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RESUMO

PALOMINO, T.J. Simulacao Numérica da Interagao Solo-Estaca pelo Método dos Elementos
Finitos. Tese (Doutorado em Engenharia Civil) — Programa de P6s-Graduagdo em Engenharia
Civil, UFRGS, Porto Alegre.

A analise e projeto de grandes estruturas de engenharia requerem, geralmente, a
utilizacao de fundagdes profundas baseadas em estacas de aco ou concreto armado. Sendo o
problema de natureza tridimensional pelas condi¢des de contorno e a variagdo espacial das
propriedades do solo, necessita-se de uma ferramenta computacional capaz de simular esse
tipo de problema em situagdes de interesse, tais como carregamento sismico ou quase-estatico
por consolidagdo. Neste trabalho, propde-se um modelo numérico tridimensional baseado no
método dos elementos finitos sob pequenas deformagdes para a modelagem do problema de
interagdo solo-estaca sob carregamento estatico, quase-estatico e dindmico. Elementos finitos
hexaédricos sao utilizados para representar o meio poroso saturado e as estacas de concreto
armado. Considera-se a interacdo parcial entre ambos meios, mediante a inclusdo de
elementos de interface capazes de simular separacdo e escorregamento. A nao-linearidade
fisica de todos os materiais envolvidos é considerada mediante a utilizagdo da teoria de
plasticidade, onde esquemas de integragcdo explicita sao utilizados. Um modelo constitutivo
baseado na teoria de plasticidade generalizada ¢ utilizado para simular o fendmeno de
liquefagdo em areias. No caso da estaca de concreto armado, utilizou-se um modelo de
fissuras distribuidas para representar o processo de fissuragdo, enquanto a armadura de
reforgo pode ser representada por uma camada distribuida equivalente ou por um modelo
discreto incorporado. Exemplos numéricos sao apresentados para validar a correta

implementa¢dao do modelo numérico.

Palavras-chave: interagao solo-estaca; solos saturados; concreto armado; elementos finitos.



ABSTRACT

PALOMINO,T.J. Numerical Simulation of Pile-Soil Interaction by the Finite Element
Method. Tese (Doutorado em Engenharia Civil) — Programa de Po6s-Graduagdo em
Engenharia Civil, UFRGS, Porto Alegre.

Deep foundations using steel or reinforced concrete piles are conmmonly used in large
civil engineering structures. Due to the three-dimensional nature of the problem, its boundary
conditions and spatial variability of soil properties, it is necessary to employ numerical
models that must be able to simulate this problem under seismic loading as well as under
quasi static consolidation processes. A three-dimensional numerical model based on the finite
element method, for the static, quase-static and dynamic analysis of the soil-pile interaction
problem under the small strain assumption is proposed in this work. For this purpose, coupled
hexahedral finite elements are used to represent soil and concrete piles. Interface elements are
used to simulate slip, bonding and opening processes at the soil-pile interface. Material
nonlinear behaviour of the soil and concrete are considered by using the theory of plasticity,
where explicit integration schemes are used. A suitable constitutive model based on the
generalized theory of plasticity is employed to represent the liquefaction phenomena in sands
under cyclic loading. For the concrete pile, a smeared approach is used to represent concrete
cracking due to traction stresses, while both an equivalent smeared layer representation or a
discrete unidimensional representation can be used for modeling the reinforcing steel.
Numerical examples are presented in order to validate the implementation of the numerical

model.

Key-words: pile-soil interaction; saturated soils; reinforced concrete; finite elements.
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CAPITULO 1

INTRODUCAO

1.1 INTRODUCAO AO PROBLEMA E SUAS CARACTERISTICAS
MULTIDISCIPLINARES

Na atualidade vérias estruturas civis sdo projetadas e construidas utilizando fundagdes
profundas baseadas em estacas de concreto armado ou ago. Isto ocorre porque o solo em
estudo ndo apresenta uma adequada capacidade de suporte proxima em sua superficie. Este
fato ¢ especialmente relevante em estacas longas, as quais sdo frequentemente projetadas
considerando principalmente o atrito existente entre a superficie da estaca e o solo que a
rodeia (Byrne, 1994). Existem muitos locais ao redor do mundo em que este tipo de fundagao
¢ a unica opgao, sendo sua analise e projeto bastante complexa, especialmente quando todas
as ndo-linearidades envolvidas sdo consideradas simultaneamente num modelo numérico. Ja
foram apresentados relatdrios de varios casos em que este tipo de fundagdes sofre danos
importantes por agdes dindmicas ou quase-estaticas, destacando-se por sua rapida agdao os
carregamentos de terremoto (ou sismicos). Sendo assim, a falha da fundagdo implica
inevitavelmente a falha global da estrutura que suporta, principalmente pela presenca de

recalques diferenciados em varias zonas.

Especial destaque merece o caso de estacas apoiadas em solos arenosos fofos
saturados, onde fenomenos como a liquefagdao representam uma constante ameaca de falha.
Precisamente, na Fig. 1.1 e 1.2 sdo mostradas situacdes de colapso em prédios e pontes de
mediano porte, respectivamente, por liquefacdo de solos, devido a carregamentos sismicos
ocorridas em varias cidades ao redor do mundo. O fendmeno de liquefagdo manifesta-se
quando a poropressdao aumenta at¢ um valor igual ao da tensdo de confinamento, a tensao
efetiva atuante ¢ reduzida a zero e, portanto o material perde sua resisténcia. Esta tltima

condicdo ocorre devido a falta de drenagem na massa do solo e a tendéncia contrativa desta
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sob ciclos de cisalhamento, produto das ondas cisalhantes propagadas durante um terremoto
(Guillén, 2008). Durante o processo de liquefagdo, grandes deslocamentos e inclinagdes
podem aparacer na superficie do solo (Vide Fig. 1.1b), danificando portanto as fundagoes.
Uma descricao detalhada do fenomeno de liquefacao e dos aspectos sismicos relacionados a

esta, serdo apresentadas no capitulo cinco.

a) Predio comum (México, 1985)

Figura 1.1: Falha das fundacdes de prédios durante terremotos devido
a liquefagao do solo

a) Ponte Million Dollar (Alaska, 1964) b) Ponte Nishinomiya (Kobe, 1995)

Figura 1.2: Falha das fundagdes de pontes durante terremotos devido a
liquefagao do solo

O solo, em geral, ¢ um material composto de uma matriz solida, de uma fase liquida e
fase gasosa. Portanto, andlises considerando solos saturados ou parcialmente saturados devem
ser incluidas num modelo numérico, conjuntamente com um modelo constitutivo adequado,
para conseguir uma melhor representacdo dos fenomenos envolvidos. Neste trabalho estuda-
se a interacdo do problema solo-estaca em carregamento estatico, quase-estatico e dindmico
por carregamento de terremoto. O problema assim definido, ¢ multidisciplinar devido a
relevancia no projeto de edificacdes e pontes envolvendo uma diversidade de temas
associados a mecanica de solos computacional, concreto armado computacional, fundacdes

profundas e dindmicas dos solos e das estruturas.
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1.2 JUSTIFICATIVA E OBJETIVOS

A natureza da maioria dos problemas geotécnicos ¢ tridimensional, principalmente,
devido a complexidade da interacao solo-estrutura, da geometria do problema e pela variagao
espacial das propriedades do solo. Portanto, a rigorosa andlise tridimensional é necessaria
para considerar e modelar as complexidades mencionadas anteriormente, embora o custo
computacional seja geralmente elevado. Projetos de grande porte de edificacdes e pontes
geralmente precisam da utilizacdo de fundagdes profundas. Por tal razdo, seu estudo
detalhado ¢ plenamente justificado. Sendo assim, o objetivo do presente trabalho ¢ propor um
modelo numérico tridimensional usando o método dos elementos finitos para a anélise destas
fundacdes em carregamento estatico, quase-estatico e dinamico sob a hipotese de pequenas
deformacdes e pequenos deslocamentos. Espera-se que o modelo numérico consiga simular a
ndo-linearidade fisica dos materiais envolvidos, assim como também conseguir uma adequada
modelagem da interagdo parcial solo-estaca. Definido os pontos principais de interesse, o

objetivo no presente trabalho, pode-se resumir aos seguintes itens:

e Andlise dindmica tridimensional de problemas de interacdo solo-estaca-estrutura
considerando condi¢cdes de contorno adequadas e validagdo dos modelos com a

literatura estabelecida.

e Implementacdo de um modelo de solo ndo-linear capaz de simular o fendmeno de

liquefacdo em solos arenosos sob pequenas deformagdes.

e A liquefagdo do solo deve ser considerada de forma racional. Estudo da interagao solo-
estaca num solo liquidificavel ¢ um dos principais aspectos a ser tratados neste

trabalho.

e Abertura e escorregamento na interface solo-estaca sdo considerados na modelagem

numérica.

e Desenvolvimento de um programa de elementos finitos considerando todas as
caracteristicas anteriores (alto grau de detalhe) ¢ um desafio a ser concretizado neste

trabalho.
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1.3 REVISAO BIBLIOGRAFICA

A literatura técnica do tema ¢ bastante ampla a nivel internacional, pois o tema ¢ de
grande interesse na engenharia civil. Os trabalhos atualmente desenvolvidos na Universidade
de California Davis, Universidade de California Berkeley, ambas nos Estados Unidos e
aqueles da Universidade de College Swansea na Inglaterra, merecem destaque especial por
sua constante contribugdo através dos anos e por ter servido, em alguns aspectos, de
inspiracao para o desenvolvimento deste trabalho. Por outro lado, existem muitos trabalhos na
literatura baseados em modelos numéricos construidos a partir de programas de computador
(software) de tipo comercial ou académico, por esse motivo, definem-se a seguir o significado
dos acronimos de alguns destes programas com alguma de suas principais caracteristicas.

Dentro destes, pode-se citar:

e DYNAFLOW: Programa de Analise de Elementos Finitos Transiente Nao-linear (Prevost,
1981).

e FLAC: Analise Lagrangeano Rapido de Meios Continuos (Cundall e Board, 1988; Itasca
Consulting Group, Inc. 2005).

o DIANA-SWANDYNE II. Interacdo Dinamica e Analise Nao-linear desenvolvido na
universidade de College Swansea (Chan, 1995).

e OPENSEES: Sistema Aberto para a Simulacdo de Engenharia Sismica (Pacific
Earthquake Engineering Research Center).

e PLAXIS: Programa de Elemento Finito 2D e/ou 3D para a analise de problemas de
geotecnia.

e  ABAQUS: Programa geral de elementos finitos (HKS Inc Rhode Island).
e ANSYS: Programa de simulagdo para engenharia.

e SAP 2000: Programa de elementos finitos para a andlise e projeto integrado (Computers
& Structures).

e CRISP: Programa de elementos finitos baseado na teoria de estado critico (CSM) de solos
e desenvolvido na universidade de Cambridge (Britto e Gunn, 1987).

e GeHoMadrid: Programa académico de elementos finitos desenvolido na Universidade
Politécnica de Madrid e Hohai (Cuellar, 2011)

Devido ao consideravel nimero de temas envolvidos neste estudo, optou-se por
organizar a revisao bibliografica por temas de interesse. Sendo assim, primeiramente modelos

constitutivos para a modelagem da estaca de concreto armado em carregamento transiente sao
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apresentados. Em segundo lugar, temas referentes a modelagem poro-plastica de solos
saturados, que incluem estudos de liquefagdo em areias, sdo indicados, sendo que especial
énfase ¢ dada a formulagdes acopladas em que apenas os deslocamentos da matriz sélida, u, e
as poropressoes, p, do fluido estdo envolvidos. A seguir, um breve resumo dos tipos de
elementos de contato utilizados por alguns autores para a modelagem da interface solo-estaca
neste tipo de problemas ¢ descrito. Finalmente, estudos referentes ao problema global de
interacao solo-estaca-estrutura sao apresentados e classificados de acordo com a consideragao
ou omisao do fendmeno da liquefagdo na massa do solo, classificagdo que também ¢ dividida

em estudos experimentais € numéricos.

1.3.1 Estudos referentes ao concreto armado

Em relacao a modelagem numérica de estruturas de concreto armado em carregamento
transiente, existem varios trabalhos propostos na literatura técnica do tema. Tém-se os
trabalhos de Cervera (1986), Petrakis (1993), Abbas (1996), Beshara ¢ Virdi (1991) ¢ Gomes
(1997), entre outros, os quais utilizaram a teoria elasto-viscoplastica para representar o
comportamento nado-linear dos materiais em compressdo, além da consideracdo de um
algoritmo de monitoragdo para a fissuragdo do concreto por tracdo. Trabalhos similares
baseados na teoria cldssica da plasticidade sdo apresentados, por exemplo, em Liu (1985) e
Igbal et al. (2012), entre outros. Por outro lado, ¢ importante destacar que em todos esses
trabalhos, utilizaram-se leis constitutivas dependentes da taxa de deformagdo aplicada ao
material. Nao obstante, em Cotsovos e Pavlovic (2008) se estabelece que a incorporacao da
referida taxa num modelo constitutivo ¢ inadequado. Este ultimo fato parece ser corroborado
no trabalho Spiliopoulos e Lykidis (2006), onde se propde um modelo tridimensional para a
analise dindmica nao-linear de estruturas de concreto armado sem consideracao da taxa de
deformagdo. Em Kukreja (2005), utilizou-se um modelo hipo-eléstico para representagdo do

comportamento ndo-linear dos materiais sob agdes dindmicas.

1.3.2 Estudos referentes a solos saturados

Em relagdo ao modelo de solo saturado, em Zienkiewicz e Shiomi (1984) sdo
apresentadas as equagOes basicas para o movimento transiente de um meio poroso
estabelecida por Biot (1956). Nesse trabalho, algumas alternativas e sua eficiéncia relativa
para a solucdo numérica destas equagdes sao discutidas em detalhe. Trés aproximagdes ao
meio poroso sdo propostas, sendo essas conhecidas na literatura técnica do tema como

formulagdes u-p, u-U e u-p-U (onde u, U e p referem-se expressamente as variaveis de
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movimento da matriz sélida, movimento do fluido e poropressdo, respectivamente). O
deslocamento relativo do fluido w em relagdo ao sélido também pode ser utilizado como
variavel principal nessas formulac¢des (Javan et al., 2008). Dentro dos trabalhos que utilizam
a formulagdo u-p-U para modelar problemas geotécnicos, t€ém-se os estudos apresentados em
Jeremic et al. (2008) e Taiebat et al (2010). Porém, a formulacdo u-p ¢ preferivel
principalmente por que as suposicdes feitas em sua derivagdo cobrem a maoria dos problemas
praticos da engenharia a partir da consideragao de um nimero minimo de variaveis (fato que ¢
importante numa analise tridimensional). Dentro dos estudos que utilizam esta ultima
formulagdo para problemas dinamicos, tém-se os trabalhos de Chan (1988), Parra (1996),

Yang e Elgamal (2000), Lu (2006), e Nuiiez (2007), entre outros.

Embora a formulacdo u-p pareca apresentar certas vantagens em relagdo a outras
formulagdes, essa pode apresentar problemas de estabilidade numérica quando a
permeabilidade do solo for nula (ou quase nula) ou em problemas totalmente nao-drenados,
onde oscila¢des indesejadas se produzem na resposta da poropressao, principalmente quando
o grau de interpolagdo da variavel de poropressao, p, apresenta 0 mesmo grau de interpolagdo
que a variavel de deslocamento, u, no modelo numérico. Por tal razdo, alguns autores t€ém-se
dedicado exclusivamente a melhora deste problema com relativo éxito utilizando
procedimentos de estabilizacdo que permitam usar o mesmo grau de interpolagdo para ambas
variaveis. Dentro deles, destacam-se os trabalhos de Pastor et al. (1997), Huang et al. (2004),

McGann et al. (2012), entre outros.

Nao obstante, também se tém trabalhos, onde elementos finitos com a mesma ordem
de interpolacdo para as variaveis u e p, sem estabilizagdo nenhuma, tem sido utilizados com
resultados satisfatorios na predicdo dos resultados experimentais de ensaios centrifugos
dinamicos. Dentro desses estudos, podem-se citar os trabalhos de Leung (1984), Chan (1988),
Chan et al. (1993), Aydingun e Adalier (2003), Lu (2006), Rahmani e Pak (2012), entre
outros. Ao contrario da formulacdo u-p-U, a formulagdo u-p ndo fornece naturalmente um
amortecimento proporcional a velocidade devido as simplificagdes utilizadas em sua
derivagao (Jeremic et al. 2008) e nem sempre o modelo constitutivo do solo ¢ capaz de suprir
essa necessidade. Sendo assim, a aproximacdo mais comum ¢ introduzir algum tipo de
amortecimento viscoso no modelo numérico através de um amortecimento histeretico ou de

um amortecimento tipo Rayleigh (Leung 1984; Chan et al., 1993; Takahashi, 2002).
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Em relagdo a modelagem numérica do fenomeno de liquefagdo em depositos de solos
arenosos saturados, existe uma grande niimero de trabalhos na literatura internacional do
tema. Dentro deles, t€ém-se os trabalhos de Leung (1984), Shiomi (1983), Chan (1988),
Manzari (1994), Huang (1995), Parra (1996), Yang (2000), Ou (2009), Nuiiez (2007), entre
outros. Além disso, estudos de consolidacao sao realizados em Abbo (1997) e Chen (2005).
Em relagdo a literatura nacional, pode-se citar os trabalhos de Guillén (2004, 2008) e Aquino

(2009), entre outros.

