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RESUMO

METODOLOGIA DE AVALIACAO DE SISTEMAS DE SUPORTE EM
CONCRETO PROJETADO - ESTUDO DE CASO EM POCOS DE
GRANDE DIAMETRO

O crescimento da populacdo urbana acompanhado da necessidade de sistemas de transportes
de massa resultou em um rapido crescimento de infraestruturas subterraneas nos ultimos anos.
Tuneis de sistemas metroviarios possibilitam o acesso ao centro das grandes cidades em um
tempo razoavel, preservando o espaco de superficie. As estruturas de acesso as infraestruturas
subterraneas sdo de suma importancia a funcionalidade e eficiéncia dos sistemas de transporte
de massa. Nos ultimos anos vem crescendo a utilizacdo de uma alternativa aos métodos
convencionais de construcdo de estacfes de metrd, os pocos de grande diametro. Estas
estruturas vém sendo adaptadas a instalacdo de estacGes de metrd com um significativo
aumento de seu didmetro e um consequente desafio ao seu projeto geotécnico e estrutural. O
projeto estrutural de sistemas de suporte em concreto projetado de obras subterraneas em
geral, normalmente é baseado na verificacdo do estado limite dltimo por diagramas de
interacdo momento-normal. Este projeto comparou esta metodologia corrente com a proposta
da utilizacdo de critérios de ruptura baseados no estado triaxial de tensbes. A construcdo de
um poco de grande didmetro, com geometria determinada, foi simulada pelo método dos
elementos finitos em analise tridimensional pelo software CESAR-LCPC, variando a
sequencia construtiva e a disposi¢do litolégica do macico escavado. Foram simulados oito
modelos numéricos compondo a base da andlise paramétrica que buscou investigar tanto os
efeitos destes pardmetros nas solicitacbes impostas ao sistema de suporte, quanto a
aplicabilidade e eficiéncia das duas metodologias de analise do sistema de suporte. Os
resultados indicam grande influéncia da profundidade de avango vertical da escavagédo e
ocorréncia de arqueamento de tensdes nas secOes escavadas com parcializacdo. O efeito
tridimensional simulado se mostrou de primordial relevancia para a interpretacdo dos
resultados e fidelidade ao fendmeno real. As isolinhas de fatores de seguranca obtidas pelo
critério de ruptura facilitam a interpretacdo espacial do estado de ruptura do sistema de

suporte e permitem uma avaliacdo numérica da margem de seguranca da estrutura.
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ABSTRACT

EVALUATION METHODOLOGY OF SHOTCRETE SUPPORT
SYSTEMS - CASE STUDY IN LARGE DIAMETER SHAFTS

The urban population growth accompanied by the need for mass transport systems has
resulted in a rapid growth of underground infrastructure in recent years. Tunnels of subway
systems provide access to the centre of big cities in a reasonable time, preserving the surface.
The structures of access to underground infrastructures are of paramount importance to the
functionality and efficiency of mass transit systems. In recent years, there has been an
increase in the use of an alternative to conventional methods of construction of subway
stations, large diameter shafts. These structures have been adapted to the installation of
subway stations with a significant increase in its diameter and a consequent challenge to its
structural and geotechnical design. The structural design of support systems in shotcrete for
underground works in general, is usually based on the verification of the ultimate limit state
by thrust-moment interaction diagrams. This project compared the current methodology with
the proposal of using failure criteria based on the triaxial stresses state. The construction of a
large diameter shaft, with specific geometry, was modelled by the finite element method on
three-dimensional analysis by the software CESAR-LCPC, varying the construction sequence
and the lithological deposition of the excavated ground. Eight models were processes
composing the basis of the parametric analysis that investigated both the effects of these
parameters on the solicitations imposed on the support system, as well as the applicability and
effectiveness of the two methods of analysis of the support system. The results indicate strong
influence of the stage excavation depth and the occurrence of stress arching in the models
with construction sectors. The simulated three-dimensional effect proved of paramount
importance for the interpretation of results and fidelity to the real phenomenon. The isolines
of safety factors obtained by the failure criteria facilitate the interpretation of the spatial state
of rupture of the support system and allow a numerical evaluation of the safety margin of the

structure.

vii



SUMARIO

1. [N EEI0] 51610710 J T 1
1.1. O MEIO URBANO E O ESPAGCO SUBTERRANEO .......cccooovveeveiireiereeeiereeeeene 1
1.2. SISTEMAS DE SUPORTE EM CONCRETO PROJETADO ........cccoovvevrrrerireerann. 2
1.3. ACESSOS A ESTRUTURAS SUBTERRANEAS ......coovvviveveeeeeeeeeeeesseees s, 4
1.4. OBJETIVOS DO PROJETO......cooveieveieeicieeesssss s senses s sessessssses st asnasnenn, 6
1.5. ESCOPO DO PROJETO......ooveieieieeieeseeesesssss s sen s ies s sasnssnens 6
2. REVISAO BIBLIOGRAFICA ........cooiieteeeeeeeeeeeees et 8
2.1. SISTEMA DE SUPORTE EM CONCRETO PROJETADO .......cccoovvvverrrrerirereaens 8
211, HISTORICO......ooiiiieiieeeseeee e eses sttt sn et en st ens st nae s s 8
2.1.2.  CARACTERISTICAS PRINCIPAIS.......ooosiieersiieieeererssesseesssses s enesnesnenens 11
2.2. METODOS CONSTRUTIVOS DE POCOS........oiveviieeeeeeeeieeseeseeesiessss e 13
221, RAISE BORING .....c.ooiiiiiieeteieeteees ettt st 13
2.2.2.  PAREDE DIAFRAGMA ........oooiiieeieieeesesees st snesses s nesnsnens 14
2.2.3. ESCAVAGCAO SEQUENCIAL .....covvieieeirseseeeesieeieeeseeesessesssssss s 16
2.3. ELEMENTOS DE CONCEPGCAQ DE POCOS .......ooveeieeeeeseeesee e 17
2.3.1.  PRINCIPAIS ELEMENTOS ESTRUTURAIS .....coovoieiirieeieeeeeeee e, 18
2.3.2.  SEQUENCIA CONSTRUTIVA ......ooiiieitseseeevesiee e 21
2.3.3.  EFEITO DO LENGCOL FREATICO ......oiiieesieeeieteeeeeeseseeessssees s 22
2.34.  EFEITO DA GEOLOGIA LOCAL ....ocvieiieeeeeeeeeeseeeeeeve e 22
2.35. CONCEPCAOQO DAS FASES DA OBRA .......coooiieiieeeeeesee e ens s, 24
2.4, MODELAGEM NUMERICA DE POCOS E OBRAS SUBTERRANEAS. ........... 25
2.4.1.  ARTIFICIOS DE MODELAGEM NUMERICA .........ccoovieieeeseeseeeeresersrsnenens 25
2.4.2. ESTACAO SALGUEIROS — METRO DO PORTO — PORTUGAL ..........cc......... 29
2.43. ESTACAO VILA PRUDENTE — METRO DE SAO PAULO — BRASIL ............. 33
3. FUNDAMENTOS TEORICOS ...t 37
3.1 SOLICITACOES ...ttt 37
3.2. TENSOES E ESFORCOS DE REACAO ........cooiiieieeeeieeesseesesssesseseesseneenisnesnanes 40

viii



3.2.1. DIAGRAMA DE INTERACAO MOMENTO FLETOR — ESFORCO NORMAL 42

3.2.2. CRITERIOS DE RUPTURA PARA CONCRETO PROJETADO .....c.covevvvevernnns 47
3.3. VERIFICACAO DA RUPTURA E/OU DO FATOR DE SEGURANCA............... 49
4, METODOLOGIA .o e ee e e e e e s et e e e et e e e er e s et e e s eren e 53
4.1. MODELQO GEOMEGCANICO ..o e er e es e eraens 53
4.2. MODELOS NUMERICOS ANALISADOS ... oo 54
4.3. ANALISE DO SISTEMA DE SUPORTE .....cooeieeee oo e 58
5. RESULTADOS ..ottt et e ee et e s e s et e s e s et e e s es e s et e e eses e e 64
5.1. DIAGRAMA DE INTERACAO MOMENTO-NORMAL ......ccoovrvvverrieeieresenn. 64
5.1.1.  ANALISE DE RUPTURA GERAL ...ooovoeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e oo, 64
5.1.2. ANALISE DE RUPTURA POR SECOES VERTICAIS .......covveieeereeeeereeens 70
5.1.3.  ANALISE DE RUPTURA POR SECOES RADIAIS.......coccooiiieiieeeseeeereeens 74
5.2. CRITERIO DE RUPTURA DE OTTOSEN .....oieoeeeeeeeeeeeee e e 79
52.1.  FATORES DE SEGURANGCA TIPO SL.....civiiiiieeiieeeeeeeeeeses e, 79
5.2.2. FATORES DE SEGURANGCA DO TIPO OSR .....coiuiieeieieeeeeseeeeeeeeeeeesseesenenn. 83
6. ANALISE ..o ettt e e e oot e et et e e et e e e s e e et e e s et e e e e s e e r e 88
6.1. DIAGRAMA DE INTERACAO MOMENTO-NORMAL ......ovvievieeerieeersenn. 88
6.2. CRITERIO DE RUPTURA DE OTTOSEN .....ooeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 91
7. CONCLUSAO ..o e e e, 95
7.1. CONCLUSOES GERAIS ..o e e, 95
7.2. SUGESTOES PARA FUTURAS PESQUISAS ....coveeieeeeeeeeeeeteeeeeseeereeeeene e, 97
REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS ... e e 99



LISTA DE TABELAS

Tabela 2.1 — Propriedades do concreto projetado (modificado Foa & Assis, 2002)................ 12

Tabela 3.1 — Anélise comparativa entre as metodologias de dimensionamento de pocos de

grande diAMELro dISCULIAAS. .......ccveiieiieiieie ettt nne e 40
Tabela 4.1 — Parametros constitutivos e densidade doS MateriaiS........cccovveeeeeeeeeeseeiieieeeeesn, 54
Tabela 4.2 — Tempos de ProCeSSAMENTO ..........ccviiiirieieieie sttt 58

Tabela 4.3 — Resultados das resisténcias do concreto projetado estimadas pela metodologia da
N1 1 0 S RRSPRRR 60

Tabela 4.4 — Parametros calculados para o critério de ruptura de Ottosen ..........cccccevveeveennenn, 61



LISTA DE FIGURAS

Figura 1.1 — Utilizacd0o do conCreto Projetado ..........ccceiveieiieiieiiie e 3
Figura 1.2 — Estacdes convencionais (a) e estaces NATM (D)......cccovveeiinninienieneee e, 4
Figura 1.3 — POCO d€ VENLIIAGAD ......c..eivveiicie et 5

Figura 2.1 — Instalacdo de armazenamento de agua, Pittsburgh, EUA, 1919 (Yoggy, 2000)....9

Figura 2.2 — Concreto projetado em escavagOes subterraneas e superficiais. ..........c.cccceevenee. 12
Figura 2.3 — Equipamento para escavacao do tipo raise boring ..........cccocveveeveeieevesieseernenn 13
Figura 2.4 — Clam shell e fresa de eSCaVAGED...........ccerviriiiiiriicieee s 14
Figura 2.5 — Perfis de disposicdo de estacas para parede diafragma...........c.cccceevveveiieeieennenne. 15
Figura 2.6 — Parede diafragma COM ESEACAS ........eerververieriiriiriiniesieeee et 16
Figura 2.7 — Escavacdo de um pogo eM NATM .......coiiiiiiiic e 17
Figura 2.8 — Concepgdes: circular simples (a), eliptica dupla (b) e circular tripla () ............. 17
Figura 2.9 — Elementos construtivos de um poco (Campanhd & Franca 2008)....................... 18
Figura 2.10 — Estacdo vila prudente — escavacéo (a) e projeto concluido (b)........cccecvrevnee. 18
Figura 2.11 — Exemplo de possivel deposicao geoldgiCa..........ccccvevveieevieieiieceece e 23
Figura 2.12 — SEGOES trANSVEISAIS ......cveivirvirierieeieeieite et sttt sttt sb ettt n e 23
Figura 2.13 — Tipos de parcializaghes radiais ............cccovveveiiiiieie e 23

Figura 2.14 — Ciclo de escavagdo em modelos tridimensionais (Moller & Vermeer, 2005) ... 25
Figura 2.15 — Deformac6es induzidas pelo tinel (modificado Broere et al., 2002)................. 27

Figura 2.16 — Concordancia entre simulagdes bi e tridimensionais (modificado Vermeer et al.,

74010 PSSR 28
Figura 2.17 — Métodos de analise da estabilidade de face (modificado Vermeer et al., 2003).
.................................................................................................................................................. 29
Figura 2.18 — Inicio (a) e fim das eSCavagies (D).......ccccvvviiriiiiieieieree s 29

Figura 2.19 — Geologia local (G7-aterro; G6-solo residual; G5-granito alterado; G4-granito)30

Figura 2.20 — Malha deformada (Franga et al., 2004)............cooiiiiiiieieicieeseceeeeees 31

Xi



Figura 2.21 — Malha construida (a) e malha deformada (b) (Franca et al., 2006) ................... 31
Figura 2.22 — Escavacao do poco sul (a) e escavacdo concluida (b) (Cecilio jr. et al., 2010). 33
Figura 2.23 — Geologia local (modificado Cecilio Jr. et al., 2010)........ccccccceviveiveveiieieeee, 34
Figura 2.24 — Fases de construcdo na malha de elementos finitos (Cecilio Jr. et al., 2010).... 35

Figura 2.25 — Deslocamentos horizontais (a), bacias de recalques estimada (b) e bacia de

recalques medida em campo (c) (Cecilio Jr. et al., 2010) ......ccceevviieeierieiieieiece e 36
Figura 3.1 — Carregamento e molas de WINKIEr...........ccccoovieiieiiiie s 38
Figura 3.2 — Esquema de analise de eStrULUIES. ........c.erririrerieese e 41
Figura 3.3 — Diagramas de Interacdo Momento NOrmal...........ccccceveiiiiiciccic e 44

Figura 3.4 — Diagramas M-N de modos de ruptura ndo lineares (modificado Hoek, 2003).... 45

Figura 3.5 — Diagramas de interacdo M-N (modificado RocScience, 2011) .........cccccevvvennnne. 45
Figura 3.6 — Secdes de analise no caso 3D (a) e diagrama de interagdo momento normal 3D
(o) TSRS 46
Figura 3.7 — Tip0oS de eVOIUGAOD TE tENSOES..........cueeeeeierieite st 50
Figura 3.8 — Diagrama de Interacdo M-N (Celestino et al., 2006) ..........ccccceevveveeveiieieernene, 52
Figura 4.1 — Geometria base (unidades €m MEetroS).........ccccevveiieieeieiie i 53
Figura 4.2 — Tipos de SeCOeS analiSA0aS. ........ccveirieiierierierie s 55
Figura 4.3 — Densidade variavel de n6s e modelo gerado por extrusdo..........ccccceevveevevveennenne. 55
Figura 4.4 — Tipos de SeCOeS avaliadas ..........ccveieieiieiiieii s 56
Figura 4.5 — Arestas e volumes de modelos do tipo macroblocos ...........ccccevvvciiiiiicciecnee, 57
Figura 4.6 — Configuragdo do NOtEDOOK...........coiiiiiiiii s 57
Figura 4.7 — Diagramas de interagdo momento-normal utilizados ...........ccccocevniniininnnnnn, 60
Figura 4.8— Malha de pontos da superficie do sistema de SUPOIE..........cceevveeeeieevieieeieenenne, 61
Figura 4.9 — Possiveis combinacgdes de esforcos momento-norma..........ccoceevveeeerveseeseernenns 62

Xii



Figura 5.1 — Esforcos M-N — M0odelo 360-2M.........ccoeiiiiiiieiieie e 64

Figura 5.2 — ESforgos M-N — MOdel0 180-2M ......ccueiiiiiiiiiiiiiiieeeeee s 65
Figura 5.3— Esforgos M-N — Modelo 360-4M .......cccccoeiieiiiieiiece e 66
Figura 5.4— Esforgos M-N — Modelo 180-4M.......cccoiiiiiiiiiiiiieeeeee e 66
Figura 5.5— Esforgos M-N — Modelo 360-8M.........ccceiieiiiieiieie e 67
Figura 5.6— Esforgos M-N — Modelo 180-8M..........cccoiiiiiiiiiiiieieeee e 68
Figura 5.7 — Esforcos M-N — Modelo HOR. ..........oov i 68
Figura 5.8 — ESforgos M-N — MOdel0 INC ........oviiiiiiieee s 69
Figura 5.9 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 360-2m................... 70
Figura 5.10 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 180-2m................. 71
Figura 5.11 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 360-4m.................. 71
Figura 5.12 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 180-4m................. 72
Figura 5.13 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 360-8m.................. 72
Figura 5.14 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 180-8m................. 73
Figura 5.15 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo HOR..................... 73
Figura 5.16 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo INC ...................... 74
Figura 5.17 — Componente Nz-Myz em sec¢des radiais — Modelo 360-2m............cc.ccceevvennenne. 75
Figura 5.18 — Componente Nz-Myz em secdes radiais — Modelo 180-2m...........ccccevvvvvrnenne. 75
Figura 5.19 — Componente Nz-Myz em sec¢0es radiais — Modelo 360-4m...........ccccccevvenenne 76
Figura 5.20 — Componente Nz-Myz em secOes radiais — Modelo 180-4m...........ccccevvvivrnennn. 76
Figura 5.21 — Componente Nz-Myz em sec¢des radiais — Modelo 360-8m............cccccervennne 77
Figura 5.22 — Componente Nz-Myz em sec0es radiais — Modelo 180-8m...........cccccevvvvienennn. 77
Figura 5.23 — Componente Nz-Myz em sec¢des radiais — Modelo HOR...........cccooeieieennne 78
Figura 5.24 — Componente Nz-Myz em sec¢des radiais — Modelo INC ...........cccccooeveieennne 78
Figura 5.25 — Malha de pontos da superficie planificada do sistema de suporte.................... 79
Figura 5.26 — Isolinhas de Fatores de Seguranga SL — Modelo 360-2m e 180-2m.................. 80
Figura 5.27 — Isolinhas de Fatores de Seguranca SL — Modelo 360-4m e 180-4m.................. 81



Figura 5.28 — Isolinhas de Fatores de Seguranca SL — Modelo 360-8m e 180-8m.................. 82

Figura 5.29 — Isolinhas de Fatores de Seguranga SL — Modelo HOR e INC.........ccccccevveennne. 83
Figura 5.30 — Isolinhas de Fatores de Seguranga OSR — Modelo 360-2m e 180-2m.............. 84
Figura 5.31 — Isolinhas de Fatores de Seguranga OSR — Modelo 360-4m e 180-4m.............. 85
Figura 5.32 — Isolinhas de Fatores de Seguranga OSR — Modelo 360-8m e 180-8m.............. 86
Figura 5.33 — Isolinhas de Fatores de Seguranga OSR — Modelo HOR e INC.............cc......... 87
Figura 6.1 — Modelo 180-2m — Fator de seguranca SL(a) € OSR(D) ......cccovvvevviviiicirce 92
Figura 6.2 — Modelo 180-4m — Fator de seguranga SL(a) @ OSR(D) ....ccoeviviiiiiiiiiiicien, 93

Xiv



LISTA DE SIMBOLOS E ABREVIACOES

180-2m Modelo de anélise com escavacao parcializada e avanco vertical de dois metros

180-4m Modelo de anlise com escavacdo parcializada e avango vertical de quatro
metros

180-8m Modelo de analise com escavacao parcializada e avanco vertical de oito metros

360-2m Modelo de analise com escavacéo plena e avanco vertical de dois metros

360-4m Modelo de analise com escavacao plena e avanco vertical de quatro metros

360-8m Modelo de anélise com escavacdo plena e avango vertical de oito metros

A Area da secio da peca

ABNT Associagdo Brasileira de Normas Técnicas

ASCE American Society of Civil Engineers

c Coesdo

C1 Parametro para definicdo do parametro A

C2 Parametro para definicdo do parametro A

CBPO Companhia Brasileiras de Projetos e Obras

CEB-FIP Comité Euro-Internacional

E Maddulo de elasticidade ou Mdédulo de Young

etal. E outros

F Funcéo de plastificacdo

fe Resisténcia a compressao uniaxial (6=0°)

feq Resisténcia de calculo a compressao do concreto

fox Resisténcia caracteristica a compressdo do concreto

fetd Resisténcia de calculo a tracdo do concreto

fetm Resisténcia média a tracdo do concreto

Tetk inf Resisténcia caracteristica inferior & tracdo do concreto

FS Fator de seguranca

f; Resisténcia a extensao uniaxial (6=60°)

I Momento de inércia da secdo na direcdo de flexdo do momento fletor

Iy Primeiro invariante do tensor de tensoes.

in situ No local

IPT Instituto de Pesquisas Tecnoldgicas

k Relacdo entre a resisténcia a extensdo uniaxial f; (6=60°) e a resisténcia a
compressédo uniaxial f; (6=0°).

Jo Segundo invariante do tensor de tensdes desvio

L Comprimento do trecho de anélise do fator de seguranca

LCPC Laboratoire Central de Ponts et Chausses

M Momento fletor

Minf" Momento positivo maximo na regido abaixo da linha neutra

Mins Momento negativo minimo na regido abaixo da linha neutra.

Msup+ Momento positivo maximo na regido acima da linha neutra.

Msup’ Momento negativo minimo na regido acima da linha neutra.

Myy Momento fletor atuante no plano x e flexionando na direcédo y

XV



NATM
HOR
INC
OSR
Pa

Rc

Rt
SFRS
SL
USP

GcRd
OctRd

Goct
Tmobilizada
Toct

Tresistente

¢

Momento fletor atuante no plano y e flexionando na diregéo z
Momento fletor atuante no plano z e flexionando na diregéo x
Esforco normal, positivo em compressao

Esforgo normal méaximo de compressao

Esforco normal méximo de tracéo

Esforco normal atuante no plano x na direcao x

Esforco normal atuante no plano y na direcao y

Esforco normal atuante no plano z na direcéo z

New Austrian Tunnelling Method

Modelo de analise com litologia horizontalizada

Modelo de anélise com litologia inclinada

Overstress Ratio

Unidade Pascal

Resisténcia a compressao

Resisténcia a tracao

Steel fiber reinforced shotcrete

Stress Level

Universidade de S&o Paulo

Altura da secdo em relagdo a linha neutra, positivo no sentido de compressao

do momento convencionado como positivo
Parametro constitutivo do modelo de Ottosen
Parametro constitutivo do modelo de Ottosen

Angulo no plano octaédrico entre a intersec¢do do plano octaédrico e o plano
triaxial (0,=03) e 0 segmento entre 0 ponto que representa o estado de tensdes

e 0 eixo hidrostatico.

