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RESUMO

Nos grandes centros metropolitanos, comumente sdo executadas obras com forte componente
geotécnica, caracterizadas pela ocupacdo do terreno até profundidades relativamente elevadas. As
estruturas de contencdo flexiveis, utilizadas para suporte do terreno, sofrem em servico deformagoes
que condicionam a grandeza e distribui¢do dos impulsos sobre si. Para analise do comportamento destas
estruturas, existem ferramentas que simulam, de forma aproximada, o comportamento em obra,

auxiliando na garantia da seguranga dos edificios vizinhos e propria estrutura.

Nesta tese, pretendeu-se analisar a importancia da caraterizacdo da rigidez do solo na gama das muito
pequenas deformacgbes e impacto da consideracdo deste parametro em modelos de elementos finitos,
utilizados para previsdo dos deslocamentos de uma cortina de estacas moldadas, executada para a

construgdo de um edificio em Lisboa.

Para isso, inicialmente procurou-se compreender de que forma o software PLAXIS modela o solo na
gama das muito pequenas deformac6es, utilizando o modelo constitutivo Hardening Soil Small-Strain
Stiffness (HSsmall). Para melhor compreenséo deste modelo, foram simulados ensaios triaxiais, no
PLAXIS, considerando os modelos HSsmall, Hardening Soil (HS) e Mohr-Coulomb (MC), e
comparados os resultados obtidos.

O caso de estudo é constituido por uma contencédo periférica construida para implantagdo dum edificio
no centro de Lisboa, constituido por 17 pisos elevados e 6 enterrados. A construgdo desta estrutura foi
simulada no mesmo software, considerando os modelos HS e HSsmall. Para tal, foi fundamental a
afericdo dos pardmetros de rigidez do terreno, recorrendo a ensaios in situ geofisicos e resultados de
ensaios de penetragdo. Assim, verificou-se que os deslocamentos obtidos considerando a rigidez na
gama das muito pequenas deformacdes e aplicando o modelo HSsmall, aproximaram-se mais dos
deslocamentos aferidos em obra. Os deslocamentos obtidos com o modelo HS e contemplando valores
de rigidez determinados baseados em ensaios SPT, foram significativamente superiores aos registados

em obra, logo ap6s a conclusdo da escavagao.

Palavras-chave: Comportamento ndo-linear dos solos; elementos finitos; estruturas de contengéo

flexiveis; gama das muito pequenas deformacdes; modelacdo numérica.






ABSTRACT

In large metropolitan centers, construction works with a strong geotechnical component are commonly
carried out, characterized by the occupation of the land to relatively high depths. Flexible retaining
structures, used to support the soil, experience in service deformations that condition the magnitude and
distribution of the earth pressure on themselves. To analyse the behaviour of these structures, there are
tools that allow simulating, in an approximate way, the behaviour on site, helping to ensure the safety
of neighbouring buildings and the structure itself.

In this thesis, we analyse the results of soil characterization, in the range of very small deformations,
with the purpose of estimating more realistically the displacements of a bored pile wall executed for the
construction of a building in Lisbon. For this, the first step was to understand how the PLAXIS software
models soil behaviour in the range of very small deformations, using the constitutive model Hardening
Soil Small-Strain Stiffness (HSsmall). For an understanding of this model, triaxial tests were simulated
in PLAXIS, considering the HSsmall, Hardening Soil (HS) and Mohr-Coulomb (MC) models, and the

results were compared.

The case study consists of a deep excavation with bored pile wall, made for the implantation of a building
in the center of Lisbon, with 17 raised floors and 6 buried. The construction of this structure was
simulated in the same FEM software, considering the models HS and HSsmall. For this purpose, soil
stiffness estimated based on penetration tests and seismic tests were used, respectively.

In this case, the displacements obtained considering small strain stiffness and using the HSsmall model
were closer to the displacements measured on-site. The displacements obtained with the HS model and
considering soil stiffness estimated based on SPT test results, were significantly higher than the ones

measured, shortly after the end of the excavation process.

Keywords: Non-linear behavior of soils; finite elements; flexible retaining structures; range of very

small deformations; numerical modelling.
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1. INTRODUCAO
1.1 Enquadramento

Nas ultimas quatro décadas, elevou-se a execucdo de obras com forte componente geotécnica nos
principais centros de Portugal, em raz&o do sucessivo desenvolvimento do ambiente urbano, utilizacdo
do espaco subterraneo e ocupacao de locais anteriormente classificados como inviaveis economicamente
devido as suas condicBes geoldgicas. Igualmente, houve também o aumento dos desafios inerentes a
execucdo deste tipo de obras em termos de planeamento, projeto, construcdo, e protecdo de edificios

vizinhos existentes (Ordem dos Engenheiros, 2020).

No decorrer destas obras sdo realizadas escavagOes até grandes profundidades, envolvendo elevados
volumes de solo, e apresentando geralmente face vertical, em razdo dos condicionantes ligados a
economia e espaco fisico disponivel. As estruturas para suporte do macico terroso que envolve este tipo
de obra sdo comumente passiveis de sofrer em servico deformagdes que condicionam a grandeza e a
distribuicdo das pressdes e esforcos solicitados, portanto sdo denominadas “estruturas de suporte

flexiveis”.

As preocupagbes com relagdo & economia e seguranga, incentivaram esfor¢cos no propdsito do
desenvolvimento e aperfeicoamento de taticas mais elaboradas, que permitissem a previsdo das
deformagdes da estrutura de suporte e redistribuicdo dos esforgos atuantes, permitindo prever o
panorama aproximado do comportamento real da obra (Fernandes, 1983). Neste contexto, significativos
progressos foram conquistados com a implementacéo de modelos matematicos baseados no Método dos
Elementos Finitos (MEF).

A utilizacdo do MEF viabiliza a consideracao das condic¢Bes do terreno, a representacdo das diferentes
etapas construtivas, a consideracdo da rigidez e condi¢des de apoio da cortina. Recorrendo a modelos
de elementos finitos é possivel analisar as diversas solugdes possiveis combinando diferentes
caracteristicas da estrutura, fases construtivas e comportamento dos materiais envolvidos (Fernandes,
1983).

Ademais, no que diz respeito ao projeto geotécnico, estudos minuciosos implicam a realizagdo de
ensaios de campo e ensaios de laboratdrio, compreendendo medi¢cBes na gama das pequenas
deformacdes. Neste sentido, o avanco das técnicas de ensaio, permitiu uma melhor percecdo do
comportamento tensdo-deformacdo, o que incentivou a fundamentacdo de leis constitutivas que

reproduzam resultados mais proximos a realidade.

E reconhecida a relevancia da caracterizacio dos solos na gama das muito pequenas e pequenas
deformacdes, ou seja, valores de deformagdes da ordem de 107 a 10~#. Este é um dominio de elevada
importancia em termos de dimensionamento de estruturas, pelo facto de, em geral, as deformacdes

induzidas no terreno permanecerem modestas (Santos, 1999).
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Neste contexto, apds avaliagOes das diferencas entre os deslocamentos observados em obra e 0s
estimados na fase de projeto, observa-se que ocasionalmente as previsdes de projeto tendem a ser
excessivamente conservadoras, muito em razdo da adogdo de parametros de deformabilidade

conservativos.

1.2 Objetivos
Os principais objetivos desta dissertacao consistem:

¢ No desenvolvimento de conhecimentos sobre solucdes de contencéo flexivel em meio urbano e
comportamento do terreno ao longo do processo de execucdo da estrutura de contengéo;

e Nacompreensdo da incerteza associada & estimagéo de parametros de deformabilidade com base
em ensaios de prospecdo geotécnicos tradicionais executados em furos de sondagem (SPT -
Standard Penetration Test) e ensaios sismicos de superficie (rigidez na gama das muito pequenas
deformacdes);

e Na andlise do impacto da caracterizacdo do terreno através de cada um desses métodos na
simulacdo do comportamento do terreno e deformagdes na estrutura de contencgdo ao longo do
processo de escavagdo;

e Na compreensdo dos métodos e processos inerentes a modelagdo numérica de estruturas de

contencdo recorrendo ao MEF, incluindo simulacéo de diferentes fases do processo construtivo.

Considerando os objetivos principais apresentados, inicialmente busca-se compreender de que forma o
software PLAXIS modela o solo na gama das muito pequenas deformacdes, por meio da aplicacdo do
modelo constitutivo Hardening Soil Small-Strain Stiffness (HSsmall), simulando ensaios triaxiais e em
seguida confrontando com os resultados obtidos pelos modelos constitutivos Mohr-Coulomb (MC) e
Hardening Soil (HS).

Com o objetivo de avaliar o impacto da consideracdo da rigidez na gama das muito pequenas
deformacdes na modelagdo de estruturas de contengéo foi analisado um caso de estudo que consiste em
uma estrutura de contencéo periférica executada para implantacao de um edificio em Lisboa, constituido
por 17 pisos elevados e 6 pisos enterrados. A modelacdo desta estrutura de contencéo foi efetuada
considerando o seu faseamento construtivo e aplicando os diferentes modelos constitutivos

anteriormente indicados.

No primeiro modelo (HS), foram adotados os parametros utilizados em projeto, estimados por meio dos
ensaios de penetragdo mecénica e experiéncia com estes tipos de materiais. No segundo modelo
(HSsmall), utilizaram-se parametros de rigidez obtidos em ensaios geofisicos. Em seguida, alguns dos
resultados obtidos em ambos modelos sdo comparados, especialmente no que se refere aos pontos de

plastificacdo, aos esfor¢os e aos deslocamentos estimados. Por ultimo, os deslocamentos estimados nos
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modelos sdo comparados aos deslocamentos tidos em obra, aferidos por meio de instrumentagéo de

monitorizacao

1.3 Organizagéo

A dissertacdo esta dividida em 7 capitulos, onde o primeiro é um capitulo introdutério, o qual descreve

a estrutura do trabalho e os principais objetivos.

No segundo capitulo sdo discutidas as gamas de comportamento do solo, juntamente com a rigidez na
gama das muito pequenas deformacdes e os principais parametros que a influenciam. S&o apresentados
métodos para afericdo da rigidez, tipos de ensaios (laboratoriais e in situ) e respetiva gama. Também
sdo brevemente comentadas as consequéncias da adocao de pardmetros SPT em projeto.

O terceiro capitulo apresenta os principios tedricos necessarios para a compreensao do funcionamento
das estruturas de contencéo flexiveis, juntamente com sua defini¢do e apresentacéo dos variados tipos

existentes, bem como a interacdo solo-estrutura.

No quarto capitulo é referenciado o MEF, e descritos os seguintes modelos constitutivos: MC, HS e
HSsmall. No final deste capitulo sdo apresentados os resultados de variadas simulagdes de ensaios
triaxiais realizados por meio do software PLAXIS, a fim de entender as diferencas entre os modelos
MC, HS e HSsmall. Também ¢é verificada a sensibilidade do modelo HSsmall para trés diferentes

pardmetros.

No capitulo 5 é apresentado o caso de estudo. Sdo discutidas as condicionantes geoldgicas e geotécnicas
e de vizinhanga, assim como as solugdes propostas, etapas construtivas, e plano de instrumentagéo e
monitorizacdo implementado. Também s&o exibidos os resultados da campanha de prospecéo corrente,

e os resultados obtidos nos ensaios geofisicos.

O capitulo 6 abrange a modelagdo numérica do caso de estudo. Apresenta-se 0 modelo de calculo,
modelos constitutivos e respetivos pardmetros adotados, e o faseamento construtivo. S&o exibidos 0s
resultados obtidos nos modelos constitutivos HS e HSsmall. Para terminar, as estimativas dos

deslocamentos obtidos nas simulagdes numéricas sdo comparadas com os valores reais lidos em obra.

E por fim, no capitulo 7, sdo apresentadas as considera¢Ges finais e sugestfes de estudos para

desenvolvimentos futuros.
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2. MODELOS DE COMPORTAMENTO DOS SOLOS
2.1 Introducéo

As leis constitutivas estabelecem a relagdo entre as tensdes e deformacfes dos materiais. Alteragdes do
estado de tensdo resultam na variacao de volume (diminuicéo ou extens&o, de acordo com a solicitagéo)

e/ou de forma (distorcao) (Fernandes, 2011).

As equacdes constitutivas tem por objetivo representar a resposta fisica dos materiais, sendo classificada
de acordo com os chamados “modelos de comportamento”. Estes modelos traduzem tanto a resisténcia,
porgue possibilitam a determinagdo das acbes maximas que um material pode suportar, quanto a rigidez,

pois permitem determinar os deslocamentos resultantes das acdes de servico.

Qualquer solicitacdo altera o estado de tensdo do solo, podendo o macico responder em condigdes
drenadas (resposta em tensdes efetivas) ou ndo drenadas (resposta em tensdes totais), dependendo da
permeabilidade do solo em questdo, velocidade do carregamento e condicdes de fronteira

Por fim, a rotura dos solos da-se devido ao corte, nos planos onde a tensdo tangencial instalada supera

o valor da resistente (Fernandes, 2011).

O comportamento de um solo depende de uma série de fatores, entre 0s quais a sua génese, COmposicao,
fabrica e microestrutura, histéria de tensGes e deformaces recentes, estado de tenséo, indice de vazios,
grau de saturacgdo, condicOes de drenagem e perturbacdo ou desestruturacdo. As caracteristicas fisicas e
0s aspetos relacionados com o comportamento mecénico sdo estudados por meio de ensaios laboratoriais
ou ensaios in situ. No entanto, o comportamento de um solo dependera sempre da perturbacdo ou

desestruturagdo que este sofreu ou que viré a sofrer (Gasparre, 2005).

O comportamento dos solos é complexo e altamente ndo linear, com resisténcia e rigidez dependentes
do nivel de tensdo e deformacédo (Potts & Zdravkovic, 1999). O comportamento ndo linear, tem uma
importante influéncia na previsdo de movimentos dos solos e calculo da interacdo solo-estrutura
(Jardine, 1992).

Na Figura 1 sdo apresentados os pardmetros basicos de resisténcia e rigidez identificados na relacéo
tensdo-deformacdo obtida num ensaio triaxial (Atkinson, 2000). Na Figura 1(a), a amostra cilindrica
esta sujeita a uma tensdo axial e radial, g, € o, traduzindo-se numa tensao deviatorica, g, e induzindo
deformacéo axial e radial, ¢, e &,.. A medida que a amostra é carregada, pelo aumento de o, (o;)
regista-se a variacdo da deformacdo em fungéo da tensdo, traduzindo-se numa relagcdo néo linear, Figura
1(b). A rotura da amostra ocorre para a maxima tensdo deviatorica, qs, associada a deformacdo de
rotura ;. A rigidez na gama de deformages muito pequenas, € identificada no inicio do carregamento,
e é correntemente designada por modulo de deformabilidade inicial, E,. O mddulo de deformabilidade,
tangente (E;) ou secante (E;), varia a com amplitude da deformacéo, de acordo com a Figura 1(c), de

modo que, séo definidas trés gamas de deformagoes.
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Na zona das muito pequenas deformagdes, este modulo é aproximadamente constante e E, = E; = E,,,
sendo esta faixa limitada pela deformacéo ¢,. A gama de pequenas deformacdes comeca a partir de €,
até uma deformacdo de cerca de 0,1%, dentro da qual a rigidez decresce rapidamente. Além da
deformacdo de 0,1%, existe uma gama dentro da qual a rigidez é relativamente pequena. A deformagao
€ = 0,1% coincide tipicamente com a deformacéo caracteristica dos solos proximos as estruturas, o que
sera visto mais pormenorizadamente a frente. A resisténcia de pico, gy , e a deformagao de rotura, &,
com a rigidez nas muito pequenas deformagdes, E,, S40 0s pardmetros necessarios para a determinagao

da rigidez e do grau de néo linearidade dos solos (Atkinson, 2000).

g={0,— o)
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Large strain

|
1
1
1
1
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|
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(c)

Figura 1 - Ensaio triaxial - Pardmetros simples de rigidez para comportamento ndo linear dos solos (Atkinson, 2000)

loge

De acordo com Clayton (2011), para uma ampla variedade de solos, abaixo do nivel de deformacédo de
cerca de 10~°, o comportamento é relativamente constante. Portanto os parametros de rigidez podem
ser considerados constantes em deformagfes muito pequenas, mas tendem a reduzir com o aumento do

nivel de deformacéo.

A gama de deformagdo méaxima na qual os solos apresentam comportamento quase totalmente
recuperavel, verdadeiramente el&stico, é considerada muito pequena. Entende-se que a rigidez na gama
das muito pequenas deformacgBes, ou seja, deformacdes por corte y, < 107, é considerada uma
propriedade fundamental de todos os tipos de materiais geotécnicos, incluindo argilas, areias, cascalhos
e rochas sob carga estatica e dindmica e para condi¢fes de carregamento drenado e ndo drenado. Com
0 aumento da deformagcdo, a rigidez do solo decai segundo rela¢&o ndo linear. Em escala logaritmica, as

curvas de reducéo de rigidez exibem uma forma S caracteristica (Figura 2) (Benz, 2007).
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Figura 2 - Reducdo da rigidez com o aumento do nivel de deformacéo e identificacdo das gamas de deformagdes tipicas em
estruturas e ensaios de laboratério (Benz, 2007)

A Figura 2 apresenta a relacdo tensdo-deformacdo e respetivas gamas tipicas dos solos. Observa-se que
na gama das muito pequenas deformac@es a rigidez € relativamente alta, no entanto, em deformagdes
préximas a rotura, a rigidez é significativamente reduzida. A mesma Figura 2 inclui as gamas tipicas de
deformacédo obtidas em ensaios de laboratorio e geralmente verificadas estruturas geotécnicas. As faixas
de deformacdo para diferentes técnicas de ensaio sao discutidas em 2.2.

A gama das muito pequenas deformagdes representa a gama em que o solo exibe um comportamento
quase totalmente recuperavel, ou quase elastico, ¥, < 107° . Considerando que ndo pode haver
elasticidade real nos solos, esta pequena gama € dificil de quantificar (Benz, 2007). De acordo com
Jardine (1992), pode-se esperar que essa zona seja mais extensa em materiais fortemente cimentados.
Durante a sua investigacdo, provou que existe comportamento linear eléstico, ainda que de pequeno
alcance, mesmo para areias soltas e uniformes e argilas brandas. Este comportamento foi observado
entre a menor deformac&o por corte exequivel (107°) e um limite de aproximadamente 6 x 10~°. Este

limite elastico de deformacdo também foi verificado para outros solos ndo cimentados.

De acordo com Benz (2007), a transi¢do entre a gama de deformagfes muito pequenas e a pequenas, é
assumida na faixa 107® <y, < 107°. Nesta gama de deformages o comportamento apresentado é
ndo linear, mas ainda é possivel a recuperacdo, ou seja, sem deformagfes permanentes. Dessa forma, o
comportamento pode ser descrito como elastopléastico reversivel. A fronteira entre as pequenas
deformacdes e as maiores é comumente identificada no limite classico de ensaios laboratoriais, e é y; =
1073, A partir desse nivel de deformacdes sdo verificadas deformacdes irreversiveis, em virtude do

rearranjo interno das particulas.

A rigidez maxima ao corte do solo, encontrada nas curvas de reducéo é denominada como mdédulo de

distorc¢do inicial ou maximo, G, ou G4y, respetivamente (Benz, 2007).

Vucetic (1994) também desenvolveu um importante trabalho referente ao comportamento dos solos
sujeitos a agOes ciclicas de corte. Apds reunir os resultados de dezasseis investigagdes experimentais

independentes, verificou a existéncia de dois limites de distor¢do e os seus valores, em funcdo da
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natureza do solo. Concluiu que, ainda que um solo esteja saturado, ao ser carregado de forma ciclica no
dominio das pequenas deformacdes, ndo apresentard importantes diferencas de rigidez. Verificou
também que nédo sdo observadas alteractes de volume (condigdes drenadas) ou acumulagdo significativa

de excesso de pressdo intersticial (condi¢Ges ndo drenadas).

De acordo com Vucetic (1994), ha um valor limite de deformacdo abaixo do qual ndo é observada
variacdo volumétrica ou acumulo da presséo intersticial, nomeado por “distor¢do limite sem variagdo
volumétrica”, y7. Este limite é determinado em funcdo da natureza do solo e pode ser relacionado
empiricamente com o seu indice de plasticidade, IP. Para valores de deformagGes superiores ao y¢,
verificam-se mudancas na estrutura do solo e a rigidez & medida que sdo aplicados os ciclos de
carregamento. Para valores inferiores a y7, observa-se um outro limite, abaixo do qual o solo apresenta
um comportamento elastico linear, chamado “distor¢do linear limite”, y¢£. O limite de deformacéo, y¢,
também é correlacionavel com o indice de plasticidade e foi definido por Vucetic (1994), que considerou
o valor da deformagdo em que G/G, = 0,99. Na Figura 3, sdo indicadas as curvas médias de y? e y¢,
as quais sdo quase paralelas e equidistantes entre si por um ciclo e meio logaritmico de distorcao.
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Figura 3 - Valores de y; e y; em funcdo de IP (Vucetic, 1994)

A descoberta de Vucetic (1994) propds a determinacao de trés regifes de diferente comportamento dos
solos sob acdes ciclicas. Na Figura 4 é apresentada a delimitacdo destas regides, representando a reducdo

darigidez (G/G,) e o coeficiente de amortecimento (§) em funcdo da deformacao.
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Figura 4 - Comportamento dos solos sob agdes de corte ciclicas (Vucetic, 1994)
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Os autores (Vucetic & Dobry, 1991) sugeriram curvas de redugdo de G /G, e intervalo aproximado de
yZ em func¢do do IP (Figura 5). Verifica-se que solos que possuem menor plasticidade, como as areias

e siltes ndo plasticos (IP = NP), sdo solos que exibem valores mais reduzidos para y¢ e y¢.
!
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Figura 5 - Curvas de reducdo de rigidez (Vucetic & Dobry, 1991)

PI=NP
A

A relagdo G /G, — y foi bem estudada por vérios investigadores que caraterizaram o comportamento do
solo sob acBes dindmicas e identificaram os fatores que influenciam essa curva. Verificaram de forma
experimental que os fatores de maior influéncia séo: o indice de plasticidade dos solos IP e a tensdo
efetiva média ¢'y. Levando em conta estes dois parametros citam-se as seguintes investigacoes
realizadas: Khouri (1984), Shibata e Soelarno (1975) e Iwasaki et al. (1978) para areias, e, Sun et al.
(1988) e Vucetic e Dobry (1991) para as argilas.

Ishibashi e Zhang (1993), ap0s a analise de uma quantidade consideravel de resultados laboratoriais em
distintos tipos de solos, apresentaram uma lei empirica geral, a qual é aplicavel para ambos tipos de
solos, areias e argilas, para o calculo de G/G, em funcdo do IP e ¢’y. Os resultados propostos sdo
apresentados na Figura 6. A Figura 6 indica que, para solos de baixa plasticidade, a tensdo efetiva média
possui significativa influéncia, no entanto em solos de média a alta plasticidade sua influéncia é

praticamente irrelevante.
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Figura 6 - Influéncia da tensdo efetiva média na relagao G/G0 para IP = NP e 50% (Ishibashi & Zhang, 1993)
De acordo com Santos e Correia (2000), a influéncia dos fatores mencionados acima podera ser
considerada utilizando a ideia da distor¢do limite sem variagdo volumétrica, yZ, que define que a curva

G /G, pode ser determinada para gamas de deformagdes normalizadas, y/yf. No entanto, na prética,
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nao é facil a determinacao do valor de y7, sendo que, para solos coesivos, o seu valor depende do IP e

da amplitude de deformagao, e em solos n&o coesivos, da tensdo efetiva vertical em repouso, a’ 4.

Os mesmos autores representaram os resultados de Vucetic e Dobry (1991) (anteriormente apresentados
na Figura 5) na escala de gamas de deformacdes normalizadas (Figura 7), utilizando valores médios de
vZ, em funcéo do IP, conforme valores indicados na Figura 3 (Vucetic, 1994). Assim como esperado
pelos autores, verificou-se que ha praticamente uma perfeita coincidéncia de todas as curvas anteriores
para IP=NP, 15, 30 e 50%. Ademais, verificaram que o nivel de distor¢do y = y/, corresponde a um
fator de reducdo da rigidez aproximadamente igual a G/G, = 0,7 (Figura 7), portanto para efeitos de

normalizacdo indicaram uma y¢ de referéncia com a seguinte defini¢do: yf = y(G/G, = 0,7).

| ’—‘—\
0.8 \ PI=NP-50 %

\

1E-03 1E-02 1E-01 [1E+00 1E+01 I1E+02 I1E+03

A
Figura 7 - Resultados de [Vucetic et al., 1991] na escala y* (Santos & Correia, 2000)

Os autores utilizaram a mesma ideia para indicar a influéncia da ¢’ nas curvas de G /G, para areias.
Reuniram na Figura 8 os resultados de Ishibashi e Zhang (1993) (anteriormente apresentados na Figura
6), em uma escala de distorgdes normalizadas, y* = y/y{, onde as curvas sdo novamente coincidentes.
O parametro y/, corresponde a distor¢éo limite de referéncia, e foi proposto por Santos (1999) para
efeitos praticos de normalizacdo, correspondendo a y{ = y(G/G, = 0,7). Os resultados sugeriram a
possibilidade da definicdo de uma relagdo quase Unica entre G/G, e y*. Santos (1999), sugeriu duas
equacdes para determinar os valores de limites, inferior e superior, de G/G, em funcdo de y* (para
1076 <y <107?).

1 Ea— T .
p'=1.10.50,200,400 kPa
PI=NP
0.6 \

G/G,

1E-03 1E-02 1E-01 1E+00 1E+01 1E+02 1E+03

Y

Figura 8 - Resultados de [Ishibashi et al., 1993] na escala y* (Santos & Correia, 2000)

E importante destacar que, conforme sera visto nos capitulos 5 e 6, o presente trabalho tem maior foco

na modelacdo do comportamento ndo linear das argilas.
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Limite inferior Eqg.1
1 Ly <1072

1 1—tgh[0,48*ln(r'—;)]

* -2
2 Yy > 10
Limit rior Eq. 2
e superio L <107t q
1 1-tgn[o,46+n(X=01)]
( 3,4 ) ’y* > 10—1

2

Santos (1999) compilou e comparou as curvas propostas por Vucetic e Dobry (1991) e Ishibashi e Zhang

(1993) e propbs a curva apresentada na Figura 9.

1 = Ishibashi & Zhang(1993): PI=NP ; p'=1,10,50,200,400kPa
o e Ishibashi & Zhang(1993): PI=50% ; p'=1,10,100,200,400kPa
(DO 0.6 v Vucetic & Dobry(1991): PI=NP-50%
5 0.4 ~ Proposed curves [Santos, 1999]
0.2
0

1E-03 1E-02 1E-01 1E+00 1E+01 1E+02 1E+03

Figura 9 - Curvas de reducéo da rigidez propostas em funcéo de y* (Santos, 1999)

A curva proposta por Santos (1999) est4d em boa concordancia com as curvas de reducdo de rigidez

propostas pelos autores referidos anteriormente.

De acordo com Santos e Correia (2001), sdo necessarios apenas dois parametros para a definicdo do
comportamento néo linear dos solos, 0 G,, que define a rigidez dos solos na gama das muito pequenas

deformacdes; e y, 7, definido como a distorcéo limite de referéncia.

