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RESUMO

A rotura de cortinas ancoradas suportando solos submersos em
consequéncia da accdo de sismos é, na maior parte dos casos, provocada
pela deterioragdo das caracteristicas de resisténcia do solo e néo
por um insuficiente dimensionamento da estrutura de suporte. O
amolecimento do solo ou a sua liquefacgdo, no caso de depdsitos de
areias saturadas, em 2zonas relativamente extensas ou criticas,
conduz a roturas globais donde podem resultar prejuizos avultados.
Por essa razdo, o conhecimento do comportamento do solo durante
sismos é importante. A comparagido de resultados experimentais com
os obtidos por um programa de andlise numérica pode contribuir para
uma melhor compreensdo da resposta das estruturas de suporte de
terras a acgdes dinamicas. Depois de uma revisdo de diversos métodos
para analise dinadmica de estruturas de suporte de terras, foram
feitas andlises com o método dos elementos finitos a varios sistemas
envolvendo solo, agua, estrutura de suporte e fronteiras entre
materiais de natureza diferente. O0s elementos de fluido tém
comportamento eldstico com o médulo G igual a zero. Uma lei do tipo
elasto-plastico é usada na discretizagdo do solo, adoptando um
tratamento diferente na deformagdo volumétrica e tangencial, isto
é, os médulos G e Kv sdc independentes. Fronteiras com absorcgiao de
energia impedem a reflecc¢ido de ondas de pressdo, simulando dominios
grandes ou infinitos. Os excessos de pressdes neutras s&o gerados
durante o carregamento dinadmico, sendo verificados regularmente os
valores das tensdes efectivas para uma eventual liquefacgao. A forma
correctora do algoritmo de Newmark é usada na integracéo das equagdes

de equilibrio dinamico.
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ABSTRACT

The failure of waterfront retaining walls in result of
earthquakes is, in most of the cases, caused by deterioration of
so0il and not by insufficient dimensioning of the retaining structure.
Softening of soil or liquefaction, when we have saturated sand
deposits, taking place in wide zones causes global failures which
result in important damages. So, the knowledge of soil behaviour
during earthquakes is very important. Comparison of computer models
and field and laboratory measurements can lead to greater insight
in predicting real soil structures response to dynamic loading.
After a review on methods for dynamic analysis of retaining
structures, several finite element analysis representing systems
of soil, water, retaining structure and interfaces between different
materials are described. The fluid elements have elastic behaviour
with shear modulus equal to zero and bulk modulus equal to real.
A elasto-plastic stress-strain law is used in soil discretization
with different treatment for volumetric and shear straining, i.e.,
the bulk and shear modulus are independent. Energy absorbing
boundaries are used to prevent undesirably reflections of stress
waves in order to simulate very large or infinite domains. Excess
pore pressures are generated during the seismic loading and every
step a check is made on the values of effective stresses for eventual
liquefaction that may occur. Quadratic 6-node Jjoint elements
represent the interfaces between different materials. The
predictor-corrector form of the Newmark scheme is used in the

integration of dynamic equilibrium equations.
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CAPITULO 1

INTRODUGCAO

A andlise dinamica de estruturas de suporte de terras deve
fazer parte dos calculos de dimensionamento quando a obra se situa
numa zona de risco sismico ou quando a probabilidade de virem a
actuar forgas dinamicas de outra natureza (explosdes, vibragdes
mecanicas, etc) for considerdvel. Conforme o periodo de vida da
estrutura e a sua importadncia deve ponderar-se a necessidade de
fazer um calculo deste tipo.

As estruturas de suporte podem dividir-se em trés tipos
principais: os muros de gravidade, as cortinas flexiveis e os muros
de encontro. Esta classificagdo é a que vem referida no Eurocédigo
No 8, onde se d4 ao projectista uma orientagdo bastante completa
sobre o cdlculo das acgdes estaticas equivalentes as acgdes sismicas.

A distincdo que se faz neste trabalho, entre estruturas rigidas
e estruturas flexiveis de suporte de terras é que nas rigidas a
principal acgdo estabilizadora é fornecida pelo peso da estrutura,
enquanto que nas flexiveis a estabilidade é assegurada por reacgoes
complementares do meio envolvente. Nas primeiras normalmente nao
é importante considerar os esforgos internos que se desenvolvem no
muro, mas nas cortinas a rigidez a4 flex&o é um factor importante
a ter em conta. Pode dizer-se que as estruturas do primeiro tipo
sdo condicionadas pelos deslocamentos e gque as do segundo tipo séo
condicionadas pelas forgas.

Apesar do titulo deste trabalho se referir as estruturas de
suporte dum modo geral, foi dada preferéncia & andlise numérica da
interaccdo entre as estruturas flexiveis e o solo, considerando
varias posigbées do nivel fredtico. Como ndo se estava a estudar
nenhum caso real ndo se justificava a possibilidade de rotura da
estrutura de suporte. O lUnico material com possibilidade de rotura
era o solo, uma vez que se pretendia verificar o desenvolvimento
dos impulsos dindmicos sobre as estruturas flexiveis e as
consequéncias da cedéncia daqueles sobre a estabilidade do conjunto

solo-cortina. Por outro lado, nos ensaios em modelos reduzidos, as



1.2

cortinas ou muros tém quase sempre comportamento elédstico, e para
se fazer a comparagdo dos resultados obtidos nestes ensaios com os
das andlises de elementos finitos entendeu~-se que a opg¢édo escolhida
era correcta.

No Capitulo 2 faz-se uma revisio dos métodos existentes para
a determinac¢do de impulsos dindmicos sobre estruturas rigidas de
suporte de terras. S&oc0 dadas algumas referéncias a resultados
experimentais mais recentes.

No Capitulo 3 apresentam-se diversos estudos da acgdo sismica
sobre estruturas flexiveis. 0Os resultados experimentais que si3o
fornecidos, obtidos de ensaios em centrifugador, serdo comparados
com os calculados pelo método dos elementos finitos.

A dedugdo das equagdes do equilibrio dinamico é descrita no
Capitulo 4, referindo-se o método usado na sua resolucéo.

Os modelos de comportamento mecé@nico, utilizados na simulacgéo
dos varios materiais envolvidos no cdlculo analitico, sdo explicados
no Capitulo 5.

A introdugdo da condig¢8o de infinito nas fronteiras do dominio
é descrita no Capitulo 6.

No Capitulo 7 refere-se o sistema automdtico com que foram
gerados os dados de todos os casos praticos estudados.

0O Capitulo 8 contém os resultados dos calculos realizados,
incluindo as condig¢gdes iniciais admitidas. A maior parte das
estruturas analisadas corresponde aos protétipos dos modelos
reduzidos do centrifugador, cujos factores de escala séao
explicitados no Capitulo 3.

Finalmente no Ultimo capitulo tecem-se algumas consideracdes
finais e propdem-se alguns aspectos para futuro desenvolvimento do

objecto de estudo deste trabalho.



CAPITULO 2

ANALISE DINAMICA DE ESTRUTURAS RIGIDAS
DE SUPORTE DE TERRAS

2.1 INTRODUGCAO

Os muros de suporte de terras conferem estabilidade ao conjunto
estrutura-solo através da grande massa que possuem. A resisténcia
ao derrubamento e ao escorregamento pela base é conferida na sua
maior parte pelo peso da estrutura de suporte. Richards e Elms
(1979) referem que o comportamentc deste tipo de estruturas é
condicionado pelos deslocamentos. As forgas internas nos muros tém
apenas uma importancia secundaria porque estes sdo sempre
considerados como um corpo rigido.

O colapso total, resultante de acg¢des sismicas, de estruturas
de suporte de terras situadas acima do nivel freatico parece ser
poucoc frequente, mas a possibilidade de ocorrerem movimentos
significativos devidos aoc aumento das pressdes laterais deve ser
tido em consideragido durante a fase de dimensionamento. Pelas
descricdes dos estragos provocados por sismos, as estruturas de
suporte de terras que se prolongam para baixo do nivel freatico,
como 0S muros-cais, sdo as que mais se ressentem. As roturas nestes
casos parecem resultar do efeito combinado do aumento das pressdes
laterais atréds das estruturas, da diminuig¢do das pressdes da agua
4 frente e da diminuigédo da resisténcia do solo suportado, podendo
incluir a sua liquefaccgdo em zonas criticas do aterro ou da fundagio
onde o solo esteja pouco compacto (Seed e Whitman, 1970).

Neste capitulo s&o apresentados varios estudos analiticos e

experimentais sobre o tipo referido de estruturas de suporte.

2.2 METODOS ANALITICOS

Podem dividir-se os estudos analiticos de ac¢des dindmicas sobre

estruturas de suporte de terras em trés categorias:



a) solugdes baseadas num estado plastico de equilibrio limite;
b) solugdes com aplicagdo da teoria da elasticidade;
c¢) solugdes nao lineares e Soluqées elasto-pldsticas.

Faz-se uma revisdo dos principais métodos do primeiro tipo,
entre os quais estao alguns dos que sido mais correntemente aplicados
na pratica. S&oc dadas algumas referéncias em relacdo aos métodos
elasticos. No que respeita aos métodos nao lineares e
elasto-plasticos existe pouca informacdo disponivel sobre a sua
aplicacdo a estruturas de suporte de terras sujeitas a acgdes

dinamicas.
2.2.1 Solugdes de equilibrio limite

O Método de Mononobe-Okabe (Mononobe, 1929; Okabe, 1926) foi
o primeiro que propds avaliar as acc¢des dindmicas sobre muros de
gravidade de suporte de terras. Este método baseia-se na teoria de
Coulomb e sé pode ser aplicado a solos acima do nivel freatico,
nado coesivos e homogéneos, supondo vdlidas as seguintes hipéteses:

a) o muro desloca-se o suficiente para se desenvolver um estado
de equilibrio plastico de acordo com a teoria de Coulomb para
os casos estaticos;

b) a totalidade da resisténcia ao corte é mobilizada ao longo da
superficie potencial (plana) de deslizamento que passa pelo
pé do muro e ao longo do contacto entre o solo e o muro;

c) a cunha de solo comporta-se como um corpo rigido razdo pela
qual o seu campo de acelera¢des é uniforme.

O efeito dinamico de um sismo é representado pelas forcgas de
inércia actuando sobre a cunha na direcgdo horizontal e vertical,

sendo

1% W
Ta, =Wk, —a,=Wk, (2-1)
g g

onde W é o peso da cunha de solo, k, e k, sdo os coeficientes de
aceleragédo sismica. Na Figura 2.1 representa-se o sistema de forgas
aplicadas a cunha. Fazendo variar o d&ngulo a, que define a inclinacgdo

da superficie que limita a cunha, .a superficie critica de



deslizamento e o impulso activo dinamico sdo determinados a partir
de considera¢des de equilibrio estdtico das forcas actuantes. Para
condig¢des geométricas simples como as da Figura 2.1, o problema
tem solu¢do analitica, a qual decorre directamente da solucao
homéloga para o caso estatico, depois de se imaginar uma rotacgao.
da figura de um angulo ©, de tal forma que a resultante do peso e

das forgas de inércia fique vertical.

Pax

kv W

B T 7 equilibrio de forgas
na cunha admitida

_ 2sen(6-B)
cos(¢-B) - K -cosBcos(o+d)

tga

Fig. 2.1 - Modelo da anadlise de Mononobe-Okabe

O impulso activo sismico sera

Pu= YHZ(I—ku)KAE (2-2)

DN

onde K, € o coeficiente de impulso activo para uma acgdo dindmica,

sendo dado pela seguinte férmula:

cos®(¢-6-B)

Kus= 2 (2-3)
cochosZBcos(6+¢3+6)[l4‘J§§g%£§%£i;g]
_;/ kh, }
=t —
o= tan (1~ku/ (2-4)

em que



Y -~ peso especifico do solo
H - altura do muro
o} - angulo de atritoc interno
- angulo de atrito terras-muro
i - declive da superficie do solo
3 -~ angulo da face interna do muro em relacg¢do a vertical
Existe uma expressido do mesmo tipo que (2-2) para o impulso
passivo sismico
PP£=§vH2(1—ku>1<pE (2-5)
Kop - cos*(¢-6+p) (2-6)

] sen(¢'5)sen(¢—9+z)}2
Cos(B-B+8)cos (R}

- [
cosBcos?Bcos(6-RB+0)| 1~
Tem interesse analisar quals as dependéncias entre os varios

parametros de uma férmula tao complexa como (2-3) (Seed e Whitman,

1970). Na Figura 2.2 pode ver-se a influéncia do angulo de atrito
07 a7
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% 0l 0z 03 oz 05 % Y 02 03 oL 05
kh kn
Fig. 2.2 - Influéncia de ¢ Fig. 2.3 - Influéncia da

no valor de K, cosb

inclinagédo do aterro em K, cosb



interno, ¢, no valor de K,;cosd com a variagdo da aceleragdo sismica
horizontal. Verifica-se que a importadncia do angulo de atrito no
valor do coeficiente de impulso é aproximadamente a mesma para
condicdes estdticas e dinadmicas. Por isso deve-se ter cuidado na
escolha do valor de ¢, porque se o valor real for menor o impulso,
estatico ou dinamico, serd muito maior que o esperado. A influéncia
da inclinacdo do aterro aumenta com a aceleragédo horizontal maxima
como se pode ver na Figura 2.3,

Nas Figuras 2.4 e 2.5 sdo ilustradas as influéncias de k, e 0,

respectivamente, no valor de K,. Verifica-se que o valor do angulo
de atrito terras-muro nédo condiciona significativamente o valor do
impulso dindmico, e que a influéncia de k, é relativamente reduzida
porque os valores de k, sdo em geral superiores a k, A importéncia
destes dois pardametros é madxima nas situag¢des em que ndo ha excitacgéao

sismica horizontal.
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0 L O 1
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h
K
Fig. 2.4 - Influéncia de k, Fig. 2.5 - Influéncia de & no
no valor de K, valor de K, :cosb

Nos casos em que existem sobrecargas aplicadas no aterro e este

tem uma superficie irregular torna-se necessario usar um método



2.6

grafico para a determinag¢ao do impulso dinamico. Foi o que fez
Kapila (1962) quando generalizou o conhecido método de Culmann para
o calculo daquele impulso.
O método grafico de Kapila compde-~se das seguintes fases:
a) desenhar a estrutura a uma determinada escala;

b) desenhar a linha BE fazendo um &ngulo ¢-0 com a horizontal;

¢) desenhar a linha BD, abaixo de BE, fazendo com esta um angulo
6-B-0-6;

d) desenhar as varias linhas provaveis de deslizamento BCi ;

(a)

(90— ~8§ —0)

(W~ kW)

Fig. 2.6 - Construcdo modificada de Culmann {(Kapila, 1962)

e) marcar sobre BE as distancias BFi proporcionais as forcas I,

(W, serd a resultante de k,W, e (1 -k )OW,);

f) desenhar as rectas FiGi paralelas a BD e determinar o ponto
de interseccg¢ao Gi com BCi ;

g) com o conjunto de pontos Gi desenhar uma curva e a tangente

paralela a BE;
h) o produto da distancia GF (GF paralelo a BD) pela escala de

forcas fornece o o valor do impulso activo dinamico, P ..