Coeficiente de ponderacao de resisténcia
Parametro constitutivo do modelo de Ottosen
Coeficiente de Poisson

Massa especifica

Tensdo normal

Tensdo resistentes de calculo a compresséao
Tens&o resistentes de célculo a tracéo
Tensao normal octaédrica

Tensao cisalhante atuante

Tensao cisalhante octaédrica

Tensao cisalhante maxima resistente do material
Angulo de atrito

XVi



1. INTRODUCAO

Este capitulo visa apresentar os principais aspectos da utilizacdo do espago subterraneo, o
tinel como um ambiente subterrdneo assim como os tipos de acesso da superficie a este
ambiente. Dentre os tipos de acesso entra-se no meérito dos pocos de grande diametro e as

avaliacdes desta estrutura que serdo desenvolvidas neste projeto.

1.1. O MEIO URBANO E O ESPACO SUBTERRANEO

A utilizacdo do espaco subterraneo vem ganhando destaque crescente com o desenvolvimento
do meio urbano, visto que a utilizagdo do espaco de superficie possui uma importancia e um
valor agregado cada vez maiores. Sendo assim o espago subterraneo tende a ser utilizado
como meio para implantacdo de infraestrutura de transporte e de abastecimento geral, como

linhas de transmissdo e dutos de abastecimento de agua e redes de esgoto.

Em relagdo as estruturas de abastecimento de agua e esgoto, sua implantacéo tende a ser mais
superficial, para facil acesso e manutencdo. Sendo assim normalmente aplicam-se técnicas de
cut-and-cover com a instalacdo de manilhas de concreto. Mas mesmo esta infraestrutura tende
a ser construida com técnicas subterraneas em metropoles. Ja as linhas de transmissdo que
tradicionalmente sdo instalacdo em postes sobre a superficie, modernamente estdo sendo

transferidas para o subterraneo pela escavacdo mecanizada e ndo tripulada de microtuneis.

Contudo, um dos maiores gargalos do funcionamento de uma cidade atualmente é a
locomocdo de pessoas e bens, que com a dimensao que as cidades alcancaram nos Gltimos 50
anos, tornaram-se um verdadeiro desafio de engenharia e planejamento. Este desafio reside
tanto na estrutura de um sistema de transporte eficiente quanto no espaco fisico que o volume
de automdveis demanda, tanto para seu deslocamento quanto para 0 estacionamento destes

veiculos.

As estruturas subterraneas apresentam algumas caracteristicas que sao utilizadas na
concepcao das estruturas. Certos ambientes devem ser preferencialmente isolados, tanto por
questdes de seguranga, como no caso de armazenamento de produtos com contaminantes, ou

por questdes de conforto, como o isolamento acustico de uma casa de shows.

O isolamento de protecdo quimica, radioativa ou bioldgica assim como o isolamento acustico

podem ser proporcionados por estruturas subterraneas, fazendo uso das propriedades do



macico rochoso de inser¢do da estrutura. A estanqueidade compativel com as necessidades de
isolamento de produtos altamente contaminantes pode ser obtida com maci¢os rochosos néo

fraturados. Descontinuidades de macigos fraturados afetam a propagacédo das ondas sonoras.

Outro possivel isolamento proporcionado por estruturas subterrdneas € a protecdo contra
terremotos. A usual forma circular das estruturas faz com que elas sejam menos susceptivel

aos efeitos de terremotos do que uma estrutura de superficie em forma de portico.

O espaco demandado para o transito de veiculos nas grandes cidades ocupa uma regido da
superficie que permeia as edificagbes segmentando as vias para o trafego de pedestres,
criando poluicdo sonora e emissdo de gases diretamente na atmosfera. Se este espago fosse
redirecionado ao subterraneo, seria possivel a criacdo de vias ndo segmentadas para o trafego
de pedestres na superficie assim como o isolamento acustico e o direcionamento dos gases

emitidos para um sistema de filtros antes da liberacdo para a atmosfera.

Alinhamentos de rodovias e ferrovias por vezes permeiam por regides de topografia
acidentada e/ou montanhosa. O contorno destas montanhas, que pode ser necessario tanto em
mesmo nivel como com variacdo para atingir um local mais elevado ou rebaixado, pode ser
realizado de forma mais eficiente por tuneis dentro destas montanhas. A ligacdo direta por
dentro de uma montanha além de proporcionar uma conexao mais curta do que um trecho
circundante, evita o impacto da implantagdo deste trecho, cortes, aterros e a segmentacdo do

terreno natural pela implantacdo da via.

As possibilidades de instalacfes subterraneas sdo muito variaveis, e ndo cabe a este trabalho
uma descri¢do mais aprofundada. Como outros exemplos de estruturas subterraneas podem-se
citar as minas de exploracdo de minérios, como ouro e ferro, e 0 armazenamento de rejeitos
nucleares, que utilizam tanto do isolamento da radiacdo quanto da capacidade térmica do

macico rochoso.

1.2. SISTEMAS DE SUPORTE EM CONCRETO PROJETADO

O concreto projetado foi criado a pouco mais de 100 anos, e vem sendo utilizado desde entédo

em construcdes superficiais e subterraneas, como pode ser visto na Figura 1.1.



Figura 1.1 — Utilizacédo do concreto projetado

Inicialmente utilizado em sistemas de transporte e armazenamento de agua e protecdo de
estruturas metalicas, o concreto projetado apresenta diversas caracteristicas que o tornam uma

ferramenta essencial a engenharia geotécnica.

Em 1964 o engenheiro austriaco Ladislaus von Rabcewicz publicou o artigo “The New
Austrian Tunnelling Method” que ¢ tido como o marco inicial da filosofia de escavagdo
sequencial com utilizacdo do macico como parte da estrutura de suporte. O trabalho
claramente reforca as vantagens do concreto projetado em obras subterrdneas, como no

trecho:

“A layer of shotcrete with a thickness of only 15 cm applied to a tunnel of 10 m
diameter can safely carry a load of 45 tons/m? corresponding to a burden of 23 m of
rock, which is more than has ever been observed with roof falls” (Rabcewicz, 1954).

Desde entdo tanto a técnica do processo do concreto projetado como sua concepgdo no
dimensionamento de obras subterraneas vem evoluindo. As necessidades de controle do
ganho de resisténcia e da exequibilidade de projecOes verticais para cima demandaram uma

evolucdo nos aditivo quimicos das misturas.

A boa aderéncia ao macigo recém-escavado, flexibilidade, durabilidade e dispensa de formas,
escoras e sistemas de posicionamento de armadura tornam a tecnologia de concreto projetado
ideal para sua utilizacdo como estrutura de suporte de obras subterraneas (Foa & Assis, 2002).
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1.3. ACESSOS A ESTRUTURAS SUBTERRANEAS

A principal estrutura de utilizagdo do espaco subterraneo para transporte de pessoas € o tlnel,
gue genericamente € uma escavacao subterranea horizontalizada, com dois portais de acesso e
uma dimensao muito superior as outras duas. Como citado, parte da estrutura de um tuanel é
composta por seus portais, que podem ser alinhados com o tdnel, como no caso de um
emboque em uma montanha, ou verticalizados, iniciando-se a partir da superficie até a

profundidade do tanel.

Em meio urbano, o portal verticalizado é a estrutura que mais se adéqua a necessidade de
acesso das pessoas as estruturas subterraneas, pelos mais diversos pontos da superficie,
possibilitando a integracdo do transporte urbano com os varios polos atrativos de locomocao.
Dentre 0s possiveis portais verticalizados, tem-se as estacfes de acesso convencionais € as

estacfes NATM, mostrados na Figura 1.2.

Figura 1.2 — EstacOes convencionais (a) e estacdes NATM (b).

As estacOes de acesso convencional sdo realizadas por escavacgdo a partir da superficie, com a
formacdo de taludes laterais para estabilidade da escavacao e para acesso de equipamentos. A
geometria escavada tende a englobar a geometria da estacdo final, adicionando a é&rea
necessaria para a estabilizacdo dos taludes laterais e das vias de acesso de equipamentos.

Estacdes de acesso do tipo NATM (pocos) tém a geometria da sua escavacao regida pelos
principios de redistribuicdo de tensdes e utilizacdo do maci¢co como estrutura de suporte.
Sendo assim, a estrutura da estacdo deve se encaixar na geometria concebida da escavacao,

normalmente circular ou eliptica, podendo ser concebida com um ou Vvarios circulos ou elipses
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secantes. Dentre os acessos do tipo pocos sdo conhecidos trés tipos de escavagao possiveis:

NATM; Parede Diafragma e Escavacdo Ascendente (Raise Boring).

Os pogos de escavagdo sequencial sdo também conhecidos como pocos NATM (NATM
shafts), pois utilizam os principios do método homénimo para escavagdo de tuneis, onde o
macigo atua, parcialmente ou totalmente, como estrutura de suporte da escavagdo. Esta
atuacdo se da pela natural redistribuicdo de tensdes no macico em forma de arco apds a

escavacao, também conhecido como efeito silo.

Os pocos podem possuir as mais diversas funcdes em uma estrutura subterranea. Sua
utilizacdo foi iniciada como dutos de ventilagdo para a manutencdo do ar em estruturas
subterraneas como tuneis de metrd. A Figura 1.3 mostra um exemplo de um poco de
ventilacdo em um tanel. Pocos desta dimensdo podem ser escavados pela técnica de raise

boring e possuem até cerca de 10 m de diametro.

Figura 1.3 — Pogo de ventilacéo

Com a dimenséo de um poco de ventilagdo, podem-se instalar equipamentos para 0 emboque
da escavacdo de um tunel. A auséncia de escoramento desta escavacao facilita o acesso dos

equipamentos e o transito dos materiais retirados da escavacao.

Finalmente, com o0 avanco das técnicas de escavagdo foi possivel a escavacdo de pogos com
didmetros mais significativos, utilizando a escavacdo para a instalagdo das estruturas
permanentes como um acesso a estrutura subterranea do tipo estacdo de metr6. Como ja
citado este tipo de escavacdo € vantajoso para estas instalacdes, pelo menor impacto a

superficie e pela vantagem estrutural da redistribuicdo de esforcos de uma estrutura circular.



1.4. OBJETIVOS DO PROJETO

O objetivo global do projeto é a discusséo das metodologias correntes de analise de estruturas
de suporte continuas de obras subterraneas. Este projeto visa dar continuidade ao estudo de
pocos de grande diametro para fins de infraestrutura subterrénea, iniciado por Dias (2011),

porém nao se limita a isto.

Em contrapartida a metodologia corrente de andlise de diagramas de interagdo momento-
normal, este projeto pretende propor uma metodologia para avaliacdo de sistemas de suporte
em concreto projetado por verificacdo de critério de ruptura baseados no estado triaxial de
tensdes. Como ponto de comparacao estas metodologias serdo aplicadas a analise do sistema

de suporte de pocos de grande diametro.

A anélise baseada em pocos de grande didmetro apresenta condi¢cdes que exacerbam as
hipo6teses simplificadoras e as bases de concepgdo adotadas na pratica corrente de estruturas
de suporte. Os resultados das metodologias de analise pretendem expor os efeitos dos
parametros construtivos de pogos de grande diametro, e.g. profundidade de avanco e

parcializacdo radial, na estrutura de suporte.

A metodologia de variacdo paramétrica destes parametros construtivos baseou-se em oito
modelos numéricos tridimensionais em elementos finitos. Variou-se a profundidade de
escavacdo por avanco, a parcializacdo radial da escavacdo e a inclinacdo da deposicdo das
camadas litoldgicas. Serd verificado somente o estado limite dltimo da estrutura do sistema de

suporte, ou seja, caracterizacao de ruptura.

1.5. ESCOPO DO PROJETO

O Capitulo 1 apresenta uma introducéo ao uso do espaco subterrdneo em meio urbano e 0s
tipos de acesso a estas estruturas subterraneas. Também é apresentado o uso de concreto

projetado como sistema de suporte e 0s objetivos do projeto.

O Capitulo 2 apresenta a revisdo da literatura sobre sistemas de suporte em concreto
projetado, com um breve historico e um resumo das caracteristicas principais. S&o analisados
0s principais métodos construtivos de pogos como: raise boring, parede diafragma e
escavacdo sequencial. Segue-se para uma analise dos principais elementos para a concepcao
de pocos, sequencia construtiva, concepcdo das fases da obra e a influéncia do lencol freatico



e da geologia local. O capitulo termina com uma revisao sobre a modelagem numérica e 0s
artificios de simulacdo de obras subterraneas e com a apresentacdo de dois exemplos de
estudos de caso de estacGes de metrd no Brasil e em Portugal construidas com pocos de

grande diametro.

O Capitulo 3 faz a fundamentacdo teodrica dos métodos de avaliacdo das solicitacbes do
macico ao sistema de suporte, através de uma analise comparativa entre a metodologia
corrente entre 0s projetistas e a metodologia proposta por este projeto. Segue-se com uma
descricdo dos métodos de estimativa das tensdes e esforcos de reacdo do sistema de suporte,
com énfase nos diagramas de interacdo momento-normal e os critérios de ruptura com base no
estado de tensbes. O capitulo termina com uma analise dos critérios para determinacdo do

fator de seguranca de obras geotécnicas em geral.

O Capitulo 4 apresenta a metodologia de desenvolvimento e anélise do projeto. O modelo
geomecanico com os parametros escolhidos é apresentado assim como os modelos numéricos
da analise paramétrica da construcdo de pocos de grande diametro. Finalmente é descrita a
metodologia de organizacdo de resultados e € apresentada a analise de dados do sistema de

suporte.

O Capitulo 5 apresenta os resultados das analises de ruptura do sistema de suporte por duas
metodologias, os diagramas de interacdo momento-normal em analises gerais, ao longo da
profundidade e em secBes radiais e uma analise dos fatores de seguranca pelo critério de

ruptura de Ottosen calculados pelos indices Overstress Ratio (OSR) e Stress Level (SL).

O Capitulo 6 apresenta uma analise comparativa entre 0os modelos numéricos da anélise
paramétrica das sequencias construtivas e entre as duas metodologias aplicadas a analise da
ruptura do sistema de suporte. Sdo destacados os efeitos da sequencia construtiva e da

disposicéo litologica nas solicitacBes impostas ao sistema de suportes e sua eventual ruptura.

O Capitulo 7 apresenta as conclusbes do projeto e as sugestdes para futuras pesquisas nos
temas abordados.



2.REVISAO BIBLIOGRAFICA

A revisdo bibliografica discorre sobre os métodos construtivos de pocos e tuneis,
caracteristicas especificas de pocos de grande didametro assim como exemplos de

dimensionamentos e simulagdes numeéricas ja realizadas em estruturas deste tipo.

2.1. SISTEMA DE SUPORTE EM CONCRETO PROJETADO

O concreto projetado atua na concepcdo de uma escavagdo como uma estrutura de suporte
superficial que gera uma tensdo confinante contraria ao efeito instabilizador do macico. Este
método construtivo se adequa muito bem ao conceito do NATM, pois pode ter seu tempo de
endurecimento (pega) controlado para que se obtenha a tensdo confinante o mais préximo

possivel do tempo étimo de instalagdo da estrutura de suporte.

A NBR 14026 (ABNT, 1997) define o concreto projetado como “Concreto com dimensio
maxima do agregado inferior a 4,8 mm, transportado através de tubulacdo e projetado sob

pressdo, a elevada velocidade sobre uma superficie, sendo compactado simultaneamente”.

2.1.1. HISTORICO

Yoggy (2000) remete a criacdo do concreto projetado, originalmente denominado gunite, ao
ano de 1910 no evento Cement Show em Nova York, onde o primeiro equipamento de
projecdo da empresa The Cement Gun Company foi apresentado. A ideia singular de aplicar
argamassa em uma superficie em alta velocidade foi um sucesso imediato. Um dos primeiros
projetos utilizou o concreto projetado para encapsular elementos estruturais de suporte em ago

na estacao central de Nova York para aumento de resisténcia e prote¢do ao fogo e corroséo.

Jaem 1917 a ASCE (American Society of Civil Engineers) reconhece que as caracteristicas
de densidade, impermeabilidade e dispensa do uso de formas do concreto projetado o
tornavam de grande valia para a construcdo de tanques de armazenamento de dgua. A Figura
2.1 mostra 0 uso de concreto projetado em uma instalacdo de armazenamento de &gua nos
Estados Unidos em 19109.
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Figura 2.1 — Instalacdo de armazenamento de agua, Pittsburgh, EUA, 1919 (Yoggy,
2000)

Por interesse da prépria companhia, que na época controlava toda a producdo e utilizacdo dos
equipamentos de projecdo, j& no inicio foram realizados varios testes para determinar as
caracteristicas do concreto projetado. Os primeiros testes ocorreram na Universidade Lehigh e
foram conduzidos pelo professor M.O. Fuller que avaliou a resisténcia a compressado, a adesdo
e a densidade do concreto projetado. Seguiram-se testes na Universidade da California,
Universidade de Toronto e pela Marina Americana (Yoggy, 2000).

Em 1922 a empresa criadora do processo ja operava de forma global. Em 1950 quase cinco
mil maquinas haviam sido enviadas para projetos em mais de 120 paises. Cerca de metade
destas maquinas foi destinada a operacdo em industrias relacionadas a producdo de aco
enquanto a outra metade foi aplicada na construcdo civil. O concreto projetado ja era utilizado
para protecdo de estruturas de ago, construcdo, suporte e reparo de estruturas de concreto e

obras de terra.

A industria de concreto projetado sofreu grande expansdo no periodo pés-guerra, com as
primeiras alteracbes nos equipamentos originais. Entretanto, com todas as mudancas desta
época, 0s estudos e todo o processo de certificacdo da qualidade deste método construtivo se
apresentou esquecido. O maior nimero de empresas e a dificuldade de termos e definicbes
ndo produziram os estudos e 0 marketing necessarios a reversao deste quadro, o que abalou
profundamente a utilizacdo e a confiabilidade do concreto projetado por algumas décadas.

Tecnicamente o processo evoluiu muito nos anos 60 e 70, o conceito original de dois tanques
distintos para a alimentagdo de argamassa e agregado foi substituido por um Unico tanque
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com alimentacdo continua por rotores. Isto resultou em um aumento da producdo e na
possibilidade de utilizacdo de agregados maiores, aumentando significativamente a
versatilidade do processo. Estas inovacGes culminaram no desenvolvimento das misturas
umidas no final da década de 70 (Yoggy, 2000).

Com o crescimento da construcdo de tlneis no mundo e a ligagdo nativa entre os métodos de
escavacao sequencial e 0 uso do concreto projetado, 0 método teve que se adaptar a projecao
vertical para cima. Com isso, aceleradores quimicos de pega foram desenvolvidos e
introduzidos no processo. Isto resultou tanto numa pega mais rapida quanto no
desenvolvimento de resisténcia a baixas idades. O desempenho quimico e o desempenho in

situ tornaram-se grandes focos nos estudos do concreto projetado.

No Brasil, na década de 80, era evidente a falta de confianca no sistema de concreto projetado
por parte dos clientes de obras subterraneas. As especificacOes exigiam a execucdo de um
revestimento secundario em concreto moldado por avaliacbes de baixa qualidade de
acabamento e incerteza na durabilidade do concreto projetado. Apesar deste panorama, ja em
1983, a Associacdo Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) nomeou uma Comissdo Técnica

para elaboracdo das normas brasileiras sobre concreto projetado (Foa e Assis, 2002).

As pesquisas nacionais sobre concreto projetado iniciaram com um projeto de pesquisa em
1989 envolvendo a Universidade de Sdo Paulo (USP), o Instituto de Pesquisas Tecnoldgicas
(IPT) e a Companhia Brasileira de Projetos e Obras (CBPO). Deste projeto Foa e Assis (2002)
citam diversos trabalhos essenciais para a mudanca na concepc¢do do estudo de concreto
projetado no pais, como Figueiredo em 1992, Prudéncio em 1993, Figueiredo em 1997 e Silva
em 1997.

Yoggy (2000) afirma que maiores mudancas e desenvolvimento ocorreram nos Gltimos 15
anos do que nos 75 anteriores da histéria do concreto projetado. Como parte deste
desenvolvimento estd a utilizacdo de fibras de aco como reforgo do concreto projetado
(SFRS). O entendimento da interacdo das fibras com a matriz do concreto no comportamento

mecénico do SFRS validou esta técnica como superior ao refor¢o com tela metalica.

Figueiredo & Helene (1993) reportam um atraso do Brasil em relacéo a outros paises por uma
tradicdo conservadora entre 0s construtores e 0s projetistas brasileiros. A falta de

especializacdo na producdo das fibras utilizadas, avaliadas regularmente como um
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subproduto, gerava um material com baixo desempenho que dificultava a mistura e a

aplicacdo do concreto.

2.1.2. CARACTERISTICAS PRINCIPAIS

As principais caracteristicas do concreto projetado que o tornam compativel com a sua
utilizacdo como estrutura de suporte de obras subterraneas sdo citadas a seguir (Foa & Assis,
2002):

% Boa aderéncia ao macico recém-escavado.

% Altaresisténcia a baixas idades.

% Flexibilidade adequada as deformacdes impostas pelo macico.

< Estanqueidade.

< Durabilidade.

s Dispensa escoramentos, formas e posicionamento de armaduras.

O concreto projetado muitas vezes se utiliza de aditivos e reforgos para aumentar sua
resisténcia a esforcos cortantes. Dois exemplos sdo o concreto projetado reforcado com tela

metalica e 0 concreto projetado reforcado com fibras de aco (SFRS).

A compactacdo dindmica do concreto projetado assim como sua composicao e distribuicdo
granulométrica finais dependem intimamente do processo de projecdo utilizado, os principais
processos sao descritos a seguir:

% Via seca (dry mix) — A mistura seca de agregados e cimento é adicionada a bomba de
projecdo e € conduzida por ar comprimido por meio de um mangote até o bico de
projecdo, onde € adicionada 4gua a mistura.

% Via semi-umida — A mistura seca de agregados e cimento ¢é adicionada a bomba de
projecdo e é conduzida por ar comprimido por um mangote até o anel umidificador que
adiciona agua a mistura antes do bico de projecdo. E considerado um caso especial da
via seca.

«  Via Umida (wet mix) — A mistura completa de agregados, cimento e agua ¢ adicionada a
bomba de projecdo, aonde é conduzida para até o bico de projegdo por ar comprimido,

cuja presséo é regulada de acordo com a velocidade de projecéo.

A Figura 2.2 mostra a utilizacdo de concreto projetado em escavagdes subterraneas e

superficiais.
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Figura 2.2 — Concreto projetado em escavacdes subterraneas e superficiais.

