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RESUMO

Este trabalho aborda o comportamento de escavacbes esco-
radas atraves de diferentes métodos.

0 Capitulo 2 contém uma revisdao bibliografica de metodos
expeditos e de equilibrio-limite para analise de estabilidade de
escavagoes e do Metodo dos Elementos Finitos. No item referente
aos metodos de equilibrio-l1imite introduziu-se, adicionalmente,
uma proposicdo para calculo do fator de seguranca de escavacoes
levando-se em conta o efeito estabilizante das estroncas atraves
do Metodo de Bishop Simplificado.

0 CapTtulo 3 contem um estudo parameétrico utilizando - se
0 Metodo de Bishop Simplificado (equilibrio-limite), bem como uma
comparagao dos fatores de seguranca fornecidos por este método e
os obtidos através de proposicoes de Terzaghi e Tschebotarioff (me
todos expeditos).

No Capitulo 4 faz-se um estudo paramétrico de escavacoes
escoradas pelo Metodo dos Elementos Finitos, utilizando-se o mo-
delo elastico linear, e também comparacdes dos fatores de segqu-
ranga a ruptura global obtidos com base neste metodo e pelo Méto
do de Bishop Simplificado.

No Capitulo 5 faz-se a simulacao do comportamento da es-
cavacao de um trecho do Metro do Rio de Janeiro pelo Método dos
Elementos Finitos, utilizando-se o modelo elastico nao linear.
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ABSTRACT

This work examines the behavior of strutted excavations
by means of different methods.

Chapter 2 presents a review of the methods available for
the stability analysis of excévations; the methods fall into |
three main cathegories, namely (a) simple {or "empirical")
methods, (b} Timit-equilibrium methods and (é) the Finite Element
Method. In the section on Timit-equi]ibrium methods, a proposal
to account for the strut loads (which improve the stability) in
the evaluation of the'factor of safety of strutted excavations
is put forward. | |

Chapter 3 contains a parametric study of the stability
of strutted exCaVations by the B{shoﬁ's Simplified Method. A
compafison between the factor of safefy calculated by this method
andthdse computed according fo Tschebotarioff and Terzaghi
(empirical methods) is also included. |

Chapter 4 contains a parametric study of strutted
excavations by the Finite Element Method in which a linear elastic
model was used. A comparative study between the factor of safety
against the overall (baéal) failure by the FEM and by‘the Bishop's
Simpltified Method is included. |

Chapter 5 presents the analysis of an excavation for
the Rio de Janeiro Subway by the Finite Element Method. The
analysis used a non-linear elastic model.



RARE

INDICE

1. INTRODUGAO

2. REVISAO DE METODOS DE ANELISE DE ESTABILIDADE DE VALAS
2.

2.

2.

2.

3.

3.
.3'

1.

3.

4.

1.
2.

METODOS EXPEDITOS

2.2.1, Proposicoes de Terzaghi
2.1,2. Proposicoes de Tschebotarioff
2.1,3, Proposicoes de Bjerrum e Eide

2.1.4., Discussao de outros autores

. METODOS DE EQUILIBRIO LIMITE

2.2.1. Métodos de "Corpo Rigido"
2.2.2, Metodos de Fatias

2.2.3. Comentarios

PROPOSICAO PARA CALCULO DO Fs LEVANDO EM CONTA AS

ESTRONCAS

METODO DOS ELEMENTOS FINITOS
2.4.1. Principios do Metodo

2.4.2. Formulacdao do Metodo

2.4.3, Solucao para Analise nao linear

2.4.4. Modelos

2.4.5, Simulacao da Escavacao

ESTUDO PARAMETRICOPOR.EQUILTBRIO LIMITE

INTRODUCKO

DESCRICAOC DA ESCAVAGAO E PARAMETROS TESTADOS

10
10
13
18

19

24
24
25
26
27
30

57

57
57



AARNN

3.3. RESULTADGS

3.3.1, An@lises nao-drenadas
Influéncia dos parametros testados
3.3.2. Analises drenadas

Influencia dos parametros testados

3.4, DISCUSSAD DOS RESULTADOS

4. ESTUDO PARAMETRICO PELO METODO DOS ELEMENTOS FINITOS
4.1, INTRODUGAOQ
4.2. DESCRICAO DA ESCAVAGAO E PARAMETROS TESTADOS
4.3. RESULTADOS

Influéncia dos parametros testados

4.4, COMPARACAO ENTRE O Fs CALCULADO PELO METODO D0S
ELEMENTOS FINITOS E PELO METODO DE BISHOP SIMPLI-
FICADO

4.4,1, Calculo do F, pelo MEF

4.4.2. Resultados

5. ESTUDO DE UM CASO - METRG/RJ
5.1. INTRODUCAOQ
5.2. DESCRICAO DA ESCAVACAO E PARAMETROS UTILIZADOS
5.3. RESULTADOS
5.3.1. Perfil homogéneo

5.3.2. Perfil heterogéneo

5,4, DISCUSSAOD DOS RESULTADOS

6. CONCLUSDES

BIBLIOGRAFIA

58
58
59

62

62

63

78

78
78

80
81

85

85
86

114
114
114

117
117

118

119

139

142



CAPITULO 1

INTRODUGRO

A ocorrencia cada vez mais frequente de escavacgoes pro-
fundas em areas densamente construidas tem despertado um grande
interesse sobre o comportamento das mesmas, especialmente seus
efeitos em.construgﬁes vizinhas,

No estudo do comportamento das escavacoes faz-se, geral-
mente de forma separada, uma avaliacdo (a) de esforgos e deforma
¢Ges nas condicbes de trabalho e (b) da seguranca a ruptura (pro
funda). Na avaliacao dos esforcos e deformacoes nas condigcoes de
trabalho s3ao usados algumas teorias ciassicas de empuxo de terra
modificadas pela experiéncfﬁ (medicoes)}, enquanto na avaliacao
da seguranga a ruptura sao geralmente usados metodos de equili-
brio-limite ou variantes mais simples. A analise do problema em
separadu, como descrito acima, Nao Ccorresponde, hnaturaimente, a
realidade. 0 ideal seria avaliar, para as condigoes de trabalho,
o estado de tensaco-deformagao nos elementos estruturais de esco-
ramento e no maci¢o, o que atenderia ac item {(a) acima, e ava-
Tiar que distancia - ou seguranca - esta situagao estaria da si-
tuacao de ruptura geral do solo. Este tipo de analise so se tor-
nou possivel, porem, com o advento de metodos numéricos podero-
sos como o Metodo dos Elementos Finitos,

Neste trabalho se fez a utilizacao do Metodo dos Elemen-
tos Finitos na analise de escavagoes suportadas por paredes dia-
fragma e estroncas, procurando conhecer as potencialidades do me
todo, alem de se fazer uma comparacao com outros metodos no que
diz respeito a avalia¢ao da seguranca a ruptura,

Esta tese contem, inicialmente {Capitulo 2), uma revisio
de metodos ditos expeditos de avaliagao de seguranga a ruptura
profunda (baseados em teorias de capacidade de carga), metodos de
equilibrio-limite e do Metodo dos Elementos Finitos. Em seguida
(Capitulo 3), & feito um estudo parametrico com o Método de Bishop



Simplificado {equilihrio-limite), levando-se em conta o efeito
estabilizador das estfoncas. Estes resultados sao comparados com
os fornecidos por metodos expeditos; No capitulo seguinte (Capi-
tulo 4), tenta-se.atraves de uma analise parametrica (e155tica1i
near) pelo Metodo dos Elementos Finitos, examinar a influencia da
rigidez do escoramento e do estado de tensoes inicial do solo nas
deformacoes e tensdes despertadas com a abertura de uma vala es-
corada, alem de se abordar o eféito da simulagao da escavagao em
uma ou mais etapas, Este capitulo contem, ainda, uma ~comparagao
das avaliacOes de seguranca feitas com os diferentes metodos. O
objetivo desta comparacao e situar os metodos expeditos e de e-
quilibrio-limite, bastante mais usados na pratica, em relacdao ao
Metodo dos Elementos Finitos. Um penultimo capitulo {Capitulo 5)
contem uma analise pelo Metodo dos Elementos Finitos da escava-
cao de um trecho do Metro -RJ na Tijuca (lote 23).



CAPITULO 2

REVISAO DE METODOS DE ANELISE DE ESTABILIDADE DE VALAS

2.1. METODOS EXPEDITOS

0 problema da estabilidade de fundo de uma escavacdao foi
tratado na literatura por Terzaghi (1943}, Terzaghi e Peck
(1948), Tschebotarioff (TQSlj e mais tarde por Bjerrun e Eide
(1956). Todos abordam a questao da estabi1idade em eScavagBes cu
jo escoramento nao esta sujeito a deslocamentos horizontais.
Ainda, nao sao consideradas mudangas que podem ocorrer com o tem
po. na resistencia ao cisalhamento do solo. Trata-se, portanto,
de uma analise a curto prazo, valida para escévagﬁes temporarias.

0 processo de uma escavagao comeca pela retirada da mas-
sa de solo e dgua, causando uma reducdo da tensio total nas fron
teiras. Assim, o sole vizinho atua como uma sobrecarga lateral
no nivel da escavagdo, tendendo a causar um levantamento de fun-
do da vala. Da mesma forma, o solo ao longo da parede tende a se
mover para dentro da vala. 0 mecanismo se torna mais complexo
quando a escavacio & executada abaixo do nivel d'agua devido 3
movimentos adicionais causados pelo rebaixamento do lencol frea-
tico. Lida-se, portanto, com um problema de estabilidade, cuja
solucao envolve consideragdes quanto a direcao do movimento e 3
extensao da zona de ruptura (Bjerrum e Eide, 1956).

2.1.1. Proposigoes de Terzaghi

Terzaghi (1943) considera uma massa de solo ao longo da
escavagao exercendo uma pressdao vertical, num plano horizontal
passando pelo fundo da vata. Utilizando-se da teoria de capacida
de de carga do solo, Terzaghi considera que a sobfecarga age co-
mo uma sapata continua de base rugosa; ja que o escoramento evi-
ta o deslocamento Tateral do soTo acima do nivel da éscavagao.



Para solos arenosos (ver Figura 2.1), o fator de seguran
ca a ruptura de fundo depende apenas do angulo de atrito do so-
lo. A largura (B) da faixa de solo que contribui com a pressao
vertical na profundidade do fundo da vala, € arbitraria e seu va
ior & dado por

H (2.1)
onde n, = tgz(450 - %%) . tg ¢, no caso da pressao ativa de ter-
ra que atua na parede ter direcao horizontal. A expressao do fa-
tor de segurancga €

FS = 2 Nan, (2.2)
onde Nw,é'o fator de capacidade de carga que depende apenas do an
gulo de atrito, deduzida através da teoria da capacidade de car-

ga e considerando a resistencia Pa tg¢ ao longo da superficie po
tencial de ruptura (Figura 2.1).

Em argilas sob condigoes nao-drenadas (Figura 2.2), a ca
pacidade de carga (qf) e calculada pe]ds métodos usuais e, no ca
so de uma escavagao de grande comprimento com relacao a sua lar-
gura (problema de deformégﬁo p]ana), e¢ determinada por

9. = 5,75, (2.3)
Ao calcular a pressao vertical (pv) atuante num plano horizontal
no nivel da escavacgao, Terzaghi considera uma largura arbitraria
(81) que vai depender da geomettia da escavacao e da profundida-
de do extrato firme. Considerando que o solo @ wuniforme abaixo
do nivel de escavagao, o pesd da faixa de solo sera dado por

S

u
Py = YHB, - HS, = B.H (v - g%) (2.4)

0 fator de seguranga sera fornecido pela razao entre a capacida-
de de carga e a pressao vertical, ou seja,

3 5,7 Su



o peso especifico do solo

1)

onde ¥y

u € a resistencia nao drenada do deposito e
=0,7B, se B/0,7B > 1; ou

[ws)
1

[w~)
I}

D se D/0,7B < 1

Quando a escavacao atingir uma profundidade em que ocorre aruptu
ra, pode-se escrever

q-f: . Bl = pv (2'6)
Assim, a profundidade critica e
5,7 S
H = ———?rii (2.7)
1 v lu
-+

H = 4, (2.8)

a profundidade de uma escavacdo vertical na qual ocorrera ruptu-
ra de fundo sera

. 5,7
Ho= H_ .~ (2.9)

C
4"T

2,1.2. Proposicoes de Tschebotarioff

Tschebotarioff (1951) baseou-se no mesmo principio de
Terzaghi, admitindo, porem, uma forma diferente para a superfi-
cie de ruptura (Figura 2.3). Neste caso, levou-se em conta o com
primento da escavagao (L), e considerou-se a capacidade de carga
reduzida ao valor original de Prandtl, isto e

qr = 5,145 (2.10)



As expressoes de altura critica fornecidas por Tschebotarioff

sao as seguintes:

(a.1) L < D:
0
2,57 q, (1 + 0,44-7:) > 11
Hmax= _(_]_D+_]__) (- a)
Y 2 L
(a.2) D <L < 2D:
2,57 q, (1+ 0,00 22— 1
Hoax = PR B R B (2.11b)
Y 9, ‘7p DL
(a.3) L > 2D:
2,57 q
o = u (2.11¢)
ma x q,
Y~ 70

I}
=

onde: B se B >D (Figura 2.3a); ou

B =B set <D (Figura 2.3b)

2.1.3. Proposicoes de Bjerrum e Eide

Bjerrum e Eide (1956) criticaram os dois metodos anterio
res, quando se trata de escavagoes profundas (H/B > 1,0). A cri-
tica baseia-se na idéia de que, neste caso, a resistencia ao «c¢i
salhamento que atua verticalmente ao longo da superficie de rup-
tura nao e totalmente mobilizada. Para se obter uma estimativa
real da estabilidade de escavacoOes pfofundas, e, entdo, necessa-
rio considerar-se o0 perigo de uma ruptura localizada abaixo do
fundo da escaQagEo {ver Figura 2.4&).. Assim, pela teoria de ca-
pacidade de carga, pode-se eécrever que



YyH = N_ S (2.12)

e que o fator de seguranga vale

S

Fo = N .

oY (2.13)
s c YyH + @

onde y = peso especifico do solo

H = profundidade da escavacao
NC = coeficiente que depende da geometria da escavagao
S, = resistencia ndo drenada do solo e
q = sobrecarga na superficie do terreno.
0 valor de NC foi colocado em forma de grafico por Skempton

(1951), mostrado na Figura 2.4b.

Bjerrun e Eide (1956) relatam ainda algumas escavacoes
onde ocorreram ruptura em 0Oslo, Chicago e Inglaterra, e que tive
ram valores de F_ medios iguais a: (1) F,=0,96 (ruptura geral),
{ii) FS =1,11 (ruptura parcial) e (iii) FS =0,84 (ruptura glo-
bal), mostrando a validade da proposigcao. Apontam, tambéem, o au
mento do perigo da ruptura se a escavacao nao for bem escorada a
ponto de evitar deformacoes horizontais excessivas, e destacam o
fato de que em escavagoes pouco profundas, onde existem camadas
superiores de argila rija, a ruptura de fundo e menos afetada pe
lo escoramento,

Caso de paredes com ficha

Vale salientar que o mecanismo imaginado por Terzaghi,
Tschebotarioff e Bjerrum e Eide sao validos para paredes de esco
ramento que nao tem ficha ou continuidade abaixo do fundo (como
e 0o caso de parede de perfis de aco e pranchoes de madeira). No
caso da existencia de ficha, em solos argilosos nao drenados, o0s
mecanismos mais provaveis seriam os mostrados na Figura 2,5a., Nes
te caso, a formula de Terzaghi {(Equacao 2.5) fica

£ u__ (2.13a)



i}

onde B1 0,7B, se (D-f)/0,7B > 1; ou

B

1

(D-f), se (D-f)}/0,7B < 1

e a de Tschebotarioff (Equacao 2.17c) fica

q (2,57 + /28 )
H - = -2 L (2.13b)

Y - q,/28B,

(D-f), se B > (D-f); ou

o
=
o
[}
[wel
n

B =B , se B < (D-f)

2.1.4 Discussoes de Outros Autores

Peck (1969) sugere que a sequranca a ruptura de uma esca
vacao seja avaliada pelo numero adimensional

(2.14)

=
1
[¥21E54
x

u

sugerindo que a resistencia ao cisalhamento nao drenada do solo
seja tomada no fundo da escavacao, e afirma que nenhuma teoria
consistente se desenvolveu para descrever a transigcao do estado
elastico para o estado plastico de um material homogeneo desde a
superficie ate uma profundidade bem abaixo da zona de influencia
da vala.

