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RESUMO

ALMEIDA, Mario Sergio de Souza, M.S., Universidade Federal de Vigosa,
novembro de 2000. Andlise numérica de uma prova de carga direta em
solo residual de gnaisse. Orientador: Claudio Henrique Carvalho Silva.
Conselheiros: Roberto Francisco de Azevedo e Izabel Cristina D’Almeida
Duarte de Azevedo.

Neste trabalho, foi realizada a anélise numérica de uma prova de carga
direta, executada em uma sapata rigida, quadrada, de concreto armado, assente
em solo residual de gnaisse. A prova de carga foi executada no campo
experimental de fundacdes, do Departamento de Engenharia Civil, da
Universidade Federal de Vigosa. As analises tensdao-deformacao, via método dos
elementos finitos, foram executadas utilizando o software SIGMA/W da GEO-
SLOPE International Ltd.. Para a modelagem do comportamento tensdo-
deformacdo do solo foram utilizados os modelos constitutivos linear e elastico,
ndo linear e eléstico (hiperbodlico) e o elasto-plastico (Mohr-Coulomb). Os
parametros, necessarios para a alimentacdo dos modelos, foram obtidos de
ensaios triaxiais do tipo CID, com os corpos de prova saturados. Os corpos de
prova foram moldados de amostras indeformadas coletadas proximo ao local da
prova de carga. Os resultados dessa analise foram comparados com os resultados

experimentais, medidos no ensaio de prova de carga. Devido provavelmente a

Xiv



heterogeneidade do terreno, aliado a condig¢do nao saturada do solo no seu estado
natural, o desempenho desta analise numérica em prever os recalques medidos
experimentalmente ndo se mostrou adequado. Numa segunda analise, procedeu-
se a uma retroanalise com o objetivo de ajustar os parametros de entrada, para
calibrar os modelos constitutivos, de modo a prever adequadamente os resultados
experimentais. Os resultados obtidos nesta segunda andlise apresentam uma boa
comparacao com os resultados experimentais da prova de carga, principalmente
para o modelo hiperbolico, cujos resultados numéricos descrevem com fidelidade

0 comportamento tensdo-deformacao do conjunto solo-fundacao.
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ABSTRACT

ALMEIDA, Mario Sergio de Souza, M.S., Universidade Federal de Vigosa,
November, 2000. Numerical Analysis of a load test performed on a
footing placed on a gneissic residual soil. Advisor: Claudio Henrique
Carvalho Silva. Committee Members: Roberto Francisco de Azevedo e Izabel
Cristina D’ Almeida Duarte de Azevedo.

In this thesis it was performed a numerical analysis of a load test carried
out on a square rigid reinforced concrete footing laying on a residual gneissic
soil. The footing load test was carried out at the foundation experimental site of
Civil Engineering Department at the Federal University of Vigosa. The stress-
strain analysis, using the finite element method, was carried out through the
software SIGMA/W from GEO-SLOPE International Ltd.. In order to represent
the stress-strain behavior of the soil beneath the foundation, linear-elastic,
nonlinear-elastic (hyperbolic) and elastic-plastic (Mohr-Coulomb) constitutive
models was used. The input parameters for the constitutive models were
determined from CID triaxial tests carried out on saturated specimens. The
specimens were molded from undisturbed samples obtained from the site. The
results from this analysis were compared to the experimental data obtained from
the field load test. The numerical analysis performance was not satisfacttory in

the sense that the computed settlement results did not agree with the
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experimental ones. This deviation can be related to the non homogeneity and
unsaturated conditions of the soil located beneath the footing. A second analysis
was carried out by means of a back analysis procedure intended to adjust the
input parameters of the constitutive models in order to best reproduce the
measured settlements. The numerical results from this analysis agreed well with
the measured ones, specially for the hyperbolic model in which the predicted

settlement agrees very well with the one measured in the load test.
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1. INTRODUCAO

O dimensionamento de fundacdes para obras de engenharia exige tanto a
determina¢do da capacidade de carga do solo, quanto a determinacdo dos
recalques maximos associados (ABNT — NBR 6122/96). Tais critérios visam
assegurar que a fundagdo tera, ao longo de sua vida util, um desempenho
satisfatorio quanto a capacidade de carga do solo de fundagdo, paralelamente a
niveis de recalques que sejam compativeis com a finalidade da obra.

A analise de problemas de resisténcia e deformacdo de solos residuais
consiste num grande desafio para a Mecanica dos Solos e Engenharia de
Fundagdes, uma vez que estes solos apresentam-se normalmente em condicdes
ndo saturadas, anisotropicas e com heterogeneidades. Para a descricdo adequada
do comportamento tensdo-deformacdo do solo de fundacdo, é necessario o
conhecimento dos parametros de resisténcia e deformabilidade, obtidos através
de ensaios de laboratorio ou de campo, e da utilizagao de um modelo constitutivo
que permita descrever o comportamento ndo linear caracteristico dos solos.

Nas situagdes em que o solo encontra-se ndo saturado, os ensaios de
laboratoério mais sofisticados procuram medir ou controlar a suc¢ao para que seu
efeito possa ser considerado nas andlises subseqiientes. Tais ensaios sdo pouco
acessiveis, ainda invidveis nos casos praticos, bem como as andlises que

consideram a influéncia da suc¢ao. Nos ensaios de laboratorio menos sofisticados



nao se controla a succ¢do trabalhando-se com parametros efetivos obtidos, ou com
amostras saturadas (ensaios CID ou CIU com medi¢do de poro pressdo), ou em
amostras nao saturadas (ensaios CID ou CIU com medi¢do de poro pressao
usando pedras porosas especiais).

Nos ensaios de campo tipo SPT, pressidmetro, dilatdmetro, CPT, placa,
etc., o efeito da succdo nao ¢ medido, mas no entanto, este efeito estara
intrinsecamente interferindo nos resultados destes ensaios. Neste sentido, eles sdo
mais adequados, porque fatores tais como suc¢ao, anisotropia, heterogeneidades,
etc., apesar de nao estarem diretamente quantificados, estdo indiretamente
representados nos resultados obtidos com os ensaios de campo.

Os ensaios de campo ainda apresentam a vantagem de permitir a
realizacdo de testes nas condi¢des naturais (temperatura, umidade, estado de
tensao, etc.) e, idealmente, pouco amolgado.

Neste trabalho, pretende-se realizar uma andlise numérica tensdo-
deformacado, através do programa computacional SIGMA/W, de uma prova de
carga direta realizada em solo residual de gnaisse, conforme descrito por LOPES
(1997). Nesta analise, sao utilizados os modelos constitutivos do tipo linear e
elastico, ndo linear e elastico e elasto-plastico com parametros obtidos através de
ensaios triaxiais realizados em amostras saturadas. Por fim, os parametros dos
modelos sdo otimizados de maneira a minimizar os erros entre os resultados
numéricos e os resultados experimentais obtidos no ensaio de prova de carga.

Os objetivos basicos dessa andlise sao mostrar:

1°) que a analise numérica, em conjunto com modelos constitutivos e
parametros de resisténcia adequados, pode representar convenientemente
o comportamento tensao-deformag¢ao do conjunto solo-fundagao.

2°) a importancia de se utilizar modelos constitutivos que representem
adequadamente o comportamento do solo; e

3°) a importancia da calibragdo dos modelos numéricos utilizando ensaios

em verdadeira grandeza executados no campo.



2. REVISAO DE LITERATURA

2.1. Introduciao

As tensdes induzidas em um solo de fundagdo, pela aplicagdo de
carregamentos, provocam deformagdes que levam a fundagdo a sofrer
deslocamentos verticais. Se as tensdes cisalhantes induzidas sdo pequenas,
quando comparadas com a resisténcia ao cisalhamento do solo, entdo as tensoes
cisalhantes serdo proporcionais as deformacgdes cisalhantes, ocorrendo entdo,
deformag¢des com mudanga de forma sem variagao de volume do solo. A estas
deformagdes, que ocorrem no regime dito elastico, dd-se o nome de recalque
elastico (AH,).

Outra parcela do recalque que ocorre em solos finos saturados ¢
caracterizada pela ocorréncia de deformacdes volumétricas com a conseqiiente
diminui¢do do indice de vazios do solo, denominada de recalque de adensamento
(AH,), que ¢ funcdo da permeabilidade do solo e ocorre lentamente ao longo do
tempo. O recalque de adensamento ¢ analisado de acordo com as teorias classicas
de adensamento de solos finos saturados, que ocorre devido a dissipacdo do
excesso de poropressdo causado pelo carregamento externo aplicado ao solo de

fundacao.



Finalmente, existe uma terceira parcela do recalque, comumente
denominada de compressdao secundaria (AH), que ¢é verificada em solos
argilosos e ¢ atribuida a compressdao do esqueleto solido depois de ocorrido o
recalque de adensamento, dai ser também chamada de recalque secular.

De maneira simplificada, o recalque total de uma sapata pode ser

definido a partir da seguinte expressao:

AH = AH, + AH, +AH,, 2. 1)

Neste capitulo, sera feita uma revisdo bibliografica sobre alguns dos
métodos para a estimativa de deslocamentos verticais em fundacdes rasas,
decorrentes da aplicagdo de carregamentos verticais. Inicialmente, serdo
apresentados os métodos tradicionais baseados em solugdes derivadas a partir
dos conceitos da teoria da elasticidade cldssica. Em seguida, sera apresentada
uma rapida abordagem sobre o método dos elementos finitos e alguns casos
estudados sobre estimativas de recalque, utilizando essa técnica como ferramenta
de calculo. Por ultimo, serao discutidas brevemente as limitacdes destes métodos,
em face das dificuldades encontradas, tanto na formulagdo e solugdo do problema

como na determinagdo dos parametros de resisténcia do solo.

2.2. Métodos tradicionais de previsao de recalque

A previsao do recalque associado ao carregamento aplicado ¢ um aspecto
critico do projeto de fundagdes. Conforme relata BARKSDALE e BLIGHT
(1997), em solos residuais o recalque das estruturas de fundagdes ¢ normalmente
determinado utilizando uma das seguintes técnicas:

1 — Formulag¢des baseadas nos resultados de ensaios de consolidagao

unidimensional em amostras indeformadas (ensaio oedométrico);



2 — Formulagdes baseadas na teoria da elasticidade que utiliza o0 modulo
de elasticidade medido no campo ou no laboratdrio, ou determinado a partir de
correlagdes empiricas com resultados de ensaios de campo;

Ainda segundo estes autores, uma previsao precisa do recalque € bastante
dificil de ser feita para estruturas de fundagdes assentes em solos residuais.
Efeitos oriundos de distirbios no solo adjacente, juntamente com erros nas
medidas dos ensaios, tanto no campo quanto no laboratério, sdo fatores
importantes que contribuem para que os recalques estimados sejam
freqlientemente de 30 a 50% menores que seu valor real. Progressos
consideraveis tém sido feitos nos ultimos anos no sentido de entender o
comportamento dos solos residuais, de modo a minimizar os desvios observados
entre os valores do recalque obtidos experimentalmente e os valores estimados.
A utilizacdo de modulos de elasticidade obtidos por medigdes feitas em ensaios
realizados diretamente no campo, tem apresentado uma melhoria nos valores
estimados. Além disso, a medicdo da deformacao axial em ensaios triaxiais
quando feita no interior da amostra e a baixos niveis de deformagdo, tem sido
utilizada para determinar resultados mais realisticos do que a pratica
convencional que mede a deformacdo média da amostra em toda sua extensao.

Contudo, a estimativa do recalque ainda depende de fatores associados
ao tipo de solo e as condigdes de carregamento. A experiéncia local,
desenvolvida por comparagdo entre os recalques previsto e medido, ¢ sempre
necessdaria para verificar e calibrar os métodos de previsao de recalque.

BARKSDALE e BLIGHT (1997) consideram que uma aproximagao
analitica para previsdo do recalque de solos residuais deve ter uma profunda base
tedrica, deve ser capaz de considerar variagdes associadas aos tipos de solos e
condicdes das fundagdes, e ainda, deve considerar a utilizacdo de parametros
determinados por uma variedade de métodos de ensaios de campo e laboratorio.
Para satisfazer amplamente a todas essas necessidades, uma aproximagao
baseada na teoria da elasticidade tem sido empregada. Nesta formulacdo, o
pardmetro basico que define o comportamento tensdo-deformacdao do solo ¢ o

modulo de elasticidade.



Conforme estes autores, um valor representativo do modulo de
elasticidade da camada do solo que contribui para o recalque deve ser avaliado, e
assim ser usado em estimativas de recalque baseadas na teoria da elasticidade. A
avaliacdo do modulo de elasticidade depende da sofisticagdo do projeto e
sensibilidade dos equipamentos empregados nos ensaios de campo e laboratério.
A seguir, lista-se os métodos que podem ser usados para estimar o modulo de
elasticidade:

i.  Ensaios de campo: ensaios de placa, pressiométrico (PMT), dilatométrico
(DMT), ensaio de cone (CPT), ensaio de penetragao (SPT e SPT-T).

