n_

Figura 4.11 - Adaptacdo para consideracao de tirante inclinado

_ ETAT

KT=——
LT cosp

(4.23)

Os deslocamentos obtidos dos célculos para o tirante devem ser interpretados como os

seus deslocamentos horizontais.

Evidentemente existirda uma componente vertical que solicitard a parede, o que também
ocorre para estroncas inclinadas, e que deve ser equilibrada pelo atrito entre a parede e o solo e
pela resisténcia de ponta na extremidade da ficha. No entanto, o0 modelo que estd sendo proposto
ndo é capaz de considerar tais efeitos. A bibliografia de uma maneira geral, indica que a ausé€ncia

destas considerac¢des ndo prejudica os resultados obtidos.

E interessante notar que, como era de se esperar, ao contrario dos elementos que simulam
o solo, tanto as estroncas quanto os tirantes ndo apresentam histerese no limite ativo. J4 para o

passivo, € possivel implementar a consideracdo de tal fendmeno.
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4.12 Matriz de Rigidez da Estrutura

4.12.1 Preliminares

Conhecidos o comprimento e o produto de rigidez de cada elemento e o coeficiente de
mola global de cada né (no caso de se levar em conta as deformacdes por esfor¢o cortante, €
necessdrio conhecer também G, A e V, conforme item 4.4.2), torna-se possivel estabelecer a
montagem da matriz de rigidez da estrutura. Para tanto, a parede serd sempre representada com a
convencdo indicada na Figura 4.12. Esta conveng¢do é adotada por Tufaille et al. (1983),

Haliburton (1968) e também por Verruijt (1995).

FORCAS MOMENTOS DESLOCAMENTOS
MACICO MACICO
EXTERIOR INTERIOR (+) (+) alo
A VALA A VALA D — 2 (+) —
(ESCAVACAO/
REATERO) 0, 5 PECER e
)

PAREDE

Figura 4.12 - Convencdo adotada para as for¢as, momentos, deslocamentos e posicionamento da
parede nos cdlculos apresentados (por convencao, o lado interior da vala serd sempre o direito).

Adotada por Tufaile et al. (1983), Haliburton (1968) e Verruijt (1995))

As tensoOes atuantes de cada lado da parede sdo discretizadas e substituidas por esforcos

concentrados nos nos, isto €, empuxos (forcas nodais).

Por convencgdo, estas forcas nodais com linhas de a¢des horizontais sdo consideradas
positivas se se dirigirem no sentido interior/exterior da vala. Os deslocamentos lineares dos nds
da parede sdo referenciados em relacdo ao eixo original da mesma, antes de se deformar. Por

convencdo, estes deslocamentos sdo considerados positivos se em relacdo ao eixo original a
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parede se deformar no sentido exterior/interior da vala. E por isso que no exemplo da Figura 4.2

os d;; (paraientre 1 e 4) sdo negativos e d; s € positivo.

Serdo positivos os momentos no sentido horario e deslocamentos de rotagdo no sentido

anti-horario.

Como se verd (item 4.13.4), o cédlculo do esforco nodal, que ird determinar o vetor
carregamento de um né (além daqueles provenientes das estroncas e tirantes), € feito em fungdo
das curvas de distribui¢do dos vérios tipos de pressdes, tais como empuxos de terra, d’dgua e
sobrecargas, admitindo-se que os vaos dos elementos sejam pequenos € que 0s mesmos nao
difiram muito entre si. Nessas condi¢cdes, o momento resultante das forcas externas atuantes na
parede é pequeno, razdo pela qual esse momento normalmente € desprezado (ver Figura 3.13).
Caso ocorram grandes disparidades entre os vaos, torna-se necessario levar em conta esse efeito,

pois 0 momento resultante pode ndo ser mais desprezivel.



177

4.12.2 Montagem da matriz de rigidez da estrutura

A montagem da matriz de rigidez do sistema € baseada nos efeitos causados na parede
pelos recalques e giros unitarios nos graus de liberdade livres dos elementos (Figura 4.13), de

acordo com o Método dos Deslocamentos.

A Tabela 4.1 mostra a matriz de rigidez para um elemento genérico da parede (Figura
4.13), enquanto que a Tabela 4.2 mostra como duas delas sdo introduzidas na matriz de rigidez
global da estrutura (método das colocagdes). Ja a Tabela 4.3 apresenta 2 linhas tipicas da matriz

de rigidez global da estrutura (matriz_A, reduzida em banda, com largura de semi-banda igual a

4).

As Tabelas ndo seguem a convenc¢ao usual de sinais da Anélise Matricial de Estruturas,
uma vez que, a aqui adotada € mais conveniente para o método em desenvolvimento
compatibilizar-se com aqueles ja existentes. A notacdo usada segue a convenc¢do de sinais
apresentada na Figura 4.12, ou seja, os deslocamentos sdo positivos para a direita e os esforcos
positivos para a esquerda, enquanto que as rotacdes sdo positivas no sentido anti-horario e os

momentos, no hordrio. Como jad mencionado, esta convencao também esta presente nos trabalhos

de Tufaile et al. (1983), Haliburton (1968) e Verruijt (1995).

1 1 2i -1 2i-1
< <2— 10 %—)2 < Die— i %—) 2i
LEGENDA:
PRETO: Sentido positivo
EXTERIOR @ INTERIOR EXTERIOR @ INTERIOR para os deslocamentos
DA VALA DAVALA DA VALA DAVALA . "
CINZA: Sentido positivo
ara as forgas / momentos
3 3 2i + 1 2i+1 P ¢

4 4 :
«— 2 < 2i+2|+’Io ) 2i+2

Figura 4.13 - Elementos nimero 1 (nds 1 e 2) e genéricoi (nds 1 e i+1) da parede e seus

respectivos graus de liberdade



Tabela 4.1 - Matriz de rigidez de um elemento (barra com dois graus de liberdade por n6)

Tabela 4.2 - Elementos da matriz de rigidez associados a 3 nds genéricos i-1, 1 e i+1 da parede

1 2 3 4
Y 6l 2E 6El
L L? L I’
6El 12E1 6El 12E1
o - Yz L
L | _2E 6l 4EI 6El
L L? L I’
6El 12E] 6El 12E1
4 I’ L I’ -

- Ny ; ;
> i-1 i i+1
GL 2i-3 2i-2 2i-1 2i 2i+1 2i42
iz |- 4E] 3 6EI B 2EI 6EI 0 0
i L, L?—l L, L,
9o |- 6EI | - 123EI B 6EI 12EI 0 0
e | = L
51 |- 2EI 3 6EI 3 4EI B 4EI 6EI B 6EI 3 2EI 6EI
- Li—l L?—l Li—l Li L?—l Lzz Li Lzz
) 6EI 12E1 6EI B 6EI B 12E1 3 12EI 3 6EI 12EI
e |o | or L, L L; L
el B 2EI B 6EI 3 4EI 6EI
i+ 0 0 _Li Lf _Li Lf
*
‘ 6EI 12E1 6EI 12EI
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Tabela 4.3 - Elementos da matriz de rigidez global da estrutura (n6 i) reduzida em banda

N6 GL 1 2 3 4
5l 4EIU, , 4EIU, 6EIZ, , ©6EIZ, 2EIV, 6EIZ,
i L., L, L?—l L? L, Lf
i
) 12EIZ, , 12EIZ, 6EIZ, 12EIZ,
2i - 3 - 3 k - 2 3 0
L, L L, L;

Obs.: k conforme definido na expressdo 4.19 e Z, V e U, conforme expressdes 4.1, 4.2 e 4.3, respectivamente.

Na montagem do sistema de equagdes lineares (Método dos Deslocamentos) no sistema
[matriz_A]{d} ={BB}, os graus de liberdade impares estdao associados as rotagdes (positivas no
sentido anti-hordrio) e os graus de liberdade pares, as translagdes (positivas da esquerda para a

direita).

E utilizado, para a resolucdo do sistema de equacdes lineares, o Método de Cholesky

Modificado (adaptado para a resolu¢do em banda).

4.13 Calculo das Pressoes Verticais e Horizontais num N6 qualquer da Parede

4.13.1 Preliminares

Trata-se, neste item, do célculo das pressdes verticais e horizontais devidas ao peso

proprio do solo, as sobrecargas e a dgua.

Para o cdlculo dos empuxos devidos ao peso de terra, calcula-se a pressao vertical no né
considerado e a seguir através dos coeficientes ko, ka e kp, obtém-se respectivamente as pressoes

em repouso e as pressoes limites ativas e passivas.

O célculo das pressdes horizontais devido as sobrecargas € feito com a determinacdo da

pressdo vertical através de formulas tedricas e a seguir multiplicando-se o resultado obtido por ko,
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ka e kp, a exemplo do que se faz para o cdlculo das pressdes devido ao peso de terra. As

sobrecargas acidentais impdem alteracdes nos empuxos limites, ativo e passivo.

7z

A influéncia da coesdo, como serd visto na seqiiéncia, ¢ somada algebricamente as

pressdes horizontais obtidas da forma descrita acima.

Finalmente, a pressdo d’4dgua, também chamada pressdo neutra, € considerada tomando-
se para o solo, quando h4 a presenga de dgua, ao invés de Vs, 0 Ysun. Nessas condigdes a pressao
d’4gua serd somada diretamente a pressdo em repouso, bem como as pressdes limites ativa e
passiva.

4.13.2 Calculo da pressao vertical num ponto qualquer da parede
4.13.2.1 Pressao vertical devido ao peso préprio do solo
Considera-se 0 solo como massa semi-infinita. A expressido geral que fornece a pressdao

vertical devido ao peso de solo, num ponto qualquer situado numa determinada camada de solo é

dada por:

p, =7, h (4.24)

sendo h a altura de terra localizada acima do ponto em que se estd calculando a pressao.

Nesta expressao, as pressoes sdo calculadas para cada camada, supondo que as camadas

sobrejacentes atuem como sobrecarga de extensao infinita. Da mesma forma, quando na camada

houver presenca de dgua, deve-se utilizar o y_, , conforme 4.25.

Ysub = Ysat _’YW (425)
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onde Ysub € 0 peso especifico submerso do solo, Vs € 0 peso especifico saturado do solo (em geral,

tomado igual ao s, peso especifico do solo) e V, € o peso especifico da dgua.

4.13.2.2 Pressao vertical devido as sobrecargas

a) Pressao vertical devido a sobrecarga permanente parcialmente distribuida paralela a

parede vertical (Pvqt)

De maneira simplificada, tendo em vista a Figura 4.14, € calculada pela expressao:

tg 5= (4.26)
Z
q
P, = 2;‘*[0( +sena cos(o+25)] (4.27)
L b L a L
1 1 1
T o A
~ N
~ ~ - AN 0
~ N L z
N}
n Ponto n onde se quer calcular
a pressao verical Pvqt
PAREDE

Figura 4.14 - Sobrecarga permanente parcialmente distribuida paralela a parede vertical

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-32.

onde qq é o carregamento distribuido na superficie e os angulos a e & (medidos em radianos), de

acordo com a Figura 4.14, sdo fungdes:

1) da profundidade relativa do ponto n em relacdo ao plano horizontal de aplica¢do da

carga;
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2) da distancia "a" (medida do inicio da carga em relacdo parede);

3) dadistancia "b" (comprimento da carga distribuida qq).

b) Pressao vertical devido a multiddo de 10 kPa (sobrecarga infinita uniformemente

distribuida) (Pvpm )
De acordo com a NC-03 e DC-02, normas do Metrd/SP e Metr6/RJ, respectivamente, esta
carga deve ser assimilada a uma camada adicional de solo que resulta em uma pressdo vertical

unitdria p = 10 kPa constante com a profundidade. A BS 8002/94 faz recomendagdo equivalente.

P, =10kPa (4.28)

¢) Pressao vertical devido a sobrecarga acidental de equipamentos a beira da vala (Pype)

Tem-se, de acordo, com a Figura 4.14 (sendo a =0, d = 0 e B = @, em radianos) e com

base na expressao 4.27, fazendo-se as devidas simplificacdes, que:
P =L [2B+sen2p | (4.29)
vpe P

sendo pe 0 carregamento distribuido na superficie que € proveniente dos equipamentos.
4.13.3 Influéncia da coesao do solo e da pressao d'agua na pressao horizontal
4.13.3.1 Influéncia da coesao do solo na pressao horizontal

Quando ocorrer, a coesdo do solo altera diretamente a pressdo horizontal. Num né

qualquer, tem-se dois fatores constantes e iguais a 2c4k, e 2c,k,, que sdo somados

algebricamente as pressdes limites ativas e passivas, respectivamente, observando que a parcela
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2¢4/k, tem sempre sinal contrdrio a pressdo limite ativa, e a parcela 2¢,/k ~tem sempre o

mesmo sinal da pressdo limite passiva. A pressdo em repouso permanece inalterada.
4.13.3.2 Influéncia da presenca d'agua (pressao neutra) na pressao horizontal

De acordo com a Figura 4.15, para um né qualquer n de profundidade z em relacdo ao

inicio da n-ésima camada obtém-se, quando a pressao € crescente:

Zn
Pan = ﬁpap (430)
W NN NN NN/ N/ N\
I Pap-1=0 -
n, .
ésima Zn
camada
v
(n+1 %:sima Izn+1
camada

Figura 4.15 - Empuxos d“dgua
FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-34.
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Para um n6 qualquer n + 1 de profundidade z,.; em relacdo ao inicio da (n+1)-ésima

camada obtém-se, quando a pressao € decrescente:

C -C., -z
p,,=—t o "mp 431
d(n+l) C _C ap ( )

p p+l

Os efeitos das pressdes d’dgua também poderiam ser introduzidos a partir de uma

interface com um outro programa que trate de redes de percolacao.

4.13.4 Calculo das pressoes horizontais

Conhecendo-se as pressoes verticais provenientes dos varios carregamentos, através dos
coeficientes ko, ka e kp € possivel calcular as pressdes horizontais em repouso, ativas e passivas,
respectivamente. Assim, de forma genérica, tem-se que (adaptar para o peso proprio se ocorrer

coesao):

ph=kpy (4.32)

onde py representa em cada nd, para uma das faces da parede, uma dada combinag¢do de somatdria
de pressdes verticais coerentes entre si, oriundas dos carregamentos vistos anteriormente e que,
potencialmente, sdo passiveis de atuar na parede. Admite-se aqui, que entre dois nds

consecutivos, essas pressoes variem linearmente.

Como, no limite entre duas camadas, podem ocorrer mudancas nos valores dos
coeficientes ka, ko e kp, entdo € necessdrio que, nesses pontos de transicdo, se calculem as
pressdes horizontais acima e abaixo do ponto. Para a pressdo acima do ponto, a pressao horizontal
serd calculada pelas propriedades da camada superior. Para a pressdo abaixo do nd, o
procedimento serd idéntico, substituindo-se os valores de ko, ka e kp da camada que termina no

no, por aqueles da camada que inicia nesse ponto.
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Resulta dessas observacdes que o diagrama representativo das pressdes horizontais terd
variagOes lineares entre dois nds consecutivos, podendo ocorrer eventuais descontinuidades em

nds que representam transi¢des de camadas.

Para a determinacdo das expressdes gerais dos esfor¢os nodais internos e externos em
funcdo de uma dada combinagcdo de pressdes horizontais, procede-se da forma a seguir

apresentada.
Considere-se:

Ree; = resultante da pressao horizontal externa a esquerda do n6 genérico i (pp+sc+agua);

Red; = resultante da pressdo horizontal externa a direita do n6 genérico i (pp+sc+agua);

Rie; = resultante da pressao horizontal interna a esquerda do né genérico i (pp+sc+agua);

Rid; = resultante da pressdo horizontal interna a direita do n6 genérico i (pp+sc+agua).

onde pp = pressao horizontal devida ao peso préprio, sc = pressao horizontal devida a sobrecarga

e dgua = pressao horizontal devida a dgua.

A esquerda do no 1 deve ser interpretado como abaixo do né i. Da mesma forma, a direita

do nd i deve ser interpretado como acima do nd i.

Sejam Ere; e FEri; os esforcos nodais resultantes, externo e interno ao nd i,

respectivamente. Tem-se, levando em conta as convengdes de sinais e a Figura 4.16, que:

Ere, = —{% [Li—l Ree, , + LiReei]+ %Li_l [Redi — Reei_l]+%Li [Redi+l — Ree, ]}

(4.33)
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@ Deslocamentos
>

@ Forcas

<
Ree; .
i -1 :"@R'

e ;

i -1 .
L1

Erej _ «(Red L CDORig

Ree; Rie;
Li

Rid j +1
>
Red; +1 @
U
Figura 4.16 - Esquema mostrando a obten¢do de Ere;, a partir das pressdes do solo
que, simplificada fornece:
Ree. , +2Red. )L._, +(2Ree, +Red , JL.
Erei — _|:( eel—l ed1 ) i—1 ( eel ed1+l ) i :| (434)
6
e, analogamente, para o lado interno, tem-se:

Rie., +2Rid. JL. , +(2Rie. +Rid , JL.

Erii :+|:( lel—l ldl) 1—16 ( lel 1d’H—l) 1:| (435)

Os Ere; e Eri; devem ser obtidos para as condi¢des em repouso, ativa e passiva.
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4.14 Estado Primitivo de Tensao e Deformaciao nos Elementos de Solo e

Mudanca de Fase Construtiva (Escavacao)

4.14.1 Estado primitivo de tensao e deformacao dos elementos de solo

O estado em que se encontra os elementos de solo, a serem representados por molas, no
final de uma fase de cdlculo é caracterizado pelos empuxos Eref e Erif que neles atuam. Para a

condic¢do de final de fase, tem-se que:

Nnos
> Forgas =Y (Eref, + Erif;)=0 (4.36)

i=1

Nnos
> Momentos = Y (Eref; +Erif; ) d; =0 (4.37)

i=1

ou seja, a parede encontra-se em equilibrio estdtico. Para se calcular uma nova fase de escavagao
(por exemplo, devido a mais um trecho a ser escavado), os valores de Erif devem ser alterados, a
fim de simular tal condicdo de inexisténcia dos elementos de solo no trecho escavado. Assim, um
novo vetor de acdes deve ser considerado (os Erif do trecho escavado devem ser aplicados a
estrutura com o sentido inverso — Figuras 4.18 e 4.19) e as expressoes 4.36 e 4.37 ndo mais se
anulam devido a auséncia de uma condi¢do equilibrada. Os calculos sdo entdo processados
iterativamente (a matriz de rigidez do sistema também € alterada) até que se obtenha uma nova
condicdo de equilibrio (logicamente com uma nova configuracdo deformada). Atingido o

equilibrio, tem-se, para os novos Eref e Erif, novamente as condi¢des dadas pelas equagdes 4.36 e

4.37.
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4.14.2 Mudanca de fase construtiva — Alteracao das caracteristicas simuladoras do macico

(escavacoes)

As caracteristicas simuladoras dos elementos de solo podem sofrer alteracdes que irdo

depender do tipo de mudanca de fase.

Considere-se a Figura 4.17, na qual se representa o diagrama empuxo x deslocamento de

um elemento interno de solo.