Morgenstern e Eisenstein (1970), utilizando a Equagao 2.13
para definir a ruptura de fundo de uma escavacao (sem contudo le
var em conta a sobrecarga) e introduzindo o numero adimensional
(Equacao 2.14) sugerido por Terzaghi e Peck (1948), exprimem o
fator de seguranca por

N

C
Fo = (2.15)

Citam ainda observacoes feitas por Albero (1969), em escavacoes
no Mexico, onde se concluiu que quando N < 4, as tensdes e defor
macoes ao redor da escavacao se encontram longe da ruptura, po-



dendo, portanto, ser calculadas atraves da Teoria da Elasticida-
de.

Clough e Hansen (1981), tendo em vista a anisotropia de
depositos naturais de argila, cujo comportamento nas zonas ativa
e passiva diferem significativamente {quando o solo & bastante a
nisotropico), incorporam esse aspecto em algumas tecnicas de ané
lise de estabilidade, Foi considerado que a resistencia ao cisa-
Thamento nao drenada varia ao longo da superficie de ruptura (Fi
gura 2.5b). Abaixo do fundo da escavagao as reorientacoes de ten-
sges variam de 0° —900. Utilizando os fatores de capacidade de
carga para levar em conta a anisotropia, desenvolvidos por Davis
e Christian (1971), a expressdo de Terzaghi para calculo do FS
contra ruptura de fundo (Equagao 2.5) foi, entao, modificada na

ra

]
Fo = o ——o— (2.16)

onde Suo © Su45 - 530 as resistencias nao drenadas do solo para

reorientacao de 0% e 45°, respectivamente.
N*C e o fator de capacidade de carga que leva em conta a
anisotropia do solo.

0 valor de Su45 pode ser expresso atraves dos valores de SuO e

S Definindo-se o coeficiente

ugag”
S
K, =S”O (2.17)
u90
e admitindo-se gue
_ ]
S,a = va (SuU + Su90)’ (2.18a)
ou
.|
Su45 = - SuO (1 + KS), (2.18b}

a Equacao 2,16 pode ser reescrita como
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Fo = o - . (2.19)

onde o valor de Ks pode ser obtido atraves de ensaios triaxiais
de compressao ou extensao, 0 termo N; e funcao de K, e seu valor
e fornecido por Davis e Christian (1971},

2.2. METODOS DE EQUILTIBRIO LIMITE

Metodos para analise do estado de colapso de macigos de
terra podem ser classificados em tres categorias: equilibrio-Ti-
mite, linhas de ruptura e uso dos tecremas dos limites superior
e inferior (p.ex., Chen, 1975). 0s metodos de equilibrio limite
sao muito utilizados na obtencao de solucoes aproximadas para
problemas de estabilidade de taludes, dos quais valas escoradas
podem ser consideradas casos particulares. Tem como caracteristi
cas principais a pre-determinacao das superficies de ruptura-,
considerando a relacao tensao-deformacaoc do solo com comportamen
to rigido-plastico, tornando impossivel a obtencdo da variagao
do estado de tensoes e deformagoes ao longo da superficie de rup
tura. A estabilidade e, entao, calculada a partir das condigoes
de equilibriode forga e/ou momento, segundo uma superficie poten
cial de ruptura. Existem varias maneiras de se classificar os di
versos metodos de equilibrio-limite. Uma delas & separa-los en-
tre os metodos que consideram a massa deslizante como "corpo ri-
gido" e 0s que a consideram dividida em fatias.

2.2.1. Metodos de "Corpo Rigido"

{a) Superficie circular

{a.l.) Metodo de Collins (ou "do angulo de atrito nulo")
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Este método & aplicavel somente em condicoes nas quais a
resistencia ao cisalhamento do solo € independente da tensao nor
mal (c'= Su’ p = 00), ou seja, no caso de analises a curto prazo
de argilas saturadas,

0 metodo se baseia no equilibrio de momentos em relagao
ao centro do circulo, considerando a tensao cisalhante media ao
longo da superficie de ruptura (ver Figura 2.6).

Na sua versao original, o metodo calcula a acao de for-
¢as externas na superficie de ruptura, Q, mecessaria para garan-
tir um fator de seguranca 1,0 atraves de

Q =W . sen o + Su . R (2.20)

Wright (1969) considernado que a estabilidade de taludes
usuais e garantida pela resisténcia ao cisalhamento que excede a
tensao cisalhante mobilizada, exprimiu o fator de seguranga como
a razao entre estas tensoes, ou seja

S

Fe =_S.£ (2.21)
m

; _ W sen o
sendo Sm = (2.22)

onde W pesc da massa potencial de . deslizamento

angulo entre a normal a superficie de deslizamento e a

Q
1]

vertical
2 = comprimento do arco
= resistencia mobilizada ao longo do arco
Sy resistencia nao drenada do solo.

(a.2) Metodo de Taylor {ou "do cTrculo de atrito")

0 metodo desenvolvido por Taylor (1937) considera circu-
lTar a superficie de ruptura, e, QUe as resultantes das tensoes
normais e das componentes de atrito tangenciam a circunferencia
"de atrito" (de raio r sen ¢y onde tg o = tg ¢m/FS e reo raio
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da superficie de ruptura) concentrica ao ciruclo de ruptura (Fi-
gura 2.7).

Para se obter o fator de segurnaca, calcula-se a forga
total resultante de coesdo mobilizada (Cm==C/FS) e constroe-se o
poligono de forgas com o valor de C.» 0 peso proprio da  massa
deslizante (W) e a resultante dos esforgos normais e forcas de a
trito (R). Se ndo for verificada a tangencia, arbrita-se outro
Fs’ e assim sucessivamente.

A condicao de que a resultante dos esforg¢os normais e
forcas de atrito, tangenciam o circulo de atrito, subestima o mo
mento estabilizante da resultante em torno do centro do <circulo
(Wright, 1969). Por este motivo, o fator de seguranca tera sem-
pre um valor menor que o "real", obtendo-se assim uma situagao de
1imite inferior, que serve de comparacao para outros metodos.

(b) Superficie ndo circular

(b.1) Metodo da Espiral Logaritmica

Este metodo foi instituido por Rendulic em 1935, com 0
objetivo de conseguir uma forma da superficie de ruptura que fos
se capaz de atender ao equilibrio estatico da massa potencial de
desTizamento, sem a necessidade de hipoteses adicionais,

Adotando-se para superficie de ruptura uma espiral loga-
ritmica de forma
reo=org 89 9y (2.23)
o problema da indeterminacao de tensoes normais fica vresolvido
porque a espiral tem a seguinte propriedade: o raio, em qualquer
ponto da curva faz um angulo ¢m com a normal a curva nesse ponto
(ver Figura 2.8). Como a resultante das tensoes normais {N)} e das
resistencias devido ao atrito (N tg¢m); passam pelo centro da
espiral, o somatorio dos seus momentos se anulam, chegando-se, a
traves das equacoes de equilibrio a
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2 . W.. 2 . tg¢
cC = ! m (2,24)

m -
o [}xp (28 . tg ¢m)'ﬂ

o fator de seguranga e dado por

C
Fe o8 (2,25)
onde C = coesao disponivel
C. = coesdao mobilizada para o equilibrio
W = peso da massa deslizante
% = distancia horizontal entre o ponto de aplicagac de W
1 e 0 centro da curva
8 = angulo entre o rajo inicial (ro) e final (rf) da espi

ral,

Note-se que um valor de ¢m (ou seja, um valor de FS =tg ¢/ tg¢m)
foi arbitrado inicialmente para se obter o valor de Cm, Deve-se
fazer, portanto, varias tentativas para se atingir um valor de
FS tal que

- C _ tgg¢
FS C; tg . (2.26)

2.2.2. Metodos de Fatias

A ideia de dividir a massa deslizante em fatias, surgiu
da dificuldade de tratar do problema de estabilidade de taludes
em meios nao homogeneos, Todavia, agindo-se desta forma, o pro-
blema da determinacao da distribuicao das tensoes normais a su-
perficie de ruptura fica estaticamente indefinido porque envolve
maior numero de incognitas que de equacdes, para satisfazer ao e
quilibrio total. Nao se tem a intencao, neste trabalho, de discu
tir o assunto, que foi abordado detalhadamente por Lambee Whitman
(1969) e Wright (1969),



Para contornar essa Timitagcao, estabeleceram-se hipote-
ses simp]ificadoraé, tais como: Supoe-se estado plano de deforma
cao, validade da Equacao de Mohr-Coulomb, resistéencia ao cisalha
mento do solo totalmente mobilizada no instante da ruptura ao
Tongo da superficie de deslizamento, e que a linha de acao do pe
so de uma fatia e a da forga normal (N) na base dessa fatia con
correm no ponto medio da base (Souza, 1980),

(a) Superficie circular

(a,1) Metodo de Fellenius (ou Metodo Ordinario das Fatias)

Fellenius considera adicionalmente que a resultante das
forcas laterais de uma fatia qualquer e nula na direcdo normal a
base da mesma (ver Figura 2.9). A expressdo que determina o fa-
tor de seguranga, obtida atraves do equilibrio geral de momentos
e das forgas na direcao normal a base da fatia, e

z l}1 Lo+ (wi cosa, . U,L.)tg :b:l
Feo = : (2.27)

s Ewi sen o

onde ¢ e a coesao na base da fatia i.

0 metodo fornece um meio direto de calcular o fator de
seguranga atraves das expressoes de equilibrio acima citadas.
Contudo, tanto o equilibrio de forcas quanto o de momentos nao
sao satisfeitos para cada fatia individualmente.

(a.2) Metodo de Bishop Simplificado

A hipotese fundamental & que a resultante das tensdes ci
salhantes entre fatias e nula, ou seja, a resultante daos esfor-
¢os entre fatias & horizontal {ver Figura 2.10),.

Atraves do equilibrio geral de momentos e das forcas ver
ticais, chega-se a seguinte expressido para o fator de seguranga
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- 1 ) <
fs T LW, sen a, Z\Ei by Wy - uy bi)tg‘cbv] 0 (2.28)

—

onde o € a coesdo na base da fatia i e

Sec o.
i

:
Mo ]+tgo¢th¢
S

Observe-se que o valor de Fs so pode ser obtido atraves
de um processo iterativo, cujo valor inicial e tomado normalmen-
te como o F_ calculado pelo metodo de Fellenius,

Bishop (1955) afirma que, do ponto de vista pratico, a
hipotese simplificadora introduzida no método conduz a variacoes
insignificantes (da ordem de 1%) no valor do fator de seguranga
com relagao ao metodo mais elaborado (levando em conta as forcgas
cisalhantes).

(a.3) Metodo de Spencer

Spencer (1967) apresentou um metodo inicialmente para su
perficies circulares, levando em conta que as forcas entre fatias
fazem um angulo ©® com a horizontal (Figura 2,11), Exprime-se, a-
traves das equagoOes de equilibrio das forcas atuantes sobre as
fatias nas direcoes normal e paralela a base, a forca Q, que atua
no centro de cada fatia formando um angulo 6 com a horizontal,
por

Q. = —= 5 (2.29)

i
E ;s 19 d tg (ai - G{J

Dispoe-se, ainda das equacgoes de equilibrio das forcas Q numa di

recao quaiquer e de equilibrio de momentos das forcas Q em torno
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do centro de rotacac da massa deslizante, ou seja

£Q; =0 (2.30a)

E\[Qicos(ai - Q{] (2,30b)

Calcula-se, entao, para diferentes valores de 6, tres fa
tores de segurancga:

(i) Tevando em conta o equilibrio de forcas (Ff)

(i) 1levando em conta o equilibrio de momentos (F_)
(i1i) levando em conta que a direcao resultante das forgas entre

as fatias & horizontal (F_ )

A partir dai plotam-se esses valores de fatores de seguranga va-
riando com o angulo & como mostra a Figura 2.21. A intersecao
das duas linhas fornece o valor de F_ que satisfaz tanto ao equi
1ibrio de momentos quanto ao de forcas.

Os valores de F_ pelo método de Bishop Simplificado e pe
1o de Spencer sao proximas devido ao fato de o F, nao sofrer
grandes variacoes para agunlos 0 <81. Observa-se que o valor de
FmO corresponde ao calculado pelo metodo de Bishop Simplificado.

Por artificios numéricos (Wright, 1969), o metodo de
Spencer pode ser utilizado para superficies nao circulares, es-
tanti a7 sua grande vantagem, pois obtem-se, atraves de progra-
mas de computador, resultados razoavelmente corretos em tempos

relativamente curtos.,
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(b) Superficie nao circular

0s metodos de equilibrio-limite que nao consideram super
ficie circular de deslizamento tiveram origem em observacoes de
escorregamentos, que frequentemente se dao segundo superficies
nao circulares.

(b.1) Metodo de Jambu

Segundo Jambu (1973), os pontos de aplicacao dos esfor-
cos entre fatias sao supostos conhecidos, 0 fator de seguranca e

dado por
i \ . seca
T c.Ax+E~J—(Xj—Xj_1)-uA>ﬂtg¢ —
Fs = (2.31)
Zl: - (XJ. - Xj_]):ltga
onde
me = Cosa + Senc t%¢'

s

0 equilibrio de forcas e feito nas direcdes vertical e
paralela a base da fatia. A equagdo de equilibrio de momentos pa
ra cada fatia e usada para se resolver as forgas verticais entre
fatias. Para se resolver essa equagdo, @ necessario que se conhe
¢a o0 valor dos esforgos horizontais entre fatias (E), obtido a-
traves do equilibrio de forcas com iteracdao do FS. Para solucio-
nar o problema, arbitra-se as forcas verticais entre fatias
(X} =0, obtendo-se por iteracao o primeiro FS e os esforgos hori
zontais entre fatias. Iterativamente, vao-se obtendo novos valo-
res de X e de E ate que satisfacam as equacoes disponiveis. Nor-
malmente, o método converge rapidamente (menos de 5 iteracoes).
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(b.2) Metodo de Morgenstern e Price

Morgenstern e Price (1965), apresentaram um metodo para
determinacdo do fator de seguranca de uma massa deslizante de
forma qualgquer contendo materiais com parametros de resistencia
varidveis e com poro-pressao, 0 metodo satisfaz a todas as condi
coes de equilibrio, sendo também uma aplicagao do método das fa-
tias. Investiga-se o equilibrio da massa deslizante mostrado na
Figura 2.13, onde sao conhecidas as equagoes: y = Z(x), da super-
ficie do talude; y =h{x), da aplicacdo da pressao da agua;y=y(x),
da superficie de ruptura considerada, e desconhece-se a equacgao
y =y'(x) da posicao da acao da pressao efetiva. Satisfaz-se a

condicdo de que a fatia nao rotacionada e o fator de seguranga e
definido com respeito a resistencia ao cisalhamento.

Geralmente, se y for expresso como fungao de x, um pro-
blema de indeterminacdoc estatica envolve tres fungoes desconheci
das e duas equacgoes diferenciais. Podem ser feitas tres classes
de suposicoes, das quais a mais utilizada e a consideragao da
distribuicdo da pressao normal ao longo da superficie de ruptu
ra. Este metodo se utiliza de equacOes diferenciais e seu uso so
g viavel com o auxilio de computadores.