1.3.3 Estudos referentes a modelagem da interface solo-estaca

Os procedimentos para modelar a interagdo solo-estaca, podem ser constituidos por
modelos que vao desde algoritmos bastante simples até bem mais complexos. O procedimento
mais simples consiste em utilizar como interface os mesmos elementos finitos do solo
adjacentes a estaca (Pande e Sharma, 1979; Griffiths, 1985). Esse procedimento consiste em
atribuir rigidezes nulas aos elementos (ou pontos de integracdo) submetidos a tensdes de
tracao. Em Sushma e Kumar (2012), utilizou-se este método para a analise estatica e dindmica
de estacas em pequenas deformacdes. Em Desai e Siriwardane (1984), também utilizou-se
essa ultima aproximagdo, ndo obstante as modificacdes consideradas para a matriz
constitutiva dos elementos de contato ¢ mais elaborada, permitindo-se modelar processos de

escorregamento e abertura simultaneamente.

Alias, elementos finitos de contato (ou denominados aqui também elementos de
interface) de tipo n6-nd, superficie- n6 e superficie-superficie de espessura nula (Goodman et
al., 1968; Ghaboussi et al. 1973) ou seus equivalentes com espessura ficticia (manual do
CRISP, 1999; Kim e Jeong, 2011) sdo bastante utilizados em vdrios trabalhos para a
modelagem da interacdo parcial na interface solo-estaca. Dentro deles, tém-se os trabalhos de
Mugtadir e Desai (1986), Wilson (2002) e Sarkar e Maheshwari (2012), entre outros. A
implementagdo deste tipo de elementos ¢ relativamente simples quando a andlise envolve
pequenos deslocamentos, pois sempre existe uma relacdo noé a n6 definida com anticipagao

(para os nos referentes a malha da estaca em contato com aqueles do solo).

Em Chau et al. (2009), utilizaram-se elementos de contato de comprimento zero de
dois nds (gap elements) para simular apenas a abertura na interface solo-estaca utilizando o
programa comercial SAP 2000. Em Lu et al. (2005) utilizaram-se elementos de contato de

superficie-superficie de espessura nula utilizando o programa comercial ANSYS. Nesses
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estudos, comclui-se que o comportamento na interface solo-estaca ¢ dominado pelo efeito de
abertura. A utilizacao de elementos de contato ¢ bastante atrativa, ndo obstante, sua inclusao
incrementa grandemente o nimero iteragdes no algoritmo ndo-linear € o niumero de graus de
liberdade. Em Chang (2007), utilizaram-se molas de contato de comprimento zero na
interface solo-estaca. As resisténcias destas molas sdo dependentes do nivel de tensdo efetiva

e, portanto dependentes do incremento de excesso de poropressao.

No caso de grandes deslocamentos € necessario utilizar algoritmos de busca para
determinar a posicao atual dos pontos em contato, conforme a malha de elementos finitos ¢
atualizada (Baig, 2006). A principal vantagem desta tltima aproximagdo ¢ que malhas de tipo
ndo-conforme (independentes) podem ser utilizadas para discretizar o solo e a estaca, ndo
obstante, sua implementacdo numérica ¢ bem mais elaborada. Aqui, ¢ necessario utilizar
conceitos de superficie mestre-escravo (master-slave algorithms), pois nesses casos nao
necessariamente existe uma relacdo univoca n6é a nd ou superficie a superficie durante o
processo de analise. Em Zhang et al. (2009) se propde um algoritmo de contato em grandes
deslocamentos para a modelagem de problemas de intera¢dao solo-estrutura em carregamento
dindmico. As estruturas sao modeladas com elementos s6lidos (monofésicos), enquanto a
massa de solo ¢ saturada (bifasica). O algoritmo se propde dentro do marco global do método
de ponto material (material point method), o qual pertenece aos chamados métodos sem

malha. O algoritmo de contato ¢ introduzido dentro da formulacdo u-p.

Os trabalhos mencionados anteriormente tém-se apenas preocupado na abordagem
mecanica do problema. Enquanto, outros trabalhos tém-se dedicado a fazer uma abordagem
hidro-mecanica completa da interface, destacando o efeito da poropressdo na deformacao
desta (Selvadurai e Nguyen 1995; Ng e Small 1997; Maghaous, 2014). Nao obstante, algumas
destas abordagems estdo atualmente em desenvolvimento ou ndo tem considerado ainda
situagoes de abertura, além de utilizar, em algumos casos, equacoes constitutivas lineares para

a matriz solida.

1.3.4 Estudos referentes ao problema global de interagdo de solo-estaca sem
liquefacao
A seguir apresenta-se um breve resumo dos principais trabalhos encontrados na

literatura do tema referente ao problema de estacas inseridas em meios nao-saturados

(monofasicos).
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1.3.4.1 Estudos experimentais

Gadre e Dobry (1998) realizaram testes centrifugos de carregamento lateral ciclico
para modelos de sistemas de fundagdes estaca-macico (pile-cap model) em solos arenosos
nao-saturados. Os resultados experimentais sdo comparados com modelos numéricos
utilizando o método dos elementos finitos. Em Tazoh et al. (1987) estudaram-se a interagao
cinemadtica induzida sismicamente em estacas. Entretanto, em Ayothiraman ¢ Boominathan

(20006), foi estudada a resposta lateral dinamica de estacas em solos argilosos.

1.3.4.2 Estudos numéricos utilizando o método dos elementos finitos ou diferencgas finitas

Em modelos numéricos de elementos finitos, as estacas sdo frequentemente modeladas
como estruturas elasticas lineares, sendo esta consideragdo consistente como o fato que,
estruturalmente, as estacas sdo usualmente projetadas para trabalhar dentro de uma faixa
elastica (Eurocode 8, 2006; IBC, 2009). A modelagem adequada das estacas ¢ um aspecto
importante na simulagdo de problemas sismicos de interacdo solo-estaca. Uma aproximacao
comum ¢ utilizar elementos tipo viga-coluna de dois ou trés nos para estes elementos (Uzuoka
et al., 2007; Gu, 2008; Martinelli, 2012; Rahmani e Pak, 2012; Takahashi, 2002). Com essa
aproximacao, ¢ facil calcular os momentos fletores e as forcas cisalhantes ao longo do
comprimento da estaca. Alternativamente, elementos finitos hexaédricos podem também ser
utilizados para a modelagem (Trochanis et al., 1988; Lu et al., 2005 e Sarkar, 2009, entre
outros). Esta ultima aproximagdo permite capturar as dimensdes reais da estaca, ndo obstante,
o numero de graus de liberdade no modelo numérico aumenta substancialmente para
problemas de grande porte. Além disso, ¢ dificil calcular diretamente os momentos fletores e
as forcas de cisalhamento, sendo necessario utilizar procedimentos alternativos para este

proposito.

Analises numéricas tridimensionais ndo-lineares de estacas inseridas em solos
arenosos ou argilosos sob carregamento estatico lateral tem sido tema de estudo em varios
trabalhos recentemente, onde programas comerciais tais como PLAXIS ou FLAC sdo
frequentemente utilizados pelos pesquisadores. Nesses trabalhos, o comportamento
constitutivo das estacas ¢ simulado através de um modelo elastico-linear. Solos argilosos sdo
modelados seguindo o critério de Von Mises, enquanto os critérios de Drucker-Prager e
Mohr-Coulomb sao utilizados para areias. Elementos contato sdo utilizados na interface solo-
estaca para considerar escorregamento e abertura utilizando o método da penalidade. Dentro

dos estudos que utilizaram o programa FLAC para a modelagem global do problema solo-
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estaca, tém-se os trabalhos de Moayed et al. (2012), Papadopoulou e Comodros (2010),

Comodromos e Bareka (2009) e Comodromos e Pitilakis (2005), entre outros.

Em Bentley e EL Naggar (2000) foram reportados analises ndo-lineares de estacas em
solos arenosos com particular referéncia a aplicacdo do carregamento de terremoto de Loma
Prieta (1989). A abertura na interface solo-estaca foi simulada usando elementos de contato
né-superficie. O efeito de abertura conjuntamente com a plasticidade do solo foi estudado em
detalhe através de curvas forca-deslocamento e historicos de deslocamentos. O meio semi-
infinito foi modelado mediante a utilizacdo de elementos tipo Kelvin (Chaku, 1989;
Maheshwari et al. 2005; Sarkar, 2009). Em Chu ¢ Truman (2003, 2004) realizaram-se estudos
paramétricos sobre a interagdo solo-estaca e solo-estaca-estrutura, respectivamente, utilizando
elementos finitos hexaédricos para a modelagem espacial do solo e a estaca sem interagdo
parcial nenhuma. A estaca ¢ considerada elastica linear e o solo segue o critério de Drucker-
Prager. Elementos infinitos (Bettess, 1977; Zienkiewicz e Taylor, 2000) com lei constitutiva
elastica linear foram adotados como condi¢des de contorno na malha de elementos finitos
para representar propriamente a energia disipada pelas ondas de propagagdo (radiation

damping).

Em Chu (2006), Wu e Finn (1997), Maheshwari e Sarkar (2011), Maheshwari et al.
(2005) e Tang et al. (2006) também apresentam-se modelos numéricos para andlises
dinamicas por carregamento de terremoto. O solo e a estaca sdo modelados utilizando-se
elementos finitos hexaédricos com aderéncia perfeita na interface solo-estaca, sendo apenas
considerada a nao-linearidade fisica do solo. Especialmente, em Wu e Finn (1997), as analises
foram validadas com resultados experimentais, demostrando-se a importancia da interagao
inercial entre o sistema fundacdo-estrutura. Em Krishnamoorthy e Sharma (2008), utilizou-se
um modelo numérico similar aos anteriores, sendo que a diferenga se relaciona a utilizagao de
elementos finitos tridimensionais tipo viga-coluna na modelagem das estacas. Em
Maheshwari et al. (2005) utilizou-se o modelo constitutivo para argilas HiSS (Desai et al.,
1993) para a analise tridimensional dindmica ndo-linear de grupos de estacas em
carregamento sismico. A separacao na interface solo-estaca foi aproximadamente modelada
considerando uma tensdo limite por tragao nos elementos de solo adjacentes a estaca. Em
Wakai et al. (1999), Maheshwari et al. (2004), Ahmadi e Ehsani (2008), Eslami et al. (2011),
Sushma e Kumar (2012) e Bentley e El Naggar (2000), adicionou-se aos modelos numéricos
anteriores um elemento de interface para simular a interagdo solo-estaca em pequenas

deformacdes. Em Kimura e Zhang (2000), empregou-se um modelo numérico para a
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modelagem tridimensional de um pilar de ponte e sua fundagdo em carregamento sismico; a
fundagdo ¢ composta por um grupo de estacas de concreto armado cujos comportamentos sao
descritas através de um modelo trilinear baseado em relagdes momento-curvatura. O solo ¢
descrito por um modelo nao-associativo de tipo Drucker-Prager. Contudo, o modelo foi
discretizado com elementos finitos hexaédricos, onde aderéncia perfeita na interface solo-

estaca € considerada.

1.3.5 Estudos sobre interagdo solo-estaca com liquefacao

Embora existam estudos experimentais e teéricos varios na literatura do tema,
modelagens numéricas tridimensionais utilizando o método dos elementos finitos em
fundacdes de estacas considerando liquefagdo na massa do solo, nao-linearidade fisica na
estaca de concreto armado e na interface solo-estaca sdo limitados. Geralmente, encontra-se a
omisdo de uma que outro tipo de ndo-linearidade no modelo. Nesta secdo, ¢ apresentado um
resumo dos trabalhos experimentais e numéricos que consideram como fator esencial o

fendmeno de liquefacdo em areias.

1.3.5.1 Estudos experimentais

Wilson (1998), em sua tese doutoral, estudo a resposta dindmica de estacas em areias e
argilas durante carregamento sismico. Uma série de ensaios experimentais centrifugos
dindmicos de estruturas apoiadas em estacas foram realizados. Em Li et al. (2006) se
realizaram ensaios em mesas vibratorias de sistemas de interagdo estrutura-estaca-solo em
solos liquidificaveis. Os resultados experimentais foram comparados com resultados
analiticos através de um modelo linear equivalente de solo. Por outro lado, evidéncia
experimental sobre o estudo de estacas ou grupos de estacas em carregamentos harmdnicos
considerando o fendmeno de liquefacdo, tem sido tema de varias teses de doutorado nos
ultimos anos. Por exemplo, tém-se os trabalhos de Abdoun (1997), Gonzales (2005) e
Gonzales (2008), entre outros. Nesses trabalhos, os experimentos (centrifugas) sdo realizados

em escala pequena e submetidos a aceleragcdes muito maiores que a gravidade.

1.3.5.2 Estudos numéricos utilizando o método dos elementos finitos ou diferencgas finitas

Em Takahashi (2002), desenvolve-se um programa de elementos finitos para analise
tridimensional de problemas de interacdo solo-estaca com interagdo parcial na interface. As
estacas sdo consideradas elasticas e modeladas com elementos finitos tipo viga-coluna

conetadas rigidamente, na direcdo radial, aos nos dos elementos finitos hexaédricos de solos
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adjacentes. Processos de abertura ndo sdo considerados, enquanto na dire¢do vertical,
elementos tipo trelica sdo utilizados para simular processos de escorregamento. A liquefagao
no solo ¢ simulada através de um modelo constitutivo de superficie limite (bounding surface)

proposto em Hashiguchi ef al. (1996).

Em Oka et al. (2004) levou-se a cabo um estudo numérico da liquefacdo que
aconteceu no solo de fundagdo de um prédio de cinco andares localizado na cidade de Kobe
(Japao) devido ao terremoto de Hyogoken-Nambu (1995). As estacas de concreto armado sdo
descritos por um modelo dependente da forca axial (AFD model) de acordo ao modelo de
Zhang e Kimura (2002), a superestructura ¢ representada por elementos elasticos lineares de
viga-coluna, as lajes e os muros sdo respresentados por elementos de casca, enquanto a massa
de solo ¢ modelada espacialmente com elementos finitos hexaédricos. O comportamento
constitutivo do solo ¢ descrito pelo modelo elasto-pléstico ciclico de Oka et al. (1999). Aqui,
utilizou-se a formula¢do u-p para a analise por liquefacio com condigdes de contorno
periddicas (iguais deslocamentos nos contornos da malha de elementos finitos). Em Oka et al.
(2005), estudo-se os mecanismos de interacdo do problema solo-estaca sob carregamentos de
terremoto em depositos de solos liquidificaveis. Uma analise paramétrica ¢ realizada com o
modelo numérico apresentado, sendo que este se compde de uma Unica estaca inserida num
deposito de solo composto por duas camadas diferentes de areia. Os modelos constitutivos

utilizados para os materiais sdo aqueles descritos em Oka et al. (2004).

Em Lu (2006), desenvolve-se um programa de elementos finitos para a analise
dinamica tridimensional de problemas de interagdo solo-estaca com interface aderente. As
estacas sdo consideradas elasticas e monofasicas, modeladas com elementos finitos
hexaédricos. O solo ¢ modelado como um meio de duas fases utilizando a formulacdo u-p e
elementos finitos hexaédricos. O modelo constitutivo do solo estd baseado na teoria de
plasticidade de varias superficies (Multisurface plasticity) para solos sem coesao (Elgamal et
al., 2003). Esse modelo foi desenvolvido com énfase na simulagdo de processos de
liquefacdo. Condigdes de contorno periddicas em termos de deslocamentos foram utilizadas

para simular meios semi-infinitos.

Em Sarkar (2009), desenvolve-se um programa de elementos finitos para a analise
tridimensional de problemas de interagdo solo-estaca utilizando elementos finitos hexaédricos
na modelagem do solo e as estacas. As estacas sdo consideradas elasticas e modeladas como

materiais de uma fase, enquanto o solo ¢ modelado mediante modelos constitutivos classicos,
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tais como Drucker-Prager e o modelo de Sandler e Rubin (1979) denominado na literatura
inglesa do tema como “Cap model”. A geragao da poropressao para analise por liquefacao ¢
incorporada utilizando o modelo de dois parametros de Martin et al. (1975) e Byrne (1991).
Este modelo utiliza uma relagdo empirica que relaciona o incremento de volume com a
amplitude da deformacao ciclica por cisalhamento. A abertura e escorregamento na interface
solo-estaca ¢ considerada mediante a utilizacdo de molas de dois noés (Wilson, 2002).
Elementos tipo Kelvin dependentes da frequéncia do carregamento sao utilizados para simular

condicdes de contorno semi-infinitas.