(+) E (empuxos)

A

C D
1 A
1
I C D’
T ettt
A B AR A EriP
P : Erif
A B ..~ ,
ErA| —a= === mim . : Erif EriP
EriA’ | v
0 >
_d di J d (deslocamentos)

Figura 4.17 - Diagrama de empuxo x deslocamento de um elemento interno de solo — mudanca de

fase construtiva

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-40.

O diagrama ABCD representa a fase anterior em que se achava o solo (1% fase); jd o

diagrama A'B'C'D' representa a fase posterior (2° fase), apds escavagio.

Em mudanca de fases consecutivas, em que haja alteracdo das caracteristicas simuladoras
do solo, admite-se que o fendmeno que produziu essa alteragdo (no caso a escavagdo), se dé

instantaneamente, sem que haja variacdo do deslocamento d; do ponto 1.



189

Os parametros d;, Erif, EriA e EriP caracterizam o estado em que se encontra o elemento
considerado no final da fase 1 (ponto 1). A passagem para o inicio da fase 2 implica em redefini-
los, e que passam a ser os valores dj, Erif’, EriA’ e EriP’. Dessa forma, estes parametros passam a

caracterizar o novo estado em que se encontra o elemento de solo no inicio da 2* fase (ponto 1°).

No exemplo citado (Figura 4.17), tanto o ponto 1 como o ponto 1' se encontram nas partes
elasticas dos diagramas (trechos BC e B'C'). Todavia, essa correspondéncia nem sempre €&
respeitada, pois um elemento que, no fim de uma determinada fase, se encontra no estado eldstico
pode, além desse exemplo, dependendo das magnitudes dos empuxos limites correspondentes ao
inicio da fase subsequente, passar para um outro estado do solo. Este fato implica em um

complicador a modelagem ser considerada.

Para o solo externo tal situag@o ndo ocorre, pois ndo se considera escavacao deste lado do
maci¢o. Em resumo, a passagem do final de uma fase qualquer (n - 1) para o inicio da fase
consecutiva n, da-se através da redefinicdo das caracteristicas simuladoras dos elementos de solo,
redefini¢do essa que supde ser di comum aos dois estados representados pelos diagramas empuxo
x deslocamento. Nao é demasiado destacar que a condic@o final de fase (n-1) encontra-se em
condi¢do de equilibrio, ao passo que a inicial de sua consecutiva (n), ainda ndo. Apenas quando
se chega ao final desta fase (n) é que, para condi¢des normais, se estabelecerd novamente uma

condi¢do de equilibrio.

4.15 Tipos de Carregamento e Definicao do Vetor Carregamento

4.15.1 Tipos de carregamento

Sao trés os tipos de carregamento para a parede:

a) Carregamento oriundo das diferencas de empuxo atuantes de cada lado da
parede (pp+sc+dgua): conhecendo-se os empuxos efetivos, aplicam-se as

expressoes 4.38, 4.39 e 4.40.
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b) Aplicacdo de outras forcas horizontais: pré-compressio e efeitos de
temperatura em estroncas ou protensao de tirantes (expressao 4.41);
c) Aplicacdo de vetor momento: consideragao de gradientes de temperatura nas

paredes da vala, por exemplo (expressao 4.42).

4.15.2 Definicao do vetor carregamento

Num n6 genérico 1, a acdo a ser considerada no grau de liberdade 2i vale:

¢ trecho escavado na fase (n-1) ou anterior

BB, =0 (4.38)
e trecho escavado na fase (n)

BB, = (- (Erif)) (4.39)
¢ trecho ndo escavado na fase (n)

BB,, = —(~(Erif )+ Eri0+kmi dff, ) (4.40)

quando ocorrer incidéncia de estronca ou tirante com carregamento inicial

BB, =—(FT ou FE) (4.41)

De forma semelhante, num né genérico i, a acdo devida a um momento externo no né i

valerd em funcdo da temperatura na parede (se nao houver temperatura na parede, BBy;.;=0):

h h

o, EIAT, ; «a, EIAT;

BB,  =——-|- —+ ’ (4.42)
p p

As Figuras 4.18, 4.19 e 4.20 mostram esquematicamente como as expressoes (4.38 a4.41)

sdo obtidas. A convencao de sinais deve seguir aquela indicada na Figura 4.12. O sinal negativo

aposto em Erif indica a retirada do carregamento da estrutura devido a escavagdo. O sinal

negativo no inicio da expressdo surge apenas para compatibilizar aquele negativo que também

deve ser aplicado a matriz_A (Tabelas 4.1, 4.2 e 4.3) para torné-la positiva.
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BB = - { -Erifgy}

BB = - { -Erifg+ (EriQg) )} @ E

7 Y\
/ Y\
/ N\ '
/[ \ \
/ T\
/ \ / T\
/[ \ \ / \ \
/[ \ \ / \ \
/ A\ / \ \
/ 1\ / \ \
1/ \\ \\ \\ \\
Erefo Erif dff = 0 dtff o
diff =0 BB: agbes sobre a estrutura

em equilibrio (inicio de 1fe)

(X (Eref g + Erif )=0)

a) Condicao de inicio de 1?2 fase de escavagao (molas travadas).

(molas destravadas)

(molas destravadas)

(molas destravadas)

/l
/
f/ae
> l/—>
=2 @ e =
. —_
/é% e
/I \\ \\ //_,,‘_“_
// \\ \\ N
/ )\ i\
/ 1\ /L \
/ \ \ / _
[ \ \ / \
/ T\ ) \
/ T\
I/ \\ \\
Erefg Erifg dff g Erefg Erifg
dtff 5=0 ~— Eri0g em equilibrio (final de 1fe)
em equilibrio (inicio de 1fe) dff g+ ki diffo = dtffg +dffg
(x (Eref© + Erif@)= 0) dff p+ kme (= (Eref® + Erif®)= 0)

¢ mola (solo) do lado esquerdo;
® mola (solo) em ambos os lados.

b) Condicao final de 12 fase de escavagao (molas destravadas).

Figura 4.18 - Vetores de acdes sobre a estrutura para a 1* fase de escavagao
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(molas destravadas) (molas travadas) (molas travadas)

%\ -

2
£ o B--o0 £
=

L
L

i
L
/L
/

BB = - { -Erif y+ (Eri0gy+ diffyy» kmi)}

Erefp it Erifg dff ;=0 dtff ;)
) BB: acdes sobre a estrutura
em equilibrio (final de 1fe = inicio da 2fe)

(X (Eref g + Erif ))=0)

a) Condigao de inicio de 22 fase de escavagao (mola travadas).

(molas destravadas) (molas destravadas) (molas destravadas)

A\ 4

£\ © K 9 £
= |

y 4 A
y A \
/ 4
/ /—‘
Vi [/ \
yi y A \
/I yA A
Erefg Erif dffg Erefg Erifg
dtff — Eri0g em equilibrio (final de 2fe)
(X (Eref o, + Erif ;)= 0) — diff g kmi diffg = dtffq, + dffg
dffg* kmi .
dffg+ kme (X (Eref g + Erif )= 0)

¢ mola (solo) do lado esquerdo;
® mola (solo) em ambos os lados.

b) Condigéo final de 22 fase de escavagao (molas destravadas).

Figura 4.19 - Vetores de acOes sobre a estrutura para a 2° fase de escavagio
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(molas destravadas) (molas travadas) (molas travadas)
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II \\ A II \\
Erefp Erifg dff 5= 0 df
dtff @ BB: acbes sobre a estrutura

em equilibrio (final de 1fe)
(X (Erefq = Erifg) =0)

a) Condigao de final de 1fe (inicio da inst. de estronca/tirante com pré-compressao) - molas travadas.

(molas destravadas)

(molas destravadas) (molas destravadas)

%\ <
«—
>

= 3
= \.; ==

FE=PE+KE+d
<«

0
hiis

/ \
i y/A A\
/ Y A\
yA Y 3\
y Y AN
yi yi A
II ’l “‘
Erefg Erif® dff® Eref® Erifg
dtff o em equilibrio (final de 2fe)

= Eref® = Erif®) =0) diffg = dtffq, + dffg
(X (Erefq, = Erif ;) = 0)

¢ mola (solo) do lado esquerdo;
@ mola (solo) em ambos os lados;
' mola (estroncaltirante).

Figura 4.20 - Vetores de acdes sobre a estrutura - instalagdo de estronca e/ou tirante
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4.16 Fases de Calculo do Método Construtivo através de um Exemplo

Particular

Neste instante, a fim de ilustrar a marcha de cdlculo do método proposto, é apresentado
um exemplo bastante simples. Trata-se do Exemplo C do item 5.1 (Tabela 5.5 e Figura 5.4), onde
se admite que a parede esteja subdividida em 24 elementos (25 nds) e todas as caracteristicas

geométricas e reoldgicas do solo, da parede e da estronca sejam conhecidas.

Primeiramente, deve-se determinar o estado primitivo de tensdo oriundo dos empuxos em

repouso, ja que neste exemplo ndo atuam sobrecargas, tampouco pressdes neutras.

Posteriormente, para a 1* fase de escavagdo os empuxos internos efetivos devem ser
recalculados, bem como seus limites ativo e passivo, a fim de simular a escavacdo dos 3 m a
partir da superficie. As molas internas relativas aos trechos escavados devem ser anuladas na

matriz de rigidez da estrutura. Calcula-se a seguir a parede para o carregamento resultante.

Uma vez obtida a configuragio de equilibrio para o final da 1* fase de escavacdo, deve-se
introduzir a estronca no modelo. Sua rigidez deve ser adicionada convenientemente na matriz de
rigidez. Como ndo ha pré-compressdo, os célculos podem seguir para o inicio da 2 fase de
escavacdo. Caso contrdrio, seria necessario aplicar esta forca ao sistema e obter a configuracdao

resultante do equilibrio da estrutura para, s6 apds, partir para a 2* fase de escavacio.

Ao tratar do inicio da 2° fase, é necessario que as caracteristicas simuladoras do macico
sejam revistas. E preciso redefinir os empuxos internos efetivos, passivos e ativos, todos em
virtude da escavacdo. As molas entre 3m e 6m, agora pertencentes ao trecho escavado, precisam
ser retiradas da matriz de rigidez. Uma vez que estas condicdes estejam estabelecidas, o calculo
da 2" fase de escavagdo pode ser processado. O resultado final significa, para este exemplo de
duas fases de escavagdo, as condi¢Oes finais de equilibrio, de onde se obtém os deslocamentos e
esforgos solicitantes finais. Destaca-se que os valores intermedidrios destes resultados podem ser

importantes para a constru¢do de envoltdrias.
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4.17 Mecanismo de Resolucio da Parede para uma Fase ou Subfase de

Calculo Genérica

4.17.1 Preliminares

No que se segue, considera-se como ‘“fase” de calculo o ciclo completo de operagdes
através do qual se incorpora totalmente aos elementos de solo o vetor carregamento constante
atuante na parede e como “subfase” de célculo o ciclo completo de operagdes, através do qual se
incorpora parcialmente aos elementos de solo parcelas do vetor carregamento constante atuante
na parede, que plastifica qualquer uma das molas. Portanto, cada vez que uma mola se plastifica,

completa-se uma subfase de calculo.

Ao se iniciar uma fase de célculo qualquer, num dado nd6, atua de cada lado da parede um

empuxo efetivo (quando o elemento de solo ndo existe o empuxo efetivo € nulo).

Ja foi visto que as acdes BB (expressoes 4.38 a 4.42) definem o vetor carregamento no nd

n (correspondem aos termos independentes do sistema de equagdes a ser calculado).

Também, cada elemento de solo possui inicialmente um deslocamento d, que deve ser

levado em conta nos calculos.

O presente mecanismo de resolucdo parte do principio de que os calculos serdo feitos por
computadores. Torna-se, portanto, necessario fornecer a maquina a seqiiéncia de operagdes que

devem ser efetuadas para que se atinja esse objetivo.

No caso geral, a resolu¢do do sistema de equagdes lineares ndo pode ser feita de forma
direta, pelo fato de existirem molas que podem eventualmente plastificarem-se, o que implica de
imediato, em alterar alguns termos da diagonal principal da matriz de rigidez. Em outras palavras,

o problema que se estd analisando ndo € elastico linear.



196

4.17.2 Situacoes de calculo

Observa-se, de inicio, duas situagdes distintas de célculo, que sdo:

1 - O célculo € executado sem que tenha havido plastificacdo de qualquer mola;

2 - O célculo é executado tendo-se atingido a plastificagdo de uma ou mais molas.

No primeiro caso, o célculo € feito diretamente, de modo a resultar no final da fase
analisada. Os empuxos para os elementos interno e externo a vala valem, respectivamente:

Erif, = Erif +k d, (4.43)

n—faseanterior

Eref = Eref +k,d, (4.44)

n—faseanterior

sendo d, a deformacdo do né referenciada em relagdo a fase anterior.

No segundo caso, o cdlculo € feito indiretamente, com o auxilio do “Método Passo-a-
Passo” deduzido na “Teoria da Plasticidade” e para o qual é vélido o tipo de diagrama forca x
deslocamento (Figuras 4.3 e 4.4) que se adota para o modelo reolégico dos elementos de solo, e

que se passa, adiante, a aplicar.

Se [P] € o conjunto de cargas representativo do vetor carregamento que deve ser
incorporado ao cdlculo da parede, isto €, sendo [P] o proprio {BB}, tem-se, nestas condicdes, que
existe um fator multiplicativo 6 > 1, tal que O[P] leva a estrutura a um mecanismo de ruptura.
Entretanto, antes mesmo que tal mecanismo surja, podem existir molas que se plastificam com
0 <1. Torna-se necessdrio conhecer qual é a 1* mola a plastificar, para, apGs a plastificacdo dessa
mola, se levar em conta esse fato nas mudancas que ocorrem na matriz de rigidez.

Seqiiencialmente, se continuard os cédlculos até a incorporagdo total de [P]
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Sabe-se da Teoria da Plasticidade que a ordem em que os elementos de solo se plastificam

quando da aplicagdo de O[P] ndo se altera, isto é, a 1" mola a plastificar serd sempre a primeira,

qualquer que seja 0, obviamente para um determinado vetor [P] constante.

Devido a isso, € sempre possivel calcular a parede para o carregamento G[P] comBO=1e

determinar um 6, <1 (coeficiente de minoragdo que define a plastificacdo da 1* mola).

Estabelece-se dessa forma uma sucessdo de calculos de modo a definir 0 0

2(min) ° 3(min) *

0 0 miny que sdo os restantes coeficientes de minoragdo definidores das plastificagdes das

4(min) 2***>

demais molas.

Assim, se 0. [P]plastifica a I* mola, isto significa que ainda falta incorporar
[P]- {Ol(mjn) [P]}. Da mesma forma, se 0, [P] plastifica a 2* mola, isto significa que ainda falta

incorporar [P]—{Gl(mm) [P1+0 5, [P]}, ou generalizando, a incorporagdo prossegue enquanto

[P] {1 - z 0 i(uin) } 20 onde n € a ordem de plastifica¢do da ultima mola.

=l

Assim, ocorrendo a plastificacdo, o célculo € feito passo-a-passo. Cada mola plastificada
define uma subfase de cdlculo. A medida que o cédlculo avanca, define-se a ordem de plastificacio

das molas e a incorporacdao de cargas € feita de forma parcial até se atingir a totalidade do

n
carregamento. Essa incorporacdo € feita de forma automatica enquanto 1— ZG jminy = 0. Quando
j=1

n
1- Z 0 jiny <0, significa que a tltima mola a plastificar exigiria uma parcela maior de carga do
j=1

que aquela disponivel e, portanto, que a mesma nao chega, na realidade, a plastificar.
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4.17.4 Fatores que influem nos mecanismos de resolucao da parede

Além do que ja fora dito anteriormente e que serd detalhado adiante, o mecanismo de
resolucdo da parede depende de outros fatores, como por exemplo, as tendéncias de
deslocamentos com a eventual necessidade de religacdo de molas (se o solo estd plastificado e

volta, por histerese, a trabalhar, isto deve ser levado em conta nos cdlculos).

4.17.5 Obtencdao do coeficiente de minoracao 0 i de uma subfase qualquer

correspondente a plastificacao da (n)ésima mola

Na Figura 4.21, estdo indicados os diagramas de empuxo x deslocamento para um ele-
mento de solo genérico interno (a) e externo (b) a vala. A plastificacdo de um elemento de solo
pode se dar através da apassivacdo ou da ativacdo do mesmo. Ao se calcular a parede com o vetor

carregamento O[P], onde 0 = 1, poderdo eventualmente surgir molas, que, devido ao excesso de

carga, se plastificam.
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Figura 4.21 - Diagrama de empuxo x deslocamento para um elemento de solo. Definicao dos

empuxos e deslocamentos ficticios

FONTE: Tufaile et al., 1983, p. 2-52.
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Assim, quando ocorrer a plastificacdo, pode-se imaginar a existéncia, no prolongamento
da fase eléstica do diagrama, de um empuxo ficticio em correspondéncia com um deslocamento

ficticio.

Dessa forma, de acordo com a Figura 4.21a, por exemplo, se a tendéncia do elemento de

7z

solo € apassivar, obter-se-ia, o par (EriPy., dffiP), respectivamente, empuxo e deslocamento

passivos ficticios, quando se aplicasse G[P] com O = 1 a parede. Da mesma forma, se a tendéncia

do elemento de solo € ativar, obter-se-ia o par (EriAg., dffiA) quando se aplicasse a mesma carga.
Todavia, como o elemento de solo, por hipétese, se plastifica antes, entdo, trata-se de obter

0 iy <1 que corresponda ao empuxo e deslocamento limite previamente imposto para cada

mola.

Da Figura 4.21a, tira-se por proporcionalidade que:

diP EriP — Erif

P=———=— ‘ (4.45)
dffiP  EriP;, —Erif

A= diA_ ErA—Erif
dffiA  EriA —Erif (4.46)

Da Figura 4.21b, tira-se por proporcionalidade que:

P deP _ EreP — Eref (4.47)
dffeP  EreP;. —Eref

A= deA _ EreA — Eref (4.48)
dffeA  EreA, — Eref

Observa-se que quanto maior o afastamento entre o deslocamento limite (numerador) e

seu correspondente deslocamento ficticio (denominador), menor o valor de 0.
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Qualquer que seja o coeficiente de minoracdo 0,, ele serd sempre um nimero positivo,

pois como se pode observar pelas equacdes que fornecem os valores de 0, ele depende da relagdao

existente entre dois deslocamentos de mesmo sinal.

Como (ver Figuras 4.21a e 4.21b):

EriP;, — Erif = kmi dffiP (4.49)
EriA ;. —Erif = kmi dffiA (4.50)
EreP,, —Eref =kme dffeP (4.51)
EreA ;. — Eref =kme dffeA (4.52)

onde kmi e kme sdo os coeficientes de mola, respectivamente, para os elementos de solo interno e
externo a vala, tem-se, substituindo estes valores nas expressoes de 0iP, 0iA ,0eP ,0eA (4.45 a

4.48), que:

diP _ EriP—Ernif

0iP=——= — (4.53)
dffiP  kmi dffiP

0IA = dh.Ax _ EI‘IA.—E.I‘lf (4.54)
dffiA  kmi dffiA

0P = deP _ EreP — Eref (4.55)
dffeP  kme dffeP

DeA = deA  EreA —Eref (4.56)

 dffeA  kme dffeA

Numa fase qualquer de cédlculo, ao aplicarmos o vetor O[P], com O = 1, obtém-se no n6

genérico n um deslocamento linear d, (= dff).