Como mencionado anteriormente, a identificagdo do modulo de distor¢do na gama das muito pequenas
deformacdes, G,, do terreno e variagdo em profundidade tem influéncia relevante na previsdo dos
deslocamentos de estruturas geotécnicas e estruturas existentes na vizinhanca. Para projetos onde as
deformagdes permanecerdo baixas, a rigidez do solo ndo sera muito diferente do valor da rigidez em
pequenas deformagdes. Sendo assim, um conhecimento sélido dos pardmetros de rigidez na gama das
pequenas deformagdes é fundamental para uma realista previsdo dos deslocamentos do solo (Clayton,
2011). A seguir, em 2.3, descreve-se mais pormenorizadamente a importancia do conhecimento do valor

de G, para aengenharia civil.

11
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De acordo com os resultados publicados por Seed & Idriss (1970), os pardmetros considerados de maior
influéncia para a rigidez dos solos ha gama das pequenas deformacdes sdo: amplitude de deformacéo,

indice de vazios e a tensdo de confinamento (Figura 10).
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Figura 10 - Reducdo da rigidez de pequenas deformagdes em funcédo da (a) tenséo vertical efetiva o;, e (b) indice de vazios e,
adaptado de (Seed & Idriss., 1970)

Barros (1997), refere que somente alguns fatores foram considerados como muito importantes para a
estimativa desse parametro: a tensdo principal efetiva na direcdo de propagagéo da onda, indice de vazios

e grau de sobreconsolidagéo.

Hardin & Richart (1963), estudaram em laboratério, por meio de ensaios de coluna ressonante, a
influéncia de vérios fatores na velocidade de propagacdo de ondas de corte, V;, em areias, diretamente
relacionado com o médulo de distorcéo G, (Equacao 7). As amostras utilizadas foram de areia Ottawa
de grdos arredondados e uma outra areia moida com grdos de quartzo angulares. Os ensaios realizados
indicaram que a tensdo efetiva de confinamento e o indice de vazios sdo os parametros de maior
influéncia na velocidade de propagacdo de ondas de corte. Além de verificarem que, para um
determinado nivel de tensdo de confinamento, a velocidade V; diminui linearmente com o indice de

vazios, alguns dos resultados de Hardin & Richart (1963) sdo apresentados na Figura 11 (Santos, 1999).
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Figura 11 - Variagdo do indice de vazios (e) em fungo da velocidade de propagacéo de ondas de corte (V) para a areia
Ottawa. A esquerda: gréos arredondados. A direita: comparagéo entre os grios arredondados e angulares (Hardin & Richart,
1963)
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De acordo com Santos (1999), relacbes semiempiricas permitem quantificar o médulo G, para distintos
tipos de solos, as quais, possuem interesse pratico, quer por permitir a auséncia de ensaios especificos,
quer por atribuir valores plausiveis do modulo G,, além de possibilitar a verificacdo de resultados

obtidos para determinados solos, se estdo de acordo ou ndo com o intervalo de valores esperado.

A sequir, sdo apresentadas algumas relacbes de G, com a tensdo de confinamento, indice de vazios e

grau de sobreconsolidacéo.
2.1.1 Influéncia da tensdo de confinamento

Hardin & Richart (1963) na sua investigacdo a respeito das velocidades das ondas de corte em solos
granulares sugeriram a seguinte relacéo entre 0 moédulo G, e a tensdo efetiva média p':

Goa(p)™ Eqg. 3
Inicialmente os autores utilizaram o expoente m = 0,5 para solos coesivos e nao coesivos. De acordo
com Benz (2007) o valor do expoente m, indicado anteriormente, foi confirmado para solos néo
coesivos. Contudo, considera que a adopcdo de m = 0,5, para solos coesivos, pode ser gquestionavel

uma vez que outros investigadores encontraram valores tdo altos quanto m = 1,0 neste tipo de solos.
2.1.2 Influéncia do indice de vazios

Hardin & Richart (1963), com base em medicGes das velocidades de propagacdo das ondas na areia
Ottawa, propuseram uma dependéncia linear entre a velocidade de propagacéo (V;) e o indice de vazios
(e), e com base nessa dependéncia propuseram a seguinte relacéo entre 0 modulo G, e o indice e:
(a—e)’
1+e
com a = 2,17 para areias e com a = 2,97 para argilas. Outras correlagdes, entre o indice e e 0 mddulo

Gy Eq. 4

G, , Sa0 encontradas na literatura comumente com a seguinte forma:

Goae™ Eq. 5
onde o expoente x pode ser quantificado, por exemplo: x = 0,8 para areias (Fioravante, 2000); x = 1
para areias e argilas (Biarez & Hicher, 1994); x = 1,3 para areias cimentadas e solos finos (Presti et al.,

1993); 1,1 < x < 1,5 para varias argilas (Presti & Jamiolkowski, 1998).
2.1.3 Influéncia do grau de sobreconsolidacéo

Hardin & Black (1969), apds investigacao a respeito da influéncia da sobreconsolidacdo no modulo G,
identificaram que o seu efeito era especialmente importante nos solos de maior plasticidade, e
propuseram a seguinte relacdo empirica:

GoaOCRF Eq. 6
Em que OCR é definido como a razéo entre a maxima tensao efetiva vertical anterior (tensdo de pré-
consolidacdo) e a tensdo vertical atual (em repouso) (OCR = o;,0c/0y,), € k € um coeficiente
dependente do indice de plasticidade dos solos (IP), variando entre O para areias e 0,5 para argilas de

alta plasticidade.

13



MODELOS DE COMPORTAMENTO DOS SOLOS

2.2 Ensaios utlizados para determinacéo do mddulo de distor¢éo do solo

No caso dos solos, a caraterizagdo do comportamento nédo linear é importante, uma vez que o nivel de
deformacdo geralmente registado, implica na defini¢do de diferentes mddulos de deformabilidade. Desta
forma, quando se trata de materiais geotécnicos, deve-se especificar 0 modulo a que se refere,
associando-o a um determinado nivel de tensdo e deformacdo. A determinagdo destes parametros pode
ser feita quer por ensaios de laboratdrio, quer por ensaios in situ (Correia, 2004).

Burland (1989) afirmou que, se as deformacdes forem medidas localmente com alta precisao, e 0s
ensaios forem realizados em amostras de alta qualidade, e pressdes confinantes apropriadas, os valores
aferidos serdo notavelmente precisos e coerentes com a rigidez para pequenas deformacdes verificada

in situ.

A menor distor¢do capaz de ser efetivamente medida por meio de ensaios convencionais do solo, por
exemplo, ensaios triaxiais ou ensaios edométricos sem instrumentacio especial, é y ~ 10~3 (Benz,
2007). Como ja referido, Atkinson (2000) nomeou as gamas de deformagdes inferiores ao limite dos
ensaios laboratoriais classicos (< 10~3) como pequenas deformacdes; e, deformacdes superioresa 10~3
como médias ou grandes deformacdes. A Figura 12 ilustra esta defini¢do, sendo indicadas trés faixas de
comportamento e os diferentes tipos de ensaios laboratoriais (ensaios convencionais, ensaios utilizando
transdutores para medicdo local das deformagdes e ensaios dindmicos) para a estimacéo da rigidez em

cada gama de deformagdes respetiva.

E A 1. Very small strain —

dynamic methods

2. Small strain —
local gauges

3. Large strain —
conventional tests

»
>

€, 0-1% g loge

Figura 12 - Medicéo da rigidez do solo em ensaios laboratoriais (Atkinson, 2000)

O limite observado nos ensaios laboratoriais classicos coincide com as deformagfes geralmente
registadas proximo a estruturas geotécnicas. No entanto, de acordo com Benz (2007), a rigidez do solo
que deve ser empregue para a previsdo do comportamento de estruturas geotécnicas ndo € a que se refere
a essas deformacdes finais. Pelo contrario, deve ser considerada a rigidez na gama das muito pequenas

deformacgdes, G, para analises que visam previsdes mais realistas de deslocamento.

Correia (2004) refere que o modulo de distorcdo G, pode ser estimado através de ensaios de laboratorio
(estaticos, dinamicos e de propagacdo de ondas) realizados com amostras nao perturbadas e de alta
qualidade ou obtido por meio de ensaios in situ (métodos sismicos). Esta afirmacéo esta fundamentada
por diversas investigacGes realizadas em areias (Bellotti et al., 1996), cascalhos (Yasuda et al., 1996),

argilas rijas (Hight e Jardine, 1993; Tatsuoka e Kohata, 1995), argilas moles (Hight e Higgins, 1995;

14
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Shibuya et. al, 1995), rochas sedimentares e solos tratados com cimento (Tatsuoka e Shibuya, 1992;
Tatsuoka et al., 1995)).

A Figura 13 apresenta alguns ensaios, laboratoriais ou in situ, utilizadas para a determinacdo dos

parametros de rigidez.

Ensaios para caracterizagdo da deformabilidade dos solos

Laboratério In situ
Estaticos Dinamicos Geofisicos Mecanicos
Triaxial Classico Coluna Ressonante Down-hole Pressiémetro de
(RC) Meénard (PMT)
Triaxi_a[de — Cross-hole T
Precisdo Bender Elements | | |Pressiémetro auto-
(BE) perfurador (SBPT)
Multichannel e
Analysis of
. Surface Waves Dilatémetro de
Torgdo Ciclica (MASW) Marchetti (DMT)
Spectral Analysis
of Surface Waves
(SASW)

Figura 13 - Ensaios para a caracteriza¢do da deformabilidade dos solos

A rigidez do solo pode ser determinada com ensaios laboratoriais, recorrendo a técnicas baseadas na

teoria da elasticidade ou na teoria de propagagéo de ondas.

De acordo com Correia (2004) e referente aos ensaios de laboratério indicados na Figura 13 importa
dizer que, os ensaios triaxiais classicos ndo sdo geralmente aptos para medir deformacfes menores a
1072(1%), as quais interessam ao comportamento das obras em geral. Entretanto, os ensaios triaxiais
de precisdo, que sdo aqueles que recorrem & utilizacdo de transdutores elétricos, geralmente com fixacéo
diretamente nos provetes, possibilitando a medicdo de deformacGes da ordem de 107°(0,0001%).
Ademais, no que concerne aos ensaios dindmicos indicados, nomeadamente o que recorre a bender
elements (BE), associados ao ensaio triaxial, permite a determina¢do do médulo de deformabilidade
inicial. O ensaio de coluna ressonante (RC) possui como principal vantagem possibilitar a medigéo
precisa do modulo de distor¢do na gama das pequenas deformaces, fornecendo corretamente o valor

do mddulo G,.

De acordo com 0 mesmo autor e no que concerne aos ensaios in situ apresentados na Figura 13, destaca-
se que os ensaios em campo geralmente sdo preferidos em situacbes em que existem dificuldades na

amostragem.

Os ensaios geofisicos (down-hole, cross-hole e MASW) sdo ensaios que permitem estimar a velocidade

de propagacdo das ondas in situ. Os ensaios sismicos ativos induzem deformagdes muito pequenas no
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terreno (fonte ativa) e registam as vibragdes por ela induzidas, para estimar as propriedades do solo no

dominio das muito pequenas deformagdes.

No que concerne aos ensaios mecanicos, incluindo ensaios com penetrémetro, estes sdo realizados
quando nos resultados interessam deformages da ordem de 10~2. Os ensaios SPT (Standard Penetration
Test) e CPT (Cone Penetration Test) sdo ensaios que medem a resisténcia a penetracdo. Por exemplo,
no ensaio SPT sdo registados o nimero de pancadas necessarias para registar penetracdo no solo de
30cm, e no caso do CPT, medida a resisténcia de ponta e lateral. Os resultados sdo transformados em

parametros de dimensionamento por meio de relagcdes empiricas.

Nesta altura, pertinente é fazer uma comparacao de algumas das vantagens e inconvenientes dos ensaios
laboratoriais e ensaios in situ referidos. Para obtencdo do valor da rigidez, os métodos de ensaios
sismicos de campo podem ser afetados de forma consideravel pelo ruido, no entanto, sdo capazes de
ensaiar elevados volumes de solo. Quanto aos ensaios laboratoriais, poderdo nao ser viaveis devido ao
longo tempo de ensaio. Ademais, por causa da perfuracdo e amostragem, todas as amostras dos ensaios
de laboratdrio terdo sido perturbadas até um determinado ponto. Essa perturbacdo da amostra podera
resultar em medigdes laboratoriais ndo representativas, por efeito da remocdo de tensfes totais e
impedindo a chamada "amostragem perfeita", também por alteracGes na tensao efetiva (como resultado
de deformagbes da amostragem) e desestruturagdo. Entretanto, de maneira positiva, os ensaios de
laboratério comumente possuem condigdes controladas, e por consequéncia possuem a capacidade na

obteng&o de uma faixa maior de pardmetros do que em ensaios in situ (Clayton, 2011).

A seguir, sdo discutidos alguns dos aspectos de técnicas de ensaios laboratoriais e ensaios in situ para a
medic¢do da rigidez dos solos na gama das muito pequenas a pequenas deformac6es, por serem as faixas
de deformacdo em foco nesta tese. Sdo também apresentadas algumas correlacGes possiveis entre o
modulo G, e ensaios CPT e SPT e a resisténcia ao corte em carregamentos ndo drenados, c¢,,. Depois,
em 2.3, serdo revistos alguns dos parametros que mais afetam a rigidez na gama das muito pequenas
deformacdes, e, sdo apresentadas outras correlagBes para estimar 0 modulo G, em fungéo do indice de

vazios e, tensdo efetiva média p’ e grau de sobreconsolidagdo OCR.
2.2.1 Ensaios laboratoriais
2.2.1.1 Bender elements

Os bender element sdo transdutores piezo-ceramica de baixa tensdo. O elemento em si é uma fina placa
piezo-cerdmica em contato com a amostra e sdo capazes de transmitir e receber sinais, assim realiza-se
a medicdo da velocidade de propagacdo das ondas numa amostra, quando posicionados em ambos 0s
lados. A velocidade de propagacdo das ondas é utilizada para calcular o médulo de distor¢do do solo.
Contanto que a densidade p de uma amostra seja conhecida, a informacdo da velocidade da onda de
corte é o suficiente para o calculo do seu modulo de distorcéo inicial G, a partir da Equacéo 7 (Benz,

2007). A configuracdo mais comum é representada na Figura 14.
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Figura 14 - Configuragdes dos bender elements dentro de um teste triaxial (Clayton, 2011)

2.2.1.2 Ensaio de coluna ressonante

Este ensaio é capaz de carregar amostras de solo ndo somente triaxialmente, mas torcionalmente. Os

ensaios de coluna ressonante, sdo ensaios ciclicos, a amostra cilindrica é confinada e é aplicada uma

excitagdo harménica, torcional ou longitudinal, em uma das suas extremidades, com determinada

frequéncia e amplitude. Uma vez identificada a ressonancia, associada a uma determinada frequéncia,

esta pode estar relacionada a rigidez da coluna usando uma solucéo elastica tedrica, que corresponde ao

modulo de distorcdo na gama das muito pequenas deformagdes (Benz, 2007). De acordo com Santos

(1999), este ensaio possui um carater nao destrutivo, uma vez que as extensdes ou as distor¢des maximas

atingidas séo inferiores a 10~3, e normalmente nio ultrapassando 10~%. Uma vez que, 0 ensaio nio

provoca perturbagdes no provete, é possivel ensaiar 0 mesmo provete para varias tenses de

confinamento. Na Figura 15 apresenta-se o aparelho de coluna ressonante de Stokoe.

Pressure

vessel \‘*

VDT

Caunter Accelerometer

Cross
arm

(a)

Magnet

Coil

Figura 15 - Ensaio de coluna ressonante: (a) Desenho esquematico e (b) fotografia do aparelho de coluna ressonante de
Stokoe (Clayton, 2011)
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2.2.1.3 Ensaio de torgdo ciclica

Neste ensaio, o provete de solo é colococado sobre uma base fixa e é aplicado no seu topo um momento
torsor ciclico a uma frequéncia relativamente baixa. O provete fica embebido numa camara preenchida
com &gua até ao nivel do topo do provete, e sdo aplicadas as mesmas metodologias do ensaio triaxial
classico, quanto a saturacdo e a consolidacdo do provete. Em razdo de a frequéncia de excitagdo do
ensaio ser baixa, as forcas de inércia envolvidas podem ser desprezadas, tornando mais simples a
interpretacdo dos resultados (Santos, 1999). Ademais, este equipamento permite realizar ensaios ciclicos
para excitagdes harmonicas, e € Util para complementar o ensaio de coluna ressonante no dominio das
médias a grandes deformacdes (Gomes & Santos, 1997). A utilizagdo conjugada do ensaio de coluna
ressonante com o ensaio de tor¢do ciclica permite caracterizar os solos numa faixa ampla de distor¢Ges
entre 5x107° e 5x1072. Entretanto, Santos (1999), afirma que na pratica, verifica-se que as leituras s6

apresentam alguma fiabilidade para valores da distorgéo superiores a 10™%,
2.2.1.4 Ensaio triaxial de precisdo

A melhoria na avaliagdo dos impactos da perturbacdo e potencial desestruturacdo no momento da
perfuracdo, bem como melhoria na preparacdo de amostras e as etapas iniciais dos ensaios laboratoriais,
além da evolugdo no uso de técnicas de perfuragdo de maior qualidade e amostradores aprimorados,
resultaram no aumento significativo da capacidade de medigdes de rigidez do solo de alta qualidade por
meio de ensaios triaxiais (Clayton, 2011). Estes sdo alguns dos avancos do ensaio triaxial de preciséo

sobre o ensaio triaxial classico:

a) Aprimoramento na medigdo da pressdo intersticial;

b) Aplicagdo de dispositivos para medigdes locais de deformacéo;

c) Utilizacdo de sensores eletronicos e obtengdo de dados baseados em computador, que permite
0 registo quase continuo de forca, presséo e deslocamento. Estas medicdes s&o particularmente
importantes nas etapas iniciais da determinacéo da rigidez em pequenas deformagdes;

d) Introducgdo de bender elements (BE), os quais viabilizaram a determinacdo independente do G,

durante o ensaio de rigidez.

2.2.2 Ensaios geofisicos in situ

Existem varios métodos geofisicos que permitem identificar carateristicas do terreno, nomeadamente o
perfil de velocidades e, portanto, variacdo dos médulos de rigidez em profundidade e localizacdo de
contrastes de rigidez significativos. Essa informacéo pode ser obtida recorrendo a ondas volumétricas,
como as ondas P e S, ou ondas superficiais, como as ondas Rayleigh e as ondas Love. As ondas
superficiais podem ser facilmente geradas por uma fonte a superficie (ativo), aquando a realizacdo do

ensaio. E ainda possivel determinar estas propriedades recorrendo a vibragdes ambiente (passivo).
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As ondas superficiais geralmente propagam-se ao longo da superficie do solo, intersetando materiais
com diferentes densidades e/ou rigidez, (Clayton, 2011). As ondas Rayleigh resultam da interacdo entre
as ondas de compressao e de corte na superficie do solo, estendendo-se para longe de uma fonte de
energia superficial com um movimento eliptico no plano vertical. As ondas volumétricas, incluem ondas
de corte (ondas S), que se propagam a uma velocidade Vg, e ondas de compressdo (ondas P) que se

propagam a uma velocidade V;, (Figura 16).
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Figura 16 - Tipos de ondas sismicas que se propagam no solo: (a) ondas de compressao; b) ondas de corte; c) ondas Rayleigh
e, (d) Ondas de Love, adaptado de (Bolt, 1988)

O modulo de distor¢do G de um material est4 diretamente relacionado com a velocidade de uma onda

de corte V; (Equacéo 7).

As deformacdes que séo geradas em razdo da passagem de uma onda de corte induzida no ensaio serao
muito pequenas, comumente menos de 0,001%, portanto o modulo de distorcdo calculado

correspondera ao mddulo de distorcéo inicial, G,,.

O método MASW (Multichannel Analysis of Surface Waves) é um método sismico de superficie
(geofisico) que permite estimar de forma indireta o perfil de velocidade de propagagdo de ondas de
corte, V;, através de registos de vibracGes associadas a ondas Rayleigh (superficiais), efetuadas

utilizando varios geofones

Nos ensaios cross-hole (ensaio sismico entre furos de sondagem) e down-hole (ensaio sismico com fonte
a superficie) a velocidade V; do terreno € determinada de forma direta, tendo em conta o tempo que a

onda demora a percorrer uma determinada distancia (entre fonte e receptor).

A Figura 17 ilustra os layouts e principios de trés técnicas de geofisica de campo; cross-hole, down-hole
e MASW.
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Figura 17 - Trés técnicas de ensaios geofisicos in situ: (a) cross-hole; (b) down-hole; (c) ondas superficiais continuas
(Clayton, 2011)

2.2.2.1 Ensaio cross-hole

O principio do ensaio cross-hole é apresentado na Figura 17(a). Ensaios sismicos cross-hole exigem um
minimo de dois furos na vertical, onde num dos furos, uma fonte de energia é disposta a cota da camada
de solo a caraterizar. Seguidamente no furo vizinho, pelo menos um receptor é posicionado na mesma
profundidade. Apds a primeira chegada do sinal de origem & estagdo receptora, se torna possivel o
calculo das velocidades de propagacdo de ondas V;. Quando as leituras sdo feitas em diferentes
profundidades (de origem e receptor), ensaios sismicos classicos de cross-hole podem fornecer
velocidades de propagacéo para todas as camadas de solo. A partir dessas velocidades, a rigidez maxima
do solo (G,) através da Equagdo 7. O ensaio cross-hole é provavelmente o método in situ de pesquisa

de rigidez de pequenas deformacgdes mais confiavel (Benz, 2007).
2.2.2.2 Ensaio down-hole

Na Figura 17(b) é representado o ensaio sismico down-hole. Este tipo de ensaio geofisico necessita de
apenas um furo, onde uma sequéncia de receptores é posicionada. A fonte de energia fica localizada a
superficie. O ensaio down-hole pode ser considerado para uma analise integral sobre diferentes camadas
do solo. Dessa forma, tendo registos a diferentes profundidades, a rigidez inicial de diferentes camadas
do solo pode ser calculada. Em ambientes com elevado nivel de ruido, os dados de uma série de golpes
podem ser adicionados uns aos outros, para melhorar a relacdo sinal-ruido do sinal recebido. A chegada
da energia sismica é detectada em profundidade, seja por geofones colocados dentro do furo, ou por

geofones acoplados ao cone do ensaio CPT (Clayton, 2011).
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2.2.2.3 Multichannel Analysis of Surface Waves (MASW)

O Método das Ondas Superficiais, conhecido como MASW, € um método ndo intrusivo utilizado para
a avaliacdo do perfil de velocidade de propagacdo de ondas corte no terreno. Neste ensaio a fonte e 0s

receptores estéo localizados a superficie, conforme apresentado na Figura 17(c).

Ao contrario da maioria das outras técnicas, as quais analisam os tempos de propagacao das ondas P e
S, 0 MASW estuda o carater dispersivo das ondas superficiais de Rayleigh (diferentes frequéncias
propagam-se a diferentes velocidades). Com relagdo ao comprimento das ondas de Rayleigh, as ondas
de baixa frequéncia penetram no solo de forma mais profunda do que as ondas de Rayleigh de alta
frequéncia. Em virtude de a velocidade de propagacdo das ondas aumentar com o aumento da pressao
de confinamento, as ondas com maiores comprimentos (baixa frequéncia) propagam-se a velocidade

superiores as de comprimento mais curto (alta frequéncia) (Benz, 2007).

Este ensaio é considerado uma solucdo atrativa para a determinagdo da rigidez do terreno (gama das
muito pequenas deformacdes) e variacdo em profundidade dada a facilidade de realizacao das aquisigdes
e tipo de equipamento utilizado, e & possibilidade de recorrer a técnicas automatizadas de processamento
de dados e inversdo. A profundidade até a qual pode ser estimado o perfil de V; depende do tipo de
terreno, da fonte, da disposicéo e tipo de sensores, entre outros. A solucdo obtida ndo € unica (solugdo
que resulta do processo de inversdo) pelo que sdo identificados varios perfis de V; compativeis com os
registos efetuados. A incerteza dos resultados € significativa reduzida perante a combinagéo de varios

ensaios ou métodos, dado que permitem restringir o namero de perfis V; compativeis (Gouveia, 2017).

2.2.3  Correlagdes entre 0 modulo G, e resultados de ensaios CPT, SPT e resisténcia ao corte ndo

drenada (c,)

Varias correlagdes tém ido propostas para determinacdo do modulo de distor¢do do solo, recorrendo a
resultados de ensaios de campo tradicionais. De acordo com Benz (2007), relagdes entre 0 médulo G, e
a resisténcia de ponta corrigida do ensaio CPT foram propostas para areias limpas de quartzo (Baldi et.

al, 1989), argilas (Mayne e Rix, 1993), e varios outros tipos de solos (Lunne et. al, 1997).

Para argilas, Mayne e Rix (1993) propuseram a seguinte expressao:

q0,695
t
GolMPa] = 49,4~ Eq. 8

onde q; é a resisténcia de ponta corrigida em unidade MPa.

Por sua vez, 0 modulo de distor¢do G, pode ser correlacionado com a resisténcia ao corte ndo drenada,
¢, ,» recorrendo a relacdo proposta por Larsson e Mulabdic (1991), desenvolvida para argilas

escandinavas:

A
Go[MPa] = (ﬁ + B)cy, Eq.9
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onde IP é o indice de plasticidade, c,, resisténcia ao corte ndo drenada em kPa, e A, B parametros
empiricos dos solos. Para argilas escandinavas estes autores encontraram um ajuste razoavel para A =
208 e B = 250.

Ainda de acordo com Benz (2007), referente aos ensaios classicos de penetracdo SPT, as correlacBes

com o parametro G, geralmente apresentam a seguinte forma:

Go[MPa] = A((N1)60)”® Eg. 10
Este tipo de expressao foi proposta pela primeira vez por Ohsaki e lwasaki (1973). Na equacdo, Ae B
sdo novamente parametros empiricos do solo e (N;)eo € 0 valor de Nspr (nUmero de pancadas
necessarias para se atingir uma penetracdo de 30cm) corrigido tendo em conta o nivel de tensbes
verticais, profundidade e energia aplicada. A relacdo normalmente é limitada a um valor maximo de
(N71)eo de 30. Para solos coesivos, os autores Imai e Tonouchi (1982) encontraram um melhor ajuste
considerando A = 15,56, e B = 0,68 (Benz, 2007).

No entanto, a utilizacdo de correlagdes empiricas para a determinagdo de G, deve ser efetuada com
reservas, uma vez que estas sao desenvolvidas para um tipo de solo especifico e que, de forma geral, 0s
ensaios de campo tradicionais induzem uma perturbacéo significativa no terreno, afetando, portanto, a

rigidez do solo.

2.3 Importéancia da rigidez dos solos na gama das muito pequenas deformacdes na Engenharia
Civil

Como visto em 2.1, na gama das muito pequenas deformacdes, ou seja, para valores de deformagéo da
ordem de 107, 0 solo apresenta um comportamento praticamente elastico linear e 0 mddulo de distorgéo
correspondente é o inicial ou m&ximo, G, ou Gps,. Ademais, nesta gama das muito pequenas
deformacdes a rigidez ndo é afetada pelo tipo de acdo, quer seja monotonica ou ciclica, em razéo de
praticamente ndo se verificar a sua reducdo em ciclos repetidos de carga e descarga. Santos (1999),
afirma que os conhecimentos a respeito da caracterizacdo dos solos neste dominio apresentam grande
potencial para aplicacdo na engenharia geotécnica, como por exemplo, na andlise da interagdo solo-

estrutura.