Para o cédlculo das pressdes dinamicas passivas a recta BE é
desenhada com o mesmo angulo mas para baixo da horizontal, ficando
a recta BD com a mesma posicgdo relativa a BE.

A determinagdo das pressdes dinamicas activas de solos com
angulo de atrito e coesido sobre muros de gravidadesuportando macicgos
com sobrecargas foi abordada por Prakash e Saran (1966)(Prakash,
1981). Nesta anadlise apenas se considera a forga de inércia
horizontal e admite-se que existe uma zona com fendas de traccgéo
junto da superficie até a profundidade H., com

Hs%f«fﬁ (2-7)

onde N,=1tg?(45+0/2).

O modelo em questdo encontra-se representado na Figura 2.7.

]

i b

q
AL Ly d
A Y

x

NN
VYV,

o

I
|
f
ol
{
QQ

LI LA LL L \ )

Fig. 2.7 - Andlise de Prakash e Saran (1966)

As forgas que actuam sobre a cunha de deslizamento ABCD sdo as
seguintes:
a) o peso da cunha de solo W;
b) a forga de coesdo, C=cHsecy na direcgaoc BC;
¢) a reacgao do sole R, em BC, fazendo um angulo ¢ com a normal;
d) a forga de inércia k,W;
e) a forgca de adesio na parede do muro C,=c.Hsecf3, onde c, é a

adesdo entre o muro de gravidade e a cunha de solo;



f) a resultante das pressdes activas, P,;, fazendo um angulo & com
a normal a face interna do muro;
g) a resultante das sobrecargas que actuam sobre a cunha de solo

We=q(Higy+ H tgB).

Através de um equilibrio de forgas chega-se ao valor do impulso

activo dinamico P g,

Pu=YH*N,,*qHN ,,~cHN,, (2-8)
sendo
NQC=cos(w+¢+{3)secﬁ+cos¢bsecw (2-9)
sen(p+o+PR+06)
[((n+1)tgB+tgw]cos(yp+d)+kysen(w+¢)]
N, ,, == 2-10
= sen(p+0-B-0) (2=10)
; =[(n+0-5)(t9f3+fgw)*O-SRZtQB][COS(w+¢))+khsen(w+¢>)} (2-11)
o sen(p+o+RB+08)
e n=H./H.

Admite-se que o ponto de aplicacgcdo da resultante das pressdes
de terras devidas ao peso é a 1/3H da base do muro e que a resultante
das pressdes devidas a sobrecarga e & coesdo é a meia altura do
muro.

A nao inclusao das forcas de inércia verticais nédo é favor da
seguranga, embora a sua importancia nfo seja significativa na maior
parte dos casos.

Uma férmula simples para o coeficiente do incremento dinamico
do impulso active foi sugerida por Seed e Whitman (1970} para o
caso de um muro de pafamento vertical e aterroc com superficie

horizontal {¢=~35°),

AKAEz kh (2_12)

b W

com o impulso incremental AP, a actuar a uma altura de 0,50H a

0,67H (0,60H) acima da bagse do muro e o impulso activo estitico a
actuar a H/3.
O impulso activo dinamico seria dado por:

] 1
PAE=PA+APAE=§KAYH2+§AKAEY}{2



1 (. 3 )
”EYH'(KA*ikh) (2-13)

As grandezas do impulso dindmico determinadas pelas férmulas
de M-0O concordam aproximadamente com as obtidas experimentalmente.
No entanto, o mesmo Jja& ndoc se passa com o ponto de aplicag¢do do
impulso. Na andlise de Mononobe-Okabe supfe-se, tal como na teoria
de Coulomb, que o ponto de aplicagdo se encontra a 1/3 da altura,
a partir da base.

Richards e Elms (1979) desenvolveram um método para dimensionar
muros de suporte com base em deslocamentos limitados. Estes autores
referem a necessidade de se considerar as forgas de inércia que
actuam sobre os muros de gravidade juntamente com os impulsos
dinamicos de terras dados pela equagdes de Mononobe-Okabe. Na Figura

2.8 indica-se o sistema de forgas actuantes sobre o muro.

/./’
? R negativo
|
ijAE
Khw ‘ PAECOS{6+'£’5 ;
PAEsin(é+,s) |
h
?
(1-k *_l
F
R N
Fig. 2.8 - Forcas sismicas actuantes num muro de gravidade

(Richards e Elms, 1979)

A reaccgao R na base do muro tem as componentes horizontal e



vertical dadas pelas seguintes equagdes:
N=(1-k)W_ +P, sen(d~R)
F=P, cos(b+B)+k,W,.
Para ndoc haver deslizamento pela base temos gqgue ter
F<Ntgb,

onde 6, é o angulo de atrito na fundagao.

Substituindo (2-14) e (2-15) em (2-16) obtem-se,

P [cos(8+RB)—sen(8+B)tgd,1s W  [(1~-k,D)tgbd,-k,]

gque é equivalente a

>cos(6+[3)—sen(6*~8)tg6b
Y (1-k,)(tgb, - tg#)

AE

onde tgb=k,./(1-k,).
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Fig. 2.9 - Variagao dos factores F;,F,;,F,
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Com a equacdo (2-18) pode determinar-se o peso minimo do muro
necessario para resistir ao escorregamento pela base sob uma acg¢ao
sismica representada pelos coeficientes k, e k, Para o caso de
rotura por derrubamento podem ser deduzidas relagdes semelhantes.

Para ter em conta os efeitos da pressao dinadmica do solo e da
inércia do muro é necessario aplicar um coeficiente de seguranga
ao peso do muro (¥) suficiente para resistir a acgoes estaticas
(W,=F,W). O coeficiente de seguranga F, sera dado por F,=F:F, A
variacdo dos varios factores F pode ver-se na Figura 2.9.

Fr corresponde ao incremento de forgas sobre o muro provocado

pelas aceleragdes sismicas no solo e F, representa o efeito das
aceleracdes do prdéprio muro.

Se ndo se considerar a inércia do muro (F,=1), entéo
F,=F;=W,/W. Por exemplo para um valor F,=1,5 ter-se-4 o valor
critico k,=0,18. Todavia, como mostra a Figura 2.9, devido a
contribuicdo da inércia, o muro comegara a escorregar para uma
aceleragio bastante menor, correspondente a um coeficiente sismico
k,=0,105.

0 deslocamento permanente, esperado no fim de um sismo, que se
devera prever no dimensionamento sera dado por

D__OOB?V*(N/A)”

P (2-19)
onde
V - velocidade sismica maxima
A - aceleracgédo sismica maxima /g
N - aceleracdo sismica para a gual se inicia o escorregamento /g
g - aceleracido da gravidade
D - deslocamento admissivel

A férmula (2-19) corresponde a uma aproximagao de um conjunto
de curvas, relacionando o deslocamento maximo com N/4A. Esta curvas
foram obtidas por Franklin e Chang (1977) para varios tipos de
acelerogramas, escalonados para uma aceleragido maxima de 0,5g e

uma velocidade maxima de 76,2 cm/s.
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Como conclusdo principal os autores referem que a inércia do
muro deve ser considerada na fase de dimensionamento sismico de
muros de gravidade e que se deve contar sempre com deslocamentos
residuais apdés uma acgdo sismica.

Um estudo bastante completo sobre métodos de andlise limite de
problemas de estabilidade dinamica de solos é apresentado por Chang
(1981). A aplicagdo destes & Mecédnica de Solos ndo é muito comum.
Do mesmo modo que os métodos de equilibrio limite admite-se uma
massa de solo num estado de deformacdo plastica mas em vez de um
equilibrio de forgas considera-se um equilibrio de energias.

O autor refere a concordancia dos seus resultadeos com os de
solucgdes conhecidas, mas salienta que a técnica do limite superior
tem uma aplicacdo mais geral. Embora as grandezas dos impulsos
activos obtidos concordem com as do método de M~0O, o mesmo ja néo
acontece com os impulsos passivos porque foram obtidos valores
bastante inferiores. As influéncias da coesado, sobrecargas e
movimentos da estrutura no valor dos impulsos foram incluidas no
estudo.

Os mecanismos de rotura sio semelhantes aos de Mononobe-Okabe
com a diferenca de as superficies de deslizamento serem mais

refinadas. Na Figura 2.10 apresenta-se um exemplo.
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Fig. 2.10 - Mecanismo de rotura para o caso activo (Chang, 1981)



2.2.2 Solugdes de comportamento elastico

O solo que constitui omacigo retido por uma estrutura de suporte
podera ser considerado um material eldstico caso essa estrutura
apresente deslocamentos suficientemente pequenos de modo que as
zonas em cedéncia pldstica ndo existam ou sejam muito reduzidas.
Em cada caso, conforme a rigidez e as condigdes de apoio da estrutura
de suporte é necessario ponderar se uma andlise eldstica sera
aceitavel.

Nos paragrafos seguintes apresentam-se os principais métodos
que aplicam a teoria da elasticidade e algumas propostas recentes
neste dominio

A determinagdo da pressio lateral dinadmica incremental num muro
de gravidade foi abordada por Matsuo e Ohara (1960) através da
resolugao de uma equagao de ondas elasticas. A andlise do macico
homogéneo e elastico é feita a duas dimensdes estando qualquer
deslocamento vertical impedido e considerando um muro de rigidez
infinita. Na base da estrutura considera-se uma aceleracdo sismica

sinusoidal e horizontal. A equacéo diferencial das ondas elasticas

sera,
2 2 2
(7\+2u)§xl:+u§yli+pkhgsenwt= %—tfz—‘ (2-20)

com as seguintes condig¢des fronteira:

(U)s-o=(u)y.o=0

),

8Y /yeu

onde
u - deslocamento na direcgdo horizontal
A - constante de Lamé
B - médulo de elasticidade transversal (G)
k, - coeficiente sismico horizontal
p - massa especifica
w - frequéncia angular da acg¢ao sismica (=2n/T).

Na Figura 2.11 indica-se a estrutura considerada.
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Fig. 2.11 - Modelo elastico de Matsuo e Ohara {(1960)

Para as condigdes citadas verifica-se que as pressdes no topo
do muro sao diferentes de zero (Figura 2.12). Os autores compararam
estes valores com os obtidos experimentalmente e concluiram que

eram semelhantes. O mesmo j& ndo acontecia para muros com rotagio

livre na base ((u)..o#0).

so0-y 0
(cm)

10 }

20

30}

40

0 10 20 30
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Fig. 2.12 - Amplitudes das pressdes dindmicas sobre muro rigido

encastrado na base (Matsuo e Ohara, 1960)

Scott (1973) também considerou um muro rigido de suporte mas
representou o aterro horizontal por um macigo unidimensional com
rigidez transversal G, situado entre o muro e uma fronteira rigida,

tendo adoptado a solugdo de Winkler nas interfaces {(Figura 2.13).
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2.13 - Modelo analitico de Scott (1973)

Fig.
(a) G constante com a (b) G varia com a
profundidade profundidade
6(x) = a-(H? - x2)
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Fig. 2.14 - Distribuigdo de pressdes incrementais dindmicas

{Scott, 1973)

A equacgao diferencial do movimento é neste caso,

6°u Go6°u 2K
_Z2 b o (2-21)

5t pbx? pb

onde

u - deslocamento na direcgdo horizontal

G - médulo de rigidez transversal do solo
p - massa especifica do solo

sendo K a constante de Winkler dada por
4G(1 ~-v)
=02 -2
L{1—-2v) (2 2)
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Fig. 2.15 - Modelo de Wood (1973)
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Fig. 2.16 - Forgas e momentos para uma forga horizontal de 1 g

(Wood, 1973)

A distribuigdo das pressdes laterais incrementais representa-se
na Figura 2.14 para dois tipos de variacdo do mdédulo G com a
profundidade. Em (a) considera-se G constante e em (b) ¢ aumenta
com a profundidade (S, é a velocidade relativa para a frequéncia
do primeiro modo do solo, w,, fornecida pelo espectro de resposta).
Scott refere que o primeiro modo de vibragcdo tem a maior

influéncia no valor das pressdes. A sua frequéncia é dada por



A%
—
~1

w = e ek (2-23)

Wood (1973) fez um estudo bastante extenso sobre tensdes
dinamicas de solos sobre muros rigidos de suporte., Na Figura 2.15
ilustra-se o seu modelo analitico. As fronteiras verticais dos
extremos representam muros rigidos, com superficies sem atrito. A
fronteira inferior representa um estrato rijo, ao qual sado aplicadas
aceleragdes horizontais. O solo é simulado por um material elastico,

homogéneo e isotrdpico sem deformagdes na direcgido z (deformacio

plana).
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Fig. 2.17 - Distribuic¢do de pressdes para uma forg¢a horizontal

de 1 g; comparagido entre a teoria eldstica e o método de

Mononobe-Okabe (Wood, 1973)

As pressodes dinamicas exercidas sobre a parede resultantes de
uma aceleragdo horizontal tipo Heavyside, =g, sio determinadas a
partir da resolugfo das equagdes de equilibrio estdatico. Os
resultados em termos de momentos e forgas aplicadas na base do muro
representam~se na Figura 2.16, para vdrios coeficientes de Poisson.
Dividindo o momento pela forga verifica-se que a resultante das
pressdes incrementais actua a aproximadamente 0,60H a partir da

base.
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Para um muro perfeitamente rigido e fixo suportando um longo
estrato de solo Wood determinou um impulso dindmico maior que o
dobro do fornecido pelo Método de Mononobe-Okabe, tendo usado os
mesmos coeficientes sismicos &k, na comparacdo (Figura 2.17). No
entanto para muros com pequenas rotagoes na base o ponto de aplicacgao

do impulso desce e a grandeza deste diminui.

A partir das suas conclusdes recomenda que para muros
perfeitamente encastrados na rocha ou solo muito firme, suportados
por estacas ou muito enterrados, se escolha uma analise eldstica
em vez do método de M-0O.