2.2.3. Comentarios

Comparando os diversos metodos, Moraes Jr, (1975} afirma
que, dos que consideram a massa deslizante como um todo, o meto-
do do circulo de atrito @ o que fornece menores valores de fator
de seguranca. 0s metodos da espiral logaritmica, angulo de atri-
to nulo e circulo de atrito sao somente aplicados a solos homoge
neos e tem a vantagem de serem bastante simples, Wright (1973),
analisando os metodos que dividem a massa em fatias, conclui que
os metodos Jambu e Morgenstern e Price apresentam praticamente os
mesmos resultados.

0 metodo de Bishop simplificado & o de maior wutilizacgdo
pela sua efeiciencia e rapidez, apresentando valores de Fs bem
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proximos dos metodos que satisfazem a todas as condigoes de equi
17brio e, por esta razao, sera utilizado neste trabalho. Quanto
ao metodo de Fellenius, costuma-se descarta-lo, a medida que a
pressao neutra se torna influente.

2.3. PROPOSICAO PARA CALCULO DO Fq LEVANDO EM CONTA AS ESTRON-
CAS

Dos metodos de equilibrio-limite, citados anteriormente,
nenhum deles inclui a acao de forgas externas, estabilizantes ou
nao. Neste trabalho, em que se pretende estudar o problema de es
cavagoes escoradas, considera-se necessario a: introducao das forgas
nas estroncas, As estroncas, colocadas geralmente na horizontal,
ao restringir o deslocamento da parede para dentro da vala, in-
troduzem um esforco na parede, que tem um efeito estabilizante
em termos do equilibrio global. (Isto ocorre, naturalmente, quan
do o mecanismo de ruptura implica num movimento da parede para
dentro da escavagao.)

Vargas e Herweg (1970), estudando a estabilidade de esca
vacoes do trecho 5 do Metro de Sao Paulo, sugeriram que o fator
de seguranca (obtido pelo metodo de Fellenius) pode ser elevado
com o aumento da ficha da parede ou das reacoes das estroncas in
feriores, nesse caso com pré-carga. A consideracao da agao  das
estroncas foi sugerida atraves do momento estabilizante das for-
cas em relacao ao centro do circulo de ruptura,

Para o estudo apresentado no Capitulo 3, escolheu-se 0
Metodo de Bishop simplificado no qual introduziu-se o efeito das
estroncas da maneira exposta a seguir,

Caleulo do F, pelo Método de Bishop Simplifiecado, levando em con

ta o efeito das estroncas

Considere-se uma escavacao vertical com dois niveis de
escoramento e superficie circular de ruptura de raio R, dividida



em n fatias, conforme a Figura 2.14. A tensao normal na base da
fatia sera dada por:

N
oy = o (2.32)

Segundo Coulomb a resistencia ao cisalhamento (drenada) em um
ponto & dada por:

§ = c¢c' + (dn-u)tg ¢ (2.33)
onde c' = coesao do material
¢' = angulo de atrito interno do material
U = pressao neutra

As seguintes equagoes fornecem o momento (em relacao ao centro
do circulo) que {(a) resiste ao movimento de deslizamento e (b) fa-

vorece o movimento

ZMr

Is.R + IM (2.34)
EMy= ZW, x (2.35)

onde M e o momento da forca das estroncas em relacao ao centro
do circulo de ruptura.

Definindo-se o fator de seguranca como sendo a relacgao entre )
momento que resiste e o que solicita, obtéem-se

FS=ZS-R+”‘ (2.36)
TW.x

Sabendo que S=5 .2 e x=Rsena, e substituindo as Equacoes 2.32
e 2.33 na Equagao 2.36, obtem-se para o fator de seguranca

T R E:';z, + (N - ug)tgqa':r
I M

Fs - R .ZWsena + RZWsena (2.37)

Resolvendo N na direcao normal a superficie de deslizamento, a
partir do equilibrio da fatia de solo, e substituindo na expres-
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sao acima, chega-se a

1 | '
Fe = Twsens Zl:c9.+tgqb(W(:osoc-u£)+

+ g o' (X5 - Xy,q)cosa- (E, - Ei+])sena)]+%ﬂl (2.38)

0s termos que contem Xi e Ei nao desaparecem exceto se ¢' for
constante ao longo da superficie de cisalhamento e o angulo de
atrito o tambem for constante (superficie plana). Bishop (1955)
apresenta uma simplificagdo mostrada por May (1936) como um meto
do grafico, na qual o somatorio T tg ¢'{ (Xi-xi+])coscx—(Ei-Ei+i)}
sen o pode ser desprezado sem grande perda de precisao. As-

sim, pode-se escrever

_ ] ' ! IM
FS_W{ZER+ (wc05a-u£)tg¢:\+—ﬁ—} (2.39)

Expressando a pressao neutra em funcao do peso total do solo co-

mo

u =B (_E_) (2.40)

onde B & um parametro de pressao neutra, chega-se a seguinte ex-
pressao para o fator de seguranca

] ] ] 3 ZM
Fs=mm{z[c2+tg¢ w(.cosa—Bsecoa)] +T} (2.41)

A expressao acima, porem, pode ser melhorada para evitar erros
quando se trata de superchies circulares profundas, com grande
variacao do angulo a. Voltando a Equagao 2.37, fazendo N'=(N- ug)
e resolvendo as forgcas que atuam verticalmente na fatia, chega-se

C 1
W+ X, = Xo 7 - 2(ucosa + £) sen o)

N' = . > (2.42)
Cos o + tgd . sena

Fs
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Apos simplificagoes feitas por Bishop (1955) e transformagdes al
gebricas, obtém-se a seguinte expressao para o fator de seguran-

¢ca

1 [-I ‘ 1y | sena ZM
F = ——— |Z |c' . b +W(T-B)tg¢ ﬂ. + = (2.43)
5 T Wsena 1 +tg¢;.tga R
S

A equacao acima foi usada para os calculos do F. para  escava-
goes, levando em conta a acao estabilizante das estroncas.

0 somatorio dos momentos com relacao ao centro do circu-
lo sera dado pela forca nas estroncas multiplicada pela distin-
cia vertical entre o ponto de aplicacao das forcas e o centro do
circulo de ruptura, ou seja,

IM =Q .d + Q .d (2.44)

1 1 2 2

A questao final a levantar & que valores considerar pa
ra a forca das estroncas. As duas consideracoes que parecem mais
razoaveis sdo:

(i) <carga de trabalho das estroncas

(i1) carga de colapso da estronca mais carregada e cargas nas ou
tras estroncas compativeis com as deformacbes a que esta-
riam sujeitas quando a mais carregada entrasse em colapso.

No primeiro caso, obtém-se o valor da carga de trabalho das es-
troncas do calculo da parede feito como viga, sujeita as pres-
soes de terra (geralmente calculadas com a Teoria de Rankine),
agua e sobrecargas. (Sequndo Mana, 1978, embora a - distribuicao
de pressoes de terra prevista por Rankine, nos diversos estagios
da eécavagéo, nao corresponda a valores calculados por métodos
numéricos, a resultante das pressoes ao Tongo da parede &, para
todos os estagios, bastante proxima da de Rankine.) Um exame do
calculo de cargas de trabalko de estroncas estid fora do escopo
desta tese. Para as aplicacdes do Capitulo 3 considerou-se, ini-
cialmente, as estroncas e o solo {na ficha) como apoios <¢imples
(discretos e indeslocaveis) da parede, sujeita a um empuxo de
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terra calculado segundo Rankine, Verificou-se, em seguida, se o
solo podia ser considerado um apoio, comparando a carga nele atu
ante com o empuxo passivo disponivel,

No segundo caso, supos-se a carga (de colapso) da estron
ca inferior totalmente mobilizada, Utilizando-se a Lei de Hooke
e atribuindo-se o valor da carga de colapso para a estronca infe

rio (Qz,co1
seria dado por

= 2000kN), o seu encurtamento (na ocasiao do colapso)

Q L

oL = 2{%:? — (2.45)
onde AL2 = encurtamento da estronca inferior
L2 = comprimento da estronca inferior
Sz = secao transversal de ago da estronca inferior
E = mdodulo de elasticidade do aco.

A partir do valor de AL2 encontrado, calculou-se.o encurtamento
da estronca superior, ALI, atraves de relacoes triangulares (ver
Figura 2.15a). Utilizando-se novamente a Lei de Hooke, chegou-se
ao valor de carga Q1 com a qual atuaria a estronca superior (no
momento do colapso da estronca inferior)atraves de

E . AL . S
Q = I L 1 (2.46)

1
1

onde S & secao transversal da estronca superior,
1

0 momento das estroncas foi entao calculado atraves da Equacdo
2.44. 0s valores das secoes transversais das estroncas sao cita-
das no item 3,2, que contem um estudo paramétrico de escava-
coes pelo metodo de equilibrio-limite.

Vale observar que, de acordo com este esquema de calculo,
sera sempre possivel impedir a ruptura geral, pela introducdao de
estroncas convenientemente dimensionadas. A partir de duas estron
cas, o sistema de suporte - parede mais estroncas - e estaticamen
te possivel, mesmo se o solo no trecho da ficha for muito fraco
(no caso de apenas uma estronca instalada, a parede poderia girar
em torno do ponto de apoio, como mostrado na Figura 2,15b)., Este
esquema implica, entretanto, num mecanismo de ruptura que envol-
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ve um deslocamento da parede para dentro da vala (Figura 2.,75a).
Haveria necessidade, porfanto, de verificar a possibilidade de
ruptura segundo um mecaﬁismo que nao envolvesse um deslocamento
da parede para dentro da valascomo mostrado na Figura 2,15c,

2.4 METODO DOS ELEMENTOS FINITOS

2.4.1. Principios do Metoado

Em Engenharia, alem do problema de estabilidade, que po-
deria ser tratado por um dos metodos do item anterior, procura-
se avaliar tambem as deformagoes que ocorrerac na estruturade ar
rimo e no macico de terra. Esta avaliagao e bastante dificil ten
do em vista a geometria do problema, a solicitagao (fungao da se
quencia executiva) e as propriedades nao lineares dos materiais
envolvidos. 0 MEF se apresenta como o primeiro metodo capaz de
incluir todas estas feigoes do problema. (0 MEF foi introduzido
na Geotecnia em 1966, quando Clough e Woodward, 1967, demonstra-
ram sua utilidade na analise de tensoes e deformagoes de barra-
gens de terra, conluindo o uso de caracteristicas de tensao - de-
formagdo n3o lineares,)

0 MEF se baseia no principio da discretizacao, que con-
siste em dividir o todo em um numero finito de subregioes, chama
das elementos finitos. Assim, o continuo & aproximado por um sis
tema com um numero finito de graus de liberdade, para a qual po
de ser alcancada uma solugao numerica, O conjunto discretizado
forma o que se chama de rede de elementos finitos. Matematicamen
te, o MEF pode ser definido como sendo uma teécnica que permite
aproximar as equacoes diferenciais que regem o comportamento de
sistemas continuos, atraves de um sistema de equacoes algebricas
que relacionam um numero finito de variaveis.

Em solucoes de problemas que envolvem tensoes e deforma-
coes, devem ser satisfeitas duas condigoes no meio estudado:
(a) equilibrio de forcas (e suas derivadas, tensces) e (b) compa
tibilidade de deslocamentos (e suas derivadas, deformacoes), alem
da obediencia ds leis que regem o comportamento do material (re-
lacoes tensao-deformacgao).
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0 estudo de um probelma atraves do MEF pode ser feito de
duas maneiras distintas,'dependendd de se sao tratados como pri-
meira incdognita os deslocamentos ou as tensoes, No primeiro ca-
so, chamado "metodo dos deslocamentos", esta se obedecendo 0
principio da energia potencial minima. No segundo caso, chamado
"método das forgas", obedece-se o principio da energia complemen
tar minima. Neste trabalho, o programa utilizado seque o método
dos deslocamentos.

2,4,.2, Formulacao do metodo

Na formulacao do metodo dos deslocamentos utiliza-se a e
quagao geral forga-deslocamento

{f} = [k] {8} (2.47)
onde {f} = vetor de forga nodal
[k] = matriz de rigidez
{8} = vetor deslocamento nodal

que representa um sistema de equacoes simultaneas. A matriz de ri
gidez [K] ‘e composta pela superposicao das matrizes [E]e dos e
Tementos, que pode ser expressa por

CA%=| &' [0 [8lds (2.48)

f2

onde [B] & a matriz de relacdo geométrica

[D] e a matriz de elasticidade do material e
2 representa o dominio.

Os deslocamentos nos pontos nodais sao obtidos através da inver-
sao da matriz de rigidez da Equacdac 2.47, obtendo-se

(6} = [k i) (2.49)
e as deformacgoes sao dadas por

e} = [B] (s} (2.50)
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2.4.3. Solucao para Aralise n3o linear
{(a) Tipos

Pode-se dizer que existem, no estudo dos continuos,
dois tipos de n3o linearidade. A nao linearidade geométrica, quando
ocorrem deformacoes finitas e/ou grandes deslocamentos (a ponto
da geometria do elemento ser modificada), e a nao linearidade do
material (quando este possui propriedades nao lineares).

O0s dois tipos acima citados podem ocorrer juntos ou sepa
rados. Em Geotecnia lida-se normalmente com nao linearidade do
material, salvo em casos especiais onde se preve grandes deforma
coes a ponto de se justificar uma nao linearidade gacmétrica.

(b) Algoritmos
Ineremental

A carga aplicada e dividida em incrementos, e os desloca-
mentos, deformagoes e tensoes sao acumulados sucessivamente para
cada incremento de carga. E uma solu¢do onde as tensoes estao em
equilibrio com as cargas aplicadas, o que nao accntece com o al-
goritmo iterativo. Utilizam-se, normalmente, as seguintes tecni-
cas incrementais:

(i) Rigidez tangencial (Euler)

(ii) Runge-Kutta

A tecnica da rigidez tangencial consiste em calcular a
matriz de rigidez para cada incremento com propriedades tangen-
ciais correspondentes ao estado de tensoes no comeco do incremen
to {ver Figura 2.16). Resolve-se o sistema de equagoes lineares
para cada incremento i, com a matriz de rigidez constante .para

cada incremento, por

A8} = [k]i_1 A L] (2.51)
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Desta maneira, a teécnica aproxima o problema ndao Tinear a uma s

o |m

rie de incrementos lineares e, naturalmente, quanto maior for
numero de incrementos, melhor sera a solugao aproximada.

A tecnica Runge-Kutta (de 28 ordem) & uma variante da an
terior, envolvendo agora dois passos para a aplicagao de cada in
cremento, na tentativa de melhor aproximar a curva nao linear do
algoritmo. Uma das variacodes dessa tecnica consiste na aplicagao
de todo o incremento no primeiro passo, e as propriedades no se-
gundo passo sao definidas pela tangente & curva tensao-deforma-
cao correspondente a metade do incremento produzido pelo passo
inicial (Figura 2.17). Outra variagao & a proposta por Clough e
Duncan (1969), cuja rigidez para cada incremento & a media da ri
gidez inicial (antes do incremento) e da rigidez final (depois
do incremento) {(ver Figura 2.18), As vantagens de se usar a tec-
nica Runge-Kutta com relagao a de um passo sao a diminuigao da
diferenca entre a curva de comportamento do material e a curva
sequida na solucdo e a menor importancia que passa a ter o nume-
ro de incrementos (para aproximacdao multi-linear a curva),

ITterativo

Neste tipo de algoritmo a carga total e aplicada de uma
vez e as iteracoes sao feitas de maneira a satisfazer a relagao
tensao-deformacao. Diz-se que uma solucao iterativa terminou quan
do o erro & menor que uma tolerancia (arbitrariamente escolhida),
o que significa que as tensoes e deformacoes seguem de perto o
comportamento tensao-deformagao do material. As tensoes, no en-
tanto, ndo estdo em equilibrio com a carga aplicada.