As principais diferencas entre concreto projetado por via Umida e por via seca estdo na Tabela

2.1

Tabela 2.1 — Propriedades do concreto projetado (modificado Fo4 & Assis, 2002)

Resisténcia MAIOR Menor
Fator agua cimento Menor (0.35 - 0.40) MAIOR (0.40-0.50)
Cimento (kg/m3) 330-450 280-500
Operacao Manual Robotica
Produtividade (m3/h) Até 5 Até 20
Homogeneidade Menor MAIOR
Indice de reflex&o 15 a 50% <10%
gglsgﬁzgc;% Lnaterial refletido e perda SIM Pouco
Dependéncia da méo de obra MAIOR Menor
Pocira e névoa MAIOR (di_ficult_ia_dc_a no trabalho Menor (boa
por baixa visibilidade) visibilidade)

Ventilacéo

Obrigatoria

P6 (Betoneira)/ Liquido (Bico de

S6 em caso de
aditivo toxico

Meio de veiculacéo do aditivo Injecéio) Liquidos
Investimento em equipamento Menor MAIOR
N° de equipamentos no canteiro MAIOR Menor
Mar_lutengao e desgaste de MAIOR Menor
equipamentos

Controle da umidade do agregado Necessario Dispensavel
Necessidade de controle de Dispensavel Necessario

abatimento

METODOLOGIA DE AVALIACAO DE SISTEMAS DE SUPORTE EM CONCRETO PROJETADO
ESTUDO DE CASO EM POCOS DE GRANDE DIAMETRO (G.DM-219/13) 12



2.2. METODOS CONSTRUTIVOS DE POCOS

Os métodos de escavacdo de um pogo podem ser adaptados sob as condi¢Ges do macico e o0s
tipos de equipamentos e técnicas disponiveis a realizacdo do projeto. Sdo trés os principais
métodos utilizados para a escavacdo de um pogo. A técnica raise boring, a utilizacdo de uma
parede diafragma e a técnica NATM. Cada método apresenta suas limitacGes e vantagens para
cada tipo de poco, percebe-se que nos ultimos anos a escolha da solugdo NATM para pocos

de grande didmetro para estagcdes de metr6 tem obtido um destaque crescente.

2.2.1. RAISE BORING

Uma técnica utilizada em mineracdo que pode ser adaptada a escavacdo de pocos é a
escavacdo ascendente, conhecida como raise boring. A técnica tem como principio a
possibilidade de acesso a zona subterranea do poco, ou seja, o tlnel abaixo do pogo ja deve
estar escavado. Com um furo piloto de pequeno didmetro a partir da superficie é introduzido
um eixo de torque no macico até o fundo da futura zona escavada. Pelo acesso subterraneo é
fixada ao eixo de torque uma cabeca cortante que sera puxada de forma ascensional e rotativa
até a superficie, escavando assim o po¢o. A Figura 2.3 mostra um exemplo do equipamento
para escavagdo ascendente.

Figura 2.3 — Equipamento para escavacao do tipo raise boring

Esta técnica e utilizada somente em rochas brandas pela limitagdo da capacidade de corte em
relacdo ao torque proporcionado pelo equipamento, sendo assim sua utilizagdo é limitada
pelas condigdes geoldgicas da regido escavada. Este limitante ndo chega a ser significativo no
caso de acessos a tuneis rasos, pois em muitos casos o perfil de escavacdo ndo chega a
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permear por rocha competente. Em rochas duras, o alargamento do furo pode ser pela técnica

de escavacdo a fogo.

A maior limitacdo deste método para a escavacdo de um poco estad no didmetro escavado. Os
equipamentos atuais permitem a escavacdo de um perfil circular de até 6 m de diametro,
muito inferior ao didmetro necessério as instalagdes de uma estacdo de metr6. Sendo assim

esta técnica se limita a escavacao de pocos para ventilagdo e emboque de tuneis.

2.2.2. PAREDE DIAFRAGMA

Outro método de escavacdo utilizado para pocos, de pequeno e grande diametro, é a
escavacdo e concretagem de uma parede diafragma utilizada como suporte primario da
escavacdo. Uma das alternativas construtivas para 0 método é a escavacao de segmentos pelo
alinhamento da futura escavacdo pela utilizacdo de clam shell ou fresa de escavacdo. A clam
shell é utilizada em solos e rochas muito intemperizadas pois sua escavacdo € feita pela
cravacdo de pas que se fecham retirando o material escavado. J& a fresa de escavacdo pode
permear por estratos mais competentes até uma rocha média, pois possui cabecas de corte que

permitem a quebra destes materiais. A Figura 2.4 mostra estes equipamentos.

Figura 2.4 — Clam shell e fresa de escavagao

A escavacdo dos segmentos pode ser estabilizada pela utilizacdo de lama bentonitica para
contengdo contra desmoronamentos locais e restrigdo do fluxo d’4gua para a escavagio. E
necessario que a escavacgao v4a até alguns metros abaixo da cota de assentamento da escavagdo
do poco. Este comprimento que ficara ancorado quando for realizada a escavagdo é conhecido
como ficha, a qual proporciona ndo s6 estabilidade local da escavacdo como também

estabilidade global do pogo.
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A concretagem destes segmentos escavados é feita de baixo para cima, apos a descida, se
necessario, da armadura. Caso seja utilizada lama bentonitica, a lama deve ser sugada da
escavacdo na mesma taxa de bombeamento do concreto. Este tipo de concretagem resulta
normalmente em uma superficie irregular e que pode conter alguns trechos contaminados por
desmoronamentos locais de solo da parede de escavacdo. Quando da escavagdo do pogo,
deve-se avaliar esta superficie e proceder com a execucdo do revestimento secundario de
acordo com a parede diafragma. Pode-se também utilizar elementos pré-moldados de concreto

como parede final da escavagéo.

A geometria resultante de um pogo circular construido por parede diafragma é um conjunto de
segmentos retos, que devem se adequar a geometria circular. Entretanto, 0s po¢os em questao
possuem diametros de cerca de 30 m, o que implica em um perimetro de cerca de 200 m, que
por escavagdes com clam shell com segmentos de 2 m resultara em cerca de 100 segmentos, 0

que resulta em uma geometria quase completamente circular.

Em algumas regides o uso de lama bentonitica em escavacOes é restringido pelos impactos
causados pela disposicdo deste material. Neste caso pode ser conveniente a utilizacdo de
estacas secantes armadas, que ndo necessitam de lama bentonitica em seu processo executivo,
para a composi¢do da parede diafragma. Em solos consideravelmente coesivos as estacas
podem ser locadas com um espacamento entre si de forma que parte do solo ficara exposta
quando da escavacdo. E comum que este solo exposto seja escavado um perfil em arco com

subsequente aplicacdo de uma camada de concreto projetado (Figura 2.5a).

7" Estacas + Concreto Projetado __ Estacas Secantes
N %
%

NSNS NN NN NS NSNS N\

. NN N .~
Concreto Projetado .~ Estacas Tangentes - ~ Sobreposicio
NNl N\

Figura 2.5 — Perfis de disposicéo de estacas para parede diafragma
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Quando o solo ndo apresenta a resisténcia necessaria, as estacas sdo locadas de forma secante
ou ate tangente. Garante-se assim que 0 solo ndo sera exposto durante a escavacao (Figura 2.5
b e c¢). As estacas circulares sdo escavadas por ferramentas do tipo hélice, com concretagem
ascendente apos a descida da armadura. Um exemplo de estacas com concreto projetado estd
na Figura 2.6.

Figura 2.6 — Parede diafragma com estacas

2.2.3. ESCAVACAO SEQUENCIAL

O método mais aplicado a construcdo de tuneis no século XX é denominado New Austrian
Tunelling Method (NATM) e recebe este nome pois foi desenvolvido na Austria na década de
50. O procedimento executivo do método NATM € normalmente chamado de método de
escavacdo sequencial. A escavacdo sequencial aplicada na construcdo de tineis foi adaptada
para a construcdo de pocos resguardando varias semelhancas.

Assim como em tuneis 0 processo se baseia no avangco sequencial da escavacdo com
subsequente aplicacdo, se necesséria, de um elemento de suporte. Esta instalacdo deve,
preferencialmente, ser realizada no tempo 6timo entre o avanco das deformacdes do macico e
a resposta de resisténcia do elemento de suporte. Este intervalo de tempo é calculado para a
atuacdo direta do macico na redistribuicdo de tensbes, gerando um nivel de deformacao
admissivel para a estrutura, reduzindo assim a espessura e a capacidade de carga necessarias
para a estrutura de suporte.

O método NATM é muito flexivel em relacdo as condicdes locais, ndo apresenta limitacdo de
tamanho e é aplicado sob as mais diversas condi¢Bes geoldgicas. No caso de pogos de grande

didmetro deve-se considerar a compatibilizacdo entre os avangos de escavacao e a praca de
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trabalho das maquinas que dao prosseguimento a escavagdo, pois 0 a propria escavacao retira
a base de apoio dos equipamentos. A Figura 2.7 mostra uma escavacdo de um poco pelo
método NATM.

N ' \

Figura 2.7 — Escavacao de um pogo em NATM

2.3. ELEMENTOS DE CONCEPCAO DE POCOS

Entende-se por pocgos de grande didmetro as escavacOes verticais que ndo podem ser
executadas com equipamentos de perfuracdo convencionais como perfuratrizes e/ou langas
rotativas. Assim como em taneis, a estrutura de um poco de grande didmetro se baseia nos
principios modernos de tdneis. Considera-se 0 maci¢o a principal estrutura do sistema de

suporte pela sua capacidade natural de redistribuicdo de tensdes, que é complementada,

guando necessario, por um revestimento estrutural (Campanha & Franga, 2008).

Estas estruturas possuem simplicidade executiva e custo altamente competitivos em relacdo a
obras de utilizacdo similar como valas estroncadas. Algumas concepgdes geométricas ja

executadas estao dispostas na Figura 2.8.

-, G - E T g e i 5

< -

Figura 2.8 — Concepcoes: circular simples (a), eliptica dupla (b) e circular tripla (c)
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O layout bésico de um pogo assim como seus principais elementos estruturais, que seréo

descritos a seguir, estdo dispostos na Figura 2.9.
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Figura 2.9 — Elementos construtivos de um poco (Campanhé & Franca 2008)

2.3.1. PRINCIPAIS ELEMENTOS ESTRUTURAIS

Serdo descritos os principais elementos estruturais aplicados a um poco de grande diametro
segundo Campanha & Franca (2008). Ressalta-se que dependendo dos critérios de projeto um
poco de grande diametro pode prescindir de alguns destes elementos assim como necessitar
de outras estruturas auxiliares para sua estabilidade, tanto em fase de construgdo quando
durante seu tempo de operagdo. Um exemplo de um pogo de grande didmetro utilizado como

estacdo de metrd durante sua construcao e em operagdo esta na Figura 2.10.

Figura 2.10 — Estacdo vila prudente — escavacao (a) e projeto concluido (b)
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Previamente a escavacao € comum a execucao da viga de borda, que garante a rigidez da parte
superior do poco e resiste as sobrecargas de superficie do trafego de equipamentos. A viga de
borda € normalmente executada em concreto armado moldado in loco, pois 0 mesmo adapta-
se & forma circular da estrutura. Caso avalie-se que 0 conjunto macigo-sistema de suporte
possui competéncia suficiente para suportar aos esforcos que seriam designados a viga, pode-

se prescindir deste elemento estrutural.

Para iniciar a escavacdo sdo executados os primeiros avangos verticais de escavagdo. A
escavacdo é seguida da aplicacdo do suporte primario, cuja funcdo é garantir a estabilidade do
poco durante a construcdo, até que o sistema de suporte final (definitivo) seja executado. O
suporte primario é executado em concreto projetado, normalmente com refor¢o de malha de
aco. As espessuras usuais de concreto projetado variam de 20 a 60 cm (em macicos de solo) e
de 5 a 20 cm (em macicos rochosos). Devido a geometria circular (ou muito préxima a
circular), os esforcos solicitantes na estrutura do suporte primario sdo primordialmente de

compressao.

Normalmente a escavacdo do poco se da com o lencol freatico rebaixado, por pocos de
bombeamento, ou com a pressao hidraulica em seu contorno aliviada, por geodrenos radiais
e/ou ponteiras a vacuo. Em funcdo disso, € comum que o suporte primario seja dimensionado
desconsiderando os empuxos hidraulicos, considerando apenas as solicitacdes de empuxo do

macico e sobrecargas na superficie.

Algumas condicdes locais podem levar ao dimensionamento do suporte primario
considerando o empuxo d’agua. Nesta situagdo também podem ser necessarios tratamentos do
macico junto ao contorno da escavagdo para que se possa garantir sua estabilidade entre a

escavacdo e a aplicagdo do suporte primario.

Isto pode ser necessario em regides onde o lencgol freatico est4 contaminado, sendo assim, o
bombeamento traria este material a superficie e traria ao construtor o 6nus de seu tratamento e
disposicao adequados. Outra possivel situacdo que inviabiliza o rebaixamento do lengol € a
ocorréncia de uma disposicdo geoldgica de alta permeabilidade que ao sofrer alivio das
poropressdes incorrerem em recalques significativos. Com isto o rebaixamento do lencol
ocasionaria danos as estruturas de superficie, fator de alta ponderacdo nos grandes centros

urbanos, locais onde pocos sdo normalmente empregados.
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Tendo atingido a cota de escavacao € normal a execucao de uma laje de fundo em brita para a
regularizacdo grosseira da superficie e a criacdo de um colchdo drenante. Este colch@o deve
ser capaz de direcionar os volumes de agua dos drenos e de infiltracdo na parede e no fundo
de escavacdo, que, durante a constru¢cdo do poco, devem ser direcionados até um pogo

provisorio de bombeamento.

Ap0s esta camada é executada a laje de trabalho, que melhora a regularizacéo da superficie e
melhora as condi¢bes de trabalho para trafego de pessoas e equipamentos auxiliares a
construcdo. Em sequéncia é executada a laje estrutural que possibilita o fechamento inferior
do pogo, e serve como base de apoio para as diversas estruturas internas que compdem o

poco. A laje estrutural deve ser dimensionada para resistir as solicitacfes hidrostaticas.

Para o dimensionamento da laje de fundo deve ser avaliado o problema de flutuacdo, que
ocorre quando a subpressdo atuante na laje de fundo é maior do que o peso proprio da
estrutura do po¢o. Uma solucdo é igualar a subpressdo ao peso desta laje, dimensionando-a
com uma espessura adequada, entretanto essa solugdo muitas vezes é onerosa, pelos servicos
adicionais de escavacdo e concretagem desta espessura adicional. Outra possivel solucdo € a
concepcao de um encaixe da laje na parte inferior do sistema de suporte, de tal forma que os
esforcos na laje sejam transmitidos ao sistema de suporte e, através deste, transmitidos ao
macigo, mobilizando a resisténcia ao cisalhamento no contato do sistema de suporte com o

macico.

Para a fase de operacdo é necessaria a execucdo de um sistema de suporte permanente cuja
funcdo é garantir a estabilidade do poco durante a vida util da obra (50 a 100 anos). O
revestimento secundario (ou definitivo) é dimensionado para resistir aos esforcos do macico,
sobrecargas e solicitacdo hidrostatica relativa ao posicionamento do lencol freatico em sua
cota original. Normalmente o revestimento secundario é feito em concreto armado moldado in
loco e em seu dimensionamento normalmente desconsidera-se completamente a contribuicéo
do suporte priméario. Em paises com atividade sismica, o revestimento secundario também ¢é

dimensionado para resistir as solicitagdes de sismo.

Como ja citado, em fase de operagdo 0 poco € dimensionado para resistir & situacao natural de
nivel d’agua do terreno. Para tal deve ser dimensionado um sistema de impermeabilizacédo do
revestimento secundario para minimizar as infiltragdes na estrutura final do poco, aumentando

a vida util do revestimento secundario e diminuindo o fluxo de &4gua para dentro da estrutura.
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Normalmente a impermeabilizacdo é realizada com manta de PVC instalada entre o suporte
primario e o revestimento secundario. Atras da manta, junto ao suporte primario é aplicado
um geotéxtil para dar protecdo mecanica a manta de PVC. Atualmente tem sido empregada

também impermeabilizacdo projetada, diretamente sobre o suporte primario.

2.3.2. SEQUENCIA CONSTRUTIVA

Neste tdpico serdo descritas as principais etapas de execug¢do de um pogo de grande didmetro

escavado pela técnica NATM.

Inicia-se pela locacdo da obra com demarcacdo das areas de escavacdo e de estruturas
auxiliares a construcdo. Caso forem previstos tratamentos a0 maci¢o prévios a escavacao
devem ser realizados pela superficie de modo a que se atinjam os critérios de resisténcia de

projeto.

Caso seja prevista uma viga de borda, deve-se escavar uma vala para a disposicdo de suas
formas e preparacdo da armadura e concretagem. Deve ser previsto um sistema de
solidarizacdo da viga com o sistema de suporte do poco, normalmente feito em telas metalicas

para ajuste & geometria do poco.

O primeiro passo de escavacao exple a face interna da viga de borda, onde pode-se verificar a
integridade das formas e qualidade da superficie acabada da viga. A partir deste nivel a

escavacdo é realizada até que atinja a cota de assentamento do poco.

O procedimento de escavacdo pode ser realizado sob diversos layouts de acordo com as
condicBes do macico e do equipamento de escavacdo. Uma opgdo comum € a escavacao da
parte central do poco em avangos de cerca de 1 m, sendo a parte lateral ndo escavada um
apoio para os equipamentos de escavagdo. Apds a escavacdo do centro do pogo, sao retirados
os taludes laterais, em lances de cerca de 30° com aplicacdo imediata de concreto projetado
com 3 cm de espessura. Sobre esta primeira camada de concreto projetado € instalada uma
tela metalica que é sobreposta por sucessivas camadas de 5 cm de concreto projeto até que se
atinja a espessura de projeto. Em alguns casos prevé-se a instalacdo de outra camada de tela
metalica, que € instalada sobre uma espessura de concreto projetado pouco inferior a
espessura de projeto, sobrepondo-a com 3 cm de concreto projetado. A retirada dos taludes
laterais é realizada sequencialmente pelos lances de 30° até que se retire toda a circunferéncia

do poco. O procedimento de escavacao é repetido em lances verticais de cerca de 1 m até que
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se atinja a cota de projeto, onde se inicia a execucdo da laje de fundo e das estruturas ja

descritas.

O projeto de um poco deve avaliar alguns condicionantes de projeto que definem critérios de
dimensionamento e execucdo. Tendo escolhido um método construtivo os principais

condicionantes sdo a posic¢ao do nivel freatico, a geologia local.

2.3.3. EFEITO DO LENCOL FREATICO

No caso de execucdo do suporte primario por parede diafragma a posi¢do do lencol freatico
em relacdo a escavacgdo definira a necessidade da utilizacdo de lama bentonitica para que nao

haja fluxo d’agua para o interior da escavacao.

No caso de uma escavacdo pelo método NATM a posicdo do lengol fredtico definird a
necessidade de sistemas de rebaixamento do lencol freatico. O rebaixamento deve
proporcionar um nivel freatico abaixo da cota final de escavacdo do poco, de forma que todo
0 macico escavado encontre-se seco e 0 suporte primario possa ser dimensionado sem a

avaliacdo das pressdes hidraulicas.

2.3.4. EFEITO DA GEOLOGIA LOCAL

A formacdo dos solos esta ligada a sua matriz formadora, sua deposicdo e sobreposicéo,
movimentacOes de massas de solo, movimentagoes tectbnicas, metamorfismo e intemperismo.
Estes fatores criam um perfil litolgico dos diferentes tipos de solo que ndo é homogéneo,
simétrico ou regular. O complexo histérico de movimentagdes (tectdnicas, adensamento por
sobreposi¢cdo de camadas subjacentes e eventos extremos) e deposi¢cdes (aluvionares e

coluvionares) forma um perfil geolégico normalmente complexo e ndo uniforme.

Esta variabilidade interfere diretamente no dimensionamento da estrutura de suporte do pogo,
visto que os esfor¢cos horizontais impostos pela massa de solo serdo desuniformes e poderédo
causar o aparecimento de esforgos que ndo estavam previstos na concep¢ao ideal de um poco
circular que trabalha sob um carregamento distribuido de forma a ndo gerar momentos
fletores. Sendo assim, a definicdo precisa da inclinacdo e espessura das camadas litoldgicas,
assim como a determinacdo de seu grau de intemperismo, deve ser representada da forma

mais realista possivel no modelo utilizado para o dimensionamento da estrutura.
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Um exemplo do efeito de um carregamento ndo uniforme pode ser exemplificado por uma

situacdo de deposicdo em mergulho de solo demonstrada na Figura 2.11.

Figura 2.11 — Exemplo de possivel deposicéo geoldgica

Considerando duas se¢des distintas é visivel na Figura 2.12 a diferenca de carregamento na

secdo transversal do poco.

Figura 2.12 — Se¢es transversais

Os parametros geomecanicos de resisténcia do solo escavado sdo de grande importancia na
definicdo da sequéncia de avancos de escavacdo, no que se refere tanto a altura escavada a
cada etapa quanto a parcializagdo da escavacdo e tempo ideal de aplicacdo do suporte
primério. A parcializagdo é definida como o numero de faixas em que um avango de
escavacdo sera dividido. A Figura 2.13 mostra um exemplo de parcializagdes com seis e doze

faixas.

Figura 2.13 — Tipos de parcializacgdes radiais

23



2.3.5. CONCEPCAO DAS FASES DA OBRA

As fases da obra sdo construgéo e operacao.

A fase de construcdo € definida pelo periodo de tempo em que a obra estd sob condicdes
controladas de projeto e sob continua mudanca de forma e movimentagdo do macico. Um
aspecto claro desta fase é a necessidade de controle do nivel fredtico da escavacdo, pois
dependendo da permeabilidade do macico escavado, a infiltracdo de dgua no sentido do poco
inviabilizaria sua construgdo, logo, é feito o rebaixamento do lencol freatico por pocos de
bombeamento ao redor da escavacgdo, pocos estes que podem ser utilizados como sondagens

geoldgicas do macico.

Os carregamentos desta fase de projeto também se distinguem claramente dos carregamentos
de operacdo, o maquinario permanente e movel do canteiro, assim como o depoésito de
insumos da construcdo na superficie do macico geram esforcos que devem ser avaliados
considerando a estrutura de suporte (maci¢o e/ou estrutura de suporte), sua resisténcia recém-

estabelecida, tanto pela estabilizacdo do maci¢o quanto pela cura da estrutura de suporte.