Entdo, no n6 em que houver ocorréncia de plastificacdo, o valor de dff correspondente a
esse nod se identificard com dffiP ou dffiA (se o elemento € interno a vala) se o elemento de solo

estiver, respectivamente, apassivando ou ativando ou ainda, com dffeP ou dffeA (se o elemento é
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externo a vala), respectivamente, se o elemento de solo estiver apassivando ou ativando.
Determinando-se para todos os elementos de solo os valores de 0, é possivel, por simples

comparagdo entre eles, obter 0, que corresponde ao coeficiente de minoragao minimo.

O valor de 0 multiplicado pelo vetor carregamento [P] fornece a parcela de carga

n(min)

que plastifica a mola da subfase em questao.

No instante em que uma mola se plastifica, tem-se para o deslocamento dos elementos de
solo do né j o valor:
d

d ity +0 iny d (4.57)

i n(min) & j

e para o valor das forgas atuantes nas molas do no j, as expressoes:

e clemento de solo externo a vala

jn_py Tkme o d; <EreA; (4.58)

ErePj < Eref i = Eref acminy 4
e clemento de solo interno a vala

EriA; < Erif, ) = Erif +kmi 6 d; <EnP, (4.59)

itn=1) n(min)
O indice “n” representa a ordem da ultima mola plastificada ou, o que d4 no mesmo,
dentro de uma fase qualquer de célculo, indica a ordem da ultima subfase calculada. Aplica-se o

exposto sobre os deslocamentos e empuxos a todos os nds j da estrutura.

Assim, pode-se resumir o roteiro de cdlculo proposto nas seguintes principais etapas:

e parte-se do pressuposto que jd se conhecem, para cada lado de qualquer que seja o no,
internamente as grandezas kmi, EriP, EriA, Erif e, externamente, kme, EreP, EreA, Eref onde
inicialmente, os empuxos efetivos sdo iguais aos de repouso. A cada subfase ou fase completa, os

valores de Erif e Eref sdo atualizados. Além disso, admite-se como conhecidas as caracteristicas
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geométricas da parede que irdo fornecer elementos para o cdlculo da matriz de rigidez, matriz_A,
da estrutura;

e as expressdes 4.38 a 4.42 fornecem o vetor carregamento BB, constante para a fase de
cdlculo que se estd considerando;

e calculam-se os deslocamentos e rotagdes provocados pelo vetor carregamento total (6 = 1),
através do sistema de equagdes lineares, designado genericamente por [matriz_A]{d}={BB};

e confirmam-se as tendéncias de deslocamentos de cada nd, isto €, procura-se saber se os
deslocamentos anteriores continuam a crescer num mesmo sentido. Se essa tendéncia de crescer
no mesmo sentido, ndo é confirmada, em um ou mais nds, entdo pode ser necessario acertar a
matriz de rigidez, pois a inversdo da tendéncia desses deslocamentos implica em religar as molas
que estavam eventualmente desligadas em virtude da plastificacio e que voltam a trabalhar
elasticamente por histerese. Calcula-se novamente os deslocamentos € uma nova verificacao de
tendéncias de deslocamento € feita. Se nao houver confirmagdo dessas tendéncias, o fluxo de
célculo continua 0 mesmo, isto é, enquanto todas as tendéncias de deslocamento nao forem
confirmadas, continua-se a religar as molas e alterando-se a matriz de rigidez que por sua vez
fornecerd novos deslocamentos e novas tendéncias de deslocamentos a serem confirmadas até que
se estabeleca quais molas devem estar ligadas e quais desligadas para entdo passar-se ao calculo

do 0., que plastifica a proxima mola;

e 06 ¢ somado com o valor acumulado (ja incorporado) gerando um "quantum" de carga

n(min)

n-1
dado por 0, =ZG jomimy T 6 Aqui j varia de 1 a n, isto é, representa as subfases até a

j=1

n(min) *

subfase n. Nao deve ser confundido com o né j.

1. se esse "quantum" for menor ou igual a 1, calcula-se a deformacgdo real

n—1

da subfase e se incorpora este valor a d, = Zdwtal@ +d, 0

n ~ n(min) *

d, 0

n n(min) °
=1

Em seguida, calculam-se Erif e Eref que corresponde ao final de uma subfase,

acerta-se a matriz de rigidez (matriz_A); Atualiza-se 0, e parte-se para o

calculo de uma nova subfase;
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n—I
" " _
2. seesse "quantum" (0, = ZO jminy T 0
j=1

;) for maior que 1, isto significa que

n(min

a proxima mola ndo chega a se plastificar, pois o "quantum" de carga a
incorporar para que ela se plastifique é maior que o "quantum" de carga que
resta para ser incorporado. Calcula-se entdo o deslocamento real
correspondente ao "quantum" de carga que resta

incorporard ll - (9 ot — Oy )J e se incorpora este valor a
n-1

dow = Zd 10 jminy T, [1—(9 ot — O nemin) )] Em seguida, calculam-se Erif e
j=1

Eref, o que corresponde a chegar em final de fase.

® a partir dai, inicia-se o cédlculo de uma nova fase, o que implica em redefinir os dados de

entrada da mesma ou termina-se o cdlculo da parede, na auséncia de demais fases.

A Figura 4.22 mostra, esquematicamente, o fluxograma simplificado de resolucdo do

problema.
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| INICIO I

v v
Montagem da Montagem do
Matriz de Rigidez Vetor de Agdes

Tendéncia inversa L ‘Calculo do J
(religagdo de molas) Sistema Linear |
Inicio do \l, Inicio do Calc. na
Calculo de uma Verificagao das Mesma Tendéncia |Inicio do Calc. de uma| |Mesma Fase
Nova Sub-Fase Tendéncias de Calc. de uma| |Nova Fase (+inst. de
Deslocamento Nova Fase | |(+ instalagdo | [tirantes
(Histerese) de estr. s/ ou estr. ¢/
pré-compr.) | |pré-compr.)
Calculo de
Omin 1 !
(Plastificagéo)
|etotal <1 |<J|—>| 8 total >1 |
Atualiza: Atualiza:
* Egfet * Eefet

" "

*FT e/lou FE * FT e/lou FE

* Ototal * Ototal Calculo das Envoltérias
] . I de Deslocamento
+ verifica equilibrio e Esforgos Solicitados
« calcula também:
« deslocamentos e esforgos
finais na fase FIM
« presséo de solo sobre a
parede

* CS (Coeficente de
Seguranga)

Figura 4.22 - Fluxograma simplificado de resolu¢do do problema

4.18 Reaterro

Uma vez terminada as fases de escavagdo, a vala encontra-se na cota em que os trabalhos
ligados a finalidade de sua abertura podem ser executados. Depois de concluidos, pode ser
necessdrio reaterrar a vala, normalmente, até a cota da superficie. Ressalte-se que nem sempre o
procedimento de reaterro precisa ser executado, como por exemplo, numa passagem de nivel

rodovidria.

Sendo necessdrio o reaterro, este também pode ser executado em etapas (fases de reaterro)
até atingir a cota da superficie. A medida que o solo se aproxima das cotas de eventuais estroncas

provisorias, estas precisam ser retiradas.
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Assim, os procedimentos de cdlculo envolvidos no reaterro sdo similares aos de

escavacdo, sendo importante destacar:

e todas as propriedades geotécnicas do solo de reaterro devem ser fornecidas, assim
como as cotas das fases de reaterro;

® as estroncas a serem retiradas devem influir no carregamento sobre a parede e na
rigidez do sistema estrutural;

e o solo de reaterro vai influir no sistema estrutural, da mesma forma que o
escoramento, ou seja, no vetor de acdes e na matriz de rigidez. Para efeito de seu
comportamento a plastificacdo, os deslocamentos acumulados devem ser contados a
partir da primeira fase de reaterro, enquanto que o restante do solo, para 0os mesmos
efeitos, devem ter seus deslocamentos tomados desde a primeira fase de escavacgdo.
Em outras palavras, os deslocamentos acumulados para efeitos de plastificagdo no
solo do lado contido e escavado abaixo da cota da dltima fase de escavacio tém como
referéncia o inicio dos célculos (primeira fase de escavagdo), por outro lado para o
solo de reaterro a referéncia serd a primeira fase de reaterro. Evidentemente que os
deslocamentos totais da parede na regido reaterrada serd a soma dos deslocamentos
ocorridos até a ultima fase de escavacdo com aqueles acumulados durante as fases de

reaterro.

A bibliografia afirma, de uma forma geral (ver Clayton et al. (1993)), que os
deslocamentos e esfor¢cos aumentam pouco nas fases de reaterro quando a estrutura de contengdao
¢ do tipo definitiva, sendo, ao contrario, mais significativos quando se tratarem de estruturas

provisorias, onde é comum a retirada do escoramento visando a sua reutilizagao.

Finalmente, para que o modelo possa representar o comportamento estrutural o mais
proximo possivel da realidade é necessario que as incertezas com relagc@o as propriedades do solo
de reaterro — assim como foi dito para o solo escavado - sejam minimizadas, principalmente com
relacdo ao coeficiente de empuxo em repouso do solo (kg) e ao coeficiente de reacdo eldstica

horizontal do solo (k;), 0 que nem sempre € possivel.
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4.19 Obtencao dos Deslocamentos (Lineares e Rotacoes), Esforcos Solicitantes

e Respectivas Envoltorias

4.19.1 Deslocamentos lineares e rotacoes dos nos

A medida que se executam os cdalculos obtém-se, para cada nd, em cada fase, o
deslocamento linear e a rotacdo correspondente. Acumulando esses deslocamentos com os
anteriormente calculados, obtém-se os deslocamentos totais no final de cada uma delas. Esses
deslocamentos totais de cada fase, comparados com os deslocamentos totais da fase anterior,
definem, ao longo dos vérios calculos efetuados os deslocamentos maximos € minimos que
podem ocorrer. Assim, € possivel ao final de uma determinada fase estabelecer as envoltérias de

deslocamentos.

4.19.2 Esforco cortante

Da mesma forma, a medida que os cdlculos sdo executados, se conhece, para cada mola

situada externa ou internamente em relacdo a um dado nd, a for¢a que nela atua.

Somando-se algebricamente as for¢as que atuam nas molas situadas de cada lado do n6,
obtém-se a forca resultante que atua na parede. Deve-se levar em conta a eventual presenca de

estroncas e/ou tirantes.

De acordo com a convencdo usual utilizada para a obtengcdo do diagrama de esforcos
cortantes, tem-se, partindo do inicio para o fim da parede, isto €, da direita para a esquerda, que as

forcas cortantes num né genérico, no final de uma dada fase, serdo dadas por:

a) A direita do né

Fcd, =Fce, (4.60)
b) A esquerda do né

Fce, = Fcd, —(Erif, +Eref, +FT, +FE, ) 4.61)



208

onde n € o nd no qual se pretende calcular o esfor¢o cortante.

A envoltéria do esforco cortante no final de uma dada fase é obtida da mesma forma

indicada para os deslocamentos.

4.19.3 Momento fletor

Ao final de uma fase qualquer, a expressdo geral que fornece 0 momento fletor num né n

qualquer da parede vale:

Mfd =Mfe,, +L _ Fce, (4.62)
Mfe, =Mfd, (4.63)

Do ponto de vista de envoltéria, tem-se em cada n6, um momento, a esquerda e a direita,
iguais. A obten¢do do maximo e minimo para esses momentos se faz por comparagdo com o0s

momentos fletores que definem a envoltdria da fase anterior.

4.19.4 Forca normal na estronca / tirante

Para uma eventual estronca presente submetida a um deslocamento d e uma eventual
variacdo de temperatura AT uniforme, a acdo resultante é dada pelo esfor¢co normal através da
expressdo 4.64. Para o tirante, como ndo ha efeito de temperatura, a for¢ca normal € dada pela

expressao 4.65.

N = %d+EAaAT (4.64)
N= Ay (4.65)

L
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5 RESULTADOS OBTIDOS

7z

Neste capitulo € apresentada uma série de exemplos executados com o CEDEVE e
comparados com outros programas € métodos de célculo citados no Capitulo 3, a fim de validar e

mostrar as potencialidades do método de calculo proposto.

5.1 Comparativo CEDEVE, DEEP, ESTWIN e SPW2003

Para o estudo em questdo, e como forma de apresentar alguns resultados obtidos do
programa CEDEVE, sdo apresentados 3 exemplos, adaptados de Trondi (1993), (A, B e C, cada
um dos quais com 2 fases de escavagio, sendo indicado por “1fe” a 1* fase de escavagdo e “2fe” a
2" fase de escavagdo) de cdlculo de paredes de conteng¢do. Em todos eles, os seguintes parimetros

de entrada permanecem constantes durante todos os cdlculos:

Eparede = Es = 210000000 kN/m? (ago)

Ysolo = 15 kKN/m’

¢ =30’

c=0

K,=0,25

Ko =0,60

K, =5,00

ks = 50000 kN/m”

Comprimento da parede = 12 m
Profundidade da 1° fase de escavagdo =3 m
Profundidade da 2° fase de escava¢do = 6 m

Discretizagdo da parede (distancia entre nés) = 0,50 m (totalizando 25 nds)

A Figura 5.1 ilustra a geometria dos exemplos estudados.



210

Nos exemplos A (I = 0,0005 m4) e B (I = 0,00005 m4), as 2 fases de escavacdo foram
conduzidas sem o uso de estroncas. Ja no exemplo C (I = 0,00005 m4), antes de se proceder a 2°

fase de escavagdo, um nivel de estronca a 2 m da superficie foi instalado.

Dados da estronca (para o Exemplo C):

E = 210000000 kN/m? (ago)
A =0,01m>
L=20m

Fpré—compresséo =0
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100,00
\ A

98,00
\ A

(estronca presente apenas no Exemplo C)

97,00
vY__

94,00
2fe \ 4

NS
12,00 m

88,00
\ A

Figura 5.1 - Secdo da vala estudada

Para cada um dos 3 exemplos, foram utilizados, no calculo dos deslocamentos e esforcos

solicitantes da parede, 4 programas computacionais:



212

CEDEVE: programa desenvolvido nesta Tese baseado no Meétodo Analitico
Unidimensional Evolutivo (modelo de molas de Winkler). O Capitulo 4 apresenta os
fundamentos tedricos para a constru¢do do programa, cujo cédigo fonte e Manual de

Instalacdo e Utilizacdo esta disponibilizado em CD-ROM anexo a esta Tese.

ESTWIN: programa de autoria de Barros (1991a e b), também baseado no modelo de
molas de Winkler. Ao invés de molas, sdo utilizadas barras de trelica que podem produzir
o mesmo efeito. O programa foi desenvolvido para o calculo de estacas carregadas
lateralmente. No presente estudo, este programa estd sendo adaptado através da
manipulacdo do arquivo de entrada de dados do tipo “.dat”, a fim de produzir resultados
em estruturas de contencdo que — ao contrdrio de estacas carregadas lateralmente —
apresentam regides de solos escavadas. Acredita-se que € em virtude desta adaptaciao que
erros no processamento de alguns exemplos ocorreram. Uma explanacdo mais detalhada

do programa € apresentada no item 3.11.3.4.

DEEP: programa que se baseia no Método Analitico Unidimensional e Modelo de
Winkler, possui similaridades com o CEDEVE e ndo € de dominio publico. Pertence a
Promon Engenharia S.A. No item 3.11.3.5 sdo mostradas algumas das suas principais

caracteristicas.

SPW2003: programa desenvolvido por Verruijt (2003). Nele, é novamente utilizado o
modelo de molas de Winkler (Método Analitico Unidimensional Evolutivo com uso do
MDF). Maiores detalhes foram apresentados no item 3.4. A principal diferenca na
concepgdo deste programa e do CEDEVE diz respeito a definicdo do coeficiente de reacio

horizontal do solo. Aqui define-se Dy, (stroke) como:

D, =——- (5.1)

pois acredita-se que k,, em geral, cresca linearmente com a profundidade (o que €

razodvel para as areias) e sabendo-se que (cp -0, ), também, ter-se-ia, em geral, valores
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constantes de Dy,. Entretanto, quando isto ndo ocorre, como é o caso dos 3 exemplos
apresentados em que kjy, € constante ao longo da profundidade da parede, € preciso variar o
valor de Dy, o que ndo é possivel fazer com um grau de refinamento grande neste
programa, pois € necessario “criar camadas” para definir Dy, diferentes. Para exemplificar
tal situacdo do SPW2003, rodou-se exemplos no CEDEVE com k;, variando linearmente
com a profundidade, de modo que Dy, se mantivesse constante. Os resultados desta anélise
sao mostrados nas Tabelas 5.1 e 5.2. Apresentam-se também os valores do SPWall de
Verruijt (1995) que se mostram com melhor afinidade ao CEDEVE. E curioso que os
resultados dos dois programas do mesmo autor estabelecam resultados diferentes, embora

as vezes nao tdao grandes, para 0 mesmo problema.

Tabela 5.1 - Deslocamentos no topo (né n° 1) para Dy, constante (I=0,0005 )

Adaptado do Exemplo A (13 nds)

1" fase de escavacéo 2% fase de escavacéo
[m] [m]
CEDEVE 0,0042 0,0643
SPwW2003 0,0082 0,0742
SPWall 0,0036 0,0631

Tabela 5.2 - Deslocamentos no topo (né n° 1) para Dy, constante (I=0,00005 )

Adaptado do Exemplo B (13 n6s)

1° fase de escavagéo 2 fase de escavagdo
[m] [m]
CEDEVE 0,022 0,568
SPWwW2003 0,032 0,549
SPWall 0,021 0,553

Os resultados dos processamentos dos exemplos A, B e C estdo apresentados nas Tabelas
5.3, 5.4 ¢ 5.5 (deslocamentos e esfor¢os solicitantes) e Figuras 5.2 a,bec,53a,beceS54a,be

c, respectivamente.