Dispoe-se de dois algoritmos iterativos. O priméiro con-
siste em atingir o equilibrio a partir da carga nao equilibrada
(resultante da violagao da relacao tensao-deformacao do mate-
rial), utilizando uma matriz de rigidez variavel, a qual & inici
almente relacionada ao modulo tangente inicial a curva tensao-de
formacao do material. As iteracoes que se sequem utilizam a ma-
triz de rigidez referente ao modulo secante ao nivel de tensoes
da iteracadao anterior {(ver Figura 2,19), 0 outro algoritmo mantem
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a matriz de rigidez constante, tomando como valor do modulo 0
seu valor tangente inic¢ial (Figura 2.20). Neste caso, a matriz
de rigidez independe do nivel de tensces, 0 primeiro algoritmo
converge mais rapidamente para a solucao exata, mas, por modifi-
car a rigidez, cada iteracao & mais cara. 0 segundo tem as itera
coes mais economicas, embora demore mais a convergir.

Mana (1978) ressalta a vantagem do metodo iterativo pela
sua simplicidade de operacao e cita desvantagens tais como: nao
se pode assegurar a convergencia para a solucdo exata; o algo-
ritmo nao e aplicavel a materiais cujo comportamento seja funcgao
da trajetoria de tensoes. Lopes (1979} aponta como principal des
vantagem do metodo iterativo a dificuldade de se avaliar o erro
envolvido na soiugao.

Misto

Consiste na aplicacao dos dois algoritmos anteriores. A
carga e dividida em incrementos e cada incremento sofre iteracgao,

2.4.4. Modelos

Nesta secao, apenas modelos elasticos serdo examinados;

Diz-se que um material e elastico quando existe uma rela
¢ao entre tensoes e deformagoes, onde nac ha dissipagao de ener
gia num ciclo de carregamento e descarregamento. A equacao funda
mental para um corpo elastico pode ser definide pela Lei de Hooke

ne} = [O] afo} (2.52)

onde Af{e}

(0]

A{o}

incremento de deformagoes

matriz de efasticidade

incremento de tensoes
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(a) Lineares

0 modelo elastico linear & sem duvida a mais simples re-
presentacao do comportamento tensao-deformacao do solo, A matriz
de elasticidade [D], fica definida por um dos pares de parame-
tros independentes:

(i) Modelo com E e v

(ii) Modelo com G e K

onde E

G = smevy KT T T

0s solos e as rochas sao materiais de comportamento nao
linear; pode-se, . no entanto, usar a analise elastica lTinear
em alguns casos, tais como:(7) na falta de um modelo mais elaborado,
(ii) para estudos parametricos, (iii) na obtencdao de dados para
projeto e interpretacoes simples de observacoes de campo e (iv)
quando se trabalha com fatores de seguranga altos de maneira que
0o material apesar de nao possuir um comportamento linear, atue
nessa faixa da sua curva tensao-deformacao. Deve-se, porem, levar
em conta sempre as limitacoes inerentes a tal consideracao.

(b) Nao lineares

Pretendendo-se cobrir todo o dominio de aplicacao das
cargas, desde a fase elastica ate a plastica, alguns autores pro
puseram a utilizacao de modelos multilineares ou funcionais.

Modelo bilinear (utilizado por Dunlop & Duncan, (1970))

Definem-se os parametros elasticos E e v antes e depois
da ruptura. Para cada incremento de carga, verifica-se que ele-
mentos atingem o escoamento e a eles atribui-se um valor de E
muito baixo (ver Figura 2,21).
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Modelo trilinear

Neste modelo, quando as tensoes passam do valor de pico,
"removem-se" as tensoes em excesso atraves da aplicacao de forgas
nodais em sentido contrario para representar o modulo de deforma
¢do negativo (Figura 2,22), 0 incremento de tensoes calculado de
ve ser diminuido do estado de tensoes anterior para que se situe
na parte descendente da curva de tensao-deformacgao.

Modelo hiperbolico

Uma maneira muito usada para simular o comportamento nao
Tinear do solo @ o modelo hiperbolico utilizado por Duncan e
Chang (1970). As curvas tensao-deformacao dos solos podem ser a-
justadas a uma hiperbole expressa por (Figura 2.23).

g g
_ _ 1 3
E, = E; |1 - R, — (2.53)
[ 1 3 f
onde E, = modulo tangente inicial
Et = modulo tangente correspondente a um certo nivel de tensdes

(_01—03)f = resistencia a compressao do solo

Rf ) (01- Gs)f/(‘ol-os)ﬂt

2.4.5. Simulacao de escavacao

A simulagcao da escavacao e feita dentro da seguinte logi
ca: Suponha uma massa de solo em equilibrio, sujeita a um certo
estado de tensoes, da qual sera escavada uma parte, como mostra
a Figura 2,24. 0 efeito da parte a ser removida sobre a parte re
manescente @ representado pelo sistema de tensges T, atuando na
superficie potencial da escavacgao (Figura 2.24b). A simulagao da
escavagao e feita aplicando-se um sistema de tensoes igual a T
na superficie escavada, mas com sentido contrario (Figura 2,24c).
0s deslocamentos, tensoes e deformagoes (incrementais) devido a
aplicagao de T sao adicionados aos valores iniciais (que exis-
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tiam na Figura 2.24a) para se obter os valores existentes apos a
escavacao.

Quando se usa o MEF para simular uma escavacao, o proces
so envolve especificamente as quatro etapas seguintes:

(1) Calcular as forcas nodais exercidas pela porgao a
ser escavada (A), nos ndos ao longo da superficie potencial de es
cavacao na parte do solo que fica (B},

(2) Eliminar a rigidez da parte escavada (A).

(3) Aplicar na massa de solo que fica, forgas nodais
iguais em valor e de sinal oposto as calculadas no item (1).

(4) Adicionar os incrementos de deslocamentos, deforma-
¢oes e tensoes assim obtidos, aos originalmente existentes na re
giao (B).

Quase todos os metodos de simulacdo de escavagao seguem
essa linha geral; contudo, diferem na determinagao das forgas no
dais necessarias ao primeiro item e na eliminagao da rigidez (Ma
na, 1978).

Clough e Duncan (1969) calcularam primeiramente as ten-
soes nos nos da fronteira da escavacao atraves de interpolacao
polinomial das tensoes nos centroides de quatro elementos adja-
centes (ver Figura 2.25a) a cada no0. Conhecidas as tensoes nos
nos, obtinham as-forgas nodais supondo linear a varijacao destas
tensoes, como mostra a Figura 2,25b. Esta técnica requer um cui-
dado especial nos cantos {quinas) da escavagao ou quando ha vari
acao de material.

Wong (1971; também Christian e Wong, 1973) estrapolou as
tensoes ao longo de uma fronteira da escavacao usando amedia das
tensoes nos quatro elementos ou interpolacdo polinomial, (Para
uma malha retangular regular, os resultados seriam os mesmos, u-
tilizando-se uma ou outra opgao.) Este método apresenta serios
erros quando se trata de cortes verticais, Tais erros foram atri
buidos a representacao inadéquada dos gradientes de tensoes por
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elementos finitos, Posteriormente, o método foi melhorado, usan-
do-se uma extrapolacao polinomial quadratica, o que, no entanto,
s0 diminuiu as discrepancias antes constatadas.

Chandrasekaran e King (1974) propuseram o calculo da for
ca equivalente da seguinte forma: Primeiramente, considerando as
tensoes geostaticas, calculam as forcas em todos os nos das di-
versas etapas de escavagao atraves de

(£} = Jl]:B]T {o} dv (2.54)

v

Aplicam em seguida as forgas nos ndos da primeira etapa de escava
cao. As forgas nos nos de etapas posteriores sao, entao, atuali-
zadas, multiplicando-se a matriz de rigidez dos elementos abaixo
das fronteiras, pelos deslocamentos incrementais desta etapa. As-
sim, apos a i-esima etapa, as forgas a serem aplicadas nos nos
de etapas posteriores serao

UFy, = Af) ¢+ [k (8} (2.55)

i

O0s resultados obtidos por Chandrasekaran e King atendem
ao requisitos de unicidade de solugao, demonstrado por ‘Ishihara
(1970)*. (Pequenas diferencas encontradas foram atribuidas a pe-
quena rigidez que permanece nos elementos removidos.) Esta tecni
ca foi empregada nas teses de Tsutsumi (1975), Fujii (1976) e Almei
da (1977).

Mana {(1978) propos um novo método, que produz solucao u-
nica independente do numero de etapas em que & simulada a escava
¢ao, o qual consiste em calcular diretamente as forgas nodais de
escavagao usando as tensoes nos elementos (isoparaméetricos) adja

*Ishihara (1970) demonstrou que o resultado da analise de uma es
cavagao em material elastico linear independe do numero de eta-
pas em que a escavacao e simulada. A isto se chama de unicidade
de solucao, requisito que as tecnicas de simulagdo de escavagdo
devem satisfazer,
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centes a escavacao, Mana calcula em todos os estagios da escava-
cao as forcas nodais equivalentes a tensoes segundo a Equacao
2.54 (utilizada por Chandrasekaran e King no estagio inicial), a
qual pode ser demonstrada pelo principio dos trabalhos virtuais.
Antes de uma nova etapa, as forcas nos nos expostos sao calcula-
das com as tensoOes existentes apos a etapa anterior nos elemen-
tos logo abaixo da superficie de escavagao (os sinais sao, natu-
ralmente, trocados), No item (2) do processo geral de simulagao
de escavacoes, Mana utiliza rigidez nula nos elementos removidos,
quando anteriormente reduzia-se o modulo de elasticidade ate pro
ximo de zero. Desta maneira, 0s graus de liberdade associados aos
pontos nodais na parte removida saem do sistema de equagoes, evi
tando, assim, uma rigidez desnecessaria e diminuindo o niumero de
equacoes a ser resolvido. A Figura 2.26 mostra uma comparacao fei
ta por Mana entre seu metodo e o de Clough e Duncan (1969), para
uma simulacao de escavagao em 1 e 3 etapas.

Pontes Filho (1981) criticou o metodo de Mana gquando se
trata de escavacoes com face vertical por produzir forgas verti-
cais nesta face, o que considera nao corresponder a . realidade
(tambem na face horizontal foi.c0nsiderado irreal o aparecimento
de forcas horizontais). Pontes Filho sugeriu, entao, para elimi-
nacao dessas forgas, calcular-se as forgas de escavacao como rea
coes de apoio de uma viga (multirotulada, seguindo a configura-
c3ao da rede) submetida 3s tensoes atuantes normalmente a face ex
posta {ver Figura 2.27), Seu teste de unicidade em uma e duas e-
tapas e mostrado na Figura 2.28, onde se nota uma pequena dife-
renca entre as duas simulacdes. 0 método foi empregado na anali-
se de uma escavacao experimental n3o escorada em Sarapuil (RJ).

0 programa PROGEO1 (Lopes, 1980), utilizado neste traba-
lho, usa elementos isoparametricos quadraticos (8 nos), No pro-
grama existem as opgoes de se fazer o calculo de forgas: (a) exa
tamente como Mana ou (b) fazendo-se a meédia das forcas calcula-
das com as tensoes dos elementos removidos {(como por Mana), com
as forgas calculadas com as tensoes dos elementos que permane-
cem.
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Testou-se a unicidade da simulagao de uma escavacao hori
zontal e de canto, em uma e duas etapas lineares usando-se as
duas opgoes. A Figura 2,22 mostra a rede de elementos finitos u-
sada para os testes.

No caso da escavacao horizontal, verificou-se a unicida-
de de solugdes para as duas opcoes acima mencionadas, embora elas
nao fornecam os mesmos resultados. 0 metodo de Mana pro
duziu deslocamentos no fundo da escavacdao em ondas, o que nao @
esperado nesse tipo de situacaoc, enquanto que o que leva em con-
ta a media das forcas produziu deslocamentos iguais do fundo (Fi
gura 2.30a).

Para a escavacao em canto, os deslocamentos no fundo da
vala calculados pelo método de Mana se comportam como no caso an
terior, sendo, porém, compativeis na face vertical da escavacao,
e satisfazendo a unicidade de solugdes. A segunda opgao apresen-
ta configuracdo de deslocamentos coerente, embora nao produzindo
um resultado Unico para a escavacao em uma e duas etapas (Figura
2.30b), permanecendo uma diferenga dos deslocamentos (entre wuma
e duas etapas) de 10% na face vertical e 15% no fundo da vala, a
proximadamente®,

Escolheu-se a segunda opgao do programa PROGEO] para os
estudos do Capitulo 4 porque considerou-se aceitavel a diferenga
dos deslocamentos para as duas simulagoes (1 e 2 etapas), dando-
se preferencia a coerencia da configuracao dos deslocamentos do
fundo.

*Yale mencionar que nac foram encontrados nos trabalhos publica-
dos sobre a unicidade de solucao, os deslocamentos do fundo da
escavacao, mas somente nas paredes. Assim, nac se sabe se o pro-
blema do fundo em ondas foi encontrado por outros pesquisadores,
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FIG. 2.3 — Andlise da ruptura de fundo para escavagoes em
solos argilosos ndo drenados. TSCHEBOTARIOFF (1948).
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(a) Ruptura TpcaTizada abaixo do fundo da escavacao
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(b) Analise de ruptura para escavagoes em solos argiloses nao dre
nados.

FIG. 2.4 -~ Ruptura de fundo de escavagdes profundas (H/B) > 1
| ' (Bjerrun e Eide, 1956)
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FIG. 2.5b- Rotacdo das tensoes principais segundo o mecanismo de
' ruptura de Terzaghi (Clough e Hansen, 1981)
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Superficie de ruptura

FIG. 2.6 — Meétodo do Angulo de Atrito Nulo.

Superficie de rupturg
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FIG. 2.7 — Metodo de Taylor.
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Superficie de rupturo
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FIG. 2.8 — Método da Espiral Logaritmica.

Superficie de ruptura

FIG.2.9 —Metodo de Fellenius.
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FIG. 2.10 — Metodo de Bishop Simplificado.

FIG. 2.1l — Metodo de Spencer.
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F1G. 2.12 — Exemplo da variagdo de F,, e Ff em relagdo a 9O
para um taiude de inclinagdo A = 26,5°. SPENCER (1967).

FIG.2.13~- Superficies definidas por Morgenstern e Price.
MORGENSTERN e PRICE (1965).
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FIG. 2.14 — Forgas atuantes para calculo da estabilidade de uma escavagdo
escorada.
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FIG, 2,16 - Rigidez tangencial
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FIG. 2.18 - Runge -Kutta modificado
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2.20 - Metodo Iterative com rigidez constante
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FIG. 2.23 — Curva tensdo- deformagdo hiperbolica.