Arias, Sanchez-Serma e Ovando-Shelley (1981) propdem um método
elastico simplificado para anadlise de estruturas de suporte de
terras com deslocamentos limitados. O método permite analisar acg¢des
estaticas ou dinamicas sobre o conjunto do muro e solo suportado,
pecdendo ser adaptado a casos tridimensionais e aterros nao
homogéneos. Os autores comparam os seus resultados com os obtidos
por Wood (1973) verificando uma boa aproximagdo entre eles.
Consequentemente, referem que se ganha em simplicidade matemdtica
em comparacdo com a complexidade da elasticidade classica, podendo
o seu modelo ser aplicado a uma grande variedade de problemas
estdticos e dinamicos de estruturas de suporte de terras com pequenos

deslocamentos.

2.2.3 Solugdes ndo lineares e elasto-plasticas

Para simular analiticamente o comportamento ndo linear do solo
é necessario adoptar modelos elasto-pldsticos ou modelos néao
lineares.

Clough e Duncan (1971) descrevem uma andlise ndoc linear por
elementos finitos dos problemas de interacgédo entre um muro de
suporte e o sclo para casos de solicitagdes estaticas. Propdem o
uso de um elemento finito unidimensional na fronteira entre o muro
e o solo para permitir movimentos relativos entre os dois materiais.
As propriedades deste elemento sido determinadas a partir de ensaios

de corte directo em provetes. constituidos uma parte por solo e



outra parte pelo material do muro. Chegam a conclusido de que os
valores obtidos das pressfes activas e passivas concordam com oS
determinados por métodos classicos.

Aubry e Chouvet (1981) formulam as equagdes de equilibrio
dinamico tendo em conta o comportamento elasto-pldastico, adaptando
uma férmula implicito-explicita para a integracdo no tempo. Como
exemplo apresentam os resultados das pressdes dinamicas de terras
sobre um muro de secgao varidvel e adoptam para o solo um modelo
elasto-pldastico com o critério de cedéncia de Mohr-Coulomb e com
uma lei de escoamento plastico associada. Como estado inicial de
tensdo admitem que o solo se encontra todo no estado de equilibrio
limite activo. O conjunto da estrutura de suporte e do solo assenta

sobre um estrato rigido de rocha.
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Fig 2.18 - Parede de suporte e respectivo modelo

(Byrne e Salgado, 1981)

Um modelo simplificado é descrito por Byrne e Salgado (1981)
com um grau de liberdade e atendendo a flexibilidadae e resisténcia
do aterro suportado e do macico de fundacgao.

Conforme se representa na Figura 2.18, consideram uma estrutura
soliddria com uma massa de solo que no conjunto formam um corpo

rigido de massa M. A interacgdo dessa massa com o solo suportado
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e com o solo de fundagado é simulada por dois sistemas de molas.

Para ambas as molas adopta-se uma lei elastica perfeitamente

plastica.

Nadim e Whitman (1983) propdem um modelo de elementos finitos

de analise em deforma¢do plana.

—forrfe 0.8 M
7
// Boacklill properties:
/ ¢ = 30
5:0 '(\ . ¢ =0
/ Potential £, = 2000 kg/m3
ailure piane.
/ plone vz 03
= . Kg =~z 0.4
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(a)

Contact elements with C z1E8 kN/m/m, C¢:=0

/ /Si;p clernents with Cz1EBKN/ m/m, Cgz1ESKN/mim

e \ o
L Slip element with Co=tEI2KN/m/m, Rigid boundary
Cy =1ESKN/m/m

y Scole: if—m-c{
Cnz Normal stiffness of slip elements
Cg = Shear stiffness of slip elements
(v)
Fig. 2.19 - Muro de gravidade e sua representacgdo por elementos

finitos (Nadim e Whitman, 1983)

Estes autores referem que os dois principais métodos de
dimensionamento sismico de muros de gravidade sdo o baseado nas
orientacdes de Seed e Whitman (1970) e o proposto por Richards e
Elms (1979). Mostram a sua preferéncia por este tltimo mas criticam
o facto de nao ter em conta a amplificag¢do dos movimentos sismicos
no aterro suportado. No seu modelo analitico é incluido ese efeito
de amplificagdo. Por fim referem que o método de Richards e Elms
pode atender a essa amplificagdao aumentando em determinadas

percentagens os valores da aceleracido de pico e velocidade de pico



com 0S8 quals se determina o valor de deslocamento residual do muro
previsto por aquele método. Este aumento sé sera valido se a razdo
entre a frequéncia dominante do movimento sismico da fundacido e a
frequéncia fundamental do aterro for superior a 0,25,

No modelo proposto admite-se que as distor¢des permanentes
ocorrem em superficies de deslizamento previamente definidas, como
se mostra na Figura 2.19. O comportamento dos elementos de junta
que representam estas superficies é elasto-pldstico. No resto do
dominio estabelece-se uma 1lei eldstica embora o mdduleo de
elasticidade transversal e o coeficiente de amortecimento de cada
elemento possam ser ajustados a deformagdo de corte existente,

conforme a relacdo grafica da Figura 2.20.
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Fig. 2.20 - Relagio entre G e D com a deformacido por corte

2.3 METODOS EXPERIMENTAIS

A utilizagado de mesas vibradoras tem sido o processo mais comum
para avaliar as pressdes dindmicas que se desenvolvem durante accdes

sismicas.
O valor do impulso dinamico sobre estruturas rigidas determinado
experimentalmente concorda aproximadamente com o fornecido pelo

métode de Mononobe-Okabe. No entanto; o ponto de aplicagao da



resultante das pressdes dinamicas é superior a H/3. Verifica-se
também que no fim da acg¢ido dinamica as pressdes laterais residuais
sao bastante maiores do que as pressodoes iniciais estaticas.

Segundo resultados de ensaios descritos por Seed e Whitman
{1970) as pressdes incrementais dindmicas sobre estruturas rigidas
sao malilores junto do topo estando o ponto de aplicacdao da resultante
entre 0,50H ¢ 0,67H da base do muro.

Lee {(1981) apresenta um estudo experimental bastante
pormenorizado das pressdes laterais dinamicas sobre muros rigidos
de suporte de terras. Considera varios casos possiveis de movimentos
permitidos de translacgdo e rotagdo do muro. Nas suas conclusdes
refere que que as pressdes dinamicas obtidas sdoc aproximadamente
iguais as calculadas pela equacdo de Mononobe-Okabe se o deslocamento
do muro necessirio para provocar um estado de equilibrio limite
activo no solo for da ordem de 1/1000 da altura do muro. Verifica
ainda o crescimento ndo linear das pressdes dinamicas com a
aceleragdo horizontal e indica que o ponto de aplicagdo do impulso
incremental dindmico se situa a uma distldncia de 0,52H acima da
base.

Fang (1983) realizou um estudo sobre muros de suporte com rotacgéao
na base e com rotacdo no topo. Verificou que as tensdes dinadmicas
no topo do muro eram diferentes de zero nos dois casos. O ponto de
aplicacdo do impulso incremental dindmico distancia-se da base com
o aumento das acelerag¢des horizontais para o primeiro caso.
Considerando rotacgdes em torno do topo o ponto de aplicagdo situa-se
a 0,55H acima da base e a sua posigdo é independente dos niveis de
aceleragao impostos.

Chouvet e Aubry (1985), através de ensaios em mesa vibradora
de modelos reduzidos, evidenciam quais as limitagdes dos métodos
simplificados de analise dinadmica de muros de suporte e comparam
os resultados com os obtidos pelo método dos elementos finitos.
Para muros com uma cinemdtica de interacg¢do solo-estrutura simples
referem que aqueles métodos sdo geralmente fidveis. Quando o
mecanismo de rotura é mais complexo (por exemplo, auséncia de uma
base rochosa) ou quando a responsabilidade da obra o justifica,
sugerem utilizar o método dos elementos finitos com um modelo nao

linear.
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CAPITULO 3

ANALISE DINAMICA DE ESTRUTURAS FLEXIVEIS DE SUPORTE DE TERRAS

3.1 INTRODUGAO

No dimensionamento sismico de estruturas flexiveis de suporte
de terras é também corrente usar o método de Mononobe-Okabe para
determinar as pressdes laterais dindmicas. O cdlculo do impulso
passivo dindmico passa a ser em regra necessario porque a
estabilidade do conjunto depende da existéncia desse impulso em
muitos casos.

Devido a flexibilidade que algumas paredes de suporte apresentam
pode questionar-se se sera licito considerar distribuicg¢des de
pressodes laterais do mesmo tipo que nos muros rigidos. Os resultados
obtidos por diversos investigadores de ensaios em centrifugadores
e a sua comparagao com os valores previstos permitem langar alguma
luz sobre este problema.

Do mesmo modo que nas estruturas rigidas verifica-se, quer por
descrigdes de casos reais, quer por resultados experimentais, que
as estruturas flexiveis situadas acima do nivel fredtico sdo menos
susceptiveis a danos provocados por sismos do que as que se encontram
submersas ou suportam macig¢os submersos.

As conclusdes de Seed e Whitman (1970) referidas no Capitulo
2 sobre a rotura de muros de suporte de terras situados acima ou
parcialmente abaixo do nivel fredtico s&o extensiveis as estruturas
flexiveis., Estes autores referem que nas cortinas ancoradas deve-se
ter especial atengao com a posigdo do sistema de ancoragem (placa)
porque a superficie de deslizamento que se desenvolve atréds da
parede na rotura devida a um carregamento sismico é menos inclinada
em relagdo a horizontal que a correspondente a condigbes estiaticas.
Portanto serdo de adoptar maiores comprimentos dos cabos de ancoragen
se as possibilidades de actuarem forcas dinadmicas durante o tempo

de vida da estrutura forem significativas.



Referem-se a seguir alguns dos estudos analiticos e
experimentais mais recentes sobre estruturas flexiveis de suporte

de terras.

3.2 ESTUDOS ANALITICOS

Devido as grandes deformagdes que acompanham normalmente as
acgBes dinamicas sobre estruturas flexiveis de suporte de terras
nado serd muito aconselhavel optar por modelos elasticos de
comportamento. Enquanto que com muros de gravidade pode haver
situagdes em que tal procedimento seja razoavel, devido a grande
rigidez da estrutura, o mesmo nAo acontece quando a estrutura de

suporte tem uma grande flexibilidade.
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Fig. 3.1 - Comparacdo de resultados tedricos e experimentais

(Ortiz, 1982)

Ortiz (1982) comparou os seus resultados experimentais, de uma
estrutura tipo T invertido que se mostra na Figura 3.1, obtidos de

um ensaio em centrifugador com os de uma andlise eldstica e chegou



a conclus@o de que nédo havia nenhuma correlacgdo entre os valores.
0 autor refere que nao usou elementos de junta, tendo ligado
directamente os elementos do solo e da cortina.

Para varias profundidades o autor obteve os médulos de

deformabilidade transversal a partir da equacgéo
G =1000K,(a,)"" (psf) (3-1)
onde 0, é a tensdo média efectiva (Ib/ft3). O factor K., depende da

compacidade relativa e da distorgao (Ortiz considerou vy,.,=10%).
Para amortecimento optou por 10% do critico.

Na Figura 3.1 apresenta-se a malha de elementos finitos e os
graficos comparativogs dos deslocamentos, pressdées e momentos
flectores resultantes das acgbes estdticas e dindmicas. A frequéncia
fundamental obtida na andlise elastica foi de 1,2Hz gquando a real
era de 2,6Hz. Pela forma das deformadas tedérica e experimental,
verifica-se que a primeira € influenciada por mais modos de vibracao
que a segunda, onde o modo fundamental parece ter mais pesoc. Sé a
frequéncia do sexto modo de vibracgdo (2,4H:z) na andlise elastica
parece aproximar-se da experimental.

Como principal conclusio desta comparagdo o autor refere que
as solugles elasticas devem ser evitadas para este tipo de
estruturas.

Marciano, Chameau e Harr (1985) propdem um modelo de elementos
finitos isoparamétricos lineares para andlise a duas dimensdes,
com possibilidade de incorporar elementos de junta ao longo de
potenciais planos de deslizamento. Para representar o comportamento
ndo linear do solo usam um modelo hiperbdélico, podendo a estrutura
de suporte ser rigida ou flexivel. A resolucdoc das equagdes do
movimento é feita no dominio do tempo através de uma adaptacdo do
método de Newmark e de um método iterativo. O principal objectivo
do seu trabalho é a determinacdo dos deslocamentos residuais das
estruturas de suporte submetidas a acg¢des sismicas.

VArios trabalhos de grande interesse tém sido apresentados por
Steedman e Zeng (1988, 1989). Um nimero bastante consideravel de
resultados de ensaios em centrifugador, sobre modelos representando

estruturas flexiveis com varias condig¢les de apoio e suportando



3.4

solos secos ou submersos, sao comparados com os valores obtidos de
novas formulag¢des tedricas. A concordancia obtida demonstra a

validade das hipdteses admitidas.,
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Fig. 3.2 -~ Forgas actuantes sobre a cunha de deslizamento e

variacdao de K, com H/(TVs) (Steedman e Zeng, 1989)

Ao postular que o campo de acelerac¢des é uniforme na cunha de
deslizamento no métodoe de Mononobe-Okabe considera-se a mesma
amplitude e fase em todo o soclo. Os autores desenvolveram uma analise
pseudo-dinamica em que a variacdo da fase e da amplitude das
aceleragdes ao longo da altura é incluida.

Para o caso comum de uma parede com base rigida (Figura 3.2)
submetida a uma vibrag&doc na base de frequéncia w, a aceleracio no

solo a uma determinada cota (z) sera dada por

H-=z
A(z,t)==khgsencu(t~ ) (3-2)
Vs |

onde Vs é a velocidade das ondas de corte (Vs=yG/p). A forga de

inércia horizontal Q, que actua sobre a cunha é obtida através do

integral

H
H- =z
Qn“_fp(igﬁ;)ﬂ(zJ)dz (3-3)



Quando Vg tende para infinito Q, é igual a k,W, o que corresponde

a4 hipdtese de corpo rigido do método de M-O.
Através de um equilibrio de forcas obtem-se o impulso dinamico

““thos(a-—¢)+lisen(a-¢) .
Paz = cos(b-a+¢) (3=4)

sendo o coeficiente de impulso dinamico dado por K, =2P,../(yH?).