Tabela 5.3 - Resultados do exemplo A

E, = 210000000 kN/m? = 21000000 tf/m*
K = 50000 kN/m* = 5000 tf/m*
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1 = 0,0005 m*
1a FASE DE ESCAVACAO
N6 Z[m] CEDEVE DEEP ESTWIN SPW2003
d vd Ve M d vd Ve M d vd Ve M d vd Ve
m TRN] TRNT [Nm] | m TkN] TN] KNm] m TRN] kN [Nm] | [m] TkN] TN]
00 0,003099 0,000 156 0 003099 0 0, 0,0042 0,000 039 0,000 006262 0,000 0,469
,50 0,002741 0,156 ,094 0,078 002741 .2 0, 0,0037 0,039 .97 0,019 ,005631 0,469 1,875
.00 0,002382 1,094 ,969 0,625 002382 A 0, 0,0033 0,976 ,85 ,507 ,005001 1,875 4,219
.50 0,002026 2,969 ,781 2,109 002026 X 2, 0,0029 2,85 ,66: .933 ,004374 4,21 7,500
5 ,00 0,001675 5,781 ,531 5,000 001675 .8 X 5, 0,0024 5,66: 41 ,765 ,003752 7,50 1,71
6 ,50 0,001337 9,531 14,219 9,766 ,001337 .5 142 9, 0,0020 9,41 14,100 471 ,003144 1,719 6,87
7 00 0,001022 14,219 16,719 16,875 00102 142 16.7 16 0,0016 14,100 18,944 16,522 002561 6.875 7,764
8 50 0,000749 16,719 4,531 25,234 00074 16.7 45 25, 0,0013 18,944 7,067 25,994 002020 7,764 1,91
9 4,00 0,000533 4,531 -5,801 7,500 00053 45 -58 7, 0,0010 7,067 2,514 29,527 001539 1,912 4,331
4,50 0,000381 -5,801 -11,350 4,599 00038 58 -11.4 4, 0,0008 -2,514 8,684 28,27 001135 4,331 -4.784
00 0,000286 -11,350 -12,157 8,924 000286 -114 -12 8, 0,0006 -8,684 -10,982 23,93 000818 4,784 -11,317
50 0,000236 -12,157 -10,467 2,845 000236 -1 -10, 2, 0,0005 10,982 -10,850 18,44 000586 -11,317 951
,00 0,000217 -10,467 7,825 7,612 000217 -1 -7, 7,6 0,0005 10,850 9,376 13,01 ,000432 -14,951 ,530
,50 0,000217 7,825 ,164 3,700 000217 R -5,2 3,7 0,0005 -9,376 7,345 ,330 ,000341 -14,530 -12,927
5 ,00 0,000226 -5,164 951 1,118 000226 -5,2 -3.0 1,1 0,0005 7,345 ,258 ,657 ,000295 -12,927 -9,247
6 7,50 0,000238 -2,951 ,340 -0,358 000238 -3,0 -1.3 -0,4 0,0005 -5,258 05 ,029 ,000280 ,247 -6,170
7 ,00 0,000249 -1,340 ,306 -1,028 000249 -1.3 -0.3 - 0,0005 -3,405 16 0,326 ,000282 | -6.170 -3,269
8 ,50 0,000259 -0,306 ,264 -1,181 000259 -0,3 0,0005 -1,916 ,817 -0,63: ,00029 ,269 -1,575
9 00 0,000265 0,264 50! -1,049 000265 - 0,0005 -0.817 77 -1,04 00030 575 -0,228
0 50 0,000269 0,505 53 -0,797 000269 - 0,0005 -0,077 364 -1,07 000: -0,228 -0,053
1 0,00 0,00027: 0,539 6 -0,527 00027 -0, 0,0005 0,364 567 -0.89 000: -0,053 0819
22 0,50 0,00027: 0,461 3! -0,296 00027: -0, 0,0005 0,567 584 -0.614 000: 819 0,793
23 1,00 0,00027: 0,335 96 -0,129 00027 -0, 0,0005 0,584 452 -0,322 000330 793 0,775
24 1,50 0,00027: 0,196 ,062 -0.031 | 0.00027: , A 0,0 0,0006 0,452 ,192 -0,096 ,000332 ,775 0,000
25 2,00 0,00 0,062 000 ) 00027 X X 0,0 0,001 0,192 000 1000 0,00 000 0,000
Molas plast. até esta fase 12 molas 11 molas 10 molas 11 molas
2a FASE DE ESCAVACAO
N6 Z[m] CEDEVE DEEP ESTWIN SPW2003
d vd Ve M d vd Ve M d vd Ve M d vd Ve M
m] KN] TRNT [Nm] | [m] TkN] TRN] KNm] m TRN] KN [KNm m TkN] TRN] KNm]
00 0,060598 0,000 156 0,000 06060 0 0, 0,0680 0,000 039 0,00 078702 0,000 0,469 000
,50 0,056369 0,156 ,094 0,078 ,05637. 2 0, 0,0634 0,039 975 0,02 073576 0,469 1,875 117
.00 0,052140 1,094 ,969 0,625 ,05214: A 0, 0,0588 0,975 ,851 .50 068452 1,875 4,219 ,703
.50 0,047913 2,969 ,781 2,109 ,04791 .0 2, 0,054 2,85 ,664 .93 ,063330 4,21 7,500 ,227
5 ,00 0,043691 5,781 ,531 5,000 ,04369: .8 X 5, 0,049 5,66 ,413 .76 ,0582 7,50 11,719 ,156
6 50 0,039482 9,531 14,21 9,766 039484 5 14 9 0,045 9,41 14,100 474 0531 11,719 16,875 961
7 00 0,035298 14,219 19,84 16,875 035299 14, 19 16,9 0,040! 14,100 19,725 16,525 0480 16.87: 22,969 17,109
8 50 0,03115: 19,844 26,40 26,797 031155 19 264 26, 0,036( 19,725 26,287 26,388 042998 22,969 30,000 7,070
9 4,00 0,02707 26,406 33, 40,000 027077 26, 33, 40, 0,0316 26,287 786 39,534 038029 30,000 37,969 40,31
4,50 0,02309: 33,906 42 56,953 023095 33, 42 57,0 0,0272 786 42,224 56,426 033158 37,969 46,875 7,30!
00 0,01925 42,344 51 78,125 019251 42 51 781 0,0230 42,224 598 77,539 | 0,028426 46,875 56,719 1
.50 0,015593 51,719 62,0: 03,984 ,015594 51, 62, 04, 0,0190 ,598 910 03,380 ,023884 56,719 67,500 104,414
,00 0,012187 62,031 70,15 35,000 ,012187 62, 70, 35, 0,0152 910 ,377 34,294 ,019594 67,500 69,844 135,469
,50 0,009103 | 70,156 63,59: 70,078 ,009103 70, 63, 70, 0,0118 ,377 65, 70,483 ,015628 69,844 54,375 169,805
5 ,00 0,006423 63,594 39,21 201,875 ,006423 63, 39, 01, 0,0087 65,81 41, 203,392 ,012065 54,375 23,309 200,859
6 7,50 0,004218 | 221,484 ,004219 39, -3.0 221, 0,0062 41,44 -0,74 224,113 ,008973 23,309 -9,955 220,280
7 00 0,002533 220,000 | 0,002533 -3.0 -60 220,0 0,0041 -0,74 -46,30 223,741 006395 9,955 37,713 223,619
8 50 0,00136! -60,295 -89,61 189,853 001360 -60 -89, 189.9 0,0026 -46,30 -74,204 200,591 004342 -37,713 60,532 211,702
9 00 0,000633 | -89,61 -94,28. 145,047 0,000633 | -89 -94 1451 0,0016 74,204 | -86,27 163,489 0,002784 -60,532 76,217 187,141
0 50 0,00025 -94283 | -79.84 97,906 0,00025 -94. 79, 97.9 0,0009 86,27 -81,901 120,350 0,001667 -76,217 87,102 152,953
1 0,00 0,00010! -79,84 -58,084 57,985 0,00010! -79 -58 58,0 0,0005 81,90 -68,255 79,400 0,000909 -87.102 81,631 112,124
22 0,50 0,00010 -58,084 -36.1 28,943 00010 -58, -36. 289 0,0004 68,255 -50,130 45,273 0,000418 -81,531 63,425 69,965
23 1,00 0,000170 -36,1 -17,64 10,877 ,000170 -36, 17,1 109 0,0003 50,130 -30,301 20,208 0,000097 -63,425 35,741 33,726
24 1,50 0,000269 -17,64 -4,107 2,054 ,000269 -17, -4.1 2,1 0,0003 30,301 -10,102 5,051 -0,000187 | -85,741 0,000 8,935
25 2,00 0,000376 2,107 0,000 0,000 000376 41 0,0 0,0 0,0003 10,102 0,000 000 ~0,000340 0,000 0,000 0,000
Molas plast. até esta fase 24 molas 22 molas 24 molas 33 molas




Tabela 5.4 - Resultados do exemplo B

Es = 210000000 kN/m? = 21000000 tf/m®

K = 50000 kN/m® = 5000 tf/m®
1=0,00005 m*

1a FASE DE ESCAVACAO

215

N6 Z[m] CEDEVE DEEP ESTWIN SPW2003
d vd Ve M d vd Ve M d vd Ve M d vd Ve M
[m] [kN] [kN] [kNm] [m] [kN] [kN] [kNm] [m] [kN] [kN] [kNm] [m] [kN] [k [kNm]
1 0,00 0,019562] 0,00 0,156 0,000 0,019562] 0,0 0,2 0, 0,0201 0,000 0,937 0,000 0,025751 0,000 0,4 0,000
2 .50 0,016861] 0,156 1,094 0,078 0,016861 0,2 -1,1 0, 0,0170 0,937 1,874 0,937 0,022436 0,469 1, 0,117
3 .00 0,014164| 1,094 2,9 0,625 0,014164] 11 -3,0 0 0,0139 1,874 4,998 1,874 0,019127 1,875 4,21 0,703
4 .50 0,011486] 2,96 5,7 2,109 0,011486| 3,0 -5,8 2 0,0110 4,998 8,122 5,93 0,015840 4,219 7,500 2,227
5 ,00 0,008863| 5,78 9,53 5,000 0,008863| 58 -95 50 0,0080 8,122 13,120 9,996 0,012614 7,500 11,719 5,156
6 2,50 0,006367) 9,531 14,219 9,766 0,006367| 95 -14,2 9.8 0,0057 13,120 18,117 19,055 | 0,009523 11,719 16,875 9,961
7 3,00 0,004113 14,219 16,719 16,875 0,004113] 14,2 -16,7 16,9 0,00: 18,117 6,356 28,11 0,006682 16,875 13,594 17,109
8 .50 0,002266 16,719 4,631 25,234 0,002266] 16,7 -4,5 252 0,00: 6,356 -5,405 5,41 0,004252 13,5694 -0,482 24,727
9 4,00 0,000995| 4,531 -17,344 27,500 0,000995 45 7, 27,5 0,000 -5,405 -11,782 2,70 0,002385 -0,482 -11,244 28,004
0 4,50 0,000336| -17,344 | -20,623 18,828 0,000336] -17.3 0, 18,8 0,000 -11,782 | -18,158 3,629 | 0,001147 | -11,244 -18,662 25,07
1 5,00 0,000 -20,623 | -13,019 8,516 0,000 -20,6 3.0 8,5 0,000: -18,158 | -11,958 4,550 0,00047 -18,662 -15,605 17,596
2 .50 0,000 -13,019 -5,424 2,007 0,000 -13,0 54 2,0 0,0004 -11,958 -5,757 1,672 0,000224 -15,605 -9,208 9,030
3 ,00 0,000 -5,424 -0,982 -0,7 0,000 -5,4 1,0 -0,7 0,0004 -5,757 -2,725 -1,206 | 0,0001 -9,208 -3,415 2,826
4 .50 0,00023 -0,982 0,709 -1,1 0,00023 -1,0 -0,7 -1,2 0,0005 -2,725 0,30 -1,052 | 0,000257 -3,415 -0,740 -0,329
5 00 0,00026 0,709 0,903 -0,84 0,00026 0,7 -0,9 -0, 0,0005 0,30 0,63 -0,898 | 0,000321 -0,740 133 -1,368
6 7,50 0,00027 0,903 0,585 -0,3 0,00027 0, -0,6 -0,4 0,000 0,63 0,96 -0,413 | 0,000360 133 .086 -1,270
7 00 0,00027 0,585 0,250 -0,0¢ 0,00027 0, -0,3 -0, 0,000 0,96 0,470 0,072 0,000370 086 001 -0,715
8 ,50 0,000274 0,250 0,050 0,027 0,000274 0, 0,0 0,0 0,000 0,470 -0,029 0,057 0,000364 ,001 0,282 -0,193
9 ,00 0,000272| 0,050 -0,029 0,05: 0,000272 0,0 0,0 0.1 0,000 -0,029 -1,130 0,042 0,000352 0,282 0,119 0,127
0 .50 0,000270| -0,029 -0,039 0,03 0,00027¢ 0,0 0,0 0,0 0,000 -1,130 -2,231 -1,074 | 0,000341 0,119 -0,570 0,228
1 0,00 0,000270] -0,039 -0,026 0,01 0,00027¢ 0,0 0,0 0,0 0,000 -2,231 -3,162 -2,190 | 0,000335 -0,570 -0,037 0,115
22 0,50 0,000270| -0,026 -0,010 0,005 0,00027¢ 0,0 0,0 0,0 0,0005 -3,162 -4,092 -4,235 | 0,000331 -0,037 -0,081 -0,037
23 .00 0,000270| -0,010 -0,001 0,000 0,00027¢ 0,0 0,0 0,0 0,0003 -4,092 1,095 -6,280 | 0,000327 -0,081 0,176 -0,067
24 .50 0,000270] -0,001 0,002 -0,001 0,000270] 0,0 0,0 0,0 0,0000 1,095 6,281 -3,140 | 0,000321 0,176 0,000 -0,044
25 ,00 0,000270[ 0,002 0,000 0,000 0,000270 0,0 0,0 0,0 -0,0003 6,281 0,000 0,000 0,001220] 0,000 0,000 0,000
Molas plast. até estafase 11 molas 11 molas 9 molas 11 molas
2a FASE DE ESCAVACAO
N6 Z[m] CEDEVE DEEP ESTWIN SPW2003
d vd Ve M d vd Ve M d vd Ve M d vd Ve M
[m] [kN] [kN] [kNm] [m] [kN] [kN] [kNm] [m] [kN] [kN] [kNm] _[m] [kN] [kNI [kNm]
0,00 0,538261 0,000 0,156 0,000 0,538260 0,0 0, 0 0,5577 0,038 0,000 0,557645 0,000 0,469 0,000
0,50 0,499410 0,156 1,094 0,078 0,499410 0.1 1, 0, 0,56179 0,038 0,976 0,019 0,617752 0,469 1,875 0,117
.00 0,460562 1,094 2,9 0,625 0,460560 1.1 3.0 0, 0,4780 0,976 2,85 0,507 0,477865 1,875 4,219 0,703
4 .50 0,421732 2,9 57 2,109 0,421730 3.0 58 2, 0,43 2,85 5,66 1,933 0,438000 4219 7,500 2,227
5 ,00 0,382959 57 9,5 5,000 0,382960 58 9.6 5.0 0,39 5,66 9,41 4,765 0,398196 7,500 1,719 5,156
6 ,50 0,344312 9,5 4.21 9,766 0,344310 9,6 4.2 9.8 0,35 9,41 4,100 9,471 0,358526 719 6,875 9,961
7 ,00 0,305907 4,21 ,844 16,875 | 0,305910 4.2 ) 16,9 0,3192 4,100 ,725 16,521 | 0,319108 ,875 2,969 17,109
8 ,50 0,267914 ,844 ,406 26,797 | 0,267920 .9 4 26,8 0,2801 ,725 ,287 26,384 | 0,280113 ,969 30,000 27,070
9 4,00 0,230573 ,406 33,906 40,000 | 0,230570 4 33,9 40,0 0,2417 ,287 33,787 39,527 0,241783| 0,00 37,969 40,313
0 4,50 0,194199 | 33,906 42,344 56,953 | 0,194200 33.9 42,4 56,9 0,2043 33,787 42,224 56,421 0,204434 7,96 46,875 57,305
1 00 0,159198 | 42,344 51,719 78,125 | 0,159200 42,4 51,7 781 0,1682 42,224 51,598 77,532 0,168475] 46,87 56,719 78,516
2 50 0,126075 | 51,719 62,031 103,984 | 0,126080 51,7 62,0 104,0 0,1339 51,598 61,909 103,331 | 0,134414 56,71 67,500 104,414
3 6,00 0,09544 62,031 70,156 35,000 | 0,095450 | 62 7 35,0 0,1022 61,90 72,37 34,286 | 0,102869 67,500 69,843 35,469
4 6,50 0,0680! 70,156 63,594 70,078 | 0,068054 70, 63, 70,1 0,0737 72,37 65,81 70,475 | 0,074569 69,843 54,375 69,805
5 7,00 0,044694 | 63,594 39,219 01,875 | 0,044694 63, 39, 01,9 0,0492 65,81 41,44 03,383 | 0,050293 54,375 21,094 00,859
6 7,50 0,0260 39,21 -2,969 | 221,484 | 0,02609: 39, -3.0 1,5 0,0295 41,44 -0,746 224,104 | 0,030726 21,094 -30,000 9,727
7 ,00 0,0126 -2,969 -62,969 | 220,000 | 0,012682 -3.0 -63,0 0,0 0,015 -0,746 -60,744 | 223,731 | 0,016266 | -30,000 -95,798 7,500
8 .50 0,0043: -62,969 | -140,781 | 188,516 | 0,004389 -63,0 -140,8 8,5 0,005 -60,744 | -128,839 | 193,359 | 0,006810] -95,798 | -123,624 6,050
9 ,00 0,0004: -140,781 | -135,814 | 118,125 | 0,000431 -140,8 -135,8 8,1 0,001 -128,839 | -128,460 | 128,939 | 0,001645| -123,624 | -156,988 31,195
0 .50 -0,000705| -135,814 | -81,996 50,218 | -0,000705| -135,8 -82,0 50,2 -0,0006 | -128,460 | -85,880 64,710 | -0,000427] -156,988 | -69,274 71,292
1 0,00 |-0,000539 | -81,996 | -31,027 9,220 | -0,000539 -82,0 -31,0 9,2 -0,0007 | -85,880 | -41,709 21,770 | -0,000721] -69,274 -26,032 24,976
2 50 | -0,000052] -31,027 -1,447 -6,294 | 0,000052 -31,0 -1.4 -6,3 -0,0001 -41,709 | -11,088 0,915 -0,000286] -26,032 1,037 .150
3 00 0,000344 -1,447 8,335 -7,017 | 0,000344 -1.4 8,3 -7,0 0,0005 -11,088 3,924 -4,629 0,000282] 1,037 9,679 -5,099
4 50 0,000593 8,335 5,699 -2,850 | 0,00059: 83 57 -2,8 0,0010 3,924 5,334 -2,667 0,000780] 9,679 0,000 -2,420
5 ,00 0,000768 5,699 0,000 0,000 0,00076 5,7 0,0 0,0 0,0015 5,334 0,000 0,000 0,001220 0,000 0,000 0,000
Molas plast. até estafase 31 molas 27 molas 25 molas 33 molas