Correia (2004) afirmou que, a grande importancia que a engenharia geotécnica atribuiu a caracterizagdo
dos solos no dominio das deformacGes antes de se atingir a resisténcia méaxima, teve de entre as suas
principais contribuicdes: a melhor capacidade para a previsdo dos assentamentos do terreno sob a agéo
de cargas de servico; e, evolucdo dos modelos simplificados de comportamento dos solos, para modelos
mais realistas. Santos (1999) também concordou que o0s avangos nas técnicas de ensaios para
caracterizacio das propriedades dos solos, possibilitaram a melhor compreensdo da relacdo tensdo-
deformacdo dos solos, corroborando no estabelecimento de leis constitutivas que melhor reproduzam a

realidade.
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De acordo com Correia (2004), o investimento em meios experimentais, para obtencdo de pardmetros
de deformabilidade, adequados para faixas de deformacédo representativas do bom comportamento das
obras, possibilita vantagens como: a economia no dimensionamento de estruturas, devido a uma
aprimorada previsao de seus deslocamentos; garantir uma melhor funcionalidade das estruturas; e, evitar
danos em estruturas vizinhas, por meio de uma melhor previsdo das deformacdes do terreno durante
escavacoes.

Como ja apresentado, o comportamento ndo linear dos solos € definido pela dependéncia da rigidez pela
amplitude de deformacdo. A caracterizacdo da rigidez dos solos no dominio das muito pequenas e
pequenas deformacdes, distorcdes da ordem de 1076 a 10™#, possui elevada importancia em termos de
dimensionamento de estruturas, pelo facto de, em geral, as deformacdes induzidas no terreno
permanecerem modestas (Santos, 1999). A importancia da consideracdo deste comportamento ndo
linear, aquando previsdes de deformabilidade dos terrenos e deslocamentos das estruturas sobre cargas
de servigo, foi demonstrada para uma quantidade significativa de casos de estudo (Correia, 2004). Em
termos praticos pode-se considerar que, para cargas de servico, as deformacGes no terreno encontram-
se entre 1072 a 1073 no caso de fundagdes (Biarez, et al., 1999), entre 10~2 a 10~* para tuneis (Hafez,
1997; Sousa et. al, 2001) e 1073 a 10~> para solos sob os pavimentos e vias férreas (Antunes e Correia,
1997; Correia e Biarez, 1999).

Um caso de estudo de engenharia geotécnica, exemplo que demonstra a relevancia da relagdo tenséo-
deformagdo dos solos na gama das muito pequenas deformagOes, € referente & investigagdo do
assentamento das fundacGes da ponte Akashi Strait (Takeuchi et al., 1997). Através da introducdo de
instrumentac&o especial no macigo de fundacéo de dois pilares (Pier 2P e 3P), realizou-se a medicdo das
deformagdes verticais até a profundidade de 120m abaixo do nivel da fundacdo, aproximadamente 1,5
vezes a sua largura (80m) (Figura 18(a)). Ao final da investigacdo, em termos médios, as deformagdes
provocas foram relativamente modestas considerando as tensdes de servico da estrutura, o = 530kPa
(2P) e 0 = 480kPa (3P) (Figura 18(b). As previsdes dos assentamentos realizadas considerando
modulos de distorgdo obtidos por meio de ensaios sismicos (G,) foram adequadas (Takeuchi et al.,
1997).
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Figura 18 - (a) Instrumentacdo de medicdo das extensdes verticais segundo o eixo da fundagdo, (b) extensGes verticais
medidas (Takeuchi, Tanaka, Yamamoto, & Inoue, 1997)
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A caraterizacdo da rigidez dos solos é essencial para a realizacao de analises geotécnicas, e necessaria
para a realizacdo de modelos numéricos para a previsdo do comportamento, por exemplo utilizando
métodos de elementos finitos (MEF) (Simpson et al., 1979). Como ja visto, o conhecimento do modulo
de distor¢do G, € um importante pardmetro para uma previsdo mais realista do comportamento do

terreno e estrutura geotécnica.

Kung et al. (2009) investigaram a significancia do comportamento ndo linear na gama das pequenas
deformacdes em escavacdes profundas. Para isso, compararam os deslocamentos registados em obra de
uma parede moldada e o assentamento do terreno. O estudo mediu deformac@es in situ e as previsoes
por meio de modelos de elementos finitos que permitiram considerar a variacao da rigidez com o nivel
de deformacéo e identificar G, na gama das muito pequenas deformacdes. Os resultados indicaram que
a andlise com o modelo de pequenas deformacdes produziu um perfil de assentamento realista,

compativel com o observado em obra.

Entretanto, ainda que as discussdes acima demonstrem a importancia da rigidez na gama das pequenas
deformacdes e da sua variagdo em funcdo do nivel de deformagdo, e apesar do aprimoramento das
capacidades preditivas de modelos baseados no MEF, de acordo com Benz (2007), esta rigidez ainda
ndo foi amplamente implementada na prética da engenharia. Considerando a analise numérica, a razéo
disso pode ser a falta de modelos constitutivos capazes, porém mais simples de usar (aspectos mais
especificos relacionados aos modelos constitutivos sdo apresentados no capitulo 4 — Modelagdo
numeérica). Além do facto de, na préatica corrente as propriedades do terreno serem estimadas por meio
de ensaios de campo tradicionais, como por exemplo, 0s ensaios SPT, os quais induzem perturbagédo
significativa no terreno durante a sua execucao, permitindo estimar as propriedades dos solos utilizando
correlagdes empiricas. Contudo, como mencionado em 2.2.3, 0 emprego de correlagdes empiricas para
a determinacdo da rigidez, deve ser efetuado com reservas, ja que sao desenvolvidas para um tipo de
solo especifico, e afetando portanto, a rigidez do solo, o que pode conduzir a projetos bastante

conservativos.

A consideracdo do mddulo G, e adequada representacao da variacdo da rigidez em funcédo do nivel de
deformacdo, possibilita a previsdo mais realista das deformagdes do terreno associadas as cargas de
servico, assim como 0 seu comportamento para niveis de carregamento mais elevados, dessa forma

evitando a adoco de solugdes desnecessariamente onerosas (Gomes, 2014).
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3. ESTRUTURAS DE CONTENCAO FLEXIVEIS
3.1 Consideracdes gerais

As estruturas de contencdo rigidas, como por exemplo, os muros de gravidade, destinam-se ao suporte
de impulsos gerados pelo solo e devem ser estaveis ndo devendo deslizar ou derrubar. Estas estruturas
de suporte sdo consideradas rigidas, em razdo de reagirem como corpo rigido, em que sua
deformabilidade ndo é significativa e sem consequéncias relevantes em seu comportamento. O mesmo
ndo acontece no caso das estruturas designadas como estruturas de contencao flexiveis, como as que sao

apresentadas na Figura 19 (Guerra, 2008).

Figura 19 - Contencdo periférica de cortina de estacas secantes, em Argélia (Teixeira Duarte, 2023)

De acordo com Guerra (2008), as escavacgdes de face vertical com contengdo flexivel geralmente séo
executadas em meios urbanos fortemente ocupados, onde ndo é viavel a aplicagdo de outras solucoes
que impliquem a execucdo de taludes inclinados. Como se pode ver em Fernandes et al. (2021), a
necessidade da maior ocupacdo dos subsolos em meios urbanos, resultou no desenvolvimento de
solugdes construtivas usadas no suporte de grandes escavages, as quais atraves das décadas tornaram-
se mais complexas, possibilitando a execucdo de escavacdes em situagdes geotécnicas dificeis e com a

seguranga necessaria.

Para a determinacdo do tipo de contencdo periférica mais adequada e para que as escavagdes sejam
executadas com seguranca, devem-se realizar determinados trabalhos e estudos preliminares, dentre os
mais importantes: a prospecc¢do geoldgico-geotécnica; o levantamento dos métodos construtivos
existentes e suas restri¢cdes técnicas; as condi¢des do terreno, a posic¢do do nivel fredtico, a verificacdo
do tipo e niveis de fundagdes dos edificios vizinhos; e o0 estudo da envolvente da obra, incluindo a

afetacdo de trénsito e servicos existentes durante a execucdo da obra (Brito et al., 2021).

De acordo com 0s mesmos autores, 0 reconhecimento geotécnico sera capaz de compreender diversos
elementos informativos do terreno, tal como: caracteristicas topograficas gerais do local; listagem das
estruturas vizinhas (caracteristicas construtivas e anotacdes de eventuais danos as mesmas); nivel
freatico do solo. Outra procedéncia de informacdes para se dar inicio aos trabalhos é a documentagédo
oficial do espaco em que a obra sera implantada, como por exemplo, cartas (topograficas, geoldgicas,

sismicas, de solos, etc.). A prospeccdo geoldgico-geotécnica tem por objetivo perceber o tipo, a
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constituigdo, a caracterizagdo mecanica e outras propriedades do solo que abrange o local de interesse.
Assim como visto em 2.2, alguns dos ensaios de campo utilizados para a realizacdo deste estudo e
classificacdo dos solos sdo: o SPT (Standart Penetration Test), o CPT (Cone Penetration Test), o
pressiometro de Ménard (PMT), pressidometro auto-perfurador (SBPT) e o dilatdbmetro de Marchetti
(DMT).

A execucdo de contenges periférica em meio urbano apresenta o maior nimero de condicionamentos
relativos a envolvente da obra, tais como: 0 acesso a obra, a existéncia de edifica¢des proximas ao local,
e 0 espaco disponivel para estaleiro da obra. A existéncia de edificios ou outros tipos de construcdes na
periferia do espaco da obra condicionam a escolha da solucéo de contencdo e dos equipamentos a utilizar

para a sua execugdo, quer por seu peso ou pelos ruidos e vibragcoes que produzem.

Sendo assim, torna-se fundamentalmente importante a utilizacdo de metodologias que permitam, em
uma primeira observacao, identificar o tipo de contencdo mais aconselhavel, algumas das diferentes
maneiras de selegcdo sdo em fungédo: da economia (menor custo para um nivel de qualidade alvo); da
rapidez (tdo grande quanto possivel para custos e qualidade aceitaveis); do tipo de terreno e de condigdes
de percolagdo/posicdo do nivel freatico (a partir desta condigdo apenas alguns métodos sdo exequiveis);
entre outros (Brito et al., 2021).

3.2 Tipos de estruturas

No que concerne ao processo construtivo, materiais empregues, campo de aplicacdo e equipamentos
utilizados, as estruturas de contencdo flexiveis podem ser de variados tipos, tal como: paredes moldadas,
paredes tipo Berlim, cortina de estacas-prancha, cortina de estacas moldadas, entre outros. (Guerra,
2008).

Quanto aos materiais utilizados em sua execugdo, as alternativas geralmente sdo em betdo armado
(paredes moldadas e cortinas de estacas moldadas); estruturas metalicas (como cortinas de estacas-
prancha); e até mesmo metodologias relacionadas ao melhoramento do solo, com o recurso a calda de

cimento para a execugdo de painéis de Cutter Soil Mixing ou colunas de Jet Grouting (Gomes, 2014).
Relativamente & forma como é garantida a estabilidade, podem ser:

e Simplesmente encastradas, ou auto-portantes (Figura 20(a));
¢ Mono-apoiadas — mono-ancoradas ou mono-escoradas (Figura 20(b));

e Multi-apoiadas — multi-ancoradas ou multi-escoradas (Figura 20(c)).
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(a) Auto-portante (b) Mono-apoiada (c) Multi-apoiada
Figura 20 - Tipos de estruturas de suporte flexiveis (Guerra, 2008)

O elemento posicionado a face da escavagdo é comumente é denominado “cortina” ou “parede”. Os
elementos lineares que lhe ddo apoio identificam-se por escoras, quando no interior do corte, e

ancoragens, quando sdo instalados no interior do macico as costas da cortina (Fernandes, 1990).

Geralmente, com a construcdo de contencGes periféricas, fica pressuposto que, em conjunto deste tipo
de construges, sdo executados elementos auxiliares que Ihe fornecem apoio e absorvem os impulsos

exercidos pelos macicos (Aguiar & Martins, 2005), nomeadamente:

e Escoramentos - geralmente estruturas de carater provisério, 0s quais sao removidos quando a
estrutura escorada possui capacidade para se auto-suportar. Constituidos por elementos de
madeira, metalicos ou de betdo. Normalmente é a solugdo mais econdmica em comparagao a
solugdo das ancoragens, dependendo da geometria e dimensdes da zona a escavar.
Preferencialmente é utlizado para apoiar estruturas em cantos ou em paredes opostas proximas;

e Ancoragens - estruturas de carater provisorio ou definitivo, quando projetadas para uma vida
atil superior a dois anos. Solucgdo definida como ideal em muitos casos, devido ao impacto
positivo, tanto nos avangos dos trabalhos quanto na qualidade da construcdo. De maneira
simplificada, o seu processo construtivo consiste na execu¢do de um furo no terreno,
posicionando em seguida o cabo de ancoragem e criagdo do bolbo de selagem, depois realiza-
se a injecdo da calda de cimento para a selagem dos cabos da ancoragem, por fim, faz-se o
tensionamento dos cabos, recorrendo a macacos hidraulicos. Um dos aspetos importantes que
se deve ter em conta no dimensionamento das ancoragens é o comprimento do bolbo de selagem
que depende das caracteristicas do terreno e carga aplicada;

e Bandas de laje - utilizadas geralmente quando ndo é possivel 0 emprego das ancoragens, em
razdo de condicionamentos externos, e, em situagdes onde o uso de escoras ndo é a melhor
opcdo. Para apoio & contengdo, séo realizadas bandas de laje no perimetro da obra, posicionadas

nas cotas pré-designadas no projeto para as lajes dos pisos enterrados.

Brito (2002) listou algumas das vantagens e desvantagens da solucdo de escoramentos sobre as
ancoragens. Com relacdo as vantagens, ndo é necessaria a ocupacdo do terreno na vizinhanca, além de
consistir em um procedimento simples e rapido para pequenas escavacdes, e, é consideravelmente mais
barato na maioria das situacdes. Referente as desvantagens, condiciona substancialmente o acesso e a

construcdo no local. No tocante as bandas de laje, conforme Aldeias (2011), a grande vantagem € a ndo
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ocupagdo de terrenos vizinhos, no entanto, a desvantagem é com relagéo ao maior tempo de execugao e

condicionamento dos trabalhos de escavacédo.

Convém destacar que, sensatamente, é possivel a utilizagdo de uma solucdo de contencdo que conjuga
mais de um tipo de estrutura auxiliar. Como por exemplo, a utilizacdo de escoramentos para apoio nos

cantos e 0 uso de ancoragens ao meio dos painéis, assim como representado na Figura 21.

Ancoragens

7 N\

pum— —t—

N\ A

| I | Escoramentos

Figura 21 - Planta de ancoragens e escoramentos no suporte de uma parede tipo Berlim (Couto, 2014)

Agora, importa destacar o processo construtivo com relagdo a execucdo das seguintes solugdes de
contencdo flexiveis, cortina de estacas moldadas e das paredes tipo Berlim definitivas, as quais foram
utlizadas como solucéo para o caso de estudo, como se vera no Capitulo 6.

3.2.1 Cortina de estacas moldadas

A solucéo consiste na execugdo de estacas em betdo armado diretamente no interior do solo, antes da
realizacdo da escavacdo. As estacas moldadas no terreno poderdo estar mais ou menos afastadas entre
si (cortina de estacas espagadas; cortina de estacas tangentes), e, capazes de se intersectar (cortina de
estacas secantes) (Brito et al., 2021). Ademais, podem também, apresentar alteracbes com relacéo a sua

profundidade ao longo do comprimento da contencdo (Meireles e Martins, 2006).

Neste tipo de contengdo, além dos elementos principais, que sdo as estacas, tem-se a viga de coroamento,
as vigas de solidarizacdo intermédias/distribuicdo e, quando necessario, os elementos auxiliares
(escoramentos, ancoragens e/ou bandas de laje). A viga de coroamento em sua esséncia, tem a fungéo
de distribuigdo dos esforcos ao longo das estacas, fornecendo uma maior rigidez no topo da estrutura.
As vigas de solidarizacdo intermédias possuem a mesma fungéo que a de coroamento, no entanto, o seu
posicionamento € a um nivel interior na face da escavagdo, ao longo do fuste das estacas. A escavagao
pode ser realizada faseadamente, ao passo da execucdo da viga de coroamento, vigas intermédias e

elementos auxiliares (Brito, 2002).
De forma sucinta, o faseamento construtivo de uma cortina de estacas consiste em (Brito et al., 2021):

Execucdo dos muros guia;
Rebaixamento do nivel freatico (eventualmente);
Execucéo das estacas em betéo armado;

Inicio da escavagdo;

o ~ w0 D

Execucéo da viga de coroamento;

28



ESTRUTURAS DE CONTENCAO FLEXIVEIS

6. Execucdo dos elementos auxiliares;

7. Sequéncia de escavagdo, execugdo de vigas intermédias e posicionamento dos elementos
auxiliares até a cota de fundo.

Figura 22 - Contengdo periférica de cortina de estacas moldadas com ancoragens, em Barcelona (Zerolnfinito, 2010)

3.2.2  Paredes tipo Berlim definitivas

Neste tipo de estrutura de contencdo flexivel realiza-se previamente a instalacdo de perfis metalicos, |
ou H, em furos executados na zona periférica da area a escavar. Seguidamente a escavacao &
encaminhada por niveis e acompanhada da execucéo alternada dos painéis em betdo armado, primarios
e secundarios, estes Ultimos sdo executados depois dos primarios (Guerra et al., 2003). A Figura 23

representa a descricdo geral do faseamento construtivo deste tipo de contencdo e a Figura 24 de forma
detalhada as fases V e VI.

AT [T gumu §l AT HITH
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i
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Figura 24 - Descrigdo detalhada fases V e VI do processo construtivo das estruturas de contencdo tipo Berlim definitivas
(Fernandes et al., 2021)
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Processo construtivo (geral):

Furagdo, instalagéo dos perfis e selagem;

Execucdo da viga de coroamento;

Escavacdo do 1° nivel, por painéis alternados (painéis primarios);

Execucdo, dos painéis primarios, instalacdo das ancoragens e aplicagdo do pré-esforco;
Escavacdo dos painéis secundarios, execucdo dos pain€is e eventuais ancoragens;

Escavacdo do 2° nivel, por painéis alternados;

N o ok~ w D PRE

Execucdo, por painéis alternados, dos painéis do 2° nivel; realizacdo e pré-esforgo das
ancoragens, de acordo com o indicado em IV e V;

8. Repeticdo do processo anterior até ser atingido a cota de fundacéo;

9. Execucdo, das sapatas de fundagdo de modo alternado.

5

Figura 26 - Contencdo periférica tipo Berlim definitivo em Lishoa (Santos, 2011)

3.3 Dimensionamento de estruturas de suporte flexiveis
3.3.1 Introducdo

Sao diversos 0s casos onde estruturas interagem com macigos terrosos por meio de uma interface
estrutural vertical. Em consequéncia dessa interagdo, for¢as denominadas como impulsos s&o aplicadas
pelo solo a estrutura (Fernandes, 2020).
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As estruturas de suporte flexiveis sdo aquelas que, diferentemente das rigidas, experimentam em servigo
deformacdes por flexdo capazes de condicionar a grandeza e a distribuicao dos impulsos do terreno que
atuam sobre as mesmas. Dessa forma, a deformabilidade da estrutura modifica o diagrama de impulsos,
0 que faz variar novamente as deformac@es estruturais. Estes casos sdo denominados como problemas

de interacdo solo-estrutura (Guerra, 2008).

Geralmente, em situagcOes de interacdo solo-estrutura, ndo é possivel calcular a real forca aplicada
somente recorrendo a equacdes de equilibrio estatico, em razdo da sua dependéncia das relagdes tensao-
deformacdo-resisténcia do solo e da prépria estrutura. Em termos estruturais, integram um sistema
indeterminado ou hiperestatico (Peck, 1972). Atualmente estes sistemas podem ser analisados por
intermédio de métodos de analise numérica, utilizando o método dos elementos finitos (MEF), os quais
também fornecem informacGes referentes ao estado de deformagfes no macigo envolvente, o que sera

visto mais pormenorizadamente no Capitulo 4.

Importa destacar que, a distribuicdo dos impulsos promovidos pelo macigo & estrutura, 0s quais
provocam deformacg0es, estd relacionada com o efeito de arco em solos, apresentado por Terzaghi
(1943). Este autor defende que, no instante em que uma parte da estrutura que suporta uma massa de
solo se distancia desta, mantendo-se a restante parte na posic¢ao inicial, o solo proximo a primeira tende
a acompanhéa-la. Nesta situacdo, as pressdes de terras diminuem na parte da estrutura que se afastou e
aumentam nas parcelas que se mantiveram imoveis (ou que se deslocaram menos, ou até que se

deslocaram contra o solo).

De acordo com Fernandes (1990), a grandeza e a distribuicdo dos impulsos por efeito de arco ndo séo
somente dependentes das deformacdes por flexdo sofridas pela cortina; mas também, das condigdes de
apoio, particularmente da posicéo e rigidez dos elementos de apoio, assim como dos eventuais pré-
esforgo aplicado nestes elementos e, do processo construtivo da estrutura de contencdo. Depende ainda,
do estado inicial de tensdo do solo. O estado de tenséo de repouso determina as alteragbes do estado de

tensdo associado a escavagao, assim como 0s impulsos sobre a estrutura de suporte.

No que concerne as estruturas de contencdo flexiveis, o peso da parede de contencdo ndo possui efeito
de suporte significativo. A espessura da parede é a ideal para um desempenho estrutural adequado sob
esforcos de flexdo e transverso, provocados pelos impulsos e pelas estruturas de apoio (Fernandes,
2020). Em qualquer uma das situacdes, uma cortina flexivel € comumente uma estrutura esbelta e, por

essa razdo, funcionando acima de tudo a flexdo (Guerra, 2008).

Em suma, as verifica¢Oes de seguranca fundamentais nas estruturas de suporte flexiveis sdo referentes:
a rotura global, a movimentos excessivos, a rotacdo e/ou translacdo da estrutura e a perda de equilibrio
vertical (Guerra, 2008).
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3.3.2 Meétodos para calculo de impulsos

No caso das estruturas de suporte rigidas, 0s movimentos mais importantes a que estdo sujeitas sdo
movimentos de corpo rigido e os impulsos de terras que nelas se desenvolvem podem ser determinados
por diversas teorias de célculos de impulsos. Em outras palavras, os impulsos sdo calculados
independentemente da estrutura de suporte. Entretanto, no que se refere as estruturas de suporte
flexiveis, estas sdo tratadas de forma diferenciada, em raz&o dos diagramas de impulsos a que estdo
sujeitas (devido a flexibilidade da cortina) ndo serem, em alguns casos, provenientes de teorias clssicas
de célculo de impulsos (Guerra, 2008). Como referido, estes casos sdo geralmente tratados por métodos
de anélise numérica, usando o método dos elementos finitos (MEF).

Em situacdes em que o dimensionamento pode ser tratado de forma adequada através de teorias classicas
para calculo dos impulsos, realiza-se a anélise das for¢as maxima e minimas de interacdo solo-estrutura,
aqui denominadas impulso ativo e impulso passivo, respetivamente. Pode-se realizar o estudo destas
forcas pela aplicacéo de soluc@es cientificamente fundadas, como na teoria de Coulomb e na teoria de
Rankine (Fernandes, 2020).

A andlise das tensdes horizontais é o principal interesse de estudo em estruturas de contencdo. O
coeficiente de impulso, K, fornece uma proporcionalidade entre a tensdo horizontal efetiva, oy, € a
tensdo vertical efetiva, a,,. As tensdes horizontais, tipicamente aumentam com a profundidade, assim

como as tensoes verticais (Verruijt, 2017).

De acordo com Verruijt (2017), no que se refere ao impulso ativo, pode-se esperar que 0 menor valor
da tensdo horizontal ocorra no caso de um muro de suporte que esté a afastar-se do solo. Com relagdo
ao impulso passivo, € 0 caso em que a tensdo horizontal do solo tem o seu maior valor, como por
exemplo, uma parede vertical que estd a ser empurrada na direcdo horizontal contra o solo. Por fim, se
0s deslocamentos horizontais da parede forem praticamente nulos, a relagdo entre a tenséo horizontal e
a tensdo vertical é indicada como estado de tenséo de repouso, ou seja, coeficiente de impulso repouso.
Na Figura 27 é apresentada a variagdo do coeficiente K com o deslocamento, e identificados os estados
ativo (Kg), passivo (K,) e de repouso (Kj).

Opz/0z2
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Figura 27 - Tensdo horizontal em fun¢do do deslocamento (Verruijt, 2017)

Sumariamente para a compreensao do problema de impulsos de terras em estruturas rigidas apresentam-

se 0s seguintes factos (Guerra, 2008):

32



ESTRUTURAS DE CONTENCAO FLEXIVEIS

1. Existe um valor minimo de carga que deve estar aplicado ao terreno para que este seja estavel,
consequentemente se valores menores a este forem aplicados, ocorrera o colapso (K, );

2. Existe um valor maximo de carga que pode ser aplicado ao terreno para que este permaneca
estavel, consequentemente se valores superiores a este forem aplicados ocorrera o colapso (K,).

Agora, no que se refere as estruturas de contengdo flexiveis, estas experimentam em servico
deformacdes por flexdo que condicionam a magnitude e a distribuicdo dos impulsos. Dependendo da
profundidade de escavacdo projetada, a escavacdo poderd ocorrer sem a utilizacdo de elementos
auxiliares de apoio para a estabilidade, solu¢do conhecida como simplesmente encastrada, ou pode ser
seguida de um ou mais niveis de estruturas de apoio (escoras, ancoragens e/ou bandas de laje)
(Fernandes, 2020).

A seguir, destacam-se alguns aspetos com relacdo ao dimensionamento de trés diferentes tipos de
estruturas de contencao flexiveis (a Ultima, mais pormenorizadamente, em razdo da solucdo do caso de

estudo): simplesmente encastradas, mono-apoiadas e multi-apoiadas.
3.3.2.1 Simplesmente encastradas

Neste caso, comumente a estrutura de contencdo € instalado no terreno antes da escavagdo e apresenta
uma altura de encastramento significativa. Os impulsos sdo mobilizados ao longo do encastramento,
sendo o seu comprimento definido de forma a suportar o impulso do terreno adjacente a escavagdo. Os
métodos comuns de projeto sdo os de equilibrio limite, o quais envolvem a consideracdo de impulsos
ativos e passivos. O dimensionamento fundamenta-se principalmente no calculo da altura da parede

encastrada e distribuicdo do momento fletor (Fernandes, 2020).
3.3.2.2 Mono-apoiadas

Nesta situacdo, em que as paredes que possuem um apoio simples, a altura do encastramento é menor
do que nas paredes simplesmente encastradas (em condicbes semelhantes). Geralmente, o
dimensionamento é realizado por intermédio de dois tipos de métodos, métodos de apoio simples (que
considera a existéncia, no pé da cortina, de um apoio simples ou mdvel) e métodos de apoio fixo (que
considera a existéncia, no pé da cortina, de um apoio fixo). Assim como para o calculo das simplesmente
encastradas, considera-se a mobilizagdo de impulsos ativos e passivos. A equacao de equilibrio de forgas
horizontais possibilita a determinacdo da forca no elemento de apoio. Baseado no diagrama de

momentos fletores realiza-se o dimensionamento da cortina (Guerra, 2008).
3.3.2.3 Multi-apoiadas

De acordo com Guerra (2008), nos casos em que, se considera uma rotacdo em torno da base ou uma
translacdo da estrutura de suporte, se desenvolvem impulsos que podem ser tratados pelas teorias de
Rankine e Coulomb. Entretanto, as solu¢Bes apoiadas ndo causam um movimento deste tipo, sendo

assim, estas teorias, & partida, ndo serdo validas.
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Uma cortina apoiada primordialmente funciona através da rigidez dos apoios, 0s quais restringem 0s
deslocamentos. Neste sentido, admite-se que os deslocamentos serdo relativamente pequenos no topo
da cortina, e crescendo em profundidade. O prosseguimento da escavacdo abaixo do primeiro nivel de
apoios provocara um movimento de rotacdo em torno do topo. Apds o posicionamento do segundo nivel,
a fase seguinte da escavacgdo resultara em novos deslocamentos abaixo deste nivel. Resumidamente, o
movimento da cortina pode ser descrito como uma rotacao em torno do topo, dirigida para a escavagéo
(esquema ilustrado na Figura 28). Entretanto, a deformada real dependera de diversos fatores, como por
exemplo, altura enterrada da cortina, condi¢fes de apoio, da rigidez da cortina. Por consequéncia, a
magnitude dos impulsos e a forma do diagrama de impulsos podem sofrer alteracBes relevantes (Guerra,
2008).