50

FIG. 2.24 - Simulacdo esquematica de uma escavagao
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FIG. 2.25 — Calculo de forgas de escavagdo segundo
Clough @& Duncan (i969}.
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T 5 (mm)

(al ESCAVAGCAQ HORIZONTAL

(b) ESCAVAGAO EM CANTO

- X—1 etapa linear
SOLUCAQ DE MANA .
DO—2 etapus linear

G- | etapa linear

SOLUCAOQ DO PROGEO ! :
¢ { O~ 2 etapas iHinear

FIG. 2.30 — Teste de unicidade por Mana e Lopes.
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CAPITULO 3

ESTUDO PARAMETRICO POR EQUILIBRIO-LIMITE

3.1. INTRODUCAO

Neste capitulo e feito um estudo da influencia de alguns
parametros, tais como largura, ficha e profundidade da camada re
sistente, no fator de seguranca a rupturé pelo fundo de uma esca
vagao com 2 niveis de estroncas. Nos estudos constantes deste ca
pitulo so0 & analisada a situagSo final da escavagao e nao se con
sidera a possibilidade de ruptura da parede; a ruptura de estron
cas s0 e considerada quando parfe do mecanismo de rUptura pelo
fundo, como discutido no item 2.3. 0s fatores de seguranéa e cir
culos criticos encontrados por equilibrio-limite s3o comparados
com aqueles previstos nos métodos expeditos, abordados no item
2.1. 0 Metodo de Bishop Simplificado foi escolhido como método
de equilibrio limite para estes estudos, dentro do procedimento
descrito no item 2.3. |

3.2. DESCRIGAD DA ESCAVACAO E PARAMETROS TESTADOS

Foi pesquisado o fator de seqguranca minimo e superficie
de ruptura correspondente para uma vala de 10 m de profundidade
em que a largura da vala, a ficha e a profundidade da camada re-
sistente variaﬁam (ver Fig. 3.1. e Tabelas 3.1a e 3.1b}. Todos
0s casos estudados tinham dois niveis de estroncas, com modulo de
elasticidade (tipico do ago) de 21 x 107 kN/m? e secdo de 0,005m?
e 0,010m? no primeiro e segundo niveis, respectivamente.

Foram realizadas analises nao drenadas - em pressoes to-
tais - e drenadas. No caso nao drenado, foram adotados perfis em
que a coesao (nao drenada) era constante ou crescia com a'proqu
didade. No caso drenado, angulos de atrito de 25°, 30° e 359 fo-
ram usados, todos com coesdo nula. Os casos estudados constam das
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Tabelas 3.1a e 3.1b, respectivamente.

Nos casos ndo drenados, foi considerado um peso especifi
co do solo de 20 kN/m®. Admitiu-se que o nivel d'agua se encon-
trava na superficie (todo o solo saturado), justificando a anali
se tipo ¢ =0°%. Nos casos drenados, foi considerado um peso espe-
cifico de 10 kN/m®, o que corresponde a material submerso. Embo
ra numa situacao real o interior da vala tivesse que ser drena-
do, criando forgas de perc01ég§0 desfavoraveis a estabilidade,
além de eventualmente criar empuxo contra a parede, nos casos
(drenados) estudados, afagéo da agua so foi considerada como sub
mergindo ¢ solo.

Os parametros de deformagao (modulo de elasticidade do so
lo, Coeficiente de Poisson e o coeficiente de empuxo no repouso)
nao sao incluidos nesta analise devido as proprias caracteristi-
cas do metodo utilizado. Esses parametros so poderiam ser leva-
dos em consideracao no Metodo dos Elementos Finitos, que tem a
capacidade de analisar deformagoes bem como de incluir o estado
de tensoes inicial no calculo das forcas criadas pela escavagao.

Em todos os casos foram considerados dois tipos de acgao
das estroncas - Tipos B e C -, como mencionado no item2.3., alem
da nao consideracao das estroncas - denominados Tipo A.

3.3. RESULTADOS
3.3.1. Analise nao-drenadas

Realizadas as analises dos casos nao drenados constantes
na Tabela 3.1.a., comparou-se'inicia1mente esses resultados com
aqueles produzidos por metodos expeditos propostoé por Terzaghi
(1943) e Tschebotarioff (1951). Natura1menfe, tais compafagaes
devem ser feitas aﬁenas para analises Tipo A, onde as estroncas
nao contfibuem para a estabilidade do sistema, pois os métodos
de Terzaghi e Tschebotarioff nio consideram essa contribuigao, o
que seria razoavel éupor nos mecanisﬁos de rupturé em que a
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parede nao se desloca para dentro da vala. Ainda, so foram wusa-
dos na comparacao os casos de resisténcia drenada constante com
a profundidade, devido, também, as limitacGes dos dois meéetodos
citados.

0 calculo do fator de seguranga foi feito atraves da
Equagao?2.13a, segundo a proposicac de Terzaghi, e atraves de Equa
cao 2.13b, relativa a proposicao de Tschebotarioff. Neste 0ltimo
€aso, o FS foi expresso em fungao da resistencia nao drenada do
solo, podendo-se escrever a Equacao 2.13b como:

qu f
H = . 1 (3’])
_ qu o
Y F, © 7B
1

e chegar a seguinte expressao para o fator de segurancga:

_ 1 H+ f
Fo = " (2,57 qu + (Hp—) gu), (3.2)
Y 1

onde qu = 2 Su

0s resultados da compatagio estao na Tabela 3.2. Obser-
va-se que os valores de F_ obtidos atraves do metodo de  Bishop
sem a contribuicao das estroncas sao menores que 0s de
Tschebotarioff e bastante menores que os de Terzaghi.

Influéncia dos Parametros Testados

Neste item discute-se a influencia dos parametros mencio
nados no item 3.2., utilizando-se do método de Bishop conforme
exposto no item 2.3., sendo os resultados apresentados na Tabela
3.3.

(a) Geometria da escavacao e profundidade da camada re-
sistente.
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Quando se trata de um solo com resistencia nao drenada
constante com a profundidade, a posigﬁo‘do circulo critico de
ruptura e, conseqdentemente, o valor do fator de seguranca mini-
ma, variam em fungdo da relagao D/B. Existe a tendéncia do circu
Tocritico ser profundo (tangenciado a camada resistente), estan-
do sua posicao hestringida (i) pela largura da escavacao (D/B
grande) ou (ii) pela profundidade da camada resistente (D/B pe-
quena). No primeiro caso, aumentando-se a largura da escavacao
{independente de D), o valor do Fes pode-se dizer, nao varia (Ver
Figura 3.2, referente aos testes 04, 13 e 14)., Fixando-se a pro-
fundidade da camada resistente (D) e aumentando-se a largura da
escavacao (B), a relacao D/B diminui ate o ponto onde a posicao
do c¢irculo critico e o valor do F. passam a depender de (D) (in-
dependente da largura (B)), caindo no segundo caso (VYer Figura
3.3, correspondente aos testes 01, 10 e 16).

Quando a resistencia ndo drenada varia linearmente com a
profundidade (testes 03, 06, 09, 12 e 15), geralmente os circu-
los correspondentes ao fator de seguranga minimo passam pelo pée
da ficha, nao variando com a profundidade da camada resistente
nem com a largura da escavagao (Ver Figura 3.4, vreferente aos
testes 03, 06 e 12, e Figura 3.5, referente aos testes 09 e 15).
Os c¢Trculos criticos eventualmente ndo passarao pelo pe da ficha
se a variacao de resistencia com a profundidade for menos acentu
ada.

Vale ressaltar que foram utilizados nos testes menciona-
dos neste sub-item os valores de carga nas estroncas do tipo B.

{(b) Comprimento da ficha,

Foram testadas fichas de comprimentos de 3 e 6 m, sendo
obrigatoria a passagem dos circulos entre o pée da ficha e a cama
da resistente.

A Figura 3.6 (testes 06 e 09) e a Figura 3.7 (testes 12
e 15) mostram que, para o caso em que a resisténcia & varidvel
com a profundidade, o FS cresce a medida que se aumenta o compri
mento da ficha. Isso se deve ao fato de os circulos criticos tende
rem a ser superficiais, sendo limitados pelo pe da ficha.
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No caso de se considerar a resistencia constante com a
profundidade, n3do ha como estabelecer um critério de variacao do
FS com o comprimento da ficha pois, como a superficie critica
tende a ser mais profunda, o valor do FS nao seria afetado

por esse parametro.

(c) Resistencia do solo.

Como foi visto anteriormente, considerou-se tres valores
de resistencia nao drenada do solo, sendo dois deles constantes
e um outro linearmente crescente com a profundidade (Tabela 3.1
e Figura 3.8). | |

Para melhor efeito de comparagao, supos-se que a varia-
cao da resistencia com a profundidade era de tal forma que o va-
lor da resistencia variavel se igualasse ao valor da resistencia
constante (50 KN/m?) no pé da ficha de 3m de comprimento, nao
descartando, porem, comparagoes feitas com cs mesmos dados de re
sistencia mas com um comprimento de ficha = 6m.

Os valotes de Fe calculados para o perfi] de resisténcia
variavel se situaram entre 0,50 e 0,70 daqueles encontrados para
0 berfi] de resisténcia constante de 5 KN/mz(observe-sé 0s resul
tados na Tabela 3.3. para os testes 02 e 03, 05 e 06, 11 e 12,
com 3,0m de ficha, e 08 e 02 com 6,0m de ficha). Isso se deveu
ao fato de, no caso de resistencia variavel, os circulos criti-
cos serem superficiais, sendo; em grande parte da sua extensao,
influenciados bela parte menos resistente do solo.

Se forem comparados 0s Fs entre os pehfis de resisténcia
constante (iguais a 30 e 50 kN/m?), naturalmente os maiores fato
res de segurang¢a ocorrerao para o solo de maior resistencia, com
valores da ordem de 60% maiores (ver Tabela 3.3, com vreferencia
aos testes 01 e 02, 04 e 05, 07 e 08, 10 e 11).

(d) Carga nas estraoncas

Quanto ao valor do fator de seguranca devido a variacgao
da carga nas estroncas, e de se esperar que ele cresga com 0 au-
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mento do valor das cargas (ver Tabela 3,3). 0 circulo critico,
porem, se torna mais profundo'ﬁ medida que se aumenta o valor
das cargas, Supﬁewse que isto se deva ao fato da influencia das
cargas tornar-se menor a medida que se afasta do seu ponto de
aplicacao. Assim, as cargas maiores (Tipo C) abrangem uma maior
area de influencia que as menores (Tipo B),

3.3.2. Analises Drenadas

As analises dos casos drenadas nao foram comparadas com
metodos expeditos porque somente Terzaghi trata do caso drenado
e neste caso, de cortina sem ficha (o caso com ficha tem certa
complexidade e n3do se poderia fazer as hipoteses simplistas que
conduziram a solucao expedita do caso sem ficha).

Influéncia dos Parametros Testados

Neste item, discute-se a influéncia dos parametros menci
onados no item 3.3, sendo os resultados apresentados na Tabela
3.4.

(a) Geometria da escavacac e profundidade da camada re-
sistente.

Como a resistencia drenada do solo cresce com a profundi
dade, os circulos criticos tendem a ser superficiais (passando
pelo pé da ficha), semelhante ao caso de resistencia nao drenada
variavel com a profundidade, discutido no item 3.3.1.1. (c). As-
sim, o valor do FS independe da profundidade da camada resisten-
te (D) (Observar os resultados dos testes 18 e 25, 19 e 26, 21 e
27,

Quanto a geoemtria da escavacao, nota-se que o Fs dimi-
nui a@ medida que se aumenta a largura, como se pode observar nos
resu]tados fornecidos pelos testes 19 e 20, 28 e 22, 23 e 29, 24
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e 30, embora, em termos praticos, a variacao do FS possa ser des
prezada,

(b) Comprimento da ficha

L de se prever, pela variacao da resisténcia do solo com
a profundidade, que quanto maior for o comprimento da ficha, maior
sera o Fo calculado (ver resultados dos testes 18 e 22, 19 e 23).

(c) Resistencia do solo

Sendo a resistencia do solo expressa unicamente em fun-
¢do do angulo de atrito 4, o valor do FS cresce @ medida que es-
te e aumentado (observar todos os testes para os diversos valo-
res do angulo ¢).

(d) Carga nas estroncas

Pela propria formulacdao da expressao do fator de seguran
¢a, descrita no item 2.3, este cresce com o aumento do valor das
cargas nas estroncas, permanecendo a tendéencia quanto a3 posicao
dos circulos criticos citada no item 3.3.1,1. (d).

3.4, DISCUSSAO DOS RESULTADOS

No caso nao drenado com perfil de resistencia constante,
0 FS praticamente nao e influenciado pela Targura da escavacao,
sendo, porem, dependente da relacdo entre a profundidade da cama
da firme e a largura da escavagao. Estudos pelo Metodo dos Ele-
mentos Finitos realizados por Mana (1978), incluindo as deforma-
¢oes, indicam que, a medida que se aumenta a largura da escava-
cao, oS movimentos se tornam maiores e mais profundos, por causa
da tendencia de uma ruptura mais profunda. Quando o valor da coe
sao (nao drenada) e das cargas nas estroncas, o F. aumenta em
proporgaoc direta com o valor dos mesmos, Nada se pocde afirmar, no
entanto, com relacao a profundidade da ficha,
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No caso drenado, o _FS independe da profundidade da cama-
da resistente mas diminui 3 medida que se aumenta a largura da
escavacdo, Os demais parametros se comportam de maneira semelhan
te ao caso ndo drenado com resisténcia aumentando com a profundi
dade, isto &, o Fo cresce a medida que se aumentam o comprimento
da ficha, o valor da resistencia e as cargas nas estroncas. Ain
da, o Fg e praticamente independente da largura da escavacao
quando se trata de casos onde a resistencia n3o drenada cresce
com a profundidade.
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LARGURA PROFUNDIDADE| PROFUNDIDADE| RESISTENCIA

TESTE DA DA DA NAO

No. IESCAVACRO (B) | FICHA (f) CAMADA DRENADA

(m) (m) RESISTENTE (D) (kN/m?)
(m)

01 10 3 9 30

02 10 3 9 50

03 10 3 9 5,0 + 0,35H

04 10 3 19 30

05 10 3 19 50

06 10 3 19 5,0 + 0,35H

07 10 6 19 30

08 10 6 19 50

09 10 6 19 5,0 + 0,35H

10 15 . 3 9 30

11 15 3 9 50

12 15 3 9 5,0 + 0,35H

13 15 3 19 30

14 25 6 19 30

15 25 6 19 5,0 + 0,35H

16 25 6 9 30

17 40 6 49 30

Tabela 3.1a - Parﬁmetros Utilizados no Estudo Parametrico

- Analise nao drenada (¢ = 0)
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LARGURA PROFUNDIDADE| PROFUNDIDADE|  ANGULO
TESTE DA DA DA DE
No. |ESCAVACKO (B) | FICHA (f) CAMADA ATRITO (¢)
(m) (m) RESISTENTE (D)
(m)
18 10 3 9 250
19 10 3 9 30°
20 15 3 9 30°
21 10 3 9 35°
22 10 6 9 25°
23 10 6 9 30°
24 10 6 9 35°
25 10 3 19 25°
26 10 3 19 30°
27 10 3 19 35°
28 25 6 19 25°
29 25 6 19 30°
30 25 6 19 35°

Tabela 3.1b - Paramettos Utilizados no Estudo Parametrico

Analise drenada (c = 0):
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TESTE Cu TERZAGHI | TSCHEBOTARIOFF|BISHOP
(kN/m?)
01 30 1,26 1,10 0,82
02 50 3,11 1,83 1,32
04 30 1,19 0,97 0,82
05 50 2,66 1,61 1,37
07 30 1,30 1,00 0,94
08 50 3,32 1,68 1,57
10 30 1,27 1,10 0,77
12 50 3,1 1,83 1,29

TABELA 3.2 - Fatores de Segurancga Calculados atraves
de Metodos Expeditos e de Equilibrio Li
mite - Analise Ndo Drenada.