Tabela 5.5 - Resultados do exemplo C

Es = 210000000 kN/m? = 21000000 tf/m*

K = 50000 kN/m® = 5000 tf/m>

1a FASE DE ESCAVACAO

1=0,00005 m*

216

N6 Z[m] CEDEVE DEEP ESTWIN SPW2003
d | vd Ve M d vd Ve M M d vd Ve M
m] | [kN] [kN] KNm] | [m kN] [kN] KNm m KNm] | [m [kN [kN] KNm
00 0,019562] 0,000 156 0,000 019562 0 0, - 025751 0,001 0,469 000
50 0,016861 156 094 0,078 016861 2 R 0, 022436 0,46 1,875 17
00 0,014164| 094 969 625 014164 1 019127 1,87 4219 703
50 0,011486 969 781 109 011486 0 015840 421 7,500 227
00 0,008863] 781 531 000 008863 8 012614 7.50 11,71 156
,50 0,006367 ,531 14,219 ,766 ,006367 .5 14,2 , ,009523 11,719 16,87 ,961
,00 0,004113] 14,219 16,719 6,875 ,004113 14,2 16,7 6.9 ,006682 16,875 13,594 17,109
8 ,50 0,002266] 16,719 4,531 5,234 ,002266 16,7 45 5,2 ,004252 13,594 -0,482 24,727
9 4,00 0,000995] 4,531 -17,344 7,500 ,000995 4,5 -17.3 7.5 ,002385 | -0.482 -11,244 28,004
4,50 0,000336] -17,344 -20,623 8,828 000336 -17.3 -20.6 88 001147 -11,244 -18,662 25,073
00 0,000 -20,623 -13,019 516 000 -20,6 -13,0 85 000479 -18,662 -15,605 17,596
50 0,000 -13,019 -5.424 2,007 000 -13,0 -54 2,0 000224 -15,605 -9,208 9,030
00 0,000 -5.424 -0,982 -0.7( 000 54 -1.0 -0.7 000198 2 -3.415 2,826
50 0,0002: ~0,982 709 1, 000 1.0 7 1,2 000257 4 ~0,740 ~0,329
00 0,0002 0,709 903 - 000266 7 -0.8 000321 7 133 -1,368
7,50 0,000276] 0,903 ,585 - 000276 0,4 ,000360 13 .086 -1,270
,00 0,000277] 0,585 ,250 -0,098 000277 -0,1 ,000370 .086 .001 -0,715
8 ,50 0,000274 0,250 ,050 0,027 ,000274 , 0, ,000364 | 1,001 0,282 ,193
9 ,00 0,00027: 0,050 ,029 0,052 ,00027: .0 0, ,000352 | 0,282 0,119 127
0 50 0,00027( -0.029 039 0,038 00027 0 0. 00034 119 -0,570 228
1 0,00 0,00027 -0,039 026 0,018 00027 0 0, 000: 570 -0,037 115
22 50 0,00027 -0,026 010 0,005 00027 0 0, 000: 037 -0,081 -0,037
23 00 0,00027 -0.010 001 0,000 00027 0 0, 000: -0,081 0,174 -0,067
24 50 0,000270] __-0,001 002 -0,001 00027 0 X 0, 000321 174 0,000 -0,044
25 00 0,00027( 0,002 0,000000 0,000 ,00027 .0 X 0, ,000315 ,000 0,000 0,000
Molas plast. até esta fase 11 molas 1 molas 1 molas
2a FASE DE ESCAVAGCAO
N6 Z[m] CEDEVE DEEP ESTWIN SPW2003
d vd Ve M d vd Ve M M d vd Ve M
Tm] TkN] TkN] [Nm] | {m] TNT TkN] KN m| [Nm] | [m TNT TkN] KNm]
00 0,01924. 0,000 3,125 0,000 019244 0,00 3,10 0 025050 0,000 7,235 0,000
50 0,01643 3,125 14,807 1,563 016431 3,10 14,80 15 021617 7,235 007 1,809
00 0,01367! 14,807 28,821 966 013679 14,80 28,80 018272 | 31,007 052 11,369
.50 0,01116° 28,821 39,600 3,376 ,011167 28,80 39,60 234 ,015253 4,052 ,648 30,134
5 ,00 0,009234 39,600 -34,429 3,176 ,009234 3960 1 -3440 43,2 ,012979 9,648 -37,234 53,559
6 ,50 0,008182 34,429 -29,741 5,962 ,008182 -34,4 -29,70 26 ,011723 -37,234 -32,077 33,888
7 ,00 0,007757 -29,741 -24,116 091 ,007757 -29,7! -24,10 11 ,011289 -32,077 -25,984 16,560
8 50 0,007607 -24,116 -17,554 -0.967 007607 -24.1 -17,60 011265 -25,984 -18,952 2,045
9 4,00 0,007447 -17,554 -10,054 -9,744 007448 -17,60 -10,10 9.7 011310 -18,952 -10,984 189
4,50 0,007071 10,054 -1,616 14771 007071 10,10 -1,60 -14.8 011159 -10,984 -2,077 73
00 0,006359 -1616 7,759 -15,579 006359 -1,60 7.80 -15,6 010635 -2,077 7,766 38
50 0,005295 7,759 18,071 -11,700 005295 7.80 18,10 11,7 009665 7,766 18,548 16
00 0,003973 18,071 26,196 -2,664 003973 18,10 26,20 2,7 008284 18,548 22,495 37
,50 0,002603 26,196 19,634 10,434 ,002604 26,20 19,60 10,4 ,006641 22,495 16,284 1,677
5 ,00 0,001469 19,634 4,741 20,251 ,001469 19,60 -4,70 20,3 ,004955 | 16,284 8,677 8,018
6 7,50 0,000769 -4.741 -16,197 17,880 ,000769 -4,70 -16,20 17.9 ,003439 ,677 0,581 4,25
7 ,00 0,000472 16,197 -12,789 9,781 ,000472 16,20 -12,80 9, ,002240 ,581 -5,338 .57
8 50 0,000414 12,789 -6,501 3,387 000414 12,80 -6,50 3.4 001414 -5,338 -10,169 384
9 00 0,000450 -6,501 -1,988 136 000450 50 -2,00 0.1 000938 -10,169 -9,697 1,50°
0 50 0,000497 -1,988 140 -0,858 000497 00 0,10 -0 000730 -9,697 -6,955 541
1 0,00 0,000529 0,140 695 -0.788 000529 10 0,70 -0, 000682 | -6.955 -2,306 378
22 0,50 0,0005: 0,695 559 -0.441 00054 70 0,60 -0.4 000702 -2,306 -0,089 063
23 1,00 0,0005: 0,559 271 -0,161 00054 60 0,30 -0, 000734 -0,089 1,117 536
24 1,50 0,0005: 0,271 051 -0,025 | 0,000544 30 0,10 0 000758 1,117 0,000 -0,279
25 2,00 0,0005: 0,051 000 1000 00054 10 0,00 0,00 000775 0,000 0,000 0,000
Molas plast. até esta fase: 22 molas 2tmolas e 25 molas
Forca na estronca [kN]: 77,78 77,78 91,10
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Figura 5.2 - Resultados do exemplo A (deslocamentos, FC e MF)
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Figura 5.3 - Resultados do exemplo B (deslocamentos, FC e MF)
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Figura 5.4 - Resultados do exemplo C (deslocamentos, FC e MF)
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Destaca-se, dos resultados gerados, o seguinte:

1) A Tabela C nao apresenta os resultados para o programa ESTWIN, pois ocorreram
erros ao executd-lo. Tal problema pode ter ocorrido em virtude da rigidez da estronca
ser muito maior do que a do solo e o programa nao estar preparado para resolver tal
situacgdo;

2) Até a 1" fase de escavacdo dos exemplos B e C os resultados sdo idénticos (como se
podia esperar). A partir dai, concluida a 2* fase de escavacéo, nota-se que a presenga
da estronca (exemplo C) mantém os deslocamentos (principalmente os do topo da
parede) da ordem dos da 1° fase de escavagdo, enquanto que, se ndo houver estronca
para a escavacao até os 6 m de profundidade, os deslocamentos préximos a superficie
sdo elevadissimos. Nao estd sendo considerado, mas, no entanto, é provavel que para o
caso da 2° fase de escavagdo do exemplo B, a parede atinja a condi¢do de ruptura por
flexdo, antes de apresentar esta situacdo de grandes deslocamentos, pois 0s momentos
fletores sdo elevados;

3) A bibliografia, de uma forma geral, menciona que no Modelo de Winkler as maiores
diferencas, com outros modelos e dados de instrumentagdes, ocorrem com OS
deslocamentos, se comparado aos esfor¢os solicitantes, o que nos exemplos estudados
€ observado;

4) De uma maneira geral, a afinidade entre os resultados dos 4 programas ¢ maior quando
a parede é mais flexivel e quando se estd analisando os casos de escavacgdes mais

profundas.

Para o comprimento de 12 m, em um primeiro momento, adotou-se para o distanciamento
maximo entre nds (L;x) os valores de 1,00 m e 0,50 m. Estipulando-se entdo um L; de 0,10 m
e até de 0,05 m ndo se notou muita diferenca em relacdo ao encontrado com o valor de 0,50 m.
Neste caso, considera-se que 0,50 m € adequado, pois a maior discretiza¢ao faz com que o tempo
de processamento e o nimero de resultados gerados seja bem grande, dificultando a anélise. Da
mesma forma, o SPW2003 também nao apresenta resultados muito diferentes quando se aumenta

a discretizagdo.
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Os valores apresentados ndo consideram a influéncia do cisalhamento na flexdao. O
programa CEDEVE permite considerar este efeito, o qual, no entanto, para os exemplos

estudados alteram pouco os resultados (algo em torno de 1%).

Por fim, destaca-se a maior versatilidade do CEDEVE em tratar as possiveis variacdes de
kn, 0 qual pode ser constante ou variar linearmente na camada, o que também ocorre com o
DEEP. O SPW2003, a principio, trata ky variando linearmente com a profundidade e precisa
lancar-se mao de um artificio — criacdo de camadas — para simular uma condi¢do em que kj seja
constante. J4 o ESTWIN s6 permite variacdo de ky, se a cada mola for atribuido um valor diferente

deste parametro quando da sua introducao no arquivo “.dat”, acarretando uma situacao trabalhosa.
5.2 Comparativo entre CEDEVE e SPW2003 com Presenca de Agua

A Figura 5.5 traz a situacdo ja apresentada do Exemplo C, porém com a ocorréncia de
niveis d’dgua em ambos os lados da escavagdo. Do lado externo, o NA encontra-se a 4,00m da
superficie, e do lado interno a 7,00m. Estes valores ndo variam no decorrer dos trabalhos de
escavacdo. Sao comparados os resultados gerados pelo CEDEVE e o SPW2003. Os valores
encontrados (Tabela 5.6) apresentam boa afinidade entre si. Como era previsivel, com a presenca
d’4gua os deslocamentos e esforcos solicitantes na 2* fase de escavacdo sao maiores quando

comparados ao Exemplo C, em que ndo h4 dgua.
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94,00
2fe \ 4

7RI
93,00
12,00 m

88,00

Figura 5.5 - Situacdo anédloga ao do exemplo C, porém com NA em ambos os lados da vala

Zwe =4,00m e Zwi = 7,00m



Tabela 5.6 Resultados da situacdo com niveis d’dgua interno e externo

(com estronca e NA em ambos os lados - Zwe =4m e Zwi = 7m)

Es = 210000000 kN/m? = 21000000 tf/m?
K = 50000 kN/m® = 5000 tf/m®
1 =0,00005 m*

1a FASE DE ESCAVACAO

No Z[m] CEDEVE SPW2003
d Vd Ve M d Vd Ve M
[m] [kN] [kN] [kNm] [m] [kN] [kN] [KNm]
1 0,00 0,019289 0,000 0,156 0,000 | 0,255060] 0,000 0,469 0,000
2 0,50 0,016630 0,156 1,094 0,078 |0,222350| 0,469 1,875 0,117
3 1,00 0,013975 1,094 2,969 0,625 | 0,018971 1,875 4,219 0,703
4 1,50 0,011338 2,969 5,781 2,109 [0,015729| 4,219 7,500 2,227
5 2,00 0,008756 5,781 9,531 5,000 |0,125480] 7,500 11,719 5,156
6 2,50 0,006302 9,531 14,219 9,766 | 0,009501| 11,719 16,875 9,961
7 3,00 0,004089 | 14,219 16,719 16,875 [ 0,006706| 16,875 13,594 17,109
8 3,50 0,002283 | 16,719 4,531 25,234 |0,004320| 13,594 -0,964 24,727
9 4,00 0,001053 4,531 -18,492 | 27,500 [0,002497| -0,964 | -11,616 | 27,884
10 4,50 0,000433 | -18,492 | -18,929 | 18,254 |0,001300| -11,616 | -17,523 | 24,739
11 5,00 0,000246 | -18,929 | -11,644 8,789 |0,000667| -17,523 | -15,239 | 17,454
12 5,50 0,000284 | -11,644 -4,096 2,968 | 0,000455| -15,239 -9,709 9,264
13 6,00 0,000406 -4,096 -0,140 0,919 | 0,000455] -9,709 -4,042 3,027
14 6,50 0,000559 -0,140 -0,266 0,849 |0,000553| -4,042 -1,527 -0,411
15 7,00 0,000731 -0,266 -5,307 0,716 | 0,000654| -1,527 1,393 -1,803
16 7,50 0,000911 -5,307 -0,986 -1,937 ]10,000720] 1,393 1,437 -1,837
17 8,00 0,001053 -0,986 0,968 -2,430 | 0,000747] 1,437 1,554 -1,129
18 8,50 0,001141 0,968 1,457 -1,946 ] 0,000747] 1,554 0,481 -0,382
19 9,00 0,001183 1,457 1,236 -1,218 10,000737] 0,481 0,266 0,127
20 9,50 0,001196 1,236 0,795 -0,600 |0,000727] 0,266 -0,960 0,313
21 10,00 0,001194 0,795 0,387 -0,202 | 0,000723] -0,960 -0,028 0,140
22 10,50 0,001187 0,387 0,105 -0,009 |0,000722] -0,028 -0,111 0,107
23 11,00 0,001179 0,105 -0,036 0,044 |0,000720]| -0,111 0,034 0,142
24 11,50 0,001171 -0,036 -0,051 0,026 | 0,000715] 0,034 0,000 0,085
25 12,00 0,001164 | -0,051 0,000 0,000 |0,001266] 0,000 0,000 0,000
Molas plast. até esta fase 11 molas 11 molas
2a FASE DE ESCAVACAO
Né Z[m] CEDEVE SPW2003
d vd Ve M d vd Ve M
[m] [kN] [kN] [kNm] [m] [kN] [kN] [kNm]
1 0,00 0,018711 0,000 3,125 0,000 |0,023392]| 0,000 9,375 0,000
2 0,50 0,015917 3,125 21,875 1,563 | 0,020274] 9,375 37,500 2,344
3 1,00 0,013198 | 21,875 43,168 12,500 [0,017267| 37,500 60,333 14,063
4 1,50 0,010818 | 43,168 58,961 34,084 |0,014672]| 60,333 69,479 38,521
5 2,00 0,009282 | 58,961 -47,598 | 63,565 |0,013041]| 69,479 | -49,487 | 70,974
6 2,50 0,009047 | -47,598 | -42,911 39,765 | 0,012753 | -49,487 | -44,331 45,175
7 3,00 0,009769 | -42,911 | -37,286 | 18,310 | 0,013555| -44,331 38,237 21,721
8 3,50 0,010937 | -37,286 | -30,723 -0,333 | 0,014891] 38,237 | -31,206 1,079
9 4,00 0,012111 | -30,723 | -22,911 | -15,695 | 0,016272| -31,206 | -22,143 | -16,282
10 4,50 0,012927 | -22,911 | -12,807 | -27,150 | 0,017289| -22,143 -9,956 | -29,619
11 5,00 0,013116 | -12,807 0,318 -33,553 | 0,017632] -9,956 5,357 -37,644
12 5,50 0,012532 0,318 16,464 | -33,394 [0,017121| 5,357 23,794 | -38,794
13 6,00 0,011185 | 16,464 32,089 [ -25,162 | 0,015735]| 23,794 35,982 | -31,506
14 6,50 0,009270 | 32,089 34,902 -9,118 ] 0,013646] 35,982 32,544 | -16,562
15 7,00 0,007144 | 34,902 23,443 8,333 | 0,011175] 32,544 19,452 0,569
16 7,50 0,005193 | 23,443 4,381 20,055 | 0,008692| 19,452 6,076 13,568
17 8,00 0,003682 4,381 -7,306 22,245 10,006494| 6,076 -2,576 19,950
18 8,50 0,002678 -7,306 -11,058 | 18,593 [0,004738| -2,576 -8,214 20,825
19 9,00 0,002109 | -11,058 | -10,505 | 13,063 | 0,003456| -8,214 -9,650 18,128
20 9,50 0,001851 | -10,505 -8,245 7,811 10,002595]| -9,650 -9,489 13,662
21 10,00 0,001785 -8,245 -4,989 3,689 [0,002058| -9,489 -6,805 8,877
22 10,50 0,001812 -4,989 -2,192 1,194 ]0,001737] -6,805 -4,375 4,804
23 11,00 0,001874 | -2,192 -0,422 0,098 |0,001537]| -4,375 -1,830 2,009
24 11,50 0,001941 -0,422 0,226 -0,113 ] 0,001393] -1,830 0,000 0,458
25 12,00 0,002007 0,226 0,000 0,000 |0,001266] 0,000 0,000 0,000
Molas plast. até esta fase: 29 molas 35 molas
Forga na estronca [kN]: 110,31 123,18

223
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5.3 Exemplo com Reaterro

A Figura 5.6 traz a situagdo ja apresentada no Exemplo C com relagdo as 2 fases de
escavacdo. Apds as escavacgoes, consideram-se 2 situagdes distintas de reaterramento completo,
ou seja, até a superficie. Na primeira situagdo, tem-se a primeira fase de reaterro a 5,00m da
superficie, enquanto que na segunda, a primeira fase de reaterro se da a 2,50m da superficie. Nos
dois casos a estronca s6 € retirada apds a conclusdo da primeira fase de reaterro e a segunda fase
de reaterro vai até a cota da superficie. Os resultados da andlise sdo mostrados na Tabela 5.7.
Observa-se que os deslocamentos e esfor¢os nas fases de reaterro para a segunda situacdo sao
menores em funcdo da retirada da estronca se dar com uma quantidade de solo de reaterro bem

maior do que na primeira.
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/1 /1
100,00
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Figura 5.6 - Situagdo andloga ao do exemplo C, porém com reaterro
a) Z1fr = 5,00m e Z2fr = 0,00m;
b) Z1fr =2,50m e Z2fr = 0,00m.



Tabela 5.7 - Resultados da situagdo com reaterro

C_FE[1] = 97,00

C_FE[2] = 94,00

C_FR[1] = 95,00 ou 97.50

Es = 210000000 kN/m? = 21000000 tf/m?

K

1 = 0,00005 m'

50000 kN/m? = 5000 tf/m?