Em Cuellar (2011), utilizou-se o programa de computador GeHoMadrid, para a
modelagem numérica de fundagdes de turbinas eodlicas no mar. A principal preocupagdo do
referido autor se relaciona a mudanca das poropressdoes ao redor das estacas devido aos
carregamentos ciclicos produto do vento e das ondas do mar. No modelo numérico utilizaram-
se elementos finitos hexaédricos de oito n6s com termos de deformacao adicionais (enhanced
assumed strain) para conseguir uma melhor resposta em flexdo, evitar o fendomeno de
travamento por cisalhamento e passar a condicdo de Babuska-Brezzi (Babuska, 1973; Brezi,
1974). Elementos de contato de espessura nula foram usados para a modelagem da interface
solo-estaca; segundo o autor, processos de abertura na interface ndo sdo caracteristicos de
solos sem coesdo em carregamento lateral. Por esse motivo apenas processos de
escorregamento foram considerados. O fenomeno de liquefagdao no solo saturado ¢ modelado

através do modelo constitutivo para areias PZ-Mark III (Pastor et al., 1990)

Em Chaloulos (2012), empregou-se um modelo numérico tridimensional utilizando o
programa comercial FLAC para analise sismica de problemas de interacdo solo-estaca.
Elementos de contato foram utilizados na interface solo-estaca, embora processos de abertura
nao fossem considerados, sendo apenas ativada a ndo-linearidade por escorregamento. A
liquefagdo no solo foi modelada através do modelo constitutivo para areias proposto no
trabalho de Andrianopoulos et al. (2010), a qual incorpora a teoria de estado critico da
mecanica de solos. Especial cuidado ¢ dado ao calculo das tensdes inicias resultantes do
processo de instalagdo de estacas na modelagem numérica, assim como também aos efeitos
que as condigdes de contorno tém no calculo destas. Além disso, na citada referéncia se
propdem modificacdes cinematicas as condi¢des de contorno periddicas (comumente
utilizadas por varios autores para representar meios semi-infinitos), com a finalidade de obter
uma predigdo uniforme na deformada final da estrutura e uma melhor representacdo das

condigdes de campo livre (free-field conditions).
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Em Rahmani e Pak (2012), ¢ apresentado um modelo numérico baseado no método
dos elementos finitos para a andlise tridimensional dindmica de problemas de fundagdes de
estacas em carregamento ciclico em solos liquidificdveis. O modelo elasto-plastico baseado
no conceito de superficie limite (bounding surface) de estado critico de Dafalias e Manzari
(2004) ¢ utilizada para modelar o esqueleto sélido, enquanto a formulagdo acoplada u-p da
teoria de Biot(1956) ¢ empregada para analizar deslocamentos e poropressdes. Elementos de
contato de dois nos foram utilizados para a modelagem do escorregamento na interface solo-
estaca. Pequenas diferencas (ao redor de 5%) foram reportadas entre as simulacdes aderentes
e ndo aderentes. Condigdes de contorno periodicas em termos de deslocamentos sdo utilizadas
nas faces laterais dos modelos numéricos (perpendiculares a dire¢do do movimento) para

simular meios semi-infinitos.

Em Martinelli (2012), desenvolve-se um programa de elementos finitos para a analise
dinamica tridimensional de problemas de interacdo solo-estaca com interface aderente. As
estacas sdo consideradas eldsticas e monofasicas e sao modeladas com elementos tipo viga-
coluna, enquanto o solo ¢ modelado como um meio poroso de duas fases utilizando elementos
finitos hexaédricos conjuntamente com a formulagio u-p. Enfase ¢ dada a predigdo do
fendmeno de liquefagcdo utilizando o modelo constitutivo de areias chamado sanisand
proposto por Manzari e Dafalias (1997). Condigdes de contorno periddicas foram utilizadas

para simular o meio semi-infinito em todos os exemplos apresentados.

Em Wang et al. (2014) propde-se um novo modelo constitutivo para areias com
consideragdes especiais para o coportamento ciclico e a deformagdo ao cisalhamento
acumulada apo6s liquefacdo. A validacdo do modelo constitutivo ¢ feita mediante a simulagao
de um experimento centrifugo dinamico de uma unica estaca inserida em solo arenoso através
de um modelo numérico tridimensional em OPENSEES. A estaca e a massa do solo sdo
modeladas espacialmente com elementos finitos hexaédricos. Elementos de contato nao foram
considerados na interface solo-estaca, enquanto, a formulacio simplificada u-p foi utilizada
para a modelagem do meio poroso. A estaca e a superestructura no modelo numérico sdo

consideradas elasticas e representadas por materiais de uma fase.

Finalmente, ¢ importante estabelecer que em todos os estudos anteriores, o
comportamento da interface solo-estaca ¢ aderente ou com interacdo parcial (parte mecanica).
Nestes estudos, o efeito da poropressdo (a parte hidraulica) nas deformacdes da interface ¢é

desconsiderado.
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1.4 BREVE DESCRICAO DO CONTEUDO DA DISERTACAO

O presente trabalho ¢ organizado da seguinte maneira:

CAPITULO 2:

ANALISE DINAMICA E ESTATICA DE ESTRUTURAS DE CONCRETO
ARMADO - apresenta-se a teoria de plasticidade associada, destinada a
estabelecer os critérios de escoamento, ruptura e fissuracdo do modelo de
concreto armado DARC3 (Dynamic Analysis of Reinforced Concrete 3D)
proposto na tese doutoral de Cervera (1986). Posteriormente ¢ desenvolvida a
formulagdo do elemento finito hexaédrico para a modelagem deste tipo de
estruturas. A validacdo do modelo numérico apresentado ¢ realizada mediante

o estudo de exemplos de aplicagdo encontrados na literatura estabelecida.

CAPITULO 3:ANALISE DE SOLOS SATURADOS - sdo apresentadas as equagdes

CAPITULO 4:

constitutivas necessarias para a modelagem de solos saturados utilizando a
teoria de Biot (1956) através da formulacdo simplificada u-p, que estabelece
como variaveis principais o deslocamento da matriz sélida, u, e a poropressao
do fluido, p. A discretizacdo espacial e temporal destas equacdes ¢ feita
utilizando o método dos elementos finitos (método de Galerkin) e o método
de diferencas finitas (método de Newmark), respectivamente. Exemplos de
aplicagdo sdao apresentados para a validagio do modelo numérico

implementado.

ANALISE DE PROBLEMAS DE GEOTECNIA - é apresentada brevemente
a formulagdo de modelos classicos elasto-plasticos, tais como: Tresca, Von
Mises, Mohr-Coulomb, Drucker-Prager ¢ o modelo de Sandler e Rubin
(1979) conhecido na literatura inglesa do tema como Cap model, utilizados
usualmente por diversos autores para andlises de problemas de geotecnia.
Uma breve introdu¢ao tedrica aos modelos de grandes deformacgdes e grandes
deslocamentos ¢ feita visando sua formulacdo através do método dos
elementos finitos. Tipos de condigdes de contorno adequados para a
modelagem de problemas de reflexdo de onda sdo discutidos. Consideragdes
especiais em relacdo ao célculo das tensdes iniciais sdo apresentadas.
Exemplos de aplicagdo sdo apresentados para a validagdo dos modelos

numéricos desenvolvidos.
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CAPITULO 5:ASPECTOS DA ENGENHARIA SISMICA E FENOMENO DA

LIQUEFACAO EM AREIAS - O fendmeno de liquefagio ¢ estudado em
detalhe. Uma breve descri¢ao de alguns conceitos importantes da engenharia
sismica e dos conceitos de fluxo por liquefagdao e mobilidade ciclica em solos
saturados sdo introduzidos. A seguir, a formulagdo do modelo constitutivo
PZ-Mark III (Pastor et al., 1990), adequado para simulacdo de liquefacdo em
solos arenosos, ¢ apresentado em detalhe. Finalmente, a validagdo numérica
do modelo constitutivo implementado ¢ realizada mediante a simulagao

numérica de ensaios experimentais.

CAPITULO 6:ELEMENTO DE INTERFACE - é apresentada a teoria de plasticidade

associada, destinada a estabelecer os critérios de abertura e escorregamento
para elementos de contato de tipo superficie a superficie. Posteriormente ¢
desenvolvida a formulagdo do elemento finito quadrilatero para a modelagem
da interface solo-estaca sob pequenas deformacdes. A validagdo numérica do
elemento finito de contato implementado € realizada mediante a modelagem

numérica de problemas simples com solugao analitica fechada.

CAPITULO 7:ANALISE DE PROBLEMAS DE INTERACAO SOLO-ESTACA - ¢

CAPITULO 8:

demostrada a efetividade do modelo numérico implementado neste trabalho
para a modelagem tridimensional de problemas de intera¢do solo-estaca. Uma
serie de exemplos de aplicacdo emcontrados na literatura técnica do tema sao
utilizados e reproduzidos para validar o presente modelo numérico em
carregamento estatico, quase-estatico (adensamento) e dindmico. Os
resultados numéricos s3o comparados com resultados analiticos,
experimentais € numéricos fornecidos por outros pesquisadores. Finalmente

problemas de interac¢ao solo-estaca-estrutura sao estudados.

CONCLUSOES E RECOMENDACOES - um resumo do presente trabalho é
apresentado conjuntamente com as principais conclusdes obtidas.

Recomendagdes para futuras pesquisas sao indicadas.

E importante estabelecer que notagao indicial em coordenadas cartesianas ¢ adotada. A

convengdo de somatdria para os sobrescritos i, j € k ¢ utilizada. Letras em negrito denotam

matrizes e vetores e o simbolo ‘.’ denota produto escalar.



CAPITULO 2

ANALISE ESTATICA E DINAMICA DE
ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO

2.1 DESCRICAO DO MODELO CONSTITUTIVO DO CONCRETO E DO
ACO EM PROBLEMAS DINAMICOS

A teoria de plasticidade associada ¢ utilizada para simular o comportamento do
concreto armado em compressdo. Para modelar a fissuragdo no concreto, complementou-se o
modelo em compressao, com um modelo de fissura distribuida, que permite quantificar o
dano no material e simultaneamente considerar o fendmeno conhecido na literatura inglesa
como “Tension Stiffening”. O presente modelo constitutivo em sua formulagdo inicial é capaz
de simular casos tridimensionais até o carregamento de colapso. Nao obstante, neste trabalho
os casos dinamicos sdo de particular interesse e por tal motivo, um modelo dependente da

taxa de deformacdo e de sua histdria parece ser mais adequado (Liu, 1985; Cervera, 1986).

Como ja foi comentado no capitulo anterior, parece ndo existir um total acordo entre
os pesquisadores do tema em relagdo a se o modelo constitutivo para o concreto em
carregamento transiente deve ser dependente da taxa de deformacgdo aplicada ao material
(Cotsovos e Pavlovic, 2008; Spiliopoulos e Lykidis, 2006). No presente trabalho, considerou-
se o enfoque classico utilizando um modelo constitutivo sensivel a taxa de deformacao
(Cervera et al., 1988; Petrakis, 1993; Abbas, 1996; Beshara ¢ Virdi, 1991 ¢ Gomes, 1997),
dado que maior evidéncia experimental e estudos numéricos sdo necessarios neste tema. E
importante destacar que a estaca de concreto armado serd modelada como um material
monofasico (solido drenado ou impermeavel) e, portanto, a nomenclatura estabelecida no

presente capitulo, refere-se a termos em tensdes totais. No capitulo seguinte, o conceito de
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tensdo efetiva aplicdvel a modelagem de meios porosos saturados com fluido (bifasicos) sera

introduzido.

O modelo constitutivo empregado em Gomes (1997) ¢ o ponto de inicio do modelo
numérico desenvolvido neste trabalho. Em Gomes (1997), utilizou-se um modelo elasto-
viscoplastico para modelar o comportamento do concreto armado, onde os danos no concreto
por carregamento ciclico sdo quantificados mediante uma fun¢ao de escoamento dindmica que
depende do trabalho elasto-viscoplastico acumulado no material (Cervera et al., 1988).
Entretanto, teoricamente, a utilizagdo de um modelo elasto-plastico ¢ mais riguroso para a
descricao fisica do material. Por esse motivo e para manter a compatibilidade com o modelo
elasto-pléstico do solo a ser apresentado no capitulo cinco, decidiu-se modificar o modelo
original de Gomes (1997) utilizando o modelo elasto-plastico utilizado em Tamayo (2011) e o

modelo sensivel a taxa de deformacao de Liu (1985).

2.1.1 Modelo elasto-plastico sensivel a taxa de deformacao

Nesse trabalho, empregou-se o modelo proposto em Liu (1985), onde a superficie de
escoamento dinamica do material ¢ dependente da deformacgao plastica total e da magnitude
da taxa de deformacgdo atual. Com a finalidade de simplificar as equacdes incrementais do
modelo constitutivo, o referido autor desconsidera a historia da taxa de deformagdo. Na Fig.
2.1 apresenta-se uma curva tipica tensdo-deformagao pléstica obtida para carregamentos com
taxas de deformacdo extremamente lentas. Cada incremento de tensdo ¢ aplicado apds a
deformagdo plastica total, referente ao incremento de tensdo anterior, ter sido plenamente
desenvolvida. O procedimento de integracdo da lei constitutiva para o intervalo definido entre
os tempos, ¢, e, ¢+ At, representado na Fig. 2.1 pela trajetoria 4"B’, se compde de duas
partes: a primeira correspondente a uma expansao ou contragao da superficie de escoamento
dindmica para a deformagao plastica atual (trajetoria 4"4") e a segunda correspondente a uma
taxa de deformacdo constante que depende apenas da taxa de deformagao total e onde a teoria

de fluxo plastico ¢ aplicada (trajetéria 4'B").

Portanto a curva tensdao quase-estatica versus deformagao plastica na Fig. 2.1 pode ser

interpretada como uma sequéncia de estados de equilibrio apds o fluxo pléstico ocorrer a uma

taxa de carga finita quando a condigdo de fluxo o > o, (5 b ) ¢ satisfeita, sendo o (5 r ) a

tensdo de escoamento que depende da deformacdo plastica efetiva atual £”, sendo que os

sobrescritos p e s, referem-se a processos plasticos e estaticos, respectivamente.
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Figura 2.1: Resposta tensdo versus deformagao plastica para diferentes
taxas de carregamento adaptado de Liu (1985)

Para descrever os efeitos de taxa, uma lei constitutiva geral pode ser re-escrita da

seguinte maneira:

ol = o) (6 Ji+ ()] @.1)

onde O'j ¢ a tensao de escoamento dinamica funcao da taxa de deformagao atual £. A fungado

de taxa ¢(8) na Eq. (2.1) ¢ determinada por ajuste experimental. Na Fig. 2.1, a tensdo no
ponto 4" decresce gradualmente, enquanto que a deformagao plastica se incrementa até que o
ponto B’ ¢ finalmente atingido. Ao longo da trajetoria de descarregamento A"B’ o

incremento de tensdes pode ser integrado desde o tempo ¢ até ¢+ Ar da seguinte maneira:

el i oo Bl oo ggp»  0o? gg
Moo= [|2Er e ryn=| 7, e’ 00, dé g 2.2)
o’ o€ ot dS o0& dS

t A"

onde dS ¢ um elemento diferencial da trajetoria. Se a trajetoria de integracdo ¢ realizada ao
longo de A4"A'B', entdo o incremento de tensdo ¢ decomposto em duas parcelas da seguinte

maneira;

“o0? dé 04 dé
AoV = | —L==dS = o' le” || = —=dS
!” 0s dS )] 0z ds (2-32)

A
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B P d B’ 0 d
Ac® = .[ a(j; de’ = [1 + ¢(ét+At )]I f; dg” (2.3b)
5 o€ W o

A Eq. (2.3a) descreve o incremento de tensdo que ocorre a uma deformagdo pléstica
constante igual a ¢/, enquanto que a Eq. (2.3b) representa o processo elasto-plastico a uma

taxa constante de deformagdo. Portanto, a retragdo ou expansio da tensdo dindmica, Ao,
depende apenas da variagdo da taxa de deformacgdo e ndo de sua historia. Omitindo a histéria
desta ultima, supde-se que a tensdo dinamica de 4" para A’ depende s6 da taxa de

deformacdo atual &, .