11. Ensaios de laboratorio: ensaios triaxiais, ensaios de cisalhamento direto e
ensaios de adensamento incremental (oedométrico).

iii. Correlagdes empiricas: as aproximagdes através de correlagcdes empiricas
somente podem ser empregadas quando a experiéncia com o recalque em
situacdes anteriores tiver sido analisada e usada para verificar a eficiéncia

das correlagodes.

2.2.1. Método baseado na Teoria da Elasticidade

Nos problemas praticos de engenharia de fundagdes, em que cargas sao
distribuidas sobre placas assentes diretamente no solo de fundac¢do, como o
elemento estrutural ¢ geralmente bastante rigido relativamente ao solo, entdo o
recalque pode ser considerado uniforme no contato entre eles.

Uma variagdo na distribuicao de tensdo no contato entre a sapata e o solo
significa uma variagcdo na relagdo entre carga e recalque. Para uma placa circular

rigida carregada uniformemente, o recalque pode ser estimado pela seguinte

expressao:
R
p=ag, = (1-v) (2.2)



p € o recalque elastico, Ags a tensdo média sobre a area carregada, R o raio da
area carregada, E o modulo de elasticidade do solo € v o coeficiente de Poisson
do solo.

Existem outras variagdes da expressdo (2.2) que introduzem coeficientes
que consideram diferentes formas geométricas, a posi¢ao relativa do ponto na

placa (onde se deseja calcular o recalque) e a rigidez da placa carregada.

2.2.2. Método de Schmertmann

O método apresentado por SCHMERTMANN (1970) e
SCHMERTMANN et al. (1978) para o calculo dos recalques de placas
uniformemente carregadas, esta baseado no conceito do fator de influéncia para
as deformagdes verticais especificas (I,). O fator I, aumenta linearmente com a
profundidade atingindo um maximo (I,,) na profundidade B/2, para condigdes
axissimétricas, e até B, para condi¢des de estado plano de deformacdes, decaindo
linearmente até zero numa profundidade igual a 2B, para o caso axissimétrico, e
4B, para o caso de estado plano de deformacgdes. A Figura 1 mostra os diagramas
de variagdo deste indice de deformagdo especifica em funcdo da geometria da
area carregada e da profundidade relativa.

Na sua esséncia, este método resulta da simplificagdo de resultados de
analises numéricas em diversos macigos arenosos, caracterizados por diferentes
condigdes de compacidade e padrdes de variagdo de rigidez em profundidade, e
varias geometrias de carregamento.

Genericamente, o fator de deformagdo especifica pode ser expresso em

funcao da profundidade da seguinte forma:

1) = £ ) 2.3)

em que:

I.(z) = fator de influéncia para as deformagdes verticais especificas;



£.(z) = deformagdo vertical especifica;
E(z) = médulo de elasticidade do solo na profundidade z;

q = tensdo uniformemente distribuida;
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Figura 1 - Diagrama de I, segundo SCHMERTMANN et al. (1978).

O recalque final ser4 definido por:

2B(4B) 2B(4B) 7 " I

§= Igz dz = q J —~dz = clczqz EAz, (2. 4)
; ;

sendo c; um fator de correcdo para o embutimento da sapata e c, um fator de
correcdo para a fluéncia ou creep do solo. As expressdes para ¢, € ¢, sdo as

seguintes:

¢, =1-0,52 2.5)




c, =1+O,2logé 2. 6)

b

sendo t 0 tempo em anos.

O fator I, deve ser calculado pela seguinte expressao:

Ag
1,=05+01 =" 2.7

wp

A Figura 2 mostra a forma de se calcular o, (tensdo efetiva na cota

correspondente ao pico de 1z) e o, (tensdo efetiva na cota de assentamento da

placa uniformemente carregada).

Ag=q-0),

] HHH'II*

Z = B/2 (Axissimétrico) o’
Z = B (Estado plano) »

Figura 2 - Definigdo de o, ¢ o,,.

2.2.3. Método de Burland e Burbidge

BURLAND E BURBIDGE (1985) determinaram uma relagdo empirica
entre o recalque medido e a tensdo transmitida pela fundagdo. Esta relagdo foi

obtida a partir de uma analise estatistica de cerca de 200 casos de recalques em



fundacdes. Segundo os autores, o recalque pode ser calculado através da seguinte

expressao:
s=o0.,.B" .%+(q—0':0).B”’7 A, (2.98)

em que:
G’y = tensdo efetiva vertical de repouso na cota da base da sapata;
B = largura ou diametro da sapata;

q = tensao aplicada a sapata;

0,7
a, B

I, = fator de compressibilidade; 7, = W €a, = W'li%

sendo N o numero médio de golpes medidos no ensaio de penetragio dindmica
(NSPT ¢4i0) a0 longo da profundidade do bulbo de tensdes onde os recalques sao

significativos.

2.3. Estimativas de recalque com base no método dos elementos finitos

2.3.1. Método dos elementos finitos

O método dos elementos finitos (MEF) ¢ uma técnica de andlise
numérica para obten¢do de solugdes aproximadas para uma grande variedade de
problemas. Solugdes analiticas para problemas mais complexos raramente
existem e uma das vantagens do método ¢ a sua habilidade em representar
geometrias altamente irregulares, condigdes de carregamento quaisquer, nao
homogeneidades e comportamento ndo linear do material.

O MEF foi originalmente desenvolvido para a andlise estrutural
(CLOUGH, 1960). Entretanto, pode ser aplicado a outros campos da engenharia

devido a natureza geral da teoria na qual ¢ baseado. Um grande numero de
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aplicacdes do método encontra-se no dominio da Mecanica dos Sélidos, que
inclui a Mecanica Estrutural, a Mecanica dos Solos € a Mecanica das Rochas.

A idéia basica do método ¢ a de que um meio continuo pode ser
modelado analiticamente através de sua subdivisdao em regides interconectadas —
os elementos finitos — expressando-se o seu comportamento através de funcdes
aproximadas (fungdes de interpolagdo) dentro de cada regido. Estas funcoes
devem ser escolhidas de forma a garantir a continuidade do comportamento por
todo o meio. Conseqlientemente, a discretizagcdo do dominio da solugdo de um
problema, formulado em elementos finitos, reduz o problema continuo a um
problema com um numero finito de incognitas. O grau de aproximacao da
solucao vai depender, além do tamanho e do nimero de elementos, das funcdes
de interpolagao utilizadas.

Os problemas podem ser formulados em elementos finitos de trés
maneiras: pelo método dos deslocamentos (modelos de deslocamentos), pelo
método do equilibrio (modelos de forcas) e pelo método hibrido (modelos
mistos).

A seguinte seqliéncia descreve um processo real de solu¢do que ¢
seguido no estabelecimento e resolu¢do de qualquer problema de equilibrio.
Apesar desta seqiiéncia ser baseada em um procedimento desenvolvido para
aplicagdes em mecanica estrutural, ela pode ser generalizada para aplicagdes em

outros campos (DESAI, 1979).
a) Discretizacao do dominio do problema

A discretizacdo do dominio do problema ¢ a subdivisdo do corpo a ser
analisado em “pequenos corpos”, ou seja, os “elementos finitos”.

Este ¢ um passo critico na definicdo da precisdo da solu¢ao. Aqui entra o
julgamento do engenheiro. Ele ¢ quem vai decidir qual o tipo, nimero, tamanho e

arranjo dos elementos que vai representar o continuo do problema estudado.
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b) Sele¢dao dos modelos e funcdes de aproximagao

Os nés do elemento fornecem pontos estratégicos para escrever funcdes
matematicas que descrevem a forma da distribuicao da quantidade desconhecida
- que pode ser deslocamento e/ou tensdo para os problemas de analise tensao-
deformacdo; temperatura para os problemas de fluxo de calor; pressao de fluido
e/ou velocidade para os problemas de fluxo de fluido, etc. - no dominio do
elemento. Fungdes tais como, polindmios e séries trigonométricas, podem ser
utilizadas com este fim, especialmente os polindmios devido a facilidade e a
simplicidade na formulacdo em elementos finitos. Os polindmios sdo a forma
mais comum de um modelo de deslocamentos, j& que sdo de facil manipulacao
matematica, pois permitem diferenciar e integrar facilmente. Truncando o
polindmio em ordens diferentes, esta-se variando o grau de aproximacao. Quanto
maior for o nimero de termos incluidos na aproximag¢do, mais proximamente a

solugdo exata estara representada.
c¢) Definir relagdes gradiente vs. varidvel desconhecida e constitutivas

Aqui sdo definidas as quantidades que aparecem no item €), em que se
utiliza um principio, por exemplo, o principio da energia potencial minima, na
determinagdo das equacdes do elemento. Em problemas de tensdo-deformagao, a
relagdo gradiente vs. variavel desconhecida ¢ a deformagdo. Além do gradiente,
deve-se definir ainda uma quantidade adicional, a tensdo. Usualmente, isto ¢ feito
expressando-se sua relacdo com a deformacgdo através de uma lei constitutiva.
Esta ¢ uma das partes vitais da anélise por elementos finitos, ja que ¢ onde se

define como o material se comporta.
d) Determinagdo das equagdes dos elementos

A partir de leis e principios j& estabelecidos, obtém-se as equagdes que
governam o comportamento de um elemento. As equacdes sdo obtidas em termos
gerais podendo ser utilizadas para todos os elementos do corpo discretizado.

Virias alternativas sdo possiveis na definicdo das equacdes que governam o
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comportamento dos elementos (solugdes aproximadas), sendo que as duas
formulagdes mais comumente utilizadas sdo os métodos de energia (variacionais)
e os métodos residuais (residuos ponderados).

O emprego de um dos dois métodos, variacionais ou residuais, fornece as
equacdes que governam, de forma aproximada, o comportamento de um

elemento finito, geralmente expressas da forma:

[kl{a}=1{Q} (2.9)

em que [k] é a matriz de propriedades do elemento, {q} ¢ o vetor dos valores
desconhecidos da varidvel de estado nos ndés do elemento, {Q} ¢ o vetor de
carregamento nos nos do elemento.

No caso especifico da analise de tensdo, [k] é a matriz de rigidez do
elemento, {q} é o vetor de deslocamentos nodais no elemento ¢ {Q} é o vetor

de for¢as nodais no elemento.

e) Montagem das equagdes algébricas globais e introduc¢ao das condicdes

de contorno

O objetivo final ¢ o de se obter equacdes para o corpo como um todo que
definam de forma aproximada o seu comportamento. Uma vez estabelecidas as
equagdes para um elemento genérico, ¢ possivel gerar, recursivamente, as
equacdes para os outros elementos através da expressao [k]{q}z{Q}. Estas
equagdes sdo entdo “somadas” para que se possa determinar as equacdes gerais
do problema. Este processo de montagem ¢ baseado na lei de compatibilidade ou
continuidade, onde os pontos vizinhos devem permanecer na vizinhanga de cada
um apdés a aplicagdo da carga, ou seja, os deslocamentos de dois pontos
adjacentes ou consecutivos devem ter valores idénticos.

Finalmente, as equacdes do problema sdo, em notacao matricial:

[K{a}=P} (2.10)
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em que (K] é a matriz das propriedades do problema como um todo; {d} é o vetor
de variaveis desconhecidas nodais; {P} ¢ o vetor de carga nodal.

O sistema global de equagdes montado pela soma das contribui¢des
integrais de todos os elementos ¢ inicialmente singular. A singularidade do
sistema ¢ retirada com a substitui¢do dos valores dos deslocamentos prescritos ou
conhecidos, que devem ser capazes de impedir todos os movimentos de corpo

rigido.
f) Resolugdo do sistema de equacdes

O valor dos deslocamentos incognitos € obtido pela solugdo do sistema
final de equagdes. Este sistema pode ser resolvido através de métodos iterativos
ou do método de eliminacdo de Gauss. Para problemas com um nimero elevado
de graus de liberdade ¢ importante a eficiéncia do método computacional
empregado, tanto em termos de armazenamento quanto de processamento, uma
vez que um maior esfor¢o computacional da andlise ¢ realizado na solugdo do
sistema de equagdes. Sao varias as técnicas conhecidas que permitem atingir uma
eficiéncia adequada, através do aproveitamento das caracteristicas de esparsidade
e simetria da matriz do sistema de equagoes.

Neste item, os valores das varidveis primarias ou basicas serao
determinados. Estas varidveis sdo chamadas primarias porque elas aparecem

como as primeiras quantidades no sistema de equagdes 2.9.
g) Obtengao das quantidades derivadas ou secundarias

Freqlientemente, quantidades adicionais ou secundarias devem ser
obtidas a partir das quantidades primdrias. Nos problemas de tensdo-deformacao,
por exemplo, estas quantidades sdo deformacgdes, tensdes, momentos, forcas de

cisalhamento, etc.
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h) Interpretacao dos resultados

Secdes criticas do corpo sdo selecionadas e valores das varidveis
primarias e secundarias sdo apresentados através de programas pOs-

processadores.

