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ANALISE DA INTERA(N;AO SOLO-ESTRUTURA EM UMA
OBRA DE CONTENCAO NA CIDADE DE GOIANIA-GO

RESUMO

O presente trabalho apresenta o estudo da interacdo solo-estrutura de um muro de
contencdo composto por perfis metalicos e pranchbées de madeira, realizado durante a
escavacgdo de uma trincheira para a implantacdo da avenida Leste-Oeste na cidade de Goiénia
(GO).

O estudo foi composto de monitoramentos dos deslocamentos durante a execucao da
obra, ensaios de campo e laboratdrio e também analises numeéricas.

Por meio dos resultados dos ensaios de laboratério e dos dados obtidos no
monitoramento, foi verificado o dimensionamento da obra. Realizou-se também, retroanalises
dos parametros de resisténcia e deformabilidade do solo pelo Método de Elementos Finitos
(MEF), utilizando-se para isso o programa SIGMA/W, simulado assim o comportamento
tensdo-deformacédo da obra.

As andlises realizadas mostraram que a ferramenta numérica é muito confiavel para
verificacdo do dimensionamento quando se utilizam bons dados de entrada obtidos em
ensaios de laboratorio. Verificou-se que analises considerando-se parametros de
deformabilidade do solo-estrutura, apesar de mais complexas, apresentam resultados mais
precisos, resultando consequentemente em obras mais econémicas.

A retroanalise mostrou que o comportamento das camadas de solo ndo € homogéneo,
ou seja, os valores pontuais obtidos nos ensaios de laboratorio (para uma mesma camada),
nem sempre representardo o parametro médio da camada.

Concluiu-se também que a intensidade dos movimentos laterais depende da seqliéncia

de escavacdo e instalacdo da estrutura de contencdo, ou seja, da forma que esta se desenvolve.



SOIL-STRUCTURE INTERACTION ANALYSIS OF A
RETAINING STRUCTURE IN THE CITY OF GOIANIA-GO

ABSTRACT

This work presents the study of soil-structure interaction of a retaining wall composed
of metallic profiles and wood plugs, accomplished during the excavation of a trench for the
implantation of the avenue East-west in Goiania city in Brazil.

The study was composed of monitoring of the displacements during the execution of
the work, field and laboratory tests and numeric analysis.

Through the results of the laboratory tests and of the data obtained in the field, the
checking design of the work was verified. It also took place, back analysis of the strength and
deformability parameters of the soil by the Finite Elements Method (FEM), being used for
that the SIGMA/W code, simulated like this the stress-strain behavior of the work.

The accomplished analyses showed that the numeric tool for design verification is
very reliable when it is used good data obtained in laboratory tests. It was verified that
analyses considering parameters of deformability of the soil-structure, in spite of more
complex, present more accurate results, resulting consequently in more economical works.

The back analysis showed that the behavior of the soil layers is not homogeneous and
the punctual values obtained in the laboratory tests (for a same layer), not always will
represent the average parameter of the layer.

It was also concluded that the intensity of the lateral movements depends on the
excavation sequence and installation of the contention structure, in other words, in the way

that it develops.

Vi
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CAPITULO 1 - INTRODUCAO

1.1 - IMPORTANCIA DO TEMA

A intensa ocupacdo urbana nas grandes cidades gera a necessidade de execucdo de
obras subterraneas. A construcdo de obras civis, totais ou parcialmente enterradas, tais como
metrés, subsolos de edificios, a instalacdo de dutos de utilidades em valas escoradas nas
proximidades de edificacbes importantes requer um maior controle das deformacgdes e
estabilidade do macico escavado.

A maioria das obras de escavagdo necessita de estruturas de contencdo. A contencao é
feita pela introducdo de uma estrutura ou de elementos estruturais compostos, que apresentam
rigidez distinta daquela do terreno que contera. O carregamento da estrutura pelo terreno gera
deslocamentos que por sua vez alteram o carregamento, num processo interativo.

De qualquer forma, contencdes sdo estruturas cujo projeto é condicionado por cargas
que dependem de deslocamentos. Apesar disto ser um fato ha muito reconhecido e ilustrado
nos resultados classicos de Terzaghi (1943) em modelos de muros de arrimo em areia, a
pratica corrente nem sempre demonstra este reconhecimento.

E, portanto, muito Gtil avaliar as cargas e deslocamentos neste tipo de estrutura por
meio do monitoramento dos deslocamentos da estrutura de contencdo e do macigo de solo,
acompanhado de uma campanha de ensaios em laboratorio para obtencdo de parametros de
resisténcia dos diferentes materiais envolvidos.

A inexisténcia de trabalhos relativos a grandes obras de contencdo e parametros do
solo na regido de Goiénia e 0s poucos estudos nacionais relatados motivaram a realizacédo
deste estudo, ja que as teorias importadas, embasadas em solos de clima temperado, podem se
mostrar inadequadas para prever o comportamento real de solos tropicais.

Outro motivo para a realizacéo deste estudo é a execucdo proxima de grandes obras de
escavacdo na regido, como € o caso do Metré de Goiania, que precisara de uma experiéncia

técnica apropriada para este tipo de obra em solos da regido.
1.2 - OBJETIVOS DO TRABALHO
Esta pesquisa tem por objetivo analisar o comportamento de uma estrutura de

contencdo composta por perfis metalicos e pranchdes de madeira e a interacdo desta com o

solo, obtendo assim, parametros médios mais representativos para este tipo de obra, evitando



um eventual superdimensionamento e uso de fatores de seguranca excessivos. Para atingir
este objetivo sdo precisos 0s seguintes objetivos especificos:
— Caracterizacdo do perfil de solo através da realizacdo de uma série de ensaios em
campo e em laboratorio;
— Avaliacdo do comportamento mecanico do solo por meio de monitoramento da
estrutura de contengdo em campo;
— Retroanalise numérica;
— Verificacdo do dimensionamento da estrutura de contencdo em questdo, baseando-se

nas teorias do equilibrio limite.

1.3- METODOLOGIA

O presente trabalho iniciou-se com o estudo de conceitos de solos tropicais, 0S
principais tipos de estruturas de contencdo e buscou-se encontrar trabalhos j& realizados
relativos as estruturas de contencdo em balanco. Em seguida foram estudados teorias e
métodos de dimensionamento referentes a estas estruturas.

O programa experimental consistiu na realizacdo de uma série de ensaios de
caracterizagédo, sondagens tipo SPT, cisalhamento direto, compresséo triaxial e adensamento,
onde se avaliou o comportamento tensdo-deformacgéo de amostras retiradas na obra analisada.
Além disso, foi realizada uma instrumentacéo de campo por meio de marcos superficiais, que
permitiu 0 monitoramento dos deslocamentos horizontais das estacas de perfis metélicos e
ainda medicdes periodicas dos deslocamentos verticais destas com a ajuda de um teodolito.

Realizou-se uma retroandlise numérica, utilizando o modelo eslasto-plastico de Mohr-
Coulomb para o solo e 0 modelo elastico perfeitamente plastico para a cortina, pelo Método
dos Elementos Finitos (MEF) por meio do programa SIGMA/W. Esta retroanalise teve como
objetivo de compatibilizar os deslocamentos simulados numericamente com os medidos em
campo, visando encontrar parametros de resisténcia e deformacdo mais representativos do
solo da regido estudada.

Na sequéncia verificou-se o dimensionamento da estrutura de contencdo que compde a
obra analisada em funcdo dos parametros de resisténcia obtidos no programa experimental,
baseando-se na teoria do equilibrio limite, desprezando-se assim, a deformabilidade do solo.
Utilizou-se para isso o programa numérico FINE.



Por fim, analisou-se os resultados e apresentou-se as conclusdes sobre a interacdo solo

estrutura de contencéo.

1.4 - ESCOPO DA PESQUISA

Esta dissertacdo € dividida em 7 capitulos, cujos assuntos abordados em cada um dos
capitulos estdo brevemente descritos a seguir:

No Capitulo 1 é feita introducdo ao assunto, destacando-se a necessidade da execucao
de estruturas de contencdo aliadas a um controle dos deslocamentos. Por fim, s&o
apresentados a motivacao, os objetivos, a metodologia e 0 escopo da dissertagéo.

O capitulo 2 consiste em uma revisdo bibliografica abordando conceitos de solos
tropicais, os principais tipos de estruturas de contencdo, dando énfase a analisada neste
trabalho, apresentando também casos ja estudados relativos as estruturas de contencdo em
balanco e por fim, um breve relato da geologia da regido de Goiania.

O Capitulo 3 apresenta como fundamentos tedricos algumas teorias e metodologias de
dimensionamento de estruturas de contencdo, bem como a descricdo dos programas
numeéricos utilizados.

No capitulo 4 descreve-se a obra analisada, apresentando assim, sua localizacéo,
detalhamento dos elementos constituintes da estrutura e do processo executivo.

O capitulo 5 apresenta os ensaios realizados para caracterizagdo geotécnica e também
a forma como foi realizado o monitoramento dos deslocamentos do trecho analisado.

No Capitulo 6 é feita a apresentacdo dos resultados obtidos nos ensaios e
monitoramentos realizados na obra, mostrando também, os resultados das retroanalises
numéricas realizadas com o programa SIGMA/W, baseadas nos deslocamentos medidos em
campo e da verificagdo do dimensionamento pelo programa FINE.

No Capitulo 7 s@o apresentadas as conclusdes finais da dissertacdo e sugestdes para

pesquisas futuras.



CAPITULO 2 - REVISAO DA LITERATURA

2.1 -SOLOS TROPICAIS

O conceito de solos tropicais engloba tanto os solos intensamente intemperizados,
ricos em oxidos de ferro e aluminio, denominados de solos lateriticos, quanto os solos que
mantém a estrutura original da rocha-mée, conhecidos como solos saproliticos (Massad,
2005).

E importante ressaltar, que existem solos com outras caracteristicas das descritas
acima, mas que também sdo denominados solos tropicais, como aqueles originados da
decomposicdo de cinzas e rochas vulcanicas (Sowers, 1971 apud Massad, 2005). A seguir é

apresentada uma definicdo de solos Lateriticos e Saproliticos.

2.1.1 - SOLOS LATERITICOS

Solos lateriticos sdo solos que sofreram um processo pedoldgico denominado
laterizacdo. Utiyama et al (1997) conceituaram laterizacdo como sendo um processo que
confere ao solo uma elevada concentracdo de dxidos hidratados de ferro e de aluminio, que
leva a predominancia da caulinita como argilo-mineral (quase sempre exclusivo) e imprime
a0 mesmo, macro e micro-estrutura porosa, sobretudo em sua parte argilosa.

Em 1807 o termo “laterita” foi utilizado para descrever um material ferruginoso
oriundo de Malabar, india. No final do século XIX o termo laterita era conhecido como o
produto da alteracdo de rochas igneas, sedimentos, depositos detriticos e cinzas vulcanicas de
regides tropicais e subtropicais.

Em 1982, Schellmann (Ndbrega,1995) definiu laterita como sendo “acumulagdes
superficiais ou sub-superficiais de produtos provenientes do intemperismo de rochas,
desenvolvidos sob condicdes favoraveis a uma maior mobilidade dos elementos alcalinos,
alcalinos terrosos e silica, e imobilizacdo de ferro e aluminio”. Condicdes de alta temperatura
e grande umidade sdo parametros favoraveis ao processo de laterizacéo.

Estes solos ocorrem entre os tropicos, ou seja, entre os paralelos 30° N e 30° S de
latitude, e apresentam propriedades de engenharia particulares diferentes daquelas
caracteristicas dos solos das regibes temperadas. Os solos lateriticos ocupam
aproximadamente 40% das terras emersas do globo terrestre (Figura 2.1). No Brasil (Figura

2.2), eles recobrem cerca de 65% da area total do pais.
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Figura 2.1 - Extensdo do fenémeno de laterizacdo na superficie emersa da terra.
(Villibor et al, 2000)

Figura 2.2 - Ocorréncia de solos lateriticos no territdrio brasileiro.
(Villibor et al, 2000)



Segundo Vargas (1953, 1973 e 1974) apud Massad (2005), os solos porosos da Regido
Centro-Sul do Brasil, oriundos de gnaisses, granitos, arenitos ou basaltos, foram formados
dessa maneira, resultando em solos lateriticos de granulometria arenosa a argilosa.

Sabe-se que a composicdo mineraldgica e a estrutura dos solos lateriticos influem
muito em suas caracteristicas e propriedades geotécnicas. A lixiviacdo e a cimentacdo das
particulas é responsavel pela formacdo de agregados e pela estrutura porosa, resultando em
um solo com elevado indice de vazios, elevada resisténcia contra a acdo erosiva das aguas
pluviais e alta permeabilidade. Podem suportar escavacdes de até 10m de altura praticamente
verticais, sem a necessidade de escoramento. No entanto, 0s seus macro-poros conferem-lhes
uma elevada compressibilidade, além de serem colapsiveis, isto €, sofrem deformacdes
bruscas quando saturados sob carga. Massad (2005).

Os solos lateriticos tém sido classificados comumente, em mecéanica dos solos,
mediante a determinacdo de propriedades fisicas faceis de serem determinadas tais como:
granulometria e limites de Atterberg. Essas propriedades sdo designadas de propriedades
indices. Sabe-se que os solos tropicais apresentam diversas peculiaridades quanto a tais

propriedades, o que torna as classifica¢Ges tradicionais muitas vezes insatisfatorias.

2.1.2 - SOLOS SAPROLITICOS

Sdo solos heterogéneos que apresentam macro-estruturas herdadas da rocha-mae,
podendo assim coexistir, lado a lado, solos e blocos de rocha.

Sowers (1963) apud Massad (2005), descreveu a composi¢cdo mineralogica destes
solos oriundos de rochas igneas e metamorficas, observando a predominancia de quartzo,
argilo-minerais (caolinita, haloisita, gibsita e ocasionalmente a montmorilonita), feldspatos
parcialmente decompostos e mica.

Embora apresentem elevados indices de vazios, estes solos sdo geralmente muito
resistentes, a ponto de permitirem escavacgdes verticais profundas sem escoramento. Massad
(2005).

2.2 - ESTRUTURAS DE CONTENQAO
Contencdo é todo elemento ou estrutura destinado a contrapor-se a empuxos ou

tensGes geradas em um macico de solo, cuja condicdo de equilibrio foi alterada por algum tipo

de escavacgdo, corte ou aterro (Hachich W. et al., 1998). S&o utilizadas quando se deseja



manter uma diferenca de nivel na superficie do terreno, e o espago disponivel ndo é suficiente
para vencer o desnivel através de taludes. Os principais tipos de estruturas de contencdo estao

apresentados a seguir.

2.2.1 - MUROS DE CONTENCAO

Estruturas corridas de contencdo constituidas de parede vertical ou quase vertical
apoiada em uma fundacdo rasa ou profunda. Podem ser construidas em alvenarias (tijolos ou
pedras) ou em concreto (simples ou armados) ou ainda, de elementos especiais. Como
exemplo tem-se os muros de gravidade, muros de flexdo, muros com contrafortes e mistos.

Os muros de gravidade sdo estruturas em que 0 peso proprio é o responsavel pela sua
estabilidade. Sdo muito utilizados em projetos de barragens, para a contengdo dos aterros
junto as estruturas do vertedouro e da tomada d'agua.

Os muros de gravidade aliviados sdo utilizados quando se deseja reduzir a secdo do
muro, sendo necessaria entdo a utilizacdo de armacao para resistir aos esfor¢os de tragéo.

Os muros de gravidade e os muros de gravidade aliviados podem ser observados na

Figura 2.3 a seguir.

Figura 2.3 - Muros de gravidade e os muro de gravidade aliviado

Os muros de flexdo sdo compostos basicamente de duas lajes de concreto. Podem ser
introduzidas paredes de contrafortes para aumentar a rigidez do muro (Figura 2.4). A
utilizacdo deste tipo de muro requer um custo adicional em relagdo aos descritos
anteriormente, devido a dificuldade de compactacdo do aterro nos encontros das lajes e o
acréscimo de tempo para realizacao destes servicos e 0s de preparacdo de formas, armaduras e

concretagem.



Contrafortes

Figura 2.4 - Muros de flexdo e com contrafortes

2.2.2 - CORTINAS DE ESTACA PRANCHA

Sé&o contruidas com elementos de aco, concreto ou madeira, cravados individualmente,
um ao lado do outro, com engates laterais que permitem a sua conexdo para construir a
cortina. As estacas de madeira sdo geralmente utilizadas para escoramento de valas rasas, em
solos de baixa consisténcia, onde os problemas de cravacdo ndo sdo muito importantes. Para
resistir aos esforcos da cravacdo, sem flambagem, as estacas de aco tem configuracfes
especiais que garantem a rigidez necessaria, mesmo com pequena espessura.

Quando construidas com elementos de aco, os perfis sdo dotados de encaixe na sua
extremidade, de modo que a parede de contencgdo é obtida pela cravacdo sucessiva de perfis
encaixados uns aos outros, formando uma parede continua, mas ao mesmo tempo flexivel
(Figura 2.5). Apos a cravacdo dos perfis pode-se entdo iniciar a escavagdo, sem a necessidade
de execucdo de qualquer outro servigo, a ndo ser a que esteja previsto a colocagdo de
escoramentos, estroncas e vigamento horizontal.

Em obras provisoérias, as estacas pranchas sdo utilizadas na execucdo de valas ou
trincheiras e também ensecadeiras. No entanto, este tipo de contencdo pode ser utilizado de
forma definitiva, como em paredes de canais, cais maritimo ou fluvial, barragens, protecdes
marginais de lagos e rios e também como contengdes de deslizamentos de solos de um modo
geral. Nesses casos os perfis sdo fabricados com aco galvanizado a quente, tornando-o

resistente a corrosdo e aumentando sua vida Util.



2.2.3 - PAREDES DIAFRAGMA

As paredes diafragmas sdo paredes continuas de concreto armado ou a¢o. Quando de
concreto, sdo concretadas em painéis antes do inicio da escavacéao, constituindo uma estrutura
bastante rigida. S&o utilizadas quando as escavacOes devem ser realizadas nas proximidades
de construcbes que ndo podem sofrer recalques diferenciais excessivos, podendo constituir as
paredes da estrutura definitiva. Geralmente a obra pode ser realizada sem rebaixamento do
lencol freético.

Os painéis de concreto apresentam forma retangular e comprimento variando de um a
seis metros e largura de quarenta a sessenta centimetros. Este tipo de contencdo apresenta
uma forma diferenciada de execucdo, pois o local escavado para constru¢do dos painéis é
preenchido por uma lama bentonitica enquanto o concreto ndo for vertido. Tal lama tem a
funcdo de equilibrar a pressdo exercida pelo solo e pela 4gua naquele momento, de forma a
evitar o desmoronamento do local escavado.

Terminada a escavacdo, coloca-se na extremidade lateral um tubo de aco que permite,
durante a concretagem, a criagdo de um engate entre o painel em execucdo e o seguinte a ser
executado. Em seguida, coloca-se a armacao e aplica-se um concreto bastante plastico com o
auxilio de tubos do tipo tremonha, preenchendo o buraco de baixo para cima, expulsando a
lama, que é recolhida para posterior reaproveitamento. Apds o concreto adquirir uma certa
resisténcia, o tubo é sacado e 0 processo se reinicia.

As paredes diafragmas sdo aplicadas como contengfes de paredes de subsolos

enterrados, protecdo de costas maritima e contengdes em corte rodoviarios (Figura 2.5).

2.2.4 - PAREDES DE ESTACAS JUSTAPOSTAS

A construcdo de contencbes através de estacas de concreto moldadas in loco
justapostas, € uma solucdo bastante simples e econdémica. Apo6s o concreto adquirir resisténcia
suficiente, o solo é escavado e a face aparente pode receber um acabamento em concreto.