2.1.2 Lei constitutiva elasto-plastica

Considerando que a tensdo de escoamento ¢ uma funcdo da historia de deformagdo e

da taxa de deformacao atual, o escoamento pléstico ¢ governado pela seguinte expressao:

Flo,o?(z7,¢))=0 2.4)

onde ¢ ¢ a forma vetorial do tensor o, e a condi¢do de consisténcia € dada da seguinte

maneira:

- [ oF oF
sz(a—}dai/J{a d}do—}d;o (2.5)

A suposi¢do de que O';l depende da deformacao total pléstica e a taxa de deformagao

atual fornece uma relagdo constitutiva de tensdo-deformagdo complexa. Com a finalidade de
simplificar essa relacdo, supde-se que a condi¢do de consisténcia estd sujeita a condicdo de
que o ponto de tensdo em consideragao ¢ forcado a permanecer na superficie de escoamento

sO depois que 4" vai para 4'. Sendo assim, a Eq. (2.5) pode ser re-escrita como:

. ; y ) oo
dF:(a—FJdo[j +[ or dj ~lde,” =0 2.6)
60!7 GO'y agij

Desta maneira sempre se garante que o ponto de tensdo permanece na superficie de

escoamento durante o processo plastico. Além disso, supde-se que o incremento de
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deformacao plastica € normal a superficie dindmica F(o-,E - )= 0. Entdo, as componentes

do tensor de deformacao plastica (fluxo associado) sao definidas a partir da seguinte equagao:

oF
de,” =di— (2.7)

Gaij

onde dA ¢ multiplicador plastico que determina a magnitude do incremento de deformacao
plastica e o gradiente oF / 0o ; define sua direg¢do perpendicular & superficie de escoamento

atual. As componentes do incremento de tensdes se relacionam aos incrementos de

deformacao eléstica pela seguinte expressao:

do, = D, dz, —de,") (28)

onde D, ¢ a matriz elastica do material. Finalmente a relagdo elasto-plastica incremental €

definida através de:

6ﬁ/aamn DijmnDijah aFA‘/E)Gab

do < -
0F /06 ,, D, OF 00, + H”

dey (2.9

i | P T

onde H?’ representa a inclina¢do local da curva unidimensional tensdo-deformacgao plastica

equivalente do material a ser definida posteriormente.

2.1.3 Condicao de escoamento e lei de endurecimento
Uma adequada incorporagdao dos resultados experimentais permite a definicdo da
superficie de escoamento do concreto como fung¢do do primeiro invariante de tensdes /; e do

segundo invariante de tensdes desviadoras J,, sendo o fluxo elasto-plastico desencadeado por

superar o limite de elasticidade. Nesse trabalho, utilizou-se a superficie de escoamento

proposta na tese de doutorado de Liu (1985), a qual ¢ definida da seguinte maneira:

Plo.ot(er.8)=c1, + 21, +352,) 7 — o' (67.2)=0 (2.10)

onde ¢ e S sdo constantes obtidas por ajuste experimental e iguais a 0.1775 e 1.355,

. e A . d .~ ~
respetivamente, para carregamentos dindmicos, sendo o, a posigdo atual da tensdo na
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superficie de escoamento relacionada a deformagdo plastica equivalente £” (parametro de
endurecimento) e a taxa de deformacdo atual £. O valor acumulado de £” ¢ calculado
utilizando o conceito de trabalho plastico, sendo igual ao multiplicador pléastico dA
introduzido na Eq. (2.7) (Hinton e Owen, 1980). Nota-se a semelhanca no espago
bidimensional da superficie adoptada por Liu (1985), denominado no trabalho de Petrakis

(1993) como DARC3, e aquelas de Drucker-Prager ¢ Von Mises na Fig. 2.2. Na Fig. 2.2b,

esses critérios de escoamentos sdo mostrados no plano meridiano p-¢q com ¢g=,3J, e

p=1/3.

. T e T
Von Mises P B | e J..ﬁ o,

Von Mises R

y-s

Drucker-Prager

Drucker-Prager

(DARC3) Presente modelo
e (DARC3)

b) Comparagdo de critérios de escoamento

a) Comparacdo de critérios de escoamento no plano >t
no plano meridiano

bidimensional principal

Figura 2.2: Critérios de escoamento no espaco bidimensional de
tensdes principais € no plano meridiano adaptado de Petrakis (1993)

O critério de escoamento descrito acima ¢ associado mais especificamente a definicao
de duas superficies de escoamento que dividem os diversos comportamentos do modelo de
concreto considerado, sendo elas as seguintes: (i) a superficie de escoamento inicial, que

determina o inicio da deformagdo plastica para uma tensdo uniaxial equivalente de
a;’ =03f,, onde f, é a resisténcia a compressdo do concreto; e (ii) a superficie de
escoamento limite que separa o estado com endurecimento ndo-linear ¢ o estado com
comportamento elasto-plastico perfeito para uma tensdo efetiva 0;1 = f.. Essas superficies

sdo descritas pela mesma funcdo da Eq. (2.10) e sdo mostradas no espago bidimensional na

Fig. 2.3, conjuntamente com o critério de fissuragdo por tensao maxima.
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Figura 2.3: Desenvolvimento da superficie de escoamento plastica em
condi¢des de compressdo biaxial obtido de Tamayo (2011)

y

Por outro lado, a lei de endurecimento define o movimento da superficie de

~ . . _ o~ d
escoamento conforme a deformagéo plastica equivalente aumenta £”. A definigdo de o ¢
g? permite extrapolar um espaco multiaxial a um caso uniaxial. A caracteristica de

endurecimento da superficie de escoamento ¢ obtida a partir da relagdo uniaxial mostrada na

Fig. 2.4, a qual ¢ dada pela expressao (2.11).

(¢
modelo
elasto—pl_ast|co esmagamento
f. +  perfeito
~~ modelo com
/! endurecimento
/! ndo linear
////
11
71
17
s
/1
////
/i
0.3fc + // carga-descarga
////
/1
71
1/
/7
/1
11
17
////
1/ 8 o
- o -_—
curva de &0
amolecimento >~
- ot
criterio de tensao

maxima

Figura 2.4: Representacdo uniaxial do modelo constitutivo de concreto
para o calculo de endurecimento
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o:(6")=E.\ ez -7 2.11)

onde E_ ¢ o mddulo elastico longitudinal inicial do concreto e &, ¢ geralmente igual a 0.002.

O modulo de endurecimento do concreto H” ¢ determinado a partir da seguinte expressao:

Hp(gp)=d0j =E{ L —IJ[1+¢C(<¢)] (2.12)

2e”?

o AN
AGET D R (2.13)

com valores iguais a 0.02789 e 0.33012 para a,e a,, respetivamente, para concretos com

oA ~ . . S
resisténcia a compressdo f, menor ou igual a 44MPa e & =10"seg” ¢ o valor sob o qual os

efeitos de taxa de deformacdo sdo despreziveis.

2.1.4 Critério de Fissuracao

O critério de fissuragdo empregado corresponde a um critério de deformagdo maxima
por tracdo. A principal conclusdo dos resultados experimentais estabelecidas por alguns
autores, considerando os efeitos dinamicos, ¢ que a resisténcia do concreto como critério de
falha nao ¢ confidvel, pois este depende da taxa de deformacao. Por outro lado, o critério de
falha por deformacao é quase sempre constante para valores normais de taxas de deformacao
e devido a este fato, esse ultimo critério ¢ adotado no presente trabalho. As visualizagdes em
duas dimensdes dos critérios mais simples encontrados na literatura sobre o tema sdo
mostradas na Fig. 2.5. Valores tipicos para a deformacdo por fissuragdo estdo entre 0.15% -

0.20%.
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Figura 2.5: Critérios de fissuragao em tracao biaxial obtido de Petrakis
(1993)

As dificuldades envolvidas na abordagem tridimensional para modelar o concreto
levam a derivacao de critérios simples para descrever a fratura a tragdo do material. Para cada
ponto de integracdo, as deformagdes principais e suas respetivas direcdes sdo determinadas.
Se o valor da deformagdo maxima principal excede o valor limite da deformagao por
fissuragdo, entdo uma fissura se forma num plano normal a dire¢do da referida fissura. O

limite de fissuracao estd vinculado ao seguinte valor:

£, = % (2.14)

onde f, é a resisténcia a tracdo do concreto ¢ E. seu mddulo de Young inicial. O

comportamento do concreto ¢ considerado como um material elastico linear e isotropico;
quando a fissuragdo ocorre o material se converte em ortotropico com coaxialidade imposta
de tensdes e deformagdes na configuracao local, de acordo com a orientacdo do plano de
fissuragdo. A imposicao da condi¢do anterior ¢ fundamental para o comportamento pos-
fissuracdo do material, pois esse permite a utilizagdo de um modelo de amolecimento na
direcdo da tensdo. Para cada ponto de integragdo, duas fissuras ortogonais entre si sao
permitidas. Depois da inicializagdo da fissuragdo numa direcao principal, o caso de fissuragao
secundaria ¢ considerado; enquanto que os eixos locais de tensdo e deformagdao permanecen

fixos, ¢ feita uma busca no plano paralelo a fissura existente para estabelecer a deformagao

maxima nessa direcdo. Se esse valor ¢ maior que o limite &, , entdo uma segunda fissura

7o

ocorre.
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2.1.5 Amolecimento por deformacao

Apo6s o inicio da fissuragdo num ponto de amostragem, a resisténcia a tragao do
material ndo cai imediatamente para zero. Esta conclusdo baseia-se na evidéncia experimental
que mostra que a resisténcia a tracdo do concreto ¢ reduzida gradualmente, dependendo da
abertura da fissura. Para a crescente deformacgao principal normal ao plano da fissura, o valor
da tensdo principal nessa direcdo descresce de acordo com o modelo de amolecimento
adotado. O modelo de amolecimento utilizado neste trabalho ¢ mostrado na Fig 2.6, onde o
conceito de energia de fratura ¢ utilizado para conseguir a independéncia dos resultados na
solucdo obtida pela malha de elementos finitos. A tensdo principal normal ao plano da fissura

¢ definida pela seguinte expressao:

e (2.152)

a=G,/(.f,) (2.15b)

sc.l'

Figura 2.6: Amolecimento de deformacao obtido de Petrakis (1993)

onde G, ¢ a energia de fratura do concreto, &, ¢ a deformagdo principal atual e /, define o

comprimento caracteristico do ponto respresentativo do material definido a partir do volume
do ponto de integragdo. A interagdo de pontos de integracao fissurados e a redistribucao de
tensdes devido a fissuracdo de pontos previamente ndo fissurados podem causar fechamento
de fissuras ou reaberturas de fissuras previamente fechadas para cargas posteriores. Durante a
fase de amolecimento um registro da tensdo de tracdo maxima alcancada ¢ armazenado. Se a
tensao atual € menor que o valor de referéncia, entdo a nova tensao segue a trajetoria secante
de descarregamento mostrada na Fig. 2.7 e a nova tensdo ¢ calculada de acordo com a

seguinte expressao:
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Uma fissura aberta pode ser fechada se o valor da deformacdo normal através da
fissura ¢ de compressdo. Para qualquer valor de deformagdo menor que o valor de referéncia
&, 0 valor da tensdo ¢ interpolado mediante a Eq. (2.16). Apos carregamento adicional, se o
valor da deformagdo &, ¢ maior que o valor de referéncia ¢,,,, a tensdo € calculada mediante

a Eq. (2.15) e os valores de referéncia sdo atualizados.

AQo
f; S
O ]
a2 !
,/” v\ Trajetoria
7 a
g £
| T >
Ecr Erer

Figura 2.7: Trajetdria secante de descarregamento e recarregamento
obtido de Petrakis (1993)

2.1.6 Transferéncia de corte

Durante o processo de propagacao de fratura, as tragdes de corte podem surgir ao
longo das superficies de fissuracdo. Os principais fendmenos que ocorrem nessa zona sao
conhecidos na literatura inglesa como “agrerate interlock” e “dowel action™. Para considerar
esses fenomenos, o presente modelo numérico supdoe que o méddulo cisalhante € representado

por uma funcdo de poténcia que decai conforme o valor da deformagdo normal de fissuracao

aumenta, como se mostra na Fig. 2.8. Se G, ¢ o valor do modulo cisalhante em fissuragdo e

G, ¢ o modulo cisalhante inicial, entdo se mantém a seguinte relagao:

&, ‘
G, = [1 - (0.005 H G, (2.17)
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Figura 2.8: Mddulo cisalhante versus deformacao normal de tracao
obtido de Petrakis (1993)

2.1.7 Critério de esmagamento

O critério de esmagamento do concreto em compressao para um estado multiaxial de
tensdes ¢ considerado simplesmente convertendo o critério de escoamento descrito em termos

das tensoes diretamente em deformacdes de acordo com Cervera et al. (1988).

3B +CI =& (2.18)

onde 7, ¢ o primeiro invariante de deformacdes e J; € o segundo invariante de deformacdes

desviadoras, sendo ¢, a deformacdo ultima uniaxial igual a 0.0035.

2.1.8 Aco de reforco

O aco de reforgo ¢ representado por um modelo elasto-plastico uniaxial seguindo as
deformacdes que ocorrem nas dire¢des das barras de reforco. Nas estruturas de concreto
armado, as barras de acgo resistem fundamentalmente as forcas axiais. Deste modo, faz-se
necessario considerar apenas modelos uniaxiais para descrever o comportamento do material.
No modelo computacional desenvolvido, considerou-se um diagrama de tensdo-deformagao
bi-linear como se mostra na Fig. 2.9, em conformidade ao estabelecido em varios codigos de

projeto. Nessa figura, £, ¢ o mddulo elastico do ago e E! € a inclinagdo no segundo trecho da

curva. A descarga acontece seguindo a inclinagdo inicial.
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Figura 2.9: Diagrama tensao-deformagao unidimensional para o ago

2.2 MODELO DE ESTRUTURAS DE CONCRETO VIA METODO DOS
ELEMENTOS FINITOS PARA PROBLEMAS ESTATICOS E
DINAMICOS

O principio dos trabalhos virtuais ¢ utilizado comumente para obter as expressdes
matricias de equilibrio do meio continuo a ser discretizado. Esse procedimento ¢ bastante
comum para meios continuos monofasicos e seu detalhamento pode ser encontrado em
qualquer livro de analise estrutural que utilize o método dos elementos finitos como técnica
de solucao (Hughes, 2000; Zienkiewicz et al., 2005; Smith et al., 2014, entre outros). Por esse
motivo, apenas as expressdes matriciais relevantes para o elemento finito de concreto armado

sdo apresentadas nas seguintes sec¢oes.

2.2.1 Concreto

Elementos hexaédricos isoparamétricos de oito e veinte nés sdo utilizados aqui para
representar a estaca de concreto armado. Nestes elementos, as armaduras podem ser
modeladas por médio de elementos finitos de membrana (Vide Fig. 2.10) ou através de
elementos finitos unidimensionais incorporados. Estes elementos de membrana estdo
incorporados dentro do volume do elemento e seus planos sdo definidos paralelos a alguma
das faces do elemento. Sendo assim, a posigdo relativa de cada plano ¢ definida a partir da

especificagdo de uma coordenada natural que, para o caso da Fig. 2.10, ¢ a coordenada 7.

Considera-se aderéncia perfeita entre as armaduras e concreto circundante, portanto apenas €

necessario trabalhar com o campo de deslocamentos referentes ao elemento hexaédrico.
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Elemento finito de 20 nds

Figura 2.10: Elemento isoparamétrico tridimensional com camada de
refor¢o incorporada.