2.3.2. Alguns casos encontrados na literatura

KUBERAN et al. (1986) desenvolveram um modelo elasto-plastico com
duas superficies de plastificagdo (Figura 3). A primeira, chamada de superficie de
plastificacdo de consolidagdo e, a segunda, chamada de superficie de
plastificacdo de cisalhamento. Posteriormente, incorporaram o modelo em um
programa de elementos finitos para analisar o comportamento de uma sapata
circular com 50 cm de didmetro, assente numa camada de areia com 125 cm de
espessura. Um pequeno embutimento de 10 cm foi considerado e o solo acima do
nivel da sapata foi assumido como aterro. Estes autores assumiram uma variagao
linear com a profundidade para o mddulo de elasticidade do solo, e admitiram

um valor constante para o coeficiente de Poisson igual a 0,3.

A
a | _#h
Superficie de I «
plastificagdo de -~
consolidagdo ".'t.,

Superficie de
plastificagdo de
cisalhamento

b —— —

=

p

Figura 3 - Superficies de plastificacdo (KUBERAN et al., 1986).
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sendo:

p=%(0‘x +0, +0'z);

o =E(s2x +5%, +s22)+ T +T0 + 700

§,=0,=p; §,=0,=p; §,=0, =P,

A discretizacdo em elementos finitos, com 54 elementos no solo de
fundacdo e 5 elementos na sapata, estd mostrada na Figura 4. Foram utilizados
elementos quadrilaterais isoparamétricos de oito nds. A distancia da borda foi
tomada como cinco vezes o raio da sapata a partir de seu centro. A interface entre
a sapata e o solo foi considerada rugosa. A carga foi aplicada no centro da sapata

em incrementos de 2,5 kN até a ruptura.
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Figura 4 - Discretizacao da malha de elementos finitos (KUBERAN et al., 1986).
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em que:

r = raio da sapata;

Z = profundidade;

D = embutimento da sapata;

O resultado da curva carga-recalque obtida nessa primeira andlise

apresentou-se bastante linear até a ruptura, apesar de ter sido utilizado um

modelo nao linear. A carga de ruptura encontrada foi aproximadamente 30%

maior que a carga ultima determinada pela teoria de Terzaghi. Conforme relatado

em seu trabalho, os autores consideram que o valor excessivo do recalque pode

ser devido ao seguinte:

1.

2.

O modulo de elasticidade foi tomado com base na condicdo de estado de
tensdo in situ, apesar de se saber que quando a carga ¢ aplicada na sapata o
nivel de tensdo no elemento de solo aumenta significativamente, conforme
mostrado esquematicamente na Figura 5. Também a baixos niveis de tensdo a
resisténcia ao cisalhamento tende a ser mais elevada. Sendo assim, numa
segunda andlise, o valor do modulo foi modificado de modo a considerar
estes aspectos.

No entanto, nesta segunda analise, ocorreu um problema de convergéncia
numérica da solugdo. Para superar isto, aplicou-se um pequeno carregamento
e calculou-se as tensdes na malha, sem considerar as deformagdes plasticas
devido ao carregamento. Em seguida, aplicou-se alguns poucos incrementos
de carga seguidos por sucessivos incrementos de carga de tamanho inicial.
Este procedimento foi feito para aumentar o nivel de tensdo no meio da

camada de solo, especialmente na regido proxima da base da sapata.
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Figura 5 - Variacao do médulo de elasticidade do solo (KUBERAN et al., 1986).

Os resultados obtidos nesta segunda andlise foram comparados, segundo
KUBERAN et al. (1986), com os resultados do ensaio realizado por Arora
(1980), nessa mesma sapata, conforme mostrado na Figura 6.

Segundo KUBERAN et al. (1986), Arora (1980) também realizou uma
andlise numérica da sapata modelo ensaiada, utilizando um modelo constitutivo
ndo linear e elastico.

Observa-se que a relagcdo carga-recalque obtida da analise elasto-plastica
¢ linear até o nivel de carregamento analisado, e apresenta uma boa comparacao

com os resultados experimentais até os niveis avaliados.
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Figura 6 - Comparagao da relagdo carga-recalque (KUBERAN et al., 1986).

SHAHROUR e ZAHER (1995) realizaram simulagdes numéricas de
provas de carga realizadas em centrifuga, em sapatas circulares de didmetro
d = 3,60 m e sapatas corridas de largura B = 3,60 m.

O solo utilizado foi uma areia com densidades relativas baixa, média e
alta. As andlises numéricas foram feitas com um modelo elasto-plastico com
endurecimento (MODSOL), incorporado ao programa de elementos finitos
PACPLAS. A Figura 7 mostra o resultado da simulagdo da prova de carga para o

ensaio em sapatas circulares.
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Figura 7 - Simulacdo de ensaios em sapatas circulares assentes sobre areia
(SHAHROUR e ZAHER, 1995).

Na Figura 7, s representa o recalque da base da sapata, d o didmetro e s/d
o recalque normalizado da sapata, q representa a tensdo aplicada a sapata, y o
peso especifico do solo e D o embutimento da sapata.

E possivel notar que o MODSOL reproduz bem o comportamento da
fundagdo até um recalque de aproximadamente 5% de d, para a areia
medianamente compacta, e 7,5% de d, para a areia compacta. A partir deste
ponto, a andlise numérica prevé um decréscimo de rigidez para a areia
medianamente compacta e a ruptura para a areia compacta.

SHAHROUR e ZAHER (1995) realizaram comparacdes entre as
capacidades de carga obtidas dos ensaios, da andlise numérica e utilizando o
método proposto por Meyerhof (1955). Na Figura 7 pode-se notar que o valor da
capacidade de carga, prevista pelo método de Meyerhof, ficou subestimado tanto

em relagdo a analise numérica quanto em relagdo ao resultado experimental.
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A Figura 8 ilustra o resultado da simulagdo de ensaios em sapatas
corridas submetidas a carga concentrada, onde s representa o recalque da base da
sapata, B a largura e s/B o recalque normalizado da sapata.

A comparagdo entre os resultados numérico e experimental mostra que:

o modelo numérico reproduz bem os resultados do ensaio na sapata

em areia fofa.

e a simulacdo do ensaio na sapata em areia medianamente compacta
reproduz bem os resultados até um recalque de aproximadamente
0,075B, mas logo apds o modelo prevé a ruptura do solo.

e para 0 ensaio na sapata em areia compacta, o modelo subestima a
rigidez inicial do solo de fundacdo, mas a partir dai reproduz bem o
comportamento da fundagao.

e a previsdo da carga ultima pelo MODSOL se aproxima bem do valor

obtido pelo método de Meyerhof.

Meyerhof

i

MODSOL
w= == o J== « Compacta

= _3_ M. compacta
i A~ Fofa

Meyerhof

0

Meyerhof

Recalque s/B (%)

Figura 8 - Simulacdo de ensaios em sapatas corridas com carregamento
concentrado assentes sobre areia (SHAHROUR e ZAHER, 1995).

21



A simulagdo dos ensaios em sapatas corridas submetidas a um
carregamento excéntrico estd apresentada na Figura 9. Quanto a capacidade de
carga do solo, € possivel observar que o método de Meyerhof se aproxima da
previsdo feita pelo modelo, mas ambos subestimam, em aproximadamente 30%,

o resultado experimental.

50 00—
4() 4 o
‘ o
d Meyerhof
& —0 . MODSOLe=0
s VIODSOL e/B = 0,15

1
s ~0° Experim.e=0

Meyerhof =®=  Experim. ¢/B = 0,15

m r 1 rreerrrr i
10 15 20 25 30 35
Recalque s/B (%)

Figura 9 - Simulacdo de ensaios em sapatas corridas com carregamento
excéntrico assentes sobre areia (SHAHROUR e ZAHER, 1995).

A Figura 10 ilustra o resultado da analise numérica do comportamento de
sapatas corridas assentes em um solo composto por duas camadas. Pode ser
observado que o MODSOL prevé razoavelmente bem o resultado do ensaio,
considerando uma baixa rigidez do topo da camada (h; = 0,8B), mas os
resultados sdo piores quando esta rigidez torna-se elevada (h; = 1,2B). A
capacidade de carga deste ensaio foi estimada usando, segundo SHAHROUR e
ZAHER (1995), o método proposto por Purshothamaraj et al. (1974).
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Figura 10 - Simulagdo de ensaio em sapata corrida para duas camadas de solo
(SHAHROUR e ZAHER, 1995).

O trabalho desenvolvido por SHAHROUR e ZAHER (1995) mostra que
0o MODSOL reproduz bem a maioria dos ensaios em sapatas, até um recalque
entre 0,05B e 0,075B (sendo B a largura ou diametro da sapata), mas geralmente
subestima a carga ultima experimental.

Segundo estes autores, uma boa previsao do recalque de fundagdes
requer uma boa determinagdo dos parametros constitutivos elasticos.
Dificuldades sdo geralmente encontradas na identificagdo destes parametros a
partir de ensaios triaxiais convencionais, sendo necessario o uso de outros
ensaios como isotropico, triaxial nao drenado com instrumentagdo interna e
ensaios de placa.

FONSECA (1996) realizou um ensaio de prova de carga direta em
verdadeira grandeza sobre um solo residual de granito, em uma sapata circular de
diametro 120 cm e altura de 50 cm, assente na superficie do terreno.

A curva tensdo-recalque obtida por FONSECA (1996) estd apresentada

na Figura 11.
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Figura 11 - Curva tensao-recalque (FONSECA, 1996).

Posteriormente, FONSECA (1996) realizou uma andlise numérica do
mesmo ensaio de prova de carga utilizando os modelos constitutivos linear e
elastico, nao linear e eléastico (hiperbdlico) e elasto-plastico (Lade).

As caracteristicas das malhas e elementos utilizados por FONSECA

(1996) sao apresentadas no Quadro 1.
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Quadro 1 - Caracteristicas das malhas ¢ elementos

‘ 0 N’ de
Tipo de N de
Dimensdes (m) Modelo pontos
elemento elementos ‘
nodais
linear e Isoparamétrico
402 1289
eléstico de 8 nds
Macigo: 12,0x12,0
ndo linear e |Isoparamétrico
Sapata: 0,6x0,5 402 444
eléstico de 4 nés
elasto- Isoparamétrico
_ 143 480
pléstico de 8 nds

Fonte: Adaptado FONSECA (1996)

Segundo FONSECA (1996), na andlise foi utilizada a axissimetria da
sapata, ficando a fronteira lateral esquerda sobre esse eixo de simetria, enquanto

a fronteira lateral direita foi situada a 12,0 m (10 vezes o didmetro da sapata) da

primeira.

A malha apresentada por FONSECA (1996) e mostrada na Figura 12, foi

utilizada para as analises com os modelos linear e elastico € nao linear e elastico

(hiperbdlico).
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Figura 12 - Malha de elementos finitos (FONSECA, 1996).

Com o modelo linear e elastico, FONSECA (1996) realizou uma
retroandlise para a determinacdo dos modulos de elasticidade que fornecem
recalques coincidentes com os observados na prova de carga, para dois valores de
tensao, 100 kPa e 200 kPa respectivamente, valores estes considerados pelo autor
como sendo tipicos para as condi¢des de trabalho.

FONSECA (1996) apresenta no Quadro 2 uma comparacdo entre os
modulos de elasticidade obtidos da analise numérica linear e elastica, ¢ os

obtidos da teoria da elasticidade, calculados através da equagao abaixo:

E =

v R

(1-v?)BI, 2.11)

em que:
g = acréscimo de carga na superficie do solo;

s = recalque correspondente ao acréscimo de carga;

26



v = coeficiente de Poisson,;

B = diametro da superficie de carga;

I5 = coeficiente de forma;

Quadro 2 - Modulos de elasticidade

Pressao Recalque E (MPa) E (MPa)
aplicada ao observado % Andlise Teoria da
terreno (kPa) (mm) numérica elasticidade
100 3,6 0,27 24,10 23,43
200 9,3 0,27 17,61 18,14

Fonte: Adaptado FONSECA (1996)

Na analise com o modelo hiperbolico, FONSECA (1996) utilizou varios

conjuntos de parametros, obtidos de diversos ensaios triaxiais do tipo CID,

realizados com instrumentacdo interna e externa, em corpos de prova de

diferentes didmetros. O Quadro 3 apresenta trés conjuntos de pardmetros

utilizados por FONSECA (1996) nestas analises numéricas.

Quadro 3 - Parametros para o modelo hiperbdlico

Parametro Simulac¢ao 01 Simula¢ao 02 Simula¢ao 03
K 1169 738 347
n 0,640 0,598 0,539
Ry 0,9 0,9 0,9
Kar 1540 978 978
v Variavel Variavel Variavel

Fonte: Adaptado FONSECA (1996)

em que:

K, n, R, Ky = parametros do solo;

v = coeficiente de Poisson,;
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O autor concluiu que o conjunto de parametros que melhor se ajustou a
resposta da sapata foi o da Simulacao 01, com ¢’ = 36,80 e ¢’ =11,6 kPa, obtidos
dos ensaios triaxiais CID realizados em amostras de 100 mm de diametro (com
6’3 < 100 kPa), instrumentacdo interna para medir as deformagdes axiais dos
corpos de prova e para os niveis mais baixos de deformacao, correspondentes a
zona estavel ou de estrutura natural mais preservada.