A fase de operacdo corresponde a maior parte da vida 0til da estrutura e deve ser
dimensionada para tal, considerando que apds a escavacdo do poco, nele serd instalada uma
estrutura para sua funcionalidade, por exemplo, toda a estrutura de uma estacdo de metrd ou
de um sistema de ventilagdo. A estrutura como um todo apresentard uma rigidez muito

superior a estrutura provisoria de suporte da fase de construcéo.

Nesta fase, portanto, ndo ha mais um controle ativo do nivel freatico ao redor da estrutura,
sendo assim, o dimensionamento do sistema de suporte definitivo do poco deve avaliar o
empuxo de agua em sua superficie assim como o efeito do contato da estrutura com o fluido,

gue pode ou ndo causar intemperismo a face do sistema de suporte.

Neste ponto vale ressaltar que, pelo longo periodo de permanéncia desta fase da obra, alguns
eventos/fatores desconsiderados no dimensionamento da fase de construgdo, por seu alto
tempo de recorréncia em relacdo ao tempo de permanéncia desta fase, deverdo ser
contabilizados na fase de operacdo, entre eles a ocorréncia de sismos, elevacdo do nivel
fredtico por chuvas intensas, cargas acidentais advindas da opera¢do ndo regular da obra
subterranea principal etc.
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2.4. MODELAGEM NUMERICA DE POCOS E OBRAS
SUBTERRANEAS

A modelagem de estruturas subterraneas, principalmente em baixa profundidade, deve criar
um modelo de previsdo que caracterize a diversidade de configuracbes geométricas, perfil
geologico e fases de carregamento. Sendo assim a utilizacdo de formulas empiricas € limitada,
pois sua formulacdo normalmente faz uso de hipdteses simplificadoras e/ou condigdes de

contorno de situacdes menos complexas.

A modelagem numérica possibilita englobar todos estes fatores e avaliar o0 comportamento
mecanico dos materiais por modelos constitutivos diversos. Cada ferramenta numérica
envolve aproximacdes e ferramentas de modelagem particulares. O fenémeno de escavacéo e

construcdo deve ser expresso em solicitacdes que representem o efeito real no modelo.

2.4.1. ARTIFICIOS DE MODELAGEM NUMERICA

Os modelos numéricos de obras subterraneas sdo focados principalmente em trés grandes
analises: (a) os deslocamentos induzidos, (b) os esforcos gerados no sistema de suporte e (c) a
estabilidade da face de escavacdo, sempre buscando uma concordancia dos resultados

esperados pela modelagem com observac6es de campo (Vermeer et al., 2003).

A modelagem do ciclo de escavacdo e instalacdo do suporte com suas caracteristicas
temporais e tridimensionais sdo aplicadas aos diversos tipos de métodos numéricos por
ferramentas especificas que traduzem o fendbmeno em forgas, deslocamentos e

ativacdo/desativacdo e/ou mudanca das propriedades dos elementos.

Em modelos tridimensionais o processo de modelagem envolve ciclos de desativacdo
sucessiva dos elementos de solo e ativagdo dos elementos de sistema de suporte como €

descrito na Figura 2.14.

i-1 i i+1 i+n

Figura 2.14 — Ciclo de escavagdo em modelos tridimensionais (Moller & Vermeer, 2005)

25



Esta metodologia é criticada por vérios autores (Moller & Vermeer, 2005; Vermeer et al.,
2002) pois demanda um alto tempo de producdo de engenheiros. Cada fase possui um
consideravel tempo de processamento e um resultado estavel sé é atingido apds vérias etapas
de célculo. Além disso, em escavacOes parcializadas a discretizacdo da malha pode atingir

tempos de processamento impraticaveis.

N&o héa duvidas de que a construcdo de um tdnel constitui um fendmeno tridimensional de
mobilizacdo de tensdes e inducdo de deformacdes (Moller & Vermeer, 2005). Sendo assim,
técnicas para simular o avanco da frente de escavacdo em modelos bidimensionais tiveram
que ser desenvolvidas. O método mais utilizado é conhecido como método B, onde as tensdes
no contorno da secdo escavada tém sua reacdo levada a zero em duas etapas. Na primeira
etapa % das tensdes sdo aliviadas, entdo o sistema de suporte é ativado e o restante das

tensdes é aliviado, carregando o sistema de suporte (Vermeer et al., 2002).

Ha pouca informacdo e muita divergéncia sobre um valor apropriado para o parametro p.
Primeiramente deve-se questionar como pode ser estimado o valor de B, normalmente
calibrado por algum resultado chave de simulacdes numéricas tridimensionais e/ou
observacGes de campo. Foi estudado que para cada um dos resultados de recalques
superficiais, momentos fletores e esfor¢os normais no sistema de suporte pode ser calibrado
um valor de B distinto (Moller & Vermeer, 2005).

Viarios parametros da escavagdo e dos materiais influenciam no valor de P, dentre os
principais estdo: coeficiente de empuxo em repouso, razdo de rigidez entre o solo e o sistema
de suporte do tunel, parametros de resisténcia do solo, didmetro e profundidade do tdnel e

principalmente a extensdo sem sistema de suporte da frente de escavacao.

Apesar das diversas metodologias de adaptacdo do fendmeno tridimensional para modelos
bidimensionais varios autores questionam a qualidade desses resultados. Reconhece-se, ja ha
algum tempo, que a bacia de recalques calculada pela secdo transversal em modelos
bidimensionais é mais larga e rasa do que as observadas em campo. Sendo assim somente
modelos tridimensionais com um elevado nivel de detalhamento do processo podem produzir

resultados confiaveis (Broere et al., 2002).

Para estimativa dos deslocamentos induzidos pela escavacdo do segundo tunel Heinenoorde

sob o rio Oude Maas, Broere et al. (2002) apresentam diversas ferramentas numéricas de
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representacdo detalhada do processo de escavacdo. O tunel foi escavado por uma tuneladora,
sendo assim a face plena. Foram simulados elementos volumétricos representando o solo e 0
sistema de suporte e elementos de casca representando o shield (escudo) da tuneladora, com

rigidez e peso praprio.

A pressédo de face gerada pela tuneladora foi distribuida de forma linearmente crescente do
topo até a base da escavacdo. O formato conico do shield foi modelado por contracédo
volumétrica dos elementos de casca. A pressao de grouteamento foi modelada por uma carga
também linearmente crescente do topo até a base da escavacdo nos dois Ultimos anéis do
shield. O resultado de todo este detalhamento pode ser visto na Figura 2.15, onde ndo sé a
largura e a profundidade da bacia de recalques puderam ser previstas com boa precisdo, como
também os deslocamentos em profundidade obtiveram boa concordancia com medicdes de

inclindmetros e extensdmetros.

profundidade (m + MSL)

-13 —

-19 -

— Medidas de Campo (fator de escala=100)

23 — Plaxis 3DT, Modelo de Mohr-Coulomb (fator de escala=100)

25 . s .
-30 -28 -26 -24 -22 -20 -18 -16 -14 -12-10 -8 6 -4 -2 0 2 4 6 8 10
distancia ao centro do tunel (m)

Figura 2.15 — Deformacdes induzidas pelo tunel (modificado Broere et al., 2002)

Contra o elevado consumo de producdo do engenheiro nas modelagens tridimensionais,
Vermeer et al. (2002) apresentam um método alternativo de calibragdo do parametro  por
comparagdo & um modelo tridimensional com somente duas fases de processamento. A
primeira fase desativa todos os elementos de solo do tunel e ativa os elementos de sistema de
suporte em um comprimento de dezenas de avancos. A segunda fase avanca a escavacdo um

ciclo a mais sem nenhum suporte, tendo-se anulado os deslocamentos da fase anterior.

O volume da bacia de recalques por metro de extensdo do avanco de escavacgdo da segunda
fase servira para calibracdo do parametro B igualando-se a area da bacia de recalques gerada

no modelo bidimensional. Vermeer et al. (2002) aplicaram esta metodologia a tdneis
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circulares escavados a face plena e tlneis parcializados em calota e bancada e obtiveram erros
entre 3 e 10% com relacdo a uma metodologia sequencial tridimensional. Na Figura 2.16
pode-se avaliar o grau de semelhanca entre os resultados de simulacbes 3D e 2D para 0s

recalques induzidos.

10 0

. 0
= 1
2
3
Z O Curva de Gauss (i=0.6z - 2
S X 3D
o

R X

Figura 2.16 — Concordancia entre simulac6es bi e tridimensionais (modificado Vermeer
et al., 2002)

Vermeer et al. (2003) aplicaram esta mesma metodologia buscando o ajuste pelos esforcos
gerados no sistema de suporte. Andlises paramétricas indicaram que os resultados de
solicitacdo ao sistema de suporte sdo altamente dependentes do nivel de discretizacdo da
malha de elementos finitos na regido dos elementos de casca. Além disto, a distribuicdo de
esforgos dos modelos bidimensionais e tridimensionais foi muito distinta, por vezes
concordante em seu valor médio, porém com niveis de oscilagcbes que ndo permitem indicar

gue houve um ajuste representativo pelos modelos bidimensionais.

Em andlises de estabilidade de face ndo é possivel criar um modelo representativo
bidimensional. E pratica de projeto que esta analise ocorra com base em mecanismos de
cunha, que apesar de fornecerem bons resultados, sdo baseados em solugdes fechadas com
modos de ruptura fixos (Vermeer et al., 2003). Em modelos numéricos pode ser aplicado um
método que minora 0s parametros de resisténcia até que ocorra a ruptura. Pode-se determinar
tanto o fator de seguranc¢a quando o modo de ruptura critico. Um dos critérios para definigdo
da ruptura monitora os deslocamentos no sentido de extrusdo de um ponto na face de
escavagdo. Quando ocorre ruptura este deslocamento crescera sob alta inflexdo da curva como

pode ser visto na Figura 2.17.
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Figura 2.17 — Métodos de andlise da estabilidade de face (modificado Vermeer et al.,
2003).

2.4.2. ESTACAO SALGUEIROS - METRO DO PORTO - PORTUGAL

Franca et al. (2006) descrevem a estagéo salgueiros do metrd da cidade do Porto em Portugal.
O projeto da estacdo utiliza 0 método de escavacdo sequencial vertical para a construcao de
duas elipses com profundidade de 22 m, e dimensdes maximas de 40 e 28 m (Figura 2.18).
Previamente a escavacao foram construidos dois pilares de 3,3 m de didmetro na intersec¢do
das elipses unidos por uma viga com se¢do de 2x1,6 m. Os pilares foram escavados prevendo
uma ficha de 6 m abaixo da cota final de escavacao do pogo.

-

L= ,
L5 e

Figura 2.18 — Inicio (a) e fim das escavacdes (b)

O avanco da escavacdo se deu por avancgos verticais de 1,8 m e desenvolvimento radial de 12
m por um periodo de 5 meses, removendo um volume total de 55000 m3. A geologia local era
constituida basicamente por solos residuais de granito sobrepostos por um aterro com
espessura média de 2 m (Figura 2.19). Pelos 24 m de profundidade da escavacdo o solo
residual apresenta-se sobre diversos graus de alteracdo até cerca de 20 m de profundidade
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onde o granito j& se encontra s&o, sendo o poco apoiado em rocha classificada como branda a

dura. O nivel d’agua se encontra a aproximadamente 4 m de profundidade.

Juntamente a escavacdo foi executado concreto projetado com espessura variavel com a
profundidade como a seguir: 30 cm entre 0 e 6,6 m; 45 cm entre 6,6 e 10 m e 60 cm entre 10 e
22 m.

\\
==

I N o | e 1 g | l

g B il ST T e ||| [[I[[1 B~~~ 7

Figura 2.19 — Geologia local (G7-aterro; G6-solo residual; G5-granito alterado; G4-

granito)

Franca et al. (2004) descrevem a simulacdo numérica do problema por representacdo do
macico por molas de Winkler acopladas a estrutura de suporte de concreto projetado. A
simulacdo foi realizada pelo software STRAP por modelagem tridimensional em elementos
finitos. Foram utilizados elementos laminares para a estrutura de suporte e elementos de barra

para a estrutura dos pogos e da viga.

Foram simuladas duas fases de carregamento. A fase proviséria com o suporte primario de
espessura varidvel e 0 macico no estado seco e a fase permanente com o sistema de suporte
definitivo com espessura constante de 0,6 m, os apoios representando as lajes da estrutura da
estacdo e o nivel d’4agua original como pressao hidrostatica. O resultado entre a malha inicial

e a malha deformada esta na Figura 2.20.
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Figura 2.20 — Malha deformada (Franca et al., 2004)

Franca et al. (2006) descrevem a simulacdo numérica do problema por representacdo conjunta
do macico e das estruturas de suporte por uma malha tridimensional de elementos finitos. A
simulacdo foi realizada através do software FEMIX desenvolvido pela Faculdade de

Engenharia da Universidade do Porto.

Foi suposta uma horizontalizagdo das supostas camadas de solo descritas em Franca et al.
(2004). Os materiais geotécnicos foram descritos segundo um modelo linear eléstico
perfeitamente-plastico com o critério de ruptura de Mohr-Coulomb. J& os elementos
estruturais foram descritos segundo um modelo linear elastico. Foram simuladas 63 fases de
calculo com o intuito da modelagem mais condizente possivel com a realidade dos avangos da

obra.

Assim como no exemplo anterior foram descritas duas fases de carregamento, fase provisoria
e fase permanente, com as mesmas combinagdes de carga ja citadas. A malha de elementos

finitos est4 na Figura 2.21.
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Figura 2.21 — Malha construida (a) e malha deformada (b) (Franca et al., 2006)
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Em relacdo aos resultados discutiram-se algumas observagdes pertinentes ao
dimensionamento da estrutura, destacando a importancia do pdrtico de travamento, composto
pelos pilares e pela viga na sustentacdo global da estacdo, principalmente durante a fase

provisoria.

Ainda em relacdo ao pértico estrutural observou-se que a flecha da viga calculada pelo
modelo foi menor do que a flecha medida em campo. Justifica-se esta discrepancia
considerando que ndo poderiam ser desconsiderados os efeitos de segunda ordem em uma
estrutura com este nivel de solicitagdes. Essa simplificacdo implica tanto na subestimacao
direta das deformacGes quanto na superestimacéo da rigidez dos pilares, que tém sua rigidez

atenuada por fissuracdo decorrente de significativas deformacoes.

Os deslocamentos do macico e da estrutura de suporte calculados pela modelagem

apresentaram-se compativeis com os valores in situ na direcéo vertical, pelo eixo do poco.

Em medicOes realizadas na face de escavacdo e no sistema de suporte observou-se que 0S
valores calculados foram em geral indicadores de convergéncia da escavacdo, porém,

inferiores aos valores aferidos em campo.

A diferenca entre os resultados pode ser justificada pelo modelo constitutivo utilizado na
representacdo dos elementos estruturais, que ndo prevé o estado de plastificacdo, estado este
que pode ter ocorrido principalmente na zona do sistema de suporte adjacente aos pilares pela

elevada deformacéo desta zona.

Na regido especifica no topo da escavacao, os valores calculados pelo modelo apresentaram-
se qualitativamente dispares das deformacdes observadas in situ. Enquanto o modelo prevé a
convergéncia desta secdo, com 0 consequente encurtamento da viga de travamento, in situ

observou-se o alongamento desta viga, indicando divergéncia desta secdo de escavagao.

Em medicOes realizadas por inclindmetros distantes cerca de 2 m da escavacdo observou-se
que as deformaces sdo variaveis com a profundidade, atingindo valores maximos a cerca de
metade da profundidade total da escavacdo. Tal comportamento ndo € observado nos
resultados da modelagem, que prevé uma deformacdo horizontal uniforme com a

profundidade.
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2.43. ESTACAO VILA PRUDENTE - METRO DE SAO PAULO -
BRASIL
Cecilio Jr. et al.(2010) descrevem estudos a nivel de projeto executivo da estacdo Vila
Prudente do metrd da cidade de S&o Paulo. A estacdo foi concebida com dois pogos secantes
de geometria circular com 42 m de diametro e 29 m de profundidade totalizando um volume
total de escavacgéo de cerca de 72500 m3. Os poc¢os sdao denominados Pocgo Sul e Pogo Norte,
tém em seu eixo de secante o reforgo de trés niveis de vigas de travamento, e funcionam como
salas de operacdo e plataformas de embarque. Imagens da escavacdo do poco sul e da

escavacao concluida estdo na Figura 2.22.

Figura 2.22 — Escavacgao do poco sul (a) e escavacéo concluida (b) (Cecilio jr. et al., 2010)

A escavacgao iniciou-se pelo pogo Sul, pois a geologia naquela regido era mais desfavoravel,
logo, seu travamento com o suporte primario aumenta a seguranca da obra. Procedeu-se com
a instalacdo de suporte primario em concreto projetado, sistema de impermeabilizacdo com
manta termopléstica de PVC e revestimento secundario de concreto moldado. O perfil
geologico local, caracterizado principalmente pela inclinacdo dos substratos, presenca de
matéria organica em pequena profundidade e nivel d’agua bastante elevado, € bastante

desfavoravel.

Novamente em face do perfil geoldgico desfavoravel foram executadas paredes plasticas de
Coullis ao redor da escavagdo, tanto para minimizar os recalques por adensamento quanto
para evitar a propagacao da contaminacdo do solo diagnosticada na regiéo.

Com as estruturas de sistema de suporte e travamento do pogo sul realizadas iniciou-se a
escavacdo do Poco Norte com demolicdo do sistema de suporte do pogo sul na zona de

secancia dos poc¢os. Prevé-se que a estrutura inacabada do pog¢o norte, trabalhando como um
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anel aberto transfira carga a estrutura definitiva do po¢o sul. Uma secdo da geologia local esta

na Figura 2.23.

= PS"lfl" ﬁgft"e ﬁ o At-Aterro
7 \\\Y///////A ; iﬁg11 A Argﬂr; siltosa mole
‘- L

H~““‘\\\\“W//////// B 4Ag1 - Argila siltosa

&\\\\\% pouco arenosa

B 4Ag?2 - Argila arenosa
M S2 - Solo residual
B R2/R3 - Rocha alterada

Figura 2.23 — Geologia local (modificado Cecilio Jr. et al., 2010)

A simulacdo numérica foi realizada por representacdo conjunta do macico e das estruturas de
suporte com uma malha tridimensional de elementos finitos. A simulacdo foi realizada através
do software PLAXIS 3D Foundation.

Os materiais geotécnicos foram descritos segundo um modelo linear elastico perfeitamente-
plastico com o critério de ruptura de Mohr-Coulomb. Como foi previsto um sistema de
rebaixamento do lencol freatico o macico foi considerado drenado. As tensdes iniciais foram
impostas por campo de tensdo considerando a tenséo vertical advinda da aceleracdo da
gravidade sobre o peso proprio do material e a tensdo horizontal avaliada pelo coeficiente de

empuxo em repouso Kj.

Foram simuladas 64 fases de calculo com o intuito da modelagem mais condizente possivel
com a realidade de escavacéo e enrijecimento das estruturas de suporte. A malha de elementos

finitos em duas fases de carregamento esta na Figura 2.24.
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Figura 2.24 — Fases de construcdo na malha de elementos finitos (Cecilio Jr. et al., 2010)

Em relacdo aos resultados discutiram-se as diferencas entre as previsdes do modelo numérico
em relacdo aos valores aferidos por instrumentacdo em campo. Ressalta-se que o modelo foi
capaz de representar as diferencas geoldgicas entre os Pocgos sul e norte, indicando recalques

mais acentuados na regido do poc¢o Sul.

Em relacdo aos recalques superficiais 0 modelo prevé um levantamento com o inicio da
escavacdo que ndo foi verificado em campo, onde ocorreram recalques desde o inicio das
escavacoes. Justifica-se esta discrepancia pela deficiéncia em superestimacdo de deformacgoes
advindas de trajetdrias de descarregamento do modelo constitutivo utilizado. Em campo
ocorreu uma tendéncia a acentuados niveis de recalque na zona oeste do poco sul, ndo
prevista no modelo numérico, que pode ter ocorrido por comprometimento do marco

superficial de referéncia.

Em relacdo aos deslocamentos horizontais do maci¢co ao longo da profundidade foram
identificadas duas zonas de discrepancia. Proximo a superficie o0 modelo indica baixos niveis
de deformacdo enquanto em campo foram detectados os maiores niveis de deformacao nesta
regido. Justifica-se esta discrepancia pela influéncia do trénsito de equipamentos néo
considerado no modelo. Ja em profundidade o modelo prevé niveis de deformacdo mais
elevados do que os aferido em campo, porém com comportamento qualitativo similar.
Justifica-se esta discrepancia pela possivel subestimacdo dos médulos de deformabilidade e
novamente pela deficiéncia do modelo constitutivo em trajetorias de descarregamento. Alguns

resultados da simulacéo estdo na Figura 2.25.
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Figura 2.25 — Deslocamentos horizontais (a), bacias de recalques estimada (b) e bacia de

recalques medida em campo (c) (Cecilio Jr. et al., 2010)
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3.FUNDAMENTOS TEORICOS

Neste capitulo serdo apresentadas as principais ferramentas para o entendimento dos
principios de dimensionamento e verificacdo a ruptura de elementos do tipo casca em

representacdo ao sistema de suporte de obras subterraneas.

A instalacdo do sistema de suporte prevé a retencdo de parte das deformacbes do macico
escavado, ou seja, 0 solo escavado tende a deformar e é retido pelo sistema de suporte. Em
termos de tensdes, as solicitacbes do solo ao sistema de suporte geram reacdo do sistema de
suporte para que se atinja o equilibrio. O fendmeno fisico se resume na interacdo de dois
corpos com rigidezes distintas. Por vezes também se discute a existéncia de um elemento

ficticio de interface entre o solo e a estrutura.

3.1. SOLICITACOES

A determinacdo da magnitude das solicitacbes impostas pelo macigo ao sistema de suporte é
um dos maiores desafios da engenharia de obras subterrdneas. Como descrito no Capitulo 2, a
corrente atual de projetistas destas estruturas promove uma anélise desacoplada. E feita uma
analise axissimétrica por elementos finitos da sequéncia de escavacdo dos pocos, onde a

tensdo horizontal normal a superficie do sistema de suporte € computada.

Esta tensdo é utilizada como dado de entrada de um software de analise estrutural por
elementos finitos para avaliacdo da resposta estrutural do sistema de suporte em analise 2D ou
3D. O efeito da interacdo tensdo-deformacdo do sistema macico-sistema de suporte é avaliado
por um modelo discreto de representacdo do carregamento advindo da reacdo do solo as
solicitagcOes impostas pela estrutura, o método de Winkler proposto por Emil Winkler em
1867 para o estudo de fundacOes de estradas de ferro.

Neste modelo o solo pode ser representado por molas com resposta linear ou ndo linear. A
proposta original de molas com resposta linear estabelece um coeficiente k que relaciona as
tensdes exercidas pelo solo com os deslocamentos unidimensionais. J& 0 modelo para resposta
ndo linear das molas de Winkler se baseia em curvas que relacionam as tensdes com 0s

correspondentes niveis deformagdes.