A forma mais viavel de execucdo consiste na escavacdo alternada, de modo que a
distancia entre cada estaca seja igual ao seu didmetro. Para completar a sequéncia, as estacas
faltantes devem ser executadas antes que as anteriores atinjam maior resisténcia (> 5MPa),
cerca de 24 horas, evitando assim o aparecimento de frestas (Figura 2.5).

Os principais tipos de estruturas de contencdo relatados acima estdo ilustrados na
Figura 2.5.



. J J Paredes-diafragmas

Paredes de estaca prancha de
CONCreto

T e e as” o Paredes de estaca prancha de aco

Paredes de estacas secantes

COCO0000000C000000ao00y  Paredes de estacas justapostas
(tangentes)

T — T — 0 Paredes de perfis e pranchies

Figura 2.5 - Tipos de estruturas de contengdo (Massad 2005)

2.2.5 - PAREDES DE ESTACAS SECANTES

O processo de execucdo é semelhante ao das estacas justapostas. Antes que se dé o
endurecimento do concreto de uma estaca, a sua vizinha é escavada, cortando-se parte da
secdo de concreto ja executado, garantindo-se assim, melhor contato entre as estacas (Figura
2.5).

2.2.6 - PAREDES DE ESTACAS METALICAS COM PRANCHOES DE MADEIRA

A obra analisada neste trabalho foi realizada com um escoramento do tipo parede de
estacas metalicas com pranchGes de madeira. S&o constituidas de estacas metalicas,
geralmente de secdo “I”, que sdo cravadas com certo espacamento nos limites da area a ser
escavada, sendo posteriormente introduzidos pranchdes de madeira entre elas a medida que a
escavacao vai sendo realizada. A Figura 2.6 apresenta os elementos constituintes desse tipo de
contencéo.

Este tipo de paramento € muito utilizado em obras de contencdes implantadas acima
do lencol freatico e em solos que podem, por um efeito de arqueamento (areias) ou devido a
sua coesdo (siltes e argilas), permanecer estaveis, a0 menos temporariamente, de modo a
permitir a escavagdo do terreno, entre perfis, para a instalagdo do pranchamento. Nestas

condigdes, e para contencdes com alturas até aproximadamente 6m tém se mostrado uma
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solugdo muito econdmica, principalmente quando os perfis metalicos sdo incorporados a
estrutura da cortina de concreto.

Os perfis metalicos sdo utilizados também para suportar as cargas verticais da
contencdo das vigas construidas em sua extremidade e as da estrutura da cortina de concreto

definitiva.

DETALHE PLANTA CORTE

Estroncas
Fa

Estronca

JHi'rfurm,:haréé%" Escav. Parcial [|| .

et

Figura 2.6 - Elementos constituintes das paredes de estacas metéalicas com pranchdes de

madeira

A ficha que penetra abaixo do fundo da escavacao corresponde somente as estacas de
aco, que constituem engastamentos individuais da parede. Abaixo do N.A., a escavacdo s
pode ser implantada com o auxilio de sistemas de rebaixamento do lencol freético, o que
onera a implantacdo deste sistema de contencdo além de propiciar o aparecimento de
recalques indesejaveis nas construcdes vizinhas.

A cravacao dos perfis metalicos pode causar vibracGes elevadas se eles forem de porte
avantajado e se o subsolo tiver camadas de solos resistentes.

Muitas vezes, os perfis metalicos s6 podem ser instalados com a utilizacdo de pré-
furos para minimizar as vibracdes e permitir que atravessem as camadas de solo mais
resistentes.

Para a instalagdo das pranchas de madeira (pranchdes), que servirdo de forma
(perdida) para a cortina definitiva de concreto, € necessario executar uma escavagao manual
cujo custo, geralmente elevado, deve ser considerado quando do estudo econémico da

solucdo, assim como, também, o custo das longarinas metalicas que servem para transmitir 0s
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esforcos dos tirantes ou estroncas aos perfis, quando um desses tipos de escoramento for
adotado.

Devido a flexibilidade dos pranchfes de madeira e mesmo das estacas de ago, as
paredes da escavacdo podem sofrer algumas deformacdes, que resultam em recalques na
superficie do terreno, que por sua vez podem provocar danos em construcdes existentes nas
proximidades da escavacdo. Estes recalques sdo ainda agravados quando sdo retardados os

servicgos de colocacdo das estroncas nos niveis previstos pelo projeto.

23 - ESTUDOS REALIZADOS EM ESTRUTURAS DE CONTENGCAO EM
BALANCO

Como exemplo de estudo de caso, tem-se a construcdo de metrd de Sdo Paulo, onde
parte da escavacdo foi escorada por perfis metalicos espacados de 2 a 2,5m, com pranchdes de
madeira e longarina, em solos sedimentares intemperizados (solos tropicais).

Os deslocamentos horizontais e os recalques foram medidos com o auxilio de marcos
superficiais e inclindmetros. Os resultados estdo apresentados na Tabela 2.1, onde se
encontram valores registrados em algumas obras executadas com 0 mesmo tipo de
escoramento, porém em solos nao Tropicais.

Como conclusao final, Massad (2005) afirmou que a intensidade dos movimentos
laterais depende da sequéncia de construcdo do sistema de escoramento da escavacao e, até
certo ponto, independe do solo escorado, seja sedimentar ou tropical.

Em relacdo as analises numericas em estruturas de contencdo em balanco, pode-se
citar alguns autores como: Bolton & Osman (2004), King (1995), Marchetti & Monaco
(2002), Magalhdes (2003), Sa Quirino (2004) e Medeiros (2005), os quais sdo apresentados a
sequir.

Magalhaes (2003) estudou o0 comportamento de uma cortina de estaca prancha assente
em solo poroso ndo saturado executado no Distrito Federal buscando compreender melhor
como a contencdo é solicitada devido ao empuxo de terra.

A cortina de estaca prancha foi executada no més de junho, época de estiagem no
Distrito Federal, e instrumentou-se cinco niveis de profundidade em trés estacas. A extensdo
total do macico a ser arrimado foi dividida em trés trechos distintos, em cada trecho variou-se
0 espacamento e o fator de seguranga, obtendo assim trés condi¢des de solicitagdo de
esforcos, como se pode observar na Figura 2.7.
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Tabela 2.1 - Deslocamentos horizontais e recalques em obras escoradas (Massad, 2005)

Final da Escavacdo

Tipo de solo Local H S/H p/H H Referéncia
m ) o

S?Lﬁi;es;?zzrgg;es Metré de Sdo 95;0 0042005 010a . Massad (1978a;
(solos tropicais) Paulo (Brasil) 230 (<0,14) 0,30 1979, b ec)
Solos residuais e Metrd de
saproliticos de Baltimore < 0,02a0,05 014 - Wirth et al.
gnaisse granito e 350 (<0,15) ' (1982)

. (EUA)
xistos
Valas em 8,4 0,15 O'Rouke e
Washington  a - - a Cording
DC (EUA) 18,0 0,23 (1974aeh)
Metrd de 12,0 O'Rouke e

ol

Solos sedimentares = Washington  a 0,07 0,10 0,2

DC (EUA) 25,0 Cording (1974b)

Escavacdo em

Clayton, Mansur et al.
Missouri ) 014 010 (1970)
(EUA)
Solos sedimentares Metr6 de Rio 9,0
. 0,20 a .
sobrepostos a solos  de Janeiro a - 045 Jucé (1981)

residuais (Brasil) 18,0

Obs: O nivel freatico estava abaixo do fundo da vala, exceto nas escavagdes para o metrd de Baltimore.
Legenda: H: Profundidade da escavagdo &: maximo deslocamento lateral y: Peso especifico do solo
p: maximo recalque p: maxima pressao de terra aparente

Trecho 01 Treckho 02 Treckho 03

Figura 2.7 - Detalhe da cortina de contencdo em planta da Obra 1 - Feira dos Importados
(Magalhées 2003)

Baseado nos dados de instrumentacdo determinou-se 0s momentos atuantes, e via
medidas diretas, obteve-se os deslocamentos no topo das estacas. Através do método de
Bowles (1968) e do programa Geofine, fez-se retroanalises e observou-se a influéncia da
succdo matricial no dimensionamento da estrutura de contencgéo, avaliando ainda a situagéo
mais econémica para dimensionamento da obra.

Magalhdes (2003) concluiu que ao considerar a parcela de coesdo devido a suc¢do

matrica e a deformabilidade do macico pode-se reduzir substancialmente o custo de uma obra
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de contencdo e aumentar a confiabilidade de projetos e que os dois metodos utilizados
fornecem dados confiaveis, sendo que o método de Bowles (1968) mostrou-se mais
conservador na determina¢do do comprimento da ficha que o método do Geofine, além de
apresentar valores menores para os momentos fletores.

Bolton & Osman (2004) realizaram andlises numericas em estruturas de contencdo em
balanco para tentar validar o método MSD (“Mobilizable Strength Design™) proposto,
comparando-o com o meétodo dos elementos finitos. A estrutura de contencdo possui um
comprimento total de 20 m. A Figura 2.8 mostra a malha de elementos finitos para a

simulacgdo do problema.

30m |L 70m |
|
B> ' r-:nT
1 20m
50 m i
- A A

Figura 2.8 - Malha de Elementos Finitos para o problema de Bolton & Osman (2004)
A Tabela 2.2 mostra a comparacgéo dos deslocamentos obtidos através da metodologia
de Bolton & Osman (MSD) com a analise numérica pelo método dos elementos finitos. Pode-

se notar que a metodologia proposta apresenta resultados menores que as analises numéricas.

Tabela 2.2 - Resultados comparativos de deslocamentos do topo da estaca x profundidade de

escavacao
Método MSD Andlises Numéricas - MEF
Profundidade da escavacédo (m) Amsp (mm) Aner (Mm)
3 10 16
5 19 31
8 45 62
10 64 90
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Com relacdo aos momentos nas estacas foram feitas comparacOes utilizando a
metodologia MSD e a analise numérica para trés condi¢des: (a) 5 m de escavacdo, (b) 8 m de

escavacdo e (c) 10 m de escavacgéo, conforme mostrado na Figura 2.9.

Figura 2.9 - Comparacéo entre a metodologia MSD e Andlise Numérica (FE) do momento nas
estacas para trés condicdes: (a) 5 m de escavacéo, (b) 8 m de escavagdo e (c) 10 m de

escavacao.

Sa Quirino (2004) analisou o comportamento estrutural de uma cortina formada por
estacas justapostas com altura total de oito metros, sendo quatro metros de ficha enterrada em
camada de solo lateritico ndo saturado. Considerou-se para a anélise a ndo saturacdo visando
definir parametros mecéanicos de resisténcia adequados a este tipo de contencéo.

O objetivo deste trabalho consistiu em uma critica dos métodos convencionais de
dimensionamento, que desprezam a deformabilidade do solo e requer apenas os parametros de
resisténcia para andlises de equilibrio da cortina. S& Quirino (2004) defende que uma analise
completa compreende a deformabilidade dos materiais envolvidos, tanto em termo do solo,
como da cortina de contencéo.

Uma solugdo completa compreende também as equacBes de equilibrio, modelos
constitutivos do comportamento tenséo versus deformacdo do solo e da cortina, e as equagdes
de compatibilidade de deformacgbes do solo e da cortina. Utilizou-se entdo para realizagdo
destas andlises o “software” PLAXIS.

A modelagem constitutiva foi obtida de um programa de laboratério envolvendo
caracterizacdo fisica, caracterizacdo hidraulica, ensaios duplo-oedométrico e ensaios de
resisténcia ao cisalhamento nas condicdes natural e saturada. Instrumentacfes em campo
permitiram o monitoramento das deformacBes das estacas por meio de “strain-gauges”

colados as barras de a¢o e medicao dos deslocamentos nas estacas por meio de topografia.
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S& Quirino (2004) concluiu por meio dos resultados das andlises que o Método do
Equilibrio Limite produz resultados conservadores.

Medeiros (2005) apresentou um estudo numérico do comportamento de estruturas de
contencdo em balango e grampeadas do tipo “estaca justaposta”, assentes em solo poroso do
Distrito Federal. Escolheu-se trés obras para instrumentar o topo das contencdes e analisa-las
numericamente.

A primeira obra analisada situa-se na Feira dos Importados, que é uma estrutura de
contengdo em balango, dividida em trés trechos distintos. Em cada trecho variou-se o
espacamento e comprimento da ficha, obtendo assim, trés condi¢des de solicitacbes de
esforcos.

Em seguida, instrumentou-se uma obra localizada no Setor Bancéario Sul, que possui
na Fachada Oeste uma estrutura de contengdo com quatro linhas de grampos. Por ultimo, a
Fachada Leste localizada no Setor de Autarquias Sul foi analisada. A mesma possui trés
linhas de grampos.

Para o estudo das estruturas de contencdo em balanco e grampeadas foram
selecionados dois programas: Sheeting check e GEO-FEM, ferramentas numéricas estas que
contemplam a anélise de construgcdo em camadas, permitindo simular o processo construtivo,
a deslocabilidade das estruturas e a presenca de elementos estruturais como estacas e
grampos.

Foram feitas comparacBes entre o0s resultados da simulacdo numérica e da
instrumentacdo do topo das contengfes. As analises apresentaram aspectos interessantes sobre
0 comportamento real das obras, tendo sido concluido que a metodologia apresenta-se como
uma forte ferramenta para projetistas de estruturas de contencdo considerando a
deslocabilidade das estruturas. Ao se considerar esta deslocabilidade obtém-se obras mais

econbmicas.

2.4 - GEOLOGIA DA REGIAO DE GOIANIA

A regido de Goiania enquadra-se no dominio de terrenos metamoérficos com evolucéo
policiclica, situada entre os cratons Amazoénicos e Sdo Francisco, localizado na transicao de
duas unidades: ao norte, registra-se a ocorréncia do Complexo Granulitico Anapolis-Itaucu, e
na porcdo centro-sul, registra-se 0 Grupo Araxa, além de depdsitos aluvionares ao longo de
rios, ribeirdes e corregos que cortam a area (Figura 2.10).
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Figura 2.10 - Mapa Geoldgico do municipio de Goiania (Santos, 1997)

No levantamento feito pelo Projeto Radam Brasil - CPRM (2001) observou-se ao
norte da cidade de Goiania uma série de afloramentos de rochas granuliticas, onde se alteram
os tipos méaficos e félsicos. Alguns afloramentos de anfibdlio gnaisse e gnaisses encontram-se
associados aos granulitos. Este tipo de rocha é responsavel pela presenca de um solo de
alteracdo vermelho escuro, mas que quando intemperizados aparecem com uma coloracao
acastanhada.

A regido sul de Goiania, que se estende até as proximidades da cidade de Caldas
Novas, encontra-se uma faixa de micaxistos (muscovita-quartzo xistos; quartzo-muscovita
xistos e clorita-quartzo xistos) que contém, em seu bojo, micaxistos com caracteristicas
preservadas de rochas wvulcénicas. Estes micaxistos, quando intemperizados, mostram
coloracBes avermelhadas a arroxeadas e castanho-amareladas, devido principalmente a
alteracdo da biotita e da granada, e geram solos silto-argilosos, de facil desagregacdo, com a
nitida presenca de veios e lentes de quartzo, na maioria das vezes concordantes com a
xistosidade. A formacdo pedoldgica dos solos do municipio de Goiania define algumas
classes que se encontram detalhadas em Santos, 1997.
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CAPITULO 3 - METODOS DE ANALISE E DIMENSIONAMENTO DE
ESTRUTURAS DE CONTENCAO

3.1- TEORIAS E METODOS DE DIMENSIONAMENTO

O carregamento final, oriundo das escavacOes, atuante no elemento estrutural das
contencdes €, em geral, composto de trés parcelas basicas: empuxo de terra, empuxo devido a
sobrecargas externas e empuxo da dgua (Bowles 1982).

O empuxo geralmente é calculado para uma faixa de largura unitéria da estrutura de
arrimo, ndo considerando as forcas que atuariam sobre as superficies laterais dessa faixa e
pode ser dividido em ativo e passivo, 0 que corresponde ao estado de deformacdo plana
(Bowles 1982).

No empuxo ativo a estrutura se desloca para fora do terrapleno. Neste caso, 0 solo
sofre uma distensao ao reagir contra esta acdo de afastamento do plano interno da estrutura de
contencdo, provocando na massa uma resisténcia ao longo do possivel plano de
escorregamento. No empuxo passivo a estrutura se desloca contra o terrapleno. O solo é
comprimido pela estrutura, sofrendo uma compressdo na cunha instavel, gerando assim, ao
longo do plano de ruptura, uma reacdo ao arrastamento denominada resisténcia ao

cisalhamento (Bowles 1982). Tais empuxos podem ser observados na Figura 3.1.

Figura 3.1 - Empuxo ativo e passivo.
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Em resumo, a variacao do estado de tens6es nos estados Ativo e Passivo, assim como
em repouso, pode ser interpretado com o auxilio do tracado dos circulos de Mohr e da
envoltoria de resisténcia do material, como mostrado na Figura 3.2 (Bowles 1982), onde o
circulo 1 representa o estado de pressdo em repouso (Ko), 0 circulo 2 representa o estado de

pressdo ativa e o circulo 3 o estado de presséo passiva.

Figura 3.2 - Estado de pressfes nos estados ativo e passivo e em repouso

A mobilizacdo da resisténcia do solo ao longo da superficie de ruptura (plano de
ruptura) reduz a acdo do terrapleno. Na Figura 3.3 observa-se que depois de determinada
mobilizacdo ndo ocorre variagdo do empuxo, pois a resisténcia ao cisalhamento ja atingiu o
valor méximo. Esta variacdo de solicitagdo no plano é decorrente, entdo, da capacidade que o

solo tem de desenvolver, internamente, resisténcia ao cisalhamento (Bowles 1982).

Tensio 4 0
Enpuxo passive 1 e pasaesseeees s
~
Empuxo no repouso |,‘_1; ,,,,,
EHPUX0 AHV0 — 5 «ovsvssssssssnsssnsnssrnns e
| >
8! ﬁp Deslocarmento

Figura 3.3 - Empuxos ativos, passivos e em repouso
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A uma profundidade z, a relacdo entre a pressao lateral e a pressao vertical atuantes
sobre a face vertical e a face horizontal, respectivamente, desse elemento denominou o

“Coeficiente de Empuxo no Repouso” (K,)

K, =2b (3.1)

Onde:
K, - coeficiente de empuxo em repouso;

o', - tensdo horizontal efetiva;
o', - tensdo vertical efetiva.
A tentativa de relacionar K, com outras propriedades do solo normalmente adensado

levou Jaky (1944) a correlaciond-lo com o atrito mobilizado entre as particulas de solo, ou

seja uma relacdo do tipo K, = f(¢') . Nesta equagdo, ¢' € o angulo de atrito interno efetivo

dos solos (Ortigdo, 1995). Jaky prop0s a seguinte relagéo:
K, =1-seng’ (3.2)
Essa relacdo, apesar de simples e empirica, produz resultados satisfatorios tanto para

areias quanto para argilas normalmente adensadas. Mayne e Kulhawy (1982) procuraram

estender esta relacéo para areias e argilas pré-adensadas, através da equacao:

K, = (L—seng OCR)*™ (3.3)
OCR="2 (3.4)
Oy

Onde:

OCR é a razéo de sobre-adensamento;

o, - tensdo horizontal efetiva.

Para a determinacdo dos empuxos ativos e passivos podem ser utilizadas duas teorias:
a Teoria de Rankine e a Teoria de Coulomb. A Teoria de Rankine analisa as tensées em um
elemento de solo no estado de equilibrio plastico com o auxilio da teoria de Mohr, ja a Teoria

de Coulomb, analisa o equilibrio de uma cunha do macico adjacente a estrutura de arrimo
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quando é mobilizada toda a resisténcia ao cisalhamento do macico, e considera o atrito na

superficie de contato entre o muro e o terrapleno.
3.1.1 - TEORIA DE RANKINE

Rankine estudou o estado de tensdo dentro de um macico granular e ndo coesivo. Sua
analise foi baseada na hipoOtese de que uma ligeira deformacdo do solo é suficiente para
provocar uma total mobilizag&o da resisténcia de atrito e produzir um “estado ativo” se o solo
sofre uma expanséo e um “estado passivo” se 0 solo sofre uma compressao.