Verifica-se que o valor maximo de K, € apenas fungdo de H/(TV ).
Na Figura 3.2 incluem-se os resultados para varios coeficientes
sismicos horizontais. A variacdo de K, para sismos moderados ¢é
pequena sendo os valores das pressdes dinadmicas dadas pela equacio

de Mononobe-Okabe aproximadamente correctos.
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Fig. 3.3 - Comparacgédo de dois tipos de distribui¢des de pressdes

dinamicas activas e posic¢do do ponto de aplicacgdo do impulso

incremental dinamico {(Steedman e Zeng, 1989)

Seed e Whitman separaram o impulso dinamico activo em duas
componentes: o impulso estatico (P,), a actuar a H/3, e o impulso
incremental dindmico (AP,:), a actuar a 0,6H da base. Steedman e
Zeng contrariam esta hipdtese referindo que AP, depende também do
peso da cunha de solo, porque esta tem uma superficie de rotura
menos inclinada em relag¢do & horizontal (o &4ngulo « é menor).
Consideram entdo P, =P, s+P,p, onde P,s é a forca exercida sobre a
parede devida ao peso da cunha de solo e P,, é o impulso exercido

sobre a parede devido a4 inércia horizontal da cunha. Na Figura 3.3



representa-se a comparag¢ao das distribui¢des de pressdes do método
de M-O e do novo método. Na mesma figura os autores mostram que a
posigdo acima da base (Hda) do ponto de aplicac¢do do incremento P,

depende do solo (Vs) e do periodo da ac¢do sismica (T).
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.48 .28 .44 . b .84 . . .
Fig 3.4 - Influéncia da amplificag¢do em K, e comparacdo de

resultados analiticos e experimentais (Steedman e Zeng, 1989)

Refinando a sua andlise pseudo-dinamica os mesmos autores
investigaram ainda a influéncia da variacdo da velocidade das ondas
de corte no solo ao longo da altura

Ve(z)=4/G/p=VK/pz*?, (3-5)
onde K é uma constante e [3 varia entre 0 e 1, juntamente com a
influéncia da amplificagdo do movimento no aterro. A medida que G
diminui com a proximidade da superficie a amplitude do movimento
aumenta e a fase varia. Supondo uma variagio linear da amplitude
com a profundidade a aceleracdo seri dada por

H

“Es —1)}& senw(t~H_z) (3-6)
H a J hg I/s

(kh(z-O) = fakn(z~H))

O valor maximo de K, passa a ser fungdo de H/(TVs) e f, (factor de

A(z,t)=(1+

amplificagdo). A Figura 3.4 mostra a variacdo de K, com f, e a
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comparagaco de resultados experimentais com o diagrama de momentos
tedricos. O novo método pseudo-dinamico parece dar resultados

satisfatdrios.
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Fig. 3.5 - Cortina ancorada de suporte de terras
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Fig. 3.6 - Variagdo da frequéncia natural, da forg¢a de traccéo

no cabo e do momento mdximo com a profundidade da ancoragem

(Steedman e Zeng, 1989)

A determinagdo da frequéncia natural de uma parede ancorada
com base rigida foi também abordada por Steedman e Zeng para o caso

de uma pressdo lateral fornecida pela equagdo de M-O (Figura 3.5).



Igualando a expressido da maxima energia cinética (3-7) com a
expressdo da maxima energia potencial (3-8) obtem-se a frequéncia
natural do movimento como funcdo da rigidez a flexao, da massa por
unidade de comprimento, da altura, da profundidade da ancoragem e
da sua rigidez. Pelo grafico da Figura 3.6 chega-se & conclusao de
que, em termos do comportamento dinadmico da estrutura, a melhor
profundidade para a ancoragem sera aproximadamente 0,4Ho, de modo

a garantir a maxima reserva de rigidez para evitar situacdes de

ressonancia.
o 2
(KE) s = j Z(24) ay (3-7)
Hy
(PE) - j% )m dy (3-8)
u=06(y)senwt (3-7)

Um estudo de elementos finitos de uma estrutura flexivel de
suporte de solos sem coesdo acima do nivel fredtico foi realizado
por Siddharthan e Maragakis (1989). O modelo evidencia-se por incluir
o aumento ciclico das pressdes laterais do solo e o assentamento
deste por adensamento através de coeficientes obtidos a partir de
resultados de ensaios dinamicos de corte simples. E feita uma
comparagdo dos resultados com os correspondentes a ensaios en
centrifugador, notando-se a sua concordancia nos valores residuais.
A semelhanga dos valores maximos j4 ndo é tdo satisfatdéria. O autor
investiga a influéncia da flexibilidade da parede e da compacidade
relativa do aterro no comportamento sismico do conjunto estrutural.

A estrutura analisada é semelhante A4 da Figura 3.1 mas com a
base fixa. Foram considerados dois valores da rigidez da cortina
e dois solos com diferentes compacidades relativas (Dr=75% e 54%;
¢=44" e 36° vy,= 16 e 15 kN/m?, respectivamente). A excitacio
sismica tem um periodo de 1,0 segundo e uma amplitude maxima de

0,17g, actuando durante 10,0 segundos com uma variag¢fdo sinusoidal.
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3.7 - Comparacgéo de resultados analiticos e experimentais
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3.3 ESTUDOS EXPERIMENTAIS

Os trabalhos experimentais mais recentes sobre ac¢des dinamicas
em estruturas flexiveis de suporte de terras envolvem bastantes
ensaios em centrifugadores. Estes aparelhos tém a vantagem de
permitir gque se use o mesmo material do protdétipo no modelo se a
escala linear deste for igual ao inverso da aceleracdo gravitacional
imposta, ou seja, se o modelo for construido & escala I/N, a
aceleracdo gravitacional a aplicar serd Nvezes superior a aceleracéao
do protdétipo. Deste modo as tensdes, propriedades e comportamento
mecanico do modelo serdo as mesmas que as do protdétipo. No caso de
ndo ser possivel aplicar o material da estrutura de suporte no
modelo (betdo armado por exemplo), pode-se usar outro material desde
que a sua rigidez a flexdo unitdria (FI) seja 1/N3 vezes a do
protétipo. Em relagido ao tempo, este tem uma escala no centrifugador
N vezes inferior a do tempo real, donde se conclui que as frequéncias
serao N vezes superiores as reais. No Quadro 3.1 apresenta-se uma
lista das relagdes entre os parametros do protdétipo e do modelo,
extraida de Ortiz (1982).

Ortiz (1982) realizou diversos ensaios num centrifugador com
um modelo reduzido de uma estrutura tipo T invertido de 5,5 metros
de altura, cuja representacdo por elementos finitos se ilustra na
Figura 3.1. O sclo suportado ndo tinha coesdao. Os resultados
experimentais de um dos seus ensaios estfo também ilustrados na
mesma figura.

Nas suas conclusdes o autor refere que os valores dos impulsos
dinamicos obtidos mostram uma menor dependéncia em relacdo a
inclinagdo do aterro, o que contraria a teoria de Mononobe-Okabe
neste aspecto. Em relacdo a distribuicido das pressdes dinadmicas
verificou-se que ndo era linear, mas o ponto de aplicagédo do impulso
estava a aproximadamente 1/3H da base. Foram observados valores
residuais consideridveis das pressdes laterais no fim da excitacéao
sismica.

Steedman e Zeng (1988}, depois de terem ensaiado num
centrifugador um modelo de wuma cortina ancorada para varias

acelera¢des horizontais maximas, verificaram que existe uma boa



concordancia entre os valores experimentais e os que derivam de
uma andlise pelo métédo de M~0, admitindo a distribuicdo de pressdes
ilustrada na Figura 3.8 (H=90mm, Hc=30mm, a=15mm, N=80).

Para o caso de uma cortina mais rigida, submersa e sem ancoragem
a concordancia ja ndo é tao satisfatdria. Devido ao efeito de
amplificagido do movimento vibratério os valores dos momentos obtidos
experimentalmente sdo bastante superiores aos que correspondem A&
teoria de Mononobe-Okabe.

Na Figura 3.9 ilustram-se os registos temporais da aceleracao,
momento a meia altura, deslocamento no topo, forg¢a de tracgédo na
ancoragem e pressao neutra em frente da ancoragem, no caso de solos

submersos. Todos os resultados sao valores incrementais dinamicos,

Parametro Protétipo Modelo sub.
a Ng
aceleragéao 1 N
velocidade 1 1
comprimento 1 1/N
area 1 1/N2
volume 1 1/N3
tensao 1 1
deformacéo 1 1
forga 1 1/N2
momento 1 1/N3
deslocamento 1 1/N
massa 1 1/N3
massa especifica 1 1
peso especifico 1 N
tempo (dinamico) 1 1/N
tempo (consolidacédo) 1 1/N2
frequéncia 1 N
rigidez EI (unitédria) 1 1/N3

Quadro 3.1 - Relagdes de escala (Ortiz, 1982)
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referindo-se a parte (a) da figura a um solo emerso e as partes
(b) e (¢) a um solo submerso submetido a diferentes intensidades
sismicas. Os autores verificaram, no caso da cortina suportando um
solo emerso, que a frequéncia natural era aproximadamente 500H:z
(6,25Hz ) e que esta ndo variava significativamente durante o sismo.
Como a frequéncia de excitacdo era de 120Hz (1,5Hz), houve pouca
amplificacdo resultando deslocamentos pequenos no topo do muro.
Pelo contrario, nas estruturas suportando solos submersos obtém-se
respostas mais complexas em virtude da geragdo de excessos de
pressdes neutras e consequente diminuigdo da rigidez do solo. No
modelo submerso, para uma aceleragdo horizontal maxima de 0,12g,
registam-se aumentos do momento flector mdximo e da forga de tracgéo
de 140% e 65%, respectivamente, acima dos valores estaticos, enquanto
que no modelo emerso esses aumentos séo de 45%e 35%, respectivamente.
Da anadlise da Figura 3.10 pode-se concluir que para niveis
fredticos préximos da superficie os movimentos residuais sdo mais
importantes. Para a situagéo (a) desenvolvem-se excessos de pressdes
neutras em frente da placa de ancoragen reduzindo a rigidez do
sistema. A frequéncia natural reduz-se, aproximando-se
progressivamente da frequéncia de excitagdo sismica, o que aumenta
o risco de ressonancia. O aumento das vibracdes implica um acréscimo
das forgas resistentes na base, podendo a resisténcia passiva ser
excedida o que provoca a rotagdo observada da cortina.
Mantendo o sistema de ancoragem acima do nivel freatico evita-se
uma redugao excessiva da frequéncia natural, impedindo o
aparecimento de grandes vibra¢des. Em (b) da Figura 3.10 observa-se
uma rotura correspondente a menores deslocamentos residuais, sendo

a rotacdo global da cortina no sentido contrdrio a do caso (a).
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CAPITULO 4

FORMULACAO DO METODO DOS ELEMENTOS FINITOS

4.1 INTRODUGAO

0 método do trabalho virtual é usado na dedugao das equagdes
de equilibrio dinamico e a formulagéao do método dos elementos finitos
é feita através dos deslocamentos.

Escolheu-se o elemento parabdlico isoparamétrico de 8 pontos
nodais para representar a estrutura por ser um elemento bastante
comum neste tipo de célculos analiticos e por oferecer resultados
numéricos com boa aproximagdo. Nas fronteiras entre materiais de
caracteristicas mecanicas diferentes existem elementos de junta de
6 pontos nodais que ndo levantam qualquer problema de compatibilidade
com os elementos vizinhos de 8 nés. Por fim, para simular os cabos
de ancoragem temos simples elementos de barra. Refira-se desde ja
que se teve em conta queesteselementosapenaspodiamter resisténcia
4 tracgao.

No final deste capitulo faz-se uma referéncia ao elemento de

junta utilizado nos céalculos.
4.2 FUNGCOES DE FORMA

De acordo com a formulacdo de elementos isoparamétricos as
coordenadas e variaveis num ponto qualquer do elemento podem ser
interpoladas a partir dos valores nodais usando as fun¢des de forma.
Estas funcdes sdo expressas em termos de coordenadas curvilineas
(£.n), o que facilita a consideracgdo de elementos com as malis variadas
geometrias. A transformacdo das coordenadas locais (£.7n) para as
coordenadas globais (x,y) e vice-versa ndo oferece qualquer
dificuldade. Além disso, com este sistema local de coordenadas a
integracdo numérica para a determinagéo de matrizes de rigidez ou
outras relativas a elementos finitos torna-se bastante simples.

Os elementos de 8 pontos nodais tém as seguintes fungdes de

forma:



4.2

(e} ] . ;
N =g Uegg )l nng g8 +anc— 1), = 1,3,5.7 (4-1)

Q 1 1 )
N =SE(I-EED(E =) s oni(l+an) (1-8%), i=2,4,6,8
2 2

A correspondéncia entre as representa¢des local e global do

elemento é patente na Figura 4.1.

b /
n Y
1
7 6 5
-1 18 411 g€
1 2 3
_l x >
Fig. 4.1 - Transformacido de dominio num elemento de 8 pontos
nodais

Para determinar as coordenadas {x,y®)}’ de um ponto qualquer

do elemento (e) temos

fx(”> L [NE 0 ]fx®
= 4-2
\y{a) ; O 1’\/5‘) yfa) ( )
onde r é o nimero de pontos nodais.
4.3 EXPRESSAO DO TRABALHO VIRTUAL

Considere-se o equilibrio de um uUnico elemento correspondente

a um corpo em movimento com um determinado volume V{, com as tensdes

internas gem equilibrio com as forcas distribuidas no volume, sendo

estas b { forgas graviticas }, pa ( forcas de inércia ) e cv (
forgcas de amortecimento ), com as forgas t aplicadas na fronteira
do dominio ( S ) e com o conjunto de forgas nodais F®., A este

conjunto de forgas em equilibrioc wvamos aplicar um campo de



deslocamentos infinitesimais compativeis com as limitag¢des impostas
as deformacgdes em qualquer ponto do dominio. Portanto, aplicamos
um campo de deslocamentos virtuais Sg'e, pelo principio do trabalho

virtual, obtem-se

I s . r . N .
j éngdV~.}6gq(g—pg—cyyﬂ/—J du'TtdS~-6d TF® =0 (4-3)

i i} Ssﬂ)
em que b€ sfo as deformagdes virtuais correspondentes a bu’ e 6d°¥

sdo os deslocamentos nodais virtuais. A equagdo refere-se a um
determinado instante tn sendo a o vector das acelerag¢des, v o vector
das velocidades, p a massa especifica e ¢ o amortecimento.