TESTE C, TIPO[ F o teste| Cu  |TIPO Fo | TESTE Cy TIPO| F,
(KN/m?) S (kN/m?2) (kN/m2 )
- A 10,82 A 1,32 A 0,75
01 30 B |1,04] 02 50 B | 1,54| 03 50 + 0,35H| g |0,94
C 1,17 C 0,75 C 1,23
A 10,82 A 1,37 A 10,75
04 30 B |1,04| 05 50 B |1,52| 06 50 + 0,35H| g [0,94
C 1,16 c {1.80 C [1,22
A 0,94 A | 1,57 A 1,01
07 30 B (1,11 98 | 50 8 | 1,67 00 | O OIBHITLT 4
¢ [1,17 c 1,82 c | 1,28
A lo,77 A |1,29 A |0,73
10 30 B |0,97 11 50 B 1,47 12 50 + 0,35 H B |0,94
c |1,08 c | 1,70 c (1,22
A 0,77 A | 0.79 A | 0,87
* 15 50 + 0,35H
13 30 g Jo,e7] | 30 5 | 0.05 * B | 1,10
C 11,03 C | 0,98 c |1,22
A 10,79
16 30 B 1,04
c_ 11,09

Tabela 3.3 - Fatores de Seguranga Encontrados na Analise N3ao Drenada.
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TESTE| ¢ |TIPO!F_ |TESTE| ¢ | TIPO| F_ ITESTE! ¢ [TIPO | F_
18 | 250 g | 300 ——RE 5o | gg0 o1
B |1.48] - B [1,73 B | 1,66
c_ 12,35 ¢ |2 ¢ l1.70
2 | aso——2H o | pg0 o 23 | 300 o222
B | 2,04 B | 2,04 B | 2,51
c_|3.10 ¢ | 2,53 C__12.99
20 | 350182 o | pg0 AL 26 | 300 12
B | 2,99 B | 1,48 B 1,73
c_|3.51 C__|2.35 ¢ _le.nn|
27 | 30— g | pgo it 29 | 300 =122
B | 2,04 B 1,94 B | 2,42
c_ 3,10 ¢ |1.98 C 2,45
S A 2.6
30 | 35 s
c |2,98 | | | |

Tabela 3.4 - Fatores de Segurancga Encontrados na Analise Drenada.
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FIG. 3.1 — Secoo basica da escavagdo utilizada no Estudo Pa~-
rametrico.
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Centro do circuto

TESTE 04
Fg = 1,04
VRN I 7
X TESTE |3
Fg = 0,97
AL, 77 v LSS S S
TESTE 14
Fg = 0,95
T 7 7 T 77
FIG. 3.2 — Influencia dos Parametros B e D.

Andiise Ndo Drenada — Coesdo constante.
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TESTE Ol
Fg® 1,04

T 4 T

X

TESTE 10
Fg © 0,97

VNI res I S~ i
X TESTE 16
Fs = 1,04
T T S T 777

FIG.3.3 — Influéncio dos Parameiros B e D.

Andlise Nao Drenada — Coesao constante.
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TESTE 03
Fs:0.94

777 T YA 7 77
TESTE 06
Fs = 0,949

e YO v IO E eI
TESTE 12
Fg* 0,94

7 T T

FIG. 3.4 — Influencia dos Parametros B e D.

Andlise Ndo Drenada — Coesgo varidve].
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Ve NIy

TESTE 09
Fg = 1,16

e

TESTE IS
— Fs = 1,10
77 T I A 77
FIG. 3.5 — Influéncia dos Paraometros B e D.

Analise Nao Drenada — Coesdo varidvel.
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FiG. 3.6 — Influgncia do comprimento da Ficha.
Andlise Ndo Drenada — Coesdo varidvel.
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FIG. 3.7 —Influéncia do comprimento da Ficha.
Andlise Ndo Drenada — Coesdo varidvel.
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FIG. 3.8 — Perfil de resisténcia ndo drenada do material.
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CAPITULO 4

ESTUDO PARAMETRICO PELO METODO DOS ELEMENTOS FINITOS

4.1. TINTRODUCAO

Este capitulo contem um estudo da influencia da rigidez
do escoramento e do estado de tensoes inicial no solo nas defor-
macoes e tensoes despertadas com a abertura de uma vala suporta-
da por paredes diafragma e dois niveis de estroncas, alem de se
abordar o efeito da simulacao da escavacgao em uma ou mais eta-
pas. Neste capitulo discute-se, ainda, a relacao entre os fato-
res de sequranca a ruptura de fundo estimados com base no Metodo
dos Elementos Finitos (MEF) e calculadas pelo Método Simplifica-
do de Bishop, estes apresentados no Capitule 3.

Nas analises pelo MEF foi utilizado o programa PROGEOT,
que calcula forcas nodais na fronteira da escavacao pela media
entre as tensoes nos elementos removidos e nos que permanecem,
conforme descrito no item 2.4.5, 0 programa utiliza elementos iso
parametricos quadraticos (de oito ndos) e atribue compatibilidade
de deslocamentos entre a parede e o solo. Em todas as analises
foi utilizado o modelo elastico Tinear.

4.2, DESCRIGAO DA ESCAVACAO E PARAMETROS TESTADOS

Propos-se fazer uma analise (linear) de uma vala com
10m de profundidade por 10m de largura, horizontalmente sime-
trica com relacgao a seu centro, cujo fundo se encontra a 20m de
uma camada resistente. A geometria da escavacao assim como a re-
de de elementos finitos utilizada sao mostradas na Figura 4.1.Su
pos-se as fronteiras (vertical) direita e (horizontal) inferior
da rede de elementos finitos suficientemente afastadas da escava
¢ao para que nao sejam por ela influenciadas, sendo portanto,
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seus movimentos restritos nas direcoes X e Y. A fronteira que re
presenta a simetria da escavagao foi restrita apenas na direcao
horizontal.

0 solo no qual sera executada a escavacao foi considera-
do homogéneo e isotropico com Modulo de Young E = 10,000 kN/m*> e
Coeficiente de Poisson v =0,3. No calculo das tensoes iniciais fo
ram usados dois valores de coeficiente de empuxo lateral no re-
pouso: KO =0,5 e KO =1,0.

A estrutura de suporte da escavacao e composta de parede
diafragma de concreto com 0,80m de espessura e 13,0m de profun
didade (dos quais 3,0m constituem a ficha), escorada por dois
niveis de estroncas de aco. A parede diafragma foi suposta insta
lada sem alterar o estado de tensao e deformagado inicial e as es
troncas foram supostas instaladas antes da escavacao, para efei-
to da simulacdao em uma etapa, e a medida que a escavacgdo evoluia,
no caso em que a escavacao foi simulada em tres etapas. 0 Coefi-
ciente de Poisson foi considerado jqual a 0,3 para ambos os mate
riais {concreto e ago), enquanto tomou-se um modulo de elastici
dade igual a 2,0 x10® kN/m? para o concreto e um modulo de elas-
ticidade ficticio (dito "equivalente") para as estroncas igual a
6,3 x10°% kN/m*. A razao do modulo de elasticidade da estronca ser
mais baixo que o do aco {21 x 107 kN/m?) esta explicada a seguir.

Caleulo do Médulo de Elasticeidade Equivalente do Ago

Para se simular corretamente a agao das estroncas no sis
tema de contencdo, faz-se necessario estabelecer uma equivalen-
cia entre o modulo de elasticidade da estronca usado no MEF e o
real do ago (21 x107 kN/m*), devido a diferenga entre a area ocu
pada pelo aco num determinado trecho da escavacao "real", e a
usada na simulacao pelo MEF, A secao transversal real da estron-
ca por metro foi escolhida igual a 0,012m*/m, que corresponde,
aproximadamente, a perfis duplo I de chapas soldadas de
500 x 250 mm (segdo aproximadamente igual a 300 cm?) espagados de
2,5m, Por outro lado, a secao da estronca na rede de elementos
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finitos & de 0,20 m*/m, correspondente a um elemento com 0,20 m
de espessura (a espessura real, 0,012m, nao foi adotada para nao
criar elementos delgados, sujeitos a mal condicionamento numeri-
co). Assim, atraves da igualdade das respostas da estronca real
e da estronca na rede de elementos finitos, se obtém o Modulo de
Young ficticio ou equivalente, que vale

E S 21 x 107 x0,012
g - _aco “real _ ’ = 1,26 107 kN/m?

eq
Selemento 0,20

Ainda, decidiu-se adotar nas analises por elementos finitos valo
res menores que o acima obtido para Tevar em conta o efeito, bas
tante conhecido, de acomodacao das cunhas colocadas entre as ca-
becas das estroncas e as paredes. Medigoes feitas pela COPPE no
Metro do Rio de Janeiro mostraram que no caso de estroncas encu
nhadas com acgo e pre comprimidas o modulo exibido pela estronca
era cerca da metade do modulo do ago, enquanto estroncas encunha
das com madeira e sem pre compressao o modulo exibido chegava a
ser 50 vezes menor. Para cobrir (com folga) a faixa de valores
possiveis para os modulos das estroncas, adotou-se a . metade
(E=6,3x10° kN/m*) e cem vezes menos que a metade (E=6,3x10" kN/m?).

A simulagao da escavacao em tres etapas foi feita confor
me mostra a Figura 4.2, considerando-se que a parede diagrama se
encontrava previamente instalada antes do inicio da primeira eta
pa da escavacao. Aos elementos da parte removida da rede de ele-
mentos finitos foram atribuidos valores de Modulo de Young e Co-
eficiente de Poisson iguais a 10 kN/m* e 0,1 respectivamente,

4.3. RESULTADOS

Foram plotados os contornos de deformacdes volumetricas,
€yo01® © incrementos de tensoes normais octaedricas (volumetri-
cas), Ao .., e cisalhantes maximas, A(cl —03)/2, para os dois mo
dulos de elasticidade equivalentes da estronca e para os dois co

eficintes de empuxo lateral do solo no repouso {mencionados no
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item 4.2), tanto para escavacao simulada em uma etapa quanto em
tres (ver denominagao dos casos estudados na Tabela 4.71),

Influéneia dos Parametros Testados
(a) Modulo de elasticidade da estronca

Para se estudar o efeito do modulo de elasticidade das
estroncas, comparou-se 05 resultados dos Casos 2 e 3 (KO==O,5).
A Figura 4,3 mostra o deslocamento do conjunto solo-estrutura de
contencao, notando-se gue a parede sofre deslocamento aproximada
mente igual a de corpo rigido, enguanto ha levantamento tanto de
fundo da escavacgao (devido ao alivio de tensoes verticais) quan-
to da superficie do terrenoc atras da parede (este ultimo se de-
ve, provavelmente, a rigidez da parede e a compatibilidade de
deslocamentos entre o solo e a parede, suposta na analise). No
caso em que a estronca e menos rigida, a parede sofre maior des-
locamento para dentro da vala, embora o0s deslocamentos do fundo
e da superficie do terreno sejam praticamente iguais em ambos ¢s
casos,

As deformacoes volumétricas (todas de expansdao), cujos
contornos estao apresentados na Figura 4.4, mostraram-se menores no
solo atras da parede no caso da estronca ser mais rigida, sendo,
no entanto, maiores no fundo da vala e nos pontos perto da super
ficie do terreno adjacente a parede, Isto se deve ao fato de que
o aumento da rigidez da estronca, com consequente diminuicao na
deformacao lateral do solo, resulta numa maior deformagao nas
superficies livres (fundo da vala e superficie do terreno).

Os incrementos de tensdes volumétricas se comportam da
mesma forma gque as deformacoes, visto que estas estao linearmen-
te relacionadas com aquelas (ver Figura 4.,5),

Quanto as varjacoes de tensdes cisalhantes maximas (Figu
ra 4,6), nota-se gque os contorncs apresentam uma parte positiva
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(aumento) atras da parede (correspondente a uma diminuicao da
tensdo horizontal -aproximadamente a tensio principal menor -) e
uma parte negativa no fundo da vala (correspondente a uma dimi-
nuicao da tensdo vertical - aproximadamente a tensao principal
maior -). 0 caso em que a estronca e majs rigida, apresenta maior
acrescimo da tensdo cisalhante maxima no terreno atras da parede
ate uma profundidade onde a situacao se inverte (aproximadamente
na altura do 29 nivel de estroncas), No fundo da vala, o decres-
cimo da tensdo cisalhante maxima & maior para a estronca mais ri
gida.

As tensGes horizontais atuando na parede, antes e apos a
escavacao, sao mostradas na Figura 4,7, Do lado arrimado, pode =~
se observar uma tracao maior, na parte superior da parede, para
a estronca mais rigida, embora na parte comprimida as tensoes ho
rizontais sofram um alivio menor. Esta tragdo encima e maior com
pressao embaixo para a estronca mais rigida pode ser tambem ob-
servada nas cargas nas estroncas, No lado passivo da parede (a-
baixo do fundo da escavacao), as tensoes horizontais sofrem maior
aumento para o caso em que a estronca apresenta menor rigidez.

(b) Estado de tensao inicial

Para se verificar o efeito do estado inicial de tensoes
no solo, foram analisados os Casos 1 e 2 (KO =1,0 e 0,5), 0s re-
sultados mostram que os deslocamentos sao muito pouco influencia
dos por essa variavel (os deslocamentos da parede s3ao um pouco
maiores para o solo com tensoes horizontais iniciais mais eleva-
das), como mostra a Figura 4.8. As forcas laterais de ‘escavacao
(aplicadas & parede) sao, para KO =1,0, duas vezes maiores que
para K0 =0,5; entretanto, a rigidez das estroncas restringe tan-
to os deslocamentos horizontais que, de tao pequenos, nao permi-
tem que se observe uma diferenca importante.

As deformagoes e os incrementos de tensoes volumétricas
sao, tambem, pouco influenciados pela variacdo do estado de ten-
sao inicial, conforme pode ser observado na Figura 4,9 (contor-
nos de igquais deformacoes volumetricas) e na Figura 4,10 (contor
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nos de iguais incrementos de tensces volumetricas),

Em se tratando das tensoes cisalhantes maximas, suasvari
agoes se mostram bem distintas para os dois casos (ver Figura
4.11). No Caso 1, como nao existem tensoes cisalhantes, visto que
K0= 1,0, a abertura da vala so0 provoca aumento de tensces <cisa-
Thantes maximas (maiores, em valor absoluto, que os encontrados
para o Caso 2). 0 Caso 2, devido 3 existencia de tensbes <cisa-
Thantes iniciais, apresenta contornos de sinal negativo (signifi
cando decrescimo da tensao cisalhante maxima). As trajetorias de
tensoes para alguns pontos da escavacao (Figura 4.12) ajudam a
esclarecer esta questao. No Caso 2 (K0 =0,5), observa-se uma ten
dencia ao aumento da tensao cisalhante maxima na regiao arrima-
da (atras da parede) em consequéncia da diminuicao da tensdo ho-
rizontal (aproximadamente a tensao principal menor, o) enquanto
a tensao vertical (aproximadamente 01) se mantem piaticamente
constante. Ainda neste caso, as tensoes cisalhantes maximas no
fundo da vala decrescem em consequencia da diminuicao da tensdo
vertical (aproximadamente 01) enquanto a tensao horizontal (apro
ximadamente 03) cresce um pouco. Pode-se observar, adicionalmen-
te na Fiqura 4.12, que, para efeito da ruptura de fundo da vala
(ruptura “passiva"}, o Caso 1 (K0 =1,0) estaria mais sujeito,

A variacao das tensoes horizontais contra a parede, apre
sentada na Figura 4.13, mostra que os dois casos produzem resul-
tados semelhantes (aproximadamente a mesma variacao de tensoes
horizontais), tanto na parte ativa quanto na parte passiva da pa
rede.

{c) Numero de etapas

A escavagao, quando simulada em tres etapas (Caso 4), a-
presenta uma evolucao das deformacdes volumetricas e dos incre-
mentos de tensoes volumetricas e cisalhantes maximas, 3 medida
que se evolui na execugao da vala, Esta evolucdo pode ser apreci
ada nas Figuras 4,14 a 4.16.
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Para se analisar o efeito do numero de etapas em que e
simulada a escavacao no estado de tensoes e deformagoes do solo,
comparaou-se 0s resultados dos Casos 2 e 4 (Tabela 4.1}, este ul
timo em sua etapa final.