A Figura 13 apresenta as comparacdes realizadas por FONSECA (1996),
entre os resultados da prova de carga e a modelagem numérica, utilizando os

parametros apresentados no Quadro 3.

1000
900 i Observado

Simulacdo 02 w= )

/

Simulac¢do 03

Simulacédo 01

Tensdo aplicada (kPa)

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

Recalque (mm)

Figura 13 - Comparacdo entre os resultados da prova de carga e da andlise
numérica com o modelo hiperbolico (FONSECA, 1996).

Com relagdo a andlise feita com o modelo elasto-plastico de Lade,
FONSECA (1996) concluiu que a melhor comparacdo, entre os resultados de
campo e numérico, ocorreu quando os parametros do modelo foram obtidos
através de ensaios triaxiais com instrumentac¢do interna ¢ considerando o solo

como um material pré-adensado.
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A comparacdo entre os resultados experimentais de campo e o0s
resultados da analise numérica, utilizando o modelo elasto-plastico de Lade, esta

apresentada na Figura 14.
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. 1
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Figura 14 - Comparagdo entre o resultado experimental e a andlise numérica com
o modelo elasto-plastico de Lade (FONSECA, 1996).

2.4. Consideracgoes sobre o comportamento mecanico dos solos residuais

Do ponto de vista geotécnico, a selecdo dos parametros de resisténcia
apropriados para a previsdo tanto das deformacdes como da ruptura, sdo
importantes passos no projeto de estruturas em solos residuais, conforme
observado por BRENNER et al. (1997). Em paises com grandes ocorréncias de
solos residuais, a pratica de ensaios de resisténcia tanto no laboratério quanto no
campo tém muitas vezes seguido o procedimento padrao, envolvendo ensaios
triaxiais e ensaios de cisalhamento, no laboratorio, e algumas formas de ensaios
de penetragao e/ou ensaio de placa, no campo. Tais procedimentos nao levam em

conta 0 comportamento desses solos, principalmente no que se refere a
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consideracao das altas pressoes de suc¢do conforme tem sido demonstrado pela
Mecéanica dos Solos nao Saturados (FREDLUND e RAHARDIJO, 1993).

Como diferengas marcantes em relagdo aos procedimentos
convencionais, normalmente usados para solos transportados, deve-se citar tanto
a preparacdo e manejo das amostras coletadas como a interpretagdo dos
resultados dos ensaios. Um conhecimento prévio da génese do solo residual e dos
fatores que afetam sua resisténcia ao cisalhamento, facilita bastante o
entendimento do comportamento peculiar que caracteriza esse material.

LUIZ (2000) estudou o comportamento de varios solos residuais da
regido de Vigosa, Minas Gerais, Brasil, com relacdo a variacdo da succdo em
funcdo do grau de saturacdo desses materiais. As caracteristicas geotécnicas
desses solos residuais estdo apresentadas no Quadro 4. Dentre estes, o solo
BJRM apresenta caracteristicas similares as do perfil tipico (solo residual de
gnaisse ndo saturado) das imediacdes do campo experimental de fundagdes do

DEC/UFV, onde foi ensaiada a sapata a ser analisada neste estudo.

Quadro 4 - Dados de caracterizagdo geotécnica dos solos

Dist. Granulométrica Indice LL 1P
Amostra Y de (%) (%) c' o'
desolo | (kN/m’) | Argila | Silte | Areia | vazios | S, (%) (kPa) ©)
(%) | (%) | ()
AKPC 16,60 44 10 46 1,00 60,80 67 30 15 33
BJRM 13,50 30 20 50 1,36 30,48 64 33 9 35
CBRM 15,40 68 6 26 1,22 58,19 76 31 6 29
MBRM | 16,00 43 10 47 0,99 41,93 70 34 20 26
NVRM 15,20 65 8 27 1,01 31,12 77 44 23 27

Fonte: Adaptado de LUIZ (2000)

As amostras BJRM, CBRM, MBRM e NVRM sao solos residuais
maduros de gnaisse, enquanto que a amostra AKPC ¢ um solo residual maduro
de rocha metabasica. Os parametros de resisténcia (c' e ¢') mostrados no

Quadro 4 foram determinados em ensaios de cisalhamento direto realizados em
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amostras moldadas e rompidas na umidade natural, exceto para a amostra CBRM
em que a amostra ensaiada foi inundada previamente a ruptura.

Pode-se observar que estes solos tipicamente apresentam uma coesao
variando entre 15 e 23 kPa e angulo de atrito variando entre 27° e 35°. Conforme
relata este autor, a realizacdo de ensaios em amostras inundadas previamente a
fase de ruptura levaram a uma reducdo dos parametros de resisténcia,
evidenciando a influéncia da succ¢ao na resisténcia ao cisalhamento destes solos.

As curvas caracteristicas de variagdo da pressdo de suc¢do com o grau de

saturacdo dos materiais do Quadro 4 estdo apresentadas na Figura 15.
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Figura 15 - Curvas caracteristicas de pressao de suc¢do, LUIZ (2000).

2.5. Consideracgoes finais

Os métodos tradicionais de previsdao de recalque sdo limitados por se
basearem na teoria da elasticidade e em parametros de resisténcia e
compressibilidade obtidos em ensaios triaxiais convencionais, pois ¢ sabido que

solos ndo apresentam um comportamento linear e elastico, € quando na condigao
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ndo saturada, a succao afeta significativamente a resisténcia e a
compressibilidade destes solos .

Para representar melhor o comportamento do solo ¢ importante utilizar
modelos constitutivos ndo lineares, cuja implementacdo necessita de solugdes
numéricas via método dos elementos finitos, juntamente com parametros de
resisténcia e compressibilidade obtidos em ensaios que considerem a influéncia
da succao. Entretanto, nota-se que existem poucos trabalhos em que ensaios de
provas de carga em sapata sdo analisados numericamente. Tal fato deve-se,
principalmente, ao elevado custo envolvido na realizagdo do ensaio de prova de
carga em conjunto com ensaios de laboratério que caracterizem adequadamente o
comportamento tensdo-deformag¢do e a resisténcia do solo, necessarios a
modelagem ndo linear (SHAHROUR e ZAHER ,1995).

Em vista disto, nos capitulos seguintes serdo apresentados a metodologia
utilizada e os resultados obtidos na analise numérica de uma prova de carga em
sapata, assente em solo residual de gnaisse, utilizando os modelos constitutivos
linear e elastico, ndo linear e elastico (hiperbdlico) e o elasto plastico (Mohr-

Coulomb).

32



3. MATERIAIS E METODOS

3.1. Introducao

Para a realizacdo da analise numérica, via método dos elementos finitos,
proposta neste trabalho, foi utilizada a prova de carga realizada por LOPES
(1997). Neste capitulo, serd apresentado um breve resumo deste ensaio em que
serdo destacados os pontos de interesse, bem como aspectos relativos a
interpretacdo dos resultados e descrigdo geotécnica do sitio do local. Além disso,
também serdo descritos os ensaios realizados, o tratamento que foi dado ao

problema e a metodologia utilizada na analise numérica da prova de carga.

3.2. Ensaio de prova de carga direta

LOPES (1997) realizou uma prova de carga numa sapata quadrada , com
1,20 m de lado, no campo experimental do Laboratorio de Geotecnia do
Departamento de Engenharia Civil da Universidade Federal de Vigosa (Figura
16). A Figura 17 apresenta uma vista geral, em planta, na qual observa-se a
localizagao relativa da sapata, de trés furos de sondagem executados na area e de

um poco de inspe¢do executado para a retirada de blocos de amostras
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indeformadas. As trés sondagens de simples reconhecimento serviram para
identificar o perfil geotécnico do campo experimental.

Nos Quadros 5, 6 e 7 sdo apresentados os resultados das sondagens de
simples reconhecimento. A Figura 18 apresenta uma secao transversal tipica da
area na qual situa-se o campo experimental. Observa-se que o local sofreu um

desconfinamento devido a escavagao do talude existente anteriormente na area.

Estacdo Meteorelogica

WL

|ll| "

Campo
Experimental
UFV

COLUNI

\MT'TW

Figura 16 - Localizagdo do campo experimental de fundagdes do DEC/UFV
(adaptado de LOPES, 1997).
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Quadro 5 - Resultado da sondagem SPT 01

SONDAGEM SPT 01 Neor
Prof Classificacao N-SPT
0 10 20 30 40 50
(m) (Golpes) | | 0.0
0,5 | Areia siltosa cor vg (rosa) - 0.5 -
1,0 | Areia siltosa cor vg (rosa) 7 1.0 4
1,5 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 23 1.5 1 \\
2,0 | Areia quartzosa pouco silt. cor vg (branca/rosa) 47 201 //>
2,5 | Areia quart. pouco siltosa cor vg (branca/marrom) 16 251
3,0 | Areia siltosa com mica cor vg (marrom/vermelha) 16 30
3,5 | Areia quartzosa siltosa cor vg (branca/rosa) 18 jz : *
4,0 | Areia quartzosa siltosa cor vg (branca/rosa) 21 45 /
4,5 | Areia quartzosa siltosa cor vg (rosa) 17 50
5,0 | Areia quart. Silt. com mica cor vg (branca/rosa) 7
5,5 |Nivel d'agua
Fonte: LOPES (1997)
Quadro 6 - Resultado da sondagem SPT 02
SONDAGEM SPT 02
NSPT
Prof Classificacao N-SPT
0 10 20 30
(m) (Golpes) | | 0.0
0,5 | Areia siltosa cor rosa 7 0.5 1
1,0 | Areia siltosa cor rosa 16 1.0 1
1,5 | Areia siltosa cor vg (rosa) 18 1.5 1
2,0 | Areia siltosa cor rosa 15 2.0 -
2,5 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 11 2.5 1
3,0 | Silte arenoso cor vg (marrom/rosa) 18 3.0 1
3,5 | Silte arenoso cor vg (branco/marrom) 27 351 >
4,0 | Silte arenoso cor vg (branco/rosa) 13 4.01 <
4,5 | Silte arenoso cor vg (marrom/rosa) 17 4.5 v
5,0 | Nivel d*agua
Fonte : LOPES (1997)
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Quadro 7 - Resultado da sondagem SPT 03

SONDAGEM SPT 03
Prof Classificacao N-SPT

(m) (Golpes)
0,5 | Areia siltosa cor vg (rosa) 8
1,0 | Areia silt. cor vg (rosa) ¢/ veio de quartzo 8
1,5 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 10
2,0 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 9
2,5 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 10
3,0 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 13
3,5 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 13
4,0 | Areia silt. cor vg (rosa) ¢/ veio de quartzo 13
4,5 | Areia siltosa cor vg (rosa) 13
5,0 | Areia siltosa cor vg (rosa) — Nivel d"agua 12
6,0 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 32
7,0 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 14
8,0 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 20
9,0 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 13
10,0 | Areia siltosa cor vg (branca) 20
11,0 | Areia siltosa cor vg (branca) 22
12,0 | Areia siltosa cor vg (branca) 21
13,0 | Areia siltosa cor vg (branca) 20
14,0 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 29
15,0 | Areia siltosa cor vg (branca/rosa) 22
16,0 | Silte arenoso marrom com mica 12
17,0 | Areia siltosa cor vg (marrom/rosa) 30
18,0 | Impenetravel a percussao (sem amostra) >86

NSPT

0 20 40 60 80 100
0.0

2.0

4.0 4

6.0

8.0 1

10.0

12.0

14.0

16.0

18.0 A g

Fonte: LOPES (1997)

prescricdes da Norma Brasileira NB 6489/84 (Prova de Carga Direta Sobre
Terreno de Fundagdo). Para o incremento do carregamento aplicado na sapata,

LOPES (1997) adotou 20% da taxa admissivel provavel do solo, que

Segundo LOPES (1997), a prova de carga foi realizada com base nas

correspondeu a carga de 72 kN e uma tensao de 50 kPa.
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A execucao do ensaio foi dividida em duas etapas a saber:

e na primeira, pretendia-se chegar a 1/3 da provavel capacidade de
carga do solo (que segundo o autor estaria compreendida na faixa
de comportamento perfeitamente eldstico do solo). Para isso,
foram aplicados dez estdgios de carregamento até uma carga
maxima de 648 kN, correspondendo a 450 kPa de pressao
aplicada diretamente sobre o solo, realizando-se em seguida um
descarregamento total, também em dez estagios;

e na segunda etapa pretendia-se levar o carregamento até a ruptura
do solo ou a maxima capacidade de carga do sistema de reagao.