AWV,

Figura 28 - Movimento de cortina escorada: hipétese de rotacdo em torno do topo (Guerra, 2008)

Neste contexto, observou-se que, sobretudo a partir de alguns trabalhos de Terzaghi, ndo seria possivel
o desenvolvimento de uma teoria para o calculo de impulsos em estruturas de contencdo flexiveis, em
razdao de dependerem de fatores como os listados no paragrafo anterior, tratando-se de um problema de
interacdo solo estrutura. Neste sentido, o impulso no contato entre o solo e a estrutura ndo pode ser
explicado por nenhuma teoria de impulsos, e sim como o resultado do processo de interagdo (Guerra,
2008).

Um amplo conjunto de medicGes de esforgos em escoras para suporte de cortina foi realizado por
Terzaghi e Peck (1967), a partir deste, deduzidos os correspondentes diagramas de pressdes ha cortina.
Os resultados das analises indicaram que a forma dos diagramas de pressdes aparentes e a sua grandeza
variam muito substancialmente, ainda que na mesma escavacao, o que se atribui a fatores relacionados
ao processo construtivo. Terzaghi e Peck resumiram e estudaram os resultados das observacdes
disponiveis e propuseram os diagramas envolventes que se apresentam na Figura 29. Atualmente estes
diagramas sdo muitas vezes utilizados para o pré-dimensionamento das cargas em elementos auxiliares

de apoio, em estruturas de suporte flexiveis multi-apoiadas.
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Figura 29 - Diagramas de Terzaghi e Peck, 1967 (Guerra, 2008)

Para a analise destas estruturas € necessario o recurso ao método dos elementos finitos ou outros métodos
gue permitam a consideracdo do comportamento tensdo-deformacdo do macico, e a evolucdo dos
esforcos instalados na estrutura de suporte, ao longo do processo construtivo (Guerra, 2008).

3.3.3 O Eurocédigo 7

Neste ponto, apresentam-se algumas referéncias do Eurocodigo 7, relativamente as estruturas de

contencdo flexiveis.

Primeiramente, no que se refere a definigdo das estruturas de contengéo flexiveis (cortinas) o Eurocodigo
7, enfaticamente, destaca o funcionamento a flexdo deste tipo de estrutura, juntamente com a baixa
contribuigdo do peso préprio da estrutura no desempenho de sua fungéo de suporte (EN 1997-1, 2010):
(9.1.2.2) do EC7, 2010.

Assim como visto, nas estruturas de contencao flexiveis simplesmente encastradas e nas mono-apoiadas
é essencial a funcdo da altura enterrada da cortina na sua seguranca. Destaca-se que, em alguns casos,
de acordo com Guerra (2008), de estruturas multi-apoiadas, sua altura enterrada também tem uma funcéo
fundamental. Neste contexto, o Euroc6digo 7 recomenda que a seguranca seja aferida considerando a

ocorréncia de erros geométricos na avaliagdo desta altura (9.3.2.2, EN 1997-1, 2010).

No tocante as consideracOes de projeto e de construcéo, de forma geral o Eurocddigo 7 indica em 9.4
que, deve ser demonstrado que o equilibrio vertical da estrutura é garantido para as distribuices de
pressOes e acOes sobre a estrutura. Além de, tanto quanto possivel, o dimensionamento estrutural devera
ser realizado de maneira que a aproximacdo de um estado limite Gltimo se manifeste por sinais visiveis.
Também considera que, para diversos tipos de estruturas de suporte devera admitir-se que se atingiu um
estado limite critico caso a estrutura tenha se deslocado suficientemente para causar danos a outras
estruturas ou redes de servicos vizinhas. Ainda que, o colapso da propria estrutura possa nao ser
iminente, os danos causados poderao exceder de forma consideravel um estado limite de utilizacdo na

estrutura suportada.

Com relacédo a determinag&o das pressdes de terras, o Eurocddigo 7 orienta em 9.5 que, devem ser tidos
em conta o tipo e amplitude admissiveis dos movimentos e deformag6es que poderao ter lugar no estado

limite de consideracéo.
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Por fim, pertinente ao caso de estudo, focaliza-se também na se¢do 9.8 do Eurocddigo 7, referente ao
dimensionamento em relacdo aos estados limites de utilizacdo. Nesta consta que, na determinacdo de
valores de calculo dos impulsos de terra deverdo ser tidos em consideracao o estado de tensdo inicial, a
rigidez e a resisténcia do terreno e a rigidez dos elementos estruturais. Ademais, devera também ser
considerada a deformacdo admissivel da estrutura no seu estado limite de utilizacdo, assunto que sera
abordado mais pormenorizadamente a seguir, em 3.3.4. Conforme visto, de acordo com o Eurocodigo
7, o limite para uma determinada deformacéo equivale ao valor para o qual poderé ocorrer na estrutura

suportada um estado limite de utilizacdo, como por exemplo, fissuragdes intoleraveis.

Além de que, ainda na secdo 9.8 do documento, dispGe que se deve sempre realizar uma estimativa
minuciosa das distor¢des e dos deslocamentos das estruturas de suporte, juntamente com suas
consequéncias nas estruturas e redes de servigos suportadas (a justificacdo do projeto podera dar-se ao
passo de que os deslocamentos estimados ndo ultrapassem os valores limites). Em suma, na realizacdo
de célculos de deslocamentos, também devem ser tidos em consideragdo a rigidez do terreno e do

sistema de suporte, assim como o faseamento construtivo.
3.3.4 Deslocamentos admissiveis

A realizacdo de escavacdes para execucdao de estruturas de contencdo flexiveis, inevitavelmente,
produz deslocamentos estruturais e nos macicos terrosos envolventes. No entanto, na execucdo deste
tipo de estrutura é fundamental o controle dos deslocamentos resultantes dos impulsos dos solos
suportados. Dependendo do grau de deslocamentos, podem ser postos em risco a seguranga no local

da obra e de estruturas vizinhas (Kempfert e Gebreselassie, 2006).

De acordo com Puller (1996), j& nesta década, em razdo da elevada ocupagédo de subsolos profundos
em centros urbanos, elevou-se a importancia com relagdo as condi¢des de projeto quanto a verificacdo
de deslocamentos horizontais e verticais aceitaveis do solo, no contorno e abaixo da escavagdo. Por
esta razdo, como ja mencionado, durante a fase de projeto sdo realizados modelos para previsdo dos
deslocamentos, geralmente recorrendo ao método dos elementos finitos (MEF) e comparados com
estudos realizados em obras semelhantes. Ainda de acordo com o autor, métodos numéricos
possibilitam uma andlise da interacdo solo-estrutura, além de os deslocamentos serem as principais

incAgnitas resolvidas pelos métodos (assunto que sera visto mais especificamente em 4.1).

Puller (1996) listou alguns dos principais fatores que influenciam a grandeza das deformacdes nesta fase
da obra, séo estes: os efeitos da alteracéo do estado de tensdes do solo (horizontais, que podem resultar
em deslocamentos horizontais da cortina e, verticais, que podem resultar em empolamentos e
assentamentos); as dimensdes da escavacao; as propriedades do solo; as tensdes horizontais iniciais no
solo; as condicdes do nivel freético; a rigidez da parede de conten¢éo; a posi¢éo e a rigidez dos elementos
estruturais de apoio; e o faseamento construtivo. Ademais, consoante a Kempfert e Gebreselassie (2006),
enfatiza-se que, com relacéo ao processo construtivo, quando se realiza a execucao da contengdo em sua

totalidade antes do inicio da escavacdo esta, geralmente, sofre deformacBes menores quando
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comparadas a casos em que se executa a estrutura de suporte a medida em que se avanga com a

escavacao.

Com o auxilio da Figura 30, pode-se verificar a dependéncia do deslocamento horizontal e padréo de
assentamento em funcdo do sistema de apoio da estrutura de suporte. Nos casos de estruturas
simplesmente encastradas, é possivel a verificacdo da oportunidade para o surgimento de deslocamentos
horizontais e verticais a superficie e na dire¢do da escavacdo. Entretanto, com o emprego de um apoio
proximo a superficie, estes deslocamentos séo restringidos, acarretando deslocamentos maximos da

cortina a meio vao (Kempfert & Gebreselassie, 2006).
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Figura 30 - Diferencas no deslocamento horizontal e padréo de assentamento de uma estrutura de contencdo flexivel
simplesmente encastrada (esquerda) e mono-apoiada (direita) (Kempfert & Gebreselassie, 2006)

Peck (1969), por meio do tratamento dos resultados de analises de numerosas obras, que faziam o uso
de estruturas de suporte flexiveis investigou a possibilidade de se estimar os assentamentos a superficie
do terreno, junto a escavacBes. O autor desenvolveu componentes de assentamentos do solo u,,,
normalizados pela profundidade de escavagdo H, contra a distancia da escavagdo (Figura 31). As
condi¢des do solo foram reconhecidas como o fator de principal influéncia mediante a defini¢do de
trés zonas. Observa-se que, 0s assentamentos apresentados variam entre u,,/H < 1,0% para a Zona |
(areias e argilas médias a rijas) e > 2,0% para a Zona Il (argilas muito moles até uma profundidade
significativa). Ademais, em solos moles a muito moles a extensdo lateral dos assentamentos pode
alcancar aproximadamente 4H, enquanto, nas areias e argilas a extensdo dos assentamentos €
restringida a 2H. Por fim, como critério de classificacdo dos solos moles foi estabelecido o numero de
estabilidade N,. A abordagem do autor foi confirmada por Lambe (1970), Lambe et. al (1970),
O’Rourke (1976) e O'Rourke (1981).
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Figura 31 - Resumo dos assentamentos aferidos junto a estruturas de escavagdes profundas (segundo Peck (1969),
complementado) (Moormann, 2004)

Goldberg et al. (1976) estudaram 63 casos em diferentes tipos de solos, provando a influéncia, das
condigdes dos solos juntamente com o tipo de sistema de suporte adotado, sobre os deslocamentos
verificados. Os resultados indicaram que, em areias e cascalhos, como também em argilas rijas, 0s
deslocamentos horizontais méaximos da estrutura de contengdo chegam a u;***/H < 0,35% e 0s
maximos assentamentos a ull*** /H < 0,5%, metade do valor indicado por Peck (1969) para a Zona |.
Além disso, a investigagdo demonstra que 0s assentamentos maximos uy,*** as costas da escavagao
sdo 0,5 a 1,5 vezes 0 maximo deslocamento horizontal da parede up***. Em argilas moles o fator

upt* Ju** também podera ser encontrado acima de 2,0 (Figura 32) (Moormann, 2004).
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Figura 32 - Comparagao dos assentamentos verticais maximos (u***) atras de uma parede de contencdo, com 0s
deslocamentos méximos horizontais (u;***) (Goldberg, Jaworski, & Gordon, 1976)
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O banco de dados de Goldberg et al. (1976) foi ampliado em Clough e O'Rourke (1990). Os autores
separam 0s casos estudados em duas categorias (em razdo do foco do caso de estudo, nesta tese
somente € abordada a Categoria ). Para argilas rijas, solos residuais e areia (Categoria 1) 0s
deslocamentos horizontais maximos das cortinas up*** foram independentes do tipo de estrutura de
suporte, com média de 0,2%H, enquanto 0s assentamentos maximos ul*@* foram em média 0,15%H

(Figura 33), os quais foram ainda menores do que os recomendados por Goldberg et al. (1976).
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25 25
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Figura 33 - Influéncia da profundidade da escavacéo (H) no deslocamento maximo horizontal da parede (u;, ") e no
deslocamento vertical maximos atras da parede, em argilas rijas e areias (Clough & O'Rourke, 1990)

Long (2001), estudou 296 casos de Peck (1969) e validou os resultados obtidos por Clough &
O'Rourke (1990) para solos rijos, com u;***/H = 0,052 0,25% e uy***/H = 0,0 a 0,20%.

Como ultimo caso, cita-se o trabalho de Moormann (2004), o qual a partir de um extenso banco de
dados, com mais de 530 casos de estudo, realizou uma analise empirica do comportamento dos
sistemas de suporte de escavages, juntamente com o0s principais fatores que afetam o comportamento
de escavagdes profundas em solos moles (¢, = 75 kN/m?). O autor concluiu que os deslocamentos
maximos da parede u;***, geralmente, permanecem entre 0,5%H e 1,0%H e, em média 0,87%H; e
medidos a uma profundidade z = 0,5H para 1,0H abaixo da superficie do solo. Com relacdo aos
assentamentos maximos uj***, concluiu que, comumente encontram-se na méaxima de 0,1%H a
10%H, em média 1,1%H; e a uma distancia x < 0,5H detrds do muro de contengdo, porém existem
casos com x até 2,0H. Além de, o resultado da razdo w*®* /up*®* variar principalmente entre 0,5 e
1,0, entretanto sem tendéncias claras. Em suma, afirmou que as condic8es do terreno e a profundidade

H da escavagdo sdo os parametros de principal influéncia.

Para conclusdo deste capitulo é importante mencionar que, a verificacdo dos deslocamentos em
escavagdes profundas é realizada por meio de um plano de monitorizagéo, com definigdo do tipo e da
localizagdo dos instrumentos, das grandezas a monitorizar e da periodicidade das leituras (Brito et al.,

2021). A instrumentacdo da obra é realizada antes mesmo do inicio das escava¢fes. Como por
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exemplo, com a utilizagdo de inclindmetros, que sdo alguns dos instrumentos que frequentemente

instalados para realizagdo desta verificacdo (este assunto serd abordado no Capitulo 5) (Ergun, 2008).
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4. MODELACAO NUMERICA
4.1 Introducéo

Métodos numéricos que utilizam elementos finitos, possibilitam a analise da interacdo solo-estrutura e
fornecem solugfes de deformacgfes. Permitem ter em conta as condicGes locais, permitindo simular a
situacdo existente e considerar particularidades de cada obra e, incorporar, por exemplo, a simulacdo
das vérias fases inerentes ao processo construtivo. Pode ainda ser possivel incorporar aspetos
relacionados ao tempo, como a dissipacao da pressao intersticial. De modo geral, os deslocamentos sdo
as principais incognitas resolvidas pelos métodos, portanto, a previsdo de deslocamentos horizontais e

assentamentos verticais € obtida convenientemente por meio desta solucéo (Puller, 1996).

Potts e Zdravkovic (1999), também consideram que o método dos elementos finitos, quando bem
utilizado, é capaz de produzir resultados realistas que sdo valiosos para problemas praticos de
engenharia. No entanto, os autores acreditam que para realizacdo de andlises geotécnicas adequadas
utilizando esta ferramenta, sdo necessarios alguns conhecimentos especificos, entre eles, uma boa
compreensdo da mecénica dos solos e da teoria dos elementos finitos; apreciacdo aprofundada das
limitagOes dos varios modelos constitutivos atualmente disponiveis e; conhecimento do funcionamento
do software que estéa a ser utilizado. No que concerne aos modelos constitutivos, o assunto serd abordado

com mais pormenores a seguir, em 4.1.1.

Sumariamente, de acordo com Fernandes (1983), o método dos elementos finitos quando aplicado ao

problema em questéo, possibilita:

a) A consideracdo das condi¢des do terreno, como a sua estratigrafia e a posicao do nivel freatico,
tal como a geometria da escavacéo;

b) A simulagdo das fases construtivas, portanto, a analise ndo sé da situagdo final, mas de todas as
fases intermédias;

c) A consideracdo da rigidez e condi¢des de apoio da estrutura e do pré-esforco, rigidez, inclinagcdo
e comprimento das ancoragens;

d) A incorporacdo no calculo de diferentes equagdes constitutivas para caracterizar o
comportamento mecanico dos varios materiais envolvidos no problema;

e) A determinacdo das pressdes de terra e esforcos instalados na cortina e nas ancoragens ao longo
da construcdo, juntamente com os deslocamentos da superficie do terreno;

f) O estudo de diferentes hipGteses de solugdo para um determinado caso, articulando,
caracteristicas da estrutura de suporte, variadas sucessdes das fases construtivas e varios
comportamentos dos materiais envolvidos, desta maneira, podendo guiar-se para solugfes mais

otimizadas, e consequentemente mais econdémicas.

Por altimo, salienta-se que, 0 método dos elementos finitos, quando utilizado para estudo de problemas
geotécnicos, deve ser aferido com o real comportamento das obras. Desta maneira, verificando a

adequacdo da simulacdo das diferentes fases construtivas e solicitacdes, juntamente com a ponderacao
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dos modelos e pardmetros usados para a caracterizacdo do comportamento mecénico dos materiais

presentes (Fernandes, 1983).
4.1.1 Modelos constitutivos

Em sintese, o comportamento mecénico de solos podera ser modelado em varios graus de precisdo. A
Lei de Hooke, da elasticidade linear, por exemplo, pode ser considerada como a relagéo
tensdo-deformacdo mais simples disponivel. Entretanto, a utilizacdo de apenas dois pardmetros de
entrada, nomeadamente o médulo de deformabilidade, E , e o coeficiente de Poisson, v, é geralmente
insuficiente para representar o comportamento do solo. Porém, o modelo el&stico linear perfeitamente
plastico, Mohr-Coulomb, pode ser considerado para uma primeira aproximacgao para previsdo deste
comportamento (PLAXIS, 2011). No entanto, destaca-se que, de acordo com Schweiger (2002), ao
empregar 0 modelo Mohr-Coulomb (ou qualquer outro que incorpore uma componente elastica linear),
ainda que possam ser obtidos deslocamentos laterais da parede razoaveis, os assentamentos calculados
sdo frequentemente incorretos e o empolamento do fundo da escavacdo € sobrestimado de forma

significativa.

O programa de elementos finitos PLAXIS foi o software utilizado para a previsao do comportamento
da estrutura de contencdo analisada no caso de estudo. Por esta razéo, a seguir, destacam-se alguns dos
aspetos relacionados com os modelos constitutivos empregues neste trabalho, sendo eles Hardening Soil
(HS) e Hardening Soil Small-Strain Stiffness (HSsmall), tal como definidos no software PLAXIS.
Inicialmente é apresentado 0 modelo Mohr-Coulomb (MC), em razdo do seu aproveitamento para a

compreensdo dos modelos HS e HSsmall, e necessidade de se recorrer a estes modelos mais avangados.
4.1.1.1 Modelo Mohr-Coulomb (MC)

O modelo Mohr-Coulomb (MC) é um modelo elastico linear perfeitamente plastico. O principio basico
da elastoplasticidade é que as deformagdes e as taxas de deformacéo sdo decompostas em uma parte
elastica e uma parte pléastica (Figura 34). Para utilizagcdo deste modelo constitutivo s&o necessarios cinco
parametros basicos, nhomeadamente, o médulo de elasticidade ou médulo de deformabilidade (E) e
coeficiente de Poisson (v) para a elasticidade do solo; o &ngulo de atrito interno (¢) e coesdo (c) paraa

plasticidade do solo e o0 angulo de dilatancia ().

e &P ¢
Figura 34 - Ideia basica de um modelo elastico perfeitamente plastico (PLAXIS, 2011)

Normalmente, os estados de tensdo efetiva sdo muito bem descritos utilizando o critério de rotura de
Mohr-Coulomb (Figura 35) (PLAXIS, 2011).
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Figura 35 - Critério de rotura de Mohr-Coulomb (PLAXIS, 2011)

Os parametros de entrada necessarios para utilizacdo do modelo constitutivo Mohr-Coulomb podem ser
obtidos a partir de ensaios relativamente basicos, em amostras de solo. Esses pardmetros e respetivas

unidades sdo apresentados na Tabela 1.
Tabela 1 - Parametros de entrada modelo Mohr-Coulomb (PLAXIS, 2011)

c Coesdo efetiva [kN/m?]
¢ Angulo de atrito efetivo [°]
Yy Angulo de dilatancia [°]
E' Maddulo de deformabilidade [kN/m?]
v Coeficiente de Poisson [-]

O programa PLAXIS permite considerar uma rigidez crescente linearmente em profundidade através do
parametro E;,,. que corresponde ao acréscimo de rigidez por metro de profundidade (dado em kN/m?/m).
Este acrescimo € considerado a partir de um nivel de referéncia, y,.r, ou seja, para niveis acima ou
iguais a y,. (mais proximo a superficie), a rigidez corresponde ao valor adotado para E',..; € para
niveis abaixo desse valor sdo considerados valores de rigidez superiores. Contudo, apesar de poder ser
considerada uma rigidez crescente em profundidade, 0 modelo ndo abrange a dependéncia da tenséo,

nem considera 0 aumento da resisténcia ao corte com a consolidagédo
4.1.1.2 Modelo Hardening Soil (HS)

O modelo Hardening Soil (HS) é considerado um modelo avangado para a simulagdo do comportamento
do solo. Contrariamente ao modelo elastico perfeitamente plastico, 0 modelo Hardening Soil apresenta
uma superficie de escoamento que néo é fixa no espago de tenséo principal, podendo expandir em razdo

da deformacéo plastica, correspondendo a um modelo elastoplastico com endurecimento.

O modelo abrange dois tipos principais de endurecimento, o endurecimento por corte e o endurecimento
por compressdo. Assim como no modelo Mohr-Coulomb, os estados limites de tenséo sdo expressos
por intermédio do angulo de atrito ¢, coesdo c e angulo de dilatancia, y; entretanto, no que concerne ao
modelo HS, a variacdo de rigidez do solo é caracterizada com maior precisdo. Este modelo considera
trés parédmetros distintos de rigidez de entrada: a rigidez de carregamento triaxial (para 50% de
resisténcia), Esq; a rigidez de descarregamento triaxial, E,, ; € médulo edométrico, E,.4 . Segundo
PLAXIS (2011), a seguinte relacédo € sugerida: E,,, ~ 3Eso € E,oq = Eso , por serem identificados como
valores médios para variados tipos de solo. Porém em solos muito macios ou muito rigidos podera ser

recomendada outra relacéo E, .4 /Esq. Os valores sdo inseridos pelo utilizador.
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O modelo Hardening Soil considera a variacdo da rigidez com a profundidade, ou seja, 0 aumento da
rigidez com a tensdo de confinamento. Para isto, todos os valores do modulo de deformabilidade estdo
associados a uma tensio de referéncia, p™®/, definida por defeito 100 kPa, e podendo ser ajustada pelo
utilizador (PLAXIS, 2011).

No que concerne as principais limitagdes do modelo, de acordo com o manual do software, ainda que
este seja considerado um modelo avangado, existem algumas caracteristicas do comportamento real dos
solos que o modelo ndo inclui. Por exemplo, € um modelo de endurecimento que ndo considera o
amolecimento. Ademais, 0 modelo ndo diferencia a maior rigidez em pequenas deformagdes e rigidez
reduzida em grandes deformacdes, portanto os pardmetros de rigidez deverdo ser determinados

consoante aos niveis de deformacéo esperados.
Resumidamente algumas das caracteristicas basicas do modelo s&o:

¢ Rigidez dependente da tensdo de acordo com uma lei de poténcia (parametro de entrada m);
e Deformacao pléstica devido a carregamento deviatorico (parametro de entrada E;gf );

o Deformacéo plastica devido a compressao (parametro de entrada Eg:{;);

e Des-/recarregamento Elastico (pardmetros de entrada Eﬂﬁf € Vur);

e Rotura de acordo com o critério de Mohr-Coulomb (pardmetros de entrada ¢, @ e ().

Assim como mencionado, alguns pardmetros de entrada do modelo plastico com endurecimento HS
coincidem com os do modelo Mohr-Coulomb. Os parametros de entrada fundamentais para utilizagdo

do modelo HS, juntamente com suas unidades padréo, sdo listados a seguir (Tabela 2).
Tabela 2 - Pardmetros de entrada modelo Hardening Soil (PLAXIS, 2011)

¢ Coesdo efetiva [kN/m?]

¢ Angulo de atrito efetivo [°]

y Angulo de dilatancia [°]
Esrgf Rigidez secante em teste triaxial drenado padrdo (a 50% de resisténcia) [kN/m?]
Egjg Rigidez tangente para carregamento edométrico [kN/m?]
Bl Rigidez des-/recarregamento (predefinicdo Eje/ = 3EL¢) [KN/m?]
Vur Coeficiente de Poisson para descarregamento-recarregamento [-1

m Poténcia para dependéncia da rigidez com o nivel de tenséo [-]

No que concerne aos diferentes parametros de deformabilidade, estes referem-se a diferentes condicdes
de carregamento e niveis de deformacdo. Durante um ensaio triaxial de amostras de solos, a inclinagdo
inicial da curva tensdao-deformacdo (modulo tangente) é comumente apresentada como E, e 0 médulo
secante a 50% de resisténcia é designado como Es, (ver Figura 36). Para materiais com uma grande
faixa elastica linear ¢ aceitavel utilizar E, entretanto para o carregamento dos solos comumente utiliza-
se Es,. Para solos, 0 modulo de descarregamento, E,,, € 0 primeiro modulo de carregamento, Es,
aumentam com a tensdo de confinamento. Desse modo, camadas profundas do solo apresentam maior

rigidez do que as camadas superficiais.
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Em consideracdo ao modulo do edométrico, E, .4, este, em concordancia com a Lei de Hooke, pode ser
relacionado com o médulo de deformabilidade e coeficiente de Poisson:

(1—-v)E
(1-2v)(1+v) Eqg. 11

Eoea =

Com efeito, uma das vantagens do modelo Hardening Soil sobre 0 modelo Mohr-Coulomb é o controlo
da dependéncia do nivel de tensdo. Durante a utilizagdo do modelo Mohr-Coulomb, o utilizador tem de
definir um valor fixo do E, porém sabe-se que para solos reais essa rigidez depende do nivel de tensdo
(Schanz et al., 1999). Logo, é fundamental estimar os niveis de tensdo previstos e adoptar valor de

rigidez compativel. Contudo, 0 mesmo ndo acontece com o modelo HS, uma vez que utiliza um médulo

de rigidez EL¢/ definido para uma tenséo efetiva principal minima de —o’5 = p™/, ou seja, a rigidez

secante a 50% da tensdo deviatorica méaxima, para tensdo de confinamento igual & pressao referéncia

p"¢/ (ver Figura 37).
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Figura 36 - Definigdo de Ey, Es e E,, para os resultados Figura 37 - Definic&o de ES e E™' para resultados de
dos ensaios triaxiais drenados (PLAXIS, 2011) testes triaxiais drenados (PLAXIS, 2011)

4.1.1.3 Modelo Hardening Soil Small-Strain (HSsmall)

O modelo Hardening Soil Small-Strain é uma extensdo do modelo Hardening Soil, o qual considera
uma rigidez inicial (méaxima) na gama das muito pequenas deformac@es e reducdo em funcéo do nivel

de deformacéo.