Evison (1988) desenvolveu um modelo para andalise de tuneis, atualmente empregado para a

analise de pogos, que se baseia em modelos de apoio elastico e propde solugdes para a rigidez

37



das molas de Winkler em funcgdo da profundidade, do raio médio do tdnel e das propriedades
elasticas do solo. A estrutura completa de analise deve representar a estrutura de suporte, as
tensdes horizontais do macigo escavado e os dispositivos de modelagem da reacdo do solo a

deformacéo da estrutura. O esquema da estrutura completa esta na Figura 3.1.

Figura 3.1 — Carregamento e molas de Winkler

A concepgdo que separa as analises geotécnicas das estruturais é pratica com apelo ndo sé
para 0 ambito de conhecimento mais concentrado do engenheiro de cada especialidade como
também do dominio das ferramentas computacionais especificas de cada area. Entretanto,

varias falhas ocorrem quando desta separacéo.

A andlise axissimétrica concebe uma estrutura tridimensional por extrusdo em coordenadas
polares de uma malha plana. Sendo assim, para a modelagem de um poco, este tipo de analise
apresenta limitacOes intrinsecas a sua concepgdo. Nao é possivel avaliar disposicGes
geoldgicas inclinadas em relacdo ao eixo do poco, pois a partir da extrusdo ao redor do eixo
central esta disposicdo apresentara um formato conico, ndo representativo da realidade. Uma
escavacdo parcializada s6 é possivel em um perfil de evolucdo circular pleno com raio
crescente, 0 que nado representa a realidade de escavacdo deste tipo de estruturas, apresentada
no ltem 2.3.4.

A andlise axissimétrica que gera das tensGes horizontais normais ao sistema de suporte

garante, por formulacgdo, o equilibrio dos elementos. Ja na anélise estrutural, o solo deixa de
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ser modelado por um modelo constitutivo com algum critério de ruptura e se transforma em
um apoio elastico discreto ao sistema de suporte. Isto implica que, quando da resolucdo do
sistema estrutural, se possivel, o sistema de equacdes atingird niveis de tensdo e deformacao
em equilibrio. Entretanto, ndo mais se garante que o macico esteja realmente em equilibrio,

com um estado de tensdes admissivel a sua resisténcia.

Também ndo se pode garantir que a resolucdo do sistema final (tensdes solicitantes do
macico, molas de Winkler e sistema de suporte) seja representativa em termos de tensdes e
deformac6es no macico. Os Unicos resultados desta metodologia de andlise sdo o estado de
tensdes, deformacdes e avaliacdo de ruptura do sistema de suporte, ou seja, dados para o

dimensionamento estrutural de um poco.

A analise conjunta tridimensional do macico e do sistema de suporte por elementos finitos
permite reduzir as falhas da metodologia corrente. A modelagem tridimensional do macigo
permite avaliar o efeito da parcializacdo da escavagéo, da geologia inclinada e da interacéo

progressiva entre escavacao e instalacdo do sistema de suporte.

O macico é permanentemente avaliado de acordo com sua resisténcia. E possivel uma
previsdo das deformacdes do macico e recalques superficiais. Garante-se assim o equilibrio
global em todas as fases de calculo e é possivel que se avalie a progressao do estado de
tensbes do sistema de suporte. O Unico ponto falho desta anélise é a avaliacdo da ruptura do

sistema de suporte.

Novamente a corrente de projeto faz o uso de esforcos resultantes contra uma envoltéria de
ruptura tracada pela teoria de flexdo de vigas. A implementacdo deste método em um
software de elementos finitos serviria apenas para verificagdes pos-processamento. Sendo
assim, sera descrito um critério de ruptura baseado no estado triaxial de tensdes que
representa a resisténcia de concretos projetados e pode ser facilmente implementado em um
software de elementos finitos para avaliagdo da ruptura do sistema de suporte enquanto do
processamento de cada fase de célculo.

Um resumo das possiveis avaliagGes de cada metodologia esta na Tabela 3.1.
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Tabela 3.1 — Anélise comparativa entre as metodologias de dimensionamento de pogos

de grande diametro discutidas.

TensOes da Escavacao +
Consideragoes Molas de Winkler +
Sistema de Suporte

Analise Conjunta por
Elementos Finitos

Parcializacdo da Escavacao

Geologia Inclinada

Andlise
AXxissimétrica
da Escavacao

Instalagéo Progressiva do Sistema
de Suporte

Plastificacdo do Macico
Equilibrio Global
Estado de Tensdes no Macicgo

Deformacdes no Macigo
Estado de Tensdes do Sistema de
Suporte

Deformacoes do Sistema de
Suporte

Analise do Sistema de Suporte

Plastificacdo do Sistema de
Suporte

0000000000
0000000000

3.2. TENSOES E ESFORCOS DE REACAO

Cascas sdo corpos soélidos tridimensionais limitados por duas superficies de curvatura
constante ou variavel, onde a distancia entre estas superficies é chamada espessura e deve ser

muito inferior as dimenses das superficies.

A tradicdo da andlise estrutural segue uma linha de raciocinio que por muitos anos simplificou
as metodologias de dimensionamento estrutural. SolicitacGes externas sdo impostas as pegas
estruturais, que por sua vez desenvolvem reacdes internas de forma que o equilibrio seja
satisfeito. Para verificacdo do equilibrio era comum substituir a distribuicdo de tensdes
internas das pecas por uma resultante de forga e um binario que representa 0 momento fletor

na secao.

A resultante de forca era intencionalmente decomposta em direcGes ortogonais que

facilitavam a verificacdo do equilibrio, e.g. direcéo vertical e horizontal, ou axial e tangencial.
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Sendo assim qualquer segmento da pecga poderia ser isolado, e por suposi¢do de equilibrio
estes esforcos esquematicos eram determinados sem a necessidade de conhecimento da
distribuicdo geral de tensdes na se¢ao.

As teorias de tensfes em vigas (flexdo simples e flexdo composta) estimam a distribuicdo de
tensbes na secdo da viga a partir destes esfor¢os esquematicos, e.g. normal, cortante e
momento fletor. E assim estas tensbes estimadas eram comparadas com a resisténcia do
material que constituia a peca para verificacdo da ruptura.

Atualmente os métodos numéricos de analise estrutural, como o método dos elementos
finitos, solucionam o equacionamento global de equilibrio de um conjunto de pontos da
estrutura, garantindo compatibilidade e equilibrio de todos estes pontos em termos de tensdo.
E possivel assim a determinac&o do real tensor de tensbes em qualquer ponto da estrutura e

que podem ser interpolados para qualquer secdo de analise. Um esquema destas duas
correntes de analise est4 na Figura 3.2.
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Métodos Numéricos R §

Figura 3.2 — Esquema de analise de estruturas

Sendo assim, ndo h& motivo para que esta distribuicdo de tensdes seja integrada para que se
componham esforcos esquematicos em direces preferenciais, esfor¢os estes que sustentardo

estimativas dos valores maximos das tensfes na se¢do para gque se sustentem as metodologias
de dimensionamento convencionais.
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A verificacdo da ruptura pode ser avaliada ndo s6 nos pontos de valores criticos estimados por
teoria de flexdo composta de vigas, mais sim por criterios de ruptura que avaliam o estado de

tensdes triaxial a que os elementos estdo submetidos em cada ponto da estrutura.

3.2.1. DIAGRAMA DE INTERAQAO MOMENTO FLETOR - ESFORCO
NORMAL

As primeiras formulacgdes de taneis previam o estado plano de deformac6es, ou seja, um tdnel

ja construido, muito longo e em equilibrio. Sob esta consideragdo o dimensionamento do

sistema de suporte poderia ser simplificado para o dimensionamento de um anel. A concepcao

geral destas estruturas visa 0 dimensionamento a compressao, ou seja, um estado de tensdes

isotropico ao redor do tinel que ndo gere momentos fletores no sistema de suporte.

Em tuneis urbanos e pocos, este raramente € o caso, sendo assim serd abordada uma
metodologia grafica para dimensionamento de anéis a flexdo composta por meio dos
diagramas de interacdo momento fletor — esforco normal. A teoria de vigas a flexdo composta
bidimensional baseada nos esforgos resultantes de normal e momento fletor impde que as

tensdes nos extremos da secédo séo dadas por:

o="48Y 3.1)
A I

onde “N” ¢é o esforco normal positivo em compressao, “A” a area da se¢do, “M” 0 momento
fletor, “y” a altura da secdo em relacdo a linha neutra, positivo no sentido de compressao do
momento convencionado como positivo e “I” 0 momento de inércia da sec¢do na direcdo de

flexdo do momento fletor.

Com esta equacdo € possivel determinar os maiores esforcos de tracdo e compressdo que
atuam na secdo transversal do sistema de suporte. A partir desta determinagdo podem ser
estabelecidos limites de servigo e ruptura para a estrutura. Este trabalho trata somente do
estado limite ultimo, ou seja, caracterizacdo de ruptura. Uma possivel caracterizacdo de
ruptura € a plastificacio de um dos extremos da secdo. Outra caracterizacdo prevé
plastificacdo de metade da secdo transversal. Qualquer um dos limites pode ser representado

em um diagrama momento-normal como uma envoltoria.

E usual a representacdo dos diagramas de interagdo com o esforco normal no eixo das

ordenadas e 0 momento fletor no eixo das abscissas. A relacdo entre o esforco normal e o
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momento fletor é linear, sendo assim o diagrama pode ser tracado por quatro pontos extremos

de intersecdo do diagrama com 0s eixos positivo e negativo de normal e momento.

Contudo, deve-se considerar que muitos materiais apresentam resisténcia a tracdo (Rt) e a
compressdo (Rc) diferentes. Sendo assim deve-se analisar a envoltoria tendo em vista que
enquanto parte da secdo da peca esta sendo comprimida, a parte oposta pode estar sendo
tracionada em funcdo da relacdo entre o esforco normal e o momento fletor. Para isto €

conveniente que sejam separados os efeitos do esforco normal e do momento fletor.

O esfor¢co normal age igualmente por toda a secdo da peca, sendo assim, independente da
parte da secdo analisada sO sdo determinados dois pontos de interseccdo com o eixo do
esforco normal, um de tracdo (negativo) e um de compressao (positivo). Estes pontos podem

ser determinados por:

Nt =Rc. A (3.2)

N~ =—Rt.A (3.3)
+ r ~ r . A . \ ~ r ,
onde: “N"” ¢ o esfor¢o normal de compressdo, “Rc” ¢€ a resisténcia a compressdo, “A” € a drea

da se¢do, “N“ ¢ o esfor¢co normal de tragdo e “Rt” ¢ a resisténcia a tracao.

O momento fletor age de forma oposta na secdo da peca, parte da secdo é comprimida
enquanto a parte oposta é tracionada. E necessario novamente que se recorra a convencéo do
sinal do momento fletor. Na parte da secdo que é comprimida pelo momento convencionado
positivo (y>0) o valor do momento positivo e negativo sao calculados em relagdo a resisténcia
a compressao e a tracao, respectivamente, dados por:

Mgy (3.4)

Msyp =—— (3.5)

onde: “Msup+” ¢ o momento positivo maximo na regido acima da linha neutra e “Mgy,, “ € 0

momento negativo minimo na regido acima da linha neutra.

Na parte da secdo que é tracionada pelo momento convencionado positivo (y<0) o valor do
momento positivo e negativo sdo calculados em relagdo a resisténcia a tracdo e & compresséo,

respectivamente, por:
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Rt.I
Mins™ = Y (3.6)

Rc.l

Mg = 5

(3.7)

+59 7 .- , . e~ . . e,
onde: “Mins ” é 0 momento positivo maximo na regido abaixo da linha neutra e “Mjps“ € 0

momento negativo minimo na regido abaixo da linha neutra.

Sendo assim sdo tracados dois diagramas de interacdo, um para a parte da peca comprimida
pelo momento convencionado positivo e um para a parte oposta. Os dois pontos de
interseccdo dos diagramas no eixo do esforgo normal sao congruentes, ja no eixo do momento
fletor sdo dependentes da razdo entre a resisténcia a tracdo e a compressdo do material.
Considerando um exemplo onde o momento positivo traciona a parte inferior da peca, sao
apresentados na Figura 3.3 quadro diagramas com diferentes razdes entre resisténcia a tracao
e compressdo. A regido de esforgos admissiveis para a pecga serd a intersecgdo entre os dois

diagramas.
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Figura 3.3 — Diagramas de Interacdo Momento Normal

Hoek (2003) discute a integracdo entre o0 projeto geotécnico e o estrutural, e atenta para
alguns limites de servigco bastante significativos como fissuragdo, quebra interna e quebra

externa que induzem diagramas com rela¢fes ndo lineares entre a influéncia do momento
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fletor e do esforco normal (Figura 3.4). As andlises apresentadas no trabalho foram realizadas
por um software estrutural chamado Response 2000 (Bentz & Collins, 2001).

Normal MN

%
: \\ /,//
N7g

-0.4 -03 -0‘.2 -01 0.0 01 0.2 Ol.3 04
Momento MNm/m

Figura 3.4 — Diagramas M-N de modos de ruptura ndo lineares (modificado Hoek, 2003)

Em caso de sistema de suporte compostos, ou seja, concreto projetado + cambotas + tirantes
deve-se ponderar as resisténcia e critérios de servico da estrutura. A metodologia desta
ponderacdo foi descrita por Hoek et al. (2008) para concreto projetado associado as cambotas
trelicadas. Esta metodologia foi recentemente implantada no software comercial Phase? da

empresa RocScience. Diagramas gerados por este software estdo na Figura 3.5

Normal-MN
Normal-MN

005 0.04

00 000 08 00
Momento M-MNm Momento M-MNm

Figura 3.5 — Diagramas de interacdo M-N (modificado RocScience, 2011)

Em casos em que o elemento estrutural € submetido a um estado triaxial de tensdes a teoria de
vigas a flexdo composta tridimensional pode ser aplicada. Esta teoria também é baseada nos
esforgos resultantes de normal e momento fletor, entretanto, cada plano da estrutura é
avaliado pelo esforco normal atuante e pelo par de momentos fletores em cada direcgéo.
Assumindo a referéncia do plano x, a tensdo maxima atuante na secdo e dada por:

Ny | Myzz

Moy
Op = —+ + ==

" Iy Iy (3.8)
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onde “Nx” ¢ o esforco normal ao plano x, positivo em compressdo, “A” a area da sec¢do,
“Mxz” ¢ o momento fletor atuante no plano x e que provoca flexdo na direcdo z, “z” a
distdncia entre o extremo da secdo e a linha neutra na direcdo z, positiva no sentido de
compressdo do momento convencionado como positivo, “Ixz” o momento de inércia da se¢do
na direcdo de flexdo do momento fletor Mxz, “Mxy” é o momento fletor atuante no plano x e
que provoca flexdo na direcdo y, “y” a distancia entre o extremo da secdo e a linha neutra na
direcdo vy, positiva no sentido de compressdo do momento convencionado como positivo,

“Ixy” é 0o momento de inércia da se¢do na dire¢do de flexdo do momento fletor Mxy,

O mesmo conceito deve ser aplicado aos planos y e z. No caso bidimensional, era necessario
que se distinguissem as secOes da peca que sofrem compressao e tracdo sob acdo do momento
fletor convencionado positivo. No caso tridimensional 0 mesmo conceito se aplica, porém

com dois eixos de flexao.

Mxy

+

Figura 3.6 — Secdes de analise no caso 3D (a) e diagrama de interacdo momento normal
3D (b).

Na Figura 3.6a uma possivel divisdo é esquematizada para um plano de analise x e dois eixos
de flexdo (y e z). Os simbolos coloridos “+” indicam compressdo pelo momento fletor de
mesma cor, os simbolos “-*“ indicam tracdo. Dependendo da raz&o de magnitude entre Mxy e
Mxy é possivel que ocorra tracdo ou compressao em qualquer uma das quatro secdes da peca,

assumindo os dois momentos positivos e de igual magnitude, haveria um vértice da secéo
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tracionado (inferior esquerdo), um vértice comprimido (superior direito) e dois vértices tensdo

igual a zero.

A tensdo normal na secdo como funcdo de trés varidveis (Nk, Mki e MKj), implica um
diagrama de interacdo momento normal tridimensional. A Figura 3.6b expde um esquema
possivel deste tipo de diagrama, que se apresenta como um octaedro no espago das variaveis
de esforgos. Observa-se que quando da incidéncia de ambos os momentos fletores, os pontos
M-N correspondentes que se apresentam externos a envoltoria bidimensional, também estardo
locados fora da envoltéria tridimensional. Todavia, pontos que se apresentam internos a

envoltdria bidimensional poderdo estar fora da envoltoria tridimensional.

A visualizacdo e distribuicdo dos resultados neste modelo tridimensional sdo complexos e
podem criar falhas de interpretacdo por nogoes errdneas de perspectiva. Uma possibilidade de
verificacdo da ruptura neste caso é a avaliagdo de uma funcdo andloga a funcdo de
plastificacdo, onde valores nulos e positivos indicariam ruptura e valores negativos a nédo

ocorréncia de ruptura. No plano x esta funcéo seria dada por:

sz.Z Mxyy _

+ I Jx,méximo (3-9)

Iz xy

F(Ny My, My ) = =2 +

Ressalta-se que devem ser avaliadas todas as possiveis combinacbes (Figura 3.6a) de
momento fletores em todas as regides da peca em face da resisténcia a tracdo e compressao do

concreto.

3.2.2. CRITERIOS DE RUPTURA PARA CONCRETO PROJETADO

O concreto em geral € um material heterogéneo, coesivo-friccional com complexo
comportamento mecanico, apresentando relagdo tensdo deformacdo nédo linear e acumulacéo
de deformacOes plasticas sobre estados de tensdo multi-axiais. Parte desta complexidade
advém da microestrutura do concreto, que em seu processo de secagem e retracdo produz
microfissuras entre os agregados e a argamassa mesmo sem a aplicagdo de carregamento
(Babu et al., 2005).

Além destes fatores o concreto apresenta caracteristicas que por muito sdo desprezadas como
fluéncia, dependéncia da histéria de tensdes e até dilatancia proximo ao colapso (Bono et al.
2011).
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Os primeiros modelos constitutivos de relacdo tensdo deformacdo e ruptura baseavam-se em
ajuste empirico de dados experimentais. Eram propostas funcGes que se adequavam aos
resultados sem necessidade de significado fisico. Sendo assim, diversas dificuldades surgiam
mesmo em estados de tensdo unidimensionais, principalmente no comportamento pés-pico de
tensdo. Essas dificuldades tornavam-se ainda piores em situacGes de estado multiaxial de
tensdo (Babu et al., 2005).

Babu et al. (2005) citam mais de dez critérios de ruptura para concreto, com varia¢fes para
concreto de alto desempenho, concretos leves, concretos reforcados etc. Os critérios de
ruptura convencionais sao definidos no espaco de tensdes e possuem parametros constitutivos

que ajustam o critério as suas faixas de resisténcia.

Babu et al. (2005) e Bono et al. (2011) citam o modelo de quatro parametros de Ottosen e 0
modelo de cinco pardmetros de Willam & Warnke como os mais utilizados na literatura
especializada. Sera descrito a seguir o critério de ruptura descrito por Ottosen e colaboradores,

citado por Bono et al. (2011). A superficie de ruptura no espaco de tensées é definida por:

J2 V2 14
== — =——1= A
a 2 + A 3 + ﬁ 3 0 (3.10)

onde: a e B sdo pardmetros do material, A € uma varidvel baseada nos pardmetros c1 e c2, f; é
a resisténcia a compressdo uniaxial, J, € o0 segundo invariante do tensor de tensdes desvio e |,

é o primeiro invariante do tensor de tensdes.

O invariante J, esta relacionado com a tensdo cisalhante octaédrica (tot) por:

3 2

J2 =73 Toct (3.11)
O invariante |, esta relacionado com a tensdo normal octaédrica (o,t) por:
I = 3.05ct (3.12)
A variavel A € definida em funcao dos parametros c;, ¢, € 6 por:
C1.COS {l arccos[c,.cos(3. 0)]} para: cos(3.6) =0
1= 3 (3.13)

C.COS {% — garccos[—cz. cos(3. 0)]} para: cos(3.60) < 0
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(02—03)
6 = arctan (\/§ ) 3.14

(01—02)+(01—03) ( )
Sendo assim devem ser definidos quatro parametros o, B, ¢; € C; além da resisténcia a
compressdo uniaxial f; (6=0°). O ajuste destes parametros prevé ensaios que levem o corpo de

prova a ruptura em diversos estados de tensdo tanto de compressdo quanto extensao.

Bono et al. (2011) comentam a possibilidade de serem utilizadas correlagdes recomendadas
pelo codigo do Comité Euro-International de Concreto (CEB-FIP, 1990). Estas correlacdes
sdo baseadas no parametro k, que apresenta a relacédo entre a resisténcia a extensdo uniaxial f;
(6=60°) e a resisténcia a compressdo uniaxial f; (6=0°). Os quatro pardmetros a, B, C; € C, Sa0
definidos por:

@=— (3.15)
1

b= 3,4.k 11 (3.16)
1

€1 = 57500 (3.17)

¢, =1—68.(k—0,07)2 (3.18)

Sendo assim o modelo pode ser completamente calibrado pela determinacdo da resisténcia a

extensdo uniaxial f; (6=60°) e da resisténcia a compressao uniaxial f. (6=0°).

3.3. VERIFICACAO DA RUPTURA E/OU DO FATOR DE
SEGURANCA

O que caracteriza ruptura em modelos de engenharia ¢ uma imposicdo de quem faz a analise,
ndo sendo raro assim previsdes de instabilidade e ruptura de estruturas que no campo
apresentam-se estaveis. Este assunto € muitas vezes negligenciado, porém é de grande valia

na interpretagdo de resultados e avaliacdo da confiabilidade de uma previséo.

O conceito do fator de seguranca é claro, razdo entre a resisténcia ao cisalhamento maxima e a
tensdo mobilizada. Entretanto, em muitos materiais, a resisténcia maxima é funcdo do estado
de tensGes. Sendo assim, deve-se impor uma trajetéria de evolugdo das tensdes até a ficticia

ruptura para que se possa avaliar a resisténcia maxima.
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E possivel também avaliar o fator de seguranca por uma légica inversa, ou seja, ao invés de
aumentar a solicitacdo, se reduz a resisténcia. Também neste caso deve ser imposta uma
ponderacdo entre os fatores de minoracdo dos parametros de resisténcia até que se caracterize

a ruptura no estado atual de tensoes.