1a FASE DE ESCAVACAO

C_FR[2] =100,00

NG ZTm]

CEDEVE - 1ir = 65.00
I vd Ve

CEDEVE —ifr = 57.50
Nz} Ve

Wioias piast. até oota fase
Forga na estronca:

2a FASE DE ESCAVAGAO

NG ZTm]

CEDEVE - 1ir = 95.00
Va Vo

™
kNm] | m kN

CEDEVE -
va

019244 ©.000

3,125
14.807

Molas plast. até osia fase:

Forga na estronca:

FASE DE REATERRO - antes da retirada da estronca

NS Z Tl CEDEVE —ifr = 95.00 CEDEVE -1 = 5750
] Va Ve v} ] Va Ve
o N i CO N -] T W]
5o 519243 | 0.000 ERES 0,000 To5a7 3,004
50 Oieaso | oizs 74,850 7563 16436 74658
o0 015677 | 14850 IREER Zeota
50T ooiii66 | o002 1ii/o 55157
200 [ 0.000235 | 59-700 000752 56
50 [ 0.008167 | -34.648 005165
00 | 0.007767 | -20.960 1007709
50 | 0.007616 | 2a.595 1007520
200 | 0.007456 | -i7.773 [ 0.00/516 507
50 [ 0.007068 | -i0:275 [ 0.006850 74,057
00 T 0.006335 | 1762 [ 0.006125 5751
150 :005255 | 5.046 5005 1616
.00 | 0.003877 82! [ 0.003631 -1.853
50| 0.000a65 | Z6.086 [0.002223 ] T0.502
00 [ o.001z80 | 1 [0.001055 Z0.076
50| 0.000544 | - [0.000316 —Te.055 7.707
00 [ o0.000202 | 3 [~0.000023 EPXE] 675
50| 0.000085 | 7 [—o.000125 55
60T 0.000080 |~ [—o.000755. 28
20 50T 0.000002 | [—o.000152 G657
21 06| 0.000075 ~0.000146 “0.767
27 50| 0.000047 ~0.000178 ~0.56
25 00 500007 1000215 “0.086
EZ3 7.50 000037 ~0.000262 -055
35 =00 - [~0.000305 060
TioTas PIAst. aTé osta 1ass: 24 molas
Forca na estronca [kN] 77.48

1a FASE DE REATERRO - apds da retirada da estronca
NG ZTm] CEDEVE 1% CEDEVE —71ir = 57,50
] Vd a ] ©
[m] [kN] [ Im
5,00 520201
.50 .016295
.00 .016393
.50 .014509
200 .012681
50 616670
00 | 009515
50| [0.008386
00 | [ 0.007564
50| 42544 [ 0.006847
00 | [6.006005
50| [0.004502
.00 |« [0.003573
.50 |« < 202
.00 |« 1055
.50 0521
.00 ~0.000018
.50 ~0.000122
.00 ~0.000134
.50 ~0.000132
3] .00 ~0.000147
3 50 [ —o.000178
25 00 [—0.000z15
24 .50 [—0.000262
25 .00 ~0.000305
Wiolas plast. até esia fase: Tolas
Forga na estronca (kNI 0.00

2a FASE DE REATERRO

NG A CEDEVE - iir=55.00
i Nz Ve ] Fl
fm TN N TN | Tm]
o0 020152
50 O1gzas
50 6258
50 12371
00 012504
50 010774
Lo :000507
50— 008159
NCToT— :007556
50T 006618
00— 5770
50 2662
.00 |« ,003329
50| 001963 |
TR 000821
50— 000054
T 000243
ETE— 000336
T 000358
2o 50 000357
21 00 2000572
27 ‘50 :000403
35 50 -000aaa
23 150 Oo0aET
25 2.1 [ -0.000530
TVioTas plast_ até osta fase T3 molas
Forga na estronca [KN] 0.00

226
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5.4 Comparativo — CEDEVE e SAP 2000

Com o intuito de se proceder a uma metodologia que permita a validacao dos cdlculos
obtidos do programa computacional apresentado nesta Tese (CEDEVE), conduziu-se uma
investigacdo utilizando o pacote computacional SAP 2000 da Computers and Structures, Inc.,
versao 8.12, de larga utiliza¢do neste pais nos dias atuais, tanto na drea académica quanto na de

projetos.

A investigacdo utilizou-se de dois estudos. E oportuno mencionar que, para ambos,
executou-se um exemplo simples (similar ao exemplo B ja citado, porém com 13 nés, ao invés de

25), com os seguintes dados:

Eparede = 210000000 kN/m”
Lparede = 0,00005 m*

Ysolo = 15 kKN/m’

¢ =30’

c=0

K,=0,25

Ko =0,60

K, =5,00

ks = 50000 kN/m”
Comprimento da parede = 12 m
Profundidade da unica fase de escavagdao = 3 m

Discretizacao da parede (distancia entre nds) = de 1,00 m (totalizando 13 nds)

No primeiro estudo, a parede de contencao foi assimilada a uma viga continua com apoios
nos nds que permitem apenas rotacdo em torno do eixo perpendicular ao plano em questdo. A
estes apoios, foram introduzidos recalques diferenciais numericamente iguais aos deslocamentos
obtidos do programa CEDEVE (Tabela 5.8 a). Tal procedimento permite obter as rotacdes nos
nds, bem como as reacdes de apoio (com a inclusdao dos esfor¢os externos). Estas reacdes de

apoio equivalem a soma vetorial do Eref e Erif para a condicdo final de equilibrio, ou, em outras
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palavras, a soma vetorial das agdes externas com as reacdes das duas molas que incidem no né
(no caso de existirem). Os valores encontrados conforme Tabela 5.8 b, permitem concluir que os

resultados obtidos pelo CEDEVE sao compativeis com os valores de entrada a ele atribuidos.

Ja para o segundo estudo, mais elaborado, os apoios da parede nos 13 nds existentes
foram simulados através de elementos eldsto-plésticos do tipo Non-Linear Link (NLLink) com a
modelagem plastica (Kinematic), disponivel na versao 8 do programa SAP 2000. Esta simulagao
permite atribuir a cada um dos elementos de apoio um comportamento carga x deslocamento.
Assim, para cada apoio, num arduo trabalho, foi definido um distinto comportamento reolégico.
Os célculos foram executados no modo estdtico nao linear com as mesmas acdes originadas do

programa CEDEVE.

Tabela 5.8 - Exemplo comparativo entre CEDEVE e SAP 2000 em escava¢do com 3 m de
profundidade

[Primeira Fase de Escavacao - 1 =0.00005 m4

a b c
CEDEVE - 6 molas plastificadas SAP - ¢/ deloc. impostos do CEDEVE SAP - NLLink Plastic (Kinematic) - 6 molas plastificadas
Reacées das 2 molas
B d(transl.) [ | _Erif | Eref |Erif+Eref |(Erif+Eref)*di B + (Erif+Eref) d(transl.) 5 Reacoes de Apoio B d(transl.)
TkN] m] m kN kN TKN] m [ Im] TKN] TKN] m
15 0.0000 8750 0017895 | 0.6261 15 017894 | -0,
E E 2500 0,012832 5043 3.7470 9 012832 | -
5 E 5000 0007888 4775 75031 007888 | -0,
5 3 7500 0003539 | 0003734 12515 5 003539 | 0
8759 0000778 0001621 32,8750 000778 | -
3336 0000113 | -0,000061 15,6696 000113 | -
7738 0000198 | 0,000125 2163 000198
9653 0,00027 000029 0502 000270
6035 0,00027 ~0,000005 ~0,6194 000276 | -0
10} 1162 000027 ~0,000003 ~0.1051 000271
11 9704 0.00027 000000 0255 000270
12) 9842 000027 000000 0157 000270
13| 5020 0,00027 000000 ~0.0016 135 000270 |
Total = 0000
Masq = reagdo da mola & esquerda do né
Erif + Eref = soma vetorial das agdes externas com as reagdes nas 2 molas que incidem no né. Ms, = reagdo da mola & direita do né.
* - equilibrio de forgas e equilibrio de momentos Os valores as molas
Os valores as molas
d e
CEDEVE - 6 molas plastificadas SAP - NLLink Plastic (Kinematic) - 6 molas plastificadas
Reacées das 2 molas
B [d(transl.) | des)| Erif | Eref |Erif+Eref ErihErel)‘di B + (Erif+Eref) B d(transl.)
T ml | [kN] kN] kN TkN] TkN] Tm]
1 ~0.000697 0.0000 06250 0000 15 003098 | -0
E E 5,2500 9 002373 | -
B 001661
5 001010 | -0.
-0.000351 47,0876 000526 | -
-30.6819 28,6362 000284 | - 5
42,9920 [ - 22,0159 000219 | - -
e 22,7950 000228 B
E 25,0263 000251 -12,
10| K 26,5368 000266 -
1 27,1478 000272 B
12 000273} 27,2645 000273 -
13 000272) 5. sazs«l 13,6149 135 000272
Total * =
Masq = reagdo da mola & esquerda do né
Erif + Eref = soma vetorial das agdes externas com as reagdes nas 2 molas que incidem no né. Mg = reagéo da mola & direita do né.
* - equilibrio de forgas e equilibrio de momentos Os valores as molas
Os valores as molas

Os resultados apresentados na Tabela 5.8 ¢ revelam a excelente afinidade com os obtidos
pelo CEDEVE. Observa-se que além da boa congruéncia entre os valores dos deslocamentos

(translagdes horizontais e rotagdes), as reagdes obtidas também sdo muito proximas inclusive
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tendo os 6 apoios que se plastificam, alcangados seus valores limites (5 plastificados por ativagao

e 1 por apassivagdo).

Os dois estudos retrocitados foram estendidos para o caso da escavagdo atingir a
profundidade de 6 m. Esta condi¢do pode ser considerada proxima do limite dltimo da estrutura,
pois grande parte das molas (aproximadamente 65%) plastificam-se. Assim, ele pode ser
interessante de ser analisado no aspecto tedrico, permitindo tirar algumas conclusdes sobre a
modelagem que é proposta pelo CEDEVE. No entanto, deve ser salientado que esta condi¢do
seria invidvel na prética de construgdes reais, exigindo-se que para a vala em questao se adotasse
um maior comprimento de parede ou maior quantidade de escoramentos (estroncas e/ou tirantes),

fazendo com que os deslocamentos nao atinjam cifras tio elevadas no topo (da ordem de 0,50 m).

No primeiro estudo, o comportamento foi andlogo a vala com profundidade de 3 m no que
diz respeito a excelente afinidade entre os resultados do CEDEVE e o SAP 2000, como se pode

observar da Tabela 5.9 aeb.

Tabela 5.9 - Exemplo comparativo entre CEDEVE e SAP 2000 em escavagdo com 6 m de
profundidade

egunda Fase de ~T=0.00005 md ]
a b c
CEDEVE - 14 molas plastificadas SAP - ¢/ deloc. impostos do CEDEVE SAP - NLLink Plastic (Kinematic) - 12 molas plastificadas
Reacdes das 2 molas
B d(transl.) [ oes)| Erif | Eref |Erif+Eref |(Erif+Eref)*di B + (Erif+Eref) d(transl.) 5 Reacdes de Apoio B d(transl.)
TkN] m m] | [kN] kN kN kN TkN] Tm] [m] TkN] TkN] Tm]
5 569233]0.080761 08750 0569233 | 0080761 06250 15 531904
488482 K E 5, 0488482 | -0,080732 3,7500 9 454835
407850 7. 5 0407850 | -0,080464 75000 8 377884 |
327813] -0.079422[ 0.0 E E 0327813 | -0.079422 2500 7 301529
249561 -0,076714) E K 0249561 076714 0000 6 226960
0 0175357 071089 7500 5 156442
0108897 | 0060940 0000 525 093670
0055442 ~0.044898 ~48.7500 043933
0020445 024809 ~120.0000 012686
0] E E 0004495 | -0,008708 22,5000 000536 | - -
11 E E 0000152 | -0,001237 38,7797 -0,000544
12| e 0,000116! 000520 42,4405 000331 -3
13] 7 0000577 000432 18453 000712 | 0 94 -17.80 35,6187
Total = 00000
Mes = reagao da mola & esquerda do no.
Erif + Eref = soma vetorial das agdes externas com as reagoes nas 2 molas que incidem no no. M, = reagéo da mola a direita do no.
* - equilibrio de forgas e equilibrio de momentos Os valores as molas
Os valores as molas
d e
CEDEVE - 11 molas plastificadas SAP - NLLink Plastic (Kinematic) - 11 molas plastificadas
Reacdes das 2 molas
B d(transl.) | es)| Erif | Eref |Erif+Eref |(Erif+Eref)'di B + (Erif+Eref) B d(transl.) 5. M, +My
TkN; m m] KN, kN kN KN TkN] Tm] m] N
058553 0,0000 15 058628
050305} K 050373 | -
042069 5 - 8 042129
033893| E 7
6
018303| E 5
E E 525
005967
002295 156.7287
10| 000555 -0,000061] 54,7304 | -53.2606 | 1.4608 | 55,4608
1 000102] -0,000081] 41,0807 | -84.9003 | 438186 | - E
12] 000188] _0.000187] 54.4200 | -89.5800] -36.1600 | - 18,8400 000184 | 94511 | 94511
13] 000398 0.000221] 35.4570 | 42,5430 [ -7.0859 | 19,9141 000396 | 0.000218 99065 | -1
[0.0000 ]
Msq = reagao da mola & esquerda do né.
Erif + Eref = soma vetorial das agdes externas com as reagdes nas 2 molas que incidem no no. Mg = reaao da mola a direita do no.

* - eqilibrio de forgas e eqilibrio de momentos Os valores as molas
Os valores as molas
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Para o segundo estudo, a modelagem foi similar a adotada anteriormente, utilizando-se de

13 nds na parede juntamente com os NLLinks para a simulacio do solo.

Os resultados podem ser vistos na Tabela 5.9 c. Ao contrdrio da simulagdo com a
profundidade de 3 m, os deslocamentos nao sao tao préximos entre os obtidos pelo CEDEVE e os
do SAP 2000. Entretanto, pode-se afirmar que as diferengas obtidas sdo pequenas, principalmente
se levar em consideracdo que dados relevantes da simulacdo ndo apresentam grandes diferencas,
como por exemplo o deslocamento maximo da parede (ocorre no né 1 e a diferenga fica em torno
de 6%). No SAP 2000, 12 molas, ou mais precisamente 12 NLLinks, atingem a plastificagao,
enquanto que, no CEDEVE, além destas 12, mais outras 2 se plastificam. Acredita-se que estas
diferencas sdo em virtude da ja mencionada condicdo préxima do limite da estrutura, em que
aproximadamente 65% das molas estdo plastificadas, e da forma de obtencdo do equilibrio final
da estrutura que € diferente entre os dois programas. Estes problemas ndo ocorrem quando da
simulagdo com um I = 0,0005 m” (rigidez 10 vezes maior que a anterior), conforme se mostra na
Tabela 5.9 d e e. Alids, toda a investigacdo apresentada foi repetida para o caso de um I = 0,0005

m®. Os resultados sio satisfatérios e podem ser observados nas Tabelas 5.8 dee;eS59dee.

Do exposto, conclui-se que, do ponto de vista das rotinas de célculo, o programa
CEDEVE estd gerando resultados coerentes (pelo menos para o caso de exemplos simples, como
os apresentados). Isto permite concluir que as eventuais discrepancias entre os valores tedricos e
“reais” podem e devem continuar a serem investigadas, entretanto pode-se isolar os erros
advindos da constru¢do do modelo e que neste caso € justo afirmar que a modelagem do

CEDEVE esta sendo executada corretamente.

E importante ressaltar que a modelagem utilizando-se de NLLinks apresentada através do
programa SAP 2000 € extremamente trabalhosa. O SAP 2000 ndo oferece facilidades para a
entrada de dados, pois demanda a definicdo de curvas “for¢a x deslocamento” de cada uma das
molas. Leve-se ainda em consideragdao que alguns dos dados de entrada, foram obtidos do

programa CEDEVE. Definitivamente, o SAP 2000 ndo se mostra uma ferramenta pratica ao
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calculo evolutivo. Neste caso, o CEDEVE e programas similares apresentam muito mais

vantagens.

Em todos os estudos, os esforcos solicitantes (esforco cortante € momento fletor obtidos
pelo SAP2000), embora nao mostrados, também apresentam excelente congruéncia com o0s

obtidos pelo CEDEVE.

Ja na tentativa de simular a estrutura com escavagdo a 6 m e com a presenga de estronca,
utilizou-se o elemento NLLink desta vez do tipo Gap (do programa SAP2000), o qual é capaz de
resistir somente a esforcos de compressao, além de admitir um distanciamento inicial. Destarte,
estabeleceu-se para o Gap o deslocamento do né quando a escavacao tinha 3 m de profundidade
(1* fase de escavagdo), na tentativa de simular a presenga desta estronca apenas a partir do inicio
da 2" fase. Os resultados obtidos ndo apresentam uma grande afinidade com os do CEDEVE ou
SPW2003. No entanto, deve ficar claro que a simulacdo aqui conduzida com o SAP 2000 nao
representa o procedimento real de construcdo da parede (2 fases de escavagdo, ou seja, duas
condi¢des de carregamento distintas), mas sim tenta, através de um artificio, verificar como a
parede se comporta com a presenca da estronca. Para esta finalidade, pode-se afirmar que o uso
do SAP 2000 com o Gap permite, pelo menos de forma qualitativa, averiguar o formato da

deformada da parede, que é similar ao que ocorre com CEDEVE e SPW2003 (Exemplo C).

5.5 Comparativo com a Sec¢ao Tedrica 1 (ST 1) de Guerra (1982)

A Figura 5.7 apresenta uma parede de contencdo com 2 niveis de escoramento que &
construida em trés fases de escavacdo. A situacdo existente em Guerra (1982) € exatamente como
mostrado na referida figura. Outras duas situa¢des foram simuladas. Uma com o solo sem coesao
nas 2 camadas, além da inexisténcia de sobrecargas na superficie e outra também sem sobrecargas

na superficie, entretanto com o solo possuindo coesao.
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As Tabelas 5.10 a, b e ¢ mostram os resultados dos processamentos para os principais
parametros necessarios ao dimensionamento da parede de contengdo e seu escoramento, através

do calculo com o CEDEVE e com o DEEP.

De uma maneira geral a afinidade entre os resultados dos 2 programas pode ser
considerada boa. A condicao com a ocorréncia de coesdo e sobrecargas € a qual as diferencas sdao
um pouco maiores. Isto pode ser justificado pela maneira em que a sobrecarga é considerada em

cada programa.