O campo de deslocamentos dentro do elemento finito ¢ definido em termos das
funcdes de interpolacdo e dos valores dos deslocamentos nos nos do elemento. Cada n6 tem
trés graus de liberdade referentes aos possiveis movimentos do elemento. Estes

deslocamentos sdo definidos pelas varidveis u,, u, € u_ e estdo referidos ao sistema
cartesiano global xyz . Sendo assim, o vetor de deslocamentos do elemento em estudo ¢

expresso da seguinte maneira:
A )1 1 1 2 2 2 n .n _n
u—{ux,uy,uz,ux,uy,uz....ux,uy,uz} (2.19)

onde n ¢ igual a oito ou veinte n6s. No caso de pequenas deformagdes, as componentes totais

do vetor de deformacao sdo definidas em forma matricial como segue:

& r a7
x ON ON ON
g m O O m 0 m
¥ ox oy 0z u"
& L ON ON, ON y
g, =1 1= 0 m 0 i ’” 0 uy (2.20)
-~ o oy ox oz "
7, 0 0 ON, 0 ON, ON, z
y i oz oy ox |

e =B 2.21)

onde N, representa a funcdo de interpolagdo do n6 m e B, ¢ a matriz deslocamento-

deformacdo obtida a partir da compatibilidade entre deslocamentos e deformacdes. Devido a
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ndo-linearidade do material, a equacdo constitutiva do concreto em compressao ¢ definida de
forma incremental como segue:

Ao, =[Ac, Ao, Ac. Az, Az, Ar.[ =D As (2.22)

vz

Em caso do concreto fissurado, a lei constitutiva se expressa em termos totais e ¢ dada

pela seguinte expresao:
o. r., T, T ]T =D ¢ (2.23)
z xy yz Xz e

¢ a matriz ortrotopica do concreto

cr

D,, representa a matriz elasto-plastica do material € D

fissurado transformada para o sistema global cartesiano xyz e cuja expressdo sera definida

posteriormente. Como a equagdo de equilibrio dindmico ¢ satisfeita em cada passo do tempo
mediante a utilizagdo de um algoritmo implicito iterativo, as seguintes expressdes sao
referidas de forma genérica a um passo iterativo i. As forcas nodais equivalentes sdo

expressas na forma usual como:
P = le c.dV (2.24)
Entretanto, a matriz de rigidez do elemento de concreto pode ser expressa como:
K= le D) B.dV (2.25)

onde D, representa a matriz elastica, elasto-plastica ou de fissura¢do do concreto depedendo
do estado atual do ponto de integracdo. A superficie de escoamento para o concreto em
compressdo foi definido previamente na Eq. (2.10). Sendo assim, o vetor de fluxo plastico

pode ser calculado em forma explicita por:

0oc. 0o, O0o. Or or ot (2.26)

X ¥y z Xy yz zx

aT_{aﬁ oF oF oF oF aﬁ}

com,
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oF |00, =C + {2(52 +ﬁ)ax +(252 —ﬁxffy +o. )}/A

OF /9o, =C + {2(52 +ﬁ)ay +(252 —EXUZ +o, )}/A

2.27)
oF |00, =C + {2(52 +/7)Jz + (252 —ﬁXox +o, )}/A
oF |0, =6fr,, [A; OF |0, =6f1,. [A, 0F |00, =6f7,, [A
sendo,
Aoy (52 +EX(7§ + 0'}2, + 022)+ (252 —EXO'XO'}, +to,0,+ CTZCTX)-F i (2.28)

=( 2 2 2
3ﬂ(rxy +7,, +sz)

O incremento do multiplicador plastico expresso em forma matricial ¢ definido da

seguinte maneira:

dA = 1

. 4'Dds (2.29)
H,+a'D,a

Finalmente, a matriz elasto-pléastica a utilizar na Eq. (2.25) ¢ definida pela seguinte

expressao:

D -D D.a"aD,

, =D, ——— e (2.30)
y H,+a'D,a

Apos a fissuragdao do concreto, se supde que este se converte num material ortrotdpico
com os eixos orientados na direcdo das tensdes de tragdo atuantes. A matriz D, ¢ construida
em relacdo aos eixos materiais no ponto de amostragem e apos transformada ao sistema
global para ser substituida na Eq. (2.25). Nesses pontos de amostragem, se supde que a
constante de Poisson ¢ zero, ficando apenas termos diagonais na matriz. Em caso de

descarregamento, a trajetoria ¢ secante (Vide Fig. 2.7) e utiliza-se o modulo secante para a
dire¢do fissurada em questdo. A matriz consitutiva resultante D, para concreto com dupla

fissuragao referido ao sistema material, ¢ apresenta na sequéncia:
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Ao, E, 0 Ag,
Ao, . E, . Ag,
Aoy | | . E. . Ag, 231)
Az, . BG., . Ay, .
A7y : £,G.,, : Ay
Az | |0 BG,, || Ay
onde,
o
(E.), =—“<E, (2.32)
&

com k indicando a direcdo principal de fissuracdo atual. No caso de fissuragcdo simples,

utilizaram-se os seguintes valores fixos: £, =E_ e f, =1.0.

2.2.2 Modelagem das armaduras de reforco

2.2.2.1 Modelo de armaduras distribuidas

Supde-se aderéncia perfeita entre a malha de reforco e o concreto circundante.
Portanto, a compatibilidade de deslocamentos e de deformagdes entre o ago e o concreto
permite tratar o refor¢o como parte integral do elemento hexaédrico. Desta maneira, a matriz
de rigidez do elemento de concreto armado ¢ obtida como a soma da contribugdo das
rigidezes do elemento de concreto simples e do elemento de membrana de ago. Esta

contribucdo se define através da seguinte expressao:
K=K +K, (2.33)

onde K_e K, sdo as matrizes de rigidez do elemento de concreto simples € de membrana,
respectivamente. As armaduras de reforco definidas como membranas estdo distribuidas em
camadas bidimensionais de espessura equivalente 7, . A posi¢do relativa de cada camada, se
define de acordo as coordenadas naturais (&£,7,< ) do elemento finito em que estdo inseridas

(Vide Fig. 2.10). Define-se entdo, a orientacao do refor¢o no plano do elemento de membrana
a partir de um sistema local ortonormal criado para cada ponto de integracdo (no elemento de

membrana). Desta forma, a matriz de rigidez K pode ser calculada com a seguinte expressao:
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i TyT 1yi
K!=[B!L'D/LB.,dV (2.34)
V

onde L ¢ a matriz de transformacdo do sistema cartesiano global para o sistema material. A

matriz constitutiva D, que relaciona o incremento de tensdo no refor¢o com o incremento de

deformacdo, ¢ definida pela seguinte relacao:

Ao, E. 0| Ag

Ao, T Y

Ay Ay (2.35)
Aty : Ay,

A7y, E Ay
A7 | O : 01l A7; ]

Na Fig. 2.11 ¢ mostrado graficamente como se calcula a espessura equivalente ¢, a
partir dos valores das areas das armaduras A4, para um comprimento de laje L. A grande

vantagen do modelo distribuido ¢ que permite simplificar grandemente a entrada de dados
para as armaduras (Tamayo, 2011; Gomes, 1997), mantendo um nivel de precisdo local
aceitavel. Esta aproximagdo ¢ mais precissa conforme o numero de armaduras aumenta

(malhas de reforco).

X}

de armadura
. incorporado

As
Elemento f——ﬁ
T T S
' P |

Elemento
de membrana
equivalente

Yy

|// 1W=As><3IL

Figura 2.11: Determinagdo de espessura equivalente

2.2.2.2 Modelo aderente de armaduras incorporadas

Neste trabalho, as barras de armadura podem também ser modeladas com elementos
1soparamétricos quadraticos unidimensionais (Vide Fig. 2.11), possibilitando a modelagem de
barras com dois ou trés nos, para a representacdo respectivamente, de barras retas e curvas.

Uma grande vantagem desta formulagdo incorporada ¢ que a malha global pode ser
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estabelecida sem nenhuma considera¢do sobre a posi¢do e geometria da barra de armadura.
Uma vez criado o elemento de concreto, o elemento de barra pode ser especificado em
posicdo arbitraria, pela alocagdo de um grupo de nos, sendo necessarios dois nos para barras
retas e trés para barras curvas. Para garantir a continuidade entre elementos, nds das barras de
reforgo sdo requeridos onde estas cruzam os contornos dos elementos de concreto. Os demais
pontos das barras sdo obtidos por meio de interpolacdes, no interior dos elementos de

concreto.

Para a obtencdo dos termos da matriz de rigidez associada a cada segmento do
elemento de armadura, uma integragdo numérica ¢ necessaria. Um elemento diferencial
disposto ao longo da barra de armadura, deve ser determinado. Com este intuito, deve-se

encontrar os cosenos diretores do segmento em relagdo aos eixos cartesianos xyz e desta

maneira determinar um vetor tangente ao ponto em consideracdo. A matriz de rigidez do

elemento de armadura K , pode ser calculada com a seguinte expressao:

i T yT
K, =[BIL)E,L,B.A,d

p—pp
li

P

(2.36)

onde E, € A4, sdo, respectivamente, 0 modulo de Young e drea de segdo transversal do
elemento, /, € o comprimento da armadura contida no elemento de concreto ¢ L, ¢ uma

matriz de 6 x 6 que contem as componentes do vetor tangente ao ponto de integragao corrente

do elemento de armadura (Povoas, 1991). A matriz de deformacdo da armadura B, que

relaciona apenas a deformagdo axial do elemento de armadura aos graus de liberdade do

elemento hexaédrico de concreto ¢ definido pelo produto B, =L B, .

2.2.2.3 Modelo nao-aderente de armaduras incorporadas

A utilizagdo de estacas de concreto protendido no projeto de estruturas ¢ viavel,
portanto, a modelagem de cabos ndo-aderentes ¢ necessdria. A formulagdo cinematica do
elemeto de armadura incorporada anterior ¢ mantida aqui, porém considera-se que existe
compatibilidade entre o cabo protendido e o concreto circundante apenas nos extremos do
cabo (ancoras definidas pelos pontos 4 e B) e portanto uma distin¢gdo deve ser feita entre a

deformagio incremental numa se¢do do cabo Ag,(s) e a deformagédo no concreto circundante

Ag,,(s) . Aqui, adouto-se o procedimento estabelecido em Figueiras e Povoas (1994), para o
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calculo do incremento de deformacdo no cabo ndo-aderente, empecando desde a ancora 4 e

tomando em sequéncia, todos os pontos de Gauss dos elementos de cabo (ver Tabela 2.1).

Tabela 2.1: Calculo de incremento de deformagao (Figueiras e Povoas, 1994)

1. Calcular Ae,,=B,u e encontrar a variagdo em comprimento do segmento

N

correspondente: Alp=Z(Agc,p)klk, onde N ¢ igual a nimero de pontos de
k=l

integracdo de um elemento de cabo multiplicado pelo nimero de elementos que
compdem o cabo. O cabo pode atravesar varios elementos de concreto.

2. Avaliar as fungdes de interpolagao g(s):

1 2 cupw,

st0=g =L
E -
ple JA

com y, sendo a curvatura do cabo no ponto de Gauss & e o sinal do coeficiente de
atrito (4, ) entre o cabo e o concreto € definido por:

iteration 1: (Ag ep )1/ - (Ag ep )lj_l
iteration i>1 (u » );_1 —(u, )’;l

0 — sinal positivo

ANV

0 — sinal negativo

0 —> u,=0

onde u,(s)= _[Aep (s)ds e u,,(s)= J.Agc,p (s)ds sdo os deslocamentos no cabo e no
Sa S4

concreto para uma secao geral s segundo a direcao do eixo longitudinal do cabo.

O escorregamentro na interface cabo-concreto ¢ definido a partir

u,(s)=u,(s)—u.,(s),w, € v, sdo o peso da integragdo do elemento 1-D e modulo

do vetor tangente referido ao ponto de integracdo k, respectivamente. Avaliar a
correspondente integral utilizando:

R 3 | D Y

s)das = e = v, w

lpg £ (E ) g VWi
= Pk Jj=1

3. Finalmente, o incremento de deformacao no cabo nao-aderente ¢ obtido como:

B Al,
(Agp )k 8 ngvkwk

4. O incremento de tensdo Ao, a tensdo corrente no cabo o, ¢ as forgas nodais

p 2
equivalentes P,, resultantes da contribug¢do do cabo sdo obtidas pelas seguintes

expressoes:

_ o
c,=0, +A0'p

T
P, =4,[B)o,dl
lp

onde o, € atensdo previa no cabo.
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2.2.3 Matriz de massa

O modelamento da matriz de massa M poder ser obtida empleando as mesmas

funcgdes de interpolacao utilizadas nos deslocamentos e ¢ dada pela seguinte expressao:

_ T
M =[N"R,Nav (2.37)
V

onde N ¢ uma matriz que comtem as fungdes de interpolacdo do elemento, R, ¢ uma matriz
diagonal com termos iguais p, onde p representa a massa especifica do material. A matriz
de massa assim obtida ¢ chamada de matriz de massa consistente. Alguns autores tém adotado
também a chamada matriz de massa agrupada (lumped mass) devido a grande redugdo no
custo computacional que esta representa (Petrakis,1993; Leung, 1984 e Gomes, 1997). A
técnica de massa agrupada consiste primeiramente em avaliar a matriz de massa consistente a
partir da Eq. (2.37), e a seguir essa ¢ agrupada em proporcdo a seus termos diagonais,
preservando a massa total do corpo (Leung, 1984; Hinton e Owen, 1980). Neste trabalho, a

matriz de massa agrupada ¢ preferivel por seu baixo custo computacional.

2.2.4 Amortecimento mecanico

Sistemas dindmicos naturais tem algum grau de amortecimento da energia de vibragao
dentro do sistema. A existéncia de um mecanismo de amortecimento pode ser claramente
observado em problemas de propagacdo de ondas, onde a diferenca entre a energia total
interna do sistema e a energia induzida externamente, representa o trabalho das forcas de
amortecimento (Aquino, 2009). Na equagao de equilibrio dinamico, a for¢a de amortecimento
¢ proporcional a velocidade. No presente trabalho, o amortecimento tipo Rayleigh ¢ utilizado,
a qual representa uma combinagdo linear das matrizes de massa e de rigidez e ¢ definida pela

seguinte expressao:

C=a,M+a,K (2.38)

onde o termo «, M se refiere aos termos de amortecimento por radiagio (radiation damping)
e o segundo termo «,K se refiere ao amortecimento estrutural. A equacdo anterior é o

resultado da simplificacdo de uma formula geral para » modos de vibragio da matriz

C(m=1,2,.n), onde apenas dois modos sdo considerados (n =2). A derivagdo completa

desta formula geral ¢ encontrada, por exemplo, em Cervera et al. (1988). Os valores de «, e
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a, sdo calculados a partir das magnitudes dos amortecimentos requeridos para duas
frequéncias do sistema. Em particular, se razdo de amortecimento a uma frequéncia w, ¢ &, e
a uma frequéncia w, € & , respectivamente, entdo os valores para «, € «, sdo definidos

como seguc:

(&0, ¢ o,)

2 2
a)r - a)s

Para valores de w, > w, , a variagdo do amortecimento com a frequéncia de vibragao ¢

2( ra)r _fﬁ‘a)S)

a, =200
1 r%s 2 2
o, — o,

€ a,= (2.39)

mostrada na Fig. 2.12, onde se aprecia que o amortecimento aumenta para maiores valores de

o, . Por outro lado, a utilizagdo do amortecimento de Raleyigh, permite que a matriz C tenha

a mesma estrutura que a matriz de rigidez K , preservando assim o custo computacional na

solugdo do sistema de equagdes.

Combinagdo

6 s|” | T T T T T T T T T S a,K
I
]
; Proporcional a rigidez
[
I

1 e aM ‘

r . \
{— : Proporcional & massa @
5 =) s -
@y @

Figura 2.12: Razao de amortecimento versus frequéncia
(amortecimento tipo Rayleigh)

No caso de estruturas convencionais de concreto armado, adotam-se valores de razdo
de amortecimento de material, &, na faixa de 2% até 15% (Cook et al.,1989); este
amortecimento trata de reproduzir a dissipacdo de energia associada as vinculagdes da
estrutura conjuntamente com a energia liberada pelo comportamento histerético do material,

sempre que o modelo constitutivo ndo seja capaz de quantificar esse efeito.

No caso de solos e rochas, o amortecimento natural ¢ principalmente histerético, isto &,
independente da frequéncia. Este tipo de amortecimento ¢ dificil de ser reproduzido

numericamente, devido a dois problemas. Primeiramente, muitas fung¢des histeréticas simples
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ndo amortecem todos as componentes igualmente quando vérias ondas s3o superpostas.
Segundo, fungdes histeréticas levam a uma dependéncia da trajetoria, o qual resulta dificil de
interpretar (manual do FLAC, 1995). O amortecimento Rayleigh, ¢ comumente usado para
definir amortecimentos que sdo aproximadamente independentes da frequéncia para numa

faixa de frequéncias. Este amortecimento pode ser especificado a partir da frequéncia natural

(circular) minima @, ;. do modelo, a qual pode ser obtida por uma analise de valores e vetores

proprios (eigenvalue analysis) e por uma razdo de amortecimento minimo, & _. , que para

materiais geologicos comumente esta na faixa de 2 a 5%, sendo mais comumente utilizados
valores ao redor de 5% (Chan et al., 1993; Kimura e Zhang, 2000; Chu e Truman, 2003,
2004; Oka et al. 2004; Oka et al. 2005).

Uma vez que o volume da massa do solo ¢ muito maior em relagdo as estacas de
concreto armado, o amortecimento do sistema solo-estaca ¢ principalmente fornecido pela

massa de solo. Esta apreciacdo parece ter sido considerada em Sarkar (2009), onde o

J4 J4

amortecimento das estacas ndo ¢ considerado. O amortecimento em solos ¢ comumente
independente da frequéncia, o valor da frequéncia, @, , pode ser também escolhido a partir
da faixa de frequéncias presentes na simulagdo numérica (a frequéncia natural do modelo

numérico @, ¢ a frequéncia predominate do carregamento harmonico ou sismico @, ). Um
valor usual ¢ considerar ®,,, z(a),v +a)m)/ 2. Sendo assim, o amortecimento histerético ¢

modelado de uma maneira aproximada (Aquino, 2009). Na Tabela 2.2, apresentase o
procedimento estabelecido no manual do programa DIANA-SWANDYNE II (Chan, 1995) para

obter os valores de «, € «,. Em Yang (2005), utilizou-se também este procedimento para

simular o amortecimento em ensaios centrifugos dindmicos de solos refor¢ados. Portanto, por

simplicidade, adota-se este procedimento neste trabalho.