Este comportamento € tido em conta no HSsmall, inserindo os seguintes pardmetros de entrada, Gg ef o
Yo,7, correspondendo respetivamente, ao modulo de distorgéo inicial e ao nivel de deformagdo a partir
do qual o médulo de distorcdo secante apresenta uma reducdo em cerca de 70% do médulo de distorcéo
inicial. Como consequéncia, o modelo Hardening Soil Small-Strain (HSsmall) permite essa
consideracdo e oferece deslocamentos mais realistas do que no modelo original HS. Contudo, assim

como o modelo HS, o modelo HSsmall ndo considera o amolecimento (PLAXIS, 2011).
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O modelo HSsmall utiliza os mesmos parametros de entrada do modelo HS, e dois parametros
adicionais, necessarios para representar a variagao da rigidez com a deformagéo, os quais séo, Gq € yq 7

(Tabela 3). O restante dos pardmetros de entrada, seguem os mesmos do modelo Hardening Soil.
Tabela 3 - Pardmetros de entrada modelo Hardening Soil Small-Strain Stiffness (PLAXIS, 2011)

c Coeséo efetiva [kN/m?]

¢’ Angulo de atrito efetivo [°]

y Angulo de dilatancia [°]
Esrgf Rigidez secante em teste triaxial drenado padréo [kN/m?]
Egjg Rigidez tangente para carregamento edométrico [kN/m?]
EZﬁf Rigidez des-/recarregamento em teste triaxial drenado [kN/m?]
Vur Coeficiente de Poisson para descarregamento-recarregamento [-1

m Poténcia para dependéncia tensional da rigidez [-1
Gy’ Médulo de distorgdo inicial (e < 107°) [KN/m?]
Yo,7 Nivel de deformagdo por corte em que G; = 0,722G, [-]

O parametro Ggef define 0 modulo de distor¢do em deformagBes muito pequenas, com por exemplo,

£ < 107, para uma tens&o principal menor de referéncia de —o'5 = p™®/. O coeficiente de Poisson é

adotado como uma constante, portanto o Gg ef pode ser calculado a partir do modulo de deformabilidade

em deformagbes muito pequenas, como apresentado na seguinte equacéo (PLAXIS, 2011):

Go = E} /21 + vp) Eq. 12
O nivel de deformagdo por corte, y, 7 , € a deformagao por corte na qual 0 modulo de distorgéo secante,

G_Z"’f, é reduzido para 0,72265"7.

4.1.2 Modelacdo de ensaios triaxiais

No software PLAXIS é possivel simular rapidamente ensaios laboratoriais (SoilTest), como por exemplo
0 ensaio triaxial, sem a necessidade da criacdo de um modelo de elementos finitos completo. Essa
simulagdo pode ser efetuada considerando diferentes modelos constitutivos e facilmente variando os
parametros de entrada, permitindo uma melhor compreenséo do modelo e efeito de cada parametro. Para
além disso, esses resultados podem ser comparados com resultados reais de ensaios laboratoriais,
permitindo a otimizacdo dos parametros do modelo, de modo que se tenha o melhor ajuste entre os

resultados do modelo e os resultados reais (Sloot, 2018).

Realizou-se a simulagdo de varios ensaios triaxias, em condigdes drenadas e ndo drenadas, recorrendo
ao software PLAXIS. Para efeitos de analise, foram comparados os resultados obtidos considerando os
trés modelos constitutivos comentados anteriormente: Mohr-Coulomb (MC), Hardening Soil (HS) e

Hardening Soil Small-Strain (HSsmall).
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Os valores considerados para os parametros de resisténcia, na realizacdo desses ensaios, correspondem
aos valores adotados no projeto da estrutura de contencdo do caso de estudo, para a Zona Geotécnica 2,

designada por Argilas e Calcarios dos Prazeres descomprimidos, como sera visto em 5.3.

Os ensaios foram realizados para condi¢es de carregamento drenado e ndo drenado. No PLAXIS é
possivel modelar a resisténcia de materiais ndo drenados utilizando pardmetros de tenséo efetiva
(Drainage type: Undrained A), desta forma a resisténcia ndo drenada é um resultado do modelo e ndo
um parametro de entrada para o software. Essa opgao esta disponivel para todos os modelos constitutivos
do software (PLAXIS, 2011), e foi a defini¢do empregue para a realizacdo dos ensaios ndo drenados.

Vale lembrar que, na prética, para a definicdo do tipo carregamento deve-se levar em conta a
permeabilidade do solo estudado, a velocidade do carregamento e condi¢cBes de drenagem. O
carregamento drenado é caracteristico de um carregamento lento o suficiente para que ndo sejam gerados
excessos de pressdo intersticial, sendo assim, a resposta € dada em tensdes efetivas. Por outro lado, o
carregamento ndo drenado é realizado rapido o suficiente para que néo haja tempo para gque o acréscimo

de pressdo intersticial se dissipe, portanto, a resposta é dada em tensdes totais.

Em suma, foi simulado o0 aumento da tensédo axial ap6s a aplicacdo de tensdo isotropica de confinamento
de valor igual a 100kPa. Os parametros utlizados para os ensaios estdo presentes na Tabela 4. e os
resultados dos ensaios sdo apresentados e comentados a seguir.

Tabela 4 - Pardmetros utilizados para realizacéo de ensaios triaxias no software PLAXIS, modelos Mohr-Coulomb (MC),
Hardenig Soil (HS) e Hardening Soil Small-Strain (HSsmall)

Parametro Unidades Pg;%irlgss (dl\cl)lir) MC HS HSsmall
. c kN/m? 75 X % X
Piergsﬂféﬂi?f : @’ ° 35 X X »
' 5 0 X » ”
E KN/m? 110 000 X
Ego kN/m?2 110 000 X X
Eqeq kN/m? 110 000 X X
Parametros de Ep KN/m? 330000 X X
Rigidez v - 03 X
Vur - 03 X X
e - 0,5 X X
Go” KN/m? 183673 X
Yo7 - 2x10°3 X

O mddulo de distor¢ao Gg ¢/ foi determinado com base no valor da velocidade de propagacéo de ondas
de corte, V;, obtido atraves de ensaios sismicos realizados no local de estudo, sobre 0s materiais em
questéo (ver 6.3.2). No que se refere ao parametro y, ;, que € o nivel de deformacéo onde o modulo de
rigidez apresenta reducdo em cerca de 70% de seu valor inicial, este foi definido tendo em conta os
resultados laboratoriais obtidos para o caso de estudo (realizados para a execucao do projeto) (Tabela

6) e o trabalho dos autores Vucetic e Dobry (1991) para argilas (Figura 5).
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Relativamente ao parametro E;gf , procurou-se considerar um valor que fosse compativel com o valor
de Ggef adotado. Note-se que no modelo MC foi considerado valor de mddulo de deformabilidade (E)

igual ao valor adotado para E;gf no HS e Hssmall, por simplificacéo.

4.1.2.1 Ensaios em condi¢8es drenadas

Nas figuras seguintes sdo apresentados os resultados correspondentes a curva de tensdo deviatérica-
deformacao axial (Figura 38), deformacdo volumétrica-deformacéo axial (Figura 39) obtida nos ensaios
triaxiais simulados em condi¢des de carregamento drenado, juntamente com a curva de reducdo da

rigidez, em fungdo da amplitude da deformacdo (Figura 40 e 41).
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Figura 38 - Comportamento tenséo-deformagdo ensaio triaxial drenado (MC, HS e HSsmall)

Da analise dos resultados apresentados na Figura 38, observa-se que, nas deformagdes mais baixas o
modelo HSsmall é o que apresenta a maior rigidez. No que se refere aos modelos HS e HSsmall, como
esperado, as maiores diferencas entre si sdo visiveis na gama de pequenas deformaces, sendo essa
diferenca irrelevante a medida que a deformacdo aumenta. Nos trés modelos constitutivos os resultados

apresentados sao iguais para deformagdes acima da ordem de 2,50%.
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Figura 39 - Comportamento gv- €1 ensaio triaxial drenado (MC, HS e HSsmall)

No que concerne as deformacdes volumétricas (Figura 39), verifica-se que na fase inicial, o modelo MC
apresenta menor deformacdo volumeétrica que o HS e HSsmall, para 0 mesmo nivel de deformacao axial,
sendo os resultados obtidos nestes dois ultimos muito semelhantes. Depois, 0 modelo MC apresenta as
maiores deformacdes volumétricas até seguir com um comportamento constante a partir de 0,50% (&,),

tendéncia que néo se verifica com o0 modelo HS e HSsmall.

48



MODELACAO NUMERICA

Para &; > 0,75% o0 modelo HSsmall apresentou maiores deformacdes volumétricas, apresentando ao
final do carregamento deformacdes aproximadamente 0,05% maiores que as observadas no modelo HS
e 0,08% maiores que a do modelo MC. Possivelmente porque, como se vera na Figura 41, o modelo
HSsmall é o que apresenta uma curva de redugdo de E/E, com a amplitude da deformacdo mais

acentuada que a dos outros dois modelos.

No que se refere a reducdo do mddulo E com a amplitude da deformacéo &;, por meio da Figura 40 é
possivel verificar a influéncia da consideragdo do médulo G, (modelo HSsmall) na curva de reducéo da
rigidez com o nivel de deformacdo. Mais uma vez, nos modelos HS e HSsmall, as diferengas séo
essencialmente até 0,30% de deformacdo, sendo que os resultados sdo praticamente 0s mesmos para

niveis de deformacdes mais elevados.

Na Figura 41 é apresentada a razdo E/E, com a amplitude da deformacdo. Com o auxilio da Figura é
possivel verificar que a gama de deformagGes na qual ndo ocorre reducdo de rigidez é maior no modelo
MC (até cerca de 0,40%) que nos modelos HS e HSsmall. Estes dois ultimo apresentam reducdo de
rigidez a partir de niveis de deformagdes muito baixos. Relembra-se que os solos tendem a apresentar
comportamento verdadeiramente elastico na gama de deformagGes muito pequenas. A curva de reducéo

de E/E, fornecida pelo modelo HSsmall apresentou inicialmente redugdo mais acentuada que a do

modelo HS.
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Figura 40 - Curva de reducdo da rigidez em funcdo da amplitude da deformacéo ensaio triaxial drenado (MC, HS e HSsmall)
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Figura 41 - Curva de E/Eo em fungdo da amplitude da deformacéo ensaio triaxial drenado (MC, HS e HSsmall)

Por fim, destaca-se que, em razdo de o modelo HS e 0 modelo HSsmall utilizarem 0 mesmo parametro
Es, como input, ou seja, uma rigidez de carregamento triaxial para 50% de resisténcia, associada a uma
tensdo de referéncia, p"¢/=100 kPa, a comparagéo entre os dois modelos pode ser realizada de forma

direta. Entretanto, 0 mesmo nao acontece para 0 modelo MC, uma vez que, os valores de E considerados

49



MODELACAO NUMERICA

no inicio do carregamento ndo sdo os mesmos, motivo das diferencas encontradas. No primeiro passo
de carga o ensaio com MC e HS ndo tém a mesma rigidez, visto que, foi considerado o valor de E = E¢,

no MC e HS, respetivamente.

4.1.2.2 Analise de sensibilidade (Modelo Hardening Soil Small-Strain)

Para uma melhor compreensdo do impacto dos valores adotados para os pardmetros associados ao
modelo HSsmall, nos resultados obtidos, realizou-se uma analise de sensibilidade aos dois pardmetros
exclusivos deste modelo, G, € y, ;. Também foi realizada a verificacdo da influéncia do parametro p™¢/.

A simulacéo foi realizada para condic¢des drenadas.
1) Modulo de distorcéo inicial G

Para analisar isoladamente o impacto que o valor adotado para G, (Tabela 4) tinha nos resultados,
comparam-se 0s resultados obtidos anteriormente, com os obtidos considerando o dobro de rigidez
(Go % 2) e reducdo para 0 minimo permitido pelo software (G, x 0,691) para este solo, de forma a ser
compativel com os restantes parametros. Nas Figura 42 e 43 ¢ visivel a importancia deste parametro,
sendo que um valor mais elevado da rigidez inicial conduz a menores deformages axiais e volumétricas,

como expectavel.
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Figura 42 - Evolucéo da tensdo deviatérica com a deformacéo axial obtida em ensaios triaxiais, em condi¢des drenadas para

diferentes valores do parametro Go (HSsmall)
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Figura 43 - Evolugdo da deformacao volumétrica com a deformacdo axial obtida em ensaios triaxiais, em condicdes drenadas
para diferentes valores do pardmetro Go (HSsmall)
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2) Distorgéo limite de referéncia y, -

No que concerne ao parametro y, 7, ou seja, nivel de deformacéo para o qual o modulo de distorgéo
apresenta uma reducgdo de cerca de 70% relativamente ao modulo de distor¢édo inicial. Ademais, € 0
limite comum entre as pequenas deformacdes e inicio das médias e grandes deformacdes (Figura 4).

Para valores de deformagdes superiores ao y,, 5, iniciam-se mudangas significativas na estrutura do solo.

Assim sendo, para anélise da sensibilidade foram utilizados trés valores diferentes de y,,: 2x10%,
2x1072 (correspondente ao definido na Tabela 11) e 2x1072. Os resultados presentes nas Figuras 44 e 45
indicam, como esperado, que valores superiores resultam numa maior conservagdo da rigidez inicial.
Esta tendéncia que é claramente visivel para um valor de y, , igual a 2x107, apresentando na fase inicial
uma degradacdo da rigidez significativa para niveis de deformacdo mais elevados e menores

deformagdes volumétricas.
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Figura 44 - Evolucéo da tensdo deviatorica com a deformag&o axial obtida em ensaios triaxiais, em condi¢Bes drenadas para
diferentes valores do parametro y, , (HSsmall)
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Figura 45 - Evolucéo da deformacéo volumétrica com a deformagao axial obtida em ensaios triaxiais, em condi¢des drenadas
para diferentes valores do parametro y, , (HSsmall)

3) Tensao de referéncia p™®/

Conforme visto em 4.1.1, os modelos constitutivos HS e HSsmall caracterizam com maior preciséo a
rigidez dos solos uma vez que utilizam trés diferentes pardmetros de rigidez de entrada: a rigidez de
carregamento triaxial para 50% de resisténcia, Es; a rigidez de descarregamento triaxial, E,,,; € modulo
edométrico, E,.;. Estes modelos constitutivos consideram a dependéncia dos mddulos de
deformabilidade com o estado de tensdo, considerando, portanto, 0 aumento da rigidez com a pressao.
Para este efeito, cada valor do médulo de deformabilidade estd associado a uma tensdo de referéncia

(pTef), definida por defeito 100 kPa e podendo ser ajustada pelo utilizador.
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Portanto, a fim de verificar a sensibilidade do modelo HSsmall ao pardmetro p™¢/, realizou-se a
simulacdo para os seguintes valores de tensdo de referéncia: 100kPa, 200 kPa e 50kPa, considerando em
todos os casos, 0s mesmos valores de rigidez. Os resultados sdo apresentados nas Figuras 46 e 47. Assim
como esperado verificou-se uma maior rigidez e, portanto, menores deformacdes, quando considerada

menor tensao de referéncia.

Ademais, assim como visto em 2.3.1, outro parametro associado a tensao de confinamento é o m. Sendo
assim, também foi verificada a influéncia de sua variacdo (entre 0 e 1) no modelo HSsmall. Contudo,

nédo sdo apresentados os resultados obtidos, uma vez que as varia¢fes ndo tiveram efeitos significativos.
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Figura 46 - Evolucédo da tenséo deviatdrica com a deformacéo axial obtida em ensaios triaxiais, em condi¢es drenadas para
diferentes valores do parametro p¢/ (HSsmall)
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Figura 47 - Evolugdo da deformacéao volumétrica com a deformac&o axial obtida em ensaios triaxiais, em condicdes drenadas
para diferentes valores do parametro p™¢/ (HSsmall)

4.1.2.3 Ensaios em condi¢fes ndo drenadas

Na Figura 48 sdo apresentados os resultados da variacdo da tensdo deviatorica com a deformacao,
obtidos em condi¢bes ndo drenadas. Na Figura 48 para facilitar a comparacdo com os resultados
anteriores, juntamente sdo apresentados os resultados das modelagdes em condic¢Bes drenadas (CD —

condicdes drenadas e CU- condicGes ndo drenadas).
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Figura 48 - Comportamento tenséo-deformagdo em ensaio triaxial drenado e ndo drenado (MC, HS e HSsmall)

Da analise dos resultados obtidos nas simulacdes, verifica-se novamente que o modelo HSsmall, quando
comparado aos modelos HS e MC, apresenta uma maior rigidez do que estes, no inicio das deformagdes.
No entanto, como esperado, em condigdes ndo drenadas existe uma consideravel diferenca entre os
resultados das curvas tensdo-deformacao e, a maxima tenséo deviatorica suportada pelo material. Sendo
a resisténcia para o comportamento ndo drenado aproximadamente a metade da que se refere ao
comportamento drenado. Ademais, observa-se que, mesmo em condi¢Ges ndo drenadas, nos trés
modelos constitutivos os resultados apresentados sdo aproximados, para deformag6es acima de 3,00%.
Acrescenta-se que, em condicBes ndo drenadas, entre 0,10% (&) e 2,50% as curvas tensdo-deformacéao
apresentadas pelos modelos HS e HSsmall sdo significativamente diferentes, sendo que o modelo
HSsmall apresenta menor tenséo deviatorica para a mesma deformacdo. Também, por meio da Figura
49, nota-se que o modelo HSsmall é o que apresenta maior excesso de pressdo intersticial, durante o
inicio do carregamento, o que pode justificar a menor tensdo maxima deviatérica, quando comparado

aos modelos HS e MC.
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Figura 49 - Aumento de pressdo intersticial em funcéo da deformagdo em carregamentos ndo drenados (MC, HS e HSsmall)

Na Figura 50, é apresenta a trajetdria de tensdes para ambos carregamentos, drenados e ndo drenados.
Por meio da qual é possivel verificar menor resisténcia ao corte para carregamentos ndo drenados,
apresentando trajetéria ndo linear. Para carregamentos drenados a trajetoria de tensGes € linear e

semelhante nos trés modelos.
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Figura 50 - Trajetoria de tens0es ensaio triaxial drenado e nao drenado (MC, HS e HSsmall)

De acordo com o manual do software (PLAXIS, 2011), a consideracao de um valor positivo de dilatancia
para carregamentos em condi¢6es drenadas implica que o solo continue a dilatar enquanto ocorrer
deformagdes por corte. Em condi¢fes ndo drenadas, uma vez que, nestas condigdes séo restringidas as

variagoes de volume, a consideragdo de uma dilatancia positiva conduz a um valor de resisténcia infinita.

A fim de verificar este comportamento, realizaram-se 0s ensaios triaxiais (MC, HS e HSsmall) para
ambas condic6es de carregamento, considerando diltancia igual a 20°. No caso dos ensaios em condi¢oes
ndo drenadas, confirmou-se a tendéncia a resisténcia infinita (Figura 51).
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Figura 51 - Comportamento tensao-deformacéo ensaio triaxial ndo drenado (MC, HS e HSsmall) com dilatancia igual a 20°

No que se refere ao carregamento drenado (Figura 52), os resultados obtidos para 0 modelo MC (com
Y =0 e 20° foram coincidentes e, semelhantes para os modelos HS e HSsmall. Entretanto, para 0s
modelos HS e HSsmall, a maior dilatancia resultou numa ligeira maior rigidez, entre os niveis de
deformacdo 0,70% e 2,25% (HS) e, 0,25% e 2,25% (HSsmall).
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Figura 52 - Comportamento tenséo-deformacéo ensaio triaxial drenado (MC, HS e HSsmall) com dilatancia igual a 0° e 20°
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Por fim, ap6s andlise destes resultados, entende-se mais claramente a razao pela qual o programa tende
a sobrestimar as deformacGes (para niveis de deformacdo modestos) quando ndo tida em conta a rigidez
na gama das muito pequenas deformacdes (rigidez inicial) e respetiva curva de degradacdo com o nivel
de deformacdo. (ver 4.1). Uma vez que, os niveis de deformacdo junto a estruturas de contencdo em
terrenos competentes sdo frequentemente baixos (ver Capitulo 2), é conveniente a utilizacdo do modelo
HS e idealmente 0 modelo HSsmall, o que sera verificado durante a modelacdo do caso de estudo,

apresentado no Capitulo 6.
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5. CASO DE ESTUDO
5.1 Introducgdo

O caso de estudo, situa-se na Av. Fontes Pereira de Melo 41, 1050-250 Lisboa. O empreendimento
atualmente j& esta concluido e é denominado Edificio Torre da Cidade. Sendo constituido por 17 pisos
elevados, destinados a escritérios e comércio, e 6 pisos enterrados, para uso de estacionamento.
Sublinha-se que, anteriormente a intervencdo, a area era composta por quatro prédios urbanos e area de
estacionamento. Os quatro edificios foram integralmente demolidos, em razdo de ndo apresentarem
elementos de interesse urbanistico, arquitetonico ou cultural, tanto individualmente, como para conjunto
em que se integram (Barbas Lopes Arquitectos , 2014). Na Figura 53 esta representada de forma
esquematica a localizacdo da &rea em estudo e envolvente, correspondente a uma zona de grande
ocupacgdo de edificios de caracterizagdo mista (comércio, habitacdo, servicos, hospitalar e cultura),

avenidas com constante trafego de automaveis e proximo ao tunel do metropolitano de Lisboa.

PARK
SUBTERRANEO
EMPARK

~ o A S, b i S o
Figura 53 - Vista aérea do local caso de estudo (Google Maps, 2023)

5.2 CondicGes de vizinhanga

No que concerne aos principais condicionantes, destaca-se a proximidade a estruturas enterradas,
nomeadamente um parque de estacionamento com trés pisos subterraneos e tunel do Metro de Lisboa,
e proximidade a um edificio antigo em alvenaria de pedra. Na Figura 53 é indicada a localizacdo dos
principais edificios condicionantes. Para se ter em conta a situacdo das estruturas presentes na
vizinhanca e garantir a monitorizacdo dos imoveis no decorrer dos trabalhos, realizaram-se vistorias
técnicas ao estado de conservacdo das mesmas. Durante as vistorias foram levantadas e analisadas
patologias visiveis nos locais, pormenorizadamente descritas no Relatério de Inspe¢do (Geocontrole,
2014).

Referente ao parque enterrado, o elemento composto por 3 niveis subterraneos, foi construido ha
aproximadamente 25 anos. A estrutura € constituida por lajes aligeiradas apoiadas em parede de

contencdo e um portico de pilares. Apos a vistoria, verificou-se um estado visivel generalizado de
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fissuracdo/fendilhacdo, como também danos por infiltracdo nas paredes de contencdo (Geocontrole,
2014).

Quanto ao Metro de Lisboa, analisou-se somente o trogo mais proximo ao local de intervenc¢do. O tlnel
com aproximadamente 55 anos, compreende o trecho que separa as estagdes de Saldanha e Picoas, da
linha amarela da rede. Depois da andlise, foram identificados niveis de fissuracdo/fendilhacdo
significativos, indicando a necessidade da manutengao da infraestrutura do mesmo (Geocontrole, 2014).

Acerca da Casa-Museu Dr. Anastacio Gongalves, edificio composto por cave, rés-do-chdo e primeiro
andar, e um edificio anexo, do inicio do século XX, sendo uma construcdo de alvenaria de pedra, com
paramentos interiores em tabique e grandes vaos envidracados. Ao longo dos anos o edificio passou por
intervencbes. Em seguida a vistoria, o edificio apresentou uma condicdo generalizada de
fissuragdo/fendilhacdo, em razdo do desgaste dos materiais, além do estado de fissuracdo/fendilhacéo,

danos por infiltragdo também foram identificados (Geocontrole, 2014).

Por fim, a respeito do edificio Pinheiro Chagas n° 1, da década de 40, constituido por cave, rés-do-chdo
e 7 pisos superiores. Nesta construgdo, foi observado danos visiveis resultantes de infiltraces,

escorréncia interna, e consequente destacamento pontual de tinta (Geocontrole, 2014).

5.3 Caracterizagéo geoldgico-geotécnica

A fim de caracterizar adequadamente o terreno no local e propriedades para a defini¢do da solucéo de
contencdo e fundagdes, realizou-se o estudo geoldgico-geotécnico. Por meio da Carta Geologica de
Lisboa (Figura 54), verificou-se que o ambiente geoldgico dominante no subsolo do local de intervencgao
é caracterizado pela ocorréncia de substrato de aspeto sedimentar datado do Miocénico, representando
a unidade lito-estratigrafica denominada Argilas dos Prazeres (Mgr), sobre o qual foram identificados
materiais recentes, denominados como Depoésito de Aterros (Ay) (Geocontrole, 2014). As diferentes
unidades litoestratigréaficas ocorrentes no perimetro em estudo, estdo descritas na Tabela 5. Ademais,
foi realizada uma campanha de prospecédo geotécnica envolvendo a realizagdo de 5 sondagens (S1 a S5)
e um poco de inspe¢do a fundacdes (PF1), e adicionalmente foram recolhidas amostras remexidas, para
assim, por meio de ensaios laboratoriais, avaliar as propriedades fisicas dos materiais (Geocontrole,
2014).

Tabela 5 - Coluna lito-estratigrafica local (Geocontrole, 2014)

ESTRATIGRAFIA SIMBOLO FORMAGAO LITOLOGIA
Depésito de Argilas arenosas e areias siltosas grosseiras, com
Moderno Ae " o
aterros fragmentos liticos e restos de cerdmica

Argilas sedosas por vezes com ndédulos carbonatados

Siltes arenosos com nodulos calco-margosos e

M Argilas dos conquiferos — cascdo conquifero
Pr Prazeres

Miocénico . .
Argilas carbonosas, cinzento escuras

Siltes e argilas margosas levemente micéceas
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Calcarios de Musgueira (M, )

. Areias com Placuna miocenica (Mya2)
(+) intercalagdo calcaria - M P

Calcarios de Casal Vistoso (M ;)

,

<

)

1 |
gdh-E

Areias de Quinta do Bacalhau (M, )
Argilas de Forno do Tijolo (M, )
Calcarios de Entrecampos ("Banco Real")

Areolas de Estefania (M, )

Argilas de Prazeres (M, )

Figura 54 - Pormenor do enquadramento geolégico da area em estudo (adaptado da Carta Geoldgica de Lisboa — Folha 34-D;
escala 1:50.000)

5.3.1 Sondagens

Foram realizados, com caracter sistematico espacados cerca de 1,5m, ensaios normalizados de
penetracdo dindmica SPT (Standard Penetration Test), de acordo com as recomendacdes da norma EN
ISO 22476- 3:2005, nos furos de sondagem apresentados na Figura 55. Este ensaio permite obter uma
medida de resisténcia do solo a penetracdo do amostrador, através do valor de Nspr (n° de pancadas

necessarias para penetrar um determinado comprimento).