Num estado de deformacdo plana o vector dos deslocamentos sera
u”={u,v) e o vector das deférmaqées €' ={€,,€,,Yuy, €} €M que €, é a
deformacdao volumétrica. Se além disso se admitir comportamento
eldstico, as tensdes sdo dadas por 0=D,(e-€°)+0¢° sendo a matriz de

elasticidade dada por

4G/3 -26/3 0 O
-2G/3 4G/3 0 0

b,= 0 0 G 0 (4-4)
0 0 0 K

em que G=E/(2(1+v)) é o médulo de elasticidade transversal e
K,=E/(3(1-2v)) é o médulo de elasticidade volumétrica.

0O vector das tensdes sera entéo gT={oxd,cm,rxy,om} em que

O, (=0,-0,) e o0, (=0,-0,) séo as tensdes de desvio e
0, (=(0,+0,+0,)/3)é tensédo normal média ou tensédo normal octaédrica.
0 estado inicial de tensdo corresponde ao vector c°e as deformagdes

iniciails sao consideradas em €°.

4.4 RELAGOES ENTRE DEFORMAGOES E DESLOCAMENTOS

No ponto anterior referiu~se que o vector dos deslocamentos
era gT={u,v} e que o vector das deformagdes era eT={exﬁg,yxwev}
As relagbes entre as componentes dos dois vectores sao as

seguintes:



_bu _ou_ by
* bx * 6y dx

bu bu bu
€, = = e
Y By Y Bx by

(4-9)

Ao contrario do que é corrente nos estudos relacionados com

solos considera-se, no programa desenvolvido, gue as compressoes

sdo negativas.,

As componentes do vector u podem ser determinadas num ponto

qualquer do elemento se forem conhecidos os valores da variavel em

todos os pontos nodais desse elemento

~

0o ¥ A g
u LYNQ d,
{=

ou

EC‘) - A/(‘)g(ﬂ)
com N® =[N N¢ .N®], sendo N®=[N{

Com as expressdes (4-5) e {(4-6) obtém-se as

deforma¢des e deslocamentos num elemento (e):

Emz i §f°)§f°)s EM’“ gce)g(e)
{=1
6N () o ]
dx
BN
0
B - by
=1 6N§‘) BNfc)
6y &x
SN BN
&x 8y ]

é(e):[gﬁe) Q(;) ”'gf_e)]

(4-6a)

(4-6b)

relagdbes entre

(4-7ab)
(4-8a)
(4-8b)



4.5 EQUAGOES DE EQUILIBRIO DINAMICO

Fazendo a substituicdo de expressdes semelhantes a (4-6) e
(4-7), para os deslocamentos 6d’‘’, na expressdo do trabalho virtual
(4-3) e atendendo a que os vectores das aceleragdes e velocidades
podem ser determinados por interpolagdo a partir dos valores nodais

d“’e d, e que 0=D_ (e-€°)+0’ obtem-se a seguinte equacgao,

Ege)+ Eée)+ E(e)_d—(e): i(e) (4-9)
onde
EEG)= J/ ‘_Nn(ﬂ)Tp‘A—[_(ﬂ)dv_;d"(ﬂ:MCd)é(é) (4-10a)
1 e)
Eg)=j E“”Cﬂ“%ﬂﬁéﬁh=gmg“) (4-10b)
viel
K(ﬂ).___ f@_mTQ,E”dV (4“10C)
v
f= fg“”gdv«» f N®Ttds (4-10d)
vie) SE')

- [ B grav s [ 7D erav £
yie) (,:(t)

No entanto, uma relacdo do tipo (4-9) sé serd valida se V=V,

Para mais que um elemento havera que fazer uma assemblagem dos
vidrios termos de (4-9) para obter as matrizes e vectores globais

a que corresponde um sistema de equag¢des diferenciais:
Md+cd+Kd=f (4-11)

Em problemas ndc lineares a equagfo anterior geralmente nunca
serd satisfeita em qualquer instante, verificando-se pelo contréario
que

Md+Cd+Kd-f=v (4-12)



em que W é o vector global das forgas residuais. As caracteristicas

dos materiais e as accdes podem variar ao longo do tempo, donde as
matrizes M, C, K e f ndo serem constantes.

A relacio entre tensdes e deformagdes deixa de ser constante
(g=ggwg). Deste modo, em cada incremento de carga sera necessario
um processo iterativo donde resulte uma solugao aproximada de (4-11)

dentro de determinada tolerancia.
4.6 MATRIZES DE MASSA E DE AMORTECIMENTO

Para todos os elementos finitos foram geradas matrizes de massa
consistentes. A contribuicdo dos elementos de junta para a massa
do conjunto é naturalmente nula, tendo-se desprezado também a massa
do cabo de ancoragem. Ndo se considerou nenhuma variagao da massa
especifica do solo ao longo do tempo, razdo pela qual a matriz
global de massa é constante.

0 amortecimento considerado no modelo analitico representativo
do solo divide-se em duas partes: o amortecimento devido as
caracteristicas do préprio material e o amortecimento existente
nas fronteiras com condigdo de infinito. Em relagdo a este udltimo
faz-se uma descricdo mais pormenorizada no Capitulo 6.

A matriz de amortecimento de cada elemento (C') serd igual a

C(e):£:)+£(ge) (4_‘ 13)

onde os coeficientes de C{’ sé serdo diferentes de zero se o elemento

(e) tiver pontos nodais pertencentes a fronteira amortecida.

Para a determinacdo da matriz de amortecimento do material
considerou-se uma combinacfo linear das matrizes de massa e de
rigidez

Q§)=0Mm+f3§m (4-14)
Trata-se portanto da matriz de amortecimento de Rayleigh.

Os parametros « e 3 podem determinar-se a partir do conhecimento

dos coeficientes de amortecimento &, de dois quaisquer modos de

vibracao

1/ a
§,=5(;+Bw1) (4-15)



Em todos os calculos efectuados admitiu-se que ¢ amortecimento
é apenas proporcional a massa (R=0). A frequéncia fundamental w,

foi determinada a partir da equacdo (Das, 1983)

G(ﬂ)
(&) T /

Wit = e [T 4-16

onde H(¢J) & a altura do elemento (e) e G(e) o médulo de elasticidade
transversal correspondente a um determinado estado de deformacéo,
O coeficiente de amortecimento depende da deformagdo tangencial e
foi obtido, em cada instante, a partir de uma relagido representada

na Figura 4.2.
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Fig. 4.2 - Coeficiente de amortecimento na areia

{Seed e Idriss, 1970)

Através deste processo a matriz de amortecimento é actualizada

em cada elemento separadamente.
4.7 INTEGRAGAO NUMERICA DAS EQUACOES DE EQUILIfBRIO DINAMICO

O método escolhido para determinar a solugdc aproximada do
sistema de equag¢des (4-11), no instante tn, foi o método de Newmark,
que é um método de integracao directo implicito. A solucgidao obtem-se
em varios instantes sucessivos, espacados do intervalo de tempo

At. Para se conhecer a solugdo no instante tn+: (d,.,, d,.,, d, )



f)

g)

h)

J)

ao_
a’, =0 (4-25)
determina-se a matriz efectiva de rigidez
§'=§1/Qsﬁaj+5§5/(Ata)+§T (4~25)
onde Kr é a matriz tangencial de rigidez<yu3parasef determinada
necessita da relacdo incremental 60=D b6e (como alternativa
pode usar-se uma matriz K¥ previamente calculada);
determinam-se as forcgas residuais
'l
li)m=f_-:+x-A_/I_gE:‘lx—grgilojim_/ §Tgf:»]de (4-26)
V
onde Cr é a matriz tangencial de amortecimento;
resolve-se o sistema de equacgdes
E‘Ag(l].:},i[tl (4—-27)
corrigem~-se os valores
dir =gl + Adld (4-28)
—na+l —a+l =
{1+ [tol}_ -
alt=[al-a,  ]/(atca) (4-29)
[i+1] _ o
Qnt«l -l.’nu+At69£:‘]1 (4-30)
se as condig¢bes de convergéncia ndo forem satisfeitas passa-se
a iteracgfo seguinte (i=i+]l) recomecando a partir de d);
atinge-se uma solugao aproximada dentro dos limites
estabelecidos
d atet
—n+1 —n+l
l_)n01 =l_j§1l:l]l
a,., -al
os valores obtidos em i) sdo os valores iniciais do processo

iterativo correspondente ao intervalo de tempo seguinte.



4.8 ACCAO SiIsMIica

A aplicagdo de acgdes dinamicas sobre as estruturas foi feita
através de forgas sismicas efectivas. Para o caso de um sistema
com um grau de liberdade, representado na Figura 4.3, submetido a

um movimento na base i,, a equagdo de movimento vale

mu,+cu+ku=20 (4-31)

sendo ut o movimento total e u o movimento em relacdo A base. A
forca sismica efectiva produzida pela resposta deste sistema resulta
do facto de a forga de inércia depender do movimento total enquanto
que as forgas de amortecimento e de rigidez dependem apenas do
movimento relativo. Escrevendo a equagdo (4-31) em funcao dos

deslocamentos relativos obtem-se

mi+cu+rku=f, ‘ (4-32)

onde f.,=-mi, € a forga sismica efectiva.

Y
, V77277777 —]
i
2 7
I
5 i o I
& 2 b
&
Fig. 4.3 - Sistema de um grau de liberdade submetido a um

movimento oscilatdrio na base

No sistema de elementos finitos considerocu-~-se entdo a base
rigida e foram aplicadas forcas horizontais sismicas ao dominio.

Ndo se considerou excitacdo sismica vertical.



Os acelerogramas que foram usados correspondem a variag¢des
sinusoidais da aceleragdo horizontal e sdo apresentados no Capitulo
8, sendo aproximadamente equivalentes aos acelerogramas aplicados
nos ensaios em centrifugador, cujos resultados foram comparados
com 0os obtidos nos cdlculos.

A utilizagdo de acelerogramas correspondentes a sismos reais
ou gerados artificialmente a partir de espectros de resposta sera

muito provavelmente a sequéncia natural dos estudos efectuados.

4.9 SOLUGOES NUMERICAS DE PROBLEMAS NAO LINEARES
E CRITERIOS DE CONVERGENCIA '

O Método de Newton-Raphson foi usado na determinagdo da solucgdo
do sistema de equagdes (4-27), tendo sido experimentadas véarias
variantes de calculo. Conforme a matriz tangencial de rigidez Kr
& considerada constante ao longo do processo iterativo de cada
incremento de carga ou é recalculada ao fim de um nlUmero escolhido
de iteragdes, existem varias op¢des para o Método de Newton-Raphson.
Quanto maior for o numero de iteracdes em que Kr é constante menor
serd o tempo de calculo de cada iteragdo mas a convergéncia &
atingida mais lentamente.

Em todos os c4dlculos optou-se por reformular a matriz tangencial
de rigidez em todas as iterag¢des, tendo sido aplicado o seguinte

critério de convergéncia,

<TOLER (4-33)

onde N é o numero total de graus de liberdade da estrutura, v, a

forga residual na iterag8o r, fi a forgca externa aplicada e TOLER

a tolerdncia admitida (10-2 a 10-3).



4.10 ELEMENTOS DE JUNTA

Nas zonas de transicido entre materiais de caracteristicas
mecanicas contrastantes € conveniente usar elementos de junta que
permitam movimentos tangenciais entre os dois sub-dominios. A
abertura de fissuras devido a tensdes de trac¢io ndoc foi prevista
nos calculos efectuados, mas tal restrigdo ndo parece ter afectado
a boa concordancia entre resultados experimentais e analiticos.

Escolheram-se elementos de junta de 6 pontos nodais cuja
reformulacidao, a partir de um original, é devida a Marques (1985).
As suas deformagdes sao definidas a partir dos deslocamentos
relativos entre os dois lados num determinado ponto (Figura 4.4),

em relacdo a um sistema de eixos local Ox’'y’,

A (AY S 4-34
__—‘ Ay’ _ivs.-__ull ( )

S

onde o indice s se refere aos deslocamentos da parte superior e i
aos deslocamentos da parte inferior. As coordenadas dos pontos da

parte superior coincidem com as dos pontos da parte inferior.

vy ,v’ n

3P oo,
4

¢
WO
Caid

N, =tE(1+EE)/2, nés extremos

N.,=1-%% nés intermédios

X

Fig. 4.4 - Transformag¢do do dominio num elemento de junta

Os deslocamentos relativos inferiores e superiores podem ser

interpolados a partir dos valores nodais (no sistema de eixos local)



A= N'd] (4-35)

sendo
N'=[-N," =N, =N, +N/ +NJ =+N/] (4-36)
(1,=[9?1' gzt (_1_3' q4r g59 g 9] (4‘37)

com N /'=N/I.

- A transformacdo dos deslocamentos no sistema de coordenadas
global (x,y) para o sistema de coordenadas local (x’,y’) é realizada

pela matriz T,
a’'=Td (4-38)

o €

sendo

(4-39)

; [ cosa sena
Z:

-sena  Ccosa |
com a(E)=tg '[(by/BE)/(bx/6E)]
Para a obtengdo de A a partir dos valores dos deslocamentos,

no sistema de eixos global, vem entao

A=Nd (4~ 40)

onde as componentes de N sdo Ni=Ni’T.

A partir do conhecimento dos deslocamentos relativos A podem

obter-se as deformacgdes

Yt, IIAX,\
=3 o 4 —
: <€ } wiAy’) (474h
sendo w a espessura da Jjunta, y,” a distorg8o e €,’ a extensio.

Substituindo (4-40) em (4-41) obtem-se a relacdao entre
deslocamentos e deformag¢des no elemento de junta
€e-N/wd=Bd (4-42)

Para um comportamento eldstico as tensdes serdo dadas por

T, G ofv.
o~ (o) -[o 2ler )



Através do principio do trabalho virtual aplicado ao equilibrio
de um elemento de junta pode deduzir-se a expressdo da matriz de

rigidez do elemento

'
-

-w | BTDB[(by/65)"~ (6x/68)7) " dg (4-44)

-1
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CAPITULO 5

SIMULACAO DO COMPORTAMENTO DOS MATERIAIS

5.1 INTRODUGCAO

No estudo de casos praticos de estruturas descritos no Capitulo
8 consideraram-se dois tipos fundamentais de comportamento mecanico
dos materiais: o comportamento elastico linear e o comportamento
elasto~-plastico. Os materiais da cortina de suporte de terras e da
placa de ancoragem tém comportamento eléastico linear. A Agua tem
também um comportamento elastico mas com as diferencas referidas
em 5.2, Para representar o solo escolheu-se um modelo
elasto-plastico. Consideram-se sempre equilibrios de deformagao

plana.
5.2 COMPORTAMENTO ELASTICO

Como foi atras referido, admitiu-se que os materiais da estrutura
de suporte e da placa de ancoragem tinham comportamento elastico
linear. Esta é a hipdtese usualmente aceite em estudos semelhantes
e em particular-nos ensaios com modelos fisicos com que se pretendia
comparar os resultados das analises por elementos finitos efectuadas
no ambito do presente trabalho.