Quando o movimento da estrutura for o de afastar-se do solo havera a mobilizacao das

forcas de atrito, e a superficie critica é aproximadamente uma superficie plana a um angulo de
45°+% com o plano horizontal, tendo-se neste caso a condi¢do de pressdo de terra ativa

como se pode observar na Figura 3.4 (a). Por outro lado, se a estrutura é movida contra o solo,

a cunha de ruptura pode ser aproximadamente uma superficie plana com um angulo de
45°+% com a vertical. A pressdo desenvolvida neste caso € denominada pressdo de terra

passiva, como mostrada na Figura 3.4 (b).

45° 4
45042 3

(@) ®)
Figura 3.4 - Angulo da cunha de ruptura formado com uma superficie plana; (a) Caso ativo;
(b) Caso passivo (Lambe e Whitman, 1969)

21



A utilizacdo da teoria original de Rankine para determinar as tensdes laterais sobre
uma estrutura de arrimo implica em assumir algumas hipoteses. Considera-se um macico de
extensdo semi-infinita, ndo coesivo, homogéneo, isotropico, com forgas de atrito distribuidas
uniformemente ao longo da superficie de ruptura, sendo esta plana e resisténcia ao
cisalhamento em funcdo da tensdo normal e do angulo de atrito do solo, solo este sem
percolacdo de dgua. A teoria original de Rankine foi posteriormente expandida e adaptada por
Résal (1910) para considerar solos com atrito e coesao.

Pela teoria de Rankine vé-se que as tensdes laterais variam linearmente com a
profundidade e os valores dos empuxos ativo e passivo, por unidade de largura, de uma

estrutura de arrimo, de altura h, valem, portanto:

Caso ativo:
1
o, =h-—— (3.8)
N,
K =1 (3.9)
N,
= :%;tha (3.10)
Caso passivo:
o, = hK, (3.11)
Kp = N¢ (3.12)
1
E. =§7h2KP (3.13)

Sendo:

Ka - Coeficiente de Empuxo Ativo;
Kp - Coeficiente de Empuxo Passivo;
7 - Peso Especifico do solo;

¢ - Angulo de Atrito do solo;

Ea - Forca Total do Empuxo Ativo;
Ep - Forca Total do Empuxo Passivo;

N, - Fator de Fluxo, dado pela equacao:
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N, =tgz(45°+§j (3.14)

No caso do empuxo ativo, a tendéncia da cunha de ruptura é de acompanhar o
movimento desta com o afastamento, mas a resisténcia ao cisalhamento, desenvolvida ao
longo do plano de ruptura, reduz esta acdo de movimento, reduzindo também o esfor¢o sobre
0 parametro vertical a um valor minimo (Hachich 1998). A distribuicdo do empuxo ativo em

um terrapleno qualquer pode ser observada na Figura 3.5.

—  f—2c /K,

E—— L H —->|

Figura 3.5 - Distribui¢do do Empuxo Ativo (Hachich 1998)

A tendéncia da cunha de ruptura, no caso passivo, é de resistir ao movimento da
estrutura ao longo de toda a superficie de ruptura devido a sua resisténcia interna ao
cisalhamento. Isso porque o peso da cunha agindo sobre o parametro vertical somado a toda a
resisténcia ao cisalhamento desenvolvida ao longo deste plano, resulta em uma maior
componente horizontal. Assim, a acdo do terrapleno sobre o parametro vertical aumenta
(Hachich 1998). A distribuicdo do empuxo passivo em um terrapleno qualquer pode ser
observada na Figura 3.6.

O ponto de aplicacdo do empuxo fica, portanto, situado a um terco da altura do muro,
e a sua direcdo é paralela a superficie do terrapleno, independente do angulo de atrito

existente entre o muro e o terrapleno (Hachich et al., 1998).
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Figura 3.6 - Distribui¢do do Empuxo Passivo (Hachich 1998)

3.1.2- TEORIA DE COULOMB

A teoria de Coulomb foi estabelecida em 1776 e estabelece algumas condicdes para o
calculo de empuxos: o solo é isotrépico e homogéneo e possui angulo de atrito; a superficie
de ruptura é plana; as forcas de atrito sdo distribuidas uniformemente ao longo da superficie
de ruptura; a cunha de ruptura € um corpo rigido; a ruptura é um problema bidimensional,
considerando uma unidade de comprimento de um corpo infinitamente longo, e
principalmente, a consideracdo do angulo de atrito no contato solo-muro.

O fato de Rankine ndo levar em consideracao o atrito entre o solo e 0 muro pode levar
a erros significativos nos resultados dos célculos dos empuxos. A teoria de Coulomb mesmo
fazendo muitas simplificacGes e 81 anos mais antiga € mais precisa.

Coulomb considerou o deslizamento de uma cunha em uma superficie plana e analisou
o equilibrio de forcas atuantes nesta cunha. E importante ressaltar que ele analisa o equilibrio
em termos de forgas resultantes e ndo em termos de tensdo, admitindo o ngulo de atrito entre
0 solo e 0 muro conhecido. O terrapleno € considerado como um macigo indeformével, mas
que se rompe segundo superficies curvas, as quais se admitem planas por conveniéncia
conforme ilustra a Figura 3.7.

A teoria de Coulomb considera a ocorréncia de um deslizamento segundo uma
superficie plana e analisa as forcas que agem na cunha limitada por essa superficie, pelo
tardoz e pela superficie do terreno. Admite-se como conhecido o angulo de atrito & entre o

muro e o terrapleno.
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Figura 3.7 - Cunha de Empuxo Ativo

Pela Figura 3.7, observa-se uma possivel cunha de ruptura ABC em equilibrio sob a

acao de: P que € o peso da cunha, conhecido em grandeza e direcdo; R a reacdo do terreno,

formando um angulo % com a normal & linha de ruptura BC; Ea 0 empuxo ativo resistido pela
parede, forca cuja direcdo é determinada pelo angulo 6 de atrito entre a superficie rugosa AB
e o solo.

Divergem as opinides quanto ao valor a ser atribuido a 6, como visto acima, sabendo-

se, no entanto que ele ndo pode exceder ¢ ; admite-se, segundo Miller Breslau, quanto muito

5':%¢ e, de acordo com Terzaghi, %s o s§¢.

Obtem-se assim a determinacdo de E, (resultante de empuxo ativo) tracando-se o
poligono de forgas, tal como apresentado na Figura 3.7.

Admitindo-se, entdo, varios possiveis planos de escorregamentos partindo do ponto B
até um ponto C; qualquer na superficie do reaterro, determina-se, pelo equilibrio de forcas
(Figura 3.7), varios valores de Ex, sendo a superficie que corresponder ao maior valor de Ea
(plano critico), a superficie procurada.

Partindo das condigdes de equilibrio das trés forcas P, R, E, deduzem-se
analiticamente as equacOes gerais, para 0s empuxos ativo (Ea) e passivo (Ep), este Ultimo
correspondendo a superficie de deslizamento, também suposta plana, que produz o prisma de

empuxo minimo (Bowles 1982), conforme mostrado na Figura 3.8.
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Figura 3.8 - Cunha de empuxo passivo

A curvatura da superficie de ruptura tem aqui maior importancia que no caso ativo e é
tanto mais acentuada quanto maior for 6 em relacdo a ¢, o que torna admissivel a aplicagdo da

teoria de Coulomb para o céalculo do empuxo passivo somente aos solos ndo coesivos quando

o< g (Hachich 1998; Bowles 1982)

Em funcdo dos pardmetros relacionados nas Figuras 3.7 e 3.8, pode-se determinar o0s
coeficientes de empuxo ativo e passivo respectivamente, para 0s casos criticos, conforme se

observa nas férmulas a seguir:

Ativa:
K, = sen’(a +¢) 2 19
sen’osen(a — ) 1+ sen(¢ +5)sen(¢— )
sen(cr —d)sen(a + )
Passiva:
Ky = sen’tr ) ; (3.16)
senasen(a +6) 1- sen(¢ +5)sen(¢ + 53)
sen(c + &)sen(a + B)
Sendo:

¢ - Angulo de Atrito do solo;
o - Angulo de atrito solo/muro;

B - Inclinagio do terreno;

& - Inclinacdo da Face do Muro em Contato com o solo.
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A teoria de Coulomb, acima apresentada, refere-se a solos ndo coesivos, considerando,
ao contrario da teoria de Rankine, o atrito entre o terrapleno e a superficie sobre a qual se
apoia. Assim, essas equacdes, para o = 90° e B = 6 = 0°, transformam-se nas conhecidas
expressoes de Rankine (Equagdes 3.9 e 3.12).

Na aplicacéo da teoria de Coulomb aos solos coesivos, além das forcas R (atrito) e P
(peso da cunha), deve-se considerar ainda as forcas de coesdo (S) ao longo da superficie de
deslizamento e a de adesdo (T) entre o terrapleno e a parede. O problema consiste entdo em
determinar o maximo valor da forca Ea que, com as demais, feche o poligono de forcas
(Figura 3.9), as quais séo conhecidas em grandeza e direcdo: P, S e T, e apenas em direcdo: R

e Ea.

Figura 3.9 - Cunha de empuxo ativo considerando o solo coesivo

As solugdes de Coulomb e Rankine séo analiticas, embora sob conceituages distintas,
sdo simples e de facil utilizacdo e vem sendo largamente empregadas até o presente apesar de
algumas limitagdes de aplicabilidade em situagdes praticas. Ambas ndo levam em conta, por
exemplo, a condicao de o reaterro ser irregular ou apresentar sobrecarga. Uma outra questéo,
para a analise de um projeto desta natureza, consiste no conhecimento do ponto de aplicacéo
da forca resultante de empuxo para o caso acima mencionado (Bowles 1982).

Frendlund et al (1978), estenderam a teoria de resisténcia ao cisalhamento para solos

ndo saturados, considerando para isso alguns parametros como coesdo efetiva c’, angulo de

atrito efetivo ¢' e angulo de atrito base ¢°, mudando desta forma os calculos dos empuxos.
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3.2 - RESISTENCIA AO CISALHAMENTO DOS SOLOS NAO SATURADOS

Problemas geotécnicos como capacidade de carga, pressdo lateral e estabilidade de
taludes, estdo relacionados a resisténcia ao cisalhamento do solo, que pode ser descrita usando
o critério de ruptura de Mohr-Coulomb e o conceito de tensdes efetivas. Numerosas
tentativas, atraves de ensaios, foram realizadas, desde os anos 60, a fim de se obter para solos
ndo saturados, uma forma adequada de se estabelecer uma equacao para o critério de ruptura,

em forma similar ao utilizado para os solos saturados.

Fredlund et al. (1978) propuseram que a resisténcia ao cisalhamento de solos néo

saturados seja formulada em termo das varidveis independentes de estado de tenséo,

(U, —-u,)e (o-U,), que, segundo alguns autores citados em Fredlund 1978, tem-se
mostrado como as combinagdes mais vantajosas na pratica. A equacdo de resisténcia ao

cisalhamento proposta foi expressa na seguinte forma:

Sit = C'+ (on—Ua) t -tg (') + (Ua—Uw), -tg(¢°) (3.17)

Onde:
Skt - resisténcia ao cisalhamento de solos ndo saturados;

¢’ - intercepto da envoltéria de ruptura de Mohr-Coulomb com os eixos de tensao
cisalhante, onde a tensdo normal liquida e a succdo matricial na ruptura séo iguais a zero;

também chamada “coeséo efetiva”;
(0, —U.) ¢ - estado de tenséo normal liquida no plano de ruptura;
Uar - pressdo de ar no plano de ruptura;
¢'- angulo de atrito interno associado com a variavel de tensdo normal liquida;
(U, —Uy)y - succao matricial no plano de ruptura;

b N . . . . A . . ~
¢ - angulo indicativo do incremento de resisténcia cisalhante relativa a sucgéo

matricial na ruptura, (Ua —Uu) |
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Comparando a Equacdo 3.17 com a utilizada para o critério de Mohr-Coulomb,
observamos ser essa uma extensdo do critério utilizado para o caso de solos saturados. Para
um solo ndo saturado, duas varidveis de estado de tensdo sdo usadas, enquanto apenas uma

variavel de tensdo é requerida para o solo saturado (isto é, tensdo normal efetiva,

(of —U,) ). Quando o solo aproxima-se da saturacdo, a pressdo de agua se aproxima da
pressdo de ar, e a succdo matricial tende a zero, voltando & equacdo original de Mohr-
Coulomb para solos saturados.

Experimentos realizados por Gan & Fredlund (1988) demonstraram que os parametros

' L - y b .
C' e ¢ sio relativamente constantes para solos com estrutura estavel, no entanto, ¢~ varia

devido as variacdes na succdo matricial. Para um solo meta-estavel se observa um
~ . ' ' b . .

comportamento nédo linear de C, ¢' e ¢°. Estudos posteriores citados em Fredlund (1978)

- A b ~ . ~ ~

verificaram ser o parametro ¢ n&o linear, sendo esta grandeza uma funcdo da sucgéo

matricial do solo.

O critério de ruptura para o solo saturado € obtido plotando uma série de circulos de
Mohr, correspondente as condig¢des de ruptura em um grafico bidimensional. No caso de um
solo ndo saturado, os circulos de Mohr correspondem as condi¢Bes de ruptura que podem ser
plotados de maneira tridimensional, como mostrado na Figura 3.10. O grafico tridimensional

tem tensdo cisalhante, T, como ordenada e as duas varidveis do estado de tensao, (c-u,)e

(U, —U,), como abscissas. O plano frontal, o eixo reverte-se ao eixo (o—-U,) desde que a
poropressdo de ar torne-se igual a poropressdo de agua na saturacdo. A superficie tangente ao
circulo de Mohr na ruptura refere-se a linha de ruptura de Mohr-Coulomb para solos néo

saturados.

A Figura 3.10 mostra um plano de ruptura que intercepta o eixo de tensdo cisalhante,
dando uma coeséo, C'. O plano tem &ngulo de atrito, ¢ e ¢ com relacdo aos eixos (o-u,)

e (U,—-uy), respectivamente. Ambos 0s angulos sdo assumidos como constantes. O
comportamento mecanico de um solo ndo saturado ¢é afetado diferentemente na mudanca de
tensdo normal ou pela mudancga na suc¢do matricial (Jennings e Burland, 1962). O aumento

na tensdo cisalhante aliado a um aumento na tensdo normal é caracterizado pelo angulo de
atrito, 9. Por outro lado, 0 aumento na tenso cisalhante causado pelo aumento da succdo

.. , . A b
matricial é descrito pelo angulo, ¢ .
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Figura 3.10 - Linha de ruptura de Mohr-Coulomb estendida para solos ndo saturados
(Fredlund et al 1978)

Nota-se que o comportamento mecanico quanto a resisténcia ao cisalhamento dos

solos ndo saturados é considerado pelo parametro de suc¢do do solo, que depende do indice
de vazios e da umidade e, portanto, do seu grau de saturacdo. A succdo e a saturacao estdo

ligadas por meio da curva caracteristica que apresenta a capacidade de armazenamento ou

retencao de &gua no solo.

A linha de ruptura intercepta o plano de tensdo cisalhante versus suc¢do matricial,

como mostrado na Figura 3.11. A resisténcia ao cisalhamento aumenta com relacdo ao

aumento na succdo matricial definida pelo angulo ¢° . A equacdo para a linha de intersecéo é

COmMo seque:

c=c+u, -u,), tggs" (3.18)

Onde,

C - coesdo total
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Figura 3.11 - Linha de intersecdo ao longo do plano de ruptura no plano t vs (Ua — Uw)
(Fredlund et al 1978)

A equacdo de Mohr-Coulomb estendida para solos ndo saturados evidencia uma
variacdo da resisténcia ao cisalhamento com saturacdo, em consequéncia da alteracdo na
sucgdo, fato esse que deve ser considerado no dimensionamento de macic¢os ndo saturados. A
idéia implicita na equacdo proposta por Fedlund et al. (1978), de que a resisténcia ao

- " 1 ! b ~
cisalhamento pode ser representada pelos parametros C', ' e ¢, quer constantes ou nio,
permite um modelagem adequada da resisténcia ao cisalhamento de solos ndo saturados com
a inclusdo da sucgdo matricial. Por esse motivo esta proposta tem grande aceitacéo.

3.3 - DIMENSIONAMENTO DE ESTRUTURAS DE CONTENCAO EM BALANCO
3.3.1 - METODO DE BOWLES (1968)

A metodologia de Bowles (1968) para dimensionamento de uma cortina em balanco é
comumente utilizada nos Estados Unidos. O dimensionamento convencional de cortinas de
estacas segundo essa metodologia segue alguns principios e os métodos mais utilizados sdo:
Método da Extremidade Fixa e Método da Extremidade Livre.

Este método de dimensionamento leva em consideracdo o tipo de solo a ser contido.

Entretanto, as condicdes de nivel d’agua, tipo de solo envolvido e a presenca ou nao de aterro

31



sdo fatores que influenciam o comportamento apresentado pela estrutura de contencéo e 0s
diagramas de tensoes.

O principio bésico para o calculo da distribuicdo dos empuxos de terra de acordo com
Bowles (1996), pode ser explicado por meio da Figura 3.12.
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e provavel (---) para o método com suporte de e provivel (---) para o método com suporte de
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Figura 3.12 - Considerag0es gerais e perfis de empuxos de terra para cortinas ancoradas. Para
0 projeto de cortinas em balanco, pode-se apenas desconsiderar o tirante. Os perfis de

empuxos ativo e passivo sdo os similares (Bowles, 1996).

No dimensionamento de uma cortina, considerando o Método da Extremidade Livre, a
estrutura pode ser considerada como uma viga continua, rigida, com a parte superior em
balanco e com as condi¢bes de apoio determinadas pela profundidade do embutimento do
perfil (ficha com giro na base) como se pode observar na Figura 3.12 - (a) e (c).

A estrutura de contengdo pode também ser analisada assumindo que ocorre rotacdo em
torno de um ponto O, logo acima da base da parede, considerando o Método da Extremidade
Fixa. A consequéncia de se fazer tal hipotese € que abaixo do ponto de rotacdo, 0 empuxo

lateral é passivo no lado da escavacao e ativo, no lado oposto a esta. (Figura 3.12 - (b) e (d)).
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Para este método de calculo, alguns procedimentos devem ser adotados, como o
estudo do equilibrio da contencdo sob a acdo de tensdes ativas e passivas, visando o calculo
do comprimento da ficha (D) necessario. Neste método as tenses sdo determinadas através
de uma equacdo de equilibrio de for¢as na direcdo horizontal e de uma equacao de equilibrio
de momentos ao pé da cortina. Conhecida a geometria da estrutura e as cargas atuantes, o
problema é estaticamente determinado, podendo ser facilmente calculada a distribuicdo dos
momentos fletores e o seu valor maximo.

Para satisfazer as condi¢des de equilibrio estatico, tanto as solugdes de problemas de
empuxo de terra em estruturas de contencdo em solos saturados de Rankine quanto as de
Coulomb podem ser utilizadas.

Na verificacdo da estabilidade, deve-se considerar a profundidade D da ficha e o
empuxo atuando em toda a extensdo do perfil (H+D). Além do célculo estrutural das partes
componentes do escoramento, € necessario verificar a profundidade do embutimento da ficha,

estabilidade global de todo o sistema e deslocamento da parede.

3.3.2 - METODO DE BLUM (1931)

O método de Blum (ABMS/ABEF, 1998) possui neste caso, 0 diagrama de tensdes em
toda a altura da parede, no trecho escavado, € o correspondente ao empuxo ativo, qualquer
gue seja o tipo da parede; pois se admite que havera, em qualquer caso, deslocamentos
suficientes para mobilizé-lo. Considerando-se que 0 movimento é de rotacdo em torno de um
ponto situado abaixo do fundo de escavacdo, a distribuicdo destas tensdes deve ser a
convencional, isto &, triangular, ideal, no caso de macico homogéneo e isotrdpico.