Tabela 2.2: Determinagao dos parametros de Rayleigh (Chan, 1995)

1. Calcular amortecimento de Rayleigh
M +Cx+Kx= f(t)

2. Realizando a transformacgao de Fourier

2 2
Vi +(a1 T o0, )yi Ty, = fz(t)
3. Equagao com taxa de amortecimento
_ 2
280, =a, +a,o,
4. Asumindo que a taxa de amortecimento ¢ a mesma para duas frequéncias
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diferentes o, ®,

2w =, +a, 0
2bw, =a, +a,w;
5. Resolver

2
oo %
o, + w,
w,Q
alzzg#
o, + o,

6. Para @, = w,, a taxa de amortecimento minimo é€:

a,=—— &=

— Smin““min

Nas expressdes anteriores o sobrescrito “min” refere-se ao valor minimo da curva

mostrada na Fig. 2.12 (ponto £, ¢ @,) e ndo ao menor valor das frequéncias presentes no

sistema estrutural. Em geral, considera-se que a frequéncia circular o, ;, € definida como um

valor intermedidrio (por exemplo, a média) entre a frequéncia natural do sistema e a

frequéncia predominante do carregamento externo (Manual do FLAC, 1995).

2.2.5 Discretizagdo das equacdes no tempo

A equagdo dinamica de equilibrio de um sistema pode ser escrita como:

Mii+Cu+ Ku = f (2.40)

onde u, u ¢ u sdo os vetores dos deslocamentos, velocidades e aceleragdes nodais ¢ M,

C,K sio as matrizes de massa, amortecimento e rigidez, respetivamente, e f € o vetor de
forcas externas. A discretizagdo temporal da Eq. (2.40) ¢ realizada com o método de

aceleragdo linear que adota o equilibrio no final de cada intervalo de tempo <t’,t”m> com

passo de tempo A¢, portanto, a equagao anterior pode ser linearizada da seguinte maneira:

Ml’f;HAt +Cﬁt+At + Kii = fHAt (241)
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KAt AtHAt A~ . ~ wf t+At Ny Py .
onde "™, u"™ e i sdo as aproximacdes a u(t'+ ), u(t’+ ) e u(t'+ ), respectivamente.

Quando a estrutura ¢ submetida a um carregamento de terremoto, as forcas aplicadas

externamente no modelo podem ser definidas como:

ft+At — _M.I.ii;+At (242)

onde I ¢ um vetor de valores unitarios e zeros indicando a dire¢do do movimento sismico e

- {4+ At

ti, - € o valor da aceleragdo na base do modelo numérico obtido do registro de aceleragdes

de terremoto. O vetor assim definido na Eq. (2.42) representa as forcas inerciais equivalentes

atuantes no modelo produto da aceleracdo na base, onde ademais uma formulacdo em

. r e . RE+At A THAL ~
deslocamentos relativos é utilizada. Sendo assim, os vetores &', u'™™ e i representam as

aceleragoes, velocidades e deslocamentos, respectivamente, relativos ao movimento da base
(Cervera et al., 1988). Esta formulagdo ¢ mais precissa em relagdo a chamada formulacao de
deslocamentos absolutos (Wilson, 2002). As variagdes dos deslocamentos, velocidades e

aceleragdes dentro de um passo de tempo Az, sdo definidos da seguinte maneira:

ﬁt+At :Aﬁ"l_ﬁt (24321)
i'\lH—At :iAﬁ+ 1_é l’;’ + 1_1 ,:’;’At 2.43b
(2.43b)
SAt B 2p
.. 1 1 I )=
Qs Al — u +l1-—— i 2.43
par BNt ( 2ﬂj e

Nas equagdes anteriores, Au ¢ o incremento de deslocamentos no passo de tempo At ,

o0 sobrescrito ¢ indica o tempo ao inicio do passo de tempo, onde u’, i' e &' sio conhecidas
e t+ At se refiere ao tempo final do intervalo. A elecdo dos parametros S e & controla a
precisdo e estabilidade do método de Newmark (Bathe, 1996). Valores de 28 >85> 0.5
garantem a estabilidade do algoritmo numérico. A substitucao das equagdes (2.43a), (2.43b) e
(2.43c) na Eq. (2.41) fornece uma primeira estimativa do vetor de deslocamentos da seguinte

maneira:
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(2.44)
C{(l —ﬁ)ﬁ’ - [1 —i}ﬁ"m} - jBTode
s 2p Z
onde a matriz de rigidez equivalente ¢ definida como:
A 1 o
kel M+ cik, (2.45)
PAL? BAt
com,
K,= jBTDedeV ou K ,= IBTDeBdV (2.46)
14 Vv
Sendo que as forcas residuais vém dadas por:
;= {quAt _[Mﬁtmt LAt & '[BTO-HAthJ} (2.47)
V

A matriz de rigidez K, definida na Eq. (2.46) ¢ calculada a partir da matriz
constitutiva elasto-plastica D,, ou elastica D, do material. No primeiro caso, K, define a

matriz de rigidez tangente do sistema, a qual ¢ usualmente utilizada no algoritmo de Newton-
Raphson modificado. Neste algoritmo, a matriz de rigidez ¢ atualizada cada certo numero de
intervalos de tempo para acelerar a convergéncia do processo numérico. No segundo caso, a
matriz K, define a matriz de rigidez elastica do sistema, a qual ¢ utilizada no método de
rigidez inicial. Isto €, a matriz elastica ¢ mantida constante ao longo do processo temporal sem
atualiza¢do. Neste trabalho, o método de rigidez inicial ¢ preferivel por sua estabilidade

numérica, embora o nimero de iteragdes poda aumentar consideravelmente.

2.2.6 M¢étodo para a solugdo do sistema de equagdes

O algoritmo implicito preditor-corretor de Newmark (Cervera et al., 1988) é adotado
para a solucdo do sistema de equilibrio de equacdes, porém seguindo as modificagdes
estabelecidas em Bathe (1996). Este algoritmo ¢ apresentado na Tabela 2.3 e de forma geral

considera os efeitos de grandes deslocamentos e deformagdes no material utilizando a
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formulagdo de Lagrange atualizada a ser apresentado no capitulo cuatro. Para o caso de

pequenos deslocamentos apenas deve-se retirar o sobre-escrito ¢ a direita em todas as

matrizes.

Tabela 2.3: Algoritmo dindmico ndo-linear

1. Valores iniciais: ¢°,u",4° para =0
2. Passo de tempo Af, comega com ¢

. . t A y e
3. Atualizar matrizes: M' ,C’,(KT) para u' se for necessario.

4. Calcular a matriz de rigidez equivalente se for atualizada:

K' ={ L yrs % ¢ +(K,)

SAL? PAt
onde:
(K,) = I(B’ )T (B’ )dV +(K,, ) (método de rigidez constante)
I B’ Dep (6’ )B’)dV +(K,, ) (método de rigidez varidvel)
Vv
com ( ( ) sendo as matrizes de rigidez ndo-linear geométrica e deformacao-

deslocamento, respectivamente, a ser definidas na se¢do 4.4.1 do capitulo cuatro.

5. Calcular predi¢cdo de incrementos de deslocamentos:
fH—At_Mt _Lu l_i ¢ _
o () ! PAt 2p
Aa’ = (K t)

C’{l—%)ﬁ’ +(1—%}i’m}—£(3; J o'ar

6. Atualizagao dos deslocamentos, velocidades, aceleragoes:

i\lHAt(O) — Aﬁ(o) +ﬁ[
G = 0 70 g [1-2 i 1= Jiar
PAt B 24

Fren(® _ ﬂAl AR _iﬁt +(1_Lji§’
t

7. Passo Iterativo, comeg¢a com i =1

8. Atualizacao das tensdes com o modelo constitutivo ao nivel de elemento com (o-’)R

sendo a parcela que considera o efeito da rotacdo de corpo rigido (ver secao 4.3.2) e
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D,, € a matriz elasto-plastica avaliada com a tensdo corrente (que para a primeira

iteracdo € ¢'):

Ag = Bl‘+At (iil)AﬁtJrAt(ifl)

(i-1) R
o™ =¢' +DepAg+(oJ)

9. Calculo de forc¢as residuais:

PG ft+At _ Mt+At("*1)t'Al't+At(i*1) + Ct+At("*l)ﬁt+At(i*1) + j(BHAt(H))TO'HAt(iI)dV

u
Vv

10. Calculos dos incrementos de deslocamentos:
11. Atualizagdo do incremento de deslocamentos:

A& = AR 4 AT

12. Atualizacdo dos deslocamentos, velocidades e aceleracdes:

~ (1) A~ (i A
ut+At =Au(z) +4

i = 0 10 i [ 1= 2 i
pau s 2

a0 1 i I » I )=
't = —— AR ———a' + | 1-— |
PAt PAt 205
13. A norma de energia na iteragdo i se define da seguinte maneira:
. 7Y
& = A pih
Caso &' >tol, onde tol é uma tolerdncia determinada pelo usuario, o processo

iterativo continua no passo 7. De outra maneira, continua com o seguinte passo do

tempo fazendo 7 =¢+ At (passo 2).
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2.3 EXEMPLO DE APLICACAO

A seguir apresentanse alguns exemplos de aplicacdo para a validagdo do modelo

numérico de concreto armado em carregamento transiente.

2.3.1 Viga simplesmente apoiada de Cervera et al. (1988)

A viga simplesmente armada mostrada na Fig. 2.13 ¢ submetida a duas cargas
concentradas aplicadas simétricamente, as quais sdo mantidas constante no tempo. Este
problema foi resolvido em Cervera et al. (1988) e em Beshara e Virdi (1991). A viga ¢
simplesmente reforcada em sua posi¢cdo inferior com 0.001290 m’ de area de aco. As
propriedades dos materiais sdo listadas na Tabela 2.4. Apenas a metade da viga foi modelada
com cinco elementos hexaédricos de 20 n6s devido a simetria da estrutura e carregamento.
Considera-se um passo de tempo 0.0005 seg. para a integracao das equagdes de equilibrio no
tempo. Nenhum efeito de amortecimento viscoso ¢ considerado na viga de concreto armado.
Como primeira verificagdo, uma andalise dindmica linear ¢ realizada e os resultados obtidos
(ndo apresentadas aqui) s3o idénticos aos apresentados em Cervera et al. (1988). As
armaduras discretas foram transformadas em membranas de espessura equivalente de acordo

ao procedimento estabelecido na se¢do 2.2.2.1.

0.5P |

0.00129 5
. ) ol

m

0.28 T o
20 18 12 9 9 °

0154 | | | o

P (kN)
Unidades (m) 60.05

Tempo (seg.)

Figura 2.13: Carga, geometria e malha de elemento finitos utilizada
para a viga.



Tabela 2.4: Propriedades dos materiais

Material Propriedades Unidades

Concreto  Peso especifico Ve = 65.35 kN/m’
Médulo de Elasticidade E, =  42x10°kpa
Coeficiente de Poisson v, = 0.2
Resisténcia a compressdo do concreto  f. = 25800 kPa
Deformagao ultima de tracao g = 0.000075
Deformagao ultima de compressao E, = 0.0035
Energia de fratura G, = 0.2 kN/m

Ago Moédulo de Elasticidade E, = 20.69x10" kpa
Moédulo de Elasticidade E, = 0 kPa
Tensao de escoamento fy = 303400 kPa
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Na Fig. 2.14, o progresso do deslocamento vertical no meio do vao obtidos com o

presente modelo numérico ¢ mostrado para o caso nao-linear. Apresentam-se também os

resultados obtidos em Beshara e Virdi (1991) para o mesmo ponto em consideragdo. Os

resultados mostram que a inclusdo da taxa de deformac¢do no modelo constitutivo diminui as

deflexdes de forma consideravél, sendo isto verificado no presente modelo numérico (Vide

Fig. 2.14). Algumas diferencas nas magnitudes das deflexdes sdo esperadas porque em

Beshara e Virdi (1991), utilizou-se um modelo bidimensional, além de um passo de tempo

menor ( Az =0.0001 seg.)

-0.90

-0.80 1
-0.70 1
-0.60 1
-0.50 1
-0.40 1
-0.30 1
-0.20 1
-0.10 1 |

Deslocamento no meio do vio (x102m)

0.00
0

—— Presente analise
—— Presente analise

0.01

0.02 0.03
Tempo (seg.)

0.04

(ndo-linear independente da taxa)
(ndo-linear dependente dataxa)
— Cervera et al. (1988) (ndo-linear dependente dataxa)

0.05

0

0.01 0.02 0.03

Tempo (seg.)

0.04

Figura 2.14: Efeito da taxa de deformagao na resposta nao-linear da
viga armada de acordo com Beshara e Virdi (1991).

0.05

—— Beshara and Virdi (1991) (nfo-linear independente da taxa)

—e— Beshara and Virdi (1991) (nfo-linear dependente dataxa)
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2.3.2 Impacto de um avido sobre o muro de um reator nuclear (Cervera et

al.,1988)

Neste exemplo o impacto horizontal de um avido Boeing 707-320 na face exterior de
um reator nuclear de concreto armado ¢ estudado. A anélise ¢ feita de maneira desacoplada,
de tal forma que o impacto do avido sobre o reator ¢ simulado mediante a consideragao de
uma funcdo de carga equivalente do tipo trapezoidal. Este método quase-estatico ¢ efetivo e
fornece resultados similares aos obtidos quando o avido e o reator interatuam num mesmo
modelo numérico. A geometria, refor¢o e fun¢do de carga sdo mostrados na Fig. 2.15. A casca
de concreto armado ¢ composta de uma parte esférica e outra cilindrica, ambas de espessura
constante. O refor¢o € localizado circunferencialmente e meridionalmente nas faces internas e
externas do reator e consiste de armaduras de ago de 40 mm de didmetro, espacadas cada 0.08
m centro a centro. No modelo numérico as armaduras discretas foram transformadas em
membranas de espessura equivalente de acordo ao procedimento estabelecido na secao

2.2.2.1. As propriedades do material sdo especificadas na Tabela 2.5.

Hi ©
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2/00‘
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| AL
1

3960cm
| 4£200cm J

P(T) 9.000T
10,000
6,000
2,000 tis)
L 1 1 11 P
0 0.019 0.0152 0.200 0.247 0.266 0.342

Figura 2.15: Estrutura do reator nuclear: padrao geral e historia de
carga no tempo obtido de Cervera et al. (1988)
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Tabela 2.5: Propriedades dos materiais

Material Propriedades Unidades

Concreto  Peso especifico Ve = 24 kN/m’
Médulo de Elasticidade E, =  28x10°kpa
Coeficiente de Poisson v, = 0.2
Resisténcia a compressdo do concreto  f, = 35000 kPa
Deformagao ultima de tracao g = 0.00015
Deformagao ultima de compressao E, = 0.0035
Energia de fratura G, = 0.2 kN/m

Ago Moédulo de Elasticidade E, = 21x10 kPa
Moédulo de Elasticidade E, = 0 kPa
Tensao de escoamento fy = 460000 kPa

Na anlise, se supde que o impacto ocorre horizontalmente numa area de 28m?” cuja
localizagao ¢ mostrada na Fig. 2.15. A funcao de carregamento apresenta um valor méximo de
9000 ton (88290 kN). Devido a simetria, apenas a metade da estrutura ¢ modelada. O
algoritmo implicito de Newmark com parametros de aceleracdao constante f= 0.25 ¢ 6= 0.5
sao utilizados para a integragdo no tempo. O passo de tempo selecionado At = 0.00475 seg.
corresponde a 1/50 do valor do periodo fundamental da estrutura (7,=0.23 seg.). Efeitos de

amortecimento ndo sdo considerados.