Alguns dos exemplos estudados incluem parte do solo submerso
e agua. Nestes dois materiais os médulos de elasticidade volumétrica
e transversal nao podem depender dos mesmos parametros. No caso da
agua o médulo de elasticidade transversal devera ser nulo. Assim
este fluido é considerado como um sélido eldstico com G=0.

Torna-se entdo conveniente considerar a matriz de elasticidade

separada em duas partes:

4/3 -2/3 0
D,-G| -2/3 4/3 0 |+K,

1 1 0
1 1 0|=D,_+D (5-1)
0 o 1 0 0 O



E . E

A parcela Ded corresponde a deformagdao distorcional e Dev
corresponde a deformag¢do volumétrica. Na 4dgua o médulo de
elasticidade volumetrica (Kv) seria igual ao real e o médulo de
elasticidade transversal serd nulo (ou = 0 por causa de problemas
numéricos). Para mais comodidade adoptou-se a seguinte matriz de

elasticidade (4x4)

4/3G  -2/3G 0 0
~2/3G  4/36 0 O
=4 0 0 G 0 (5-2)
0 0 0 K

sendo os vectores das deformagdes e das tensdes dados por

Ex\ de
€ [
Y ve (5-3)

,,
ny Txy
EU om

Quando um elemento de solo sofre liquefacgdo no decorrer de

im
i
1Q
i

uma acg¢do dindmica passa a comportar-se como um fluido denso,
reduzindo-se substancialmente a sua rigidez transversal. A
legitimidade desta representacdo de elementos fluidos foi amplamente
analisada por Delgado (1984) através de diversos exemplos de

solicita¢des dinamicas.

5.3 FORMULAGCAO MATRICIAL DA LEI ELASTO-PLASTICA
ENTRE TENSOES E DEFORMAGCOES

O principal material que constitui as estruturas analisadas é
o solo. Este s6 pode ser considerado eldstico para deformagdes
muito limitadas. Um resumo da andlise elasto-pldstica do solo em
deformagdo plana é apresentado nos pontos seguintes. O modelo de

comportamento elasto-pldstico escolhido para o solo baseia-se na



teoria classica da plasticidade, supondo sempre qgue as deformagdes
sAo pequenas. Nos casos em que existem pressodoes neutras a considerar
as tensdes referidas a seguir correspondem sempre a tensdes

efectivas, excepto especificacdao em contrario.

5.3.1 Fungdo de cedéncia

O critério de cedéncia, expresso normalmente através de uma
funcdo escalar, determina o inicio de deformagdes plasticas. Se
essa fungdo de cedéncia tiver a forma geral F(og,h) entdo no inicio
das deformag¢des plasticas teremos

F(o,h)=0 (S-4)

onde o é o vector das tensdes e h um parametro de endurecimento,

funcdo das deformacdes pléasticas. Se o valor de FYg,h) for menor

do que zero nao havera inicio ou aumento das deformagdes plasticas.

Ioa

“W%““ superficie de cedéncia
§

BP0 F(o,h)=0
situagao | WW -
impossivel Flo,h)<0 W“k
deminio \
elastico %
| /
//// j !
f H
/’ 0'2
Fig. 5.1 - Representacdo da superficie de cedéncia no espago das

tensodes

Também podemos dar outro aspecto a fung¢do de cedéncia e

considerar

f(o)=K(h) = (5-95)



(&3]
om

Diversocs critérios de cedéncia podem ser adoptados. O critério
de cedéncia de Mohr-Coulomb é uma generalizagdo da lei de rotura
de Coulomb,

T=c' -0, tgo’ (5-6)

onde sao consideradas tensdes efectivas e onde as compressoes sao

negativas por convencgao.

Em andlises numéricas torna-se conveniente definir o critério

de cedéncia em termos de invariantes.

F(o,,J,.8,h)=0 (5-7)

—f senfsend
Omsencer\/Jz(COSe*T -c.cos¢=0 (5-8)
Jz= Tiy+oid+gid+ 0%a¥ya (5-9)

3J3 J;

> (5-11a)

sen30 = -

‘];)z_(O'xd*'o’yd)(o'xdcyd"ciy) (S—IIb)

O critério de Tresca é utilizado em analises numéricas que
envolvam solos argilosos saturados carregados sob condi¢des néao
drenadas. Neste caso serda mais conveniente considerar tensdes totais
em 0.

Em alternativa, o critério de Von Mises, mais simples do que
o de Tresca, também pode ser usado em analises ndo drenadas de
solos argilosos saturados. Do mesmo modo, simplificando o critério
de Mohr-Coulomb, temos o de Drucker-Prager. No entanto, chegou-se
a4 conclusdo que estas aproximagdes ndo ofereciam nenhuma vantagem

real em andlises numéricas ( Naylor, 1981 ).

5.3.2 Lei de endurecimento



No caso dos solos, poderia resultar do aumento das deformagdes
plasticas um endurecimento negativo, ou seja, um amolecimento, o
que ird provocar uma diminuigido da tensdo de cedéncia. Também podera
ocorrer o processo contrario, ou seja, um adensamento do material
a4 medida que prossegue a deformagao.

0O endurecimento positivo ou negativo pode ser de dois tipos.
Quando a superficie de cedéncia adquire sucessivas posigdes
paralelas a superficie inicial, levando o dominio elastico a
expandir-se ou retrair-se, temos o endurecimento isotrdépico. Nos
casos em que o dominio elastico apenas sofre translacg¢des ao longo
do espago das tensdes teremos o endurecimento cinematico ou

anisotrépico.
5.3.3 Lei do escoamento plastico
A relacéo entre os incrementos de tensbes e 0s incrementos de

o3 ,€3

Aue €
BARN S .
\‘

b4

,\¥§;—~— estado de tensdo actual

™
N\ ve . - .
<0 M} superficie de cedéncia e

de potencial plastico, F=0

1

- R

N,

O1 ,EI

N\
N\
N

€ gz ,€2

Fig. 5.2 - Lei de escoamento plastico associada

deformacgdes plasticas é dada por uma lei de escoamento plastico,
cuja equacido tem a seguinte forma,

dep=<1x§£ (5-12)
- bo
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Expressando graficamente a equagdo (5-12) e fazendo coincidir
08 eixos das tensdes principais com os dos incrementos de deformagdes
plasticas principais obtemos a Figura 5.2. 0 vector ép sera normal
a superficie de cedéncia (condigdc de normalidade). Uma lei do tipo

(5-12) é uma lei de escoamento plastico associada.

o o 03 ,€3
superficie de cedeéncia — superficie de potencial
F(o, h)=0 N, & { plastico, Q(g,h)=0

i .
A pd 4 o1 ,€1
/. / ///
7 P
e ‘
pd
o ez
Fig. 5.3 - Lei de escoamento pldstico ndo associada

Se a direccdo das deformagdes plasticas ndo estiver associada
com a lei de cedéncia teremos uma lei de escoamento plastico nao

associada, cuja equagdo correspondente seria

8Q
def =dN— o~-13
€ > (5-13)

onde & (#F) é& a funcdo de potencial plastico. A normalidade do
vector de escoamento plastico serd em relacdo a superficie potencial

(Figura 5.3).
5.3.4 Dilatancia
Existe uma relacdo entre a lei de escoamento plastico e a

dilatancia, a propriedade que caracteriza a variacdao de volume dos

solos submetidos a tensdes de corte.



Tomando como lei de cedéncia o critério de Mohr-Coulomb e
derivando F em ordem a g obtém~-se os incrementos de deformacio
plastica, fungdo de dA, ¢ e ¢. Verificou~se no entanto que leis do
tipo associado nado sac adequadas a solos (Naylor e Pande, 1981).
Para uma lei associada de Mohr-Coulomb a dilatancia plastica é
excessiva. Uma solugao parcial sera adoptar uma lei de escoamento
plastico néo associada. A fungdo potencial (@) serda do mesmo tipo
que a funcgdo de cedéncia (F), mas substituindo o adngulo de atrito
interno (¢) pelo angulo de dilatancia (w). Como o angulo de dilatancia
sera sempre inferior ao angulo de atrito teremos incrementos de
deformagdo plastica inferiores ao previstos por uma lei associada.

Em todos os cdlculos envolvendo solos emersos optou-se por um
angulo v igual a aproximadamente metade do &dngulo ¢. Para solos
saturados considerou-se w=0, ou seja, dilatancia nula. Todos os

solos analisados eram né&o coesivos.
5.3.5 Matriz de elasto-plasticidade

A matriz de elasto-plasticidade D, relaciona incrementos de

tensdo (do) e incrementos de deformagdo (de). A sua dedugdo serd
feita tendo em conta as expressdes basicas referidas anteriormente.
Considere-se

dg——-Q‘Pdg (5-14)

onde a deformagdo total se divide na deformacdo elastica e na
deformacao plastica

e=ge’+e” (5-18a)

dg==d§‘+dgp (S-18b)

Os incrementos da deformaciao eldstica podem relacionar-se com

os incrementos de tensdo através da matriz de elaticidade D,

do=D, de* (5-16a)

de*=D.'do (5-16b)

A lei do escoamento plastico mostra que os incrementos da

deforma¢ido plastica sdo dados por

de? = — -
€ dA : (S-17)



em que @ é uma fungdo escalar chamada fungcdo de potencial plastico.

Substituindo (5-16b) e (5-17) em (5-15b) vem

de=D'do+dha, (5-18)
sendo
8Q 6Q 80, ) 6(J2)'"% B8Fb0
o -0Q_ 5@ . gw(ﬂ ,0Fo0 (5-19)
—? 60 b0, 80 §(J3) 6o 6660

A deducdo da matriz de elasto-plasticidade sera feita para o
caso geral de uma lei elasto-plastica ndo associada onde Q. Se
se pretender verificar a condigfo de normalidade a superficie de
cedéncia entdc F=@, sendo considerada uma lei associada.

Durante o escoamento plastico a condigao de cedéncia é dada
por F(o,h)=0 em que h=h(ef) é o parametro de endurecimento. Se o
material for eldstico perfeitamente pldsticc ndo havera variagéao
de F com h, donde 8F/bh=0.

Diferenciando F(g,h)=0 obtem-se

sF[ 6R]7
dF=g:dg+gg[a;] de®=0 (5-20)

relacdo conhecida como equagdo de consisténcia em que gf=6F/6g.
Substituindo (5-17) em (5-20)

., BF[ 8R |
gfdd+—— ‘z‘ dxaq=0 (5-21)

Definindo o parametro H por g;dg=I{dK, H vira igual a

sr| dh |7 o
f{=-gg ser | %q (5-21)

Multiplicando ambos os termos da equagdo (5-18) por Q;Qa
de=alds+alD,dha, (5-22)

e

porque QGQ;Ié igual & matriz identidade e
dhN=—-a. D de (5-23)

sendo B=H~+a,D,a,.

Dando a (5-18) outra forma vira que

do =D, de-dAD,a, (5 -24)



Por fim, substituindo (5-23) em (5-24) chega-se a4 relagdo entre

do e de. A matriz D  serd entéo

(5-25)
onde b,=D.,a, e b,=D.,a,

Nos casos em que existe plasticidade perfeita, onde ndao tem
lugar endurecimento ( positivo ou negativo ), a funcadao de cedéncia
é independente do parametro de endurecimento, sendo 6F/bh=0. Pela
equacdo (5-21) vird entdo que H=0 e B==g§9¢

A matriz de elasto-plasticidade é em geral n&o simétrica por
causa do termo qu? S4 nos casos em que a lei do escoamento plastico

é associada (Q=F) é que a simetria é assegurada.
5.4 GERACAO DE PRESSOES NEUTRAS

O comportamento de solos saturados durante acgdes sismicas €,
na maior parte dos casos, ndo drenado. S6 havera dissipagdo do
excesso de pressdes neutras, no curto espag¢o de tempo em que actuam
as acg¢des dinamicas, se a permeabilidade do solo for elevada.

Pelas razdes citadas, considerou-se que o comportamento dos
solos saturados era nao drenado. Ndo se podendo separar o solo da
dgua no modelo de elementos finitos, as tensdes calculadas para o
solo saturado sao tensdes totais, sendo

=0 +mu (5-26a)

ou na forma incremental
Ao =Ac +mAu (5-26b)
em que m’'={0,0,0,1}.
Ocupando o mesmo espago fisico, o solo e a 4gua terao as mesmas

deformagdes. A relacdao entre os incrementos de tensdes totais e de

deformacdes sera
AO=*QA§ (5-27)

e para os incrementos de tensdes efectivas

D Ae (S5-28)

it

Ao

Se a agua que preenche os vazios do solo sofrer um aumento de

pressdo Au a deformagdo volumétrica sera Ae/ sendo



Au=K,Ae! (5-29)

onde Kr € o médulo de elasticidade volumétrica da Agua dos poros.
Este médulo estd relacionado com os da 4gua livre (Kw) e das
particulas de solo (Ks) através da porosidade n

1 n l1-n

.

K, K. K,

(5-30)

Com condigbdes ndo drenadas as deforma¢des voluméricas na agua
dos poros e no solo sdo as mesmas e Ae£=Aev={BTAe. A equagao (5-29)

pode entdo ser escrita

Au=K,m'Ac (5-31)
Substituindo (5-27), (5-28) e (5~-31) em (5-26) obtem~se
D=D +mm’K, (5-32)

Para situagdes elasticas isotrdépicas as matrizes De D’ envolvem
apenas dois parametros (G e K). 1Igualando os coeficientes
correspondentes na igualdade (5~32) chega-se a4 conclusdo de que

G=G', K=K'+K, : (5-33)
Conhecendo as caracteristicas mecanicas do esqueleto sélido e da
agua dos poros podem conhecer-se as do solo saturado.

Os excessos de tensbes neutras gerados sdoc dados a partir dos
incrementos de tensdes totais através da equacgéo

Au=B,Ao,+ A,A0, (5-34)
onde 0, é a tensao média, Bn e An séo parametros de tensdes neutras

e

0, =315, v 0l 0la v 0w (5-35)

Xy

A partir do momento em qgue as tensdes efectivas se anulam o
solo sofrera liquefacgfo e passarda a comportar-se como um liquido
denso.