Abaixo do fundo de escavacdo considera-se, além do empuxo ativo, a existéncia do
empuxo passivo, que devera ser integralmente mobilizado, pois se trata de utilizar a menor
ficha possivel.

A Figura 3.13 mostra que a cortina esta sujeita, no lado do solo, a uma pressao ativa.
Abaixo da influéncia da pressdo ativa 0 muro tende a girar, desenvolvendo pressdes passivas
na frente da cortina e pressdes ativas atras da cortina. No ponto de rotacdo (Figura 3.13 (a)), 0
solo atrés da cortina muda de pressdo ativa para pressao passiva, com pressdo ativa na frente
da cortina para o restante da ficha até o final da cortina.

Para o célculo da ficha minima, é suficiente aplicacdo do método, que consiste em
aplicar as equaces de equilibrio conforme o carregamento indicado na Figura 3.14.
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Figura 3.14 - Método de Blum para paredes em balanco com ficha minima
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E importante lembrar que a tensdo cah deve contemplar o empuxo devido ao solo, a
sobrecarga e todas as demais acdes que influenciam o empuxo ativo. O momento de todas as

forcas atuantes é nulo em relagéo ao ponto R, ou seja:

Zf(aah Nzm —z)dz = T%(zm ~7)dz (3.19)

0 H

Para o equilibrio das forcas horizontais, admite-se a existéncia de um contra-empuxo

“Ec” que equilibre o sistema, conforme mostrado na Figura 3.15.

e

Ee = Eph — Eah
C5

-——— Eah

ETZ

R $=—Ec

Figura 3.15 - Contra-Empuxo no Método de Blum

No método, considera-se que 0 “contra-empuxo” atue no centro de rotacdo R, ndo
influindo no equilibrio dos momentos; admite-se ainda um comprimento adicional de ficha
igual a 0,2 f (f = profundidade do centro de rotacdo em relagéo ao ponto de tenséo nula). Este
comprimento adicional geralmente é suficiente para garantir a existéncia do contra-empuxo;
em casos extremos devera ser comprovada a capacidade do maci¢o em fornecer este valor. O
coeficiente de seguranca CS é normalmente adotado como igual ou maior que 1,5 para obras

provisorias e 2,0 para obras definitivas e aplicado apenas a tenséo efetiva.
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Cabe observar que a introducéo do coeficiente de seguranga no empuxo passivo tem a
finalidade de assegurar a estabilidade da parede. A ficha adicional (0,2 f) tem a finalidade de
garantir o equilibrio das componentes horizontais das forcas do sistema, no caso de 0 empuxo
passivo disponivel real ser inferior ao calculado.

Os esforcos solicitantes sdo obtidos do carregamento indicado na Figura 3.14.

Em se tratando de obras permanentes, é recomendavel executar um piso estrutural no
fundo da escavacdo, a fim de evitar deformac@es por fluéncia ou reducéo de rigidez do solo e

eventual colapso por perda de resisténcia ou até mesmo eroséo do solo.
3.3.3- METODO DE PADFIELD & MAIR (1984)

Esse método é comumente usado no Reino Unido e descrito no relatério nimero 104
publicado por Padfield & Mair (1984) no CIRIA (Construction Industry Res. and Information
Association). A simplificacdo do diagrama do empuxo ativo e passivo e as forcas equivalentes
ativa e passiva Pae Pp estdo mostradas na Figura 3.16. O ponto O é considerado como ponto
de rotacdo da cortina e fica préximo do final da cortina. O valor do comprimento da estaca
abaixo do ponto de rotacdo O € inicialmente ignorado e as pressdes nessa secdo Sao
substituidas pela forca concentrada R.

O momento de equilibrio sobre o ponto O produz:

h

d-—-—"
° KL IK, -1

(3.20)

Onde Ka e Kp sdo os respectivos coeficientes de empuxo ativo e passivo e dy e h
apresentam-se esquematizados na Figura 3.16.

O comprimento da ficha d é dado por:

d =1,2d, (3.21)
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Figura 3.16 - Diagrama de empuxo proposto por Padfield and Mair (1984)

Entdo € verificado que AP —AP, >R.

A profundidade dm abaixo da linha de escavacdo onde a forga cisalhante é nula e o

momento é méximo é dada por:

- " 3.22
K,—K, -1 3.22)

E 0 momento numa profundidade qualquer z abaixo da linha de escavagdo (z < d,) é

dado por:
M =|K,(h+2)f —K,2* |16 (3.23)

Onde y = peso especifico do solo.

O comprimento total da cortina é dado por H, onde H= h + 1, 2do dando um limite

de altura de escavagdo dado por:

h=HE/K, /K, -1)/R/K, -K, +0,2) (3.24)
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As equac0es (3.20) - (3.24) sao validas somente para perfis de camadas homogéneas,
apesar de que para uma analise inicial, esse método poder ser usado para perfis com varias

camadas de solo.
3.3.4 - METODO DE KING (1995)
A analise do método é baseada no diagrama de empuxo apresentado na Figura 3.17. O

método possui uma simplificagdo no que se refere ao empuxo ativo, sendo somente

considerado até a linha de escavacdo, portanto, temos:
P=Pa= KA7h (3.25)
Onde vy é o peso especifico do solo, Kaé o coeficiente de empuxo ativo e h é altura da
escavacao da cortina.
As reacgdes de empuxo linear abaixo da linha de escavagéo, acima da profundidade de

penetracdo d, sdo providas pela ficha e definidas pelas distancias x, y e €. Ao contréario dos

outros métodos, 0 método em questdo nao € pré-determinado assumindo os estados limites.

Figura 3.17 - Diagrama de empuxo proposto por King (1995)

Através da similaridade dos triangulos tem-se:

P, =(y-x)p/x (3.26)
P, =ep, /(d-&-Y) (3.27)
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Resolvendo-se horizontalmente tem-se:

p(h+X)/2+ p,el2=(d—&-x)p,/2 (3.28)

Substituindo o valor de p; e p, da equacéo (2.28) e escrevendo;

h'=h/d (3.29)
y'=y/d (3.30)
X'=x/d (3.31)
g'=¢ld (3.32)

Racionalizando-se em seguida, tem-se:

X' (h+x)A-g-y) +&? (y—x)-(1-&e—x)1-&-y'Ny-x)=0 (3.33)

Pegando os momentos sobre o ponto na profundidade y tem-se:

hp(h/3+y)/2+xp(y —x/3)/2—(y—x) p,/6+

: (3.34)
(d-e-y)'p,/6-gp,(d—e/3-y)/2=0
Substituindo e racionalizando tem-se:
h'x'(1—-&'—y')h+3y')+ x? (1 - &'-y'Y3y'—x')+ (3.35)

(y'—x')1- g'—y‘)[(l —&'—y') —(y—x)’ ]— £? (y—x')Y3-&-3y")=0

As equacgoes (3.33) e (3.35) sdo independentes da pressdo p e muito menos do peso
especifico do solo e do coeficiente de empuxo ativo. Entretanto, para um dado valor de h,
existem somente duas equacdes e 3 incognitas. Na auséncia de uma simples equacao para
compatibilizar e resolver o sistema, &' serd considerado como um parametro obtido
empiricamente.

Isolando-se o valor de x' na Equacdo 3.33 e substituindo-o na Equacao 3.35, tem-se:
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(- &)+ -28)y? +1- e )2 —(1-3e")y—|1- 2e)h?+(1-3e)h]=0  (3.36)

Portanto, para um determinado valor de h’ e assumindo valores de &', inicialmente, o
otimo valor de &'=0,35, que € um valor que apresenta uma boa precisdo, conforme King
(1995). Os valores de y* e x” podem ser determinados utilizando as equagdes (3.36) e (3.33)
respectivamente.

A ruptura ocorrera quando a pressao passiva, pp , mobilizada abaixo do nivel de
escavacao e p; se encontrar na linha de empuxo pp - Pa .

Consequentemente, para estabilidade tem-se:

1

X
X (3.37)
p y(Kp_KA)

Onde Kp é o coeficiente de empuxo passivo. Os coeficientes de empuxo ativo (KA) e
empuxo passivo (Kp) dependem do angulo de atrito do solo (¢) e o do angulo de atrito solo-
estrutura (9).

Usando a Equacéo (3.25), o critério de ruptura pode, conseqlientemente, ser expresso

como uma relagdo critica:
(x/h), =(x1h), =2/(K, /K, ~1) (3.38)

A variacdo de x’/h’ com h’ calculada usando as Equacdes (3.33) e (3.36), é mostrada
na Figura 3.18 para diferentes valores de &'. Essas curvas podem ser usadas em conjunto com
a Equacdo (2.33) para predizer valores criticos de h’ para dados de angulo de atrito do solo
(o) e solo-estrutura (8). Esses valores aumentardo com o decréscimo de &'.

Os Valores de y’ e x’ calculados a partir das Equacdes (3.30) e (3.31) séo
independentes das propriedades do solo e da cortina. Assim, todos 0s empuxos e 0s momentos
na cortina sdo proporcionais a altura de escavacdo, p e, portanto, tem-se o calculo de Mp

como:

M, =K, h/6 (3.39)
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h'= h/d

Figura 3.18 - Valores de &', variacdo de x’/h’ com h’

3.4 - PROGRAMA DE VERIFICACAO DE DIMENSIONAMENTO “FINE”

O programa FINE permite modelar e solucionar varios problemas de engenharia como
muros de gravidade, muros de gabides, estabilidade de taludes, analises de fundacdes rasas e
profundas, cortinas de contencdo entre outros. O ponto de partida do programa FINE consiste
na analise dos empuxos de terra. Este programa foi utilizado no presente trabalho para

verificagdo do dimensionamento da estrutura de contencéo analisada.
3.4.1 - TENSOES NO SOLO

A tensdo no solo é determinada em funcdo dos dados de entrada especificados pelo
usuério. Para determinacdo da tensdo normal em um ponto qualquer da camada de solo,

utiliza-se a seguinte formula:

O = zhﬂ/i (3.40)
Onde:
hi - espessura da camada i;

7: - peso especifico do solo da camada i.

41



Se a camada esta abaixo do nivel de agua, o peso especifico do solo submerso pode ser
definido de acordo com a op¢éo definida pelo usuario da seguinte forma:

Opcéo de subpressdo igual a 10 KN/ms:

7I: Vsat -10 (341)

Opcao de célculo a partir da porosidade:

y'=[1-n)(y, -10) (3.42)
Onde:

y' - peso especifico do solo submerso;
V< - Peso especifico do solo saturado;
7, - peso especifico do esqueleto de solo

n - porosidade do solo
A Figura 3.19 mostra os dados de entrada dos parametros a serem definidos pelo usuéario

para definicdo das camadas de solo que irdo compor o perfil de solo desejado.

Editsol x|

lassification——
B oo
sample= Soils
Wil
Riocks

MHame: |ﬂreia 1

Angle of internal friction P I 32,00 [°] OK + 11t
Cohesian c I 0.00 [kPa] oK + d

Active angle of friction By I—EIEIEI []

Passive angle of friction B, I—EIEIEI []

Bulk weight of soi v [ 20.89 [knjm?] X Cancel
o Lplift pressure 10 kM/m3= " Compute fram parosity

Bulk weight of satur, soil ., | 30,89 [kMfm3]
Potosity <0-1= il I 0,000 [-]
Uit wweight of skeleton e I 25.00| [kMimmz]

Figura 3.19 - Dados de entrada dos parametros para defini¢do das camadas de solo



3.4.2 - TIPOS DE EMPUXOS DE TERRA ASSUMIDOS PELO PROGRAMA
3.4.2.1 - EMPUXO ATIVO

Para desenvolver a pressao lateral a estrutura deve mover-se na mesma direcdo do
empuxo de terra atuante. A rotacdo minima requerida para que se desenvolva empuxo ativo é
de aproximadamente 2 mm/m para a altura da estrutura.

A magnitude do empuxo ativo depende do angulo de atrito entre o solo e a estrutura,

¢, 0 empuxo diminui quando se aumenta o &ngulo de atrito. Se a superficie atras da

contencdo for tratada para evitar a infiltracdo, o valor do angulo de atrito entre o solo e a

. . 1 . x
estrutura deve ser inferior a ¢ s§¢. Para superficies rugosas, esse valor ndo deve superar

& :%qﬁ, onde ¢ é o angulo de atrito do solo.

Para definicdo das formulas, as seguintes notac6es serdo utilizadas:

y - peso especifico do solo (KN/m3);

¢ - angulo de atrito do solo (°);

¢ - coesdo do solo (KPa);

a - angulo de inclinacdo da estrutura com relagéo ao eixo vertical (°);
S - inclinagéo do terrapleno (°);

¢, - angulo de atrito entre a estrutura e o solo (°);

v - coeficiente de Poisson;

o - tensdo normal (KPa).

O empuxo ativo é dado por:

o,=0,K,—2¢c{K, (3.43)

Onde o coeficiente de empuxo ativo € uma expressao analitica do método de Coulomb
para solos ndo coesivos, dada pela Equacdo 3.44. Entdo o angulo de inclinacédo do terrapleno

S néo deve superar o valor do &ngulo de atrito ¢ em qualquer camada atras da estrutura.

< - cos’(¢—a) (3.44)

cos’ acos(a + ¢1){1+\/ sen(¢ + ¢ Jsen(¢ — ) 2

cos(a + ¢, )cos(a — S3)
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Os componentes verticais e horizontais do empuxo ativo sdo fornecidos por:

o, =0, cos(a+d) (3.45)

ax

o, =o,sen(a+d¢,) (3.46)

az

O coeficiente de empuxo ativo assume a forma:

_ cos ¢cos cos(g; —a )L+ tan(-a)tan j)

e 1+sen(g+¢ —a—p) (3.47)
Kahc
"= oo ) (3.48)

Nota-se que para solos coesivos, devido a coesdo, o valor do empuxo ativo pode ficar
negativo tornando-se menor que a pressao minima de dimensionamento. Se isso ocorre, esse
valor é fixado como zero ou substituido pela pressdo minima de dimensionamento, que sera

definida mais adiante.

3.4.2.2 - EMPUXO NO REPOUSO

E 0 empuxo de terra atuante em uma estrutura indeslocavel. E considerado nos casos
onde é necessaria uma restricdo na deformacéo na superficie vertical do solo, ou quando a
estrutura é suficientemente rigida e ndo permite deformacdo ao ponto de desenvolver empuxo
ativo. Nesses casos € aconselhavel considerar uma possivel implementagcdo no empuxo ativo,
que é um valor entre 0 empuxo ativo e 0 empuxo no repouso. Este empuxo entra nos calculos
como a média ponderada de ambos 0s empuxos ou como empuxo ativo calculado com angulo

de atrito reduzido ¢,

red *

Solos coesivos requerem uma reducao na coeséo de:

L] 2 (3.49)
tang
O empuxo no repouso é dado por:
o, =0,K, (3.50)
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Onde K, pode ser obtido da Equacdo 3.2 de Jaky ou da seguinte expressédo da teoria

da elasticidade:

K =— (3.51)

A primeira formula para calcular K, (Equacdo 3.2) é usada na analise de solos

coesivos, e a segunda (Equacgédo 3.51) para solos ndo coesivos. A escolha do tipo de solo
durante a definicdo dos pardmetros nos dados de entrada influencia no célculo do empuxo no

repouso.
3.4.2.3 - EMPUXO PASSIVO

Para desenvolver a pressao lateral a estrutura deve mover-se em dire¢cdo oposta ao
empuxo de terra atuante. A rotacdo minima requerida para que se desenvolva empuxo passivo
é de aproximadamente 2 mm/m para a altura da estrutura.

A magnitude do empuxo passivo depende do angulo de atrito entre o solo e a estrutura,

@, 0 empuxo aumenta quando se aumenta o angulo de atrito. Se a superficie atras da

contencéo for tratada para evitar a infiltracdo, o valor do angulo de atrito entre o solo e a

L 1 - <
estrutura deve ser inferior a ¢ s§¢. Para superficies rugosas, esse valor ndo deve superar

@ = §¢ ,onde ¢ é o angulo de atrito do solo.

O empuxo passivo é dado pela seguinte equagéo:
o,=0,Ky+2c /Ky (3.52)

Sendo que o coeficiente K pode ser obtido pela equacéo 3.12 ou 3.16 e o coeficiente

w utilizado para reducdo do empuxo passivo em funcdo da necessidade do projetista.

Os componentes verticais e horizontais do empuxo passivo sdo fornecidos por:

O =0,C08(a+d) (3.53)

o =0,8en(a+d) (3.54)
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Para analise dos empuxos de terra, duas alternativas estdo disponiveis para reducédo
dos parametros do solo:

— Teoria classica: todos os coeficientes de seguranca sdo iguais a 1,0. Os parametros do
solo ndo sofrem reducdo. Os campos na caixa de didlogo do programa onde inserem
os coeficientes ficam desativados. Essa opcéo pode ser usada para analise do estado de
deformacéo de uma construcdo. Para verificagdo do dimensionamento realizado neste
trabalho foi utilizada essa opcao.

— Estados Limites: Possibilita a escolha dos coeficientes de acordo com as exigéncias
dos usuarios ou da norma. Essa op¢do permite inserir o valor necessario dos
coeficientes de seguranca do solo de fundacéo.

Selecionando-se o coeficiente de redugdo y, em um intervalo de 0,67 a 1,0, aumenta-

se 0 empuxo ativo e diminui o passivo, deste modo aumenta-se a seguranga da estrutura ou
limita-se suas deformacdes. Este coeficiente pode ser ainda multiplicado pelo coeficiente de
seguranca do angulo de atrito (yme). As analises com aumento do empuxo ativo e redugéo do

passivo requerem a reducdo da coeséo de ¢,

red !

obtido através da Equacéo 3.49.

3.4.3 - ESTRUTURAS DE ESTACAS PRANCHAS

O programa FINE permite, utilizando equacGes de equilibrio estatico, determinar o
comprimento de ficha no solo de um muro de contengdo (muros ancorados ou ndo, ambos
simplesmente apoiados ou com a extremidade fixa). O programa calcula as forgas internas
sobre a estrutura juntamente com as forgas desenvolvidas nas ancoragens, ndo calculando,
porém, os deslocamentos de campo. O carregamento aplicado na estrutura é assumido na
forma de empuxo passivo ou ativo, com possibilidade de suas redugdes.

As analises podem ser divididas em dois grupos:

— Anaélises de contencBes ndo ancorados (em balango), como € o caso das cortinas de
estacas prancha;
— Anaélises de contenc¢des ancoradas.

Uma cortina de estaca prancha € analisada considerando que o empuxo ativo atua atras
da estrutura e 0 empuxo passivo na frente desta.

Usando um processo de interacdo, 0 programa procura um ponto na cortina em que a
equacdo de equilibrio de momentos (Miombamento = Miesistente) S€ja Satisfeita. ApOs esse
procedimento, o programa procura a localizacdo de um ponto na extremidade (base) da
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estrutura no qual o equilibrio das forcas horizontais também seja satisfeito (analise do
comprimento da ficha). Desta forma é encontrado o comprimento total da estrutura. Este
procedimento difere-se dos métodos convencionais de calculo como o de Bowles (1968), pois
nestes métodos as condicdes de somatdrio de momentos e de forgas horizontais iguais a zero
séo atendidas simultaneamente.

O programa permite optar pela realizacdo de um dimensionamento considerando um
empuxo ativo com valor ndo inferior a 20% da tensdo vertical. Tal fato é considerado a favor
da seguranca de estruturas em solos coesivos em regides abaixo da superficie do terreno, onde
séo desenvolvidas trincas de tragdo ao calcular o empuxo ativo.