Este exemplo foi previamente estudado em Cervera et al. (1988) e Cervera e Hinton
(1987) utilizando uma malha de elementos finitos reduzida composta apenas por 54 elementos
finitos hexaédricos de 20 nds. Com a finalidade de estudar, o efeito que tem a discretizacao
espacial da malha de elementos finitos na resposta final do modelo constitutivo de concreto
armado, uma nova andlise do problema ¢ realizada considerando uma malha mais refinada
composta por 625 elementos hexaédricos de 20 nods (Vide Fig. 2.16) com uma regra de
integracdo reduzida de 2x2x2. Todos os resultados apresentados correspondem a uma
deformacdo maxima por fissuragdo de 0.0002 e a uma energia de fratura de 0.2 kN/m. Na Fig.
2.17, compara-se os resultados obtidos com o presente modelo numérico e aqueles obtidos no
trabalho de Kukreja (2005), quem também utilizou uma malha refinada composta de 400
elementos finitos hexaédricos de 20 ndés. Como se podem apreciar na figura, os resultados

comcordam bastante bem.
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Figura 2.16: Malha de elementos finitos
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Figura 2.17: Analise ndo-linear: deslocamento horizontal nos pontos
A,BeC

Em Abbas et al. (1996) sdo apresentados resultados para as variagdes das tensdes o,
o, ¢ 0, na vizinhanga da zona de impacto. Na Fig. 2.18, 2.19 e 2.20, comparam-se aqueles

resultados com os obtidos no presente trabalho para a superficie externa, média e interna do

reator, respectivamente. A distribugio de tensdes o, e o, no reator para um tempo de analise

0.25 seg (tempo em que acontece o maior deslocamento horizontal na zona de impacto) ¢
mostrado na Fig. 2.21. As zonas do reator com fissuracdo simples e dupla sdo apresentadas na
Fig. 2.22 e Fig. 2.23, respectivamente, para o0 mesmo tempo de andlise. Finalmente, as
deformadas horizontais do reator para os tempos 0.25 seg. e 0.56 seg., sdo apresentadas na

Fig. 2.24 e Fig. 2.25, respetivamente.
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Figura 2.18: Historia de tensdes na superficie externa
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Figura 2.19: Historia de tensdes na superficie média
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Figura 2.20: Historia de tensdes na vizinhanga na superficie interna
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Figura 2.21: Distribugdo de tensdes para deslocamento horizontal
maximo atingido em 0.25 seg.
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Figura 2.22: Zonas com fissuracao dupla e com deformagao
secundaria €; maior a deformagao maxima do material 0.0002 para
0.25 seg.
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Figura 2.23: Zonas com fissuracao dupla e com deformagao
secundaria €, maior a deformagao maxima do material 0.0002 para
0.25 seg.
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Figura 2.24: Deslocamentos horizontais (x 10 m) para 0.25 seg. com
fator de magnificacao de 120
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Figura 2.25: Deslocamentos horizontais (x 10 m) para 0.56 seg. com
fator de magnificacao de 200

Finalmente, na Fig. 2.26 e Fig. 2.27, se compara o padrao de fissuracao obtido como o
presente modelo numérico e aquele obtido em Cervera e Hinton (1987), respectivamente. Na
Fig. 2.26¢ ¢ apresentado o padrio de fissuracdo obtido com uma malha composta por 5000
elementos finitos de 8 nds com um ponto de integragdo. Devido a utilizagdo de apenas um
ponto de integragdo € necessario introduzir procedimentos de estabilizacdo na matriz de
rigidez do elemento e utilizar um ntimero consideravel destes para poder obter um caminho de
fissuracdo aceitdvel. A formulagdo deste elemento (SSPbrick) serd apresentada em maior
detalhe na secdo 3.3.1 do proximo capitulo. Os histdricos de deslocamentos nos pontos A, B e
C para a malha composta pelos elementos SSPbrick sdo similares aos obtidos na Fig. 2.17,

porém nao apresentados nessa figura simplesmente por claridade.
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Figura 2.26: Padrao de fissuragao obtido como o presente modelo
numérico para um tempo de andlise de 0.56 seg.

a) Com deformagido maxima por fissuragdo de
0.0002

b) Com deformagdo maxima por fissuracdo de
0.00015

Figura 2.27: Padrao de fissuragao obtido em Cervera e Hinton (1987)
para tempo de analise 0.38 seg.

2.3.3 Analise sismica de um reator nuclear (Cervera et al.,1988)
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Neste exemplo se realiza a analise dindmica nao-linear do reator do exemplo anterior

quando esse ¢ submetido a um movimento sismico em sua base definida de acordo a fungdo

analitica mostrada na Fig. 2.28. A geometria, malha de elementos finitos ¢ malha de refor¢o

sdo iguais as do exemplo anterior. As propriedades dos materiais sao listadas na Tabela 2.6.

Em problemas dinamicos nao-lineares de estruturas de concreto armado, a relacdo do periodo

elastico fundamental de vibragdo em relagdo ao passo de tempo de integragdo, 7, /At deve

estar entre 20 e 30 para manter os erros computaci

onais dentro de limites aceitaveis
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Figura 2.28: Func¢do analitica sismica de carregamento

Tabela 2.6: Propriedades dos materiais

Material Propriedades Unidades

Concreto  Peso especifico Ve = 24 kN/m’
Médulo de Elasticidade E. =  30x10°kpa
Coeficiente de Poisson v, = 0.17
Resisténcia a compressao do concreto  f, = 35000 kPa
Deformagao ultima de tragao g = 0.00018
Deformagao ultima de compressao E, = 0.0035
Energia de fratura G, = 0.2 kN/m

Ago Moédulo de Elasticidade E, = 21x10” kpa
Moédulo de Elasticidade E, = 0 kPa
Tensao de escoamento fy = 460000 kPa

O periodo fundamental de vibragdo da casca ¢ de 0.23 seg., portanto, um passo de

tempo Af=0.01seg. (T,/23) com 1020 passos de tempo sdo utilizados para a integra¢do

das equagdes de equilibrio no tempo. O algoritmo implicito de Newmark com £ =0.25 e

6 =0.50 ¢ utilizado. Primeiramente uma analise elastica linear ¢ realizada. A Fig. 2.29
compara as curvas deslocamento horizontal versus tempo para o ponto A obtido no presente
analise com aqueles obtidos em Liu (1985), onde elementos finitos de casca foram utilizados.
Resultados similares sdo apresentados na Fig. 2.30, porém correspondentes ao caso nao-
linear, onde uma deformagdo por fissuracdao igual a 0.00018 ¢ considerada. Na Fig. 2.31

comparasse a resposta linear e ndo-linear obtidas no presente trabalho.
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Figura 2.29: Resposta linear no ponto A
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Figura 2.31: Comparacao da resposta linear e ndo-linear no ponto A
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Finalmente, na Fig. 2.32 ¢ mostrado o desenvolvimento dos padrdes de fissuracio
obtidos com o presente modelo numérico para as analises ndo-lineares em diferentes tempos.
Na Fig. 2.33, os padrdes de fissuracdo obtido em Cervera et al. (1988), onde apenas 40
elementos finitos de 20 nos foram utilizados, sdo mostrados. Ambos modelos numéricos

predizem, o desenvolvimento progressivo da fissuracdo na base dos muros do reator nuclear.
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Figura 2.32: Padrdes de fissura¢dao no concreto em diferentes tempos
de analise com deformacao por fissuragdo de 0.00018 (Presente
trabalho)
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Figura 2.33: padrdes de fissuragdo no concreto em diferentes tempos
de analise com deformacao por fissuragdo de 0.00018 (Cervera et al.
1988)

2.3.4 Viga engastada-engastada com cabo ndo-aderente

Neste exemplo se realiza a analise estatica ndo-linear geométrica (a teoria para grandes
deformacdes e deslocamentos sera apresentado na sec¢ao 4.3 do capitulo cuatro) de uma viga
reforcada e doblemente engastada submetida a um carregamento pontual de P=700N como

se mostra na Fig. 2.34. A nao-linearidade fisica ¢ apenas devido ao escorregamento que
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acontece na interface concreto-cabo. Devido a simetria do problema, a metade da estrutura ¢

modelada com 10 elementos hexaédricos de 20 nods para representar o concreto e 10

elementos de barra de 3 nos para representar o cabo.

P )
% 1 R
/4 \ h
7

€ L - = P ———

Figura 2.34: Viga doblemente engastada submetida a carregamento
pontual

A geometria da viga ¢ definida como: L=20m (comprimento da viga); b=Im

(largura da secdo transversal) e /#=0.125m (altura da se¢do transversal). O cabo esta

posicionado a uma altura de 4#/4 medido a partir da base da secdo e tem uma area igual

0.00125 m® (1% da é4rea da se¢do). As propiedades do concreto sio: v=0(Poisson);

E.=30MPa (Modulo de Young). As propriedades do cabo sdo:

v, =0(Poisson);

E,=210GPa (Modulo de Young). Na Fig. 2.35 sdo mostrados o escorregamento que

acontece na interface concreto-cabo e as tensdes no cabo ao longo do comprimento da viga

obtida com o algoritmo numerico da Tabela 2.1, para os casos de cabo ndo-aderente (x, =0e

4, =0.5) e aderente. Resultados similares foram obtidos com ANSYS.
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Figura 2.35: Escorregamento (m) ao longo da interface concreto-cabo
e tensoes no cabo (P=700 N)



CAPITULO 3

ANALISE DE SOLOS SATURADOS

3.1 DESCRICAO DO PROBLEMA

Os danos e os tipos de ruptura que sofrem muitas estruturas de terra, assim como as
estruturas que interagem com as mesmas, devido a carregamentos transientes ¢ um tema de
interesse principalmente em regides sismicas, onde a liquefacdo de massas de solo saturados
acontece com regularidade. Sendo assim, ¢ necessario formular modelos matematicos que
permitam quantificar confiavelmente através de modelos numéricos de computador, o
comportamento destas massas sob essas condi¢des. E comum supor, principalmente para
analises numéricas quase-estaticas, um comportamente drenado ou nao-drenado na massa do

solo segundo a velocidade do carregamento aplicado e as condi¢des de drenagem existentes.

Se nenhum dos comportamentos anteriores ¢ totalmente satisfeito, uma analise
poroplastica por consolidagao deve ser considerada. No caso de uma analise dinamica por
carregamento de terremoto, a situa¢do ¢ mais complexa, devido a presenga de forgas inerciais,
onde suposi¢des de comportamentos drenados sdo inadequados. Entretanto, a suposicao de
um comportamento totalmente ndo-drenado representa ainda uma posicao razoavel, sendo
esta questionavel quando a permeabilidade do solo e os efeitos de drenagem no problema em
estudo sdo consideraveis (Zienkiewicz et al., 1980). Por esse motivo, para problemas de
natureza geral, ¢ melhor utilizar uma formulacdo flexivel que permita simular

comportamentos intermediarios entre os estados totalmente drenados e nao-drenados.

Existem diversas abordagems teoricas para a formulagdo matematica de meios porosos
saturados e parcialmente saturados, que vao desde aproximagdes que iniciam com um nivel
microscopico de andlise (Whitaker, 1977; Hassanizadeh e Gray, 1990) até outras que partem

de niveis macroscopicos (Green, 1969; Bowen, 1980; Morlan, 1972; Coussy, 1995). Todas
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estas teorias levam a formas similares das equagdes de balango, porém apresentam certas
diferengas nas equagdes constitutivas (Zienkiewicz et al., 1999). Neste trabalho, uma
abordagem macroscopica € utilizada para o estudo dos fendomenos que ocorrem em meios
porosos bifasicos (sistema solido-fluido). As equagdes governantes utilizadas correspondem a
aquelas propostas por Biot (1956) e reformuladas mais tarde em Lewis e Schrefler (1998) e

Zienkiewicz e Shiomi (1984), visando sua aplica¢do através do método dos elementos finitos.

3.2 EQUACOES CONSTITUTIVAS PARA PROBLEMAS QUASE-
ESTATICOS E DINAMICOS.

Nesta secdo se descrevem primeiramente alguns aspectos gerais relacionados a
definicdo de conceitos basicos utilizados na teoria de meios porosos € mecanica de meios
continuos. Posteriormente, sdo desenvolvidas as equacdes governantes do meio poroso
necessarias para sua posterior implementacdo numérica nesta tese. Uma descricdo mais
detalhada da derivacdo destas equagdes governantes pode ser encontrada nos trabalhos de

Lewis e Schrefler (1998), Zienkiewicz et al. (1999), Guillén (2008) e Ou (2009), entre outros.

3.2.1 Aspectos gerais

Um meio poroso saturado se compode por uma fase solida, chamada matriz solida (a
qual pode incluir poros oclusos) ou esqueleto solido (Borja, 2003), e outra fase fluida obtida
como resultado do preenchimento dos espagos vazios por algum tipo de fluido (dgua). Na Fig.
3.1 ¢ mostrado de forma esquematica 0 meio poroso em seu estado real, assim como também

sua representacdo equivalente em termos de massa, M, e volume, V.

Volumes Massa

Matriz Agua

Figura 3.1: Representacdo esquematica de um meio poroso preenchido
com um fluido
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3.2.1.1 Porosidade Euleriana, porosidade Lagrangiana e densidade do meio poroso

No estudo de uma propriedade genérica de um dado volume infinitesimal, ha duas
referéncias basicas para expressar tal propriedade: a descricdo Lagrangiana e a descri¢ao

Euleriana. Na primeira, a propriedade ¢ descrita em relacdo ao estado inicial do volume
infinitesimal d7°. Ja na segunda forma, a propriedade é descrita em relagdo ao seu estado

atual dV'. No caso da permeabilidade de uma amostra saturada, essa depende da passagem do
fluido através do solo e da intercone¢do dos espacos vazios existentes dentro desta. O

parametro que mede a capacidade de armazenamento do meio poroso ¢ a porosidade. Seja n a

porosidade Euleriana, o fluido ocupa um volume ndV' na configurac¢do atual. Como o volume

material do esqueleto muda ao longo da deformagdo, a porosidade »n nao quantifica
apropriadamente a mudanga de volume poroso sofrida pelo volume material inicial dV”. Esta
mudanca pode ser melhor descrita utilizando a porosidade Lagrangiana ¢, que refere o

volume poroso atual ao volume inicial dV’, onde dVvté o volume ocupado pelo fluido no

volume elementar do meio poroso no instante ¢. Sendo assim, n=dV.' /dV'e ¢=dV. /dV’ e
apenas no caso de deformacdes infinitesimais, ambas as porosidades coincidem (@=n) e
nesta ultima situacdo a porosidade ¢ definida como a razdo entre o diferencial de volume
ocupado pelos vazios, dV,, em relagdo ao volume total da amostra, dV', e que ¢ definida pela
Eq. (3.1).

dv.

n=—-:>, 3.1
dv G-D

A massa especifica p deste sistema bifasico pode ser escrito como:

M M5+Mf

7z 7z (3.2)

P

onde a massa especifica do esqueleto solido, p,, € do fluido, p,, vém definidas pelas

seguintes equagoes:

<

Py =— (3.3)

N
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Y (3.4)
V/

Finalmente, a massa especifica do meio poroso, p, pode ser escrita a partir da

combinagdo das equagdes anteriores, como:

p=A=np, +np, (3.5)

Em problemas de adensamento como acontece em andlises pds-terremoto pode existir
uma mudanga substancial na razdo de vazios dentro da massa do solo, portanto sob essa
condi¢do, a massa especifica do meio poroso deve ser atualizada ao longo do tempo. No caso
de um problema transiente como em carregamentos de terremoto, a duracao de interesse €
usualmente pequena (5-20 segundos). Durante a agitagdo de terremoto, ¢ possivel ter o fluxo
de 4gua dentro e ao longo da massa de solo, porém ¢ muito improvavel que a mudanca da
razao de vazios dentro de uma duragao tao curta seja de uma ordem significativa. Ao longo
deste trabalho, considera-se por conveniéncia que os indices referentes a notagcdo indicial

podem dizer respeito a numeracao consecutiva 1,2,3 ou aos eixos cartesianos globais x,y,z .

3.2.1.2 Leide Darcy

A lei que descreve o comportamento dos fluidos em meios porosos sob regime laminar
foi obtida experimentalmente por Darcy. No trabalho de Darcy, concluiu-se que a vazao de
um fluido (4gua) incompressivel, g, num fluxo unidimensional através de uma amostra
saturada por agua de comprimento L e se¢do transversal de area A, pode ser estimada pela

seguinte expressao:

G=—kA—L 3.6
q 7 (3.6)

onde Ak ¢ a variagdo da carga hidrdulica e k ¢ o coeficiente de permeabilidade do meio

poroso empregada na mecanica dos solos. O sinal negativo indica que a carga hidraulica
diminui no sentido do fluxo. Admitindo-se fluxo apenas na direcdo horizontal, com remog¢ao

dos efeitos da gravidade, a equacdo anterior pode ser descrita da seguinte maneira:
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~ k Ap
g=——""—4— 3.7
prg L (3.7)
ou em forma diferencial,
q 1%}
=4 p? (3.8)
A oL
com,
k
k'=——o 3.9
Pr& (3.9)

onde Ap é a variagdo da poropressio e g ¢é a aceleragdo da gravidade, sendo k' a

permeabilidade absoluta. A Eq. (3.8) pode ser generalizada para o caso tridimensional em

cada direcao, utilizando notacao indicial, como:

w=——"p (3.10)

sendo k; a componente do tensor de permeabilidade € w, € a componente do vetor

velocidade (médio) do fluido relativo ao sdlido (difussion velocity), a qual ¢ definida da

seguinte maneira (Meroi et al., 1985; Lewis e Schrefler, 1998):

w=n(U —it) = ny (3.11)

ou
w, = n(U, —ii,) = ny, (3.12)

onde 7 ¢é a porosidade, U, é a componente do vetor de velocidade absoluta da fase fluida,
¢ a componente do vetor de velocidade do solido e v, é a componente do vetor de velocidade
(local) do fluido relativo ao sélido. Se os efeitos gravitacionais ( g ), na dire¢do vertical z,

forem levados em conta, a velocidade do fluido nessa direcao ¢ dada por:



90

op
=—k'| —+ 3.13

3.2.1.3 Principio das tensdes efetivas de Terzaghi

Um grande avango no desenvolvimento da teoria hidro-mecanica para geomateriais
sob condigdes saturadas foi a introduc¢ao do principio das tensdes efetivas proposto por
Terzaghi na década do vinte do século passado. De acordo com o principio das tensodes
efetivas, as deformagdes sofridas por um corpo sob condi¢do saturada ¢ fungdo da variagdo da

tensdo efetiva, caracterizada por:

o, =0, +0;p (3.14)

onde J; ¢ o delta de Kronecker, o, representa uma componente do tensor de tensdo total, a,;

¢ uma componente do tensor das tensdes efetivas e p € a poropressdo exercida pelo fluido

contido nos poros. Na Eq. (3.14), as tensdes sdo considerados positivas em tragdo (mecanica
de solidos) e a poropressao € positiva em compressao (mecanica de solos). Posteriormente,
Skempton (1954) observou experimentalmente que a equagdo anterior descreve o
comportamento de solos saturados sob a condi¢do de incompressibilidade dos graos solidos.
Caso esta condi¢dao ndo seja satisfeita a resposta mecanica dos geomateriais € controlada por

uma tensao efetiva, mais geral, definida como segue:

o =0y +d6;p (3.15)

onde a ¢ o coeficiente de Biot que incorpora os efeitos de compressibilidade das particulas

solidas e ¢ dada pela seguinte expressao:

d=1-—L (3.16)

sendo K, e K, os mddulos volumétricos do esqueleto sélido e dos graos solidos (particulas

solidas), respectivamente. Para materiais elasticos isotrdpicos, K, , € definida como:
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K :9ﬂ+6y

r 5 (3.17)

onde 7 e i sdo as constantes de Lamé; uma derivagdo mais detalhada do coeficiente a ¢

apresentada na seguinte secdo, onde as equagdes governantes do meio poroso sao
apresentadas. Por outro lado, para a grande maioria dos problemas de mecanica de solos, o
modulo de deformagdo volumétrica das particulas solidas ¢ muito maior que o modulo de

deformagdo volumétrica do esqueleto, com K, /K =0 e & =1 (Zienkiewicz et al., 1999;

Takahashi, 2002; Guillén, 2008 e Ou, 2009). Nessa condi¢do a Eq. (3.14) ¢ valida.