25’,‘5 m 1,5m
36 kN/m? 10 kN/m?
RN EREEN: 1%
[ RAN Yy
A gstr = 0,00764 m?
SOLO 1 E ostr = 2,1 . 108 kN/m?
V= 15 KNS |2z 2112 o 200m VL'OSG 2
¢ = 30 kN/m?2 vy
(¢ = 25° 3 || rermermoroene
kg = 7000 kN/m®
ko =0,50 A gstr = 0,00971 m2
';A = 2733 E estr = 2.1 . 108 kN/m?
p-®
L2=600 2015 c/2,00m w2k
4|0 90,70
90.00 5 || rormcerororenze
—>
6
SOLO 2 I parede = 5,33 . 103 m*
\ E parede = 2,1 107 kN/m?
Y = ; 7 |<ij2 A parede = 0,40 m?
¢ =60 kN/m
0 <25 . 85,00
kg = 20000 kN/m3 VZNZZ N N7/ N7/ N7 N N7 N7 N7 N
ko = 0,50
ka = 0,36
k. =400 e=040m
P 81,00
8 e — = = e e e = — — — -

Obs: | parede, A parede € A estr. Por metro linear de parede
Figura 5.7 - Parede de contencdo com 2 niveis de escoramento construida em trés fases de

escavacao

Fonte: Guerra, 1982, p. 4.15.
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Tabela 5.10 - Resultados para a ST1

a) Situagao sem coesdo e sem sobrecarga

CEDEVE DEEP diferenca
Valor Prof Z[m] Valor Prof Z[m] [%]
dmax [m] 0,056319 13,50 0,049610 13,50 13,52%
dmin [m] 0,000729 12,50 0,000634 12,00 14,97%
Mmax [kNm] 535,795 8,50 470,500 8,50 13,88%
Mmin [kNm] -525,334 14,00 -465,900 14,00 12,76%
Vmax [kN] 247,990 8,50 227,000 8,50 9,25%
Vmin [kN] -348,928 8,90 -315,700 8,90 10,53%
CSmin 1,06 [ - 1,12 [ e 5,71%
FE1max [kN] 231,34 | e 230,00 | @ ----eeee- 0,58%
FE2max [kN] 616,83 | = --------- 563,00 | @ --------- 9,56%

b) Situacdo com coesdo e sem sobrecarga

CEDEVE DEEP diferenca
Valor Prof Z[m] Valor Prof Z[m] [%]
dmax [m] 0,005899 11,00 0,005491 7,09 7,43%
dmin [m] 0,000774 14,00 0,000675 14,00 14,60%
Mmax [kNm] 40,439 11,50 41,600 11,00 2,79%
Mmin [KNm] -59,869 7,56 -61,300 7,56 2,33%
Vmax [kN] 51,784 10,00 53,170 10,00 2,61%
Vmin [kN] -41,060 8,90 -37,230 8,90 10,29%
CSmin 420 | e 450 | e 6,60%
FE1max [kN] 51,08 |  ----eee- 53,02 [  ---eeeee- 3,66%
FE2max [kN] 8953 | @ -------- 8630 [ @ --------- 3,75%

c) Situagao com coesao e com sobrecarga

CEDEVE DEEP diferenca
Valor Prof Z[m] Valor Prof Z[m] [%]
dmax [m] 0,008073 11,50 0,006265 7,09 28,85%
dmin [m] 0,001141 14,00 0,000145 0,00 686,83%
Mmax [kNm] 52,722 11,00 47,730 11,00 10,46%
Mmin [KNm] -73,628 7,56 -68,010 7,56 8,26%
Vmax [kN] 64,971 10,00 59,220 10,00 9,71%
Vmin [kN] -62,788 8,90 -42,050 8,90 49,32%
CSmin 380 | e 428 | e 11,21%
FE1max [kN] 6590 | - 60,45 | ---eee- 9,01%
FE2max [kN] 129,04 | --------- 97,44 | ---oeee- 32,43%
Obs.: Guerra (1982) - Cargas nas estroncas: FE max =58 kKN e FEona=88 kN.

5.6 Efeitos de Temperatura sobre as Estroncas

A Tabela 5.11 mostra um comparativo entre os resultados apresentados por Massad
(1978) — oriundos da instrumentag¢do das Se¢des Experimentais 1 e 6, as quais sdo representadas
nas Figuras 5.8 e 5.9, respectivamente, bem como daqueles advindos da aplicacdo das expressoes
3.17a e c; e 3.18 — e os obtidos através do programa CEDEVE. Os valores dos gradientes de
carga-temperatura, tanto os médios experimentais quanto os calculados, obtidos por Massad
(1978) sido relativamente préximos daqueles calculados pelo CEDEVE. E bem verdade que os

valores das cargas nas estroncas apresentam diferencas relativamente grandes em alguns casos, o
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que, no entanto, ndo inviabiliza a andlise. Pode-se apontar uma série de motivos para as

divergéncias observadas, as quais dificultaram a modelagem do problema no programa CEDEVE:

o valor do coeficiente de reacdo horizontal do solo (ki) de cada camada, por ndo ser
conhecido, teve que ser estimado. Como complicador, nas 2 secdes experimentais
estudadas tinham-se, em cada uma delas, 2 camadas diferentes de solo;

foram consideradas na simulagdo com o CEDEVE a ocorréncia das maximas variagdes de
temperatura em cada nivel de estroncas (ATmsxa, ATmaxs € ATmaxc), porém € sabido que
devido a assincronia destes parametros, esta solicitacdo extrema, na pratica, € pouco
provavel de ocorrer;

foi utilizado encunhamento na instalacdo das estacas, no entanto, devido a nao
individualiza¢do dos valores, ndo foi possivel a implementacdo deste efeito no modelo
simulado no CEDEVE;

ndo sdo conhecidas com precisdo as cotas das fases intermediarias de escavagao;

nas escavagoes das valas (SE1 e SE6) foram utilizadas bermas. Porém o CEDEVE nao ¢é

capaz de levar em consideracgdo o seu efeito.
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100,00
—
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R
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. A - 2
kg = 30000 kN/m?3 SOLO | estronca = 0,00616 m
k, = 0,36
ko = 0,53
I(p =277 i L=12,90m 21 12 ¢/2,50m %90
— 2fe
WZNZN%
91,10 3o
WA/ NN\
90,00 SOLO |
SOLO I SOLO Il
Y = 15 kN/m? 88,60
¢ = 15 kN/m? — E 8 )
P =28° parede = 2,1 . 10° kN/m
ks = 100000 kN/m® I parede = 9,06 . 105 m*
k, = 0,36
ko = 0,53
kp =277

| parede © A estronca POr metro linear de parede

Figura 5.8 - Esquema da Secao Experimental 1

Fonte: Guerra, 1982, p. A.19.
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Figura 5.9 - Esquema da Secdo Experimental 6

Fonte: Guerra, 1982, p. A.19.
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Tabela 5.11 - Comparativo do efeito de temperatura sobre as estroncas entre os resultados de

Massad (1978) e do CEDEVE.

aumento percentual
de carga na estronca
devido ao efeito da
temperatura

SE  [Nivell Tma| Tmax-Tmin''| Comea”’| Co | Cméaxmes”| Cmax | cmax” | Gma” | Gmed” | Geac' G

Massad| CEDEVE| Massad | CEDEVE| Guerra |M d| Massad| M d| CEDEVE| Massad | CEDEVE
) ) ) ) ) &)
[C] [C] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [KN/°C] | [kN/°C] | [kN/°C] | [kN/°C] [%] [%]

1 A 41 30 61 26.68 124 104.43 116 2.9 2.1 1.9 2.59 103.27 291.42

B 37 25 83 57.27 155 110.76 152 3.2 29 3.1 2.14 86.75 93.40

A 37 24 71 59.21 121 111.95 165,7 2.9 2.1 2.1 2.19 70.42 89.07

6 B 32 19 94 126.55 172 157.98 2184 5.6 4.1 3.3 1.65 82.98 24.84
C 27 14 8 45.08 85 112.42 | 102,25 5.8 5.5 4.8 4.81 962.50 149.38

* valores observados, obtidos da instrumentag&o ou a partir da instrumentagao;

** valores calculados a partir das expressoes 3.17 e 3.18;

*** dados extraidos de Massad (1978) - cargas nas estroncas correspondem a valores medidos;

**** dados de Guerra (1982) - valores maximos utilizados na construcéo da envoltéria aparente (incluido efeito de temperatura).
onde T é a temperatura; Cy a carga inicial (sem temperatura); Cs, a carga com temperatura; e G o gradiente carga-temperatura.

Apesar destas dificuldades e das diferencas encontradas nos modelos de célculo, é
incontestdvel a importancia e relevancia do efeito de temperatura sobre as estroncas e
conseqiientemente sobre toda a estrutura de contengcdo. As cargas nas estroncas recebem
incrementos elevados que precisam ser considerados para um adequado dimensionamento. Na
Tabela 5.11 é mostrado que o aumento na carga das estroncas devido a temperatura varia segundo
os dados de Massad (1978) de 70,42% a 962,50% e de acordo com o CEDEVE, de 24,84% a
149,38%. Massad (1978), como ja afirmado no item 3.12, relata que em média o efeito de
temperatura aumenta em 100% a carga nas estroncas quando oriunda somente dos empuxos de

terra e eventuais encunhamentos.

5.7 Efeitos de Temperatura sobre a Parede

Com o intuito de averiguar o apresentado em Massad (1978) no que diz respeito ao efeito
de temperatura sobre a parede de contencdo rigida, foram conduzidas varias simulacdes no
programa SAP 2000, onde variou-se h (altura da parede) e E (m6dulo de deformacao longitudinal

da parede).

A medida que E cresce, os deslocamentos no topo da parede sdo maiores (embora
aumentem lentamente). A parede tende, neste sentido, a se flexionar menos (assemelha-se a

rotacao de corpo rigido préximo a base) e os momentos fletores aumentam de valor.
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Ja, o crescimento de h merece uma andlise mais cuidadosa, pois este parametro interfere

3
na rigidez da parede (I= b12

) € no gradiente de temperatura (Gradz%). Dos estudos

conduzidos, observa-se que para h da ordem de grandeza de paredes rigidas, isto é, de 0,5 a 1,5m,
(que implicam em M de 0,5 a 2,5 (expressdo 3.20), intervalo de interesse aos casos praticos,
conforme Massad (1978), ver item 3.12), os deslocamentos no topo aumentam com o crescimento
de h, ao passo que para h grandes, os deslocamentos no topo passam a diminuir com o
crescimento de h. Estes achados encontram respaldo na anélise elementar de uma viga de largura
unitdria engastada em uma extremidade e apoiada em uma mola na outra (Figura 5.10). Quando
ela é submetida a uma variacdo de temperatura AT na face contrdria a mola, o deslocamento o

na extremidade que contém a mola vale:

a AT ¢?

0= i};ﬁ (5.2)

1+
Eh’

Desta expressao € possivel concluir que:

e o aumento de E provoca crescimento em 9;
e o aumento de h do denominador (influéncia da rigidez) provoca aumento de 9;

e o aumento de h no numerador (influéncia da temperatura) provoca diminuicao de

d.
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Figura 5.10 - Parede de largura unitaria engastada em uma extremidade e apoiada em uma mola

em outra, quando submetida a uma variacao de temperatura AT na face contraria a mola

O deslocamento & apresentado refere-se a extremidade superior da barra,
simplificadamente idealizada na Figura 5.10. Quanto aos deslocamentos intermedidrios, a
afirmacdo de Massad (1978) e Fujii et al. (1974) de que o efeito do aumento de temperatura sobre
a parede aumenta a solicitacdo nas estroncas intermedidrias precisa ser analisado com cautela. Isto
porque ao aumentarem-se os valores de E e h da parede até certos limites verifica-se que os
resultados de Massad (1978) e Fujii et al. (1974) sao realmente observados. Neste momento esté
se referindo a valores usuais destes 2 parametros, isto ¢, uma faixa de valores comum na pratica.
Entretanto, quando em um estudo paramétrico se adota valores grandes de E e h, mantidos os
demais parametros, o que se passa a observar € uma diminuicdo do esfor¢co de compressao nas

estroncas.
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O efeito de temperatura sobre a parede, como descrito no item 3.12, ndo € tao significativo
quanto sobre as estroncas. De uma maneira geral, Massad (1978) observa uma diminuicao das
cargas nas estroncas superiores, acompanhada de um aumento das cargas nas inferiores, ambos
em valores discretos, como j4 fora visto no item 3.12.2. Os resultados dos processamentos com o
CEDEVE sao apresentados na Tabela 5.12 para as SE1 e SE6. Na realidade, as cargas nas
estroncas aumentam tanto nos niveis superiores quanto inferiores. Os valores obtidos pelo
CEDEVE partiram do pressuposto que a temperatura atua sobre a parede progressivamente em
todas as fases de escavacdo, de acordo com o esquema mostrado na Figura 5.11 e consideracoes

feitas no item 3.12.2.1.

20°C 40°C

ZZ\4

W \4

20°C 20°C

Figura 5.11 - Incidéncia da temperatura sobre a parede nas fases de escavacao
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Tabela 5.12 - Efeito de temperatura sobre a parede

aumento percentual de
SE[Nivell  Co | Cumm | e s
somente da parede
CEDEVE | CEDEVE CEDEVE
y [kN] [kN] [%]
A 26,68 30,48 14,24
B 57,27 58,08 1,41
A 59,21 64,78 9,41
6 B 126,55 127,53 0,77
C 45,08 44,97 -0,24

SE 1: T _topo =20.00 °C alfa P =10°°C'h P =0.40m
SE 6: T_topo = 20.00 °C alfa P =10°°C-'h P =0,30 m

A Tabela 5.13 apresenta os valores do Exemplo B, item 5.1, com efeito de temperatura

sobre a parede. Neste caso ndo existem estroncas. Os resultados mostram boa correlagdo com os

valores do SAP 2000.

Tabela 5.13 - Efeito de temperatura sobre a parede - CEDEVE x SAP 2000

Nés B desloc. translacéo Momento Fletor
CEDEVE* SAP CEDEVE* SAP
[kN] [m] [m] [m] [m]
1 1,5 0,516472 | 0,517467 0,0000 0,0000
2 9,0 0,445569 | 0,446429 0,6250 0,6250
3 18,0 0,372809 | 0,373532 5,0000 5,0000
4 27,0 0,299062 | 0,299649 16,8750 16,8750
5 36,0 0,225914 | 0,226366 40,0000 40,0000
6 45,0 0,156024 | 0,156343 78,1250 78,1250
7 52,5 0,093476 | 0,093670 | 135,0000 | 135,0000
8 54,0 0,043845 | 0,043933 | 201,8750 | 201,8750
9 54,0 0,012666 | 0,012686 | 220,0000 | 220,0000
10 54,0 0,000535 | 0,000536 | 118,1250 | 118,1250
11 54,0 -0,000548 | -0,000544 3,5307 3,6531
12 54,0 0,000331 | 0,000331 -8,6883 -8,6187
13 27,0 0,000714 | 0,000712 0,0000 0,0000

* baseado no Exemplo B com uma Unica fase de escavacao de 6m e 13 nés
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5.8 Comparativo entre o Método Analitico Unidimensional (CEDEVE) e os

Métodos Empiricos e Semi-Empiricos

Os exemplos a seguir sdo apresentados a fim de comparar os valores obtidos do CEDEVE
com aqueles oriundos de alguns dos principais Métodos Empiricos e Semi-Empiricos citados

nesta Tese. Os comentdrios sobre os valores obtidos sdo mostrados na seqiiéncia.

5.8.1 Parede em balanco (Método de Blum)

Neste exemplo utilizou-se da geometria e dados contidos na Figura 5.12, que € idéntica

aos Exemplos A e B ja apresentados no item 5.1. Os resultados sdo mostrados na Tabela 5.14.

100,00
\ A—

— RIRL

6,00
SOLO

ko = 0.60

kp =0.25

kp = 5.00 ,
Y =15kN/m 94.00

c=0

kg = 50.000 kNm?® RO

E parede = 2.1 108 kN/m?

I parede = 0,0005 m* (Exemplo A)
I parede = 0,00005 m* (Exemplo B) ficha

Obs: Iparede Por metro linear de parede

Figura 5.12 - Geometria e dados da parede de contencdo em balango



Tabela 5.14 - Comparativo com o Método de Blum

Ponto de
Comprimento FS Momento | Ocorrencid
. dméx de Mméx a
de ficha [m] (empuxo Fletor partir da
[m] passivo) [kKNm/mL] superf.
[m]
M. de Blum 6,02 | - 2,00 279,09 8,11
M. de
Winkler
1=0,0005 m* 6,00" 0,061 3,18 221,48 7,50
CEDEVE
Exemplo A
M. de
Winkler
1=0,00005 m* 6,00" 0,538 3,107 221,48 7,50
CEDEVE
Exemplo B

1 dados de entrada do problema;

2 o FS do método evolutivo representa a relagdo XE/XE.s na regido da ficha.
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Os resultados obtidos, para o exemplo estudado, retratam uma boa correlagdo entre o

Meétodo de Blum e o Modelo de Winkler.

5.8.2 Parede com um nivel de apoio (Métodos Free-Earth Support e Fixed-Earth Support)

5.8.2.1 Primeiro exemplo

Este exemplo utilizou-se da geometria e dados contidos na Figura 5.13. Os resultados sdo

apresentados na Tabela 5.15.
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100,00
v
ZZ\4
v2 losm Eesyr=21.108 kN/m22
SOLO I £ 99,00 Aestr =0,01m
______ - ¥_ ife Lggtr=20,00m |6,00m
ko = 0,60 55m
kp = 0,25 94,0 m
\ AN 2 fe a
k, = 5,00 R 7
— 3
Y =15kN/m E parede = 2.1 108 kN/m?
c=0
I parede = 0,0005 m* ficha

kg = 50.000 kN/m?

Obs: Iparede € Aestronca Por metro linear de parede

Figura 5.13 - Geometria e dados da parede de contencdo com um nivel de escoramento

(primeiro exemplo)

Tabela 5.15 - Comparativo com os Métodos Free-Earth e Fixed-Earth (primeiro exemplo)

Ponto de
Compr.de Forca na dos FS Momento (21060113461101:
ficha Estronca [rnrlf]x (empuxo Fletor partirrnfi(a
[m] [KN/mL] passivo) | [kKNm/mL] superf.
[m]
e 84,58
M. Free-Earth 2,64 Bootsarso | 2,000 | 4440 (@ensa)’ 434
70,66 (FS=2.00) 63,44 (fofa)®
2821
M. Fixed-Barth | 2,57 s | 1,00" 58,84 3.87
56.42 (FS=2.00)
M. de Winkler 1 3
CEDEVE 2,60 29,78 0,0234 1,688 52,37 4,00

1 dados de entrada do problema (FS = 2,00 para o M. Free-Earth e FS = 1,00 para o M. Fixed-Earth, conforme Terzaghi (1943));

2 redugdo de momentos de Rowe;

3 0 FS do método evolutivo representa a relagdo LEy/XEe na regido da ficha.
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Dos resultados apresentados, € possivel constatar:

e 0 M¢étodo “Free-Earth” apresenta esforco normal na estronca e momento fletor na parede
maiores do que o Método “Fixed-Earth”, o que j4 era esperado. Ja quanto a ficha, os
comprimentos sdo praticamente iguais;

e para o comprimento de parede de 8,60m, o cdlculo evolutivo com o CEDEVE para o
momento fletor, leva a um resultado menos conservador, excecao feita quando se vale da
reducdo dos momentos de Rowe;

e ndo é o caso deste exemplo, porém quando a profundidade de instalacdo da estronca é
grande (por exemplo, para este caso se ao invés de 0,50m fosse usado 2,00m) poderia
ocorrer um elevado momento fletor no ponto de incidéncia da estronca, devido a
apassivacdo do solo acima de seu nivel, que ndo seria levado em conta nos Métodos

“Free-Earth” e “Fixed-Earth”.

5.8.2.2 Segundo exemplo

O exemplo utilizou-se da geometria e dados da Figura 5.14. Os resultados sao

apresentados na Tabela 5.16. Este exemplo € idéntico ao que Kort (2003) apresenta em seu artigo.



100,00

ZNZZNS

E ostr = 2,1. 108 kN/m?

A estr = 0,01 m?
L estr = 20,00 m

97,50

E parede = 2,1 . 108 kN/m?
| parede = 0,0003152 m*

87,50
v

RGIRK

ficha

Obs: Inarede € Aestr. Por metro linear de parede

Figura 5.14 - Geometria e dados da parede de contencdo com um nivel de escoramento

(segundo exemplo)

Fonte: Kort, 2003, p. 465.
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Tabela 5.16 - Comparativo com os Métodos Free-Earth e Fixed-Earth (segundo exemplo)

Ponto de
Compr.de Forc¢a na FS Momento | OCoreneta
. Aimax de Mpsx @
ficha Estronca [m] (empuxo Fletor partir da
[m] [KN/mL] passivo) | [kKNm/mL] superf.
[m]
26135 1145,78
M. Free-Earth 586 | jvorasoiso | 2,00" | 4304@ensaf | 9,58
522,70 (FS=2,00) 349,97 (fofa)
201,79
M.Fixed-Earth | 570 | 21700 100" | 72839 8,41
403,69 (FS=2,00)
M. de Winkler 1 3
CEDEVE 5,00 363,38 0,20363 | 1,505 699,92 8.50
M. de Winkler D e —
Kort (2003) 5,00 0,211 |  -—---- 711 7,95

1 dados de entrada do problema (FS = 2,00 para o M. Free-Earth e FS = 1,00 para o M. Fixed-Earth, conforme Terzaghi (1943));

2 redugdo de momentos de Rowe;

3 0 FS do método evolutivo representa a relagdo YEy/XEe na regido da ficha.