E possivel também acrescentar um coeficiente de reducdo do empuxo passivo com
valor menor ou igual a um, reduzindo assim, o valor do empuxo passivo desenvolvido na
frente da estrutura. Isto porque na maioria dos casos a deformagdo do muro nédo é suficiente
para mobilizar totalmente o empuxo passivo. Considera-se aproximadamente, que ao reduzir
o0 valor do empuxo em 2/3, a deformacao reduz a metade e ao reduzir a 1/2, a deformacéo
diminui para 20% do seu valor original.

Em relacdo a contengdo ancorada, esta é analisada como uma viga continua usando a
variante de deformacdo pelo método dos elementos finitos, de modo que a estrutura
simplesmente apoiada ou com a extremidade fixa seja satisfeita.

Para determinacdo do empuxo ativo, o programa pode considerar os parametros do
solo, sobrecargas, presenca de agua e geometria do terreno sem nenhuma redugdo ou entdo
um valor minimo para este, equivalente a 20% da tensé&o vertical, como no dimensionamento
das cortinas de estacas prancha.

Na andlise das conten¢des ancoradas, é determinado um ponto onde o empuxo total é
igual a zero. Abaixo deste ponto, 0os empuxos sdo calculados por meio de parametros de solo
informados como dados de entrada do programa, considerando-se o solo homogéneo e

desprezando-se a influéncia de sobrecargas, da presenca de agua e da geometria do terreno.

O ponto de valor zero é determinado pela Equagéo 3.55.

u="2 (3.55)

Onde:
u - distancia do nivel de escavacéo ao ponto de valor zero;

o, - empuxo de terra ao nivel da escavacao;
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K - coeficiente de empuxo total,

y - peso especifico do solo.

Caso o0 solo abaixo do nivel da escavagdo esteja submerso, o peso especifico do solo
natural é substituido pelo peso especifico do solo submerso. O coeficiente empuxo total é

encontrado pela seguinte formula:

K=kK, coss, —K,cosd, (3.56)
Onde:

k - coeficiente de reducdo do empuxo passivo;
Kp - coeficiente de empuxo passivo;
Ka - coeficiente de empuxo ativo;

d,, 0, - angulo de atrito entre o solo e a estrutura ativo e passivo, respectivamente.

A analise difere-se dependendo do tipo da estrutura, ancorada ou simplesmente
apoiada.

Em uma analise da estrutura ancorada (extremidade fixa), assume-se que o ponto onde
0 carregamento € nulo coincide com o ponto onde o momento também € nulo. A estrutura,
considerada uma viga, é dividida em duas partes, uma acima deste ponto (N) e outra abaixo
(Figura 3.20). A parte superior é analisada inicialmente em conjunto com as forcas de
ancoragem (F) e a reagdo (R) considerada no ponto. O comprimento da viga abaixo do ponto

(x) é determinado satisfazendo as condi¢6es de equilibrio.

h \ '
\ 1
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/- ’ P
b i - — F R q—'—

Figura 3.20 - Andlise de uma contencédo ancorada (extremidade fixa)

Para satisfazer o equilibrio das forcas cisalhantes o comprimento calculado de ficha é

acrescido de Ax, como mostra Figura 3.21.
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Figura 3.21 - Determinacgéo de Ax

No caso de estruturas simplesmente apoiadas (extremidade livre), 0 programa assume
gue o momento e as forcas cisalhantes sdo nulas na base desta estrutura. Inicialmente ele
localiza o ponto onde os empuxos se anulam e em seguida a localizacdo da parte inferior(x) a
este ponto, onde as condi¢cdes acima mencionadas sdo satisfeitas, como se pode observar na
Figura 3.22.

L e o] Mep
=

Figura 3.22 - Analises de contengdes simplesmente apoiadas (extremidade livre)

3.5 - ANALISE NUMERICA DA ESTRUTURA
3.5.1 - METODO DOS ELEMENTOS FINITOS (MEF)

Neste trabalho foi realizada uma analise mais completa utilizando o Método dos
Elementos Finitos, que envolve, além das equacdes de equilibrio, a deformabilidade dos
materiais envolvidos.
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O Método dos Elementos Finitos é uma das ferramentas numéricas mais utilizadas na

atualidade devido a sua capacidade de simular diferentes condicdes de geometria, de

carregamento e de contorno, além de poder incorporar diferentes modelos constitutivos e

outras complexidades que envolvem os problemas de engenharia.

Na resolucdo de um problema pelo Método de Elementos Finitos sdo envolvidas

algumas etapas, citando:

Discretizagdo do meio continuo — nesse processo, 0 meio continuo (corpo fisico,
estrutura ou sélido a ser analisado) € subdividido mediante linhas e superficies
imaginarias em um numero finito de elementos. Em uma analise bidimensional, estes
elementos podem ser triangulares ou quadrados, enquanto que no caso tridimensional
estes elementos podem ser tetraedros, prismas retangulares e hexaedros. Supde-se que
os elementos estdo conectados por um numero discreto de pontos, chamados de nos.
Selecdo do modelo de deslocamentos — é definido o campo de deslocamentos dentro
de cada elemento, em funcdo dos deslocamentos nodais em cada elemento.

Calculo da matriz de rigidez — a matriz de rigidez é composta pelos coeficientes das
equacbes de equilibrio, derivados a partir da geometria, propriedades ou leis
constitutivas adotadas em cada elemento. As forcas distribuidas atuantes no meio séo
convertidas em forcas nodais equivalentes, obtendo-se assim, uma relagcdo de
equilibrio entre a matriz de rigidez, o vetor de deslocamentos nodais, e 0 vetor de
forcas nodais. As matrizes de rigidez de cada elemento sdo associadas, formando
assim um sistema global.

Calculo das incognitas do problema — no caso de problemas lineares, o0s
deslocamentos sdo calculados de forma direta, usando técnicas algébricas como
método de Gauss. Para o caso de problemas ndo lineares, as solu¢Bes sdo obtidas por
uma seqliéncia de etapas, onde em cada etapa ocorre a modificacdo da matriz de
rigidez e/ou o vetor de forcas. A partir do campo de deslocamentos nodais obtém-se,
de maneira Unica, o estado de deformacdo em cada elemento. Estas deformacgoes
juntamente com as deformacdes inicias e as leis constitutivas de cada material

definirdo o estado de tensdo no elemento e no seu contorno.
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3.5.2 - PROGRAMA SIGMA/W

O programa SIGMA/W (GEO-SLOPE International, 2000) € um software grafico de
elementos finitos que opera sob a plataforma Windows e pode ser utilizado para executar
analises de tensdes e deformacOes de estruturas de terra. Sua formulacdo detalhada torna
possivel analisar problemas simples e altamente complexos, podendo-se executar desde uma
analise da deformacdo linear-elastica simples até uma analise nao-linear elastico-plastico de
tensdo efetiva. SIGMA/W tem a aplicagdo na analise de projetos de engenharia geotécnica,
civil e de mineracgao.

O SIGMA/W possui uma variedade de modelos constitutivos que relacionam a tensao
com a deformacdo, estes modelos vao desde o modelo linear eldstico até modelos elasto-
plasticos ndo lineares. As cargas podem ser aplicadas ou removidas em diferentes estagios de
andlise. Pode também calcular as mudancas na pressdo neutra originada pela mudanga no
estado das tensoes efetivas.

A aplicacdo mais comum deste programa consiste no célculo de deformactes
originadas pela construcdo de obras no solo como fundagdes, aterros, escavacgdes e tuneis,
podendo também resolver problemas de interacdo solo-estrutura incluindo elementos
estruturais em analises de tensdo bidimensionais planas. Estes elementos estruturais s@o
particularmente Uteis ao analisar casos como paredes de estaca-prancha.

Os elementos finitos da malha podem ser adicionados ou removidos da mesma para
simular o preenchimento de solo em determinado local ou sua escavagdo. O programa
SIGMA/W oferece a possibilidade de identificar ou ndo os elementos finitos em varios
estagios através do tempo. O programa SIGMA/W ¢é formulado para varios modelos

constitutivos de solos elastico e elastico-plastico.
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CAPITULO 4 - APRESENTA(;AO DA OBRA ANALISADA
4.1 - DESCRICAO DA OBRA

A obra analisada refere-se a implantacdo da avenida Leste-Oeste na cidade de
Goiania-GO. Trata-se de uma obra que envolve diversos processos construtivos dentre 0s

quais, escavacdes em grandes volumes ao longo de um trecho de 270 metros da Avenida

Republica do Libano e na intersecéo desta com a Avenida Independéncia (Figura 5.1).

Figura 4.1 - Localizacdo da obra no setor aeroporto na cidade de Goiania - GO (intersecdo

avenida independéncia com avenida Republica do Libano)
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Para execucao da escavacdo ao longo do trecho da Avenida Republica do Libano foi
utilizada como estrutura de contencdo, escoramentos do tipo perfil com pranchdes. Tal
escoramento consistiu na cravacdo de estacas metélicas de perfil do tipo “I”, distanciados de
60 centimetros, utilizando para isso um “Bate-Estacas”, como se verifica na Figura 4.2, e ap0s
0 processo de escavacdo, encaixou-se pranchas de madeira entre os perfis. Posteriormente
foram fixadas estroncas metalicas entre estacas opostas e construidas longarinas (vigas de
coroamento) e uma cortina armada que funcionam como elementos enrijecedores da estrutura.

Tais elementos podem ser observados nas Figuras 4.3 e 4.4 a seguir.

Figura 4.2 - Cravacéo das estacas metalicas com “Bate-Estacas”

53



Figura 4.3 - Elementos da estrutura de contencdo ap0s a instalacdo das estroncas

Figura 4.4 - Elementos da estrutura de contencdo ap0s a construcdo das paredes de concreto

De acordo com 0 projeto, 0 processo executivo da escavagdo foi definido para os
trechos sem e com travamento (estroncas). Para os trechos sem travamento, 0 processo
deveria ser realizado em cinco etapas:

1° - Cravacéo dos perfis metalicos;

2° - Corte de 37 cm na regido da alma dos perfis metélicos;

3° - Construcdo de uma viga de coroamento no topo dos perfis metalicos e execucao
dos drenos verticais;

4° - Escavacao do terreno e execugédo dos drenos horizontais;
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5° - Execucdo da cortina armada.

Para os trechos com travamento (estroncas), 0 processo consistiria nas seguintes
etapas:

1° - Cravacéo dos perfis metalicos;

2° - Corte de 37 cm na regido da alma dos perfis metalicos e escavacdo do terreno em
toda a extensdo da estronca para solda-la aos perfis metalicos;

3° - Solda das estroncas nos perfis metalicos;

4° - Construcdo de uma viga de coroamento no topo dos perfis metélicos e execugédo
dos drenos verticais;

5° - Escavacao do terreno e execucao dos drenos horizontais;

6° - Execucdo da cortina armada.

Os processos executivos da escavacdo pode ser observado nas Figuras 4.5 e 4.6.
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Figura 4.5 - Processo executivo da escavagdo sem travamento
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Figura 4.6 - Processo executivo da escavacdo com travamento

As dimensdes dos perfis metélicos foram definidas em funcdo do tipo de solo,

conforme analisado através do ensaio do tipo “SPT”, e da profundidade a ser atingida pela

escavacdo. A regido a ser escavada foi dividida em trechos de acordo com o comprimento da

estaca e do tipo de perfil a ser utilizado. Estes trechos podem ser observados na Figura 4.7. A

figura 4.8 apresenta um exemplo do detalhamento de um dos trechos da regiédo especificada.
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Figura 4.8 - Trecho “E” Definido em projeto com detalhamento do perfil a ser utilizado

As dimens@es dos perfis determinadas em projeto estdo apresentadas na Tabela 4.1 a

sequir.

Tabela 4.1 Dimensdes dos perfis Metalicos de acordo com o Trecho

Trecho Extensdo (m) Comprimento  Detalhe do
da Estaca (m) Perfil

A 65,70 4,00 W 200x22,50
B 23,40 8,00 W 200x22,50
C 23,40 12,00 W 250x44,80
D 8,40 12,00 W 310x52,00
E 86,50 12,00 W 360x51,00
F 7,90 12,00 W 360x51,00
G 10,20 12,00 W 250x44,80
H 45,00 12,00 W 200x22,50
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Apesar do projeto apresentar todo o processo correto de escavacao, especificamente no
trecho com travamento (estroncas), esta escavacao foi realizada apds a cravagdo das estacas
metalicas de maneira continua, ou seja, atingindo toda a profundidade previamente definida
em projeto como se pode verificar na Figura 4.9. Somente ap0s finalizar as escavagdes em

todo o trecho, fixou-se as estroncas e executou-se a viga de coroamento no topo dos perfis.

Figura 4.9 - Execucdo da escavacao

Para execucdo da cortina armada fixou-se a armadura nas estacas metalicas atraves de
conectores metalicos (formato em “L”) soldado na asa do perfil metalico, facilitando também
desta forma, a montagem das formas para posterior concretagem, conforme mostra a Figura
4.10.

Figura 4.10 - Paredes de Concreto (Montagem das formas e solda dos conectores metalicos)
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A cortina armada foi composta por barras de aco com didmetro de cinco milimetros,
espacamento de 20 cm, concreto com F de 20 MPa e recobrimento de trés centimetros. O

detalhamento da cortina pode ser verificado na Figura 4.11 a seguir.

CORTINA ARMADA — VISTA GENERICA — Sem escala

VIGA DE ESTRIBOS
COROAMENTO

I

MALHA DUPLA
#5.0mmC/20cm

PERFIL
METALICO

FcK = 20MPa — SLUMP 8 + 1
RECOBRIMENTO = 3cm

Figura 4.11 - Detalhamento da Cortina Armada

De acordo com os laudos de sondagens verificou-se uma variacdo da profundidade do
lencol freatico entre 1,50 e 7,75 metros em todo trecho escavado, como se pode observar no
Apéndice A, sendo executado um colchdo drenante (drenos “espinha de peixe”), para

posterior pavimentacdo. Nos trechos onde o lengol se encontrava a pouca profundidade, foi
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necessario realizar o bombeamento de agua. O afloramento do lencol freatico estad

apresentado na Figura 4.12.

Figura 4.12 - Afloramento do lencol freatico

Em alguns locais o acumulo de 4gua provocou a eroséo da base do talude, dificultando
assim o procedimento para colocacdo de pranchas de madeira e 0 desmoronamento parcial da

base deste, como mostra a Figura 4.13.

Figura 4.13 - Acumulo de agua do lencol e eroséo na base do talude
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4.2 - PERFIL GEOTECNICO DO TRECHO ESCAVADO

A partir de 11 sondagens (SPT-1 a SPT-3, SPT-8 a SPT-11, SPT-15 a SPT-17 e SPT-
22, apresentadas no Apéndice A) realizadas entre os dias 7 e 23 de janeiro de 2004, tracou-se
um perfil geotécnico representativo do lado direito do trecho escavado, como mostra a Figura
4.14.

Figura 4.14 - Localizag&o dos furos de sondagem na obra, no setor aeroporto em Goiénia

Neste perfil pode-se observar as descricdes de cada solo encontrado, bem como as
cotas correspondentes a cada camada e os valores de resisténcia a penetracdo (NSPT), como
se pode verificar na Figura 4.15.

Por meio do perfil geotécnico, pode-se verificar uma camada superficial de pedregulho
com até 2 m de espessura entre o0 SPT-15 e SPT-17. Observa-se também, a predominéancia de
uma camada de silte argiloso em faixas de espessuras variadas ao longo de todo o trecho
analisado, chegando a 15 m.

Entre o SPT-1 e SPT-2 verificou-se a existéncia de uma camada intermediaria de
argila escura de consisténcia mole a muito mole com espessuras variando de 5 a 7 m, situada
sobre camadas de silte argiloso e silte arenoso respectivamente. Entre o SPT-16 e SPT-22,
observou-se a predominancia de silte arenoso em toda a profundidade amostrada.

Verificou-se também, algumas lentes de areia numa faixa intermediaria com espessura
maxima de 1 m, localizadas entre o SPT-3 e SPT-11, encontrando também camadas mais

espessas deste mesmo material entre os SPT-15 e SPT-17.
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Figura 4.15 - Perfil geotécnico do trecho escavado
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CAPITULO 5 - INVESTIGACAO GEOTECNICA E ENSAIOS DE RESISTENCIA

Os ensaios geotécnicos foram divididos em ensaios de caracterizacdo, de adensamento

e de resisténcia ao cisalhamento dos solos, ambos realizados a partir de amostras deformadas

e indeformadas coletadas no local da obra monitorada.

Foram realizados ensaios de caracterizacdo para determinacdo das propriedades do

solo como granulometria, densidade real dos graos e limites de consisténcia. Com a finalidade

de determinar as propriedades mecénicas de resisténcia do solo estudado foram realizados

ensaios de cisalhamento direto, compressdo triaxial e o ensaio tipo SPT.

5.1- ENSAIO TIPO SPT

Os objetivos do ensaio tipo SPT (Standard Penetration Test ) mais freqlientes s&o:
Determinacdo da resisténcia das camadas, a cravacdo de um barrilete padrdo, nos
solos;

Determinacéo do perfil do terreno por meio de identificacdo dos solos e/ou rochas que
formam as camadas ou estratos na subsuperficie;

Determinacéo do nivel d’agua;

Determinagéo da cota de ocorréncia do embasamento rochoso;

Existéncia de matacdes nas camadas de solos;

Cubagem de jazidas de solos e rochas;

Coleta de amostras.

O equipamento padrdo para execucdo de sondagens a percussdo com circulacdo

d’agua compde-se principalmente das seguintes pecas:

Torre desmontavel, com quatro pernas de 5 m de comprimento, de tubo de aco;
Haste-guia (do peso batente), com 1” de didmetro interno e 4mm de espessura minima
de parede, com cerca de 1,12 m de comprimento;

Peso batente de 65 Kkg;

Amostrador padrdo bipartido longitudinalmente, tipo Raymond com 2” de diametro
externo e 1 3/8” de didmetro interno;

A execucdo dos servicos de sondagem a percussdo inicia-se pelo posicionamento da

torre (tripe) num ponto locado e nivelado em relacdo a um RN fixo e bem determinado no

terreno, ou num ponto pré-determinado num espelho d’agua.
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O processo de perfuracéo é iniciado através de trado ou cavadeira, até a profundidade
de 1,00 m. O material coletado através do trado ou da cavadeira deve ser identificado como
amostra inicial de trado e colocado em saco plastico apropriado.

O ensaio de penetracdo SPT ¢ iniciado, com a descida das hastes, por dentro do furo,
acopladas ao amostrador padrédo, que é posicionado no fundo do furo. A cabeca de bater ¢é
conectada no topo da haste, o peso batente sera apoiado sobre ela devendo ser anotada uma
eventual penetracdo do amostrador no terreno. O ensaio de penetracdo SPT — Standard
Penetration Test consiste na cravagdo dindmica de 45 cm do barrilete amostrador padréo tipo
Raymond, no solo.

O topo de um tubo de revestimento de 2 1/2”de didmetro é usado como nivel de
referéncia, e na haste de perfuracdo marca-se de forma visivel, um segmento de 0,45m,
dividido em trés segmentos iguais de 0,15 m cada um. O peso batente de 65 kg é levantado
por meio de cabo de aco e sarilho, até a altura de 0,75 m, marcada na haste guia do peso.
Deve-se observar que os eixos longitudinais do peso batente e a composicao de cravagdo do
amostrador, estejam rigorosamente coincidentes e verticalizados.

A queda do peso batente deve ser totalmente livre, por gravidade, para ser evitada
perda de energia de cravagdo por atrito, principalmente, quando for utilizado equipamento
mecanizado, o qual deve ser dotado de dispositivo disparador que garanta a queda totalmente
livre do peso.

Procede-se a cravagdo do amostrador, através da queda livre do peso de 65 kg a uma
altura de 0,75 m, anotando-se separadamente o numero de golpes necessarios para a cravagao
de cada segmento de 0,15 m.

De acordo como definido por Terzaghi-Peck (Soil Mechanics in Engineering
Practice), e normalizado pela NBR 6484, o indice de resisténcia a penetragdo, é a soma do
numero de golpes necessarios a cravagao no solo dos 0,30 m finais do amostrador.