Segundo o autor, em cada estagio de carregamento, os deslocamentos
verticais da sapata foram lidos imediatamente apds a aplicagdo dessa carga e apos
intervalos de tempo sucessivos, conforme recomendado para este ensaio (15s;
30s; 1 min; 2 min; 4 min; 8 min; 15 min; 30 minutos, etc.). A aplicacdo de um
novo carregamento so foi aplicado apds transcorridos no minimo 30 minutos e
quando da verificagdo do critério de estabilizagdo dos recalques, prescrito pela

NBR 6489/84 que expressa:

(L, -L,.,)<|5%(L, -L,) 3.1

em que:
L, = leitura num instante n qualquer;
L,.; = leitura imediatamente anterior a leitura L,;

L, = leitura inicial do estdgio em questao;

Ao se atingir 1440 kN de carga aplicada, em oito dias ininterruptos de
ensaio, o tempo de estabilizacdo dos estagios comegou a se estender por demais,
sendo que alguns estagios duravam até 32 horas. Com a inten¢ao de minimizar o
tempo de estabilizagdo das leituras, adotou-se um segundo critério para
estabilizacdo das deformagdes em que o tempo de duragdo das leituras foi

limitado em oito horas.
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O ensaio prosseguiu até atingir 1900 kN de carga aplicada. Neste
momento, as deformagdes eram tdo elevadas que ndo se conseguia manter
pressao suficiente na bomba para transmitir uma carga constante ao solo.
Decidiu-se, entdo, por encerrar o ensaio € considerar que a ruptura do solo
ocorreu entre as cargas de 1750 kN e 1900 kN.

A curva tensdo-recalque, correspondente ao primeiro critério de

estabilizacdo das deformagoes, estd apresentada na Figura 19.
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Figura 19 - Curva tensdo-recalque correspondente (LOPES, 1997).

Para a modelagem numérica foi utilizado o resultado mostrado na
Figura 19, cujo recalque maximo verificado foi da ordem de 140 mm e a tensao

maxima alcancada da ordem de 1.100 kPa.
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3.3. Determinacio das propriedades geotécnicas do solo

Inicialmente, foram coletadas amostras indeformadas de solo do pogo de
inspecao, localizado proximo ao local onde foi executada a prova de carga. As
amostras foram levadas para o laboratorio e mantidas em cdmara imida até a
moldagem dos corpos de prova.

No poco de inspecao apresentado na Figura 17, foram coletadas trés
amostras indeformadas de 40x40x40 cm, de acordo com a norma NBR 9604/86
(“Abertura de pogo e trincheira de inspe¢ao em solo com retirada de amostras
deformadas e indeformadas”). As amostras foram coletadas a uma profundidade
de 1,60 m, medida a partir da superficie do terreno até o centro de gravidade da
amostra.

Os primeiros ensaios realizados foram os de caracterizagdao que incluiram
a determinacdo do teor de umidade do material, dos limites de Atterberg e do
peso especifico do solo e o ensaio de granulometria conjunta.

Em seguida, foram realizados os ensaios de adensamento convencional e
compressdo isotropica. Para os ensaios de adensamento convencional, foram
moldados trés corpos de prova, sendo um para cada amostra indeformada, com a
ajuda de anéis moldadores de aproximadamente 100,0 mm de diametro e 30,0
mm de altura.

Os ensaios de compressao isotropica foram realizados na prensa triaxial
de caminho de tensdes desenvolvida por BISHOP e WESLEY (1975), com
corpos de prova saturados de aproximadamente 38 mm de diametro € 76 mm de
altura. Os ensaios de resisténcia, com tensdo controlada, foram também
realizados na mesma prensa triaxial com corpos de prova saturados de mesmas

dimensaoes.

3.3.1. Ensaios de caracterizacio

Parte do material coletado no campo foi preparado segundo a norma

NBR 6457/86 (“Amostras de solo — Preparagdo para ensaios de compactagao e
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ensaios de caracterizacao”). Foram realizados ensaios para a determinacao do
teor de umidade, determinacdo dos limites de Atterberg de acordo com as normas
NBR 6459/84 ¢ NBR 7180/94, massa especifica dos solidos de acordo com a
norma NBR 6508/84 e granulometria conjunta de acordo com a NBR 7181/84.

O Quadro 8 mostra os parametros obtidos nos ensaios. A Figura 20

apresenta a curva granulométrica do solo.

Quadro 8 - Resultado dos ensaios de caracterizagao

Granulometria Limites de Atterberg Indices fisicos

Argila | Silte | Areia | LL LP 1P Vnat 0] Vs
%) | (%) | (%) | (%) | (%) | (%) | (KNm) | (%) |(KN/m)

8,50 | 37,00 | 54,50 | 36,80 | 18,33 | 18,47 | 13,75 17,98 | 26,08

100 »
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40

30

20 4
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Figura 20 - Curva granulométrica do solo.

Os resultados do ensaio de granulometria e da sondagem de simples
reconhecimento do tipo SPT, realizada por LOPES (1997), mostram que se trata

de um solo com predominancia arenosa.
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3.3.2. Ensaios de compressibilidade

Foram realizados ensaios de adensamento convencional, de acordo com a
norma MB-3336/90 (Ensaios Oedométricos). Nos ensaios de compressao
isotropica, tanto a tensdo vertical quanto a tensdo radial foram variadas de
valores iguais, o que correspondeu a um coeficiente de empuxo constante e igual
al,0.

Os resultados dos ensaios de adensamento convencional e compressao

isotropica estdo apresentados a seguir.
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Figura 21 - Ensaio de adensamento unidirecional.
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Figura 22 - Ensaio de compressao isotropica.
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O Quadro 9 apresenta os

compressibilidade.

parametros obtidos nos ensaios

Quadro 9 - Parametros dos ensaios de compressibilidade

Ynat (V) €o Sr o ,,,PA Cc OCR
kN/m’) | (%) (%) (kPa)
13,75 | 20,22 | 1,37 | 38,81 | 260,00 |0,51 | 11,82

de

Os resultados obtidos, tanto no ensaio de adensamento convencional

quanto no ensaio de compressdo isotrdpica, mostraram um comportamento

compativel com o de solos altamente pré-adensados, apresentando uma curva

composta por dois trechos bem nitidos. O primeiro, com pequena variagao

volumétrica, ¢ conhecido como trecho pré-adensado. O segundo, composto por

tensdes nunca antes experimentadas pelo material, ¢ conhecido como trecho

normalmente adensado.

A partir dos resultados mostrados no Quadro 9, pode-se observar que

este material possui uma razao de pré-adensamento (OCR) bastante elevada, na

cota em que a amostra foi retirada. Isto se justifica pela elevada tensdao de pré-

adensamento deste material (o;”') que ambos os ensaios forneceram valores bem

semelhantes. Pode-se notar também que o indice de vazios (e) ¢ elevado,

indicando que este material pode sofrer deformagdes elevadas.

3.3.3. Ensaios de resisténcia

Os ensaios de compressao triaxial CID (Consolidado Isotropicamente e

Drenado na fase de ruptura) foram realizados numa célula de tensao controlada.

Os trés corpos de prova ensaiados foram inicialmente saturados, e em seguida

adensados as pressdes de confinamento de 25, 50 e 100 kPa e depois submetidos

ao cisalhamento pelo aumento da tensdo axial.
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Os resultados dos ensaios triaxiais realizados estdo apresentados a seguir:

300
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=100 kPa
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1001
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Figura 23 - Curva tensao-deformagao obtida nos ensaios CID.

25

Ev (%)

-6

Figura 24 - Curva de variagdo volumétrica obtida nos ensaios CID.
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Pode-se observar que tanto as curvas tensdo-deformacgdo, como as de
variagdo volumétrica, possuem um comportamento pouco rigido fornecendo
elevados niveis de deformagdo para baixos niveis de tensdo. Isso ocorre,
provavelmente, devido ao fato de todos os corpos de prova terem sido saturados
previamente as fases de adensamento e cisalhamento. A saturagdo dos corpos de
prova anula o efeito da suc¢do que ocorreria se os corpos de prova fossem
ensaiados na umidade natural, o que provavelmente elevaria a rigidez do
material.

Os parametros de resisténcia calculados a partir dos ensaios triaxiais
conforme as trajetorias de tensdes apresentadas na Figura 25 sdo: ¢’ =12 kPae

o =30".

140

120

y =0.4973x + 10.792
100 -

80

(0'1 - 0'3)/2
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40 |

20 - ., A
A
A ]

0 25 50 75 100 125 150 1756 200 225 250

(o1 03)/2

Figura 25 - Trajetoria de tensdes no solo.
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3.4. Metodologia para a realizacdo das analises numéricas

Foram apresentados neste capitulo os procedimentos adotados por
LOPES (1997) para a execugdo do ensaio de prova de carga, os resultados dos
diversos ensaios de laboratério realizados no presente trabalho e as sondagens
executadas por LOPES (1997). Com estes ensaios, foram determinados os
parametros de entrada dos modelos constitutivos linear e eldstico, ndao linear e
elastico (hiperbolico) e elasto-plastico (Mohr-Coulomb). De posse dos
parametros dos trés modelos, foi feita a discretizacdo da malha de elementos
finitos para o programa de andlise de problemas planos e axissimétricos de
tensao-deformacdo SIGMA/W. Em seguida, foram realizadas as andlises
numéricas utilizando cada um dos modelos constitutivos acima mencionados.

Para todas as anélises numéricas e para cada modelo analisado, foi obtida
uma curva tensdo-recalque. Para cada curva assim obtida, realizou-se uma
comparagdo com a curva tensao-recalque obtida a partir do ensaio de prova de
carga realizado por LOPES (1997).

Posteriormente foi feita, imediatamente apds a analise dos resultados
obtidos nas andlises numéricas, uma otimizagdo de parametros de modo a
descrever adequadamente, para cada modelo utilizado, o comportamento
esperado do conjunto solo-fundacdo de acordo com os resultados observados no

ensaio de prova de carga.
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4. ANALISE NUMERICA

4.1. Introducao

Inicialmente serdo apresentados resultados obtidos com os modelos
constitutivos linear e elastico, ndo linear e eléastico (hiperbolico) e elasto-plastico
(Mohr-Coulomb), com os parametros determinados através de ensaios triaxiais
realizados em amostras coletadas do local da prova de carga. Em seguida, os
parametros dos trés modelos serao ajustados de maneira a minimizar o erro entre

os resultados numéricos e os resultados obtidos da prova de carga.

4.2. Modelagem numérica da prova de carga

O programa computacional utilizado para realizar as andlises numéricas
foi o SIGMA/W, que utiliza o método dos elementos finitos na andlise de
problemas de estado plano de deformagao e axissimétrico. O SIGMA/W faz parte
de um conjunto de programas de analises geotécnicas, comercializado pela GEO-
SLOPE International Ltd..

A sapata a ser analisada tem a forma quadrada, e portanto, trata-se de um

problema tridimensional. Como nao se dispunha de um programa computacional
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para analises tridimensionais, optou-se pela analise de uma sapata circular
equivalente, tornando o problema axissimétrico. O raio da sapata circular
equivalente resultou ser igual a 0,677 m.

A simula¢ao numérica foi feita considerando-se uma malha de elementos
finitos com 7,0 m de altura e 7,0 m de comprimento, correspondendo a cerca de
dez vezes o raio da sapata circular equivalente. Foram utilizados elementos
finitos isoparamétricos quadrilaterais de oito nds, num total de 362 elementos e
1169 nds, na discretizagdo. Um maior refinamento da malha foi feito na regido
proxima a sapata. A sapata de concreto de 20 cm de espessura, assumida como
rigida, foi discretizada em quatro elementos. Em todas as analises, admitiu-se um
comportamento linear e elastico para a sapata, com um modulo de elasticidade de
37.693 MPa e um coeficiente de Poisson igual a 0,2. O contato entre a base da
sapata ¢ o solo foi considerado perfeitamente rugoso em todas as analises,
enquanto que o contato entre a lateral da sapata e o solo foi admitido
perfeitamente rugoso em uma primeira analise linear e elastica e perfeitamente
liso nas analises subseqiientes.

Com relagdo as condigdes de contorno, foram feitas duas consideracoes:
na primeira, utilizada na analise do estado de tensdo inicial, nas fronteiras direita
e esquerda da malha foram impostas restricdes na dire¢do x, permitindo o livre
deslocamento do macico na direcdo y; na segunda, utilizada nas analises devidas
a sobrecarga aplicada ao solo, foram impostas restri¢oes nas duas diregdes para a
fronteira direita do problema.

A discretizacdo do problema axissimétrico estd mostrado na Figura 26.
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Figura 26 - Malha de elementos finitos utilizada nas analises numéricas.

A primeira etapa, para todas as analises realizadas, consistiu em
determinar o estado de tensdo devido ao efeito do peso proprio do material. Esta
etapa serviu como entrada de dados para as andlises subseqiientes que utilizaram
os modelos constitutivos linear e elastico, ndo linear e elastico (hiperbodlico) e
elasto pléastico (Mohr-Coulomb).

O carregamento foi aplicado em 22 estagios de 50 kPa cada, para a
analise com o modelo elasto-plastico, totalizando 1100 kPa. Nas anélises com o
modelo hiperbdlico ocorreram instabilidades numéricas devido ao tamanho dos

incrementos aplicados, esta instabilidade foi resolvida reduzindo o tamanho dos
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incrementos a metade (25 kPa), passando a aplicar 44 estagios de carregamento,

totalizando 1100 kPa.

4.3. Estado de tensao Inicial

Para que seja possivel realizar qualquer tipo de analise tensdo-
deformacdo utilizando o programa SIGMA/W ¢ necessario, a priori, a defini¢cao
do estado inicial de tensdes a que o macigo estd submetido.