AREA DE
INTERVENCAO

Figura 55 - Localizagdo das sondagens geotécnicas e do pogo de inspecao de fundagdes, adaptado de (Geocontrole, 2014)

Considerando os resultados tidos nas sondagens concluiu-se que, a formacao geolégica denominada
como Depdsito de Aterros (A:) possui uma espessura que varia entre 2m (S1) a 5m (S5), e 0s ensaios
SPT compreenderam os seguintes valores, 4 < Ngpr < 19, no entanto foi sugerido que os valores mais
elevados deveriam ser assumidos com reservas, em razdo da possibilidade de estarem relacionados a

existéncia de fracéo pedregosa.
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No tocante a formacdo de Argilas dos Prazeres (Mp), esta é representada por uma sequéncia de
horizontes coesivos. Concluiu-se que os niveis menos profundos, formados por argilas sedosas cinzento-
esverdeadas, entende-se até aproximadamente 6 a 9m de profundidade e, os materiais apresentaram
valores de Nspr compreendidos entre 13 e 45 pancadas, caracteristico do comportamento geotécnico de
solos coesivos duros a rijos. Quanto aos niveis inferiores do Midcenico, estdo presentes argilas siltosas
e margosas muito duras e rijas, 26 < Nspr < 60, com intercalacbes de argilas-carbonosas, com
espessuras que ndo ultrapassam 1,5m, e que apresentam um bom comportamento geotécnico
caracterizado por registos Nser compreendidos entre 35 e 60, definido como material rijo (Geocontrole,
2014).

Os valores de Ngpr extrapolados para uma profundidade de 30cm evidenciados nas cincos sondagens,
sdo indicados na Figura 56, para demonstrar 0s contrastes apresentados na resisténcia e na rigidez.

Ainda durante os ensaios (Geocontrole, 2014), identificou-se pouca produtividade hidrogeoldgica, tendo
sido identificada agua somente na sondagem S1 aos 22,3m de profundidade. A fim de caracterizar a
hidrogeologia do local, foi instalado um piezémetro no furo da sondagem S1.
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Figura 56 - Resultados dos ensaios SPT realizados nas 5 sondagens (valores de Ngpr extrapolados para uma profundidade de
30cm)

5.3.2 Ensaios laboratoriais
Foram recolhidas amostras remexidas para a realizagcdo dos seguintes ensaios laboratoriais:

e Determinacdo do teor em agua (NP-84);

e Anédlise granulométrica por peneira¢do (LNEC E239);

e Determinacéo dos limites de consisténcia de Atterberg (LL e LP) (NP-143);

e Caracteristicas quimicas dos solos (Sulfatos e ph — LNEC E 202-1967) e da agua para
classificacdo segundo LNEC E464.
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A Tabela 6 fornece os resultados obtidos apds a realizagao desses ensaios.

Tabela 6 - Resultados dos ensaios laboratoriais (Geocontrole, 2014)

§ l'. ' Classit. | w, p LL | \":\ | Granulometria
a t |Uniendal o 1 py | e ngx <20 |<0.074] dim.
: Amostra, Prof. Descrigia = ”:;_’K'” ety .'\l'u | mm mm | Par
- E EA LR | (%) | <0.42 |<0.002 Max.
= t  Redoviiria Pare ph | mm | mm M.
(Ny) | (N | (m) r. (E20) | (%) | G | (%) ‘ (%) | (%) | (mm)
S [ 310G Arpila silto-arenosa, com seixo disperso, (CL)y | 18.1 30 | 91 RO
59419 castanho amarclado 13
5.00 A-6{9) 88
S [ 6 00 .:\rp,lln_ silto-arenosa, com seixo disperso, I | s{CL) I 15.0] [ 28 | b4| 67|
§9420 cinzento eshranguicado 11
8.00 A-6{7) k 81| ‘
152 4 D0{Arpila siltosa, levemente arencsa, cinzento (cL) 4.4 43 99 95
59421 23
‘ 7 00 IA-T-6(14)} bl
152 |10, S0{Argila siltosa, levemente arenosa, (CL) 3.0 33 100 95|
59422 acinzentado 16
[13.00 A-6(10) 100 [
53 | I3 SOiArEila, silto-arenosa, com seixo disperso, = CL)g 1.5 27 93 78|
59423 kastanho amarelado. 8 i
5.00( A-4{8} 86 |
S3 | | .",(){){f\rgxi.il, silto-arenoss, cinzento esverdeado T— | (CDh 57 I .W'T» 100 89
| 59424 20|
[10.00/ A-6(12) 98
oF R Prm ‘-ifl_)t):.‘\*rﬁﬁ{ﬁfh—\;‘uf [evemente arenosa, cinzento (CLy [214 45 99 94
| 59425 }:'5»1'111:';1«1[) 251
300 A-T-6(15) 97 ‘
S \ T3 00{Argila sifiosa, Tevemente arenosa, cinzento T 7T 1{CL 1200 &7 RL A L)
59426 fazulado 25
‘ 115.50| A-T-6(15) 97
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Dentre os resultados obtidos nos ensaios laboratoriais destaca-se que, os solos apresentaram uma
componente predominantemente argilosa, e pertencentes em sua maioria ao grupo CL (classificacdo
unificada dos solos - ASTM). No que se refere ao limite de liquidez w,, os valores médios verificados
correspondem a 36%. Ademais, a percentagem média de finos passados no peneiro n® 200 foi de 85%.
Além disso, a média de IP obtida foi de 17%, valor caracteristico para solos de plasticidade média.

5.3.3 Ensaios sismicos

Numa fase posterior & campanha de prospecgdo anteriormente apresentada, no &mbito de trabalhos de
investigacdo, foram realizados varios registos de vibragdo a superficie para caracterizagdo das
propriedades dindmicas do terreno. Isto inclui ensaios MASW (aquisicdo linear, fonte ativa), ensaios

ReMi (aquisicdo linear, fonte passiva) e registos de vibragbes ambiente com trés componentes.

Os ensaios MASW e ReMi foram executados utilizando uma linha de aquisicdo de 24 geofones
espacados de 1,5 metros, conforme representados na Figura 57. Os registos efetuados com estacdo Unica
(single station measurement) permitiram a identificacdo da frequéncia fundamental do terreno e

definicéo da curva de elipticidade das ondas Rayleigh (Gouveia, 2017).
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Legend:
== MASW acquisition line
. Single station measurement
& Boreholes
Subway Tunnel

Underground Car Park

] Meters

Figura 57 - Localizagéo da prospeccéo corrente e ensaios sismicos realizados (Gouveia, 2017)

Foram feitos registos em trés campanhas, em diferentes profundidades. A primeira antes do inicio dos
trabalhos de escavacdo, a segunda campanha foi realizada por volta de 3 m de profundidade e

encerrando-se com uma campanha aos 12 m de profundidade.

Com base nos registos efetuados foram determinados perfis V;, que pode se utilizado para determinar
Go. A combinagdo dos dados permitiu reduzir a incerteza inerente ao processo de inversao, necessario
para identificar os perfis de V, compativeis com os registos efetuados. Os perfis das V; obtidos apds 0s

registos superficiais sdo apresentados na Figura 58(a).
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Figura 58 - a) Resultados da 12 e 32 can)1panha de ensaios sismicos (Gouveia, 2017) e b) valores de Ngpr interpolados para
uma profundidade de 30cm (S1 a S5)
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Na Figura 58 a) sdo apresentados perfis de V; obtidos com duas linhas de aquisicdo: SWML1 (a azul) e
SWM4 (a vermelho). Com a linha SWM1, foram realizados registos a superficie, antes de executada a
escavacdo. Com a linha SWM4, foram realizados registos efetuados a superficie do terreno, mas quando
a escavacao ja tinha sido efetuada até 12m de profundidade. Dado que nestes ensaios, a incerteza dos
resultados aumenta com a profundidade (relativamente a linha de aquisi¢do), consideraram-se para
efeitos de analise, os resultados obtidos com a linha SWML, para as camadas mais proximas a superficie.
A informacdo associada as camadas mais profundas foi identificada com base nos resultados obtidos
com a linha SWM4.

Assim sendo, foi identificada uma primeira até cerca de 10-14m de profundidade, com valores de 1,
entre 180 e 210m/s. A maiores profundidades, foi identificado um aumento dos valores de V; podendo
variar entre 350-410m/s, aproximadamente, até cerca de 25m de profundidade (profundidade méxima
caraterizada pelos ensaios de campo). Os ensaios sismicos identificaram ainda um aumento gradual de
V, até aos 35m, aproximadamente, e um contraste de rigidez significativo, entre os 35 e os 40m de
profundidade. De acordo com o0s resultados obtidos no ensaio sismico, a V; para profundidades

superiores a 40m podera atingir 1100m/s.

Relembra-se que a gama de valores de V; indicados anteriormente e respetiva variacdo em profundidade
foram definidas tendo em conta que a solucéo ndo é unica, pelo que o ensaio permite identificar gama
de valores de V; possiveis. Adicionalmente, foi tido em conta que a incerteza dos resultados dos ensaios

sismicos de superficie, aumenta com a profundidade.

Por meio da Figura 58 a) e b) é possivel realizar algumas comparacdes entre os resultados da campanha
de prospeccao sismica e 0s ensaios SPT. Note-se que 0 ensaio SPT da-nos indicacbes de resisténcia a
penetracdo do amostrador ao longo de cada furo (pontual), enquanto o ensaio sismico da-nos indicacao
de perfil V; que devera ser representativo do terreno ao longo da linha de aquisicdo (cerca de 35m), pelo
que é compreensivel que os contrastes de V; ndo coincidem exatamente com os contrastes de valores
Nsot. A presenca de camadas finas de maior resisténcia, identificadas nos furos, podem ndo ser
identificadas no perfil de V; obtido no ensaio sismico. Neste caso em ambos, por volta dos 10m ocorre

um aumento da resisténcia e um aumento da rigidez a partir dos 25m de profundidade.

5.3.4 Zonamento geotécnico

A analise dos resultados da campanha de prospecdo desenvolvida, permitiu caracterizar o terreno, e
definir zonas geotécnicas e respetivas propriedades, informagdo necessaria para a defini¢do da solugdo
de contencéo, anélise da defini¢do das condigdes de estabilidade, escavabilidade e fundacéo da estrutura

a construir.

Durante o estudo evidenciou-se a presenca do substrato miocénico, representado pelas Argilas dos

Prazeres (Mg), constituidas por argilas siltosas e margosas com boas a razoaveis caracteristicas
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geotécnicas traduzidas por valores de Nspr compreendidos entre 13 e 60 pancadas. A superficie, foram

encontrados aterros superficiais, com espessuras situadas entre 2,0m e 5,0m.

Na Tabela 7 sdo apresentados os respetivos parametros geotécnicos indicados no relatério da campanha

de prospecéo (Geocontrole, 2014).

Tabela 7 - Parametros Geotécnicos (Geocontrole, 2014)

Peso Angulo de Coesao Modulo de
Tipo de Terreno Ngpr Vollimico y, Atrito Efetiva Deformabilidade E
[KN/m3] @ [°] c' [kPa] [MPa]
A, Avrgilas arenosas 4-19 19 25 - 5
Ardila silt / 13-24 19 26-28 5 10-20
rgila silto-margosa 25-37 20 30-32 10 20-30
Acrgilas carbonosas
Mpg 41-60 20 32-34 20 35-50
Siltes margosos e >60 20 38 20 60
cascéo

Tendo em conta os materiais identificados e respetivas propriedades, foram definidas 3 zonas
geotécnicas para o desenvolvimento da solucéo de contengdo. Estas correspondem a: ZG3 — “Aterros”,
camada mais superficial (espessura varidvel entre 0s 2 e 0s 5 m); ZG2 — “Argilas e Calcarios dos
Prazeres descomprimidos”, camada esta que Se estende até 18 a 20 m de profundidade; ZG1 — “Argilas
e Calcarios dos Prazeres compactos”, camada de maior resisténcia, localizada a maiores profundidades
(JetSJ, 2014). Os valores adotados no Projeto de Escavacao e Contencédo Periférica zona geotécnica sdo

apresentados na Tabela 8.

Tabela 8 - Valores caracteristicos adotados no Projeto de Escavagdo e Contencéo Periférica (JetSJ, 2014)

U

Horizonte Formacio Y [0} c E

Geotécnico ¢ [kN/m?] [°] [KPa] [MPa]
ZG3 Aterros 17 28 5 10
ZG2 Argilas e Calcérios dos Prazeres descomprimidos 24 30 40 15
ZG1 Argilas e Calcérios dos Prazeres compactos 24 35 75 60

Acerca dos valores adotados em projeto, de forma geral foram aproximadamente o sugerido por meio
da campanha de prospecao, com excecao a coesdo. Em projeto a coesdo considerada é significativamente

superior a sugerida, provavelmente para facilitar a convergéncia do modelo numérico.

5.4 Solugdes adotadas

Em razéo dos vérios condicionantes observados, nomeadamente no que concerne as estruturas vizinhas,
foi necessaria a adocdo de essencialmente trés tipos diferentes de solucdes de contencdo periférica
(Figuras 60 e 61).
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Figura 59 - Planta (nivel -6), adaptado de (Pinto & Pita, 2014)

Visto que, o tipo de terreno € essencialmente argiloso e que, o nivel freatico foi detectado apenas na
sondagem S1 a profundidade de 22,3m, optou-se por uma solucdo de cortinas de estacas moldadas em
betdo armado, 8600mm e com afastamento de 1,20m (Solucéo A) com excecdo do alcado AB, o qual o
afastamento é de 0,80m (Solugdo B). Referente ao comprimento das estacas, os valores estdo
compreendidos entre 25 a 28m, de maneira a assegurar um encastramento de pelo menos 7m ou 10m
(alcado AB). Ademais, o0 solo exposto devido ao afastamento entre as estacas teve como protecéo,
durante a fase de escavagdo, um revestimento de betdo projetado com 8cm de espessura minima e
reforcado com fibras metélicas. A fim de garantir o equilibrio horizontal da contencéo, foram utlizados
niveis de ancoragens, escoras e bandas de laje. Por fim, a melhor distribuicdo dos esfor¢os na cortina
foi proporcionada por meio da execugdo de vigas de distribui¢do e vigas de coroamento ligadas aos

escoramentos e ancoragens (Pinto & Pita, 2014).

Acerca do alcado CD, de acordo com Pinto e Pita (2014), ndo era adequada a execucdo da cortina de
estacas moldadas, porque a escavacao estendia-se até o limite do parque subterraneo e a vibragdo criada
por este método provavelmente resultaria em instabilidade na infraestrutura referida. Desta forma, a
solucdo empregue consistiu na utilizacdo de painéis de Berlim definitivo (Solucdo C), em betdo armado
e com espessura minima de 30cm. Para a estabilidade da parede ser garantida foram utilizadas escoras
metalicas e ancoragens provisorias. Importa referenciar que as ancoragens provisorias foram executadas

somente a partir do piso -3.

Na Figura 60, é apresentado o esquema identificativo das solu¢fes adotadas. A seguir, é comentada de
maneira mais pormenorizada o Solucdo B, empregue no alcado AB, juntamente com faseamento

construtivo, uma vez que foi a solu¢do modelada no @mbito desta dissertacéo.
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"

SOLUCAO A

Solugdo A: Cortina de estacas
moldadas ancoradas.

SOLUGAO C

Solucdo B: Cortina de estacas
moldadas apoiadas em bandas de
laje.

Solugdo C: Muro tipo Berlim
definitivo.

SOLUGAO B

Figura 60 - Esquema identificativo das solu¢des adotadas (JetSJ, 2014)

5.4.1 Solucdo B (algado AB)

De acordo com o apresentado na Memdria Descritiva e Justificativa da Escavacdo e Contencdo
Periférica do caso (Pinto & Pita, 2014), em razdo da localiza¢do do alcado AB, a fim de minimizar
interferéncias com o tunel do Metro de Lisboa, foi sugerido, a utilizacdo de bandas de laje. O tinel do
metropolitano situa-se a uma distancia inferior a 25m, e em razdo de sua relevancia ao meio urbano
deveria manter a sua funcionalidade durante todo o periodo de execucdo da obra. Portanto, no algado
AB, o sistema de travamento utlizado é composto por bandas de laje, as quais permanecem na estrutura
definitiva. De maneira a conciliar a contengdo com o projeto de arquitetura, as bandas possuem a mesma

inclinagdo das rampas de acesso aos pisos enterrados.

Considerando o tinel do Metro de Lisboa, a execugdo dos travamentos foi realizada ao nivel do piso -1
com ligacao ao piso -2 e do piso -3 com ligagéo ao piso -4. Sem negligenciar a seguranca da obra definiu-
se a geometria das bandas de laje de maneira que houvesse menor interferéncia possivel com a execucao
dos pilares e outros elementos estruturais. A largura da banda de laje varia entre 16m junto aos apoios
laterais, e 9,75m nos 44m centrais, com uma espessura constante de 0,30m. No decorrer da escavagdo
as bandas de apoiam-se em perfis metéalicos HEB260, que funcionam como pilares provisorios. Os perfis
sdo fundados em estacas moldadas com didmetros de 0,60m e uma profundidade de 5m abaixo do Gltimo
nivel de escavacdo, sua localizacdo pode ser verificada na Figura 59 (circulos a roxo no interior da
escavagdo) (Pinto & Pita, 2014). Na Figura 61 € apresenta a descri¢do da Solucdo B e C, e identificacdo

do zoneamento geotécnicos e estruturas na vizinhanga.
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Figura 61 - Descrigdo da Solugdo C (esquerda) e da Solucéo B (direita), adaptado de (Pita, Pinto, Veloso, & Lopes, 2014)

5.4.2 Faseamento construtivo (Solucéo B)

O seguinte faseamento construtivo foi proposto para a execucdo da Solugéo B, alcado AB (Pinto & Pita,
2014):

I.  Execucdo das estacas com a profundidade necessaria. Englobando as atividades de furacéo,
limpeza do fundo do furo, colocagdo da armadura e betonagem. Onde designado,
posicionamento de calhas inclinométricas (assunto que sera visto em 5.5);

Il. Limpeza da cabeca das estacas;

I1l.  Escavagdo e execucgdo da viga de coroamento, deixando armadura de espera para as bandas de
laje;
IV. Instalacdo e zeragem dos dispositivos de instrumentacdo estabelecidos no plano de
instrumentacédo e observacéo;
V.  Execucdo de furacbes com 600mm de didmetro necessarias para selar os perfis HEB260 que
servem de apoio aos trogos de laje;
VI.  Introducdo dos perfis metalicos nas furagdes e selagem num comprimento total de 2.0m, ao
nivel do Gltimo piso de escavacao;
VII.  Execuc¢do do travamento da contencdo correspondente a banda de laje do piso -1, piso -2 e
respetiva rampa de ligacdo, betonados contra o terreno;
VIIl.  Escavagdo do segundo nivel da cortina, por patamares de altura ndo superior a 3,0m, até ao nivel
do piso -3;
IX.  Execucéo do travamento da contencdo correspondente a trogo de laje do piso -3, piso -4 e
respetiva rampa de ligacdo, betonados contra o terreno,
X.  Escavagdo sucessiva até a cota final de escavacdo, acompanhando o faseamento da escavagao

implementado nos restantes algados com ancoragens.
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5.5 Plano de instrumentagao e observacéo

Para a monitorizagdo da estrutura de contencédo periférica e estruturas adjacentes foram implementados
planos de instrumentagdo. Os critérios de alarme e alerta indicados no plano de instrumentacdo

permitem, caso estes valores sejam atingidos, avaliar e possivelmente implementar medidas de reforco.

Neste caso foram posicionados 11 alvos topogréficos distribuidos pelas fachadas da casa Museu e do
edificio Rua chagas pinheiro. No tunel do Metro de Lisboa foram instaladas 18 estagdes topogréficas.
Dentro do local de escavagéo foram posicionados 32 alvos topogréficos, e um total de 6 inclinometros.
Os alvos foram utilizados a fim de aferir os deslocamentos pontuais da cortina aquando da escavacao.
No tocante aos inclindmetros, estes sdo um complemento aos alvos topograficos, medindo os
deslocamentos horizontais em profundidade e possibilitando a verificagdo da evolugdo dos movimentos
da cortina (Pinto & Pita, 2014). Na Figura 62 apresenta-se a localizagdo dos 6 inclindmetros, assim
como as diregdes das medicOes, para interior da escavacao (A) e em paralelo a escavacédo (B). Na Figura
63 esta representada a localizagdo dos instrumentos de monitorizagdo do algado AB (2 inclindmetros e

16 alvos topograficos).
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Figura 63 - Localizagdo dos inclinémetros e alvos topograficos no algado AB, adaptado de (Pinto & Pita, 2014)
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Conforme afirmado por Pinto e Pita (2014), considerando as caracteristicas da obra e dos instrumentos
instalados, a partida, a frequéncia das leituras deveria ser superior a uma vez por semana, durante toda
a fase de escavacdo, e até a construcao das lajes dos pisos localizados acima da viga de coroamento, e a
remocao das escoras e desativacdo das ancoragens. Ademais, os critérios de alerta e alarme foram
estimados considerando a solucdo de contencdo a se executar, as estruturas vizinhas, e a geologia do

local. A definicdo destes parametros é apresentada na Tabela 9.
Tabela 9 - Critérios de alerta e alarme (Pinto & Pita, 2014)

CRITERIO DE ALERTA CRITERIO DE ALARME
ESTRUTURA Horizontal Vertical Horizontal Vertical
. el 20mm por 10m de 15mm por 10m de 30mm por 10m de 22,5mm por 10m de
Contencao Periférica P P p .
desnivel desnivel desnivel desnivel
Tanel d_o Metro de 7mm 7mm 10mm 10mm
Lisboa
Estruturas Vizinhas 20mm 15mm 40mm 30mm

55.1 Monitorizagéo (algado AB)

No algado em foco neste estudo, os inclinémetros foram posicionados no interior das proprias estacas.
Importa destacar que o inclinémetro 14, nas semanas iniciais de monitoramento apresentou valores de
deslocamentos elevados no primeiro metro de escavacdo, que de acordo com Pinto e Pita (2014), que
ndo corresponderam a realidade. O motivo desta discrepancia, quando comparada com os valores
aferidos pelos alvos topogréaficos foi associado ao facto de durante a execucdo da estaca, o tubo que
protege o inclinémetro ter sido danificado durante betonagem desta. Abaixo do primeiro metro de leitura
os valores medidos eram compativeis com os medidos nos alvos. No entanto, importa destacar que o

alcado que apresentou os maiores deslocamentos foi 0 AB.

No que se refere ao inclinébmetro 14, na direcao perpendicular ao sentido da parede foram identificados
maiores deslocamentos nos primeiros metros da escavagdo em razdo dos anteriores descolamentos
quando a escavagao se encontrava ao nivel -1 (4,65m), antes da execugdo da primeira banda de laje (até
final de fevereiro de 2016). Este mesmo inclindbmetro chegou a apresentar deslocamentos maximos na
ordem dos 30mm na direcéo A (interior da escavacdo), e 13mm na diregdo B (sentido alcado BC). Estes
valores sdo superiores aos critérios de alerta e alarme estabelecidos. Estes deslocamentos foram

preocupantes, resultando na paragem da obra junto a este alcado (Fernandes, 2016).

Os valores observados no inclindmetro 15 foram inferiores aos registados no 14, estando estes em
concordancia com o registado nos alvos topograficos mais préximos (especialmente, AB2). Na direcdo
A, para o interior da escavacdo, os valores maximos apresentados foram da ordem de 20mm, e na direcéo
B, no sentido do algado BC, valores proximos de 10mm. Os deslocamentos maximos apresentados, em
ambas as direcdes, assim como no 14, foram nos primeiros metros da escavacdo, antes da cota da
primeira banda de laje. Nas Figuras 65 e 66 estdo presentes as leituras observadas nos inclinémetros 14
e 15, nas direcbes A e B, durante a fase de monitorizagdo. Também sdo indicadas as posi¢des das bandas

de laje (BL1 e BL2), sendo que no 14 as bandas de laje 1 e 2 encontram-se respetivamente a 4,90m e
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10,90m de profundidade e, no inclinémetro 15 encontram-se a 6,75m e 12,35m (coincidentes com as

rampas dos pisos de estacionamento).

Relativamente aos deslocamentos verticais aferidos pelos alvos topograficos posicionados no algado
AB, os respectivos valores sdo apresentados na Figura 64. Importa destacar que as leituras foram
realizadas em um periodo entre 10 de dezembro de 2015 e 08 de margo de 2017. Sendo que em janeiro
de 2017, a escavacdo ja tinha sido concluida. Observa-se que os alvos que apresentaram 0s maiores
deslocamentos foram AB1, AB2, AB9 e AB13, em razdo da sua localiza¢do ao topo da cortina, junto a
viga de coroamento. Entretanto, os deslocamentos medidos foram inferiores aos definidos no critério de
alerta e alarme. O aumento mais significativo dos deslocamentos ocorreu até aproximadamente 0 més
de setembro de 2016, quando a primeira banda de laje foi concluida, no entanto, apds este periodo a
tendéncia foi a estabilizacdo na maioria dos alvos. Os alvos AB3 e AB4, posicionados muito aproximada
a rampa da banda de laje entre os pisos -1 e piso -2, apresentaram, no final, leituras menos regulares,
possivelmente devido a deslocamentos que ocorreram em raz&o da execucao de trabalhos nessa zona.
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Figura 64 - Leituras alvos topograficos alcado AB, adaptado de (Geocontrole, 2017)
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Figura 65 - Deslocamentos acumulados identificados com o inclindmetro 14. A esquerda: na diregdo perpendicular a cortina (A). A direita: na direcio paralela a cortina (B) (adaptado de (Geocontrole,

2017))
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Por meio das Figuras 65 e 66, verifica-se que, os dois inclindmetros exibiram deslocamentos mais
significativos até aproximadamente a cota do piso -1, entretanto ap6s a conclusdo da banda de laje de
acesso entre o piso -1 (4,65m) e o piso -2 (=7,00m), passaram a apresentar uma tendéncia estabilizadora,
ainda que deslocamentos ocorressem em razéo da escavagdo. Por fim, claramente se vé os efeitos da
concluséo da segunda banda de laje entre os pisos -3 e -4, entre os 10m e 12m, seguidos por reducfes
significativas de deslocamentos até a cota de fundo da escavagdo (18,50m). O comportamento
apresentado foi conforme ao esperado para uma estrutura de contencao flexivel multi-apoiada, conforme

visto no Capitulo 3.
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6. MODELACAO NUMERICA DO CASO DE ESTUDO
6.1 Consideracdes gerais

Neste trabalho recorreu-se ao programa de célculo automatico PLAXIS 2D para modelar a solucédo B
definida para o algado AB do caso em estudo (Figura 61), que corresponde a estrutura de contengao com
estacas moldadas e bandas de laje.

Foram feitos dois modelos que visam representar a mesma estrutura de contencdo, com mesma
configuracdo, mas considerando diferentes modelos constitutivos. No primeiro modelo, os parametros
do terreno sdo semelhantes aos definidos no projeto de execucdo, correspondentes aos recolhidos na
campanha de prospecdo geoldgico-geotécnica realizada, e é empregue 0 modelo constitutivo Hardening
Soil (HS). O segundo modelo utiliza 0 modelo constitutivo Hardening Soil Small-Strain Stiffness
(HSsmall). Como visto em 4.1.1.3, 0 modelo HSsmall é uma extensdo do modelo HS, sendo neste caso
considerados os parametros obtidos através de ensaios sismicos, para definicdo do valor da rigidez na

gama das muito pequenas deformacdes (G,).