Farias et al. (2002) descrevem vérios métodos de avaliacdo do fator de seguranca que serdo
discutidos a seguir. Pontualmente o fator de seguranca é definido como a relacdo entre a

resisténcia ao cisalhamento e tensao cisalhante, e é dado por:

FS = Tresistente (319)
Tmobilizada
A definicdo da tensdo de resisténcia ao cisalhamento maxima segue duas tendéncias
principais. Considerando que o carregamento que levara a ruptura se dard com tensdo média
constante e incremento da tensdo desviadora o fator de seguranca € chamado Overstress Ratio
(OSR). Se o carregamento se der com tensdo principal menor constante e incremento da
tensdo principal maior a denominacéo é Stress Level (SL). A Figura 3.7 ilustra os dois casos.

A

p constante 03 constante

OSR SL

N R R

Figura 3.7 — Tipos de evolugdo de tensdes

Considerando que em analises numéricas é possivel determinar uma distribuigdo praticamente
continua do estado de tensdes ao longo de uma superficie de analise, o fator de seguranca
desta superficie pode ser definido pela razdo da integral ou somatorio das resisténcias pela
integral ou somatorio das tensbes mobilizadas ao longo desta superficie, isto € expresso

matematicamente por:

FS — fTresistente-dL — ZTresistente-AL (3 20)
J Tmobitizada-dL X Tmobilizada-AL '
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Outra possivel verificacdo do fator de seguranca ao longo de uma superficie de anélise é pelo
inverso da média ponderada dos inversos dos fatores de seguranca locais, expresso

matematicamente por:

d A
Fs=_JdL _ _ _ AL — (3.21)
FSlocal' ZFSlocal'

Como foi descrito, o conceito de fator de segurancga nao é intrinseco do fenémeno fisico de
ruptura e depende em grande escala de sua defini¢do e metodologia de analise. A metodologia
de avaliacdo da seguranca de obras e projetos em geral evoluiu do conceito geral de margem

de seguranca para um conceito estatistico da probabilidade de falha.

Anélises geotécnicas devem prever 0 comportamento de materiais naturais cujas propriedades
sdo altamente variaveis, 0 que por seguranca induzia o0s projetistas a se resguardarem com
uma margem de erro altissima e irreal. No entanto, se for quantificada esta faixa de variacao
dos parametros por modelos estatisticos, é possivel analisar a distribuicdo de fatores de

seguranca, associada a probabilidade de ocorréncia de uma faixa qualquer de valores.

A probabilidade de falha de uma estrutura pode entdo ser definida como a probabilidade de
ocorréncia de valores de fator de seguranca, ou qualquer outro indice definido que indique a

falha da estrutura, abaixo de uma faixa desejada.

Celestino et al. (2006) fazem uma analise da probabilidade de falha de estruturas subterraneas
considerando a variabilidade dos parametros de resisténcia do solo assim como a espessura e
resisténcia do sistema de suporte em concreto projetado, ambos determinantes para a

envoltoria de resisténcia do sistema de suporte.

Foram realizadas simulacGes pelo Método de Monte Carlo. Foram consideradas variaveis a
coesdo e o angulo de atrito do solo. Por simplificacdo os parametros de espessura e resisténcia
do sistema de suporte foram avaliados em seus valores médios e considerados constantes nas
simulagfes. Os valores maximos de momento fletor e esforco normal foram comparados a
envoltoria de resisténcia do sistema de suporte. Um Unico ponto fora da envoltoria
caracterizava a ruptura. Um exemplo da envoltoria de rupura do sistema de suporte e dos

resultados de uma simulagéo estéo na Figura 3.8.
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Figura 3.8 — Diagrama de Interacdo M-N (Celestino et al., 2006)

Foi estimada a probabilidade de falha da estrutura pela razdo entre o nimero de simulagdes
em que pelo menos um ponto situava-se fora da envoltoria e o nimero total de simulagdes,
como previsto pela metodologia Monte Carlo. Na analise dos diagramas de interacdo
momento normal é importante ressaltar que como o critério é baseado nos esforcos resultantes
da secdo, a indicacdo de ruptura de um ponto implica a configuracdo de ruptura daquela

secdo, pois os esforgos sdo integrados por toda a area e representam a se¢do como um todo.
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4. METODOLOGIA

Este capitulo descreve os procedimentos adotados para a construgdo dos modelos numéricos,

metodologia de simulacdo, analise paramétrica e ferramentas de analise dos resultados.

4.1. MODELO GEOMECANICO

Como primeiro passo para a simula¢do numerica deve-se determinar a geometria do problema
e seus parametros de andlise, ou seja, o input do problema. Ressalta-se que todos os dados de
entrada foram determinados para este estudo sem nenhuma relagdo com estruturas reais de
pocos de grande didmetro. As dificuldades, erros e detalhes da construcdo dos modelos
numéricos podem ser encontrados em Dias (2011).

A geometria do poco é de uma secdo circular com diametro de 20 m e profundidade de 40 m.
Os modelos numéricos foram divididos em dois arranjos geométricos (Figura 4.1). O primeiro
arranjo possui camadas horizontalizadas de 6, 10 e 14 m de espessura perpendicular a secdo
geratriz do poco que sobrepdem o estrato de base.

O segundo arranjo prevé camadas inclinadas em relacdo a geratriz do poco sob um angulo de
aproximadamente 27°. Este perfil litoldgico foi escolhido para representar possiveis materiais
gue a escavacdo de um poco pode permear em grandes centros urbanos. Os parametros

geomecanicos das litologias e do sistema de suporte estdo na Tabela 4.1.

e | | et |

=N
[T T T T
=

18 Aterro
JE Residual
13 Soprolito
15 Rocha

HE Residual
£ Saprolito

v

Figura 4.1 — Geometria base (unidades em metros)
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Tabela 4.1 — Parametros constitutivos e densidade dos materiais

Material  Aterro Solo Residual Saprolito  Rocha Concreto Projetado

Modelo Mohr Coulomb Linear Elastico
p (kg/m3) 1.700 1.900 2.000 2.400 2.500
E (MPa) 15 100 500 2.500 10.000
v 0,3 0,3 0,3 0,25 0,2
c (kPa) 5 14 40 250
 (graus) 28 28 33 35 )

O software CESAR-LCPC s0 possui 0 modelo constitutivo linear elastico para elementos de
casca, sendo assim esta era a Unica opgao para modelagem da camada de concreto projetado.
Esta limitacdo implica em que a camada de concreto projetado ndo sofrerd plastificacdo e tém
a capacidade de absorver tensdes e deformacdes sem limitacdo. A espessura do elemento de

casca utilizada foi de 30 cm ao longo de toda a profundidade do pocgo.

4.2. MODELOS NUMERICOS ANALISADOS

A partir dos dois arranjos litologicos (Figura 4.1) foram analisados oito modelos numéricos
avaliando o efeito da parcializacdo da escavacdo e da inclinacdo das litologias em relacdo a
geratriz do poco. Os primeiros seis modelos pretendem avaliar a influéncia geral da
parcializacdo vertical e radial da escavacdo em secOes de litologia horizontalizada.

A parcializacdo vertical determina a profundidade de cada etapa de escavacdo. A
parcializacao radial determina o nimero de segmentos angulares que um avanco vertical serd
dividido. Para esta analise foram avaliados seis modelos, combinando trés tipos de avanco
vertical (2, 4 e 8 m) e dois tipos de parcializacdo radial (360° e 180°). Entende-se que estes
avancos verticais ndo foram utilizados para representacdo de uma escavagao exequivel, e sim

para avaliacdo da influéncia da altura da escavagdo sem suporte.

Com 8 m de escavacdo sem suporte ocorreram niveis de deslocamento e plastificacdo muito
acima da capacidade resistente dos materiais, sendo assim optou-se por ndo simular um
modelo com 6 m de escavacdo sem suporte, tendo em vista a necessidade de uma brusca
reducdo a partir dos 8 m para que se atingisse estabilidade da escava¢do. Com isso foram
simulados os modelos com 8, 4 e finalmente 2 m de altura. Os seis modelos sdo ilustrados na

Figura 4.2.
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Parcializacao Radial

S

Figura 4.2 — Tipos de sec¢Oes analisadas

Vale ressaltar que todos estes modelos tiram vantagem de dois planos de simetria, logo s6 foi
simulado ¥4 da secéo real do poco. Os modelos foram gerados por processo de extrusdo. A
partir de um plano com uma malha de elementos finitos superficial no plano x.y sdo criados

elementos volumétricos por extrusdo desta malha na diregéo z.

Com o intuito de otimizar o nimero de nds e consequentemente o tempo de processamento
foi utilizada uma técnica de densidade variavel de n6s ao longo das arestas com uma maior
densidade préximo ao contorno da escavacdo. A discretizacdo da malha no sentido de
extrusdo foi determinada pelo avanco vertical de escavacdo, nesta analise com 2 m. A partir
da cota do fundo da futura escavacdo, a discretizacdo da malha foi menor a partir dai, com
dois trechos de 5 m e cinco trechos de 10 m. O modelo completo € um cubo com 100 m de

aresta. As fases de geracao e a malha completa podem ser visualizadas na Figura 4.3

Figura 4.3 — Densidade variavel de n6s e modelo gerado por extrusdo
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Os dois modelos restantes pretendem avaliar a influéncia da inclinagdo das litologias. Nestes
modelos a parcializagdo vertical (5 m) e radial (360°) € mantida constante. Foi avaliado um
modelo com litologia inclinada e um com litologia horizontalizada. A ilustracdo dos dois

modelos esta na Figura 4.4.

Deposicao
Inclinada Horizontalizada

Figura 4.4 — Tipos de secOes avaliadas

O modelo de litologia inclinada ndo pdde ser gerado por extrusdo. Teve-se que utilizar o
procedimento de macroblocos, que permite a modelagem de sec¢fes geométricas mais
complexas, ndo necessariamente horizontalizadas, porém com procedimentos mais
trabalhosos pela demanda da criacdo de todas as arestas de cada um dos blocos. Como a se¢édo
com litologia inclinada ndo é duplamente simétrica 0 modelo foi construido com %2 secéo,

valendo-se de um plano de simetria.

O modelo com ¥ secdo é maior do que os modelos de extrusdo, 0 que acarretaria em um
maior nimero de elementos e tempo de processamento. Sendo assim, a malha de elementos
finitos foi otimizada para manter o numero de n6s por volta de 30 mil. Assumindo um bloco
com 100 m de altura, a intersec¢éo das litologias inclinadas com a base do bloco terminada a
cerca de 200 m do centro do pogo. Sendo assim foi criada uma malha com 500 m de
comprimento e 100 m de largura para isolar as condi¢fes de contorno da disposicéo litoldgica
variada.A disposicdo das arestas do modelo assim como uma organizacdo geral dos

macroblocos e da malha de elementos finitos esta na Figura 4.5.

O cubo de elementos finitos utilizado para a modelagem com litologias horizontalizadas
continha cerca de 9.900 elementos volumétricos e 100 elementos de casca. O tetraedro
utilizado para modelagem com litologias inclinadas continha cerca de 5.800 elementos

volumétricos e 124 elementos de casca.

56



Figura 4.5 — Arestas e volumes de modelos do tipo macroblocos

Até hoje simulagBes tridimensionais tém seu uso limitado pelo elevado tempo de
processamento de seus modelos. O elevado nimero de nés e o grau das equacbes de
compatibilidade criam matrizes de elevada dimensdo, cuja resolucdo €& simples porém

demanda um tempo significativo de processamento.

Em média neste projeto foram construidos modelos contendo cerca de 30 mil nés, o que
gerava um tempo de processamento médio geral de uma hora por fase de simulacdo. O tempo
de simulacdo de uma fase em si ndo se apresenta como um grande complicador. Entretanto, na
modelagem da escavacdo de um tdnel, sdo processadas varias fases de calculo com uma
sequéncia de incrementos de carga e/ou de escavacao/desativacdo de elementos. Neste projeto
as simulacBes mais simplificadas possuiram cerca de vinte fases, e chegaram até ao maximo

de 82 fases de calculo o que implicou em quatro dias de simulacao.

Os tempos de processamento sdo diretamente dependentes da capacidade de processamento
do computador no qual as simulagdes sdo executadas, 0s tempos citados s@o relacionados a

um computador com configuracéo expressa na Figura 4.6.

Sisterna
Classificacao: mfnclice de Experiéncia do Windows
Processador: Pentium(R) Dual-Core CPU T4300 @ 210GHz 2.10 GHz
Memaria instalada (RAM): 3,00 GB
Tipo de sistema: Sisterna Operacional de 32 Bits

Figura 4.6 — Configuracgdo do notebook

Vale ressaltar que a versdo do software CESAR-LCPC utilizada ndo possui codigo de
paralelizacdo do processamento, ou seja, a tendéncia atual de computadores para uso pessoal
de multiplos nucleos e clock de processamento ndo tdo alta quanto computadores de cinco

anos atras nao implica em um processamento mais agil com este software, pois seus codigos
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serdo processados em somente um dos mdaltiplos ndcleos sob o limite de velocidade deste
unico nucleo em questdo. Os tempos de processamento dos modelos estao dispostos na Tabela
4.2.

Tabela 4.2 — Tempos de Processamento

Avancos Parcializacéo N° de N° de Tempo
SIUCIHOLEfL Verticai% (m) Radialg Nos Fases (hOFBF.)S)
8 360° 12 9
180° 22 20
5 360° 18 17
HORIZONTAL 4 360° 30.432 22 20
180° 42 30
5 360° 42 30
180° 82 43
INCLINADA 5 360° 23.919 18 17

O ciclo de modelagem que gerou estas fases de processamento é o0 seguinte:

a. Aplicacdo do peso proprio dos materiais a0 modelo - Tensfes geostatica

b. Anulam-se os deslocamentos gerados na fase anterior

c. Desativam-se os elementos da fase de escavacdo em questdo com alivio de todas as
tensdes (B=1)

d. Ativam-se os elementos de casca do sistema de suporte com aplicacdo do seu peso proprio

e. Repetem-se as etapas c e d até o final da escavacao.

4.3. ANALISE DO SISTEMA DE SUPORTE

As analises numéricas descritas no item anterior serdo utilizadas para estudar o sistema de
suporte em concreto projetado. Serdo abordadas duas metodologias de anélise para aferigdo da
ruptura da estrutura: os diagramas de interagdo momento-normal bidimensionais e os critérios
de ruptura. Os métodos de avaliacdo de ruptura serdo, assim como descrito por Farias et al.

(2002), aplicados de forma pontual e ao longo de superficies de analise.

Para ambas as metodologias sdo necessarios 0s parametros de resisténcia a compressao (f;) e a
tracdo (f;) do concreto projetado. A NBR 6118 (ABNT, 2003) em seu Item 8.2.5 estabelece
um critério para estimativa da resisténcia a tragdo a partir da resisténcia a compressao. A
mesma norma em seu Item 24.5.2 estabelece um critério de projeto para obtencdo das tensdes
resistentes de célculo para concreto simples.
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A resisténcia média a tragdo do concreto (fem) € estimada a partir da resisténcia caracteristica

a compressao do concreto (fe) em MPa por:

fct,m = 0:3fck2/3 4.1)

A resisténcia caracteristica inferior a tracdo do concreto (fowinr) € estimada a partir da
resisténcia média a tracdo do concreto (fem) por:

fctk,inf = 0»7fct,m (4.2)

A resisténcia de célculo a compressdo do concreto (f.g) é calculada pela relacdo entre a
resisténcia caracteristica a compressao (f.k) e pelo coeficiente de ponderacdo de resisténcia

(v por.
fea =2 3

Para o caso de concreto simples a NBR 6118 (ABNT, 2003) preconiza o uso de y.=1,68. A
resisténcia de calculo a tracdo do concreto (fog) € calculada pela relacdo entre a resisténcia

caracteristica inferior a tracdo (fqw inf) € pelo coeficiente de ponderacédo de resisténcia (yc) por:

fetkinf
feta =—" (4.4)
Yc

Finalmente devem ser calculadas as tensdes resistentes de céalculo a compresséo (ocrg) € @

tracao (ocrq) por:
Ocra = 0,85f¢4 (4.5)

Octra = 0,85f¢tq (4.6)

Os valores resultantes destes indices para o valor base adotado de 25 MPa para a resisténcia

caracteristica a compressdo do concreto projetado estdo na Tabela 4.3.
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Tabela 4.3 — Resultados das resisténcias do concreto projetado estimadas pela
metodologia da NBR 6118
Concreto Projetado — NBR 6118

fck 25.00 MPa
fetk,inf -1.80 MPa
fcd 14.88 MPa
fctd -1.07 MPa
ocRd 12648.8 kPa
octRd -908.4 kPa

Pela metodologia descrita em 3.2.1 e com base nos valores de ocrg € Octrg Calculados foram
tracados os diagramas de interacdo momento-normal para os trechos superior e inferior da
secdo. Foi considerada uma secdo de andlise quadrada com aresta de 30 cm, igual & espessura

do concreto projetado. O diagrama completo e a regido de esforgos admissiveis estdo na
Figura 4.7.
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Figura 4.7 — Diagramas de interagcdo momento-normal utilizados

Optou-se pela simplicidade dos diagramas de interagdo momento-normal bidimensionais, pois
os niveis de momento fletor encontrados foram muito baixos. Além disso, esta metodologia

foi descrita como representacdo do estado da pratica das analises de sistemas de suporte, que
correntemente adotam analises a flexao bidimensional.

Pela metodologia descrita em 3.2.2 e com base nos valores de ocrg € ocrg foram calculados os

parametros k,a,B,c; e c,. Os resultados estdo na Tabela 4.4.
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Tabela 4.4 — Parametros calculados para o critério de ruptura de Ottosen

Critério de Ottosen

Kk 0.0718
a 4.4363
p 5.3291
cl 15.2857
c2 1.0000

Com a envoltoria de possiveis esfor¢os resultantes do diagrama momento-normal e o0s
parametros da funcdo de plastificacdo do critério de Ottosen é possivel a verificacdo da
ruptura do sistema de suporte em concreto projetado, pela metodologia proposta, em face das
solicitacBes calculadas pelos modelos simulados pelo método dos elementos finitos.

As solicitacdes foram obtidas do software CESAR-LCPC em alguns pontos dos elementos de
casca que representam o sistema de suporte. Os pontos de cada conjunto de modelos estdo na
Figura 4.8. A malha PLENA se refere aos modelos com escavacéo plena, a malha PARCIAL
se refere aos modelos com escavagdo parcializada, a malha I.HOR se refere ao modelo de
litologia horizontalizada da analise de influéncia da inclinacdo da geologia e a malha

I.INCLINADA se refere ao modelo de litologia inclinada da mesma analise.

PLENA PARCIAL I. HOR TI. INCLINADA

Figura 4.8— Malha de pontos da superficie do sistema de suporte

As solicitacGes para anélise pelo diagrama momento-normal sdo os trés esfor¢cos normais (N,
Ny e N;) e os trés momentos fletores (Myy, My, € Myy). As seis combinagdes solicitantes de

pares momento-normal avaliadas estéo na Figura 4.9.
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Figura 4.9 — Possiveis combinacdes de esforcos momento-norma
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As solicitacOes para a anélise pelo critério de ruptura de Ottossen sdo os trés invariantes de
tensdo (o1, 62 € o3) que se relacionam com a tensdo normal octaédrica (coct) € cOm a tensdo

cisalhante octaédrica (toc) por:

O'1+O'2+O'3

O-OCt = 7 (4.7)

Toct = é\/(ﬁ —03)% + (04 — 03)% + (0, — 03)2 (4.8)

Foi avaliado o fator de seguranca por duas diferentes metodologias, pela concepcdo da tenséo
confinante constante (OSR) e da tensdo principal menor constante (SL). Para a analise OSR
foi calculado o valor da funcéo de plastificacdo em funcdo dos invariantes I, J, e 6, sendo que
0 valor do de J; neste estado foi tido como o valor de tensdo mobilizada. Mantendo I;
constante, J, foi alterado até que o estado de tensdes correspondesse ao estado de plastificacdo
(F=0), e este valor de J; foi tido como a resisténcia maxima. Com isso, foi possivel calcular o
fator de seguranca OSR pela razdo entre a raiz quadrada de J, méximo e a raiz quadrada de J,
mobilizado.

Como o processamento do software se deu com o sistema de suporte simulado com um
modelo constitutivo linear elastico, sem nenhum critério de ruptura, varios pontos
apresentavam um valor positivo para a funcdo de plastificacdo (violando a condigdo de

consisténcia do material). Alguns destes valores estavam muito acima de zero, criando assim

METODOLOGIA DE AVALIACAO DE SISTEMAS DE SUPORTE EM CONCRETO PROJETADO
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dificuldades para convergéncia do valor de resisténcia maxima. Nestes casos foi considerada

uma formula auxiliar para o célculo do fator de seguranca, sem significado fisico criterioso.

Esta concepcdo menos criteriosa ndo afeta a analise, pois, todos os pontos onde ela foi
aplicada ja estavam sobre ruptura e apresentavam fator de seguranca inferior a unidade. O
fator de seguranca nestes casos foi calculado por:

1
FS=— (4.9)

onde F é o valor da fun¢do de plastificagcdo no ponto.

Em casos onde a equacdo da funcdo de plastificacdo permita que se isole o invariante de
tensdo que representa a tensdo desviadora, o valor deste invariante para que a funcdo de
plastificacdo seja nula pode ser diretamente determinado, sem a necessidade de uma

ferramenta interativa e sem a ocorréncia deste tipo de problema.

Para a andlise SL foi calculado o valor da funcédo de plastificacdo em funcdo dos invariantes
o1, 02 € o3, sendo que o valor de o1 neste estado foi tido como o valor de tensdo mobilizada.
Mantido o3 constante, o; foi alterado até a plastificacdo e este valor foi tipo como a resisténcia
maxima. Com isso o fator de seguranca SL foi calculado pela razdo entre a diferenca o;-03
méaxima e mobilizada. Neste caso também ocorreram problemas de interacdo para pontos
onde o estado de tensdo implicava em valores da funcdo de plastificacdo muito acima de zero.
Nestes casos também foi utilizada a Equacdo 4.9, novamente sem prejuizo a analise por se
tratarem de pontos onde FS<1, logo, acima da envoltéria de ruptura.
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5.RESULTADOS

Este capitulo descreve os resultados das andlises de ruptura pelas duas metodologias
propostas no projeto: os diagramas de interacdo momento-normal bidimensionais e o critério
de ruptura de Ottosen. Os resultados serdo apresentados para cada modelo descrito no Item
4.2.