Apols a realizacdo do ensaio de penetracdo o amostrador bipartido é retirado do
subsolo e aberto para coleta da amostra, tendo-se o cuidado de anotar uma possivel mudanca
de material, na amostra.

Apos a execucdo do primeiro ensaio SPT em terreno firme, a perfuragdo do subsolo é
prosseguida, através do uso de trado até que o mesmo se torne inoperante ou o nivel d’agua
(N.A) seja encontrado. A partir dai, a sondagem € realizada com a utilizacdo do processo de
perfuracdo por circulagdo d’agua, no qual, usa-se o trépano de lavagem como ferramenta para
escavacdo do subsolo. O material escavado pela acdo do trépano acoplado as hastes, é

removido por meio de circulacdo d’agua impulsionada pelo conjunto moto-bomba.
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A sondagem prossegue com a cravacdo dinamica do amostrador, isto €, realizacdo do
ensaio SPT, a cada metro, sendo utilizado como método de avanco da sondagem a circulacéo
d’agua por lavagem, entre duas penetra¢des sucessivas, portanto, para cada 0,45 m penetrados
no terreno, serdo lavados 0,55 m para se atingir a nova cota de penetracao.

O indice de resisténcia a penetracdo SPT, quando realizado de acordo a Norma NBR -
6484, apresenta valores, que ddo uma indicacdo bastante Util, para a determinacdo da

consisténcia nos estratos argilosos sondados, ou da compacidade nos estratos arenosos.

5.2- COLETA DE AMOSTRA

Em funcdo dos laudos de sondagens apresentados no Apéndice A, definiu-se trés
pocos para coleta de amostras deformadas e indeformadas ao longo do trecho a ser escavado
(Figura 5.1), cujas profundidades podem ser observadas na Tabela 5.1.

Tabela 5.1 - Profundidade dos Pogos

Poco Bloco Profundidade (m)

P1 1 1,10
1 2,00
P2
2 3,60
P3 1 3,00

As amostras foram retiradas através da escavacdo de pocos de 1 m de didmetro, de
onde se moldava blocos de formato cubico de 30 cm de lado (Figura 5.2). Ap6s a moldagem o
bloco foi parafinado e recoberto com tecido e juntamente com as amostras deformadas foram
transportadas para o laboratorio de mecénica dos solos da Universidade Federal de Goias
(Figura 5.3).
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Figura 5.1 - Localizagéo dos Pocgos de Coleta de Amostras
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Figura 5.2 - Pocos de coleta de amostra indeformada

Figura 5.3 - Amostras deformadas e indeformadas no laboratorio apds coleta

A cada avanc¢o equivalente a 50 cm de escavacédo, coletou-se amostras deformadas,
devidamente acondicionadas em sacos plasticos identificados, como tentativa de minimizar a

perda de umidade, para posterior determinacdo do perfil de umidade de cada pocgo.
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5.3 - ENSAIOS DE CARACTERIZACAO

Os ensaios de caracterizacdo consistem na determinacéo do peso especifico natural do

solo (7), da massa especifica dos gréos, da granulometria do solo e dos limites de

consisténcia (limite de liquidez e limite de plasticidade).

Na caracterizacdo destas amostras, os procedimentos de ensaio seguiram as normas da
Associacao Brasileira de Normas Técnicas - ABNT:

— NBR 6457/86 - Amostra do solo - Preparacdo para ensaio de compactacdo e ensaios
de caracterizacgéo;

— NBR 6508/84 - Determinacdo da massa especifica dos gréos de solos que passam na
peneira de 4,8 mm;

— NBR 7181/84 - Solo - Anélise granulométrica.

— NBR 6459/84 - Solo - Determinacéo do limite de liquidez;

— NBR 7180/84 - Solo - Determinacéo do limite de plasticidade;

Quanto a determinacdo dos limites de consisténcia do solo, estes se baseiam na
constatacao de que um solo argiloso apresenta-se com comportamento bem distinto conforme
0 seu teor de umidade. Quando muito Umido, ele se comporta como um liquido; quando perde

parte de sua agua, fica plastico; e quando mais seco, torna-se quebradico.

Os limites entre os estados liquido, plastico, semi-sélido e sélido dos solos de
granulacdo fina sdo denominados, conforme ja mencionado, respectivamente, limites de

liquidez, de plasticidade e de contracéo.

O limite de liquidez (W) ¢ definido como o teor de umidade do solo com o qual uma
ranhura nele feita requer 25 golpes para se fechar, no aparelho de Casagrande. O ensaio para
determinacdo do limite de liquidez do solo é padronizado pela ABNT (NBR - 6459). Com 0s
valores obtidos (numeros de golpes para fechar o sulco feito na amostra e as umidades
correspondentes) traca-se a linha de escoamento do material, a qual pode ser considerada uma

reta em escala semilog. Recomenda-se a determinacéo de pelo menos 5 pontos.

O limite de plasticidade (Wr)é definido e determinado como teor de umidade minimo
com o qual o solo pode ainda ser modelado em pequenos cilindros de 3 mm de didametro e 10
cm de comprimento, rolando-se o solo com a palma da méo, sem que estes se quebrem. O

procedimento é padronizado no Brasil pelo método NBR - 7180.
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Por sua vez, o indice de plasticidade define a zona em que o terreno se acha no estado
plastico e, por ser maximo para as argilas e nulo para areias, fornece um critério para avaliar 0
carter plastico de um solo. Assim, quanto maior o IP, tanto mais plastico serd o solo e maior
sera o seu teor de argila. O valor do indice de plasticidade pode ser obtido através da seguinte

formulacao:

IP=W_-W, (5.1)
Onde:
IP - indice de plasticidade;
W, - Limite de liquidez;
W5p - Limite de plasticidade.

5.4 - ENSAIO DE CISALHAMENTO DIRETO

O ensaio de cisalhamento direto foi desenvolvido basicamente para a determinagédo da
resisténcia ao corte de um corpo de prova de solo, de forma prismatica e secdo quadrada ou
circular e de pequena espessura. Este ensaio é geralmente drenado e € mais aplicado ao estudo
da resisténcia ao cisalhamento de solos granulares, ou quando se quer avaliar a resisténcia
entre contatos de diferentes materiais.

O ensaio de cisalhamento direto € executado utilizando-se de uma caixa de secao
quadrada para se obter, através da interpretagdo de uma envoltdria linear, os valores de angulo
de atrito interno do solo e do intercepto coesivo.

O equipamento para realizacdo do ensaio € composto por uma caixa bipartida dotada
de placas dentadas e perfuradas, pedras porosas de topo e base e “cap” para transmissdo de
carga, molde do corpo de prova (Figura 5.4), prensa equipada com motor e sistema de
transmissdo de carga (pendural) e para realizagdo das leituras, deve-se utilizar extensdmetros
mecanicos ou transdutores elétricos de deslocamento, anel de carga ou célula de carga
elétrica.

A caixa de cisalhamento deve ser instalada na prensa contendo o corpo de prova entre
as pedras porosas e placas dentadas, de tal maneira que este fique no meio, entre as partes
inferior e superior da caixa. Em seguida, coloca-se o pendural para aplicacdo da tensédo
vertical e ajusta-se 0 extensémetro vertical para dar inicio a fase de adensamento do ensaio

lento (drenado), por exemplo. Deve-se aplicar o carregamento (através de pesos) previamente
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definido e iniciar as leituras de deformacdo do corpo de prova. Quando as deformacGes se
estabilizarem é dado por concluida esta fase. O inicio do cisalhamento se dara ap0s 0s ajustes
do extensdmetro horizontal e do sensor (anel ou célula de carga) que ird medir a forga

cisalhante desenvolvida durante o ensaio.
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Figura 5.4 - Esquema do equipamento para o ensaio de Cisalhamento Direto Simples

Para determinacdo dos resultados do ensaio devem ser obtidos 0s seguintes itens:
— Deslocamento Horizontal (Iy);

— Variacdo de volume do corpo de prova;

Avi = IviA (52)

Sendo: lvi - deslocamento vertical, A - area do corpo de prova;

— Tensdo cisalhante:
=T/A (5.3)

— Forca cisalhante:

T, =Kl (5.4)

70



Sendo: lni - leitura do anel; K - constante do anel;

— Tensdo normal aplicada:

c=N/A (5.5)

Sendo: N - Carga normal.

Os resultados s@o apresentados em formas de curvas de desenvolvimento do ensaio
com os valores de 7i e ly;, de onde normalmente € tirado o valor maximo da tensao cisalhante.

Traca-se também, o gréfico de variacdo de volume A. em funcéo do deslocamento Iy;.

O ensaio deve ser repetido pelo menos em mais dois novos corpos de prova com

tensdes normais diferentes de forma a ajustar uma reta pelos pontos 7iX0 | interpretando-se
assim a envoltoria de resisténcia dos ensaios executados, a partir da qual sdo determinados 0s

valores do angulo de atrito interno e o intercepto coesivo.

5.5 - ENSAIO DE ADENSAMENTO

O ensaio de adensamento, também conhecido como ensaio de compressao
oedometrica, consiste na compressao de uma amostra de solo contido dentro de um molde que
impede qualquer deformacéo lateral. Utilizado para simular o comportamento de um solo
quando ele é submetido & compressdo pela a acdo de peso de novas camadas de solo,
construgdo de aterros ou outras cargas externas. E também utilizado para avaliar a
colapsibilidade do solo. Neste trabalho, tal ensaio foi realizado para analise de parametros de
compressibilidade obtidos do solo do trecho a ser escavado.

Entende-se por adensamento a deformacéo pléastica e a reducdo do indice de vazios de
uma massa de solo em funcgéo do tempo e da tensdo aplicada.

O ensaio é feito em estagios de tensdo aplicada em corpos de prova, geralmente
amostras indeformadas e saturadas, confinadas lateralmente com a consequente afericdo da
reducdo de sua altura. Desse ensaio sdo interpretados pardmetros fundamentais para o célculo
de recalques por adensamento.

O equipamento para execucdo do ensaio € composto por uma prensa devidamente
equipada com a célula de adensamento (oeddmetro), sendo necessaria também a utilizacdo de

um instrumento (extensémetro mecanico ou transdutor elétrico de deslocamento) para a
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realizacdo das medidas de deformacdes, um conjunto de jogos de pesos para transmissdo de
tensdo ao corpo de prova e um crondémetro para 0 acompanhamento dos tempos de leituras.

O corpo de prova, sem sofrer deformaces, deve ser talhado atraves do proprio molde
cilindrico usado na prensa e posteriormente instalado entre duas pedras porosas, no
oeddmetro, o qual deve estar cheio de agua para a saturagdo por 24 horas.

Para o procedimento do experimento deve-se aplicar uma determinada tensdo no corpo
de prova e realizar leituras no extensémetro nos instantes 15 e 30s, 1, 2, 4, 8, 15, 30 min etc,
até que haja estabilizacdo das deformacGes. Dobra-se a carga aplicada e procede-se como
descrito anteriormente.

Os resultados do ensaio sdo determinados em fungédo dos calculos dos seguintes itens

— Indice de vazios num instante qualquer:

e=—-1 (5.6)

Sendo:

h, = re) (5.7)

Onde:
e - indice de vazios; h - altura do corpo de prova em dado instante; hs - altura reduzida do
corpo de prova (altura de solidos); ho - altura inicial do corpo de prova; eo- indice de vazios
inicial.

— Tensdo Aplicada = Carga aplicada/Area do corpo de prova.

A apresentacdo dos resultados pode ser realizada através da Curva Deformacéo-
Tempo, e utilizando o método de Casagrande, marca-se os valores das deformacdes nas
ordenadas em escala aritmética e do logaritmo dos tempos nas abscissas, para cada estagio de
carga. O adensamento total (U=100%) ocorrera no ponto de intersecdo das tangentes a parte
central acentuada da curva. O adensamento nulo (U=0%) sera determinado escolhendo-se
dois instantes t e 4t em cima da curva. Obtém-se a diferenca entre suas ordenadas e este valor
é lancado verticalmente acima da ordenada correspondente a t. A leitura no eixo das
deformacdes serd o valor procurado. O adensamento 50% sera lido exatamente a meio
caminho entre U=100% e U=0%. O valor do tempo para os 50% de adensamento servira para
que o coeficiente de adensamento (cv) seja calculado através da Equacdo (5.8)
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C, :O,197Hd2 It (5.8)

Onde: Hd - metade da altura do corpo de prova.

Para obtencdo da pressdo de pré-adensamento foi adotado o método de Casagrande
que por um ponto de maior curvatura traca-se uma tangente a curva e um segmento de reta
horizontal. A bissetriz do angulo formado por essas duas linhas interceptard o prolongamento
do trecho reto num certo ponto, cujo valor lido nas abscissas é a pressao de pré-adensamento
do solo ensaiado.

Com os dados de ensaio de adensamento é possivel determinar o coeficiente de

compressibilidade @, e o coeficiente de variacdo volumétrica M. A determinagédo do &, é a
partir da curva de compressibilidade, tirando-se a variacdo do indice de vazios Ae para cada

incremento Ao’ (variagdo de tensio aplicada).
a, =Ae/Ac’ (5.9)
A partir do @, obtido para cada carregamento pode-se achar o My, com a expresséo:
m, =a,/(1+e) (5.10)
onde, para um dado estdgio de carregamento:
a, - coeficiente de compressao;
M, - coeficiente de variacdo volumétrica;
Ae - variacéo do indice de vazios;

Ao’ - variagdo de tens3o.

Com o coeficiente My é possivel obter o médulo oedométrico (Eqeq) para as condicdes

natural e saturada da amostra de solo, a partir da Equacéo (5.11)

Eoed = (511)

Da curva de compressibilidade, tira-se a inclinacdo do trecho virgem, e obtém-se o

indice de compressibilidade (C.) por meio da equacdo (5.12).
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c _&-e

log

o’ (5.12)

o

De forma anéloga ao indice de compressibilidade, o indice de expansédo C) ¢a
inclinacdo do trecho de recompressdo, obtido, preferencialmente, através de dois pontos
situados na diagonal da histerese formada por um ciclo de carregamento e descarregamento

em um ensaio de adensamento, conforme mostra a equacao (5.13).
3 e I_ e n

e O_u
log—
(o}

C (5.13)

Os parametros do modelo Camclay podem ser obtidos por meio do ensaio de
adensamento, sendo estes parametros lambda e kappa, calculados com as Equagdes (5.14) e

(5.15) a sequir.

Ce
ﬂ=23 (5.14)
k=23 (5.15)

5.6 - ENSAIO DE COMPRESSAO TRIAXIAL

Este ensaio é realizado utilizando-se corpos de provas cilindricos moldados a partir de
amostras indeformadas. O esquema do ensaio € mostrado na Figura 5.5. Para execucdo do
ensaio, o corpo de prova é colocado em uma cdmara de confinamento, com uma pedra porosa
na sua base e outra no seu topo. Em seguida coloca-se uma membrana impermeavel
envolvendo a amostra presa por anéis de borracha e conecta-se o corpo de prova no topo e na
base para permitir a drenagem. Coloca-se entdo, a camara de material resistente e
transparente. O interior da cAmara é preenchido com agua cuja fungdo é aplicar a tensdo
confinante (o).

Durante o ensaio sdo aplicados carregamentos axiais, medindo-se em intervalos de
tempo, o acréscimo de tensdo que esta atuando e a deformacdo vertical do corpo de prova.

Esta deformacdo dividida pela altura da amostra fornece a deformacéao vertical especifica. A
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ruptura é obtida com o, e os circulos de Mohr s&o tragados com os pares (o., 65) obtidos no

ensaio e em seguida a envoltoria de Coulomb, conforme mostrado na Figura 5.6.

Figura 5.5 - Aparelho de Compressao Triaxial (Souza Pinto, 2000)

(a) (b) (c)
Figura 5.6 - (a) Aplicacdo da tenséo principal o1 e da tenséo de confinamento o3; (b) corpo de
prova rompido; (c) Circulos de Mohr e envoltoria de Coulomb

A forca que é aplicada ao corpo de prova pelo pistdo, dividida pela sec¢éo transversal
do corpo de prova e somada a o, corresponde a tensdo axial o,. A pressdo neutra desenvolvida
na agua intersticial do corpo de prova é medida utilizando-se um aparelho capaz de medir
pressdes na agua sem exigir variacdes de volume d’agua intersticial da amostra.

Existem trés maneiras de se realizar o ensaio triaxial:

a) Ensaio N@o Adensado e N&o Drenado (UU — Unconsolidated Undrained) ou ensaio
rapido (Q de quick): Este ensaio é recomendado quando se deseja obter a resisténcia néo-
drenada da amostra. Neste ensaio 0 corpo de prova é submetido a tensdo confinante (c,) e

depois ao carregamento axial, sem se permitir a drenagem da agua intersticial. O teor de
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umidade permanece constante e no caso da amostra estar saturada, ndo ocorre variagdo de
volume. Este ensaio demora cerca de 1 a 2 horas.

b) Ensaio Adensado Ndo Drenado (CU — Consolidated Undrained) ou ensaio rapido
pré-adensado (R): este ensaio é o que melhor representa as condi¢des do solo para a anélise a
tensdes totais (ndo-drenada). Neste ensaio é aplicada a tensdo confinante (c;) e deixa-se
dissipar a pressdo neutra correspondente, adensando o corpo de prova com o, por cerca de um
dia. Na sequéncia aplica-se o carregamento axial o, e rompe-se sem drenagem. Este ensaio
fornece a resisténcia ndo drenada em funcdo da tensdo de adensamento. Quando colocada
uma barra sobre as iniciais CU, significa que o ensaio é feito com medidas de pressbes

neutras (CU ). Se as pressbes neutras forem medidas, ter-se-a a resisténcia em termos de
tensOes efetivas, sendo por essa razdo bastante empregado por permitir determinar a
envoltdria de resisténcia em termos de tensdo efetiva em cerca de dois dias;

c) Ensaio Adensado Drenado (CD - Consolidated Drained), também chamado
impropriamente de ensaio lento (S - slow), devido a condicdo de ser um ensaio muito lento,
no caso das argila (cerca de duas semanas): Neste ensaio € permitida em todas as fase, a
drenagem do corpo de prova. E aplicada a tensdo confinante (c.) e espera-se que a amostra
adense, ou seja, que a pressao neutra (u) se dissipe. Aumenta-se, entdo, a tensdo axial, de
maneira a expulsar a agua sob pressdo, ocorrendo a dissipacdo total das pressdes neutras
durante todo o ensaio, ou seja, mantendo-se nulas durante todo o ensaio, de maneira que as

pressdes totais medidas sejam iguais as efetivas.
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CAPITULO 6 - RESULTADOS

Apresentam-se neste capitulo os resultados obtidos nos ensaios realizados para a
analise da obra, as medi¢des de deslocamentos realizadas em campo e também os resultados
encontrados por meio do programa numérico de elementos finitos SIGMA/W (GEO-SLOPE
2002) e do programa numérico para verificacdo de dimensionamento “FINE”.

A partir dos ensaios realizados e das medi¢cdes em campo, realizou-se uma retroanalise
utilizando o modelo elasto-plastico de Mohr-Coulomb de elementos finitos, visando obter
numericamente o comportamento real medido em campo.

Para analisar os resultados, selecionou-se trés secOes representativas das quatorze
monitoradas ao longo do trecho escavado, sendo cada se¢cdo composta por uma estaca e a sua
imediatamente oposta (direita e esquerda do trecho). As se¢Oes selecionadas correspondem as
estacas 251/291, 478/626 e 718/795, prdximas as sondagens SP-15, SP-09 e SP-02,

respectivamente, cuja localizacao pode ser verificada nas Figuras 4.14 e 4.15.

6.1 - DESLOCAMENTOS

6.1.1 - DESLOCAMENTOS HORIZONTAIS

Os deslocamentos horizontais foram medidos através de marcos superficiais
transversais a secdo de escavacdo. Fixou-se previamente a distancia entre 0s marcos e com 0
auxilio de uma trena metalica, media-se tal distancia (com precisdo de 1 mm), até o marco de
referéncia com posicao variavel em funcdo da existéncia de edificacdes nas proximidades,
monitorando em cada se¢do cerca de dez metros paralelos a escavacdo, como se pode verificar

na figura 6.1.