Os modelos foram realizados, a fim de, posteriormente comparar os resultados obtidos nos modelos HS
e HSsmall, com as leituras reais tidas em obra, por meio dos instrumentos de monitorizacdo presentes
no algado AB, especificamente os inclindmetros 14 e 15. E desta forma, verificar qual o modelo que
apresenta resultados mais proximos ao real, e concluir se nesta situagdo seria mais adequada a utilizacdo
de um modelo constitutivo como o HSsmall, que considera o comportamento dos solos mesmo na gama

das muito pequenas deformacdes.

Importa referir que, devido & identificacdo de um solo com componente predominantemente argilosa e
nivel fredtico que intercepta a cortina, na zona encastrada (ver 5.3), a simulagdo foi realizada em
condigdes ndo drenadas. No PLAXIS é possivel modelar comportamento em condi¢des ndo drenadas
utilizando pardmetros de tensdo efetiva através da opcdo Undrained A. Desta forma a resisténcia ndo
drenada é um resultado do modelo e ndo um pardmetro de entrada para o software. Essa opgéo esta
disponivel para todos os modelos constitutivos do software (PLAXIS, 2011), e foi a definicdo empregue

em ambos 0s modelos.
6.2 Geometria do modelo

No que se refere ao modelo de célculo, o corte que se pretende representar apresenta altura de escavagao
de cerca de 18m. A contencgdo periférica é constituida por cortina de estacas moldadas espacadas a
0,80m, estendidas até cerca de mais 10m apos o fundo da escavacdo, semelhante ao apresentado na
Figura 61, e apoiadas por dois niveis de bandas de laje. As bandas de laje estdo a profundidade acerca
de 7 e 12m. Em razdo do consideravel desenvolvimento longitudinal, optou-se por realizar um modelo
2D, em um estado plano de deformacédo e pardmetros mecénicos da parede de suporte definidos por
metro linear. Levando em consideracdo as cargas associadas ao trafego na Av. Fontes Pereira de Melo,

foi admitida uma sobrecarga de 2kN/m/m (¥ X SC,, = 0,2 X 10kN/m/m), desde 5m da cortina de
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estacas até ao limite direito do modelo (carga uniformemente distribuida). Referente ao nivel freatico,
considerou-se que estava a 22,3m, ou seja, abaixo do nivel da escavacdo, no entanto intersectando a
altura enterrada da cortina. Por fim, para a modelacdo do tunel do metro de Lisboa, a geometria
considerada foi de aproximadamente 9m de largura e 7m de altura (a distancia entre o limite exterior
esquerdo do tdnel até a cortina) € de 10m. A profundidade do tinel é de 4m, conforme representado

Figura 67.
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Figura 67 - Geometria representativa do modelo

Apos a definicdo da geometria do modelo e parametrizagdo, foi definida a malha de elementos finitos.
O dominio foi dividido em elementos triangulares com 15 nés. De acordo com (PLAXIS, 2004), a
vantagem do elemento com 15 noés, estd na precisdo do calculo de tensbes e cargas de rotura. A
distribuicdo dos nds sobre o elemento é indicada na Figura 68. A fim de uma maior precisdo dos
resultados, optou-se pelo refinamento da malha de forma que ndo fosse um condicionante para o0s
resultados, apresentando elementos de menor dimenséo junto a zona de interesse (proximo as estruturas)

e elementos de maior dimensdo junto as fronteiras.

15 NOS

Figura 68 - N6s em elementos finitos triangulares, adaptado de (PLAXIS, 2004)

Conforme recomendacfes de (PLAXIS, 2004), para a modelacdo deve-se estabelecer distancias
horizontais entre os limites laterais e a cortina, e distancias verticais entre o fundo da escavacdo e 0
limite inferior do modelo, maiores ou iguais a altura da cortina. Neste sentido definiu-se uma malha de
80m de largura e 60m de altura, permitindo o afastamento horizontal entre a cortina e os limites laterais
da malha, juntamente com o distanciamento vertical entre o fundo da escavacéo e o limite inferior do

modelo. O espaco entre o limite esquerdo da janela e a cortina de estacas é de 30m, e a distancia da
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cortina até o limite direito é de 50m. Relativamente as condi¢Ges de fronteira, manteve-se as
predefinicbes do software, o qual determina que nas laterais apenas sdo permitidos deslocamentos
verticais, e base, como apoio fixo restringindo deslocamentos horizontais e verticais. A geometria do

modelo e malha de elementos finitos é apresentada na Figura 69.
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Figura 69 - Geometria e malha de elementos finitos adotada

6.3 Parametros do terreno

Em 5.3.4, sdo apresentados os resultados da campanha de prospecdo geotécnica e zoneamento
geotécnico. Os horizontes geotécnicos ZG3, ZG2 e ZG1, respetivamente, apresentaram resultados de

N, compreendidos entre 4-19, 13-60 e >60. Na Tabela 8 estdo presentes os valores adotados no projeto

de escavacdo e contencéo periférica.

Ademais, em 4.1.2, sdo apresentados resultados de ensaios triaxias, realizados por meio do software
PLAXIS, para 0 ZG2, Argilas e Calcérios dos Prazeres descomprimidos. Os ensaios foram realizados
para condigdes de carregamento drenado e ndo drenado, e para trés diferentes modelos constitutivos
(MC, HS e HSsmall).

Outro aspeto a se considerar, conforme apresentado em 2.3, no que se refere as analises geotécnicas por
meio do método dos elementos finitos baseados na gama de pequenas deformacdes, estudos anteriores,
como por exemplo Kung et al. (2009), tiveram resultados os quais indicaram que a andlise com o modelo
de pequenas deformacdes resulta em um perfil de assentamento realista quando comparado com o
observado em obra. Portanto, espera-se observar deslocamentos mais proximos aos aferidos em obra
através do modelo HSsmall, o qual considera a rigidez dos solos na gama das muito pequenas

deformacdes, e verificar maiores deslocamentos durante a implementacao do modelo HS.
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6.3.1 Modelo 1 Hardening Soil model

No primeiro modelo o comportamento do solo foi caracterizado através do modelo constitutivo

Hardening Soil (HS). Este é um modelo eléstico perfeitamente plastico que considera o endurecimento

do solo, e utiliza trés modulos de deformabilidade para determinacdo do comportamento do solo (E;gf :

ETeT e BT,

oed

No modelo foi considerado o zoneamento geotécnico anteriormente exibido na Tabela 8. A Tabela 10
apresenta os parametros utilizados para a modelagdo do solo. Os valores dos pesos volimicos (y) e 0s

parametros de resisténcia (¢’ e c”) sdo idénticos aos apresentados em projeto, e dilatancia (¥) nula.

Conforme referenciado em 4.1.1.2, os diferentes parametros de deformabilidade referem-se a diferentes
condicdes de carregamento e niveis de deformacdo. Para determinacdo dos outros moédulos de

deformabilidade foram tidas em conta as correlagdes indicadas em PLAXIS (2011), ou seja: E = Eggf ;

E' ~ Bl e BT ~ 3EL.

oed

No que se refere ao parametro m, expoente que representa a influéncia da tens@o de confinamento sobre
0 médulo de rigidez, adotou-se m = 0,5, conforme o sugerido inicialmente pelos autores Hardin e
Richart (1963) para solos coesivos. Adicionalmente, para efeitos de andlise de influéncia deste

parametro, adotou-se um valor igual a 1,0 e comparam-se os resultados obtidos.

Por fim, conforme apresentado em 3.3.2, caso os deslocamentos horizontais em uma parede forem
praticamente zero, a razdo entre a tensdao horizontal e a tensdo vertical é denominada coeficiente de
impulso em repouso K, , parametro que é tido em consideracdo pelo software para definicdo do estado
inicial do solo. Note-se que no modelo foi considerado faseamento construtivo pelo que a fase inicial
corresponde a situacdo antes da execucao da escavagdo. De acordo com Verruijt (2017), na falta de
maiores informacdes, o valor deste coeficiente pode ser estimado por (1 — sing'), sugestdo que foi

considerada na modelagéo.

Tabela 10 - Pardmetros utilizados no 1° modelo (Hardening Soil model)

Parametro Unidades ZG3 ZG2 ZG1
- Yunsat kN/m?® 17 24 24
Indices Fisicos
Ysat KN/m3 17 24 24
c kN/m? 5 40 75
Parametros de 7 . 28 30 35
Resisténcia ¢
4 o 0 0 0
Ey kN/m? 10 000 15 000 60 000
Parametros de B KN/m? 10 000 15 000 60 000
Rigidez £ KN/m2 30 000 45000 180 000
m - 05 05 0,5
Estado Inicial K, - 0,53 0,50 0,43
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6.3.2 Modelo 2 Hardening Soil model with Small-Strain Stiffness

No segundo modelo foi feita a simulacdo com o modelo constitutivo HSsmall, considerando a mesma
geometria e configuracdo que o modelo anterior. Este modelo, tal como o HS, permite ter em conta a
reducdo da rigidez com a amplitude da deformacgdo, e a definicdo de diferentes mddulos de
deformabilidade, contudo permite adicionalmente considerar o modulo de distorgéo na gama das muito

pequenas deformacdes, Gg € v 7.

Neste cenério, a realizacdo de ensaios sismicos de ondas superficiais (Figura 58(a)) na area em estudo,
possibilitou a identificacdo da Vs, destacando-se trés distintas zonas geotécnicas (ver 5.3.3). Com base

nos valores de Vs considerados, foram estimados os valores de G, (Eq. 7) para ZG3, ZG2 e ZG1.

Considerando os valores do mddulo de deformabilidade adotados em projeto (identificados na Tabela
8) e admitindo que estes correspondem ao valor de Eg,, foram estimados valores de E, compativeis
(para cada camada), recorrendo a ferramenta SoilTest do PLAXIS. Os respetivos valores do médulo de
distorcdo G, foram estimados com base na Eq.14, assumindo para o coeficiente de Poisson um valor de
0.3. Os valores do modulo de distor¢do obtidos sdo apresentados na Tabela 11, identificados como

Go,c.pro j. o+

Como se pode observar na referida Tabela 11, e como esperado, os valores correspondentes ao G,

estimados com base em V; (ensaios sismicos), quando comparados ao Gy ¢ ,r;., SA0 Muito superiores.

Dado que os parametros de rigidez, adotados no modelo anterior séo relativamente baixos, tendo em

conta o valor de G, obtido nos ensaios, optou-se por adotar valores de Eggf superiores, compativeis com

0 Gy¢ adotado. Por este motivo, novamente, com o recurso SoilTest estimou-se valores de Ejo’

compativeis com o E,, obtido a partir de Gg ef para cada zoneamento geotécnico (Tabela 11).

Conforme visto em 2, além da tensdo de confinamento, outro pardmetro que influéncia a curva de
reducéo da rigidez € o IP, por meio do qual € possivel identificar valores para o parametro y, ;. Tendo
em conta os resultados laboratoriais obtidos para o caso de estudo (Tabela 6) e o trabalho de Vucetic e
Dobry (1991) para argilas (Figura 5), adotou-se y,,; = 2x1073. Uma vez que, ndo foi identificada
variagdo significativa de IP nas vérias camadas, considerou-se o valor de IP médio, igual a 17 para
todas as camadas. As curvas de reducdo G /G, com a amplitude da deformacdo, em escala logaritmica,

extraida do software PLAXIS para os trés zoneamentos geotécnicos é exibida na Figura 70.
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Figura 70 - Curvas de degradacdo do modulo de rigidez com a distor¢éo para cada zoneamento geotécnico

Os parametros utilizados no 2° modelo sdo apresentados na Tabela 11. Destaca-se que 0s parametros
utilizados no 2° modelo, referentes a resisténcia e ao estado inicial do solo foram idénticos ao do 1°
modelo. Contudo, os valores de rigidez considerados neste ultimo modelo ndo diferentes dos do

primeiro, pelos motivos anteriormente expostos.

Tabela 11 - Pardmetros utilizados no 2° modelo (Hardening Soil model with Small-Strain Stiffness)

Parametro Unidades ZG3 ZG2 ZG1
S Yunsat kN/m?3 17 20 22
Indices Fisicos
Vsat kN/m? 17 20 22
c kN/m? 5 40 75
Parémetros de ,
Resisténcia L 28 30 35
' ° 0 0 0
Ey) kN/m? 45 000 110 000 240 000
Parametros de E kN/m? 45 000 110 000 240 000
Rigidez e kN/m? 135 000 330 000 720 000
m - 05 0,5 05
Estado Inicial K, - 0,53 0,50 0,43
p ton/m3 1,73 2,04 2,24
Vs m/s? 200 300 400
. - Gy kN/m? 69 388 183673 359 184
Rigidez Inicial
Yo7 - 2x1073 2x1073 2x1073
Go.cproj. kN/m? 6 708 9827 33462
Gy [Gocproj. : 10,34 18,70 10,73

6.4 Propriedades da estrutura de contencéo

6.4.1 Cortina de estacas moldadas

A caracterizacdo da parede de contencdo é fundamentalmente a caracterizagdo de um elemento linear
por metro de largura. Nesta fase, essencialmente deve-se considerar a altura da cortina, o didmetro da

estaca e 0 espaco entre elas. O betdo aplicado para execucdo da cortina de estacas é o C30/37.

No software PLAXIS, a cortina de estacas moldadas foi simulada com elemento Plate, com parametros
presentes na Tabela 12. Este elemento foi empregue para modelacdo de elementos estruturais esbeltos

no solo, caracterizados por uma rigidez axial (EA) e uma rigidez a flexao significativa (ET).
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Acerca dos valores finais de EA e EI e peso da parede, estes sdo calculados tendo em conta o
espacamento entre as estacas, visto que o software solicita valores por metro de desenvolvimento da

estrutura de suporte.

Ademais, para a simulacdo da interacdo solo-estrutura fez-se o uso de elementos de interface, separando

o0 elemento estrutural do solo e, permitindo o deslocamento entre ambos.

Tabela 12 - Pardmetros utilizados na modelacdo da cortina de estacas

Parametros Unidades Valores
y Médulo de Elasticidade E kN/m? 33x10°
Betédo C30/37
Peso VolUmico Y kN/m3 25
Diametro d m 0,60
Cortina de Afastamento a m 0,80
Estacas -Algado ”

AB Area Estaca A m? 0,28
Peso w kN/m/m 8,75

Caracteristicas Rigidez Axial EA kN/m 11,55x108

Mecanicas Rigidez & Flex&o El kNm2/m 2,62x10°

6.4.2 Bandas de laje

Neste modelo 2D, o efeito das bandas de laje é considerado através de um apoio com determinada rigidez
axial (fixed-end anchors). Note-se que na realidade, a banda de laje quando solicitada apresentara
deslocamento variavel ao longo do seu comprimento, geralmente maior na zona central. Isto seria bem
representado se utilizado um modelo 3D. Portanto, representar o efeito da banda de laje, no modelo 2D,

considerando apenas um valor de EA, é uma aproximacao.

As bandas de laje estudadas foram executadas em betdo armado C30/37, com 30cm de espessura, €
largura variavel ao longo de seu comprimento. Enquanto nos extremos, as bandas possuem 16m, na
zona central tem aproximadamente 9,75m. Sendo assim, para avaliagéo de sua rigidez axial, a flecha foi
calculada apenas considerando que a banda apresenta a largura de 9,75m e comprimento de 44m,
assumindo modelo simplificado de viga bi-encastrada, sendo que os deslocamentos sdo maiores ao meio

do vao. O calculo da flecha foi realizado com recurso a equacao apresentada abaixo:

 384EI] Eq. 15
A rigidez axial da banda de laje (EA), considerada no modelo 2D PLAXIS, correspondeu ao inverso da

flecha obtida no modelo simplificado da viga bi-encastrada e carga uniforme e unitaria, de acordo com

0 anteriormente exposto (Tabela 13).

Tabela 13 - Parametros para obtencdo da rigidez da banda de laje

Comprimento Largura Espessura 1 E f EA
[m] [m] [m] [m‘] [kN/m?] [m] [kN/m]
44 9,75 0,3 23,17 33x1098 1,28x10°® 7,83x10*
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Os pardmetros adotados para os elementos fixed-end anchors, que representou as bandas de laje sdo
apresentados na Tabela 14. A modelagéo € realizada por metro linear, 1090 0 Lgpqcing € igual a 1m,
assim como EA, que é assumido constante e por metro linear. Assumiu-se que o comportamento

estabelecido para a banda é o Eléstico Linear.

Tabela 14 - Pardmetros para modelacdo da banda de laje

Parmetros Valores

Lspacing im
A=hx1m 0,3

EA [KN/m] 7,83x10*
Comportamento Eléstico Linear

O programa permite conhecer o valor da forca de travamento imposta em cada banda de laje, F,
juntamente com o deslocamento da parede a essa cota. O valor F é empregue para o calculo das

armaduras da banda de laje, para o controlo da fendilhacéo e deformacdes.

6.4.3 Tunel do metro de Lisboa

Para caracterizacdo do tanel do Metro de Lisboa, assim como para a cortina de estacas, utiliza-se o
elemento Plate no software. O tdnel foi executado com betdo C25/30, e apresenta uma espessura nao
uniforme (ver Figura 71). Para sua modelagdo, assumiu-se uma espessura constante de 0,7m. Os
parametros utilizados para a modelagéo séo apresentados na Tabela 15.

B e e T T I T e e er

42

Az

Figura 71 - Corte tipo 1 escala 1:100, adaptado de (JetSJ, 2014)

Tabela 15 - Pardmetros para modelacdo do Tunel do Metro de Lishoa

Parametros Unidade Valores
0 ici kN/m? 31x106
Betdo C25/30 Maddulo d,e E_Iast|C|dade E
Peso Voltimico Y kN/m3 25
, Espessura e m 0,7
Tanel ML
Peso w KkN/m/m 17,5
Caracteristicas | Rigidez Axial EA kN/m 2,17x107
Mecanicas Rigidez & Flexao EI kNm2/m 8,86x10°
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6.5 Simulacéo do faseamento construtivo

Conforme visto em 4.1, 0 método dos elementos finitos, permite a analise da interacdo solo-estrutura, e
fornece estimativas de deformagbes. A ferramenta também possibilita a simulacdo das fases
construtivas, permitindo simular a redistribuicdo dos esforgos na cortina ao longo da escavacgéo. E desta
forma, viabiliza também o estudo de diferentes solugdes, combinando, caracteristicas da estrutura,

diferente faseamento construtivo, e diferentes propriedades dos materiais envolvidos.

No que concerne a Solugdo B, adotada para o alcado AB, o faseamento construtivo proposto para sua
execucdo foi apresentado em 5.4.2. Para a modelagdo assumiu-se o faseamento construtivo semelhante
ao proposto, considerando, conforme o possivel, uma escavagdo por patamares de altura ndo superior a
3,0m. O faseamento construtivo adotado é descrito na Tabela 16. Na Figura 72 é apresentado o modelo
na Gltima fase (9). Adicionalmente, para efeitos de analise, foi simulado 0 mesmo modelo, excluindo as
fases 2, 5 e 8. Neste caso, ndo foram identificadas diferencas relevantes, relativamente ao modelo com

as 9 fases.

Tabela 16 - Faseamento construtivo utilizado na modelag8o da escavacdo e contencgdo periférica

Ativacdo das sobrecargas e ativacdo do tinel (desativacdo do solo interno e ativagdo revestimento do tinel)

Ativacdo da cortina de estacas

Escavagdo até a cota -3,5m

Escavacdo até a cota da primeira banda de laje, -7m

Ativagdo da primeira banda de laje

Escavagdo até a cota -9,5m

Escavacdo até a cota da segunda banda de laje, -12m

Ativacdo da segunda banda de laje

Escavagdo até a cota -15m

© |0 | N |0 (b~ |WwWwW | DN || O

Escavagdo até a cota final, -18m

; ZG3
18m o[* 2G2
o, 223m
e
@
[N
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Figura 72 - Representacdo esquematica da Ultima fase da modelagdo da escavacao e contencgdo periférica
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6.6 Resultados

A seqguir, sdo apresentados e comentados alguns dos resultados, nomeadamente, os pontos de
plastificacdo, os esforcos e os deslocamentos, tendo em consideracdo o fim da escavacao.
Posteriormente sdo comparados os deslocamentos previstos nos modelos HS e HSsmall nas vérias fases

com os valores reais observados em obra.
6.6.1 Pontos de plastificacdo e tensfes

Na Figura 73, sdo apresentados os pontos de plastificacdo (plastic points) obtidos nos dois modelos. Na
referida figura sdo identificados quatro tipos de pontos: Failure Point (vermelho), Cap Point (azul),
Hardening Point (verde) e Cap-Hardening Point (marrom). O Failure Point representa 0s pontos que
atingiram a rotura, o Cap Point corresponde aos pontos que sofreram endurecimento por tensées
normais, o Hardening Point, aos que o endurecimento sofrido foi por corte e, Cap-Hardening Point, aos
pontos que sofreram endurecimento por ambas as razdes. A zonas sem pontos indicam a existéncia de,

ainda, alguma reserva até a plastificacdo, presentes no campo da resposta elastica.

Observa-se que (Figura 73), os pontos de plastificacdo apresentados em ambos modelos possuem uma
distribuicdo relativamente similar, sendo as maiores dissemelhancas vistas abaixo e ao lado direito do
tlnel e, também, préximos a altura encastrada da cortina. Verifica-se que nos resultados obtidos pelo
modelo HSsmall, especificamente abaixo do tlnel, a predominancia de pontos de endurecimento por
ambas tens@es, normais e de corte, correspondentes aos “Cap-Hardening Point”. No entanto, referente
ao modelo HS, este quando comparado ao modelo HSsmall, apresenta para a mesma regido uma maior
quantidade de pontos de plastificacdo devido ao endurecimento por corte (Hardening Point).
Contrariamente, na area préxima a altura encastrada da cortina, 0 modelo HSsmall foi o que apresentou

mais pontos de endurecimento por corte.

Por meio da Figura 74, verifica-se que as tensdes de corte efetivas tidas no modelo HS e no modelo
HSsmal apresentam uma disposicdo de valores maximos e minimos semelhantes. O que justifica a
distribuicdo similar dos pontos de plastificacdo. Quer no modelo HS quer no modelo HSsmall, as
maiores tensdes verificadas foram na altura encastrada da cortina, proximos a cota 23m. De forma que,

os valores vistos no modelo HS foram aproximadamente 18% maiores aos do modelo HSsmall.
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Figura 73 - Pontos de plastificacdo fase final da modelagdo: acima modelo HS, abaixo modelo HSsmall
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K
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Figura 74 - Tensdes por corte fase final modelagdo: acima modelo HS, abaixo modelo HSsmall

No que se refere as distorcGes verificadas nos modelos, estas sdo apresentadas na Figura 75. Nota-se
que nos dois modelos as maiores distor¢cGes sdo encontradas ao topo da cortina, ao inicio da altura
encastrada da cortina e nos cantos inferiores direito e esquerdo do tunel do metro. No entanto,
concernente as grandezas de valores apresentados, estes sdo diferentes. Sendo que para 0 modelo HS,
as maximas distor¢oes verificadas sdo 80% maiores que as distor¢es do modelo HSsmall.
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Figura 75 - Distor¢des fase final modelagdo: acima modelo HS, abaixo modelo HSsmall

Na Figura 76 sdo novamente apresentados os resultados obtidos na fase final, do modelo HS, indicando
0 estado de tensdo de z pontos especificos e proximidade a superficie de rotura (pontos localizados ao
inicio da altura encastrada da cortina e ao lado inferior direito do tanel, regifes em que foram vistas as
maiores diferencas com relagéo aos pontos de plastificacdo). O mesmo foi feito para 0 modelo HSsmall,
sendo esses apresentados na Figura 77.
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Figura 76 - Pontos de plastificacdo (acima) e distor¢des (abaixo) fase final modelacdo (modelo HS): valores correspondentes
aos pontos 1 e 2 indicados pela seta vermelha

Verifica-se no ponto 1, um endurecimento provocado por tensdes normais e tensbes de corte,
representado pelo Cap-Hardening Point e que, as deformacdes apresentadas correspondem a gama de
médias e grandes deformacdes (Figura 2).

Referente ao ponto 2, verifica-se que, as distor¢des apresentadas estdo dentro da gama de pequenas
deformacgdes. Ademais, o endurecimento foi provocado por tensdes de corte, representado pelo
Hardening Point.
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Figura 77 - Pontos de plastificacdo (acima) e distorcdes (abaixo) fase final modelagdo (modelo HSsmall): valores
correspondentes aos pontos 1 e 2 indicados pela seta vermelha

No HSsmall na zona junto ao encastramento da cortina (ponto 1), € apresentada uma rigidez superior a
verificada para 0 mesmo ponto no modelo HS e, valor de distor¢do muito inferior ao observado no
modelo HS. As distorcBes correspondem a gama de pequenas deformagdes, diferente do modelo HS em
que neste ponto ja se encontrava na gama de média e grandes deformacgdes. O endurecimento verificado
foi por tensBGes normais e tensdes de corte, representado pelo Cap-Hardening Point.

No que se refere ao ponto 2, novamente € observada uma rigidez muito superior a verificada para o
mesmo ponto no modelo HS. Entretanto, os valores de correspondentes & distor¢cdo ja sdo mais
aproximados do que os verificados para o ponto 1. As distor¢des correspondem a gama de pequenas
deformagdes, assim como verificado no modelo HS. Novamente, o endurecimento foi por tensdes

normais e tensdes de corte, representado pelo Cap-Hardening Point.

Destaca-se que, especialmente com relagcdo ao modelo HSsmall é possivel estabelecer uma comparacao
com os resultados obtidos por meio da simulacdo de ensaios triaxiais (para ZG2) apresentados em
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4.1.2.1. Confirma-se que os resultados verificados no modelo HSsmall para o caso de estudo,
permanecem dentro da gama de pequenas deformacdes (Figura 38). De forma geral as deformacdes

permaneceram modestas junto a cortina, confirmando a tendéncia exposta nos capitulos anteriores. No

entanto, salienta-se que, os parametros de rigidez (E1’, E'</, Ev<’) considerados no modelo HS e

HSsmall ndo sdo os mesmos, dessa forma as comparacdes realizadas ndo sdo diretas.

6.6.2 Estrutura de contencdo - Esforgos

Conforme visto em 3.3, a execucdo de elementos de apoio em estruturas de contencdo flexiveis,
influencia de maneira significativa no desenvolvimento dos esforgos transversos e momentos fletores
da contengdo. Nas Figuras 78 e 79, sdo apresentados os esforcos, para os modelos HS e HSsmall,
correspondentes a Ultima etapa da escavacdo, bem como as envolventes. As siglas BL 1 e BL 2, referem-
se as bandas de laje 1 e 2.