5.1. DIAGRAMA DE INTERACAO MOMENTO-NORMAL

Os diagramas de interacdo momento-normal foram tracados de acordo com a resisténcia
caracteristica a compressdo de 25 MPa e a metodologia de fatores de seguranca parciais e
estimativa da resisténcia a tracdo da NBR 6118 (ABNT, 2003), como descrito no Item 4.3. Os
resultados de esforco normal e momento fletor foram computados nos pontos da superficie
descrito na Figura 4.8. Estes resultados foram combinados nas seis possiveis combinacdes

descritas na Figura 4.9 e foram marcados em um gréfico com a envoltdria de resisténcia.

5.1.1. ANALISE DE RUPTURA GERAL

Estes resultados dos seis modelos para anélise do efeito da parcializacéo da escavacdo (Figura
4.2) estdo nas Figuras 5.1 a 5.6. Os modelos sdo descritos pela parcializacdo da escavagédo

(plena — 360 ° e parcial — 180°) e pela profundidade das etapas de escavacado (2, 4 e 8 m).

2500
= Nx-Mxy

2000 o Nx-Mzx

* Ny-Mxy
1500

o Ny-Myz

a Nz-Mzx

Normal (kN)
1)
[=]
o

a Nz-Myz
500

-500
-5 -4 -3 -2 -1 0 1 2 3 4 5
Momento (kN.m)

Figura 5.1 — Esforcos M-N — Modelo 360-2m
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O modelo com escavacao plena e avanco vertical de 2 m (360-2m) apresentou nove pontos da
malha com ruptura, ou seja, com valores momento-normal externos ao diagrama de interacéo
momento-normal. Analisando os resultados da Figura 5.1 pode-se perceber que o tipo de
esforco predominante na estrutura foi normal de compressdo. O baixo nivel dos esforgos
fletores corrobora com a hip6tese de que o sistema de suporte opera como um anel de parede
delgada, com baixa rigidez a flexdo. Todos os pontos sobre ruptura sao das duas combinacdes
de momentos fletores com o esforco normal vertical (Nz), tanto sobre compressao (N>0),
quanto sobre tracdo (N<0). Com este tipo de representacdo ndo é possivel identificar quais as
regides do sistema de suporte foram mais afetadas, somente se houve ou n&o ruptura de algum

ponto do sistema.
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Figura 5.2 — Esforcos M-N — Modelo 180-2m

O modelo com escavacdo parcializada e avango vertical de 2 m (180-2m) apresentou somente
dois pontos da malha com ruptura. Analisando os resultados da Figura 5.2 pode-se perceber
que o tipo de esforco predominante na estrutura foi normal de compressdo, porém houve uma
maior expressdo de esforgos fletores como consequéncia da parcializacdo. Os dois pontos de
ruptura sdo, novamente, das duas combinacdes de momentos fletores com o esfor¢co normal
vertical, neste caso somente sobre compressdo. Também é possivel perceber esfor¢cos no
limiar dos diagramas em combinagdes de momentos fletores com o esforgo normal na direcéo
Y.
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Figura 5.3— Esforcos M-N — Modelo 360-4m

O modelo com escavacgdo plena e avanco vertical de 4 m (360-4m) apresentou mais de trinta
pontos da malha com ruptura. Analisando os resultados da Figura 5.3 vé-se novamente que 0
tipo de esforco predominante na estrutura foi normal de compressdo, com alguma expressao
de esforco fletores positivos. A predominancia dos pontos sobre ruptura ocorre com o esforgo
normal vertical de compressdo. Neste caso também ocorreu ruptura com os esforcos normais

nas direcbes X e Y.
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Figura 5.4— Esforgos M-N — Modelo 180-4m
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O modelo com escavagéo parcializada e avango vertical de 4 m (180-4m) apresentou mais da
metade dos pontos da malha com ruptura. Analisando os resultados da Figura 5.4 percebe-se
um padrdo de esforcos novo. Novamente ocorreu uma expressao maior dos esforcos de
flex&o, entretanto, neste modelo incidiram significativos esforcos normais de tragdo. O padréo

de incremento nos momentos fletores em relacdo ao modelo de escavagéo plena permanece.

A escala das tensdes foi quase a metade dos esforcos de compressdo, porém, considerando a
baixa resisténcia a tracdo do concreto, foram igualmente importantes na ocorréncia de ruptura.
Novamente ocorreu ruptura com esforcos normais das trés diregdes, entretanto, somente na

direcéo vertical houve a ocorréncia de tragéo.
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Figura 5.5 Esforcos M-N — Modelo 360-8m

O modelo com escavacdo plena e avangco vertical de 8 m (360-8m) apresentou ruptura
generalizada. Analisando os resultados da Figura 5.5 percebe-se um padrédo de esforcos
novamente com predominancia de compressao, e expressdo marcante dos esforcos fletores. A
escala das tensdes apresentou-se muito acima do diagrama de resisténcia, chegando até 17
MN de compressdo e 8 MN de tragdo. Ocorreu ruptura com esforgos normais das trés
direcOes, entretanto, novamente s na direcdo vertical houve a ocorréncia de tracdo. Os

maiores momentos fletores ocorreram nas diregdes X e Y.
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Figura 5.6— Esforcos M-N — Modelo 180-8m

O modelo com escavacdo parcializada e avango vertical de 8 m (180-8m) apresentou ruptura
generalizada. Analisando os resultados da Figura 5.6 percebe-se um padrdo de esforcos
semelhante ao modelo 360-8m, porém com esforcos ainda maiores tanto de compressdo
quanto de flexdo, como no modelo com avanco vertical de 4 m. As tensfes chegaram a até 55
MN de compressdo e 5 MN de tracdo. Novamente sé houve ocorréncia de tracdo na direcdo

vertical.
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Figura 5.7 — Esforcos M-N — Modelo HOR
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Os resultados dos dois modelos para andlise do efeito da inclinacdo das litologias (Figura 4.4)
estdo nas Figuras 5.7 e 5.8. Os modelos sdo classificados entre litologia horizontalizada
(HOR) e litologia inclinada (INC).

Para a sequencia construtiva do modelo com litologia horizontalizada, os resultados da Figura
5.7 indicam um padrdo de solicitagbes distinto ao esperado para um modelo de escavacéo
plena. Houve significativa expressdo dos momentos fletores e assimetria na sua distribuicao.

Né&o foi possivel identificar a causa desta ocorréncia.

Ocorre ruptura nos pares com esforgo normal vertical tanto por tragcdo quanto por compressao.
H& uma expressdo de esforcos fletores nos planos horizontais. Diferentemente dos modelos ja
analisados, neste caso ocorreram valores extremos de compressao nos sentidos X e Y, ao

invés da direcdo vertical dos outros modelos.
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Figura 5.8 — Esforcos M-N — Modelo INC

Os resultados do modelo com litologia inclinada (Figura 5.8) indicam cerca de 20 pontos da
malha em ruptura, menos do que o modelo de litologia horizontalizada. Com excegdo de um
ponto, todos 0s pontos sobre ruptura ocorreram sobre o par momento-normal com esforco

normal vertical. Os niveis de esforco normal alcancaram até 2MN de intensidade.
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5.1.2. ANALISE DE RUPTURA POR SECOES VERTICAIS

Nas andlises de ruptura geral (Item 5.1.1) ndo era possivel identificar as regides do sistema de

suporte onde ocorriam 0s pontos em ruptura. Foi possivel identificar que a componente mais

critica em quase todos os casos foi o par Nz-Myz. Sendo assim esta se¢do do texto analisa

somente a componente Nz-Myz para 0s seis casos ja apresentados, ao longo da profundidade

do poco, em intervalos de 8 em 8 m.
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Figura 5.9 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 360-2m

Os resultados do modelo 360-2m (Figura 5.9) mostram que os trechos mais superficiais do

poco sdo o0s que estdo sobre maior solicitacdo, principalmente até os 8 m de profundidade.

Este resultado corrobora com os padrdes de deslocamento apresentados por Dias (2011) onde

grande parte dos deslocamentos no sentido de convergéncia da escavagdo ocorria até 0s 15 m

de profundidade.
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Figura 5.10 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 180-2m

Os resultados do modelo 180-2m (Figura 5.10) confirmam a avaliagdo do modelo 360-2 nédo
s6 em termos de esforcos normais, mas também em relacdo aos momentos fletores,

significativamente maiores até os 8 m de profundidade.
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Figura 5.11 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 360-4m

Os resultados do modelo 360-4m (Figura 5.11) apresentam os picos de esfor¢co normal na
superficie do poco, e esforgos medianos entre 8 e 24 m de profundidade. Como nos outros

casos, 0s menores esforcos estdo as maiores profundidades: 32 e 40 m,
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Figura 5.12 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 180-4m

Os resultados do modelo 180-4m (Figura 5.12) apresentam os picos de esfor¢co normal na
superficie do poco, e esforcos medianos entre 8 e 24 m de profundidade. Como nos outros
casos, 0s menores esforcos estdo as maiores profundidades: 32 e 40 m.
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Figura 5.13 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 360-8m

Os resultados do modelo 360-8m (Figura 5.13) também apresentam ruptura entre 0 e 8 m, e
alguns pontos a 16 m. Mesmo neste modelo, onde houve um dos maiores indices de pontos
sobre ruptura, abaixo dos 32 m o sistema de suporte apresenta-se na regido interna ao

diagrama de interagdo momento-normal.
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Figura 5.14 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo 180-8m

Os resultados do modelo 180-8m (Figura 5.14) apresentam ruptura entre 0 e 16 m.
Novamente abaixo dos 32 m o sistema de suporte apresenta-se na regido interna ao diagrama

de interagdo momento-normal.

Também foi analisada a configuracdo de ruptura para o par momento normal Nz-Myz ao
longo da profundidade para os dois modelos de anéalise do efeito da inclinacdo das litologias.

Os resultados estdo nas Figuras 5.15 e 5.16.
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Figura 5.15 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo HOR
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O modelo com litologia horizontalizada (Figura 5.15) apresenta ruptura principalmente entre
0 e 20 m nos pares com esforgo normal vertical, tanto por tracdo quanto por compresséo. Até

29 m ocorreram alguns pontos sobre ruptura.
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Figura 5.16 — Componente Nz-Myz ao longo da profundidade — Modelo INC

Os resultados do modelo com litologia inclinada (Figura 5.16) novamente indicam menos
pontos sobre ruptura do que o modelo com litologia horizontalizada. Neste caso houve
predominancia de ruptura até 10 m de profundidade e somente um ponto apresentou ruptura

por tracao.

5.1.3. ANALISE DE RUPTURA POR SECOES RADIAIS

Ja foram determinados os pontos de ruptura geral (Item 5.1.1) e ao longo da profundidade
(5.1.2). Para que se complete a avaliagdo espacial da ruptura sera feita uma analise ao longo
de secOes radiais do sistema de suporte da componente Nz-Myz. Deve-se relembrar que com
excecdo do modelo INC, todos os outros modelos contavam com duas sec¢Oes de simetria, e
por isso, somente ¥4 do modelo foi simulado. Com isso as se¢do véo de 0 a 90° para todos 0s
modelos de litologia horizontalizada, e de 0 a 180° para 0 modelo de litologia inclinada, que

sO possui uma se¢do de simetria. Os resultados estdo nas Figuras 5.17 a 5.24.
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Figura 5.17 — Componente Nz-Myz em secdes radiais — Modelo 360-2m

A Figura 5.17 traz os resultados do modelo 360-2m ao longo das se¢des 0, 18, 36, 54, 72 e
90°. VVé-se que ocorreu ruptura por compressao em duas se¢oes, 18° e 36° e por tragdo em um
ponto a 72°. Nos extremos de 0 e 90° e na se¢do de 54° ndo ocorreu ruptura em nenhuma
profundidade.
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Figura 5.18 — Componente Nz-Myz em sec0es radiais — Modelo 180-2m

A Figura 5.18 traz os resultados do modelo 180-2m ao longo das seg¢des 0, 15, 30, 45, 60, 75 e
90°. A ruptura ocorre somente nas secdes a 45 e 60°. Os valores de momento fletor sdo

expressivos somente nas se¢des de 45, 60 e 75°.

75



4000
m Q0°
3500 n
A 0 189
3000
¢ 369
— 2500
< o 549
‘E' 2000
= A 729
£ 1500 -
S a 9092
Z 1000 AR
/ a \
500 ! n N
0
-500
-6 -4 -2 0 2 4 6
Momento Myz (kN.m)

Figura 5.19 — Componente Nz-Myz em secdes radiais — Modelo 360-4m

Os resultados do modelo 360-4m estdo na Figura 5.19, ao longo das mesmas secdes radiais do
modelo 360-2m. Neste modelo a ruptura se deu predominantemente nos extremos da secdo, a

0° e 18° e a 72° e 90°. Também ocorre ruptura em dois pontos a 36° e 54°, com menor

expressao.
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Figura 5.20 — Componente Nz-Myz em sec0es radiais — Modelo 180-4m

Os resultados do modelo 180-4m estdo na Figura 5.20, ao longo das mesmas secdes radiais do

modelo 180-2m. Neste modelo a ruptura foi mais generalizada, entretanto com um pequeno
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destaque as sec¢des centrais de 30° a 60°. A maior expressao de momento fletores se deu nas
secOes entre 45° e 75°.
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Figura 5.21 — Componente Nz-Myz em secdes radiais — Modelo 360-8m

O modelo 360-8m apresenta ruptura em quase todas as se¢des radiais, como se vé na Figura
5.21, com excecdo das se¢des extremas de 0° e 90°.
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Figura 5.22 — Componente Nz-Myz em sec0es radiais — Modelo 180-8m

Ja 0 modelo 180-8m apresenta ruptura em todas as se¢des, como se vé na Figura 5.22. O
momento fletor foi mais evidente nas secdes a 30° e a 45°.
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Também foi analisada a configuracdo de ruptura para o par momento normal Nz-Myz ao
longo das secdes radiais para os dois modelos de andlise do efeito da inclinacao das litologias.
Os resultados estdo nas Figuras 5.23 e 5.24.
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Figura 5.23 — Componente Nz-Myz em secdes radiais — Modelo HOR

O modelo de litologia horizontalizada (Figura 5.23) apresenta ruptura em todas as se¢fes de

analise. Houve uma expressao pouco evidente de momentos fletores a 75° e a 90°.
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Figura 5.24 — Componente Nz-Myz em secdes radiais — Modelo INC
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O modelo de litologia inclinada (Figura 5.24) apresentou ruptura principalmente nas secoes a

0°, 22,5° 90° e 112,5° Né&o houve se¢bes com maior destaque em relacdo ao momento fletor.

5.2. CRITERIO DE RUPTURA DE OTTOSEN

O critério de ruptura de Ottosen foi analisado de acordo com a metodologia descrita no Item
4.3 e a resisténcia caracteristica a compressao de 25 MPa. Os fatores de seguranca obtido pela

metodologia SL e OSR foram avaliados pela superficie planificada do sistema de suporte.
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Figura 5.25 — Malha de pontos da superficie planificada do sistema de suporte

As superficies planificadas com os pontos de avaliacdo das tensfes estdo na Figura 5.25. A
malha PLENA se refere aos modelos com escavacdo plena, a malha PARCIAL se refere aos
modelos com escavagdo parcializada, a malha 1.LHOR se refere ao modelo de litologia
horizontalizada da andlise de influéncia da inclinagdo da geologia e a malha I.LINCLINADA

se refere ao modelo de litologia inclinada da mesma analise.

Os resultados séo exibidos por isolinhas de fatores de seguranca SL e OSR, agrupados entre

0s modelos de mesmo passo de avanco vertical de escavagéo.

5.2.1. FATORES DE SEGURANCA TIPO SL

Os fatores de seguranca do tipo SL (tensdo principal menor constante) foram estimados de

acordo com a metodologia descrita no Item 4.3. Os resultados estéo nas Figuras 5.26 a 5.29.
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Figura 5.26 — Isolinhas de Fatores de Seguranca SL — Modelo 360-2m e 180-2m

Os resultados do modelo com escavagédo plena e avanco vertical de 2 m (Figura 5.26a) e do
modelo com mesmo avanco vertical, e escavacdo parcializada (Figura 5.26b) indicam que
houve ruptura do sistema de suporte (FS<1) entre a superficie e 14 m de profundidade. O
modelo com escavacdo plena apresenta isolinhas de fator de seguranca relativamente

horizontais, destacando a homogeneidade das solicitagdes ao sistema de suporte.

O modelo com escavacao parcializada ndo apresenta esta caracteristica, o trecho mais a direita
da figura, que representa a secdo radial entre 45° e 90° apresenta um menor fator de
seguranca.

Ressalta-se que os fatores de seguranca inferiores a unidade s6 sdo computados, pois o
processamento do modelo de elementos finitos foi realizado com um modelo sem critério de
ruptura para o sistema de suporte. A magnitude destes valores também deve ser observada

com cautela, pois em muitos casos seu valor foi estimado pela Equacéo 4.9.

Abaixo dos 15 m de profundidade, o revestimento apresenta fator de seguranca superior a
1,25. No modelo de escavacédo parcializada houve um ponto de concentracdo de fatores de
seguranca que, para efeitos praticos, ndo é de grande representatividade.

METODOLOGIA DE AVALIACAO DE SISTEMAS DE SUPORTE EM CONCRETO PROJETADO
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Figura 5.27 — Isolinhas de Fatores de Seguranca SL — Modelo 360-4m e 180-4m

Os resultados do modelo 360-4m (escavagdo plena e avanco vertical de quatro metros) e do
modelo 180-4m (escavacao parcializada e avanco vertical de quatro metros) estdo nas Figuras
5.27a e 5.27b respectivamente. Ambos 0s modelos apresentam uma regido com decréscimo
do fator de seguranga, entre 15° e 30° para 0 modelo 360-4m e entre 30° e 60° para 0 modelo

180-4m. No modelo 180-4m houve maior fator de seguranca entre 45° e 90° da segéo.

Entretanto, o modelo de escavacdo parcializada apresentou fatores de seguranca bem
inferiores ao modelo de escavacgdo plena. Enquanto o modelo 360-4m apresenta ruptura entre
0 e 20 m em grande par da secdo, o modelo 180-4m estende a zona de ruptura até
praticamente 30 m de profundidade. Ambos os modelos apresentam fator de seguranca pouco
superior a unidade em grande parte da se¢do ndo plastificada.
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Figura 5.28 — Isolinhas de Fatores de Seguranca SL — Modelo 360-8m e 180-8m
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Os resultados do modelo 360-8m e do modelo 180-8m estdo nas Figuras 5.28a e 5.28b
respectivamente. Como ja apresentado no Item 5.1, os modelos com avanco vertical de 8 m
apresentam ruptura generalizada do sistema de suporte. O modelo de escavagdo plena
apresentou ruptura em praticamente 2/3 da secéo, com fator de seguranga maior do que um
apenas entre 15 e 28 m de profundidade. O modelo de escavacdo parcializada apresenta

ruptura entre a superficie e 30 m de profundidade, ou seja, ruptura em % da secao.

Finalmente sdo apresentadas as isolinhas de fatores de seguranca para os dois modelos de
andlise do efeito da inclinacdo das litologias. Ressalta-se que o modelo com litologia

inclinada apresenta somente uma secdo de simetria, sendo assim foi necessario simular o
modelo com sistema de suporte entre 0° e 180°.
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Figura 5.29 — Isolinhas de Fatores de Seguranca SL — Modelo HOR e INC

Os resultados do modelo com litologia horizontalizada (Figura 5.29a) e com litologia

inclinada (Figura 5.29b) indicam uma ruptura generalizada do revestimento, provendo assim
pouca margem para analise dos resultados.

Uma evidéncia do modelo INC é que a ruptura da secdo foi mais evidente entre 0 e 90°, onde

a disposicdo geoldgica apresentava materiais menos resistentes e mais deformaveis (Figura
4.1).

5.2.2. FATORES DE SEGURANCA DO TIPO OSR

Os fatores de seguranca do tipo OSR (tensdo confinante constante) foram estimados de
acordo com a metodologia descrita no Item 4.3. Os resultados estdo nas Figuras 5.30 a 5.33.
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Figura 5.30 — Isolinhas de Fatores de Seguranca OSR — Modelo 360-2m e 180-2m

Os resultados do modelo 360-2m (Figura 5.30a) e do modelo 180-2m (Figura 5.30b) indicam
que houve ruptura do sistema de suporte (FS<1) entre a superficie e 13 m de profundidade. O
modelo com escavacdo plena apresenta isolinhas de fator de seguranca relativamente

constantes ao longo do perfil radial.

O modelo com escavacdo parcializada apresenta uma maior plastificacdo entre 75° e 90°,
levando o suporte a ruptura até 25 m de profundidade, por efeito do arqueamento da
escavacao parcializada. Abaixo dos 15 m de profundidade, o revestimento apresenta fator de
seguranca superior a 1,5. Ambos os modelos atingiram fatores de seguranca na ordem de dois
abaixo dos 30 m de profundidade.
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Figura 5.31 — Isolinhas de Fatores de Seguranca OSR — Modelo 360-4m e 180-4m

Os resultados do modelo 360-4m (Figura 5.31a) e do modelo 180-4m (Figura 5.31b) indicam
niveis bastante distintos de ruptura. Enquanto o modelo com escavagdo plena apresentou
ruptura acima de 20 m de profundidade, o modelo de escavacao parcializada teve ruptura por

quase toda a secdo, com excecao de alguns pontos nas extremidades do perfil radial.

No modelo de escavagdo parcializada houve maior fator de seguranca entre 45° e 90° da
secdo. O perfil de fatores de segurangca do modelo de escavacao plena ndo apresentou valores

muito superiores a 1,6, houve uma concentracdo de fatores de seguranca na base da secéo,
sem grande representatividade.
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Figura 5.32 — Isolinhas de Fatores de Seguranca OSR — Modelo 360-8m e 180-8m

Os resultados do modelo 360-8m e do modelo 180-8m estdo nas Figuras 5.32a e 5.32b
respectivamente. O modelo com escavacdo plena ndo apresentou ruptura entre 15 e 30 m de
profundidade, com fatores de seguranca de até 4 nesta regido. O modelo de escavagdo
parcializada apresentou ruptura generalizada por toda a profundidade do poco, com fatores de

seguranga maiores do que 1 a partir de 10 m de profundidade, porém concentrados entre 0 e
30° da secéo radial.

Finalmente sdo apresentadas as isolinhas de fatores de seguranca para os dois modelos de
analise do efeito da inclinacdo das litologias. Ressalta-se que o modelo com litologia
inclinada apresenta somente uma secdo de simetria, sendo assim foi necessario simular o
modelo com sistema de suporte entre 0° e 180°.
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Figura 5.33 — Isolinhas de Fatores de Seguranca OSR — Modelo HOR e INC

Os resultados do modelo com litologia horizontalizada (Figura 5.33a) e com litologia
inclinada (Figura 5.33b) indicam novamente uma ruptura generalizada do revestimento,
provendo assim pouca margem para analise dos resultados.