Como era de se esperar, os contornos de iguais deforma-
coes e incrementos de tensodes volumetricas apresentadas para 0
Caso 2 (Figuras 4.4a e 4.5a) e para a ultima etapa do Caso 4 (Fi-
guras 4.14c e 4,15c) sao um pouco diferentes, maiores para o Ca-
so 4,

Os contornos de iguais variagoes de tensoes <cisalhantes
maximas {ver Figuras 4.6a e 4,16c) mostram que estas variagoes
sao menores no fundo da vala e maiores atras da parede (regiao
arrimada)} no caso de simulacao em 3 etapas. Isto se explica pelo
fato da simulagao em etapas permitir um maior deslocamento da pa
rede (Figura 4.17) e, consequentemente, uma maior reducao de pres
soes horizontais atras da parede e um maior aumento no fundo da
vala (Figura 4,18).

As Figuras 4.19 e 4.20 apresentam trajetorias de tensoes
de pontos na vizinhanca da escavacao. Os pontos atras da parede
(Figura 4.19) apresentam, salvo proximo a superficie do terreno,
maior reducao da tensdao horizontal em simulacdao em etapas, como
ja mencionado. 0s pontos situados abaixo do fundo da escavacao
(Figura 4.20) sofrem extensao vertical (alivio de tensao verti-
cal acompanhado de aumento de tensao horizontal), podendo eventu
almente ocorrer inversao de tensges principais, como e o caso do
ponto D (Figura 4.20a), tanto para o Caso 2 quanto para o Caso 4.
Ainda, os pontos D e E situados abaixo do fundo da escavagao a-
presentam no estado de tensces final menor diferenca entre as ten
soes horizontais e verticais, no caso em que a escavacao e feita
em uma unica etapa.
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4.4, COMPARACKO ENTRE O FS CALCULADO PELO METODO DOS ELEMENTOS
FINITOS E PELO METODO DE BISHOP SIMPLIFICADO

Este item contem como comparaciao entre o fator de sequ-
ranca global calculado por equilibrio-limite e este fator avalia
do, em calculo a parte, com base nos resultados de elementos fi-
nitos. O MEF nao calcula um fator de seguranca global mas apenas
iocal; este fator de seguranca local e a razdao entre a resisten-
cia disponivel em cada ponto e a tens3do cisalhante maxima naque-
le ponto - que ocorre num plano particular para cada ponto. Um
fator de seguranca global teria que ser calculado pela razao en-
tre o somatorio das resistencias em todos os pontos de uma su-
perficie de ruptura cinematicamente admissivel e o somatorio das
tensoes cisalhantes calculadas em planos tangentes a esta super-
ficie de ruptura.

Nesta comparacao utilizaram-se os resultados do Teste 05
(ver Tabela 3.7a), que corresponde a um caso nao drenado, de re-
sistencia constante com a profundidade igual a 50 kN/m? (F =1,6)
e 0s resultados dos Casos 1 a 4 do MEF (ver Tabela 4.1) e de um
novo caso, chamado Caso 1A, que & igual ao Caso 1, poréem, com re
sistencia (limite para a tensdao cisalhante) igual a 50 kN/m?, in
troduzida por um modelo bilinear,

4,4.1. Calculo do F, pelo MEF

Para se calcular o F atraves do MEF, tomaram-se os valo
res das tensoes horizontais (Ox)’ verticais (oz) e cisalhantes
(TXZ) em pontos sobre a superficie (circular) critica obtida pe-
lo Metodo de Bishop Simplificado (Capitulo 3) (foi usada interpo
lagao linear quando o ponto de Gauss ndo estava sobre circulo de
ruptura). Calculou-se, entao, com formulas da Mecanica dos ContJ
nuos, as tensoes normais (Ui) e cisalhantes (Ti) em planos tan-
gentes e esta superficie.



86

Como escolheram-se 05 casos nao drenados, de resistencia
constante com a profundidade, para esta comparagdo, o fator de
seguranga global pode ser expresso como a razdio entre o produto
da resistencia pelo comprimento do circulo e o somatdorio dos pro
dutos da tensdo cisalhante (em planos tangentes ao circulo) pelo
comprimento do segmento de circulo ao qual esta tensao seaplica,

ou seja,

Fo = = (4.7)

4.4.72. Resultados

A Figura 4.21 apresenta os contornos de iguais valores
do fator de seguran¢a local produzido pelo Caso 1 do Metodo dos
Elementos Finitos. Estes fatores foram obtidos dividindo-se a re
sistencia nao drenada de 50 kN/m® (Teste 05) pela tensao cisa-
Thante maxima, (01-03)/2, produzida pelo Caso 1 (Ko =1). A Figu-
ra 4.22 apresenta os contornos de iguais valores do fator de se-
guranga obtidos com o Caso 1A onde se pode observar que nao houve
aumento da zona rompida em relacao ao Caso 1; isto se explica pe
lo fato de que o solo no trecho da ficha teve sua rigidez limita
da e a parcela de carga adicional que o solo suportava no Caso
passou a ser suportada pela estronca inferior (a carga na es-
tronca inferior foi 50% maior para o Caso 1A).

Na Figura 4.23 esta representado o circulo critico obti-
do por equilibrio-limite {(Teste 05), com os & pontos onde foram
calculadas as tensoes cisalhantes (em planos tangentes ao circu-
lo) com base no Caso 1. Nesta figura estdo representados os Cir-
culos de Mohr de 3 pontos notaveis,

A Figura 4.24 apresenta um grafico de tensodoes <cisalhan-
tes no circulo critico (ao longo da retificacdo da circunferén-
cia). A Figura 4.25 apresenta um grSFico da razio entre a resis-
téncia e a tensao cisalhante no circulo critico - o qde seria um
diagrama de fatores de seguranca Tocais - (ao longo da retifica-
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cao da circunferencial}, (0 fato de se ter fatores de seguranga
menores que 1,0.ée explica pelo fato da énﬁ]isé realizada ser 17
near, exceto no Caso 1A, e, portanto, as tensoes cisalhantes po-
diam ser majores que a resisténcia). Pode-se observar nesta figu
ra que o0s FS focais sao bastante proximos para os Casos 2 a 4
(KO =0,5) e diferentes dos Casos 1 e 1A.

0 Caso 1 apresenta um valor de FS muito alto a partir do
Ponto 5, enquanto que os demais casos apresentam um FS muito
alto apenas no Ponto 1 do circulo critico. Este fato se deve a
existencia de tensdes cisalhantes (T;) no sentido estabilizante,
como pode ser visto nas Figuras 4.23 e 4.24 (a partir do Ponto 3
para o Caso 1 e no Ponto 1 para os demais casos). Esta parte do
circulo critico (Pontos 1T a 5) se encontra numa regidao um tanto
afastada da parede, pouco influenciada, portanto, por parametros
tais como modulo de elasticidade da estronca (Casos 2 e 3) e nu-
mero de etapas da escavacgao (Casos 3 e 4), sendo, pois justifica
do o fato de os valores dos FS locais serem tao parecidos para
estes casos nesta regiao do circulo critico.

A parte do circulo situada abaixo do fundo da escavacido
(Pontos 5 a 8), apresenta valores de FS locais maiores na parte
central e menores nos bordos para os Casos 2, 3 e 4, No Caso 1
(K0 =1,0), no entanto, o valor do FS diminui a medida que cir-
culo de ruptura fica mais proximo do fundo da escavagdo; isto
vem a confirmar uma maior probabilidade de ruptura passiva para
este caso, mencionada no item 4.3c. Wright (1969) fez um estudo
semelhante em escavagoes taludadas, concluindo que os FS locais
eram maiores para os bordos e menores para o centro da superfi-
cie de ruptura, diferente, portanto, do que foi aqui encontrado,
Provavelmente esta diferenca se deve a presenca do sistema de su
porte da escavagao (parede e estroncas), o qual torna a distribu
icao de tensoes no solo dependente também destes fatores,

Embora os F. em pontos ao longo do circulo critico sejam
bem diferentes para os dois metodos de calculo (ver Figura 4.25),
ambos apresentam fesu1tados de fator de seguranca medio (FS glo-
bal) bem proximos, significando que as diferencas dos FS calcula



dos para cada ponto do circulo se compensam para o valor do FS
global (ver Tabela 4.2), exceto no caso onde o coeficiente de em

puxo no repouso e igual a 1,0 {(Caso 1).

0s resultados deste estudo mostram gue em alguns pontos
do circulo critico o Fg Tocal e menor que o global (1,6) (ver Fi
gura 4.25). Para evitar que isso ocorra & necessario se estabele
cer que em nenhum ponto do circulo o valor da tensao cisalhante
seja maior que 1/1,6 vezes a resistencia (50 kN/m?). Isto tem im
portancia quando o F. global e proximo de 1,0, ocorrendo, assim,
rupturas localizadas. Utilizando-se uma coesdo de 30 kN/m?
(alem da coesao de 50 kN/m?), que no Teste 04 produziu um fator
global de 1,04, pode-se chegar a Tabela 4.3.

0 exame dos Casos 1 a 4 com coesao de 30 kN/m? indica gque
0 FS medio deve, em alguns casos, ser bem maior que a unidade pa
ra se evitar rupturas localizadas (tensao cisalhante atuante num
determinado ponto do circulo igual a resistencia ao cisalhante na
quele ponto), tipicamente em torno de 1,5 nos Casos 2, 3 e 4
(K0= 0,5) e, para o caso em que 0 solo tem maiores tensoes hori-
zontais iniciais - K0-=1,0 (Caso 1} -, este valor deve ser ainda
maior, aproximadamente igual a 2,5.
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_
cnsos Lo 1 ETAPA 3 ETAPAS
1 2 3 4
Eest 6.3 x 105! 6,3 x 10° 6,3 x 10* | 6,3 x 10°
(kN/m )
K, 1,0 0,5 0,5 0,5 J

Tabela 4.1 - Casos rodados para o estudo paramétrico e para cal-
culo do FS pelo MEF,

CASO i 2 3 4

FS 2,10 } 1,63 1 1,50 | 1,60

Tabela 4.2 -~ Fator de seguranca global pelo MEF (notar que o valor de
FS calculado pelo Metodo de Bishop Simplificado =1,60)

c A S 0O
1 2 3 4
Teste 04
2,5 1,4 1,3 1,4
(Su = 30 kN/mz)
Teste 05
3,5 2,2 2,1 2,2
(Su = 50 kN/m?)

Tabela 4.3 - Fator de segurancga para evitar sobretensao elastica
local (Teste 04) e o que garante que o FS lTocal nao

seja menor que o FS global em nenhum ponto do circu
To (Teste 05),
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FIG. 4.1 - Rede de elementos finitos utilizada na analise elastica

linear e geometria da escavagao.




91

f\

7

Nivel da /]
escavagao

Pgrede

{al 1% ETAPA

Estronca

Nivel do
escavacao

Parede

{e) 2% ETAPA

Estroncags

Nivel finai
da escavopdo |

Parede

(c) 32 ETAPA

FIG, 4.2 — Simulagdo da escavagGo em trés etapas.
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FiG. 4.3 — Deslocamentos do terreno e da parede devido a escavagdo.
Ko = 0.5. | etapa.
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para dois valores de modulo de elasticidade da estronca.
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FiG. 4.7 — Tensdes e forgas atuantes na parede e nas esironcas para diferentes modulos de elastici-
dade das estroncas.
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CONVENGAO :
O — Kg= 1,0 — CASO |
X — Ky=0,5 — CASO 2

0 1Ocm
Deslocomentos: o
ESCALAS {

Geometria : 1:100

FIG. 4.8 — Deslocamentos do ferreno e da parede devido G escavagdo.
Eest = 6,3 x 106 kN/m2 . | etapa.
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inicigis no solo.
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FIG. 4.13 — Tensoes e forgas horizontais atuando ng parede e nas estroncas para diferentes estados de tensdo
inicial no solo. |etapa — Eggp =6,3x106.
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CONVENGAO :

X — Escovapno feita em i etapa
O -~ Escavagdo feita em 3 etapas — etapa finc!

Deslocamentos : C'>_+__I?cm
ESCALAS ;

Geometria : 1.100

FIG. 4.17 — Deslocamentos do terreno e da parede devido & escavagao.
Ko=0,5. Egst=6,3xI106kN/m2 .
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FIG. 4.20 — Trajetoria de tensdes para diferentes simulagcoes da escavagdo.
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110

~
I~

2025

N

.5
Q8
1.0
1.5
5.0
4.0
2.5

3.0

20

F1G.4.21 — Contornos de iguais valores de Fg local produzido pelo MEF (Casol).



11

4.0

50

40

3.0

F1G.4.22 .— Contornos de iguais valores de Fg local produzido pelo MEF {Caso lA ).



G; = 132,0kN/m2
= 89,0kN/m

0; = 0y = 239.0kN/me .
%= 34,0kN/m?2 L

FIG. 4.23 — Circulo de ruptura por equilibrio-limite com os pontos onde foram calculadas
pelo MEF. Representagdo do Circulo de Mohr dos pontos |5 e 8.
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CAPITULO 5
ESTUDO DE UM CASO - METR@/RJ

5.1. INTRODUGAD

E feita, neste Capitulo, uma analise da vala do Metro do
Rio de Janeiro no inicio da Rua Conde de Bonfim, Tijuca {Lote 23).
A analise realizada ndo incluiu sobrecargas de edificios, represen
tando, assim, um trecho em que nao havia edificios proximos a vala.
(Havia, na maioria do trecho, edificios proximos a vala e medi-
coes de reca1qués destes edificios foram analisadas por Juca,
1981.) A analise foi ndo linear eldstica representando condigoes
drenadas.

5.2. DESCRIGAOQ DA ESCAVAQFO E PARAMETROS UTILIZADOS

A localizacao do trecho em estudo esta mostrada na Figu-
ra 5.1. 0 terreno neste trecho e constituido de uma camada de
areia argilosa sobrejacente a argila siltosa-arenosa e lentes de
areia com matacoes sobrejacentes ao que foi classificado como sO
lo residual (ver Figurd 5.2). Provavelmente algumas das camadas
acima desta ultima sao, tambem, solo residual, porem mais madu-
ro, visto, por exemplo, que & dificil explicar a elevada rigeza
da segqgunda camada.

Foram realizados (a) ensaios de compressao triaxial con-
vencionais do tipo CD, adensados1sotropicameﬁte, saturados por
contra-pressao, em amostras tipo bloco retiradas a cerca de 4,00m
de profundidade (camada de areia argilosa) e (b) ensaios de aden
samento (oedometrico).

As caracteristicas dos corpos de prova e resultados dos
ensaios triaxiais estao apresentados na Tabela 5.1. O0s graficos
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(c =0 ) xe , (gl-os) /ol xe ,o0 /03 x e e aV/V x € sao mostra

1 3 1 1 1 -
dos nas Figuras 5.3 e 5.4. Na Figura 5,5 apresenta-se o diagrama
pxq destes ensaios, que indica 0s seguintes parametros:

‘= 10 kN/m?2 , ¥ 22,59

[+1}
1t

ou

c' =11 kN/m?, ¢' = 25°

Foram realizados simultaneamente dois ensaios de adensa-
mento oedometrico com pressdaoc de 200 kN/m?, cujos graficos de
0¢ X e, estdo apresentados na Figura 5.6. Estes graficos fornecem,
pelo metodo de Casagrande, pressoes de pré-adensamento que levam
a valores de OCR iguais a 1,0 e 1,3, que indicam que este mate-
rial & normalmente adensado. Isto sugeriu, na falta de medigao,
a adocao de um coeficiente de empuxo no repouso (Ko)igual a 0,5,

Como a analise & drenada, ela & feita em termos de pres-
soes efetivas. Assim, os peéos especificos na geracao de tensoes
iniciais eram submersos abaixo do nivel d'agua, Foram adotados
y =20 kN/m? até o nivel d'dgua e vy =10 kN/m® abaixo. Na vala em
questao havia um nivel d'agua fora da vala a 2,00m de profundi-
dade; dentro da vala o nivel d'agua coincidia com o fundo da es-
cavagao. Esta agua n3do estava em movimento apreciavel devido 3
baixa permeabilidade do solo (especialmente abaixo do nivel do
fundo da escavagao) mas exercia empuxo contra a parede, sendo a-
dotado o diagrama mostrado na Figura 5.7.