FASE FINAL (FASE 9) ENVOLVENTE
Esforgo Transverso Momento fletor Esfor¢o Transverso Momento fletor
[ ‘ (

BL1 143,90 kN/m : 285,50 kiNim/ri s = %

-200,90 kN/m == — |
BL2 = 131,90 kN/m S __ 57,63 kNm/m
\J-‘zzo,qq!ml/m P—

=
II\ — = ——
g = - .
= - | R+ o —
Max = 226,10kN/m Max = 289,00kNm/m Max = 226,10kN/m Max = 289,00kNm/m
Min =-220,00kN/m Min = -308,40kNm/m Min =-220,00kN/m Min = -308,40kNm/m

Figura 78 - Diagramas de esforgo transverso e momento fletor e, envolvente dos esforcos na parede de conten¢do modelo HS

FASE FINAL (FASE 9) ENVOLVENTE
Esfor¢o Transverso Momento fletor Esfor¢o Transverso Momento fletor
BL1 = o0as KN/m — 120,50 KkNmfm
-142;60 kN/m P = |‘
BL2 103,30 kN/m S 482 kNm/m
-111,20kN/m- =
e
G=
Max = 142,60kN/m Max = 120,50kNm/m Max = 142,60kN/m Max = 120,50kNm/m
Min = -138,50kN/m Min = -81,98kNm/m Min = -138,50kN/m Min = -81,98kNm/m

Figura 79 - Diagramas de esforco transverso e momento fletor e, envolvente dos esforgos na parede de contengéo modelo
HSsmall
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Verifica-se nas Figuras 78 e 79, que os digramas de esforco transverso e momento fletor apresentados
pelos modelos possuem uma disposicdo semelhante. Porém, no modelo HS o valor minimo do esfor¢o
transverso localiza-se na BL 2 e, no modelo HSsmall localiza-se na cota da BL 1. Outra diferenca é com
relacdo a localizacdo dos momentos fletores maximos, ja que no modelo HS esta abaixo da cota de fundo
da escavacao e, no HSsmall localiza-se, novamente, a cota da BL1. Ademais, quer para o HS quer para
0 HSsmall, o méximo esforgo transverso verificado foi a cota do fundo da escavacdo e, 0 minimo valor

para 0 momento fletor localiza-se entre a cota da BL2 e o fundo da escavagéo.

Observa-se também que, quando considerada a rigidez dos solos na gama das muito pequenas

deformagdes (HSsmall), ocorrem significativas reducdes dos valores maximos de esforco transverso e
momento fletor. E importante relembrar também que os valores de E;gf adotados no modelo HSsmall

sdo superiores aos adotados no HS, tendo em conta a compatibilidade com o valor de Gg °f considerado.

Com base nas envolventes, o esfor¢o transverso maximo e momento fletor maximo na cortina foi de,
respetivamente: i) 226,10kN/m (a cota de fundo da escavacao, 18m) e 308,40 kNm/m (a cota 15m) no
modelo HS e, ii) 142,60 kN/m e 120,50kNm/m (ambos a cota da primeira banda de laje) no modelo
HSsmall. Referente ao esforco transverso aferido, a redu¢do no modelo HSsmall é cerca de 37%. No
entanto, as maiores discrepancias verificadas entre os modelos foram referentes aos momentos fletores

entre os quais, as reducdes foram em torno de 61%.

Por fim, concernente aos esforcos instalados nas bandas de laje ao longo do faseamento construtivo,
estes sdo apresentados na Figura 80. No que se refere a Gltima fase de célculo, os valores verificados no
modelo HS foram, -348kN/m para BL 1 e -355kN/m para a BL2. Relativamente ao modelo HSsmall,
para a mesma fase construtiva, os valores obtidos foram, -230kN/m para BL 1 e -218kN/m para a BL2.
Nota-se que, os esforcos tidos no modelo HS para a BL 1 e BL 2, sdo reduzidos, respetivamente, em

aproximadamente 34% e 39% no modelo HSsmall.

400
350
300
250
200
150
100

50

---A--- Banda de Laje 1 (HS)
---@--- Banda de Laje 2 (HS)
—a— Banda de Laje 1 (HSsmall)
—@— Banda de Laje 2 (HSsmall)

N (kN)

4 5 6 Fases 7 8 9

Figura 80 - Forgas instaladas nas bandas de laje 1 e 2 ao longo do faseamento construtivo modelo HS e modelo HSsmall
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6.6.3 Deslocamentos

Na Figura 81, é a apresentada a deformada na fase final (ampliada 100x), quer para o0 modelo HS, quer
para 0 modelo HSsmall. S&o claramente visiveis as diferencas entre os dois modelos e, percetivel a
influéncia da consideracdo da rigidez dos solos na gama das muito pequenas deformagdes e valores de
rigidez adotados. O modelo HSsmall apresentou menores deslocamentos totais (Figuras 82 e 83).

[m]

N SV

0,08
> 0,04

> 0

a
Deformed mesh |u| (scaled up 100 times)
= Maximum value = 0,03960 m (Element 0 at Node 10425)
[m]

e M 0,32
................................... I 0,28
0,24
. I 0,2
0,16
I 0,12
0,08
I 0,04

0

a
Deformed mesh |u| (scaled up 100 times)
= Maximum value = 8,359*10 -3 m (Element 173 at Node 16674)

Figura 81 - Deformacéo total na fase final da modelagdo: acima modelo HS, abaixo modelo HSsmall

No que se refere aos valores, as Figuras 81 e 82 confirmam a existéncia de significativas dissemelhancas
entre os deslocamentos totais estimados por meio dos dois modelos. Sendo que os valores maximos se
aproximam de 40mm no modelo HS e, 9mm para o HSsmall. Entretanto, em ambos modelos se observa
que os maiores deslocamentos sdo ao topo da cortina, nos primeiros 3m e, aos 15m. Também, na base
da escavacdo ¢ identificado algum empolamento, em razdo do alivio de tensdes, resultante da escavacao.
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Escavagdo até a
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Escavagdo até a
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—e—Fase9-
Escavagdo até a
cota final, -18m

Figura 82 - Deslocamentos totais da cortina em dire¢do ao interior da escavagdo: a esquerda HS, a direita HSsmall.

Na Tabela 17, sdo indicados os deslocamentos totais maximos verificados nos dois modelos em cada

fase construtiva. Verifica-se que, as etapas mais criticas, em termos de variacdo dos deslocamentos, é 0

intervalo entre as fases 2 e 4, correspondentes a escavacao até a cota da primeira banda de laje e ativacdo

da mesma.
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otal lul times)
= Maximum value = 0,03943 m (Element 1471 at Node 10466)

[*10-3m]

Total lul

[ex) Maximum value = 8,359*10 -3 m (Element 173 at Node 16674)

Figura 83 - Deslocamentos totais na fase final da modelagéo: acima modelo HS, abaixo modelo HSsmall

Tabela 17 - Deslocamentos totais maximos na cortina no decorrer do faseamento construtivo ivalores em mmi

1 Ativagdo da cortina de estacas 1,81 0,45
2 Escavacdo até a cota -3,5m 16,76 2,48
3 Escavacdo até a cota da primeira banda de laje, -7m 36,72 6,11
4 Ativacdo da primeira banda de laje 36,91 6,11
5 Escavacdo até a cota -9,5m 36,12 6,43
6 Escavacdo até a cota da segunda banda de laje, -12m 34,71 6,78
7 Ativacao da segunda banda de laje 34,74 6,79
8 Escavacéo até a cota -15m 35,77 7,14
9 Escavacdo até a cota final, -18m 39,60 7,57
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Assim como visto em 5.5, foram definidos critérios de alerta e alarme para o projeto, tendo em conta a
contencdo periférica a executar e as estruturas vizinhas, juntamente com a geologia do local de
intervencdo (Tabela 9). Por meio da Tabela 17, admite-se que, 0s deslocamentos apresentados ao longo
da modelacdo da escavacdo estdo dentro dos limites definidos pelos critérios de alerta e alarme, e dentro

da faixa de deslocamentos admissiveis para estruturas de contencdo (ver 3.3.4).

No que se refere ao modelo HS, a percentagem dos deslocamentos totais maximos verificados na cortina
no final da escavacgdo (u/profundidade da escavacdo) é de 0,22%, (ocorrendo entre a cota da segunda
banda de laje, entre 0s 12 e os 15m). Entretanto, no modelo HSsmall a percentagem de deslocamentos
totais maximos estimados foi de 0,04% (ocorrendo entre os 9 e 16m). Ademais, verifica-se que 0s
valores de deslocamentos estimados em ambos modelos estdo dentro do limite das pequenas
deformagcdes e, de acordo com as deformagbes comumente verificadas em estruturas de contencéao (ver

Figura 2).

Em suma, percebe-se que os resultados para os deslocamentos totais maximos estimados no modelo HS
sdo aproximadamente 80% maiores aos obtidos no modelo HSsmall (valor igual ao verificado em 6.6.1,
Figura 76). Nota-se que, percentagem semelhante foi verificada quando comparados valores dos

momentos fletores minimos na cortina em ambos modelos constitutivos (ver 6.6.2).

6.6.3.1 Comparagdo dos deslocamentos medidos em obra e deslocamentos obtidos nos modelos

numeéricos

No que se refere a solugdo B, adotada para o algado AB, foram instalados dois inclinémetros,
nomeadamente 14 e I5 (Figuras 62 e 63). Recorrendo as leituras obtidas nos inclinémetros referidos
(Figuras 65 (14-A) e 66 (I15-A)), foi realizada a comparagao entre os resultados estimados nos modelos
HS e HSsmall e, as leituras obtidas em obra. O objetivo foi avaliar qual modelo que conduz a
deslocamentos da estrutura de contencdo mais proximos a realidade. Os resultados sdo apresentados na
Figura 84. Foram comparados os resultados para trés diferentes fases construtivas, correspondentes a

execucdo da primeira banda laje, a execucdo da segunda banda de laje e, o fim da escavacéo.

Recorda-se que, o algado AB foi 0 que apresentou os maiores deslocamentos (ver 5.5.1). Ademais, nas
semanas iniciais de motorizagdo o inclindbmetro 14 manifestou valores elevados de deslocamentos nos
primeiros metros de escavacdo, 0s quais ndo corresponderam a realidade. Sendo que, em comparagao
com as leituras aferidas por meio dos alvos topograficos evidenciou-se a discrepancia de valores. De
forma que, chegou-se a conclusdo de uma possivel danificagdo da calha inclinométrica. Entretanto, em
maiores profundidades, os valores lidos aproximaram-se & realidade. Adicionalmente, sabe-se que a
obra esteve parada entre abril e agosto de 2016, fase em que a escavagdo tinha sido feita até
aproximadamente 3,5m de profundidade. Isto podera ter contribuido para a descompressédo do terreno

nos primeiros metros de profundidade.
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Através da Figura 84, vé-se claramente que o modelo HSsmall apresenta um perfil de deslocamentos,
para profundidades maiores que 7m mais semelhante ao medido, especialmente quando comparado ao
inclindmetro 15. Entretanto, observa-se no modelo HSsmall uma subestimacdo de deslocamentos, na
fase final e nas camadas superficiais, quando comparados aos aferidos por meio de ambos inclinémetros.
Na fase de execucdo da primeira banda de laje (Figura 84 (a esquerda)), a subestimacdo dos
deslocamentos é verificada até cerca de 4m para o inclindbmetro 15 e, 7m para o inclindbmetro 14.
Concernente a fase de execuc¢do da segunda banda de laje (Figura 84 (ao meio)), os deslocamentos foram
subestimados até aproximadamente 11 m, para o inclindmetro I5 e, até os 20m para o 14. J& na ultima
fase de escavacao (Figura 84 (a direita)), para o inclindmetro 15 a subestimacao permaneceu até 12m e,
20m no inclindmetro 14. Possivelmente, a subestimacao apresentada no HSsmall € fruto da necessidade
de uma melhor parametrizacdo dos zoneamentos geotécnicos ZG2 e ZG3, portanto, em 6.6.3.2 €
realizada uma breve analise de sensibilidade do modelo HSsmall.

Conforme visto em 6.6.3, 0 deslocamento maximo estimado por meio do modelo HS, na Gltima fase de
calculo, é cerca de 39,60mm a profundidade 14,50m e, no modelo HSsmall cerca de 7mm, quer no topo
da cortina, quer a 14,50m de profundidade. Ou seja, 0s resultados para deslocamentos estimados no

modelo HS foram aproximadamente 80% maiores aos exibidos no modelo HSsmall.

Ademais, no que se refere as comparacdes entre os deslocamentos totais maximos na cortina,
correspondentes aos modelos HS e HSsmall e, inclindmetros 14 e 15, para as trés diferentes fases
construtivas comentadas no paragrafo anterior e, para quatro diferentes niveis de escavagdo (ao topo da
cortina 0,5m, a cota da primeira banda de laje 7m, a cota da segunda banda de laje 12m e, a 14,50m de

profundidade) estes sdo comentados a seguir a Figura 84.

Nota-se que, os valores de deslocamentos verificados para o 14, 0,5m de profundidade, sdo
aparentemente excessivos e, como ja mencionado, ndo corresponderam a realidade. Posto isto, 0s
valores de deslocamentos medidos a esta cota para o inclinémetro 14, foram desconsiderados durante a

comparagdo dos resultados dos modelos com as leituras reais em obra.
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Figura 84 - Deslocamentos da cortina Fase 4 (esquerda), Fase 7 (a0 meio) e Fase Final 9 (direita), correspondentes aos resultados dos modelos HS e HSsmall versus leituras inclinémetros 14 e 15

97



MODELACAO NUMERICA DO CASO DE ESTUDO

No que se refere a fase de execucdo da primeira banda de laje, esta foi a fase onde se verificaram as
maiores dissemelhancas entre os resultados do modelo HS e leituras inclinométricas. Os deslocamentos
estimados pelo modelo foram pelo menos 9x (cota 7m) superiores as leituras de 14 e, no minimo 2x
(cota 0,5m) maiores as do 15. Destaca-se que, para o 15, a cota 7m, a sobrestimacédo verificada foi em
60x. Entretanto, concernente ao modelo HSsmall, verificou-se uma significativa aproximacao as leituras
do 14, ndo sendo vistas diferencas para as cotas 7, 12 e 14,5m. Com relacdo ao 15, observa-se uma
subestimacdo de aproximadamente 0,45x a cota 0,50m e, sobrestimacédo variante entre 7x (cota 7m) e
11x (cota 14,5m).

Quanto a fase de execucdo da segunda banda de laje, verificou-se uma maior aproximacao entre o
modelo HS e as leituras dos inclinémetros. Os resultados do modelo HS foram ao menos 3x (cota 7m)
superiores aos do 14 e, 2x (cota 0,5m) maiores que os do I5. Sendo que, para o I5 a sobrestimacéo
maxima verificada foi de 15x (cota 14,5m). No entanto, relativamente ao modelo HSsmall, houve o
aumento entre as diferencas dos valores estimados no modelo e os do 14, ou seja, sendo a subestimagéo
de pelo menos 0,20x (cota 14,5m) até 0,55x (cota 7m). Porém, verificou-se uma aproximacao as leituras
do 15, sendo a subestimag&o de ao menos 0,53x (cota 7m), a sobrestimacao em cerca de 2x (cota 14,5m)

e, nenhuma diferenca para a cota 12m.

Por ultimo, em relacdo a fase de conclusdo da escavagdo, no modelo HS verificou-se de novo uma
aproximacao as leituras reais. Sendo a sobrestimacdo verificada para o 14 em pelo menos 3x (cota 7m),
e para 15, 2x (cota 0,5m). Para o 15 a maxima sobrestimacao verificada foi em 6x (cota 14,5m). Para o
modelo HSsmall, observa-se uma subestimacdo de pelo menos 0,36x (cotas 12 e 14,5m), até em 0,50x
(cota 7m). Concernente ao 15, novamente é observada uma aproximacao dos valores estimados, sendo
agora visto uma subestimacdo de ao menos 0,25x (cota 7m) e, nenhuma diferenca para as cotas 12 e
14,5m.

Em suma, verificou-se que os resultados apresentados pelos modelos e sua comparacdo com o lido em
obra s&o varidveis em altura. Em ambos modelos as maiores diferengas verificadas foram na fase inicial

(execucdo da primeira banda de laje).

No modelo HS, atingiu-se uma sobrestimagdo maxima em 11x (cota 12m) para o inclinémetro 14 e,
superiores a 60x (cota 7,5m) para o 15. A razao mais provavel para isso, podera estar associada ao facto
de a rigidez adotada no modelo 1 (HS) € inferior a real, conduzindo a sobrestimacao dos deslocamentos.
No que se refere ao HSsmall, nesta fase ndo foram verificadas diferencas com relacdo ao 14, para as
cotas 7, 12 e 14,5m e, para 15 as sobrestimac¢es maximas foram de 11x (cota 14,50m) para I5. Relembra-
se que a seccdo considerada no modelo numérico (incluindo localizacdo das bandas de laje) €

representativo da sec¢do da cortina localizada mais proximo ao inclinémetro I5.

De maneira global, pode-se verificar que, nas trés fases de escavagdo em destaque, os resultados

provenientes do modelo HSsmall coincidem com os lidos em obra.
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6.6.3.2 Analise de sensibilidade (Modelo Hardening Soil Small-Strain)

Tendo em conta que, a geometria do corte modelado assemelha-se mais a sec¢do do inclindémetro 15,
como o esperado, os resultados do modelo HSsmall aproximaram-se mais aos medidos no 15. Contudo
0 HSsmall subestimou os deslocamentos para profundidades inferiores a 7m. Dado isto foram analisadas
possiveis causas para essas diferencas e alterados pard@metros do modelo HSsmall visando um melhor
ajuste.

Visto que, a obra esteve parada durante 3 meses aproximadamente quando a escavacao tinha sido feita
até 3,5m de profundidade sem travamento (ver 5.5.1), é provavel que o terreno tenha descomprimido e
perdido rigidez. Caso tal tenha ocorrido, a rigidez medida nos ensaios sismicos de superficie sera

superior a rigidez do terreno depois de ocorrer essa descompressao.

Tendo isto em conta, optou-se por reduzir a rigidez dos estratos mais superficiais para simular este

cenério. Para isto, os valores dos médulos ELc/, E2¢Y, EL¢/ e G, (Tabela 11), correspondentes aos
zoneamentos geotécnicos ZG2 (parte superior) e ZG3, foram reduzidos até se obter melhor ajuste.
Sendo que, para 0 ZG2 a reducdo foi realizada somente até -13m, proximo a cota da segunda banda de
laje e, o restante da camada permaneceu igual ao modelo inicial. Neste caso, foi necessaria uma reducao

de 50% de Ex, para se obter ajuste aos deslocamentos medidos no 15 (Figura 85).

Adicionalmente, verificou-se que, a alteracdo do pardmetro m provocava diferengas significativas no
comportamento da cortina principalmente nos primeiros metros de profundidade. Sendo que, a alteracdo
do pardmetro m = 0,5 para m = 1,0 resultou em um comportamento mais semelhante ao lido nos
inclinémetros (Figura 85). Conforme visto em 2.1.1, inicialmente era aceitavel adotar o expoente m =
0,5 para solos coesivos e ndo coesivos, contudo, para solos coesivos, investigadores encontraram
expoentes tdo altos quanto m = 1,0. Também, de acordo com o manual do software PLAXIS (2011),

no que se refere a solos macios, é mais realista utilizar m = 1,0.

E de se destacar que, quando combinada a redugéo dos médulos Exe’, E1<, Ene/ e G, (Tabela 11), de
ZG3 e nos primeiros 8m de ZG2, juntamente com a alteracdo de m = 0,5 para m = 1,0, teve-se uma
aproximacao realmente significativa ao medido em obra obtendo-se deslocamentos muito semelhantes

aos medidos com 15 até aproximadamente 16m, na fase final.
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Profundidade (m)

Fase 4: Ativagdo da 12 banda de laje

Deslocamentos (mm)

0 5 10 15 20

sem redugdo da
rigidez; m=0,5"

sem reducdo da
rigidez; m=1

com redugdo da
rigidez de ZG3 e
topo de ZG2;
m=0,5

com redugdo da
rigidez de ZG3 e
topo de 2G2;
m=1

\

Fase 7: Ativagdo da 22 banda de laje

Deslocamentos (mm)
15 20 25 30 35 40 45

28

- = =15

sem redugdo da
rigidez; m=0,5

sem redugdo da
rigidez; m=1

com redugdo da
rigidez de ZG3 e
topo de ZG2;
m=0,5

com redugdo da
rigidez de ZG3 e
topo de ZG2;
m=1

-~

e —

N

Fase 9: Final da escavagao

Deslocamentos (mm)

10 15 20 25 30 35 40 45

- = =I5

sem redugdo da
rigidez; m=0,5

sem reducdo da
rigidez; m=1

com redugdo da
rigidez de ZG3 e
topo de ZG2;
m=0,5

com redugdo da
rigidez de ZG3 e
topo de ZG2;
m=1

Figura 85 - Andlise de sensibilidade HSsmall: deslocamentos da cortina Fase 4 (esquerda), Fase 7 (a0 meio) e Fase Final 9 (direita), correspondentes aos resultados do modelo HSsmall versus leituras

inclinémetro 15
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Em suma, inicialmente quando considerados os valores de G, estimados por meio de ensaios geofisicos,
0 modelo HSsmall apresentou tendéncias semelhantes, mas ao topo da cortina subestimou o0s
deslocamentos. Resultado este que, refletiu sobre as etapas construtivas seguintes.

A possivel descompressdo do terreno nas camadas mais superficiais, como resultado da suspensao
temporaria dos trabalhos, na fase em que tinha sido efetuada a escavacao até a cota na qual seria instalada

a banda de laje, poderé ter contribuido para a reducéo da rigidez do terreno.

Adicionalmente, o valor de V; considerado para o calculo de G, podera ter sido ligeiramente superior ao
real. Relembra-se que o ensaio sismico fornece intervalos de valores de V; possiveis, em profundidade.
O valor adotado correspondeu ao valor médio, e ndo o valor minimo dentro do intervalo de valores

indicado, conduzindo a um valor de G, superior.
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7. CONSIDERACOES FINAIS
7.1 Conclusoes

Esta dissertagdo contribuiu para melhor compreensdo do comportamento do terreno ao longo do
processo de escavagdo e execucao de uma estrutura de contengdo, em meio urbano, e impacto da adoc¢éo
de diferentes modelos constitutivos. Adicionalmente, a compreensdo da incerteza associada a estimagéo
de parametros de deformabilidade, com base em ensaios de prospecdo geotécnicos tradicionais
executados em furos de sondagem, e ensaios sismicos de superficie e, impacto da utilizacdo desses
pardmetros nos resultados obtidos nos modelos numéricos incluindo, deformacBes na estrutura de

contencao durante o processo de escavacao e deslocamentos do terreno.

Realizou-se a investigagdo no sentido de avaliar a relevancia da caracterizagéo da rigidez dos solos na
gama das muito pequenas deformagdes, especialmente no contexto de estruturas de contencao flexiveis.
Também foi verificada a influéncia da sua consideragdo em modelos numéricos. Para isto, fez-se 0 uso
do modelo constitutivo Hardening Soil Small-Strain (HSsmall), que considera a rigidez inicial dos solos.
Ademais, foram comparados os resultados apresentados pelo modelo Hardening Soil Small-Strain, com
modelos constitutivos que ndo tém em consideracao a rigidez dos solos na gama das muito pequenas

deformagdes, nomeadamente o modelo Mohr-Coulomb (MC) e 0 modelo Hardening Soil (HS).

No que se refere ao caso de estudo, foi efetuada a analise de uma estrutura de contencdo periférica

flexivel, executada para a implantacdo de um edificio em Lisboa. Neste estudo, foram analisados dois

modelos: i) adotando os parametros de projeto e utilizando o modelo constitutivo HS e, ii) considerando

valores de G, estimados com ensaios geofisicos e usando HSsmall. Os resultados correspondentes aos

deslocamentos obtidos em ambos modelos foram comparados aos valores aferidos em obra. Destaca-se
ef

que, os parametros de rigidez (Exe’, E'), EL¢T) considerados no modelo HS e HSsmall néo séo os

mesmos, portanto as comparagdes realizadas ndo sdo diretas.

Com relagdo aos resultados da andlise, assim como esperado, verificou-se que os deslocamentos
estimados por meio do modelo HSsmall, o qual considera a influéncia da rigidez inicial dos solos, foram
significativamente menores que aos obtidos com o modelo constitutivo HS. Numa fase inicial, em que
foram considerados os valores de G, estimados com ensaios geofisicos, 0 modelo HSsmall apresentou
tendéncias semelhantes, mas ao topo da cortina nos primeiros 3,5m (fase 4) subestimou o0s
deslocamentos. Resultado este que, refletiu sobre as etapas construtivas seguintes. Visto que, a obra
esteve parada por cerca de 3 meses, aquando da escavagdo ja havia sido realizada até 3,5m de
profundidade sem travamento, possivelmente é o que podera ter induzido a descompressdo do terreno.
Por esse motivo, numa segunda fase, foi reduzida a rigidez das camadas superficiais de forma a tentar
reproduzir o que ocorreu em obra. Depois de efetuar essa reducéo, verificou-se que os resultados foram
bons. Adicionalmente, sabe-se que 0s métodos sismicos ddo nos um intervalo de valores para V; em
profundidade (a solucdo ndo é unica) pelo que o valor de V; considerado para o célculo de G, pode ter

sido superior ao V4 real (ndo justifica tudo, mas tem influéncia).
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Acrescenta-se que, foi visto que as envolventes de esforcos obtidas pelos modelos HS e HSsmall foram
significativamente diferentes, sendo os resultados do modelo HS pelo menos 2,4x maiores aos do
modelo HSsmall, aspeto este importante ja que o calculo para as armaduras da estrutura é realizado por

meio destes resultados.

No que se refere as aplicagOes praticas em projeto de estruturas de contengdo na pratica, entende-se que
0 comportamento mecénico de solos poderé ser modelado em varios graus de precisdo. Entretanto, ao
se adotar o médulo G, e adequada representacdo da variacdo da rigidez em funcdo do nivel de
deformacdo, tém-se uma previsdo mais realista das deformacGes do terreno, dessa forma evitando a
adocdo de solugbes desnecessariamente onerosas. E importante referir que as diferencas entre os
resultados dos modelos sao significativas principalmente em virtude de os modelos estarem numa gama
de deformacg0es baixa, se a verificagdo fosse para niveis de deformag6es mais elevados, provavelmente

a rigidez teria sido reduzida tendendo para o mesmo valor.

Note-se que, para a realizagdo de andlises geotécnicas adequadas utilizando o MEF é importante a
apreciagéo das limitagOes entre os variados modelos constitutivos e conhecimento do funcionamento do
software que esta a ser utilizado. Também, o MEF deve ser aferido com o real comportamento das obras,
além da realizacdo de retroanalises baseadas nos resultados dos inclindmetros e outros elementos da

monitorizac&o e, dessa forma ajustar os parametros do modelo.

Por fim, para a monitorizagdo da estrutura de contencao periférica e estruturas adjacentes é fundamental
a implementacdo de planos de instrumentacdao. Compostos pela definicao dos critérios de alerta e alarme,
dessa forma, caso estes valores sejam atingidos, podera ser realizada uma avaliacdo e possivelmente

implementar medidas de reforgo.
7.2 Desenvolvimentos futuros

Visto que o tema desenvolvido nesta tese é vasto, sdo sugeridos a seguir alguns possiveis estudos

futuros:

e Aplicar a mesma metodologia para modelacdo das outras solu¢@es de contencdo definidas em
projeto (ver 5.4), utilizando os mesmos pardmetros de rigidez (Exe’, E'</, EL¢") no modelo
HS e HSsmall, com a excecéo de G,, a fim de se realizar uma comparacgéo direta entre 0s
modelos;

e Verificar, com 0 modelo HSsmall, quais os pardmetros necessarios para um melhor ajuste a fase
imediatamente antes da instalacdo da primeira banda de laje, de forma a perceber como simular
o efeito da descompressdo. Em simultaneo, garantir um bom ajuste a fase final;

e Executar a modelacdo da solucdo em programa 3D, em que seja possivel a analise das
deformacdes sofridas pelas bandas de laje ao longo de toda a sua extensao e, da progressividade

das deformacdes da cortina longitudinalmente e transversalmente.
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