Worivel 19 1a 13 13 13 13 varidvel
1 1 1 1 1 1

/ Estocas \

|

Figura 6.1. Distancia entre marcos superficiais para monitoramento dos deslocamentos

horizontais.
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A Tabela 6.1 apresenta os valores de deslocamentos horizontais maximos medidos e sua

estaca correspondente.

Tabela 6.1 - Deslocamentos horizontais méaximos medidos

Estaca Deslocamento
L Horizontal ()
Direita (mm)
251 10
478 21
718 27

Estaca Deslocamento
Horizontal ()
Esquerda (mm)
291 11
626 21
795 11

Escavacao S/H
(m) (%)
4,70 0,23
6,20 0,34
3,00 0,90

Pode-se observar que a relacdo entre o méximo deslocamento horizontal e a

profundidade da escavacao (6/H), apresentou um valor méximo de 0,90 % na obra analisada,

devido as trincas que ocorreram neste trecho durante a construcdo; as outras secOes

apresentaram um valor entre 0,20% e 0,30%. De acordo com a tabela 2.1, 0 maximo valor

dessa relacdo foi de 0,15% para solos residuais e saproliticos de gnaisse, granito e Xistos.

As Figuras 6.2 e 6.3 apresentam graficos com os deslocamentos horizontais e suas

respectivas velocidades, medidas nos marcos localizados no topo das estacas metélicas,

durante os nove dias iniciais da escavacao, equivalentes as estacas das secOes selecionadas

situadas a direita e a esquerda do trecho escavado, respectivamente.

Deslocamento Horizontal das Estacas

w
S

-X-251
—+-478

mm
jocamento, (mm).,
5 & 8 B

Deslocamento

&

o

Tempo (dias)

(@)

Velocidade de deslocamento horizontal

[

+—0

[N)

Velociadade (mm/dia)
e

Va

-X-251
—+-478
—-0-718

S

/+\+—+

0 0—oO
0 1

\ t— ?

K %

X X\X X
O——=0 T

3 4 5 6 7 8 9

Tempo (dias)

(b)

10

Figura 6.2 - Valores de: (a) Deslocamentos horizontais; (b) Velocidade, medidos em nove

dias (Estacas lado direito)

Pode-se verificar que a variacao da distancia entre os marcos superficiais foi maior nos

marcos mais proximos a area escavada, resultando no aparecimento de trincas nos

revestimentos asfalticos das vias paralelas a escava¢do como se pode observar na Figura 6.4.
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Deslocamento Horizontal das Estacas Velocidade de deslocamento horizontal
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Figura 6.3 - Valores de: (a) Deslocamentos horizontais; (b) Velocidade, medidos em nove

dias (Estacas lado esquerdo)

Figura 6.4 - Trincas nos revestimentos asfalticos das vias paralelas a escavacao

Os deslocamentos registrados durante a fase de escavacdo apresentam um valor
maximo um de 27 mm para uma profundidade de escavacdo aproximada de 3,0 m
correspondente a secdo 718/795, sendo verificado neste local um solo argilo-siltoso
extremamente mole.

Tal deslocamento representa um valor excessivo, possivelmente ocasionado por um
processo construtivo inadequado para este tipo de solo, que consistiu na escavacao realizada

de forma completa para posterior fixacdo das estroncas.
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6.1.2 - DESLOCAMENTOS VERTICAIS

O monitoramento dos deslocamentos verticais foi feito através de nivelamento
topografico. A Tabela 6.2 contém os valores maximos de deslocamentos verticais medidos em

cada estaca das secOes anteriormente selecionadas.

Tabela 6.2 - Deslocamentos verticais maximos medidos

Estaca Deslocamento Estaca Deslocamento  Profundidade
Direitg | Vertical (mm) Esquerda Vertical (mm) (m)

251 1 291 3 4.70

478 0 626 3 6.40

718 0 795 -8 3,00

Os deslocamentos verticais observados foram minimos devido a auséncia de cargas
nas estacas durante a medicdo destes, sendo possivelmente originados por variagdes térmicas

ou pelo trafego de equipamentos pesados.
6.2 - ENSAIOS DE CARACTERIZACAO DO SOLO

Foram realizados ensaios de caracterizacdo como granulometria, limites de
consisténcia e densidade real dos grdos nas amostras coletadas, visando classificar os

materiais a serem utilizados nos ensaios de cisalhamento e nas analises numéricas.
6.2.1 - DETERMINACAO DA MASSA ESPECIFICA DOS GRAOS

O ensaio para determinacdo da massa especifica dos gréos foi realizado de acordo com
a norma Brasileira NBR 6508 (ABNT, 1984). Os resultados do ensaio estdo apresentados na

Tabela 6.3.

Tabela 6.3 - Massa especifica dos graos

Profundidade da

Segdo Amostra (m) 5 (g/em’)
Est. 251/291 3,00 2,697
2,00 2,822
Est. 478/626
3,60 2,816
Est. 718/795 1,10 2,626
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6.2.2 - DETERMINACAO DAS CURVAS GRANULOMETRICAS DO MATERIAL

Através da curva granulométrica pode-se entender muitos problemas de engenharia,
isso porque o tamanho das particulas condiciona algumas propriedades geotécnicas, como
permeabilidade, propriedades de compactacéo, entre outras.

Para a realizacdo dos ensaios de andlise granulométrica, foi utilizada a metodologia
apresentada na norma brasileira NBR 6457 (ABNT, 1986). Para a determinacdo da
distribuicdo do material fino foi executado o ensaio de granulometria das particulas finas pelo
metodo de sedimentacdo com defloculante oferecendo o complemento da curva
granulométrica obtida com o peneiramento.

A Figura 6.5 apresenta curva granulométrica da amostra equivalente a secdo Est.
718/795 segundo a classificacdo granulométrica da Norma brasileira NBR 6502 (ABNT,
1993c).

Curva Granulométrica
Argila Silte AreiaFina | Areia Média | Areia Grossa | Pedregulho
100 *> +
2
§ 9 f /V
S g f //
o
S o0t /
60
50 e _4’/
/‘_"H/O—O—k
40 /4—/*
30
20
10
0
0,001 0,01 0,1 1 10
Diametro (mm)

Figura 6.5 - Curva granulométrica
6.2.3 - PERFIL DE UMIDADE DO SOLO
Para verificar a variagdo da umidade em funcdo da profundidade é necesséria a
determinacdo do perfil de umidade. O perfil de umidade de cada segéo escavada foi obtido

através da coleta de amostras de solo retiradas a cada 0,5 m de escavacao dos poc¢os de coletas

das amostras. Tal perfil pode ser observado na Figura 6.6.
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Perfil de Umidade
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Figura 6.6 - Perfil de umidade do solo para as se¢des analisadas

6.2.4 - LIMITES DE CONSISTENCIA

Os limites de consisténcia correspondem aos limites entre os estados liquido, plastico
e semi-sélido dos solos de granulacdo fina. S&o0 denominados limites de liquidez, plasticidade
e contragéo.

O ensaio para determinacdo do limite de liquidez foi realizado de acordo com as
recomendacdes da ABNT (NBR 6459). A Figura 6.7 a seguir mostra os resultados dos ensaios
da amostra equivalente a se¢do Est. 718/795 para determinacdo dos limites de liquidez através
dos ensaios realizados no aparelho de Casagrande.

LIMITE DE LIQUIDEZ

100 -

[ J
o~

\

Numero de Golpes
=
o

20 25 30 35 40
Teor de Umidade (%)

Figura 6.7 - Ensaio de consisténcia (Limite de liquidez)
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O ensaio para obtencdo do Limite de Plasticidade foi realizado de acordo com a NBR -
7180. A Tabela 6.4 a seguir apresenta os resultados dos ensaios e o indice de plasticidade,

conforme ja definido anteriormente.

Tabela 6.4 - Resultados dos ensaios de consisténcia e indice de plasticidade

Profundidade Limite de Liquidez Limite de Plasticidade indice de Plasticidade

Secao
¢ (m) (W) (Wp) (IP)
Est. 251/291
4,7 m) 3,00 39 21 18
Est. 478/626 2,00 31 22 9
(6,4m)
3,60 46 31 15
Est. 718/795 1.10 33 1 12

Bm)

Analisando os resultados, verifica-se que o solo apresenta um baixo indice de
plasticidade, demonstrando um solo pouco plastico, comportamento esperado para um solo
com predominancia de material arenoso, conforme verificado nas Curvas Granulometricas.

A Tabela 6.5 apresenta um resumo da classificacdo das se¢des analisadas.

Tabela 6.5 - Classificacdo das se¢Oes analisadas

Profundidade Pedregulho

3 1 0, i 0 i 0, ifi 3
Secédo (m) %) Areia (%)  Silte (%) @ Argila (%) Classificacdo
Est. 251/291 3,00 0,76 51,32 9,34 38,57 SC
2,00 11,17 67,60 10,21 11,02 SC
Est. 478/626
3,60 0,09 24,14 34,17 41,60 ML
Est. 718/795 1,10 2,77 53,56 24,44 19,22 SC

6.3 - RESULTADOS DOS ENSAIOS DE CISALHAMENTO DIRETO

O ensaio de cisalhamento direto consistiu na moldagem de um copo de prova
quadrado de 5 cm x 5 cm de area e 2 cm de altura aproximadamente. Este corpo de prova foi
submetido a uma tensdo normal e feitas leituras de deformacéo vertical até o final do processo
de adensamento (aproximadamente 12 horas). Apds o adensamento foi aplicada uma forca
horizontal cisalhante e feitas leituras de resisténcia ao cisalhamento do solo, até um
deslocamento méaximo de 10 mm com velocidade de 0,042 mm/min. Deste procedimento

obteve-se a tensdo cisalhante maxima para a tensdo normal aplicada, determinado assim um
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ponto da envoltoria de Mohr-Coulomb. Para a determinacdo completa da envoltoria
determinou-se um total de trés pontos para cada amostra.

Este ensaio foi baseado na literatura de mecéanica dos solos e na norma americana
ASTM D3080/79 e permitiu determinar os parametros de resisténcia (coeséo e angulo de
atrito) a partir da envoltéria de resisténcia de Mohr-Coulomb. Para isso plotou-se 0s
resultados de tensdo normal e tensdo cisalhante maxima para cada ponto do ensaio de
cisalhamento direto, e tragou-se a reta de regressdo linear dos trés pontos, determinando-se
assim, os parametros de coeséo (c) e angulo de atrito (¢), como mostrado nas Figuras 6.8 e

6.9. A Tabela 6.6 apresenta o resumo dos parametros obtidos neste ensaio.

Tensao Cisalhante vs Deslocamento Horizontal
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Figura 6.8 - Curvas Tenséo versus Deslocamento; Amostra se¢do 718/795

Tensao cisalhante vs Tensao normal
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Figura 6.9 - Envoltoria Tensdo Cisalhante versus Tensdao Normal; Amostra se¢do 718/795
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Tabela 6.6 - Resultados do Ensaio de Cisalhamento

Secédo Profundidade (m) D (°) c (kPa)
Est. 251/291 3,00 35 0
Est. 478/626 3,60 21 0
Est. 718/795 1,10 17 0

Para realizacdo do ensaio foi imposta uma velocidade tal que houvesse 25% de
deslocamento a cada hora. Apds a moldagem e instalacdo do corpo de prova na prensa, foi
aplicada a tensdo normal (on) e permitido o adensamento prévio do corpo. Depois disso, 0
corpo foi cisalhado. Para ambos 0s ensaios, na amostra saturada, previu-se a utilizacdo de
tensdes normais de 50, 80 e 200 kPa para o pogo P1, 50, 75 e 100 kPa para o poco P2 e 50,
125 e 200 kPa para o pogo P3.

De acordo com a Tabela 6.6 podem-se observar valores elevados de angulos de atrito,
que podem ser justificados pela existéncia de concre¢des nas amostras ensaiadas em uma
caixa de cisalhamento de 5 cm x 5 cm e também devido ao ressecamento, ocorrido em funcéo
do ensaio ndo ter sido realizado imediatamente apés a coleta destas amostras.

E importante ressaltar que os valores de coesdo foram nulos devido ao fato destas
serem obtidas por regressdo linear, apresentando assim valores pequenos, porém negativos.
Ajustou-se entdo a reta, para que a mesma passasse pela origem.

Camapum et al (2005) relata que a influéncia da presenga de agregados no plano de
cisalhamento resulta em aumento do angulo de atrito medido. Araki (1997) e Guimarées
(2002) mostraram que o re-umedecimento do solo apos perda de umidade provoca elevacéo
dos pardmetros de resisténcia. Guimardes (2002) mostrou também que, atuando de forma
isolada ou em conjunto, trés fatores sao capazes de gerarem o aumento do angulo de atrito e

fazerem variar a coesdo do solo, sendo eles a suc¢éo, a cimentagéo e o colapso estrutural.

6.4 - RESULTADO DO ENSAIO DE COMPRESSAO TRIAXIAL

Neste trabalho realizou-se o ensaio de compressao triaxial do tipo Adensado Drenado
(CD - Consolidated Drained). Neste ensaio foi permitida em todas as fases, a drenagem do
corpo de prova. Aplicou-se a tensdo confinante (o3) e esperou-se o adensamento da amostra.
Em seguida, aumentou-se a tensdo axial, expulsando assim a agua sob pressdo, ocorrendo

entdo, a dissipacao total das pressdes neutras durante todo o ensaio, até a ruptura.
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O ensaio foi realizado com trés corpos de provas retirados da amostra indeformada
relativa a secdo Est. 478/626 a uma profundidade de 3,6 metros, com tensdes confinantes (o3)
iguais a 98, 196 e 392 KPa, a uma velocidade de 0,0140 mm/min. As Figuras 6.10, 6.11, 6.12
e 6.13, apresentam os graficos Tensdo Desvio versus Deformacdo Axial, Variagdo Especifica
de Volume versus Deformacdo Axial, Circulo de Mohr e Trajetoria de Tensdes,

respectivamente.
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Figura 6.10 - Tenséo Desvio versus Deformagéo Axial
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Figura 6.11 - Variacdo Especifica de Volume versus Deformacédo Axial
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Figura 6.13 - Trajetoria de Tensdes Efetivas e Envoltorias de Ruptura (pico e residual)

Dos resultados obtidos foi tracada a envoltdria de ruptura de Mohr-Coulomb para as
trés tensdes confinantes no espago p x . O valor do angulo de atrito de pico foi de 31° com
uma coesdo de 1,20 kPa, ja o angulo de atrito residual apresentou um valor de 26° e uma
coesdo de 7,25 kPa.

6.5 - ENSAIO DE ADENSAMENTO
Para realizacdo deste ensaio, retirou-se amostras indeformadas relativas a secao Est.

478/626, a uma profundidade de dois metros e moldou-se em um anel de aco cujas paredes

eram previamente lubrificadas, evitando assim o atrito entre as paredes do anel e o corpo de
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prova. O ensaio foi realizado na condi¢do inundada da amostra e aplicou-se cargas segundo
estagios definidos pela norma (ABNT - MB 3336/1990).

As leituras das deformagdes foram realizadas para cada estagio de carregamento em
intervalos de tempo também normatizados, como apresenta a Figura 6.14 para a carga de 100
KPa. Neste carregamento o coeficiente de adensamento obtido pelo método de Taylor, foi de
3,00 cm?/min coeficiente este muito elevado para representar o comportamento tipico de uma

argila.

Tensao: 100 KPa
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Figura 6.14 - Curva de altura do corpo de prova, em funcdo da raiz quadrada do tempo, para

calculo do coeficiente de adensamento, pelo méetodo de Taylor

A utilizacdo de pedras porosas garantiu a saida da dgua, permitindo o adensamento da
amostra. Sucessivamente, depois de terminada a observacdo do adensamento em um estagio,
realizou-se a aplicacdo de outros carregamentos, atingindo uma carga maxima de 300 kPa.
Obteve-se assim, pares de valores de tensdo vertical aplicada e indice de vazios, como se pode
observar no gréafico da Figura 6.15.

Considerou-se como estavel o carregamento de cada estagio, quando a diferenca entre
a Ultima e a pendltima leitura era inferior a 5% da diferenca entre a ultima e a primeira. A
Tabela 6.7 apresenta o resumo dos principais valores dos parametros obtidos no ensaio de

adensamento.
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Figura 6.15 - Tens#o vertical aplicada versus indice de vazios

Tabela 6.7 - Parametros do ensaio de adensamento
Secdo € inicial € final S iniciat (%0) G'pa (KPa) C C.
Est. 478/626 1,05 0,80 15,04 52 0,039 0,336

Obs.: e - indice de vazios; S; - Saturacéo ; ¢y, - Tenséo de pre-adensamento; C; - indice de recompresséo e C, —
Indice de Compresséo

O resultado do ensaio permitiu avaliar as tensdes de pré-adensamento com a reducao
do volume e acréscimo de tensdo horizontal. Alem disso a tensdo de pré-adensamento de 52
kPa estd muito proxima da tensdo in-situ que é de 16,5*3,3 = 54,45 kPa, caracterizando um

comportamento normalmente adensado no trecho da reta virgem.

6.6 - RETROANALISE NUMERICA

Foi analisada numericamente a interacdo do sistema de contencdo composto de perfis
metalicos tipo I, para as trés se¢des escolhidas. O modelo numérico consistiu em uma analise
em deformacdo plana com simetria vertical, discretizando-se assim, a malha apenas do lado
esquerdo da escavacgdo (Figura 6.16). Considerou-se também que a estrutura de contencdo
estd ligada intimamente ao solo, ndo apresentando deslocamento relativo entre os dois
materiais. Para tal analise foi utilizado o programa de elementos finitos SIGMA/W e adotou-
se 0 modelo constitutivo Elasto-plastico de Mohr-Coulomb para o solo.

Inicialmente definiu-se uma malha de elementos finitos com dimensdo de 40 m
(horizontal) por 27 m (vertical) com elementos quadrados de 0,5 m cada um, totalizando 4220

elementos (80 x 54). A estrutura de contencdo (perfis metalicos) foi modelada por elementos
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de viga lineares em um total de 24 elementos (12 metros de estaca), como mostra a Figura

6.16. Os parametros dos perfis metalicos estdo resumidos na Tabela 6.8.
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Figura 6.16 - Malha de elementos finitos da secdo Est. 478/626 com duas camadas de

solo e perfil metélico

Tabela 6.8 - Resumo dos parametros do sistema de suporte (Perfis metélicos tipo 1)

para cada secao

. . 4 Momento
Secdes Profundmiade de Perfil Tipo | Comprimento  Massa E (MPa) Area Inéroia
Escavacdo (m) (m) (Kg/m) (cm?) (cm?)
Est. 251/291 4,70 W 200 x 22,5 8 22,50 2,00E+5 29,00 2029
Est. 478/626 6,40 W 250 x 44,8 12 44,80 2,00E+5 57,60 7158
Est. 718/795 3,00 W 360 x 51,0 12 51,00 2,00E+5 64,80 14222

Aplicou-se em seguida as tensdes iniciais, considerando o Ky do terreno, instalou-se
posteriormente o suporte e finalmente fez-se a escavacdo. A Tabela 6.9 apresenta um resumo
dos parametros iniciais de deformacéo e resisténcia medidos e estimados para as diferentes
camadas de solo envolvidas nas trés secOes analisadas (Est. 251/291, Est. 478/626 e Est.
718/795) que serviram como dados de entrada para a analise através do programa ja
mencionado.

Para realizacdo da retroandlise, apds a definicdo dos dados de entrada iniciais

(parametros do solo, da escavacdo e da estrutura), processou-se o0 programa, obtendo-se
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valores de deslocamentos horizontais dentre outros resultados, em funcdo dos valores
inicialmente definidos.