0 modelo de comportamento de material usado foi o elasti
co ndo linear hiperbolico para o Modulo de Young, com um Coefici
ente de Poisson constante (tomado igual a 0,4, de acordo com os
ensaios). A relacao tensao-deformacdo hiperbolica se exprime, em
termos de Modulo de Young tangente, como

(o0 -0) )
E, = Ei(] - Rf TEf_BfT}) (5.1)

0 parametro Rf foi tirado dos ensaios triaxiais realizados, ob-
tendo-se um valor médio de 0,97. 0 Modulo de Young inicial Ei e
dependente da pressdao confinante. Uma das maneiras de se expri-
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mir esta dependencia e atraves da relacao

E. = m(o -5 ) (5.2)

1 v s’ f

ou seja, em relacao a resistencia (que & diretamente relacionada
com a pressao confinante). Esta forma de se exprimir a dependen-
cia foi adotada com m=100 (baseado em ensaios).

A geometria da escavacdo esta representada na Figura 5.2,
com aproximadamente 10m de profundidade e 20m de largura, sime
trica horizontalmente com relacgao ao seu centro. 0 sistema de su
porte se constitue de parede diafragma com 0,8m de espessura e
19,0m de profundidade (dos quais 9,0m constituem a ficha) e um
nivel de estroncas. 0s topos das paredes estao ligados por uma
laje de concreto com 0,40 m de espessura. 0 processo de execucgao
da escavagao neste trecho da obra foi invertido, isto e, foram
inicialmente executadas a parede e a laje superior e a seguir,
entao, iniciado o processo de escavacao. Adotou-se para o concre
to os valores tipicos de Modulo de Young E=21x 10% kN/m* e Coe-
ficiente de Poisson v=0,3, Quanto a estronca, fez-se, como des-
crito no item 4.2, o calculo de um médulo de elasticidade equiva
lente, considerando-se a area de ago existente na secao real e
na simulada pelo MEF. Considerocu-se, desta vez, porem, uma rigi-
dez efetiva da estronca 10 vezes menor gque a real baseada em me-
digoes feitas pela COPPE neste trecho do Metro.

A rede de elementos finitos utilizada nesta analise esta
apresentada na Figura 5.8. A escavacao foi simulada em duas eta-
pas, conforme mostrada na Figura 5.7, 0 algoritmo para tratamen-
to da nao-linearidade foi do tipo Runge-Kutta de 22 ordem, com
as forgas de escavacao de cada etapa divididas em 2 incrementos.

Inicialmente fez-se uma analise supondo-se o solo homoge
neo, utilizando-se os valores dos parametros antes definidos. A
seguir procurou-se simular mais fielmente o perfil do terreno da
seguinte forma (ver Figura 5.9): Sendo o solo subjacente a cama-
da de areia argilosa constituido de uma argila silto-arenosa com
0 NSPT medio cerca de 3 vezes maior, tomou-se a Co0esao (drenada)
deste duas vezes maior que a daquele, mantendo-se os demais para
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metros do solo. Com isto o modulo de elasticidade cresce, ja que
ele & funcao da resisténcia do solo. Para a Tente de areia, que
e um solo com NSPT muito elevado, tomou-se a coesao duas vezes
maior que a da camada anterior (quatro vezes maior que a da 18
camada) e um angulo de atrito ¢ =30°, Para a camada de solo re
sidual tomou-se 0s mesmos parametros da camada de areia
argilosa visto que o© NSPT medio destas duas camadas sac pratica-

mente iguais.

5.3. RESULTADOS

Foram plotados para os perfis considerados {(a) homogeneo
e (b) com quatro camadas, os deslocamentos da parede, do fundo
da escavacao e da superficie do terreno, as pressoes horizontais
atuantes na parede e o0s contornos de fator de seguranca local.

5.3.1. Perfil homogeneo

As pressoes horizontais (Figura 5.10) apresentam uma pe-
quena variacao do lado ative do solo (atras da parede) sendo um
pouco maiores que o valor inicial no topo da parede (devido, pro
vavelmente, a existencia da laje superior, que restringe o deslo
camento do topo da parede} e um poucc menores na ficha, A zona
passiva do solo (abaixo da escavagao) sofre aumento das tensoces
horizontais especialmente nas proximidades do pe da ficha. As ten
soes horizontais tanto do lado ativo quanto do lado passivo nao
apresentam variacoes significativas quando da execugao da 22 eta
pa de escavagao; aparentemente a parcela de pressao que era ofe-
recida pela parte escavada e suportada pela estronca.

0s deslocamentos, apresentados na Figura 5.11, mostram
um levantamento do fundo da vala (devido ao alivio de tensces ver
ticais) e da superficie do terreno. A parede se desloca paraden
tro da vala, mais no pe da ficha que no topo. 0s deslocamentos
(tanto do solo quanto os da parede) crescem d medida que se avan
¢a com a escavacgao.
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O0s contornos do fator de seguranca mostrados na Figura
5.12 apresentam zonas de ruptura no fundo da escavacao no conta-
to com a parede e no pe da ficha, A zona de ruptura no fundo cres
ce a medida que se prossegue com a escavagao, enquanto que a To-
calizada no pe da ficha permanece praticamente a mesma.

5.3.2. Perfil heterogeneo

As pressboes horizontais na parte do solo atras da parede
mostraram praticamente nenhuma variacao da primeira para a segun
da etapa de escavacdo (ver Figura 5.13). Quando da execugdo da
primeira etapa, como no caso anterior, as pressoes aumentaram no
topo da parede e apresentaram redugdo na parte abaixo do nivel
final da escavagao. A zona passiva do solo apresentou aumento das
tensdes horizontais nas duas etapas da escavacgao.

0s deslocamentos do solo e da parede {Figura 5.14) mos-
tram a mesma tendéncia do caso anterior (solo homogéneo), porém,
com menor valor,

0s contornos do fator de seguranga (Figura 5,15) mostram
zona de ruptura outra vez no canto do fundo da escavacao so apa-
recendo, porem, na ultima etapa da escavacdao. 0 fator de seguran
ca diminui @ medida que se avanga com a escavagao.

As trajetorias de tensoes para alguns pontos do solo per
to da parede e no fundo da escavagao estao apresentadas na Figu-
ra 5.16, 0s pontos situados atras da parede (zona ativa) mostram
pouca variacao no estado de tensces, exceto no ponto D (perto do
pe da ficha) que sugere uma diminuigao da tensao horizontal do
solo. 0 ponto A, embora com pouca variacao do estado de tensoes,
confirma o aumento da tensao horizontal perto da superficie do
terreno mencionado anteriormente. 0s pontos situados na parte pas
siva (abaixo do fundo da escavag¢ado) mostram, como era de se espe
rar, alivio das tensOes verticais e inversdo das tensoes princi-
pais. A trajetoria do ponto H, proximo ao p€ da parede e do Tlado
passivo, sugere um aumento da tensao horizontal maior que a redu
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cao da tensao vertical, o que n3o acontece com o ponto G, junto

—

a parede mas proximo ao fundo da escavagao.

5.4, DISCUSSAO DOS RESULTADOS

A vala em questao teve uma instrumentagao que se restrin
giu a medicao de deslocamentos horizontais da parede, com incli-
nometro,e das cargas nas estroncas.

No que diz respeito aos deslocamentos, os resultados ob-
tidos com o MEF para o caso heterogeneo diferem dos medidos (Fi-
gura 5.17) nos seguintes aspectos:

(a) os resultados do MEF prevem um levantamento da parede e, con
sequentemente, da superficie do terreno proxima, 0 que aparente-
mente nao ocorreu; esta diferenca de comportamento se deve, pro-
vavelmente, a uma deficiéncia da rede de elementos finitos em
permitir que o levantamento do fundo se processasse independente
da parede (uma rede com elementos menores no fundo da vala junto
ad parede permitiria que aruptura ocorresse nestes elementos, fazen-
do com que o fundo se levantasse sem levar consigo a parede);

(b) os resultados do MEF prevem um deslocamentos do pée da parede
maior do que o medido, o que pode ser atribuido ao fato de a len
te de areia com matacoes (aparentemente a alteracdo de um dique
de diabasio) ter uma rigidez bem maior que aquela adotada na an§
lise pelo MEF,

Os resultados com o MEF se aproximam dos medidos no que se refe-
re aos deslocamentos incrementais (da 12 para a 22 etapa) dentro
da vala (exceto no pe da parede).

No que diz respeito a carga na estronca (a carga na laje
nao foi medida), os resultados obtidos com o MEF (cerca de 500 kN
para perfil homogeneo e 300 kN para perfil heterogéneo) sio infe
riores aos medidos., Nos Blocos 31 e 32 as cargas medidas dife-
riam de estronca para estronca e variavam com o tempo, mas a media
se situava entre 600 e 700 kN, com alguns valores (maximos) atin
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gindo 1200 kN, A carga prevista para a estronca com métodos con-
vencionais era de cerca de 1500 kN e, portanto, o MEF previu car
gas mais proximas das efetivamente medidas.



DIMENSOES INICIAIS CP ' ADENSAMENTO ‘ . RUPTURA
PROFUNDIDADE | CP W, wf Y h & B U;,adens. AV . dens VELOC;DADE Criterio (d;-oa)mﬁx Criterio c:/c;max
" 4 | % (kyme| (e (em) | h/e (kKN/m?) | (cn®) ° | (mw/min) (O, -0) | &* | o/, | &
“4,0m CP1 |11,5/28,6| 16,7 | 11,56 | 5,23 2,21 |0,95] - 25 | 1,56 0,30 55 5,20 3,f7 4,16
4,0 m tp2 |15,4|16,2| 17,0 10,95| 5,0 2,19 |0,85) 100 8,28 0,30 . 210 20,16 3,08 20,16
4;6 m cp3 15,0 14,8| 16,91 11,20 | 5,04 2,22 10,95] 200 10,10 0,30 310 24,55 2,51 20,9
4,80 m cp4 116,9(20,5| 16,3 9,48 5,10 1,86 (0,95 600 | 16,52 0,40 835 2?,46 2,39 22,46
4,80 m CP5 116,0|20,6| 16,4 9,85} 5,08 1,94 10,96 | 800 14,54. | Q,QO- 1120 20,43 2,40 20,43
wi = Umidgde inicial : 'or - tensdo Erincjpa1 maiof
wf.= Umidade final . o, - tensdo principal menor
Y PeSo eﬁpecﬁfico seco a €. - deformagdo na fuptura
B = Pafémetro de pressao neutra = ' cd=(g1-03) - tgnsSo desviatoria

TAB. 5.1 - Caracteristicas dos CP submetidos a ensaios triaxiais tipo CD.
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obtidas dos ensaios triaxiais.
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FIG.S.9 — Simulagao do perfil do terreno.
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CAPITULO 6

CONCLUSOES

0 estudo paramétrico pelo Metodo de Bishop Simplificado,
ja discutido no item 3,4, mostra que o valor do fator de seguran
¢a, para casos de resisteéncia ao cisalhamento do solo nao drena-
do constante com a profundidade, varia com a relacao entre a lar
gura da escavacao e a profundidade da camada resistente, Ainda,
o valor do FS cresce a medida que se aumentam as cargas nas es-
troncas. No caso drenado e no caso ndo drenado comresistencia au
mentando com a profundidade, o FS independe da profundidade da
camada resistente mas dimunui a medida que se aumenta a largura
da escavacao. No caso nao drenado com resisténcia aumentando com
a profundidade o FS e praticamente inalteravel com largura (B),
sendo independente da profundidade do extrato resistente (D}. Os
demais parametros (comprimento da ficha e carga nas estroncas) se
comportam de maneira- semelhante para os casos drenados e nao dre
nados com resistéencia aumentando com a profundidade. 0 FS cres-
ce com o aumento do comprimento da ficha e das cargas nas estron

cas.

A comparagao de fatores de seguranca calculados por equi
1ibrio limite e por metodos expeditos mostra que os valores obti
dos pelo Método de Bishop Simplificado sao menores que 0s de
Tschebotarioff e bastante menores que os de Terzaghi,

0 estudo parametrico atraves do Metodo dos Elementos Fi-
nitos (MEF) mostra alguns aspectos importantes no comportamento
de uma escavacao escorada. A importancia da rigidez da estronca,
que afeta tanto os deslocamentos como as pressoes contra a pare-
de, sugere cuidados ao se escolher um valor de modulo de elasti-
cidade da estronca, devendo-se levar particularmente em conta o
modo de Tigacao da estronca a parede, cuja acomodacao pode dimi-
nuir consideravelmente a rigidez‘tearica da estronca. OQOutro as-
pecto importante @ o estado de tensges inicial no solo, que afe-
ta tanto deslocamentos e pressoes contra a parede como a seguran
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¢a a ruptura global (no caso de tensGes horizontais iniciais ele
vadas hd@ maior probabilidade de ocorrer ruptura de fundo), Estes
dois aspectos sd0 a relativamente pouco tempo estdo merecendo a
atencao dos que projetam e analisam escavacdes, no primeiro caso
pela relativamente recente divulgacdo da instrumentacao de campo
e no seqgundo caso pelo uso de metodos numericos (os métodos de
equilibrio-limite, por ndo poderem incluir o estado de tensoes
inicial, fizeram com que toda a enfase na obtencao de parametros
fosse dada @ resistencia ao cisalhamento).

Outros aspectos importantes sao as propriedades de defor
macao do solo e o modo de simulacdo da escavacao (os deslocamen-
tos da parede sao maiores e ha mator probabilidade de ruptura de
fundo da escavagao quando a escavacao €& simulada em etapas).

A comparacao das avaliacoes da seguranca a ruptura glo-
bal por equilibrio-limite e pelo Metodo dos Elementos Finitos mos
tra que, para o caso analisado, os valores obtidos pelo ultimo
se situam numa faixa de + 20% do valor do primeiro, dependendo do
valor de Ko. A avaliacao da seguranca a ruptura global baseada
no MEF e feita com um calculo adicional, conforme discutido no
item 4.4, que poderia ser programada e se constituir num comple
mento ou apendice aos programas usuais de elementos finitos. Es-
te calculo poderia incluir uma pesquisa do circulo para o qual o
fator de seguranga seria minimo, 0 exame da relagao entre o fa-
tor de seguranga local e global mostra que, para nao se ter rup-
tura Tocalizada (fator de seguranga local igual a 1,0),sao neces
sarios fatores globais elevados (tipicamente entre 1,5 e 2,5, de
pendendo do KO).

A analise da escavagao de um trecho do Metro-RJ (Capitu-
1o 5) serviu para se avaliar as dificuldades no uso do MEF para
um caso da pratica. As dificuldades em se obter todos os parame-
tros sao enormes e frequentemente, como no caso em questao, al-
guns destes parametros sao escolhidos com base no julgamento in-
dividual e nio medidos como se desejaria. Assim, os resultados ob
tidos sao sujeitos a critica (a maior delas sendo a diferenca das
medicbes), e somente ap6s um trabalho de interacaoc parametros -
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-comparac¢ao com medi¢des se poderd chegar a um melhor conhecimen-

to nio so dos para@metros mas também de modelos e tecnicas de si-
mulagio. Esta anilise & talvez a primeira tentativa em se proces
sar, pelo Metodo dos Elementos Finitos, os resultados de medi-
coes de trechos do Metro-RJ feitas pela COP?E, servindo de ponto
de partida para outras analises que deverao se seguir,
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