Dos resultados apresentados, € possivel constatar:

e 0 M¢étodo “Free-Earth” apresenta esforco normal na estronca e momento fletor na parede

maiores do que o Método “Fixed-Earth”, o que j4 era esperado. Ja quanto a ficha, os

comprimentos sdo praticamente iguais;

e para o comprimento de parede de 17,50m, o cdlculo evolutivo com o CEDEVE leva a um

resultado menos conservador para o momento fletor, exce¢dao feita quando se vale da

reducdo dos momentos de Rowe. Quanto a forga na estronca, fica patente a importancia

dos FS nos Métodos Semi-Empiricos;

e quando a profundidade de instalagdo da estronca é grande (por exemplo, neste caso é de

2,00m) podem ocorrer elevados momentos fletores no ponto de incidéncia da estronca,

devido a apassivacdo do solo acima de seu nivel. Isto ndo € levado em conta nos Métodos

“Free-Earth” e “Fixed-Earth”.
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5.8.2.3 Terceiro exemplo

Trata-se neste item de um exemplo comparativo entre o Modelo de Winkler e o Método
Free-Earth. A geometria e os dados bésicos do problema sdo mostrados na Figura 5.15. Os
resultados da andlise sdo apresentados na Tabela 5.17. Este exemplo baseia-se em Sanglerat et al.
(1985) que apresentam os célculos pelo Método Free-Earth e também os resultados de uma
simulagdo através do programa RIDO de Fages e Boyat (1971) j4 citado nesta Tese e utilizado na
constru¢do do metr6 de Lyon, Franca e que também se fundamenta no Modelo de Winkler.
Alguns dos dados de entrada do exemplo para a execucdo da simulacdo no programa CEDEVE
tiveram que ser arbitrados (ver Figura 5.15), pois os autores ndo os apresentaram em seu livro.

Em que pese estas adversidades, observa-se a coeréncia dos resultados do CEDEVE com os do
RIDO.

A Q=10 kN/m?2
1 4’0,40 m W 77 77 7 7 7 S A NA
1 B = B 3
Egr = 2.1. 108 kN/m? V2 2o kNim
3,60 m || Ag, = 0,001 m? °-
B ka = 0.30
8,00 m c|[ Htir=20m ko = 0.46
| <) kp, = 6.80
5 5 ks sup = 20000 kN/m3
4,00m || Eparede =2.1. 107 kN/m K inf = 65000 kN/m3
|parede = 0,0007 m
NA D
=L S e
ficha
‘ E

Obs: lbarede © Atir Por metro linear de parede

Figura 5.15 - Geometria e dados da parede de contencdo com um nivel de escoramento

(terceiro exemplo)

Fonte: Sanglerat et al., 1985, p. 43.
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Tabela 5.17 - Comparativo com o Método Free-Earth (terceiro exemplo)

Ponto de
Compr.de For¢a no FS Momento | OCorenetd
. . Aimax de Mpmsx a
ficha Tirante [m] (empuxo Fletor partir da
[m] [kN/mL] passivo) | [kKNm/mL] superf.
[m]
M. Free-Earth 1
Sanglerarlifal' 3{)85) 6,10 434 | - 2,00 606 8,00
M. de Winkler
1fe: 0,081
Sanglerat et al. (1985) 1 O
gRIDO 6,10 379 2fe: 0.075 388,3 6,50
M. de Winkler 1 1fe:0,073 2
CEDEVE 6,10 370 26e:0.072 1,162 402,7 6,83

1 dados de entrada do problema (FS = 2,00 para o M. Free-Earth, conforme Terzaghi (1943));

2 o FS do método evolutivo representa a relagdo LEy/XEe na regido da ficha.

5.8.3 Parede com mais de um nivel de apoio (Método Empirico da Envoltéria Aparente de

Tensoes de Terzaghi e Peck)

Este exemplo utilizou-se da geometria e dados constantes da Figura 5.16. Os resultados

sao apresentados na Tabela 5.18.

=065k Y H

TR

Eesr =2.1.10%kN/m?
Aser  =0,00764 m?
tfe Loy =

3 —|[275
Y=15kN/m
c=0 > L
ko =0.50
ky =0,36
kp =4,00

3

kg=20.000 kN/m

Eesr =2.1.10°kN/m?
—>| Asey  =0,00041 m?

Leslr =12m

—| >%5]| |es50

3,25]

ficha , 5
Eeqr =2.1.107 kN/m

Iparede = 0,00533 m*

Obs: 'paredee a Agstr. por metro linear de parede

Figura 5.16 - Geometria e dados da parede de contencdo com dois niveis de escoramento
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Tabela 5.18 - Comparativo com o Método Empirico de Terzaghi e Peck

l:'l PZ Ml MZ Ml—2 M2—ﬁm
[kKN/mL] [kN/mL] [kKNm/mL] | [kNm/mL] [kNm/mL] [KNm/mL]
M. Empirico 302,74 315,90 236,93 189,54 159,26 222.45
M. de Winkler
CEDEVE 256,46 579,05 117,89 255,46 69,03 467,38

Obs.: onde P;: carga na estronca i; Mj: momento fletor na parede onde ocorre a incidéncia da estronca i; e Mjj: momento fletor na parede no vao
entre as estroncas i e j.

Observa-se dos resultados da Tabela 5.18 que a envoltéria dada pelo Método Empirico
ndo € capaz de assegurar resultados a favor da seguranca (uma vez admitidos como corretos os
valores obtidos pelo Método Analitico) para todas as grandezas apresentadas. Estas discrepancias
podem ocorrer, como a propria bibliografia afirma, devido ao Método Empirico proposto por
Terzaghi e Peck (1967) s6 gerar bons resultados para paredes flexiveis. Ao diminuirem-se a
rigidez da parede e das estroncas, os resultados do CEDEVE aproximam-se um pouco mais dos

dados pelo Método Empirico.

Também € possivel interpretar a carga na estronca P; do Método Empirico maior do que a
do Método Analitico em face da presenca do arqueamento do solo, fendmeno que nio é
considerado no Modelo de Winkler, o que coloca a idéia anterior de que o Método Analitico deve
ser considerado como referéncia, com certo resguardo, pois mesmo este método de calculo possui

suas limitagdes.

No item 3.2.4, Puller e Lee (1996) afirmam que para o estudo por eles conduzidos em um
solo arenoso, o resultado gerado pelo Modelo de Winkler (soma das cargas nos 3 niveis de
escoramento) ¢ 50% maior do que os outros métodos. No caso aqui analisado, observa-se que o
valor da soma das cargas nos 2 niveis existentes de escoramento, calculados pelo Modelo de

Winkler, € 35% superior ao Método Empirico.
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6 CONCLUSOES

Sabe-se que a andlise de paredes de contencdo apresenta um grau de complexidade
bastante grande, devido a dificuldade de quantificacdo dos diversos fatores que influenciam seu
comportamento. Assim, uma vez que o tratamento matemdtico ¢ muito complexo, torna-se
importantissimo o desenvolvimento de uma metodologia de célculo relativamente simples e de

facil utilizagdo.

Um dos principais objetivos deste trabalho foi apresentar um método de calculo e sua
aplicacdo prética através de um programa computacional para a determinagao dos deslocamentos
e esforcos solicitantes em paredes de conten¢do que permita uma andlise mais proéxima do
comportamento real deste tipo de estrutura como alternativa aos Métodos Empiricos e Semi-

Empiricos, e ainda ao Método Analitico Bidimensional.

Os Métodos Empiricos e Semi-Empiricos sdo limitados devido as suas simplificacdes, o
que resulta, na maioria das vezes, em estruturas de conten¢do excessivamente robustas, devido as
decisdes de escolha sempre a favor da seguranca impostas pela incerteza dos valores a serem

adotados.

H4 que se notar como falha mais grave a ado¢do de diagramas de carregamento e reacao
do solo que pressupdem certos tipos e grandezas de deslocamentos de coeréncia dificilmente
comprovavel, ja que se considera calculo ndo evolutivo e, em geral, a reacdo do solo abaixo da

escavacao é considerada como um apoio fixo e, portanto, com deslocamento nulo.

Sabendo-se que o Método dos Elementos Finitos ainda fica restrito a casos especiais, uma
vez que os programas sdao caros e, as vezes, de dificil utilizacdo, os métodos de célculo
unidimensionais evolutivos passam a ser de grande interesse, por conseguirem abranger a
diversidade das situagdes com simplificacOes aceitdveis para os casos normais. Assim, em outras

palavras, tem-se uma ferramenta mais simples e barata de usar.
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A dificuldade da andlise Unica e global de uma vala, reside no fato de ser ela uma
estrutura com um sistema estitico ndo perfeitamente definido, com cargas ndo deterministicas,
agravada ainda por ser uma estrutura em constante muta¢do, a medida que a escavagdo vai se

desenvolvendo e composta por solo que é um material de comportamento complexo.

No tocante a estabilidade da parede, parece fundamental, para uma maior aproximacao a
realidade, o emprego de métodos de célculo evolutivos, a fim de se evitarem erros nas avaliacoes

das solicita¢des por falhas dos métodos de cdlculo mais simplistas.

Os métodos de cdlculo analiticos parecem ser, portanto, os de aplicacdo mais indicada.
Entretanto, face ao menor nimero de hipéteses simplificadoras necessdrias para a sua aplicagio,
exige-se um maior e melhor conhecimento do solo, elemento fundamental no comportamento da
vala, para o qual hd, ainda, uma falta de tradicdo na aplicacio do modelo reoldgico e certas
davidas quanto a representatividade e obtencdo de determinados parametros, o que depende de
avangos na drea de instrumentagdo, com finalidade de aprovisionamento de dados tais que
permitam uma calibragdo dos modelos de célculo e possibilitem a elaboracdo de projetos mais
econOmicos e com seguranca definida de maneiras menos empiricas e intuitivas. A
instrumentacdo de modelos em laboratério poderia fomentar informagdes importantes no projeto
de contencdes, sem, contudo depender de medicdes de obras em escala real. Mesmo em obras em
execugdo, como o caso citado no item 3.10, o modelo de cdlculo associado com a instrumentagao

permite, através de retroandlise, rever o projeto e fazé-lo convergir para a melhor solucao.

Quanto a temperatura sobre as estroncas, mostrou-se que esta ndo pode ser considerada
como um efeito secunddrio de importancia reduzida. Sua influéncia sobre o sistema estrutural,
principalmente as estroncas, € significativa e a possibilidade da inclusdo de seus efeitos na anélise

€ um dos grandes destaques do método estudado nesta Tese.

Em relacéo ao reaterro, os resultados mostram que ao se retirarem os escoramentos com

grandes vaos entre estes e o ultimo nivel de reaterro, os deslocamentos adicionais podem ser
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elevados, tornando importante a andlise das fases de reaterro, conforme se exp0s na investigacao

conduzida neste trabalho.

O modelo proposto para simular a interacdo solo-estrutura, com a extensdo do conceito de
viga em meio eldstico mostrou ser um modelo eficaz e preciso, conforme resultados de estudos
comparativos. Na extensdo do conceito de vigas em meio eldstico, foi incorporado o
comportamento pldstico do solo. Ao sofrer compressao ou descompressdao, de acordo com o
movimento da parede, a partir de uma tensdo em repouso, sua tensao € limitada pelo estado limite
de equilibrio ativo ou passivo. A histerese também foi incorporada aos elementos do solo para
que se possa representar carregamentos ciclicos. O modelo unidimensional tem vantagens de
custo, de operacionalidade e de representatividade, e permite obter os deslocamentos da parede e
tensdo no solo (de forma aproximada dentro das hipdteses assumidas para o solo) nas diversas

fases. Tem-se ainda como caracteristicas vantajosas:

¢ O solo aparece como elemento participante no equilibrio do sistema. O préprio solo
equilibra a carga externa aplicada que, por sua vez, sdo as tensodes de desequilibrio
decorrentes da construcdo (escavagdo), ao contrario dos Métodos Empiricos e Semi-
Empiricos existentes de cdlculo, nos quais o solo entra apenas como carga externa;

e A possibilidade de representar o comportamento real do solo na regido da ficha dentro
da hipétese de Winkler, ao contrario da de equilibrio limite que impde a idéia de apoio
ou de engastamento nesta regido com fixa¢ao duvidosa;

® A rigidez relativa do escoramento e da parede € levada em conta automaticamente,
sem preocupacdo em distinguir parede flexivel e parede rigida, o que € necessario em

alguns métodos de célculo.

Uma das simplificagdes criticas dos métodos unidimensionais € a considera¢do das molas
desacopladas entre si, o que na realidade ndo ocorre. Apesar disto, este método constitui-se num
avanco consideravel em relacdo aos Métodos Empiricos e Semi-Empiricos. Através dos varios
exemplos comentados no Capitulo 5 pode-se constatar a eficiéncia deste método em relagdo aos

demais que, em geral, levam a resultados mais conservadores.
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Esta disponibilizado em CD-ROM, anexo a Tese, o programa fonte CEDEVE com alguns
exemplos mostrados no Capitulo 5, bem como um manual para sua instalagdo e execucdo. O

texto completo da Tese estd presente no CD-ROM no formato pdf.

Este trabalho cumpre assim seu objetivo de analisar as paredes de conten¢do (com grande
preocupacdo diddtica) sob o aspecto do Modelo de Winkler que possui uma relagdo
custo/beneficio bastante interessante, servindo como uma excelente referéncia para aqueles que
desejarem dedicar-se ao assunto, pois contam com o estado da arte explicado de forma ampla,

direta e, a0 mesmo tempo, detalhada.

Em que pese o Método Analitico Unidimensional nao ser um método novo, a necessidade
de aplica-lo e difundi-lo parece ainda existir, principalmente no sentido de disponibilizar ao meio
técnico uma ferramenta agil e econdmica para projetar. E com esta inten¢do que este trabalho foi

realizado.
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7 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

A seguir sdo apresentadas algumas sugestdes para que leitores interessados na andlise do
comportamento de paredes de conteng¢do possam conduzir seus estudos no desenvolvimento e

aprimoramento dos conhecimentos de alguns pontos discutidos nesta Tese.

7.1 Aprimoramentos no Programa CEDEVE

Com relacao ao programa CEDEVE sugerem-se as seguintes implementagdes:

e possibilitar a variacdo da rigidez da parede ao longo de seu comprimento;

e utilizar dois trechos de reta para representar o comportamento for¢a x deslocamento
do solo, isto €, rigidezes distintas nos trechos ativo e passivo;

e considerar outras distribui¢des de sobrecargas, discutindo a limitacio de modelos
eldsticos num solo que é melhor representado num modelo visco-elasto-plastico;

e calcular o comprimento da ficha de modo a harmonizar o dimensionamento, ao invés
de consideré-la simplesmente como um dado de entrada. Deve-se procurar a condi¢dao
que leva a um coeficiente de seguranga da ficha igual a 1,00, ndo se esquecendo,
evidentemente, que em condicdes de projeto, fatores de seguranca devem ser levados
em conta. Em outras palavras, busca-se a otimizacao do projeto;

e aprimorar as rotinas que consideram os niveis d’dgua, permitindo que suas cotas
(interna e externa) variem de fase para fase de escavagao;

e aprimorar as rotinas de reaterro, permitindo a instalacdo de cunhas de transferéncia e a
variacdo da rigidez ky, do solo de reaterro;

e considerar a plastificagdo de estroncas e tirantes. Também € possivel considerar a
plastificacdo da parede (rétulas plasticas);

e criar rotina que verifique se os dados do arquivo de entrada de dados estdo completos
e consistentes de maneira que uma mensagem seja emitida ao usudrio e os cdlculos
ndo sejam executados (sua presenca impediria que ocorressem erros durante o

processamento, tais como divisdes por zero);
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e tornar o programa mais amigavel, a fim de que o CEDEVE fique ainda mais simples
de ser manipulado pelo usudrio;

e considerar instalacdes de bermas;

e otimizacdo do processo de plastificacdo da estrutura, isto €, melhoria dos
procedimentos que permitem o célculo iterativo de plastificagao das molas;

e o0 solo contido, na realidade, ndo mobiliza as tensdes ativas de forma triangular
(Ilembrando que o modelo adota como limite de plastificacdo a extensdo das molas o
diagrama triangular de Rankine) no caso de paredes de contencdo com 2 ou mais
niveis de escoramento. E preciso adotar uma maneira de retificar o diagrama, de forma
que as forcas nas estroncas superiores sejam aumentadas no modelo (para que se
aproximem das reais) e nas estroncas inferiores diminuidas (também, para que
cheguem proximas das reais). Este fendmeno pode ser explicado através do
arqueamento do solo, que como deriva de tensdes de cisalhamento no macico, é pouco
significante em argilas puras (¢ = 0). J4 para solos com angulo de atrito ndo nulo seria
possivel pensar que as tensdes limites ativas do modelo possam ser retificadas a cada
fase, tentando melhorar a performance do modelo. O fato de as molas serem
independentes também se manifesta desfavoravelmente a modelagem, o que faz com
que a distribui¢c@o de pressdes no solo seja feita apenas pela rigidez da parede e ndo da
parede e do solo;

e implementar estimativa de recalques a superficie, baseando-se nos deslocamentos
horizontais da parede, através de equivaléncia de volume de solo deslocado. A
importancia dos deslocamentos verticais a superficie € elevada em obras em centros

urbanos densamente povoados.

7.2 Outros Estudos

Além das melhorias que podem ser implementadas no programa CEDEVE que foram
apresentadas no item anterior, face ao exposto nesta Tese, principalmente nos Capitulos 3 e 5, é

possivel ainda sugerir:



257

estudar como introduzir a seguranca no modelo, tanto estrutural como do solo, neste
tipo de projeto, ampliando as breves consideragoes feitas no item 3.15;

baseando-se no exposto no item 3.9, investigar o método intermedidrio proposto por
Vaziri;

ampliar os estudos comparativos do CEDEVE com os resultados de outros programas
para uma gama maior de diferentes conformacdes geométricas e geotécnicas de parede
de contencdo e, onde possivel, confrontar os resultados com valores obtidos de
instrumentacdes de campo;

a importancia de trincas de tra¢do pode ser investigada;

como afirma Verruijt (1995), um modelo numérico, como o utilizado no CEDEVE,
por exemplo, possui a desvantagem, em geral, de nao mostrar imediatamente de qual
maneira os varios parametros intervenientes influenciam nos resultados. Neste caso,
um amplo estudo paramétrico deve ser conduzido, no qual cada pardmetro deve ser
variado independentemente. Isto € relativamente facil de ser feito quando o modelo

estd implementado em um programa computacional.
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