Tabela 6.9 - Resumo dos parametros iniciais de deformacéo e resisténcia do solo

PARAMETROS MEDIDOS ESTIMADOS
Segao Espessurada Profundidade @ c

Camada  ~oada(m) Escavada(m) () (kpa) v(kN/m3) E(MPa) v
Est. 251/291 1 12,00 4,70 35 0 1615 1210 0,3

1 4 16,1 12,1
Est. 478/626 00 4,00 % 0 6,15 10 | 03
2 11,00 21 0 2089 3927 03
1 1,00 21 0 2089 3927 03
Est. 718/795 2 7,00 11,00 17 0 2050 352 03
3 4,00 21 0 2089 3927 03

Comparou-se os deslocamentos obtidos com os deslocamentos medidos em campo. Se
os resultados obtidos diferiam-se dos valores medidos, ajustava-se 0 modulo de elasticidade
do solo, realizando-se um novo processamento, até a obtencdo de valores proximos aos
medidos em campo. Apos satisfeita esta condigdo, verificou-se se o valor do modulo ajustado
apresentava um valor muito distante do valor inicial. Se sim, adotava-se novamente o mddulo
inicial, realizava-se ajustes nos angulos de atrito e ap0s um novo processamento comparava-
se os resultados obtidos com os medidos.

Repetia-se 0 procedimento acima descrito até a obtencdo de resultados de
deslocamentos horizontais proximos aos medidos, procurando um ajuste equilibrado entre os
parametros da retroanalise (modulo de elasticidade e angulo de atrito). Apds satisfazer tais
condicdes, considerou-se a retroanalise finalizada. A Figura 6.17 apresenta um fluxograma
das etapas mencionadas.

Este procedimento foi realizado para as trés secOes analisadas obtendo-se os
deslocamentos para os diferentes marcos superficiais do monitoramento. A Figura 6.18
apresenta os deslocamentos numéricos obtidos pelo programa SIGMA/W e os deslocamentos
medidos em campo para as trés secdes analisadas.

Pode-se verificar por meio da Figura 6.18, que na se¢do Est. 251/291 os valores dos
deslocamentos numéricos e dos deslocamentos monitorados em campo apresentaram valores
semelhantes em todos os pontos paralelos a escavacdo. Ja as secOes Est. 478/626 e Est.
718/795 apresentaram uma dispersdo entre os valores de deslocamentos numéricos e

monitorados entre as distancias de 2 a 6 metros paralelos & escavacdo. Porém, nos pontos
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proximos a 10 metros de distancia da escavacéo, tanto os deslocamentos monitorados, quanto

0S numéricos eram praticamente nulos.

Parametros do solo
'Ym Ei,Vr Cl ¢i

\ 4

Geometria da
Escavacao/Parametros
da Estrutura
h, e, ficha/ Eg, Is, A,

\ 4

Processamento
d SIGMA (MEF)

4[ or = ¢i = A ]

Figura 6.17 - Fluxograma das etapas da retroandlise do programa SIGMA/W
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Pode-se observar na Figura 6.19 um exemplo das deformacgdes da malha e as zonas de

plastificacdo (regido amarela) apds a finalizacdo da retroandlise para a secao Est. 478/626.
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Figura 6.19 - Malha deformada pela escavacao e zonas de plastificacdo da secao Est. 478/626

Por meio da Figura 6.19 pode-se observar que a regido em amarelo que indica a zona
de plastificagdo apresentou um formato semelhante a cunha de ruptura definida por Coulomb.
Tal plastificacdo péde ser confirmada pelo aparecimento de trincas registrado em campo. Em
relacdo a malha deformada, verifica-se também na Figura 6.19, que esta apresentou
deslocamentos ascendentes na extremidade da escavagdo. Este fato pode ser justificado

devido ao programa considerar a estrutura intimamente ligada ao solo.

A Tabela 6.10 a seguir apresenta um resumo dos valores de modulo de elasticidade (E)

e angulo de atrito (¢) iniciais e ajustados apos retroanalise para a trés secOes verificadas.

De acordo com a Tabela 6.10, pode-se observar uma diferenca entre os valores de
angulos de atrito iniciais e ajustados mediante a retroanalise, referentes a camada 2 da se¢édo
478/626 e a camada 1 e 3 da se¢do 718/795.
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Tabela 6.10 - Resumo dos parametros finais de deformacéo e resisténcia do Solo

x Espessurada Profundidade Iniciais Ajustados
Secéo Camada
Camada (m) Escavada (m) o
E (MPa) $(°) E (MPa) Q)

Est. 251/291 1 12,00 4,70 12,10 35 50 31

1 4,00 12,10 35 50 31
Est. 478/626 4,00

2 11,00 39,27 21 100 32

1 1,00 39,27 21 100 32
Est. 718/795 2 7,00 11,00 3,52 17 10 20

3 4,00 39,27 21 100 32

Essa variacdo entre valores de angulos de atrito pode ser justificada devido aos
problemas observados no ensaio de cisalhamento direto (falta do controle total de saturacéo,
presenca de algumas concrecdes e corpo de prova pequeno - 5 x 5cm). Porém, ao comparar 0s
valores de angulo de atrito ajustados com os obtidos no ensaio de compressao triaxial do tipo
Adensado Drenado (CD - Consolidated Drained) para a amostra coletada na secdo 478/626 a
3,6 metros de profundidade (adngulo de atrito de pico de 31° com uma coesdo de 1,20 Kpa),
p6de-se verificar uma grande proximidade entre esses valores.

Os valores ajustados dos parametros de deformagdo (modulo de elasticidade) das
camadas analisadas apresentaram grande discrepancia em relacdo aos valores iniciais
adotados, necessitando assim de uma maior atencdo para estimativa destes, como por exemplo
realizacdo de ensaios em laboratério (Compressdo simples com medida do Mdédulo de
Elasticidade) ou ensaios em campo (Ensaio Pressiométrico).

6.7 - VERIFICACAO DO DIMENSIONAMENTO

Para verificagdo do dimensionamento, utilizou-se como ferramenta numérica o
programa “FINE” ja descrito anteriormente. Para analisar os resultados, selecionou-se trés
secOes representativas das quatorze monitoradas ao longo do trecho escavado, sendo cada
secdo composta por uma estaca e a sua imediatamente oposta (direita e esquerda do trecho).
As secdes selecionadas correspondem as estacas 251/291, 478/626 e 718/795, proximas as

sondagens SP-15, SP-09 e SP-02, respectivamente, que podem ser verificadas no Apéndice A.
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A analise foi feita considerando-se as se¢Oes simétricas e os dados de entrada do

programa “FINE” das se¢des estdo apresentados na Tabela 6.11.

Tabela 6.11 - Dados de entrada do programa “FINE”

Secio Quantidade de g)) c v (KN/m3) Espessurada | Profundidade
¢ Camadas (KPa) Camada (m) | Escavada (m)
Est. 251/291 1 35 0 16,15 12,00 4,70
1 35 0 16,15 4,00
Est. 478/626 6,40
2 21 0 20,89 11,00
1 21 0 20,89 1,00
Est. 718/795 2 17 0 20,50 7,00 3,00
3 21 0 20,89 4,00

Para a secdo equivalente as estacas 251/291, verificou-se em fungdo do laudo de
sondagem relativo ao furo de numero 15 (Figura A.16), a predominancia de apenas uma
camada. A escavacdo nesta secdo atingiu a profundidade de 4,70 metros conforme mostra a
Figura 6.20.

/ Estaca
4.70 m /O/

7 12.00 m
Escavagio A/

Figura 6.20 - Esquema da sec¢do 251/291

Na secdo equivalente as estacas 478/626, verificou-se em funcdo do laudo de
sondagem relativo ao furo de numero 09 (Figura A.10), a predominancia de duas camadas. A
escavacgdo nesta secdo atingiu a profundidade de 6,40 metros, como se pode observar na
Figura.6.21.
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Figura 6.21 - Esquema da secdo 478/626

Para a secdo equivalente as estacas 718/795, verificou-se em funcdo do laudo de
sondagem relativo ao furo de nimero 02 (Figura A.3), a predominancia de trés camadas.
Nesta secdo a escavacao atingiu a profundidade de trés metros, como se pode analisar na
Figura 6.22.
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Figura 6.22 - Esquema da secdo 718/795

A Tabela 6.12 apresenta os valores de ficha e comprimento total resultantes do
processamento feito através do programa “FINE” e os valores reais da obra.

Pode-se observar por meio da Tabela 6.12 que ao utilizar os resultados do ensaio de
cisalhamento como dados de entrada no programa “FINE”, todas as sec¢Oes analisadas

apresentaram um valor de ficha necessaria maior que o valor real utilizado na obra.
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Tabela 6.12 - Valores de ficha e comprimento resultantes programa “FINE”

Ficha Necessaria Comprimento Comprimento

Secdes Extremidade (m) (m) Total (m) Ficha Real (m) Total Real (m)
Est. 251/291  Ancorada no topo 3,47 8,17 3,30 8,00
Est. 478/626 = Ancorada no topo 9,47 15,89 5,58 12,00
Est. 718/795 Sem ancoragem 12,09 15,09 9,00 12,00

Apos realizar a retroanalise numérica atraves do programa de elementos finitos
SIGMA/W, obteve-se outros valores de angulo de atrito (o) e coesdo (c). Tais valores
apresentam-se resumidos na Tabela 6.13.

Com os novos dados obtidos com a retroanalise por meio do programa SIGMA/W,
realizou-se um novo processamento do programa “FINE” e obteve-se valores de angulo de

atrito (o) e coesdo (c) conforme se apresenta na Tabela 6.13.

Tabela 6.13 - Dados de entrada do programa “FINE” resultantes do programa SIGMA/W

Seciio Camada ((g c Espessurada | Profundidade
¢ (KPa) v (KN/m3)  Camada (m) | Escavada (m)
Est. 251/291 1 31 0 16,15 12,00 4,70
1 31 0 16,15 4,00
Est. 478/626 6,40
2 32 0 20,89 11,00
1 32 0 20,89 1,00
Est. 718/795 2 20 0 20,50 7,00 3,00
3 32 0 20,89 4,00

Tabela 6.14 - Valores de ficha e comprimento resultantes programa “FINE” com dados
obtidos através do programa SIGMA/W

Ficha Necessaria ~ Comprimento Comprimento

Secles Extremidade (m) Ficha Real (m)

(m) Total (m) Total Real (m)
Est. 251/291 = Ancorada no topo 3,22 7,92 3,30 8,00
Est. 478/626  Ancorada no topo 5,01 11,43 5,60 12,00
Est. 718/795 Sem ancoragem 8,33 11,33 9,00 12,00

De acordo com os dados apresentados na Tabela 6.14, pode-se observar que todos 0s
valores de ficha necessaria obtidos através do programa “FINE” neste novo processamento
sd0 menores que os valores reais, apresentando valores de fichas calculados muito proximos

aos valores empregados na obra.
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7 - CONCLUSOES E RECOMENDAGOES PARA PESQUISAS FUTURAS

7.1 - CONCLUSOES

O presente trabalho estudou a interacdo solo-estrutura de contencdo em um caso
pratico da cidade de Goiania, determinando-se parametros de deformabilidade do solo através
de uma retroanalise utilizando um programa numérico de elementos finitos. Verificou-se
também, o dimensionamento dessa estrutura.

Para andlise da interacdo solo-estrutura de contencdo estudada, foram utilizadas em
campo, técnicas simples de monitoramento de deslocamentos em superficie, de baixo custo e
possiveis de serem executadas simultaneamente ao processo construtivo.

O perfil estudado era composto predominantemente de um solo arenoso com indice de
plasticidade baixo e umidade entre 20 e 30% devido & proximidade do NA.

Contudo, o perfil ndo foi caracterizado como um maci¢co homogéneo, com a presenca
de camadas constituidas de materiais distintos, confirmadas também nos laudos de sondagem
e conforme constatados em conhecimentos praticos e em estudos realizados nas demais
regides da cidade de Goiania.

Foi observada uma dispersao dos resultados dos ensaios de cisalhamento direto para
uma mesma amostra, ndo permitindo encontrar-se uma envoltdria de resisténcia Unica.

Tal fato pode ter acontecido devido a redugdo de umidade das amostras entre o tempo
de amostragem e a realizagdo dos ensaios, além da presenca de concre¢es em alguns corpos
de prova.

Esta dispersdo pode ter sido agravada também devido ao fato do ensaio de
cisalhamento direto permitir apenas uma inundacdo, 0 que ndo garante a saturacdo completa,
como atingido nos ensaios de compressao triaxial com contrapressao.

E importante ressaltar que o ensaio de cisalhamento direto, uma das formas mais
antigas e simples de determinacdo de parametros de resisténcia, apresenta além do
inconveniente acima mencionado, o fado de que o solo é forgado a romper em um plano ao
longo da caixa de cisalhamento, ndo rompendo ao longo do plano de maior fraqueza da
estrutura da amostra e que a distribuicdo da resisténcia cisalhante ndo € uniforme devido a
concentracdes de tensdo em faixas do plano de ruptura.

Os resultados dos ensaios de cisalhamento apresentaram uma coeséo nula que pode ser
justificado pela presenca predominante de um material granular siltoso e do fato que o ensaio

foi realizado na condi¢do inundada, ndo havendo assim uma contribuicdo significativa da
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succdo matricial.

Os ensaios de compressdo triaxial apresentaram uma envoltdria mais definida devido a
possibilidade desse ensaio garantir uma completa saturagéo dos corpos de prova, e sendo um
ensaio CD, permitiu obter-se parametros efetivos. Este ensaio apresentou dispersdo linear
praticamente nula, com coeficiente de correlacdo acima de 0,99. Isto pode ser atribuido a
reconhecida superioridade dos ensaios triaxiais sobre os de cisalhamento direto,
especialmente para solos com maior teor de finos.

A partir de dados de deslocamentos da estrutura de conten¢do, monitorados durante o
processo construtivo, foi possivel retroanalisar os parametros médios de deformabilidade e
resisténcia do solo. Este estudo de interacdo solo-estrutura foi realizado para as trés segdes
escolhidas, onde foi possivel verificar os parametros para cada camada de solo envolvida.

Os deslocamentos horizontais foram medidos através de marcos superficiais
transversais a secdo de escavacdo, monitorando em torno de dez metros a partir do inicio
desta escavacdo, devido as limitacdes geradas pelas construcdes existentes. Porém, através da
retroanalise numérica verificou-se que os efeitos dos deslocamentos ocasionados pela
escavacdo a uma distancia proxima a 10 metros eram minimos, apresentando valores
inferiores a 1,6 mm de deslocamentos nesses pontos.

Ao analisar os deslocamentos medidos, verificou-se um comportamento elastico
durante os nove dias iniciais de escavacdo e elasto-plastico em seguida, confirmado pelo
aparecimento de trincas.

Com esta separacdo de comportamentos, pode-se observar uma evolucdo dos
deslocamentos com o tempo para as trés secdes escolhidas, e, ao plotar um grafico destes
deslocamentos em funcdo de suas velocidades de ocorréncia, observou-se uma estabilizacdo
dos mesmos. E importante plotar os resultados de deslocamento junto com os de velocidade
para ter uma idéia do tempo de estabilizacdo dos mesmos.

Confirmou-se que a intensidade dos movimentos laterais depende da seqléncia de
escavacdo e instalacdo da estrutura de contencdo, ou seja, da forma que esta se desenvolve.

Comparando os resultados do angulo de atrito obtidos na retroanalise numérica por
meio do programa SIGMA/W com os obtidos nos ensaios de cisalhamento direto, pode se
observar uma diferenca entre seus valores, 0 que pode ser justificado devido aos problemas
observados no ensaio (falta do controle de saturacdo, presenca de algumas concrecdes e corpo
de prova pequeno (5 x 5cm), em funcéo do solo analisado.

Por outro lado, os valores obtidos da retroanalise ficaram muito proximos aos valores

resultantes do ensaio de compressao triaxial CD, o que nos da uma maior confiabilidade da
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retroanalise devido ao fato deste ensaio de compresséao triaxial CD ser de maior preciséo e
controle, se comparado com o ensaio de cisalhamento direto.

E importante ressaltar que todas as analises numéricas foram realizadas sem
considerar a parede de concreto armado, j& que esta foi construida somente no final de toda a
execucdo da obra e principalmente depois do monitoramento.

Uma deficiéncia verificada no programa SIGMA/W utilizado para retroandlise, refere-
se a estimativa dos deslocamentos verticais, 0s quais ndo corresponderam ao comportamento
de campo monitorado, apresentando deslocamentos elevados e com sentidos ascendentes. Tal
fato pode ser explicado devido ao programa considerar a estrutura perfeitamente ligada ao
solo, sem permitir separacéo entre eles.

Para verificacdo do dimensionamento foi utilizado o programa FINE. Esta ferramenta
numeérica pode considerar coeficientes de seguranca em funcdo de cada tipo de solo. O
programa utilizado demonstrou-se muito confiavel quando se utiliza dados de entrada obtidos
em ensaios precisos. Durante a verificacdo, obteve-se resultados de comprimentos de ficha
proximos aos empregados na estrutura de contencdo analisada, considerando-se de acordo
com este programa, que esta nao foi superdimensionada.

Conclui-se também, que anélises que consideram parametros de deformabilidade do
solo-estrutura, apesar de mais complexas, apresentam resultados mais reais, resultando

consequentemente em obras mais econémicas.

7.2 - RECOMENDAGCOES PARA PESQUISAS FUTURAS

Recomenda-se para futuras pesquisas, a realizacdo ensaios de extensdo triaxial, pois o
processo de escavagdo (desconfinamento do solo) é corretamente simulado.

Trabalhos de monitoramento devem ser executados atraves da utilizacdo de marcos
referenciais, localizados a maior distancia possivel dos pontos de monitoramento. Tal fato ndo
foi realizado neste trabalho devido as limitacdo das construcbes vizinhas e pelo tempo
disponivel para monitoramento, que foi apenas durante a execucao da obra.

Como continuagdo desta pesquisa seria importante realizar analises acopladas, fluxo-
tensdo deformacdo, para considerar os efeitos do empuxo da agua e drenagem no fundo das
escavacoes.

Outra sugestdo seria a implementacdo de elementos de interface solo-estrutura que
permitam desenvolver o deslocamento relativo entre eles, melhorando assim a previsdo dos

deslocamentos verticais.
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APENDICE

A - RELATORIO DE SONDAGEM DO TRECHO ANALISADO

Figura A.1 - Localizacdo dos furos de sondagem
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Figura A.2 - Relatorio de sondagem referente ao SP 01
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Figura A.3 - Relatério de sondagem referente ao SP 02

108



Figura A.4 - Relatorio de sondagem referente ao SP 03
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Figura A.5 - Relatdrio de sondagem referente ao SP 04
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Figura A.6 - Relatorio de sondagem referente ao SP 05
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Figura A.7 - Relatério de sondagem referente ao SP 06
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Figura A.8 - Relatdrio de sondagem referente ao SP 07
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Figura A.9 - Relatério de sondagem referente ao SP 08
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Figura A.10 - Relatério de sondagem referente ao SP 09
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Figura A.11 - Relatério de sondagem referente ao SP 10
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Figura A.12 - Relatério de sondagem referente ao SP 11
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Figura A.13 - Relatorio de sondagem referente ao SP 12
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Figura A.14 - Relatério de sondagem referente ao SP 13
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Figura A.15 - Relatorio de sondagem referente ao SP 14
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Figura A.16 - Relatério de sondagem referente ao SP 15
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Figura A.17 - Relatério de sondagem referente ao SP 16
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Figura A.18 - Relatério de sondagem referente ao SP 17
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Figura A.19 - Relatério de sondagem referente ao SP 18
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Figura A.20 - Relatério de sondagem referente ao SP 19

125



Figura A.21 - Relatério de sondagem referente ao SP 20
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Figura A.22 - Relatorio de sondagem referente ao SP 21
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Figura A.23 - Relatorio de sondagem referente ao SP 22
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