Novamente, no modelo com litologia inclinada, a ruptura da secdo foi mais evidente entre 0° e
90°, onde a disposicao geoldgica apresentava materiais menos resistentes e mais deformaveis

(Figura 4.1). Apenas em alguns pontos isolados dos dois modelos ocorreram fatores de
seguranga acima de um.
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6. ANALISE

Este capitulo descreve a andlise comparativa dos resultados tanto no ambito do
comportamento do sistema de suporte em face das variagdes construtivas da andlise
paramétrica de pocos de grande didmetro, quanto no ambito do mérito dos dois métodos de

analise da ruptura de sistemas de suporte empregados.

6.1. DIAGRAMA DE INTERACAO MOMENTO-NORMAL

Os diagramas de interacdo momento-normal apresentados no Item 5.1, e suas diferentes
abordagens dispostas nos Itens 5.1.1, 5.1.2 e 5.1.3, revelam algumas limitagGes evidentes
desta metodologia. A visualizacdo espacial dos pontos criticos da estrutura fica condicionada
por uma separacao arbitraria dos dados em secdes. A densidade de pontos, a0 mesmo tempo
em que representa melhor a estrutura continua do sistema de suporte, dificulta a andlise e

visualizacdo dos dados.

E intuitiva a percepgdo do nivel de seguranca de um estado de esforcos momento-normal pela
distdncia entre a localizacdo do ponto e a envoltoria de resisténcia. Entretanto, um valor
numérico como um fator de seguranca, desta percepc¢do, fica condicionado a imposicdo de
uma trajetéria de evolucao dos esfor¢os (momento ou normal). Além de todas estas limitaces
gerais, para cada ponto da malha sdo necessarias seis combinacdes de esforcos, cuja

interdependéncia nédo é tdo clara quanto, por exemplo, a dos invariantes de tensao.

Pelas andlises de ruptura geral (Item 5.1.1) foi possivel identificar alguns padrdes de resposta
da estrutura do sistema de suporte ao tipo de avango de escavacao. A reacdo mais evidente foi
que, quanto maior 0 avango Vertical de escavacdo, maior € o nivel de solicitacdo e
consequente ruptura do sistema de suporte. Neste ponto, outra dificuldade surgiu quando da
anélise dos modelos com avanco vertical de 8 m, em que o estado de esforcos estava tdo
acima da envoltdria, que a visualizacdo desta e dos pontos internos ou externos a ela tornou-se

um obstaculo.

Um resultado interessante deste item foi a percepcdo de que uma escavagdo parcializada, ou
seja, em que um volume menor de solo é escavado em cada passo de escavagao, ndo garante
uma menor solicitacdo do suporte. Principalmente nos modelos com avango vertical de 4 e 8
m, é evidente que os modelos com escavagdo parcializada sofreram um indice de ruptura

maior do que os modelos de escavacdo plena. Este fendbmeno também pode ser percebido na
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maior expressdo de momentos fletores no revestimento nos modelos de escavagédo

parcializada.

Este aparente contrassenso foi percebido quando da andlise dos vetores de deformacéo
plastica em Dias (2011). A escavacdo do primeiro trecho de um avango vertical retira o
confinamento lateral do trecho ndo escavado, que tende a atingir um novo equilibrio em um
estado de tensdo mais proximo a ruptura do que o estado de tensbes original. Sendo assim,
quando este trecho € escavado, a solicitacdo da escavacdo tende a gerar niveis de deformacao
plastica maiores do que o primeiro trecho escavado. Isto se traduz em efeitos tanto na
estabilidade do macico quanto nos esforgos transmitidos ao revestimento, como se percebe na

analise dos diagramas dos modelos com avanco vertical de 4 e 8 m.

Este fendbmeno ndo ocorre no modelo com menor avango vertical (2m) em que a escavagao
como um todo se apresenta mais estavel. O efeito da parcializacdo neste modelo reduziu as
solicitacfes impostas a0 maci¢o. Sendo assim entende-se que a parcializacdo pode ter um
efeito oposto sob diferentes niveis de solicitacdo por passo de escavacdo. Um efeito sempre
presente nos modelos com escavacao parcializada foi o de maior expressdo dos momentos

fletores, normalmente de forma simétrica em relacdo a origem.

Em modelos mais estaveis, com menos pontos em ruptura no revestimento, o principal
esforco solicitante era o esforco normal de compressdo. Quanto maior era a solicitacdo, mais
este destaque se perdia, e era configurada a ruptura também com os esfor¢os normais
horizontais. O baixo nivel dos esforcos fletores nos modelos mais estaveis corrobora com a
hipo6tese de que o sistema de suporte opera como um anel com baixa rigidez a flexdo, o que é
desejavel do ponto de vista estrutural. A ndo ocorréncia de grandes momentos fletores, no

entanto, ndo garante que nao havera ruptura, como foi mostrado pela analise.

Na analise do efeito da inclinagdo das litologias, 0 modelo de litologia inclinada apresentou
menos pontos em ruptura do que o modelo de litologia horizontalizada. Isto se deu por
menores niveis tanto de esfor¢cos normais, tanto positivos quanto negativos, quanto de
momentos fletores. A inclinagcdo das litologia gera dois efeitos que justificam as menores
solicitagOes ao sistema de suporte. No lado de afloramento das litologias estdo presentes
materiais mais competentes na regido mais superficial do poco, onde estdo as maiores

solicitacbes. Além disso, a inclinacdo de litologia gera uma rotacdo das tensdes principais,
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com isso a tensdo horizontal deixa de ser uma tensdo principal, reduzindo as solicitaces

normais a estrutura de suporte.

Pelas analises de ruptura por se¢des verticais (Item 5.1.2), concluiu-se que apesar do esfor¢o
solicitante predominante ser o esforco normal vertical, 0s pontos em que este esforco era mais
expressivo e causava ruptura estavam na regido mais superficial do po¢o. Quando se avanca
pela profundidade do poco, os esfor¢cos normais estdo quase sempre dentro da envoltéria de
ruptura. Ndo sé os esforcos normais, mas também os maiores momentos fletores estdo

predominantemente localizados na regido mais superficial.

Isto pode ser entendido primeiramente pelo fato do peso prdprio da estrutura do sistema de
suporte ser uma solicitacdo desprezivel em face das solicitacBes impostas pelo macico em
processo de escavacdo. Sendo assim, a regido mais solicitada do revestimento ndo é uma
funcdo necessariamente da profundidade, ou do peso de material sobreposto, e sim da sua
posicdo em relacdo ao perfil de solicitagbes do macico ao revestimento.

O modelo de simulacdo adotado alivia todas as tensdes da escavacdo em uma fase e instala o
revestimento na face escavada na fase subsequente. Com isso, quando da instalacdo, o
revestimento ndo € solicitado pelo macico (que ja atingiu o equilibrio na fase anterior) e sofre
influéncia somente de seu peso préprio. Na proxima fase de escavacdo, a face escavada,
quando solicitada, tende a arquear tensdes para esta regido enrijecida pelo sistema de suporte,
carregando-o. Quanto mais a escavacdo avanca e o perfil do poco € enrijecido pela instalacdo
do suporte continuo, mais este é capaz de absorver o arqueamento de tenses das fases de

escavagao sem suporte.

Pelo entendimento fenomenologico do processo, percebe-se que a regido mais superficial do
poco, de fato € a que sofrera a maior solicitacdo. Pois ela resiste aos primeiros avancos de
escavacdo, quando a estrutura do sistema de suporte € menos rigida. Outro fator de suma
importancia é o crescimento da resisténcia do macico ao longo da profundidade, o que o faz
ser mais capaz de absorver as solicitagdes sem transmiti-las ao sistema de suporte ja instalado

e que quando for solicitado gerard menores niveis de deformagéo.

Em andlise especifica deste fendbmeno, Dias (2011) fez uma simulagdo em que o sistema de
suporte do primeiro avanco de escavacdo era ativado antes da escavacao, ou seja, tentou

representar 0 que seria um pré-enrijecimento desta primeira secdo. Isto na realidade pode
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representar uma pequena parede diafragma ou injecdes nos primeiros metros do macico. A
partir desta primeira fase a simulacdo seguia o ciclo normal. Os resultados em termos de
recalques superficiais ao final da escavacdo foram 74% menores para 0 modelo com o

primeiro passo de escavacao pré-enrijecido.

Todos estes fatores apresentados e a analise citada destacam a importancia dos primeiros
metros de escavacdo ndo s6 no sistema de suporte, como também na influéncia da escavacédo
em estruturas lindeiras. Na analise do efeito da inclinacdo das litologias, 0 comportamento do

sistema de suporte foi 0 mesmo das sec¢des de litologia horizontalizada.

Pelas anélises de ruptura por secBGes radiais (Iltem 5.1.3) é possivel perceber outras
implicacdes da parcializacdo da escavacdo. Por referéncia a primeira etapa das escavacdes
parcializadas escavava entre 0° e 45° e a etapa seguinte entre 45° e 90°. Nos modelos de
escavacao plena a ruptura se dava igualmente pelo perfil radial, com algum destaque para as
secOes entre 0° e 36° e entre 72° e 90°, e sem nenhuma se¢do com destaque ao momento fletor.

No modelo de escavacao parcializada com avanco vertical de 2 m a ruptura ocorreu
principalmente entre 45° e 60° ou seja, na regido da segunda etapa de escavacdo de um
avanco vertical. Isto também se observa em relagdo aos momentos fletores, mais evidentes
nesta regido. Nos modelos com avanco vertical de 4 e 8 m a ruptura foi generalizada ao longo

do perfil radial do pogo.

Nos modelos de analise do efeito da inclinacdo das litologias, o modelo de disposicdo
horizontalizada apresentou ruptura generalizada ao longo do perfil radial. J& o modelo com
litologia inclinada apresentou ruptura entre 0° e 22° e entre 90 e 112°, ou seja, principalmente

na regido com materiais mais deformaveis e menos resistentes.

6.2. CRITERIO DE RUPTURA DE OTTOSEN

Os mapas de isolinhas de fatores de seguranca apresentados no Item 5.1 permitem uma
avaliacdo espacial e precisa da margem de seguranca da superficie do sistema de suporte, sem
a necessidade de varias anélises como no caso dos diagramas de interagdo momento normal.
Por esta metodologia, quanto maior a densidade de pontos da superficie analisados, menor a

necessidade de interpolacéo entre pontos e melhor a interpretacdo dos resultados.
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Apesar de serem obtidos valores pontuais para o fator de seguranca, que podem ser
interpolados superficialmente, isto ndo prevé imparcialidade do resultado. Como ja destacado
€ necessario que se imponha uma trajetdria de evolugdo do estado de tensbes até a ruptura
para que se obtenha o fator de seguranca. Dois tipos de trajetdrias foram considerados, com
tensdo confinante constante (OSR) e com tensdo principal menor constante (SL). Estas
metodologias podem gerar diferencas no perfil de fatores de seguranca, como pode ser visto
nas Figuras 6.1 e 6.2 onde sdo apresentados os resultados para os modelos de escavacao

parcializada com avango vertical de 2 e 4 m, respectivamente.

O padré&o identificado no Item 6.1, de que quanto maior o avanco vertical de escavacdo maior
é o nivel de solicitacdo e consequente ruptura do sistema de suporte, foi mantido. O efeito da
parcializacdo da escavacdo é quase nulo nos modelos com avango vertical de 2 m. Nos
modelos com avanco vertical de 4 e 8 m os modelos com escavagéo parcializada apresentam

fator de seguranca menor do que os modelos com escavacao plena.

Profundidade (m)
Profundidade (m)

Figura 6.1 — Modelo 180-2m — Fator de seguranca SL(a) e OSR(b)

METODOLOGIA DE AVALIACAO DE SISTEMAS DE SUPORTE EM CONCRETO PROJETADO
ESTUDO DE CASO EM POCOS DE GRANDE DIAMETRO (G.DM-219/13) 92



Universidade de Brasilia
Departamento de Engenharia Civil e Ambiental / FT
Programa de P6s-Graduacao em Geotecnia

0 0

3,4
3,2
3
2,8
2,6
2,4
2,2
2

1,8
1,6
1,4
1,2
1
0,8
0,6
0.4

02
o (b

-5

Profundidade (m)
Profundidade (m)

0,5

0,25

o(a)
Figura 6.2 — Modelo 180-4m — Fator de seguranca SL(a) e OSR(b)

Os resultados dispostos nas Figuras 6.1 e 6.2 mostram que os fatores de seguranca calculados
pelas metodologias SL e OSR podem variar pontualmente, porém na distribuicdo geral de

valores as duas metodologias apresentam basicamente 0 mesmo resultado.

Para 0 modelo de escavacdo parcializada e avanco vertical de 2 m (Figura 6.1) veem-se
alguns pontos com maior fator de seguranca pela metodologia OSR entre 15 e 25 m de
profundidade. A linha que separa a zona em ruptura é basicamente a mesma para as duas

metodologias assim como 0 maximo fator de seguranca.

Para 0 modelo de escavacdo parcializada e avanco vertical de 4 m (Figura 6.2) vé-se
basicamente a mesma distribuicdo de fatores de seguranca. A metodologia OSR gerou fatores
de seguranca um pouco mais altos em uma zona de concentracdo aos 32 m de profundidade,
chegando até FS=3,4 enquanto na mesma regido a metodologia SL chegou até FS=2,5. A
linha que separa a zona de ruptura € novamente igual.

Novamente chegou-se a conclusdo de que a regido do sistema de suporte mais afetada esta
entre a superficie e os primeiros metros de profundidade. Os modelos de escavacdo plena e
avanco vertical de 2 e 4 m atingiram plastificacdo da superficie até 15 e 20 m de
profundidade, respectivamente.
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Os resultados dos modelos para avaliacdo do efeito da inclinagcdo das litologias apresentaram
pouca margem para analise dos resultados. A plastificacdo geral da secdo sugere que talvez
fosse necessaria uma simulacdo com avancgos verticais mais moderados. Isto garantiria um
maior nivel de estabilidade ao sistema de suporte, para que fosse possivel a avaliagdo dos
padrbes de resposta da estrutura a inclinacdo das litologias do perfil.

A imposicdo das secOes de analise espacial para a metodologia de diagramas de interacao
momento-normal gera algumas falhas de avaliacdo. Por analise das se¢des os modelos com
avanco vertical de 2 m apresentavam ruptura até 8 m e nao apresentavam a partir dos 16 m. A
metodologia de isolinhas de fatores de seguranca revela que estes modelos apresentavam
ruptura até os 14 m de profundidade. Em analise pelos diagramas poderia ser avaliado que

havia seguranca do sistema de suporte a partir dos 8 m de profundidade.

O mesmo ocorre na imposicdo das se¢des radiais de analise. No modelo com litologias
inclinadas foi detectada ruptura entre 0° e 22° e entre 90° e 112°. Nas analises por isolinhas de

fator de seguranca foi detectava ruptura generalizada por todo o sistema de suporte.
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7.CONCLUSAO

Esta dissertacdo buscou integrar a analise de pocgos de grande didmetro por duas vertentes
altamente dependentes e muitas vezes tratadas independentemente. A analise geotécnica de
equilibrio por elementos finitos com simulacdo das sequéncias construtivas e das diferentes
disposicdes geologicas com a analise estrutural de estado limite Gltimo do sistema de suporte

continuo em concreto projetado.

7.1. CONCLUSOES GERAIS

A base deste estudo foi comparar e analisar 0 estado da pratica de projeto deste tipo de
estrutura com o que pode ser feito com ferramentas e analises disponiveis a qualquer
engenheiro projetista. Os pocos de grande diametro foram descritos por seus métodos
construtivos e principais consideracdes de projeto. O dimensionamento de sistemas de suporte
em concreto projetado para andlise de ruptura foi revisado em termos de diagramas de
interagdo momento-normal bidimensionais e tridimensionais e um critério de ruptura baseado

no estado triaxial de tensodes.

A metodologia de analise paramétrica da sequéncia construtiva de pocos de grande diametro
ndo teve o objetivo de avaliar todas as condicionantes de projeto, mais sim promover a
avaliacdo de alguns pardmetros construtivos e obter sua influéncia em termos de solicitacdes a
estrutura de suporte. As analises de equilibrio por elementos finitos representavam a rigidez
do sistema de suporte, porém ndo permitiam que fosse representada a resisténcia destes

elementos. Com isso, todas as analises de ruptura sdo pds-processamento.

Os resultados das anélises de equilibrio das tensdes no suporte foram comparados as
envoltorias de resisténcia pelas duas metodologias: diagramas de interacdo momento-normal
bidimensionais e critério de ruptura de Ottosen. Os resultados dos diagramas de interacdo
momento-normal permitiram avaliar a ocorréncia ou ndo de ruptura e a relagdo entre os
esforcos normais e fletores. Os resultados do critério de ruptura permitiram uma avaliacao
espacial de fatores de seguranca pela superficie da estrutura de suporte. Foram comparadas

duas metodologias para determinagéo do fator de seguranca: OSR e SL.

Os resultados indicaram que quanto maior a profundidade dos passos de escavacao vertical

maiores serdo as solicitacbes impostas ao sistema de suporte. Isto ja era esperado
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considerando que quanto maior a solicitacdo ao macico de cada passo de escavacdo, mais esta

solicitacdo sera transmitida a estrutura de suporte ja instalada por arqueamento.

Outra indicacdo dos resultados foi que as maiores solicitacdes ao sistema de suporte ocorrem
no trecho mais superficial da estrutura, e ndo em profundidade. Isto pode ser entendido pelas
etapas numéricas de simulacdo do fenémeno. A redistribuicdo de tensbGes advinda da
escavacao atinge o equilibrio sem nenhuma estrutura de suporte em sua face. Os esforcos
transmitidos ao sistema de suporte sdo, em pequena escala, advindos do seu peso proprio, mas
em maior escala, do arqueamento de tensdes da se¢do escavada para a estrutura do sistema de
suporte ja instalada do passo de escavacado anterior.

Este resultado, aliado a simulacdo feita por Dias (2011) da escavacdo de um poco com o
primeiro passo de escavacdo sobre um perfil pré-enrijecido, destacam a importancia dos
primeiros passos de escavacao tanto na estrutura do pogo quanto na influéncia da escavagéo
nas estruturas lindeiras. Técnicas de injecdo ou paredes diafragma com somente alguns
metros de profundidade podem ter um impacto determinante na estabilidade de um pogo de

grande diametro.

A parcializacdo da escavacdo gera menores solicitaces ao sistema de suporte em escavacdes
com pequenos avangos verticais. Em caso de grandes avangos verticais, o efeito da
parcializacdo se inverte, gerando maiores solicitagdes ao sistema de suporte. Nestes casos 0
desconfinamento lateral da segunda secdo de escavacdo pela escavacdo da primeira secao
induz um estado de tensdes na segunda sec¢do que se apresenta mais proximo a plastificacao.
Com isso, quando da escavacédo desta segunda sec¢éo, a redistribuicdo de tensdes age sobre um
macico ja afetado. Isto gera maiores deslocamentos plasticos e um maior arqueamento para o

sistema de suporte do passo de escavacao anterior.

Este fenbmeno fez com que nos estudos com avango vertical de 4 e 8 m, os modelos com
escavacao parcializada, quando comparado aos modelos de escavacdo plena, apresentavam
um maior indice de ruptura nas anélises dos diagramas momento-normal e menores fatores de
seguranga nas anélises com critério de ruptura. Este fato ndo ocorreu nos estudos com avango

vertical de 2 m, apresentando efeito contrario.

Infelizmente a analise dos modelos com litologia inclinada apresentou-se pouco substancial.

O passo de escavacdo utilizado gerou plastificagdo em quase toda a secdo do sistema de
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suporte, tanto no modelo com litologia inclinada quanto no modelo de comparagdo com
litologia horizontalizada. A analise de isolinhas de fatores de seguranca permitiu que fosse
visualizada uma importante resposta do modelo com litologia horizontalizada. A secéo radial
que se apresenta em revestimento ao lado do pogo com materiais menos resistentes e mais
deformaveis apresentou menores fatores de seguranca. Isto indica uma importante conclusdo
da anélise, porém sugere-se um estudo mais detalhado deste tipo de secédo litologica para

confirmacéo.

A anélise de ruptura pelas duas metodologias permitiu avaliar diferentes comportamentos da
estrutura. Em termos gerais a analise por um critério de ruptura que permite a avaliacdo do
fator de seguranca pontual que pode ser interpolado gerando isolinhas de fatores de seguranca
possibilita uma avaliacdo visual mais imediata das condi¢bes da estrutura. Isto se da tanto
pela nogcdo de margem de seguranca do valor numérico do fator de seguranca quanto pela
visualizag&o espacial de toda a superficie do sistema de suporte.

A metodologia dos diagramas de interacdo momento normal bidimensionais € muito limitada
no sentido da analise espacial dos resultados, devem ser criadas varias classes de dados, de
dificil visualizacdo e sem um valor numérico para a margem de seguranca do estado de
esforgos atuante. Todavia a analise dos diagramas foi fundamental para o entendimento de
que ocorrem esforcos de tragdo na estrutura de suporte e que a ruptura dos trechos mais
superficiais se da por esforco normal vertical, e ndo por flexdo como poderia ser suposto

somente pelas isolinhas de fatores de seguranca.

Como maior resultado desta pesquisa espera-se que tenha sido possivel demonstrar a
importancia da integracdo entre as analises de estruturas geotécnicas e as analises estruturais
dos elementos de suporte destas estruturas. Toda esta metodologia de analise pds-
processamento e deteccdo de ruptura, por vezes generalizada, do sistema de suporte, poderia
estar aliada a analise de equilibrio geotécnico. A implementacdo deste critério, ou outro que
bem represente o concreto projetado, na formulacdo dos elementos de casca em software de

elementos finitos é primordial para a melhor integracéo entre geotecnia e estruturas.

7.2. SUGESTOES PARA FUTURAS PESQUISAS

Por todas estas conclusfes séo recomendados os seguintes estudos para futuras pesquisas:

97



Implementar os critérios de ruptura elastoplasticos para elementos de casca em um
software de elementos finitos para avaliacdo da ruptura do sistema do suporte durante o
processamento, garantindo assim o equilibrio da estrutura em todas as etapas de calculo.
Avaliar a viabilidade de implementacdo de um codigo de busca de superficies de ruptura
de sistemas de suporte com base nos conceitos de programacéo dinamica

Avaliar o efeito da utilizacdo de elementos de interface na modelagem de pocos de grande
didmetro

Avaliar o efeito de sobrecargas superficiais no maci¢o circundante ao poco.

Avaliacdo paramétrica da variacdo entre o didmetro do poco e os efeitos no sistema de
suporte

Investigar o arqueamento de tensdes no sistema de suporte advindos da escavagdo de um

portal de um tunel na estrutura do poco.
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