Sob acg¢des puramente distorcionais as areias pouco compactas
tém uma dilatancia negativa, isto é, diminuem de volume. Pelo
contrario nas areias compactas passa-se o contrdrio, havendo um
aumento de volume (dilatancia positiva) resultante das accgdes de
corte. As tensOes neutras diminuem, o que conduz a um aumento da
resisténcia dos solos arenosos compactos. No entanto, as acgdes
sismicas que actuam sobre os solos nic sac puramente distorcionais,

incluindo uma componente isotrdpica aprecidvel que comprime o solo.



Deste modo, mesmo os solos compactos podem sofrer aumentos
consideraveis das tensdes neutras que conduzam & sua liquefacgéao.
Estes excessos de tensdo neutra tém um caridcter transitdrio,
diminuindo quando a acgdo que os provocou cessa, ao contrario dos
solos soltos onde os efeitos da liquefacgédo sdo permanentes (Folque,
1987).

Alguns dos solos arenosos, utilizados nos ensaios em
centrifugador referidos nos Capitulos 3 e 8, sido areias compactas.
Quando submersos e solicitados dinamicamente, os autores que
realizaram esses ensaios verificaram o aumento consideravel de
tensdes neutras no solo em frente da ancoragem. A esse nivel a
componente isotrépica da acgdo sismica sobrepdem-se a componente
distorcional. Atendendo aos aumentos consideraveis dos momentos
flectores observados na cortina conclui-se que existem também
aumentos das tensdes neutras na zona de solo envolvente. Nos cadlculos
efectuados com areias compactas, os momentos incrementais dinadmicos
registados foram assinaldveis, o que parece confirmar a importancia
da componente isotrdépica da acgdo sismica.

Um estudo sobre os principais factores que condicionam a
fluidificacdo das areias é apresentado por Mineiro (1985). Nesse
trabalho, no Capitulo 3, descreve-se em pormenor a influéncia da
compacidade relativa, do campo inicial de tensdes e da intensidade
sismica na liquefacgao potencial he um solo arenoso, referindo-se

as conclusbdes a que chegaram diversos autores.
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CAPITULO 6

AMORTECIMENTO NAS FRONTEIRAS

6.1 INTRODUCAO

Nos problemas dindmicos de estruturas de suporte de terras
normalmente existe propagagdo de ondas de deformagio em meios
continuos infinitos, como por exemplo o solo e a Agua. Ao pretender-se
simular esta situagdo real , se nado se quizer incluir a refleccéao
de ondas em superficies rigidas jad existentes, hid necessidade de
prever no modelo analitico algo que absorva a energia dessas ondas
incidentes.

0O processo escolhido é descrito por White e Valliappan (1977)
e consiste basicamente em aplicar na fronteira amortecida tensdes
que, Jjuntamente com as devidas as ondas incidentes, produzam uma
energia nula reflectida de volta ao dominio.

A independéncia em relacfio as frequéncias, a simplicidade na
inclusdo em modelos numéricos e a sua eficiéncia levaram a
preferéncia deste processo em detrimento de cutros como os elementos
infinitos ou o uso de amortecedores visco-plasticos. A sua extenséao

ac caso de materiais anisotrdpicos é simples de efectuar.

6.2 DEFORMACAO PLANA NUM MEIO ISOTROPICO

As duas ondas planas que se propagam num material isotrépico
sao as ondas de corte (S) e as de volume (V), sendo as suas velocidades

de propagacao

G 14
ng\/—':;g VP=—§€ (6-1)
com
a_ _1-2v _
2(1-v) (6-2)

sendo G o médulo de deformabilidade transversal, p a massa especifica



e v o coeficiente de Poisson.
A energia que chega a fronteira sera absorvida por forgas que
equilibram as tensdes provocadas pelas ondas incidentes. Estas

tensdes sao obtidas por

ft, 86 [5+2-2S 0 u\ o,
= e - ):B ] —
9 \o,/ " 1Sav,. O 3+25 |\u,| =Y (6-3)

onde T, e 0, sdo as componentes tangencial e normal da tensdo e u é
a velocidade das ondas incidentes.
As forgas necessdrias ao equilibrio pretendido na fronteira

serao, no ponto nodal 1

F =—f1y__jgds (6-4)
Se

onde N, =N, e Sc representa a porgido amortecida da fronteira. O

ponto i1 ndo pode ter nenhum apoio uma vez que os deslocamentos sao
permitidos, consequentemente a fronteira amortecida é interior a
fronteira real.

A expressdao das forgas definidas por (6-4) na analise por
elementos finitos de situacdes dinamicas é feita através de uma

matriz consistente de amortecimento dada por

C.= | NTB'NdS (6-5)

B e

Se

onde §'é a matriz que relaciona tensdes e velocidades.

A transformagdo de coordenadas é do mesmo tipo que no elemento

de junta, devendo B” sofrer também uma rotagdo (T'B'T).
6.3 EXEMPLO DE APLICAGAO

Marques (1985) realizou diversos testes para comprovar a
eficiéncia deste tipo de amortecimento. Apresentam-se a seguir os
deslocamentos provocados num estrato de solo com fundagdo rigida,
por uma forga vertical (P) aplicada durante 0,2 segundos na
superficie (P=1000; E=1000; v=0,3; p=1,0). Nado se considerou nenhum

amortecimento material.



6.3

Na Figura 6.1 podem apreciar-se os deslocamentos do solo, no
casco em que existem apoios simples nas faces laterais. A reflexio
das ondas elasticas é evidente, de tal modo que passados 2,2 segundos
os deslocamentos continuam apreciaveis. Substituindo os apoios
simples por fronteiras amortecidas verifica-se uma imediata absorcao
da energia das ondas eldsticas incidentes. No mesmo instante referido
anteriormente os deslocamentos sdo jad muito reduzidos, quase nulos.

Nog cdalculos descritos no Capitulo 8 os limites laterais do
dominio continuam com apoios simples, estando as fronteiras

amortecidas numa posigéo interior ac dominio.
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CAPITULO 7

PREPARAGAO AUTOMATICA DE DADOS

7.1 GERAGAO DE REDES DE ELEMENTOS FINITOS

A introducdo manual das coordenadas dos pontos nodais e da
topologia dos elementos finitos envolve um grande esforg¢o e é causa
de muitos erros, principalmente quando se trata de redes de elementos
finitos bastante extensas. Neste trabalho todos os dados foram
gerados automaticamente por um programa, gque teve como base um
original (Hinton, 1979) no qual foram introduzidas algumas
modifica¢des de forma a incrementar as suas capacidades e a-
comodidade destas resultante.

A estrutura é inicialmente dividida no menor numero de blocos
estruturais. Se houver zonas com diferentes materiais, estas devem
ser representadas por blocos diferentes, embora tal procedimento
ndo seja obrigatério no programa utilizado. Depois procede-se a
divisdo de cada um destes blocos em elementos finitos, garantindo
ao longo das fronteiras entre blocos os mesmos pontos nodais. Todo

este processo pode ser generalizado para estruturas tridimensionais.
7.1.1 Definigdao dos blocos estruturais

Cada bloco corresponde a um elemento de 8 pontos nodais. Unm
sistema de coordenadas locais (&,n) permite considerar elementos
com variadas geometrias e determinar as coordenadas, x(&.n)e v(&,n),

de qualquer ponto (&,n) do elemento ou bloco através das expressdes

8

x(E.m) =) N, n).x, (7-1a)

(=1

y(E, M) = ) N9, M.y, (7-1b)
(=1



onde (x, vy, sdo as coordenadas do ponto nodal i e N{* sdo as fungdes

de forma. O sentido positivo de eixo & é definido pela ordem de
numeracgio dos trés primeiros pontos nodais de cada bloco. Convém
manter sempre a mesma ordem de numeracgéo dos pontos nodais em todos
os blocos para poder prever a numeragado de todos os pontos na

configuragido final.
7.1.2 Processo de subdivisao

Para cada bloco é indicado o nimero de subdivisdes nas direcgodes
£t e nn (NDIVX e NDIVY). A maior ou menor densidade de elementos
finitos é definida pelas posigdes dos pontos nodais intermédios.
Com estas informag¢des determina-se o nimero total de elementos e
pontos nodais que ird ter o bloco, podendo iniciar-se a subdiviséo.

As coordenadas &€ e mn sdo inicializadas com o valor -1, sendo

incrementadas de acordo com as expressoes

2
E¢”§1—1+NDIVX'F (7 2(1)
- (7 - 2b)
nt nt-l NDIV}/.F

onde F =1 para elementos lineares e F=2 para elementos quadraticos.

7.1.3 Compatibilidade dos vAarios blocos

Apdés a subdivisdo de cada bloco torna-se necesséario eliminar
os pontos nodais que tenham as mesmas coordenadas que outros ja
existentes. Sempre que tal acontece é feita nova numeracdo global
dos pontos. Os lados comuns a cada bloco devem portanto ter o mesmo
esquema de divisdo. Se entre blocos diferentes existir uma fronteira
real, representada por elementos de junta, tal eliminag@o néo é

efectuada,



7.1.4 Geracdo de dados complementares

Depois de completar a divis&o dos blocos, procede-se & geracgdo
de outros conjuntos de dados, tais como elementos de junta nas
zonas indicadas, condigbes de apoio, valores iniciais de
deslocamentos, velocidades e aceleragdes, forgas aplicadas e tensdes
iniciais.

Para obter uma largura pequena na banda da matriz global do
sistema de equa¢des procede-se depois a uma renumeracgido adequada

de todos os elementos finitos.

7.2 EXEMPLOS

As Figuras 7.1, 7.2, 7.3 e 7.4 representam dois exemplos de
geracio automdtica de dados. Os dois conjuntos de elementos finitos
representados, que incluem elementos de junta e de barra, foram
usados em cdlculos descritos em capitulos posteriores e correspondem

as redes mais simples e mais complexa que foram calculadas.

HINTON, E.; OWEN, D.R.J. - An Introduction to Finite Element

Computations, Swansea, U.K., Pineridge Press Limited, 1979.
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CAPITULO 8

CALCULO DE ALGUMAS ESTRUTURAS FLEXIVEIS

8.1 INTRODUGAO

Depois de conhecidos e analisados os resultados de ensaios de
estruturas flexiveis em centrifugador, referenciados no Capitulo
3, e sabendo quais os factores de escala que relacionam as grandezas
no modelo com as do protdtipo, procedeu-se ao calculo de varias
estruturas com um programa de andlise dinamica elasto-pldstica. A
sua teoria de base descreve-se em capitulos anteriores, tendo sido
o objectivo do estudo a simulagido dos comportamentos observados
nos modelos.

Apartir das caracteristicas geométricas e mecanicas dos modelos
calcularam-se as equivalentes no protétipo, escolhendo valores.que
pareceram adequados no caso de caracteristicas ndo referidas ou
ndo utilizadas nos ensaios.

Consideraram-se trés casos de estruturas flexiveis: uma cortina
com base rigida suportando solo emerso, uma cortina submersa, com
metade da sua altura enterrada no solo, e uma cortina ancorada.
Neste ultimo <caso fez-se o estudo para varias condig¢des de
solicitacao e de posi¢do do nivel freatico.

Os resultados obtidos podem ser comparados com os do
centrifugador. Como estes foram realizados com uma aceleragao
gravitica de 80g, o valor de N nec Quadro 3.1 sera 80. O programa
desenvolvido apenas calculou valores incrementais dinamicos, mas
partindo de um estado inicial de equilibrio estatico cuja validade
foi verificada antes do inicio de cada cdlculo submetendo a estrutura

a um acelerograma nulo,
8.2 CONDICOES INICIAIS
Depois de se terem analisado as distribui¢des de pressdes

laterais estaticas, sobre estruturas flexiveis de suporte de terras,

descritas em varios trabalhos (Al-Shlash, 1979; Nyvby, 1981; Lopes,



1986) geraram-se automaticamente campos de tensdes iniciais para
os varios casos estudados, obedecendo a determinados critérios.
Junto da estrutura de suporte e da placa de ancoragem consideraram-se
distribuicgdes de pressdes do mesmo tipo que as obtidas pelos autores
citados, e nos limites do dominio admitiu-se que as tensdes eram
de repouso. No caso da agua o estado inicial de tens@o corresponde
ao equilibrio hidrostatico. Para o dominio restante obtiveram-se
as tensdes por meio de interpolag¢des entre os estados de tensédo
referidos atras.

No calculo dos médulos iniciais de elasticidade transversal do

solo usou-se a férmula seguinte sugerida por Seed e Idriss (1970},
G = 1000K ,y 0, (8-1)

onde 0,é a tensdo efectiva média em Ib/ft? e Kz uma constante cujos

valores dependem da compacidade relativa, sendo retirados do quadro
representado na Figura 8.1, considerando a minima deformacido por
corte. O coeficiente de Poisson para o solo foi considerado constante
e igual a 0,4 (Das, 1983) excepto na liquefaccgido em que se admitia

0,5.

80
Relative density

%

5%

60

W

N\
AN

jo? 1073 1072 1071 !
Shear strain (%)

Fig. 8.1 - Valores de Kz para areias com diferentes compacidades

relativas (Seed e Idriss, 1970)



Nas Figuras 8.2 a 8.6 1ilustram~se as varias estruturas
calculadas, indicando~se as suas dimensdes, correspondentes a
modelos reduzidos submetidos a 80g. No Quadro 8.1 indicam-se as
vdrias caracteristicas mecanicas utilizadas nos calculos. Os valores
do angulo de atrito sdo elevados mas note-se que correspondem as
areias que foram utilizadas nos ensaios laboratoriais e que estas
podem ser artificialmente compactas. Infelizmente, ndo dispondo de
valores experimentais para o parametro das tensdes neutras Asn teve
que se admitir pelo menos um valor negativo para as areias mais
compactas. Para o <cabo de ancoragem admitiu-se sempre um

comportamento elastico, com E=2,0%x108 kN/m3 e A=0,0006 m?.

calculo 1 2 4 3 e b
rigidez da cortina
EI (kNm?/m) 21,5%105|1,05%105 |1,04x104|1,04x104
e 0,677 0,740 0,705 0,647
Dr (%) 75 55 65 80
va (kN/m3) 16,0 - - 16,4
Ysat (KN/m3) - 19,7 19,9 20,2
o(") 44 36 39 44
v 22 18 19 22
Bn 0,0 1,0 1,0 1,0
An 0,0 0,0 -0,1 -0,1
acelerograma 1 2 2 e 3 2 e 3
Quadro 8.1

8.3 CALCULO SISMICO

Os acelerogramas que foram utilizados correspondem a
aproximagdes das excita¢des dinadmicas impostas aos modelos no
centrifugador. Nas Figuras 8.7, 8.8 e 8.9 representam-se os trés

acelerogramas aplicados. A variac@o da aceleracdo é sinusoidal com
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uma duragio de 10,0 segundos, variando linearmente a amplitude até
ao maximo nos primeiros 2,0 segundos e até zero nos Ultimos 2,0
segundos.