Para isto, deve-se fornecer ao programa o peso especifico do solo em seu
estado natural (V,,) € 0 coeficiente de empuxo do solo no repouso, K.

No caso em estudo, o coeficiente de empuxo do solo no repouso deve ser
aquele que considere as caracteristicas de pré-adensamento do material (K.*).
Este parametro ¢ funcdo do coeficiente de empuxo do solo no estado
normalmente adensado (K,") e da razdo de pré-adensamento do solo (OCR).

O coeficiente de empuxo do solo no repouso no estado normalmente
adensado (K,"), pode ser aproximado pela equagdo proposta por Jaky (1944),
citada por CODUTO (1994).

k' =1-sing’ 4.1)

Como o valor do angulo de atrito efetivo do solo, ¢’, no qual realizou-se

a prova de carga, apresentado no capitulo anterior, foi de 30°, o valor de K"

calculado pela expressao acima ¢ 0,50.
O coeficiente de empuxo do solo no repouso no estado pré-adensado

pode ser calculado pela equacao proposta por MAYNE e KULHAWY (1982):

kM =k OCR™ 4.2)
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em que:

7 PA
O-V

’

OCR=

(4.3)

Com a tensdo de pré-adensamento e o valor do OCR, definidos nos
ensaios de compressibilidade para a cota de 1,60 m e apresentados no Quadro 9
do capitulo 3, pode-se reconstituir a sobrecarga inicial do perfil que foi aliviada

pela escavagao.

H=2ra_y, (4. 4)
7nat

1PA

em que o'," representa a tensdo vertical efetiva de pré-adensamento

atuando a 1,60 m de profundidade (o'} = 260 kPa), cota em que as amostras

indeformadas foram coletadas ; Y. = 13,75 kN/m’ e h = 1,60.

Desta forma, calculou-se a altura inicial correspondente ao maci¢co que
fo1 escavado como sendo H=17,31 m.

Com esse valor de H foi possivel calcular, para cada ponto no interior do

macico, a tensdo de pré-adensamento e os respectivos valores de OCR e de K.”.

Na analise numérica, para cada faixa horizontal de elementos finitos, adotou-se
um valor de K representativo dessa camada de solo, conforme apresentado no
Quadro 10.

Como pode ser observado na Figura 27, a razdo de pré-adensamento

(OCR) apresenta uma acentuada variacao com a profundidade.
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Quadro 10 - Variacao das propriedades do solo com a profundidade

PA
ko

Prof. (m) OCR o’y (kPa) | o'\ (kPa)| Ei(kPa)
0.20 87,55 8,89 2,75 24 45 6739,47
0,40 44,28 3,89 5,50 21,40 6445,63
0,60 29,85 3,00 8,25 24,75 6768,58
0,80 22,64 2,55 11,00 28,05 7086,25
1,00 18,31 2,26 13,75 31,08 737744
1,20 15,43 2,05 16,50 33,83 7642,16
1,40 13,36 1,90 19,25 36,58 7906,88
1,60 11,82 1,78 22,00 39,16 8155,72
1,80 10,62 1,68 24,75 41,58 8388,67
2,00 9,66 1,60 27,50 44,00 8621,63
2,20 8,87 1,53 30,25 46,28 8841,35
2,40 8,21 1,47 33,00 48,51 9055,77
2,60 7,66 1,41 35,75 50,41 9238,43
2,80 7,18 1,37 38,50 52,75 9463,44
3,00 6,77 1,33 41,25 54,86 9667,27
3,20 6,41 1,29 44,00 56,76 9849,93
3,40 6,09 1,25 46,75 58,44 10011,41
3,60 5,81 1,22 49,50 60,39 10199,36
3,80 5,56 1,20 52,25 62,70 10421,73
4,00 5,33 117 55,00 64,35 10580,56
4,20 512 1,15 57,75 66,41 10779,10
4,40 4,93 113 60,50 68,37 10967,05
4,60 4,76 1,11 63,25 70,21 1114441
4,80 4,61 1,0 66,00 71,94 11311,19
5,00 4,46 1,07 68,75 73,56 11467,37
5,20 433 1,05 71,50 75,08 11612,97
5,40 4,21 1,04 74,25 77,22 11819,45
5,60 4,09 1,02 77,00 78,54 11946,52
5,80 3,98 1,01 79,75 80,55 12139,76
6,00 3,89 1,00 82,50 82,50 12327,72
6,20 3,79 0,98 85,25 83,55 1242831
6,40 3,70 0,97 88,00 85,36 12603,02
6,60 3,62 0,96 90,75 87,12 12772,45
6,80 3,55 0,95 93,50 88,83 12936,57
7,00 3,47 0,94 96,25 90,48 13095,40
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Figura 27 - Variagdo de OCR com a profundidade.

No Quadro 10 sdo também apresentados as tensdes geostaticas vertical e
horizontal atuantes no maci¢o ¢ o mddulo de elasticidade inicial do solo. Com
relagdo a esse ultimo parametro, foram utilizados os resultados dos ensaios
triaxiais realizados, e através da equagdo proposta por JANBU (1963), que sera
apresentada na pagina 72, para cada pressao de confinamento, foi obtido um
modulo de elasticidade tangente ao trecho inicial da curva tensdo-deformacao do
solo ensaiado. Como foram realizados ensaios triaxiais com trés diferentes
tensdes de confinamento, foi possivel ajustar uma relagdo linear entre o0 mddulo
de elasticidade inicial e a tensdo de confinamento do solo, conforme apresentado

na Figura 28.
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Figura 28 - Variacdo do modulo de elasticidade do solo.

Com os valores de K,” apresentados no Quadro 10, foram feitas as

analises referentes a influéncia do peso proprio do material. A distribuicao de
tensoes verticais, na forma de is6baras, estd mostrada na Figura 29. Na Figura 30
esta apresentado o estado de tensdao horizontal, que ¢ de grande importancia nas
analises ndo lineares visto que o modulo de elasticidade do solo ¢ funcdo da

tensdo de confinamento.
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Figura 29 - Estado de tensdo vertical (em kPa).

56



Profundidade (m)

5.0 —

55—

-6.0 —

-6.5 —

-7.0 —

Figura 30 - Estado de tensao horizontal (em kPa).

A Figura 31 apresenta a distribuicdo de tensdes geostaticas verticais
atuantes, enquanto a Figura 32 apresenta a distribuicdo de tensdes geostaticas

horizontais, ambas abaixo do centro da sapata.
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Figura 31 - Distribui¢do de tensdes geostaticas verticais.
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Figura 32 - Distribui¢do de tensdes geostaticas horizontais.
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Pode-se observar pelos graficos mostrados nas Figuras 31 e 32 e pelo
Quadro 10, que as tensdes horizontais sdo maiores que as tensdes verticais até a
cota de 6,00 m. A partir dai, o K/* passa a ser menor que 1,0 e,
conseqiientemente, as tensdes verticais passam a ser ligeiramente maiores que as
horizontais.

O estado inicial de tensdo tem grande importincia nas analises
subseqiientes, principalmente porque a sua omissao ocasionaria erros nas analises

aumentando demasiadamente os niveis de deformagao do macigo.

4.4. Modelos constitutivos

4.4.1. Modelo linear e elastico

No modelo linear e elastico as tensdes sdo diretamente proporcionais as
deformagdes. As constantes de proporcionalidade sdo o modulo de elasticidade,
E, e o coeficiente de Poisson, v. As tensoes ¢ as deformagdes sdo relacionadas

pela equacao abaixo.

o [1-v v 0 Jfe,
= v v 1-v 0 V (4.5)
o.| (1+v)1-2v) E,
0 1-2v
Txy L 2 | yXY

Para a realizacao da analise numérica com o modelo linear e elastico, o
mesmo raciocinio feito anteriormente com relagdo ao valor da K;* foi aplicado
ao modulo de elasticidade do solo. Desta forma, considerou-se o modulo de
elasticidade do solo variando com a profundidade conforme apresentado no
Quadro 10.

O coeficiente de Poisson foi assumido constante e igual a 0,3.
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Utilizando esses dois parametros, E e v, foi realizada a andlise com o
modelo linear e elastico, cujos resultados estdo apresentados nas figuras a seguir.
Na Figura 33 estd apresentado um diagrama de deslocamentos nodais

para o carregamento aplicado de 1100 kPa.
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Figura 33 - Diagrama de deslocamentos nodais.

A Figura 34 apresenta as isocurvas de deslocamentos verticais para uma

tensao aplicada de 1100 kPa.
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Figura 34 - Isocurvas de deslocamentos verticais (em metros).

Na Figura 35 estdo apresentadas as isocurvas de tensdes verticais, onde
pode-se observar os bulbos de tensdes gerados pela tensao de 1100 kPa aplicada

a sapata.
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Figura 35 - Isocurvas de tensdes verticais (em kPa).

A Figura 36 apresenta a distribuicdo de tensdo vertical abaixo do centro
da sapata para uma tensao aplicada de 1100 kPa. A Figura 37 apresenta a
distribuicdo de tensdo vertical ao longo da borda da sapata, para uma tensdo
aplicada de 1100 kPa, mostrando que nessa regido as tensdes sdo mais elevadas
que aquelas verificadas abaixo do centro da sapata. A Figura 38 apresenta a
distribuicdo de tensao vertical no contato entre a sapata e o solo, para uma tensao
aplicada de 1100 kPa, podendo-se mais uma vez observar que as tensdes ao
longo da borda sdo as mais elevadas. A Figura 39 mostra a comparagdo entre o
resultado da prova de carga e o resultado da andlise numérica, utilizando o

modelo linear e elastico.
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Figura 36 - Distribuicdo de tensdo vertical com a profundidade abaixo do centro

da sapata.
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Figura 37 - Distribui¢ao de tensao vertical com a profundidade ao longo da borda
da sapata.
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Figura 38 - Distribui¢do de tensdo vertical no contato solo-sapata.
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Figura 39 - Comparagao entre a prova de carga e a modelagem numérica.
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Embora a teoria da elasticidade seja a mais utilizada na engenharia de
fundagdes para calcular recalques em sapatas, os resultados acima mostram que
para o nivel maximo de tensdo aplicado de cerca de 450 kPa, o que significa um
fator de seguranga de aproximadamente 2,5, os valores previstos dos recalques
foram maiores que os medidos experimentalmente.

O motivo para essa divergéncia ¢ que os modulos de elasticidade do solo
utilizados nessa analise foram obtidos a partir de ensaios triaxiais realizados com
corpos de prova saturados, o que ndo caracterizou adequadamente a situacao de
ndo saturagdo do solo no seu estado natural no campo. Segundo as sondagens de
simples reconhecimento realizadas, o nivel d’agua foi localizado a 5,0 m de
profundidade. Nesta situacdo o material estava com um grau de saturacdo bem
abaixo de 100 % que nao foi representado nos ensaios triaxiais.

Com relacao a distribuicao de tensdes abaixo do centro € ao longo da
borda da sapata, além da distribuicdo da tensdo no contato solo-sapata, os
resultados obtidos da andlise numérica com o modelo linear e elastico ndo
caracterizaram o comportamento esperado para sapatas rigidas, onde a ocorréncia

da maxima tensdo de contato solo-sapata ocorre entre o centro ¢ a borda da

sapata e nao na borda, conforme a Figura 40 apresentada por CODUTO (1994).

U

Figura 40 - Distribuicao da tensdo de contato entre uma sapata rigida e o solo.
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A causa para essa distribui¢ao de tensdo, observada na Figura 38, foi a
condicao de rugosidade considerada entre a parte lateral da sapata e o solo. Por
1sso, foi realizada uma nova analise com o modelo linear e elastico, onde o
contato entre a parte lateral da sapata e o solo foi considerado perfeitamente liso.

As Figuras 41, 42 e 43 apresentam, respectivamente, o diagrama de
deslocamentos nodais, as isocurvas de deslocamentos verticais e as isocurvas de

tensoes verticais para a tensao de 1100 kPa.
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Figura 41 - Diagrama de deslocamentos nodais.
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Figura 42 - Isocurvas de deslocamentos verticais (em metros).
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Figura 43 - Isocurvas de tensdes verticais (kPa).

As Figuras 44 e 45 apresentam as distribuigdes com a profundidade das
tensdes verticais, em seg¢des verticais, que passam respectivamente pelo centro e
pela borda da sapata, para uma tensao de 1100 kPa. A Figura 46 apresenta a
distribuicdo das tensdes com a profundidade em uma secdo longitudinal que
passa pelo contato solo-sapata para uma tensdo de 1100 kPa. A Figura 47
apresenta a comparacdo entre os resultados experimental e numérico

considerando o contato lateral da sapata e o solo como perfeitamente liso.
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Figura 44 - Distribuicdo de tensdo vertical com a profundidade abaixo do centro

da sapata.
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Figura 45 - Distribui¢ao de tensao vertical com a profundidade ao longo da borda
da sapata.
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Figura 46 - Distribui¢do de tensdo vertical no contato solo-sapata.
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Figura 47 - Comparagao entre a prova de carga e a modelagem numérica.
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Pode-se verificar que os resultados, considerando perfeitamente liso o
contato lateral da sapata com o solo, sdo bastante diferentes daqueles em que este
mesmo contato era considerado perfeitamente rugoso. Isto fica evidenciado na
Figura 46 na qual a distribuicdo de tensdo vertical comprova que as tensodes
crescem do centro para a borda da sapata, anulando-se neste ponto, conforme
apresentado na Figura 40. Além disto, esta distribuicao de tensao vertical atende
as condi¢des de equilibrio na direcdo vertical. Verifica-se, também, que o
recalque méaximo alcangado nessa segunda andlise ¢ maior que o da primeira,
devido a condicao de contato adotada entre a parte lateral da sapata e o solo.