O primeiro cédlculo (1) foi feito sobre a estrutura representada
na Figura 8.2, que também foi analisada por Siddharthan e Maragakis
(1989). Apenas se considerou o caso da cortina mais rigida suportando
solo compacto. Os autores mencionados realizaram mais calculos
fazendo variar a rigidez & flexdo da cortina e a compacidade relativa
do solo, ilustrando-se og principais resultados na Figura 3.7. Com
este célculo inicial pretendeu~se principalmente avaliar a
funcionalidade do programa, possuindo para comparacdo resultados
experimentais e analiticos. Para gerar o campo inicial de tensdes
admitiu~se que o solo se encontrava todo em estado de repouso
(Ko:0,3).

Na Figura 8.10 pode ver—-se a varia¢ido do momento incremental
dindmico ao longo do tempo para um ponto situado a 2,8 m da base.

O valor experimental do momento maximo de flexdo é de 565 kNm/m e

1000.0 —— momento inc.
dinamico
(kNm/m)

ZA /
0.0 = \/ '\ /A\ //\ \ \ / \\ / /\\ / \ /N/\/‘m

\ \\ \/ \b/ v

J

-1000.0 : | | e : | : | ( | | |

Fig., 8.10 - Varia¢ao do momento incremental dinamico

a profundidade de 11,2 m (kn=17,0%, Dr=75%)
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o obtido pelos mesmos autores é 800 kNm/m. Para os momentos residuais
ambos os valores correspondentes sdo aproximadamente iguais a 400
kNm/m. Com os resultados obtidos no programa desenvolvido passa-se
o contrario, isto é, obtem-se uma melhor aproximagédo no valor maximo
do que no residual (752 kNm/m e 278 kNm/m, respectivamente).

O diagrama dos deslocamentos maximos obtidos esta representado
na Figura 8.11. No topo o deslocamento maximo observado no modelo
foi de 0,242 mm, que corresponde a 19,4 mm no protétipo (Fig. 3.7).
No cdlculo 1, o valor midximo do deslocamento horizontal obtido a
superficie foi de 17,2 mm. Na Figura 8.12 pode ver-se a variagao
temporal desse mesmo deslocamento.

No segundo cdlculo (2) analisou-se a estrutura representada na
Figura 8.3, com o principal objectivo de verificar o funcionamento
do programa com geracgdo de pressdes neutras dinamicas. O diagrama
de pressdes laterais iniciais esta representado na Figura 8.13. A
partir do estudo realizado por Nyby (1981) sobre uma estrutura do
mesmo tipo, admitiu-se que essa distribuigdo de tens8es correspondia
ao estado inicial de tensdo no macige. Na Figura 8.14 representa-se
o correspondente diagrama de momentos flectores iniciais, sendo o
valor maximo de 365 kNm/m a profundidade de 9,9 m. Para este caso,
o parametro adimensional M/yH? serd igual a 0,05. Para uma
profundidade de 10,8 m o parametro referido tem aproximadamente o
mesmo valor.

0 acelerograma sismico aplicado foi o namero 2, tendo sido
obtido o diagrama de momentos dindmicos maximos representado na
Figura 8.15. O valor do momento & profundidade de 10,8 m é de 1410
kNm/m, o que corresponde a um aumento de 287% em relagédo ao valor
estdtico. Analisando os valores experimentais da Figura 3.8, para
80g e Kn=12,8%, obtem-se para a mesma profundidade um aumento de
250%. Verificou-se uma pequena diminuig¢fo da frequéncia natural ao
longo da solicitagdo (de 1,25 Hz para 1,0 Hz ), como se pode observar
na Figura 8.16. O momento incremental dinamico maximo registado a
10,8 m de profundidade foi de 1045 kNm/m e o residual 287 kNm/m.
No fim do acelerograma observam-se ainda vibragdes livres
aprecidveis, provavelmente devido a reduzida compressibilidade da

dgua e do solo submerso. O momento maximo é registado quase no fim
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do acelerograma, e o aumento sibito que a amplitude tem nesse
instante serda muito provavelmente devido a fluidificagdo de alguns
elementos de solo.

Os cdlculos seguintes foram efectuados com estruturas flexiveis
ancoradas. Para o calculo 3, a distribuig¢do inicial de pressdes
laterais sobre a cortina suportando solo emerso (Figura 8.4) é a
representada na Figura 8.17. O momento flector méximo, para as
condig¢gdes iniciais, tem o valor de 37,6 kNm/m, como pode ver-se na
Figura 8.18. No cabo de ancoragem o esforco de tracgfo inicial é
de 33,4 kN.

Impondo uma aceleragdo na base, com uma variagfo sinusoidal e
uma amplitude maxima de 0,125 (Figura 8.8), obteve-se o diagrama
de momentos dinadmicos maximos da Figura 8.20, juntamente com o
respectivo diagrama de pressdes laterais dindmicas da Figura 8.19,
O aumento do valor do momento maximo foi de 67,0%, o que corresponde
a 62,8 kNm/m. Na ancoragem, o esforgo de tracgido aumentou de 33,8%
(44,7 kN).

No enéaio em modelo reduzido que Steedman e Zeng (1988)
realizaram, correspondente a4 mesma estrutura, os aumentos do momento
flector maximo e do esforgo de tracgdo na ancoragem registados
foram de 45% e 35%, respectivamente, para uma amplitude maxima de
aceleracdo horizontal de 0,12g. Os valores iniciais das duas
grandezas, também medidos no centrifugador, foram aproximadamente
35 kNm/m e 30 kN, como pode ver-se na Figura 3.8.

Comparando os resultados analiticos e experimentais,
verifica-se uma boa aproximagdao no valor do aumento do esforco na
ancoragem. A semelhanga ja ndo é tdo satisfatéria em relacfo ao
momento flector maximo.

Na Figura 8.21 esta representada a variagfdo temporal do momento
incremental dinamico a profundidade de 4,8 m. A frequéncia diminui
desde o valor inicial de 1,43 Hz até 1,19 Hz. O momento maximo sé
é atingido quase no fim do acelerograma.

Impondo um acelerograma com uma amplitude maior (Kn=15,5%)
obtém-se os deslocamentos residuais da cortina representados na

Figura 8.22. Estes néo sdo muito significativos quando comparados
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com os de cortinas suportando macigos parcialmente ou totalmente
submersos. No topo o deslocamento horizontal é de 7,2 cm e na base
1,6 cm. ‘

Nos solos submersos as consequéncias das acg¢les dindmicas podem
ser particularmente adversas para a estabilidade da estrutura de
suporte. Para o caso representado na Figura 8.5 (cdlculo 4), a
distribuigdo inicial de tensdes efectivas horizontais e o
correspondente diagrama de momentos flectores estdo representados
nas Figuras 8.23 e 8.24, respectivamente. O esfor¢o de traccédo
inicial na ancoragem é de 21,3 kN e o momento estidtico maximo é de
23,7 kNm/m.

Com o acelerograma 2 obteve-se o diagrama de momentos dinf@micos
maximos da Figura 8.25. O aumento do momento flector madximo foi de
136,6 % (56,1 kNm/m), valor que estid préximo do registado por
Steedman e Zeng (1988) para kn=12%, e que foi 140%. Os mesmos autores
obtiveram um aumento de 65% no esforgo de trac¢do na ancoragem,
tendo o cdlculo analitico fornecido o valor de 59,8% (34,0 kN) para
O mesmo.

Com o nivel fredtico situado numa posigfo inferior, de modo a
deixar a placa de ancoragem emersa (Figura 8.6), os aumentos do
momento maximo e do esforgo de tracg¢ido vém reduzidos (calculo 5).
Note-se que os solos correspondentes Aas Figuras 8.5 e 8.6 tém
compacidades relativas diferentes, sendo o segundo mais compacto
(Dr=80%), e que uma comparagdo mais correcta deveria incluir solos
igualmente compactos.

Para as condig¢des iniciais representadas nas Figuras 8.27 e
8.28, através das tensdes efectivas horizontais e dos momentos
estdticos, impdés-se o acelerograma 2. Obtiveram-se os momentos
dindamicos madximos indicados na Figura 8.29. O momento flector maximo
aumentou de 23,8 kNm/m para 47,1 kNm/m (97,9%), e na ancoragem o
esforgo de tracgdo aumentou de 21,1 kN para 30,3 kN (43,6%).

A posigdo do nivel fredtico em relagdo & placa de ancoragem
parece ter uma influéncia grande nos esforgos internos que se
desenvolvem na estrutura de suporte ao longo da ac¢io dinamica, e
também nos deslocamentos residuais da cortina. Para um mesmo

coeficiente sismico horizontal de 15,5%, correspondente ao
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acelerograma 3, obtiveram-se oS deslocamentos residuais
representados nas Figuras 8.22, 8.26 e 8.30. Note-se que estes
deslocamentos n&o incluem os iniciais estaticos.

No caso de termos a placa de ancoragem submersa a cortina sofre
uma rotagao no sentido hordario, tendo sido obtidos os deslocamentos
residuais no topo e na base, de 0,25 me 0,47 m. Com a placa situada
acima do nivel freidtico a cortina tem uma rotagido no sentido inverso,
sendo o deslocamento no topo de 0,23 m e na base 0,05 m. No entanto,
é necessirio acrescentar que o solo correspondente aoc primeiro caso
era menos denso (Dr =65%) que o do segundo caso (Dr =80%). Se juntamente
com a placa de ancoragem emersa, o solo fosse medianamente compacto,
os deslocamentos obtidos teriam sido necessariamente maiores,
podendo corresponder a uma rotura tdo grave como no primeiro caso.
Comparando as Figuras 8.26 e 8.30 com a Figura 3.10 (Steedman e
Zeng, 1988) nota-se uma boa semelhanga nas posig¢des finais das
cortinas ancoradas.

Para simular a existéncia de duas estruturas de suporte flexiveis
limitando um canal de 60,0 m de largura, repetiu-se o cdlculo 5,
tendo-se retirado o amortecimento na fronteira oposta a cortina.
Deste modo hd relexdo das ondas eldsticas da agua em duas fronteiras
verticais. Com o acelerograma 2 obteve-se um momento flector maximo
de 50,4 kNm/m (111,8%) e um esforgo médximo de tracgdo de 31,2 kN
(47,9%). o respectivo diagrama de momentos dindmicos mdximos esté
representado na Figura 8.31. Para kn=15,5%, representam-se na Figura
8.32 os deslocamentos residuais obtidos. No topo o deslocamento
foi de 0,23 m e na base 0,19 m.

Verifica-se que, mesmo com a placa de ancoragem situada acima
do nivel fredtico, a existéncia de um volume fechado de &4gua a
frente da cortina aumenta os esforgos médximos e conduz a maiores
deslocamentos residuais. £ de esperar que os excessos de pressdes

neutras sejam maiores neste caso.
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CAPITULO 9

CONSIDERACOES FINAIS

Pelos resultados obtidos, o programa desenvolvido parece
constituir uma boa base de partida para um estudo analitico mais
aprofundado do comportamento dinadmico de sistemas estruturais
envolvendo 4agua, solo e estruturas de suporte de terras.

A aproximacgao dos valores maximos obtidos, com ©S
correspondentes aos ensaios em modelo reduzido, & razoavel. O mesmo
parece nao acontecer com os valores residuais. Serd necessério
alterar o modelo de comportamento do solo de modo a incluir a
influéncia de caracteristicas mecadnicas residuais. Verifica-se que
os aumentos dos esforgos internos na cortina podem ser substanciais,
principalmente quando todo ou parte do solo estd submerso. Neste
caso a posigdo da placa de ancoragem em relac@éo ao nivel fredtico
é bastante importante.

A simulagdo dos elementos de fluido parece ser adequada, mas
€ necessario referir que, se os mesmos calculos forem feitos em
diferentes computadores, podem aparecer erros numéricos num dos
casos. As caracteristicas eldsticas da 4gua que s&o necessarias
introduzir podem conduzir a erros de precisdo.

O cdlculo analitico das pressdées dindmicas de terras sobre
estruturas flexiveis, através da teoria de Mononobe-Okabe, parece
ser uma solugdoc aproximada no caso da cortina ancorada situada
acima do nivel fredtico. Para solos submersos os resultados
experimentais e os obtidos pelo método de M.O0. afastam-se
consideravelmente, devido a amplificacdo do movimento vibratério.
No caso dos muros rigidos, se nédo se admitir qualquer deslocamento,
os valores das pressdes incrementais dinamicas serdo maiores e a
sua resultante deslocar-se-4 para o topo. Pelo contrdrio, se forem
permitidos deslocamentos horizontais ao muro, a solugdo de

-

Mononobe-0Okabe é satisfatdéria.



O tempo de calculo da maior parte dos casos analisados foi
extremamente longo. E intengdo do autor substituir ou aperfeigoar
o esquema de resolugdo de equagdes de modo a conseguir-se uma maior
rapidez.

A andlise de estruturas .de suporte de solos argilosos é
naturalmente um dos passos seguintes sugerido pelo autor. Do mesmo
modo, a introdugdo de uma lei ndo linear no comportamento mecénico
da cortina serd também uma das hipéteses futuras de desenvolvimento.

Devem ser estudados os casos de estruturas flexiveis suportando
solos pouco densos submersos. Nestes, as zonas em liquefacgdo deveréo
ser maiores atingindo-se uma situa¢ao de rotura global mais cedo,
para os mesmos niveis de aceleragdo sismica considerados no capitulo
anterior.

A aplicagdo de acelerogramas de sismos reais ou correspondendo
a espectros de resposta regulamentares é também uma das futuras
vias a desenvolver,

Para avaliar a extensd@o das zonas mais solicitadas e das que
entram em liquefacg@do devem determinar-se mapas das distribuigdes
de tensdes em todo o dominio do solo.

Além da introducgdo das caracteristicas mecanicas residuais dos
solos, é importante o conhecimento de valores experimentais dos

parametros das tensdes neutras para situac¢des dinamicas.
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