As andlises subseqiientes, utilizando os modelos ndo linear e elastico
(hiperbdlico) e elasto-plastico (Mohr-Coulomb), serdao realizadas considerando o

contato entre a parte lateral da sapata e o solo como perfeitamente liso.

4.4.2. Modelo nao linear e elastico

DUNCAN e CHANG (1970) apresentaram uma formulacdo para
representar a curva tensdo-deformagdo ndo linear através de uma hipérbole

definida pela seguinte expressao:

g
O, —0.= 4. 6
L a+be (4. 6)

eb !

1
sendo a=— S
Ei (61 —0; )uh

b

em que E; é o modulo de elasticidade inicial e (o, -0,) , é o valor maximo da

ult
tensdo desviadora para o qual a equacdo (4.6) tende assintoticamente.

DUNCAN e CHANG (1970) propuseram uma expressao para calculo do
modulo de elasticidade tangente em cada ponto da curva tensdo-deformagdo. Esta

expressao estd apresentada na equacao (4.7).
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E = {1 _ R, (0-1 - 0-3)(1_Si”¢) E (4.7)

2¢(cosg)+20,sing

em que:

E; = modulo tangente;

¢ = angulo de atrito do solo;

¢ = coesao do solo;

R; = parametro do solo denominado razdo de ruptura (relagdo entre a resisténcia
ao cisalhamento do solo pelo critério de Mohr-Coulomb e a assintota da
curva hiperbolica);

0| = tensdo principal maior;

O3 = tensdo principal menor;

O modulo tangente inicial ¢ considerado fung¢do da tensdo de

confinamento, G3, de acordo com a expressao proposta por JANBU (1963):

E =K Pa (‘f_j (.8)

Pa

em que:

K = parametro do solo;

Pa = pressao atmosférica (igual a 101,4 kPa);
03 = tensao de confinamento;

n = parametro do solo;

Para determinar os parametros K e n da equagdo (4.8), primeiramente
fez-se o grafico, mostrado na Figura 48, no qual, para cada ensaio, foram
utilizadas a tensdo desviatoria (o; - ©3) e a deformacdo axial (g,),
correspondentes a 75% e 90% da ruptura do solo, para cada tensdo de

confinamento, de acordo com DUNCAN et al. (1980).
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Figura 48 - Grafico transformado.

Os parametros obtidos do grafico transformado estdo apresentados no
Quadro 11, e 0 mddulo de elasticidade inicial para cada tensdo de confinamento

foi calculado pela seguinte expressao:
1

E =— (4.9)
a

sendo o parametro "a" a intersecdo da reta com o eixo y do grafico transformado
para cada tensdo de confinamento. Como a deformacao axial, €,, ¢ apresentada
no grafico transformado na forma de porcentagem, o parametro “a” encontrado
deve ser dividido por 100.

A razdo de ruptura (Ry), que aparece no Quadro 11, foi calculada a partir

da seguinte expressao

[20 cos¢’+ 20, senq)'j

o,—0 11— !

R, _lo -0, _ sen ¢ (4. 10)
A (0-1 _0-3 )ult i

b
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sendo b a inclinagdo de cada reta do grafico transformado para cada valor de

tensdo de confinamento.

O valor de Ry utilizado na analise numérica foi a média dos trés valores

apresentados no Quadro 11.

Quadro 11 - Parametros do grafico transformado

o; (kPa) a b E; (kPa) R¢
25 0,0001840 0,0107 5434,78 0,98
50 0,0000890 0,0060 11235,96 0,85
100 0,0000750 0,0039 13333,33 0,94

Os valores dos logaritmos dos mddulos de elasticidade mostrados no
Quadro 11, divididos pela pressao atmosférica, estdo plotados contra o logaritmo
de o©3/p. conforme mostrado na Figura 49. A inclinagdo da reta de ajuste
determina o pardmetro n. O pardmetro K ¢ igual ao antilogaritmo do valor da

ordenada onde log;,C3/p, ¢ igual a zero.

2,5
y=0,65x+2,16
2,0 2
©
Q15
W
= 10
o)
0,5
0,0 ‘ ‘ :
-0,8 -0,6 -0,4 -0,2 0
log+o (c3/Pa)

Figura 49 - Gréfico para determinacao dos parametros K e n.

Os valores determinados destes parametros sao: K = 145 e n = 0,65.
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A variagdo de volume € controlada pelo modulo de expansdo volumétrica

(B), calculado pela seguinte expressao:

B=K, Pa(ﬁj 4. 11)

Pa

em que:

Ky, e m sdo parametros do solo.

O modulo de expansdao volumétrica foi calculado, para cada nivel de

tensdo, segundo DUNCAN et al. (1980) como:

B= % (4.12)

Quadro 12 - Parametros da varia¢ao volumétrica

o3 (kPa) G, -0; (kPa) ey (%) B (kPa)
25 30,00 0,5580 1792,11
50 118,84 0,9252 4281,60
100 164,19 2,1354 2562,99

Os logaritmos dos valores dos moddulos de expansdao volumétrica,
mostrados no Quadro 12, divididos pela pressao atmosférica, foram plotados
versus o logaritmo de G3/p, (Figura 50). A inclinacdo da melhor reta de ajuste
determina o coeficiente m. O coeficiente Ky, ¢ igual ao antilogaritmo do valor da

ordenada onde log;(03/Pa € igual a zero.
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Figura 50 - Grafico para determinagao dos parametros K; e m.

Os valores assim determinados destes parametros sdo: K,=32 e m=0,26.
Os parametros necessarios a completa definicdo do modelo hiperbolico,

obtidos nos passos descritos acima, sdo os seguintes:

c¢'=12kPa;
¢'=30";
K=145:
n=0,65;
R, =0,92;
K,=32;

m=0,26 ;

Com esses parametros foram feitas as reconstituicdes das curvas tensdo-

deformagao e de variagdo volumétrica dos ensaios triaxiais (Figuras 51 e 52).
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Figura 51 - Reconstitui¢ao das curvas tensao-deformagao.
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Figura 52 - Reconstitui¢ao das curvas de variagao de volume.
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Pode-se observar da reconstitui¢do das curvas tensdo-deformacao que,
para as tensoes de 25 kPa e 100 kPa, o modelo hiperbolico caracterizou muito
bem o comportamento do solo. Na reconstituicdo das curvas de variagao
volumétrica, o modelo caracterizou razoavelmente bem a curva de 25 kPa, a
reconstitui¢do da curva de 50 kPa, a exemplo da tensdo-deformagdo, nao foi
satisfatoria. Para a tensao de 100 kPa, o modelo hiperbolico caracterizou bem
apenas a parte inicial da curva.

A seguir, utilizando estes mesmos parametros hiperbolicos, foi realizada
uma analise ndo linear e elastica no SIGMA/W e os resultados obtidos sao
apresentados na Figuras 53 a 59.

A Figura 53 mostra os resultados desta analise na forma de diagrama de
deslocamentos nodais, enquanto que a Figura 54 mostra na forma de isocurvas de
deslocamentos verticais. A Figura 55 se apresenta na forma de isocurvas de

tensoes verticais. Todas para uma tensao de 1100 kPa aplicada a sapata.
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Figura 53 - Diagrama de deslocamentos dos nodais.
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Figura 54 - Isocurvas de deslocamentos verticais (em metros).
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Figura 55 - Isocurvas de tensdes verticais (em kPa).

As Figuras 56 e 57 apresentam as distribuigdes com a profundidade das
tensdes verticais, em seg¢des verticais, que passam respectivamente pelo centro e
pela borda da sapata, para uma tensao de 1100 kPa. A Figura 58 apresenta a
distribuicao das tensdes com a profundidade em uma se¢do longitudinal que
passa pelo contato solo-sapata para uma tensao de 1100 kPa. A comparacao entre
as curva tensdo-recalque, da prova de carga e da modelagem numérica, utilizando

o modelo ndo linear e elastico (hiperbodlico), esta apresentada na Figura 59.
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Figura 56 - Distribuicdo de tensdo vertical com a profundidade abaixo do centro

da sapata.
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Figura 57 - Distribui¢ao de tensdo vertical com a profundidade ao longo da borda
da sapata.
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Figura 58 - Distribui¢do de tensdo vertical no contato solo-sapata.
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Figura 59 - Comparagao entre a prova de carga e a modelagem numérica.
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Os recalques calculados numericamente sao bem maiores que oS
observados experimentalmente, em fun¢do dos baixos valores da coesdo, K e K,
obtidos através de ensaios de laboratério. A coesdao ¢ um dos pardmetros
responsaveis, juntamente com o angulo de atrito do solo, pela resisténcia ao
cisalhamento do material, enquanto que K e K, controlam as caracteristicas de
deformacdo do solo. O modulo de elasticidade inicial (E;) e o modulo de
elasticidade tangente (E,) sdo fung¢do do K enquanto que o médulo de deformacao
volumétrica (B) ¢ fun¢do do K.

Com relacdo a distribuicdo de tensdes no contato solo-sapata, verifica-se
que apesar das tensdes serem maiores na regiao proxima da borda, na analise nao
linear e elastica essa diferenca ¢ bem menos acentuada do que aquelas calculadas

pelo modelo linear e elastico.

4.4.3. Modelo elasto-plastico

O modelo elasto-plastico de Mohr-Coulomb descreve uma relagdo
elastica, perfeitamente plastica. Uma curva tipica tensdo-deformacgdo para este
modelo ¢ mostrada na Figura 60. As tensdes sdo diretamente proporcionais as
deformagdes até que o ponto de plastificacdo seja atingido, e a partir desse ponto,
a curva tensdo-deformacdo assume a forma perfeitamente plastica (as

deformagdes aumentam indefinidamente para um nivel de tensdo constante).
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Figura 60 - Relagdo constitutiva elastica perfeitamente plastica.

Os parametros requeridos pelo SIGMA/W para o modelo elasto-plastico
de Mohr-Coulomb sao o modulo de elasticidade, E, que foi considerado variando
com a profundidade de acordo com o Quadro 10, o coeficiente de Poisson, v, a

coesdo do solo, ¢’, e 0 angulo de atrito, ¢’, apresentados a seguir:

e E=variavel com a profundidade (Quadro 10);

o v=0,3;
o ('=12kPa;
° ¢’:300;

A Figura 61 apresenta os resultados desta anélise na forma de diagrama
de deslocamentos nodais. A Figura 62 mostra os deslocamentos verticais
apresentados na forma de isocurvas e a Figura 63 apresenta os bulbos de tensoes
verticais gerados pelo carregamento externo aplicado a sapata, todas para uma

tensao aplicada de 1100 kPa.
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Figura 61 - Diagrama de deslocamentos nodais.
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Figura 62 - Isocurvas de deslocamentos verticais (em metros).
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Figura 63 - Isocurvas de tensdes verticais (em kPa).

As Figuras 64 e 65 apresentam as distribuigdes com a profundidade das
tensdes verticais, em seg¢des verticais, que passam respectivamente pelo centro e
pela borda da sapata, para uma tensao de 1100 kPa. A Figura 66 apresenta a
distribuicdo das tensdes com a profundidade em uma secdo longitudinal que
passa pelo contato solo-sapata para uma tensao de 1100 kPa. A comparagdo entre
as curva tensdo-recalque da prova de carga e da modelagem numérica utilizando

o modelo elasto-plastico estd apresentada na Figura 67.
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Figura 64 - Distribuicdo de tensdo vertical com a profundidade abaixo do centro
da sapata.
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Figura 65 - Distribui¢ao de tensdo vertical com a profundidade ao longo da borda
da sapata.
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Figura 66 - Distribui¢do de tensdo vertical no contato solo-sapata.
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Figura 67 - Comparagao entre a prova de carga e a modelagem numérica.
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As limitagdes do modelo elasto-plastico em prever corretamente os
recalques medidos no campo, podem estar associadas a forma de obtencdo do
modulo de elasticidade, a partir de ensaios triaxiais em corpos de prova
saturados. Outro parametro que influencia bastante o resultado deste modelo ¢ a
coesdo, que da mesma forma que no modelo hiperbdlico, ficou subestimada pela
anulagdo do efeito da suc¢do em conseqiiéncia da saturacdo das amostras

ensaiadas.

4.5. Otimizacdo de parametros

Como mencionado anteriormente, o solo estudado neste trabalho é
bastante semelhante ao solo BJRM, estudado por LUIZ (2000), cujas
caracteristicas estdo apresentadas no Quadro 4. Neste solo a suc¢do aumenta
bastante com a diminui¢do do grau de saturacdo do material, conforme
apresentado na Figura 15.

Segundo FREDLUND e RAHARDJO (1993), o aumento da succao
produz um aumento na coesdo do solo e, consequentemente, aumenta a
resisténcia ao cisalhamento do material. A equacdo que correlaciona a coesao

com a suc¢ao do material esta apresentada abaixo.

c=c"+(u, —u,)tang" (4.13)

em que:

¢ = intercepto coesivo total na envoltoria de ruptura de Mohr-Coulomb;

¢’ = intercepto coesivo efetivo na envoltoria de ruptura de Mohr-Coulomb;

u,, = pressao de agua;

u, = pressao de ar;

(u, - uy,) = sucgao;

®° = angulo relativo ao aumento da resisténcia ao cisalhamento do solo devido ao

aumento da succao;
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Paralelamente ao aumento da resisténcia ao cisalhamento do solo, o
aumento da succ¢ao produz um aumento na rigidez do material, tornando-o menos
deformavel a medida que a suc¢do aumenta.

Este raciocinio permite inferir que a deformabilidade desse solo, em
condicdes ndo saturadas, € menor do que a obtida através de ensaios triaxiais com
os corpos de prova saturados e, conseqiientemente, as curvas tensao-recalque,
obtidas com os modelos constitutivos, tendem a ser mais rigidas do que as
apresentadas anteriormente.

Em vista disso, apresenta-se a seguir uma retroanalise onde se busca
ajustar os parametros dos modelos constitutivos, tendo como referéncia os
resultados experimentais da prova de carga. Esta retroanalise foi realizada através

de um processo de tentativa e erro.

4.5.1. Modelo linear e elastico

A tensdo admissivel para esse solo pode ser estimada como fun¢do da
maxima tensdo alcangada na prova de carga e, como mencionado anteriormente,
para um fator de seguranca em torno de 2,5, a tensao de trabalho desse material é
aproximadamente 450 kPa. A otimizacdo de pardmetros para o modelo linear e
elastico consistiu em obter o modulo de elasticidade que melhor define o
comportamento tensdo-deformacdo para esse solo, no nivel de tensdo
correspondente a tensao de trabalho determinada (450 kPa), mantendo o
coeficiente de Poisson constante e igual a 0,3.

O valor do médulo de elasticidade constante que melhor representou esse
comportamento foi da ordem de 27.000 kPa.

Com esses dois pardmetros foram realizadas novas andlises numéricas.
As Figuras 68 a 73 apresentam os resultados obtidos. O grafico mostrado na
Figura 74 comprova o fato do trecho inicial, aproximadamente linear da prova de
carga, ter sido representado razoavelmente bem pela andlise com os parametros
otimizados, principalmente para tensdes até cerca de 450 kPa que representam as

maximas tensoes de trabalho para este solo.
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Figura 68 - Diagrama de deslocamento dos nds da malha.
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Figura 69 - Isocurvas de deslocamentos verticais (em metros).
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Figura 70 - Isocurvas de tensdes verticais (em kPa).
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Figura 71 - Distribuicdo de tensdo vertical com a profundidade abaixo do centro

da sapata.
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Figura 72 - Distribui¢ao de tensdo vertical com a profundidade ao longo da borda
da sapata.
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Figura 73 - Distribui¢do de tensdo vertical no contato solo-sapata.
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Figura 74 - Comparagao entre a prova de carga e a modelagem numérica.
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4.5.2. Modelo nao linear e elastico

Pelo fato da succ¢do afetar diretamente a coesao do solo, este parametro
foi aumentado, enquanto o angulo de atrito foi mantido constante. Com relagao a
deformabilidade, ¢ sabido que a suc¢dao desenvolvida no solo torna o material
mais rigido do que em condi¢des saturadas, e por isso, os pardmetros K e K,
foram alterados. O coeficiente R; também foi alterado até que se conseguiu
reproduzir adequadamente a curva tensdo-recalque observada na prova de carga.
Estas alteragdes dos parametros foram feitas por tentativa e erro.

Os parametros encontrados para o modelo ndo linear e eléstico, que

melhor reproduzem o real comportamento da prova de carga, foram:

o ('=24kPa;
o ¢'=30kPa;
e K=1450;
e n=0,65;

* R, =098;
e K,=320;
e m=0,26;

Os resultados obtidos nesta nova andlise, utilizando os parametros
mostrados acima, estdo apresentados nas Figuras 75 a 80. A comparagao
apresentada na Figura 81 mostra que o comportamento do solo de uma maneira
geral ficou bem representado. Em alguns trechos, pode-se notar pequenos

desvios, porém, em geral, o comportamento do solo ficou bem caracterizado.
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Figura 75 - Diagrama de deslocamentos nodais.
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Figura 76 - Isocurvas de deslocamentos verticais (em metros).
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Figura 77 - Isocurvas de tensdes verticais (em kPa).
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Figura 78 - Distribuicdo de tensdo vertical com a profundidade abaixo do centro

da sapata.
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Figura 79 - Distribui¢ao de tensao vertical com a profundidade ao longo da borda
da sapata.
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Figura 80 - Distribuicao de tensdo vertical no contato solo-sapata.
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Figura 81 - Comparagao entre a prova de carga e a modelagem numérica.
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Pequenas variagdes na coesdao do solo, implicam em mudangas dos
recalques calculados numericamente. A Figura 82 mostra uma andlise
paramétrica, para valores da coesdo variando de £ 10 % do valor utilizado na

analise mostrada na Figura 81.
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Figura 82 - Anélise paramétrica para diferentes valores de coesao.

4.5.3. Modelo elasto-plastico

Para essa segunda andlise com o modelo elasto-plastico, dos quatro
parametros utilizados na primeira analise, foram modificados apenas o mddulo
de elasticidade e a coesdo. Utilizou-se o modulo de elasticidade constante,
encontrado na andlise linear e eldstica que melhor representou a curva tensao-
recalque para aquele modelo, e a coesdo foi assumida igual aquela utilizada na
analise com o modelo hiperbolico. Os parametros assumidos na nova andlise

elasto-plastica estdo apresentados a seguir:
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o ('=24kPa;
o ¢'=30";
o FE=27000kPa;

o v=(0,3;

Os resultados da analise elasto-plastica, utilizando os parametros acima,
estdo mostrados nas Figuras 83 a 88, na mesma seqii€ncia da primeira analise.

O modelo elasto-plastico utilizado, mesmo com a modificagdo de
parametros, continuou apresentando um comportamento praticamente linear.
Para as tensdes de trabalho, até cerca de 450 kPa, o modelo elasto-plastico
representou razoavelmente bem o recalque observado, no entanto, 0 mesmo nao
foi verificado para valores maiores que 450 kPa, conforme mostrado na

Figura 89.
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Figura 83 - Diagrama de deslocamentos nodais.
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Figura 84 - Isocurvas de deslocamentos verticais (em metros).
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Figura 85 - Isocurvas de tensdes verticais (em kPa).
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Figura 86 - Distribuicdo de tensdo vertical com a profundidade abaixo do centro

da sapata.
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Figura 87 - Distribui¢ao de tensao vertical com a profundidade ao longo da borda
da sapata.
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Figura 88 - Distribui¢do de tensdo vertical no contato solo-sapata.
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Figura 89 - Comparagao entre a prova de carga e a modelagem numérica.
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A sensibilidade desse modelo elasto-plastico, com relagdo aos
parametros de resisténcia, ¢ mostrada através da variacdo do angulo de atrito do
solo. Pequenas variagdes nesse parametro, refletem em variagdes nos recalques
calculados numericamente. A Figura 90 mostra uma analise paramétrica, para
valores do angulo de atrito do solo variando de = 10 % do valor utilizado na

analise mostrada na Figura 89.
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Figura 90 - Anélise paramétrica para diferentes valores de angulo de atrito.

Na Figura 91 esta apresentada a comparag@o entre o resultado da prova
de carga realizada por LOPES (1997) e os diversos modelos utilizados neste
trabalho, todos eles com seus parametros otimizados. Esta também apresentado
na Figura 91 uma andlise utilizando o método desenvolvido por Schmertmann et
al. (1978), onde foi utilizado um moédulo de elasticidade constante de 27000 kPa

para toda a camada de solo considerada pelo método.

111



Tenséao (kPa)
0 200 400 600 800 1000 1200
0,00 i
-0,02 el N B g oo o, .
Ceoq o004
-0,04 b ¥ ™~ T
—_ * o
E 006 1 ¢
g
S -0,08
8 —&8— Prova de carga
&-’ -0,1 0 —0— Modelo linear e elastico
0.12 —e— Modelo n&o linear e elastico
e —m— Modelo elasto-plastico \
_0,1 4 —&— Método de Schmertmann
-0,16

Figura 91 - Comparagdo entre a prova de carga e os diversos modelos com
parametros otimizados.
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5. RESUMO E CONCLUSOES

Neste trabalho foi realizada a analise numérica, utilizando o método dos
elementos finitos, de uma prova de carga direta em solo residual de gnaisse
realizada por LOPES (1997). O comportamento tensdo-deformacao do solo de
fundacao foi representado através dos modelos constitutivos linear e eldstico, nao
linear e elastico (hiperbolico) e elasto-plastico (Mohr-Coulomb). As analises
tensdo-deformacgao foram executadas utilizando o software SIGMA/W que ¢ um
programa que utiliza o método dos elementos finitos para analise de problemas
de estado plano de deformacdo e axissimétricos. O SIGMA/W faz parte de um
conjunto de programas para analises geotécnicas, comercializado pela GEO-
SLOPE International Ltd..

Andlises preliminares foram executadas utilizando-se parametros obtidos
de ensaios triaxiais CID, realizados em corpos de prova saturados.
Posteriormente, os pardmetros dos modelos foram otimizados, através de uma
retroanalise, de modo a descrever adequadamente o comportamento da curva
tensdo-recalque obtida da prova de carga. Os resultados da retroanalise mostram
um bom desempenho do modelo hiperbolico em descrever a curva tensao-
recalque da fundagdo. Os resultados dos modelos linear e elastico e elasto-
plastico sdo razodveis apenas para baixos valores de carregamento, para os quais

o solo ainda apresenta um comportamento aproximadamente linear.
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A consideracao do contato entre a parte lateral da sapata e o solo, como
liso ao invés de rugoso, influenciou nos resultados obtidos. Este contato, quando
considerado rugoso, subestimou os resultados de recalque e gerou uma
distribuicao de tensdes de contato solo-sapata irreal.

As distribui¢des de tensdes observadas apds a consideracao do contato
entre o solo e a sapata como liso, estdo de acordo com a distribuicao de tensoes
abaixo de areas rigidas carregadas, apresentada na literatura, onde as tensdes de
contato solo-sapata aumentam do centro para um ponto situado numa regido
proxima a borda da sapata diminuindo, a partir desse ponto, até a borda.

Como o solo era pré-adensado, a determinagdo do estado de tensdes
iniciais nao ¢ uma tarefa facil. Como a relagao entre as tensdes horizontal e
vertical ¢ regida pelo coeficiente de empuxo ko, a variacdo pontual observada
desse parametro, que ¢ funcdo da razdo de pré-adensamento do solo (OCR),
tornou inevitavel a utilizagdo de valores médios que melhor caracterizaram esta
variagao.

Observou-se a importancia do tamanho dos incrementos de tensdo nas
analises com o modelo hiperbdlico. Estes incrementos tiveram que ser reduzidos
devido a ocorréncia de instabilidades numéricas.

As andlises realizadas com os parametros obtidos de ensaios saturados,
originaram recalques bem superiores aos observados no campo, porque a prova
de carga foi realizada num solo ndo saturado, sendo natural que, nestas
condigdes, o solo seja menos deformavel e mais resistente. Por este motivo, com
os parametros obtidos da retroanalise da prova de carga, o solo se deformou bem
menos que nas primeiras analises, caracterizando o comportamento esperado para
condic¢Oes nao saturadas.

O modelo hiperbolico provou ser, através da retroandlise, o mais
adequado, dentre os trés modelos utilizados, para reproduzir o comportamento
tensdo-deformacao desse solo estudado. Observou-se da analise paramétrica que
pequenas variagdes na coesao do solo, promove significativas mudancgas na curva

tensdo-recalque quando se utiliza o modelo hiperbolico.
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O programa SIGMA/W se mostrou bastante eficiente e de simples

manipulacdo, caracteristicas importantes para o sucesso de solug¢des utilizando o

método dos elementos finitos.

Como recomendagdes para trabalhos futuros, sugere-se estudos mais

detalhados nos seguintes topicos:

1.

1l.

1il.

1v.

Determinar a contribuicdo da suc¢do no aumento da resisténcia e da
rigidez do solo através de ensaios triaxiais;

Determinar parametros de entrada para os modelos constitutivos estudados
baseados nestes ensaios realizados em amostras nao saturadas;

Utilizar novos modelos constitutivos que permitam descrever
adequadamente o comportamento plastico do solo, com a incorporagao de
andlises que consideram a sucg¢ao.

Utilizar os resultados destas andlises para propor ajustes nos métodos de

calculo de recalques de fundagdes superficiais.
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