3.2.1.4 Derivadas de um ponto material

A derivada material d” y/dt em relacdo a uma particula do esqueleto (7 =s) quanto
do fluido (7 = /') de um campo escalar y definido sobre o dominio do meio poroso € definida

da seguinte forma:

d"y oy 7
=—=+(V 1 318

onde V* =# para uma particula do esqueleto sélido e ¥/ = U para uma particula do fluido. A

derivada material de um volume V ¢ definida como:

C;—t (@v)=dily ™ Jav (3.19)
onde V={0/0x,0/3y,0/f e div(e)=V'(s) sdo os operados gradiente e divergéncia,
respectivamente, de um campo vetorial. Com auxilio da propriedade de algebra tensorial (Eq.

(3.20)), pode-se definir a derivada material de uma integral de volume de um campo escalar

y na Eq. (3.21).

div(AB)=(VA).B + Adiv(B) (3.20)

%j sav =| (%—’t‘ +div(y ™ ))dV (3.21)
14 Vv
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3.2.2 Equacgdes governantes

O modelo matematico deve proporcionar uma adequada descricdo do comportamento
acoplado solido-fluido sob acao de forcas externas transientes. Sendo assim, sdo necessarias
cinco equagdes governantes para construir a formulacdo de Biot. Estdo sdo: 1) O conceito de
tensdo efetiva e a equagdo constitutiva do esqueleto solido; 3) A equacdo de equilibrio do
sistema meio poroso; 4) A equacao do movimento de fluido; 5) A equacao de continuidade do

fluido e 6) Equagdes constitutivas para a mudanga das densidades de cada fase.

3.2.2.1 O conceito de tensdo efetiva e equagdo constitutiva do esqueleto sélido

O conceito de tensdo efetiva foi introduzido anteriormente, porém mais detalhes sdo
apresentados nesta se¢ao. Especificamente, este conceito tem sido desenvolvido no final dos
séculos dezenove e vinte (Lyell, 1871; Terzaghi, 1936). Nessa aproximacao, a tensdo total o
para solos saturados ¢ dividida em duas parcelas: a) a tensdo efetiva o', a qual € levada pelo
esqueleto solido; e b) a poropressdo p, que ndo tem influéncia na deformacao do esqueleto
solido. Posteriormente, na derivagdo da teoria de Biot (1956), o efeito (pequeno) da

poropressao na deformagao do esqueleto sélido € incluido.

A seguir, considera-se um volume de controle infinitesimal dx.dy.dz ¢ as tensdes

=] I f tensorial deformagd
c=lo, o, o, 7, 7, r.| (ou sua forma tensorial o;) e as deformagdes

T . ~ .- ~
gz[gx & & Vo Vi yzx] (ou sua forma tensorial &;) sdo positivas em tragdo e a

poropressdo ¢ positiva em compressdo. Se os espacos vazios estdo conectados entre si e
saturados com algum fluido, entdo quando um incremento simultaneo de tensdo total Ao e

poropressao Ap sdo aplicados, a deformagao resultante Ag pode ser escrita incrementalmente

como (Lewis e Schrefler, 1998; Zienkiewicz et al., 1999):

1

Ae = Dep'l(Aa + mAp)— mﬁ

4p (3.22a)

ou em forma tensorial:

1
Agy =Cyy (Acr,j + 5,,~Ap)— Oy 374117 (3.22b)
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onde D,, ¢ a matriz elasto-plastica constitutiva tensdo-deformacdo da matriz sélida, C € sua

matriz inversa (compliance matrix) € 6; € o delta de Kronecker, enquanto m € o vetor

equivalente do delta de Kronecker escrito como: m=[l 1 1 0 0 0]". Enquanto, a tensdo

de Biot ¢ definida da seguinte maneira:

Ac +am' Ap = D, Ag (3.23a)

ou

Ao +a@sap =Dy ), As, (3.23b)

onde para materiais elasticos e isotropicos, tem-se:

- 1 91 +6]i K
T T
a=mm —mDm 37 = 51]5!] _é‘z'j(Dijkl)epé‘kl = I_QT =1 —?T (324)

N s N

onde novamente K, representa o médulo volumétrico do esqueleto s6lido com A4 e z sendo

as constantes de Lame. Entretanto, o conceito de tensdo efetiva de Biot pode ser escrito da

seguinte maneira:

do' = do +am’ dp = Dde (3.25a)
ou,
do), =do, +38,dp=Dyydz, (3.25b)

Deve-se notar que na equagao anterior, a hipotese de deformagdes e rotagdes pequenas
¢ utilizada. Na se¢do 4.3.1, o tema de grandes deformacdes serd abordado com maior detalhe,

entretanto, o incremento de deformagao pode ser escrito como:

de=Ldu (3.26a)

ou
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ey = du,, +du, ) (3.26b)
onde u = [ux u, uz] e:

ofex 0 0 oloy 0 oloz]
L=| 0 o8loy 0 ¢glex olaz 0 (3.27)
0 0 oz 0 ooy ofex

3.2.2.2 Equagdes de equilibrio do meio poroso (equagdo do movimento)

A equagao correspondente ao balanco das quantidades de movimento ¢ como segue:

L'+ pb—p,(1-n)ii—p,nlU=0
(3.282)
LT0'+pb—pii—pfn§=0

ou

o, . +pb —p.(1-n)i; _pfnlji =0

Y,J

(3.28b)
O + pb; — pi; _p/"”@i =0

onde V= {8/ ox,0/0y,0/ az}T ¢ o operador gradiente, V' (ou div) indica o operador
divergéncia, b (ou b,) ¢ a for¢a de corpo por unidade de massa, n € a porosidade, p, € a
massa especifica do fluido e p ¢ a massa especifica do meio poroso ja definida na Eq. (3.5),
enquanto a, = (U ; —ii,.) representam as componentes da aceleragdo do fluido relativo ao s6lido
na diregio x, com U=dU/dt (aceleragio do fluido) e ii=di/dt (aceleragio do solido),
respectivamente. A aceleragao relativa @ (ou a;) ¢ definida em fungdo da velocidade relativa
local v=U-u como E:d(F)/dtJr(VU)V e é geralmente pequena (U, =ii,) e pode ser

omitida para fendmenos de baixa frequéncia como terremotos (Zienkiewicz et al., 1999;

Guillén, 2008; Ou, 2009; Mira 2001; Lewis and Schrefler, 1998; Meroi ef al., 1995).
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3.2.2.3 Equacdes do movimento do fluido

A disipagdo associada com o fluxo viscoso do fluido através do meio poroso continuo

pode ser escrito na seguinte forma (Coussy, 1995):

9, =Cw>0 (3.29)

onde,

w=nll-i) ; C=k(-Vp+pb-U) (3.30)

A disipagdo ¢, € o produto do vetor de filtragdo w e da forga ¢ que produz a

filtracdo. A lei que governa a filtracdo deve relacionar wa €. A forma mai simple desta

relacdo ¢ a lei de Darcy, a qual ¢ definida da seguinte maneira:

(U - ii)=k'(=Vp+p,(b-U)) (3.31)

onde k'¢ a matriz de permeabilidade do fluido. Quando a lei macroscépica da conducdo do
fluido ¢ obtida a partir do fluxo viscoso microscépico do fluido através de um meio poroso.

A lei de Darcy recebe sustento a partir de uma analise dimensional, onde a forca € ja inclui o

efeito da poropressao através do termo Vp e das forcas de inércia e de corpo através do termo
Py (b -U ) Com a finalidade de incluir o efeito faltante da forga viscosa resistente ao fluxo, a

lei de conducao que relaciona wa € pode ser escrita, no caso isotropico, na forma da lei de

Darcy da seguinte maneira:

n(U-ii)=ﬂ£(— vp+p,(b-U) (3.32)
f
com,
k=2 =L sn) (3.33)
ng My

onde 77, € a viscosidade dindmica do fluido (cisalhamento) e / € comprimento caracteristico

da rede porosa através da qual o fluxo de fluido ocorre. O valor de k& se sustenta
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esencialmente na dimensao fisica de 77, ¢ eventualmente sobre a suposta viscocidade linear ou

comportamento Newtoniano do fluido. A propriedade material K:125(n) representa o

quadrado de um comprimento que escala a geometria do fluxo e que depende apenas sobre a

geometria do meio poroso independentemente do fluido. Véarias expressdes para 5(n) foram

derivadas na literatura, sendo a expressdo de Kozeny-Carman 8(n)=n"/ (1 - nz), uma das mais

utilizadas. Novamente, a aceleragdo relativa @ pode ser omitida para problemas de baixa
frequéncia (Lewis and Schrefler, 1998; Zienkiewicz et al., 1999). O Efeito de tortuosidade

ndo € considerado.

3.2.2.4 Equacdo de continuidade do fluido

Quando nao ha variacao de massa fluida no volume poroso, tem-se que:

d’
= Jnoav=o (3.34)
t vV

Aplicando a Eq. (3.21) na equacdo de balango de massa fluida, tem-se:

I(a(/;;n)+div(pfnl7)]dV=O (3.35)

vV

A formulacdo apropriada das equagdes constitutivas do esqueleto, levando em conta o
acoplamento hidro-mecanico, requer que a descrigdo cinematica do fluido esteja associada a
configuragdo do esqueleto. Eliminando a integral da equagao anterior, substituindo a derivada
parcial do primeiro termo segundo a Eq. (3.18) aplicada a uma particula do esqueleto, e

substituindo a velocidade da particula fluida U (or U,) da Eq. (3.12) no segundo termo, a

equagao pode ser re-escrita da seguinte maneira:

d’ (Pf”)
dt

- (V(pfn))l] + div(hW)-l— div(pfnit)z 0 (3.36)

Utilizando a relagdo algébrica da Eq. (3.20) no segundo termo da equagdo acima

anula-se o termo div(p fnit)z 0, ficando:
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i (dpt_/'”) + pfndiv(il)+ div(pfw)z 0 (3.37)

Desenvolvendo a derivada e dividindo todos os termos por p,, a equagdo de

continuidade do fluido ¢ escrita da seguinte maneira (Lewis e Schrefler, 1998):

d’n idspf

(. 1.
i o, di +ndzv(u)+p—fdzv(pfw)=0 (3.38)

Nao obstante, na forma apresentada neste trabalho, a equagdo anterior é reescrita
utilizando a equagao macroscopica de balanco para a fase solida (Schrefler ef al. 1990; Lewis

and Schrefler, 1998), a qual ¢ dividida pela densidade do sélido p, e ¢ definida como:

“a)d'p, d° .
(lp n) d’? —ddtn+(1—n)div(u)=0 (3.39)

Finalmente, somando a Eq. (3.38) e Eq. (3.39), o termo d°n/dt pode ser eliminado,

obtendo-se finalmente a forma final da equacgdo de continuidade utilizada neste trabalho:

(l-n)d*p, n d'p, . | -
— s 4 divla)+ —divlp,w)=0 3.40
PR B (o,w) (3.40)

3.2.2.5 Equagdes constitutivas para a mudanca das densidades

A continuacdo sdo introduzidas as equagdes constitutivas que relacionam as derivadas
materiais das densidades para cada fase (dos primeiros termos na Eq.(3.40)). Supoe-se que a
fase fluida ¢ barotropica, dependendo essa apenas da poropressdo. Consequentemente a

seguinte relagcdo constitutiva linear (Lewis and Schrefler, 1998; Borja 2003) ¢ introduzida:

d av
b Ly 1 1

K =p,— =
P ep, T op, dt W, dt K, dr

(3.41)

O primeiro termo no lado direito representa a mudanca da densidade com a mudanga
da compressao do fluido. De forma similar, a mudanca na densidade do so6lido ¢ obtida
considerando o efeito da deformag¢do do grao sélido. Por essa razdo, a equacdo de

conservagao da massa do solido em forma diferencial € utilizada e expressa como:
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d(pV,) _

0 42
0 (3.42)

o que fornece:

ldp, 1dV, dp 1 do 3.43
p, dt V. dt K, 31-n)K, dr (3.43)

Sob a suposicdo de relagdes constitutivas lineares (de forma similar ao fluido), o
primeiro termo ao lado direito na equagdo anterior apresenta um significado similar ao termo
da equacao de fluido. O ultimo termo representa a mudanca devido as tensodes efetivas, onde o
fator (1-n) é introduzido dado que a forga correspondente atua numa éarea igual a (1-n)
vezes a area total. Além disso, a partir da Eq. (3.22), pode-se obter

doj; = Dl.ﬂkl(dgk[ +38,dp/3K,), onde a tensido efetiva média ¢ o), = 3K,(de, +dp/K,) ¢ a
qual pode ser expressa em termos do coeficiente de Biot através da relagdo 1—-a = K, /K.
Sendo assim, a expressdo final para a tensdo efetiva média o, ¢ definida como segue (Chan,

1988):
ol =3K,de, +3(1-&)dp (3.44)

onde K, ¢ o mddulo volumétrico da matriz sélida. Substituindo a equagdo anterior na Eq.

(3.43), tem-se:

L%__ist__ 1 [5—710'_]7_(1_&)‘{‘91»} (3.45)

p, dt V., dr  1-n\ K, dt dt

N

onde de,/dt=u;; ¢ a taxa de deformagdo volumétrica. Finalmente pode-se obter uma
equagao que governa o fluxo do fluido através do solo a partir da combinagao da equagdo de
conservagao de massa e das equagdes constitutivas supostas para as mudancas das densidades
de cada fase. Isto €, substituindo a Eq. (3.41) e a Eq. (3.45) na Eq. (3.40). Sendo assim, a Eq.

(3.40) pode ser reescrita da seguinte maneira:

(a_"+KLJP+&div<a)+idiv<p.,»w>=o (3.46)

K, f Py
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A Eq. (3.46) pode ser expressa em forma equivalente como:

Viw+am é+L =0 (3.47)
0
onde,
1_a-n, n
0Tk K (3.48)

com a@=1-K; /Ky, m"é=div(i) e O representando o mddulo de deformagdo volumétrica
equivalente do sistema soélido-fluido (médulo de Biot). O sistema formado pelas equagdes
(3.25), (3.28),(3.31) e (3.47) definem o comportamento do sistema solido-fluido para

condicles estaticas e dindmicas. As incdgnitas nesse sistema sdo a pressdo do fluido p,
deslocamento da matriz de graos solidos u; e a velocidade de filtragdo w; (formulagdo u-p-

w). Finalmente, as condi¢des de contorno sdo impostas sobre estas variaveis para definir
totalmente o problema. O sistema global anterior ¢ adequado para esquemas explicitos.
Enquanto, para esquemas implicitos, onde grandes sistemas de equacdes devem ser resolvidos
iterativamente, € conveniente reduzir o nimero de variaveis mediante a omisdo de termos de

pouca influéncia para os problemas a ser estudados. Neste trabalho, utilizou-se a formulagao

u-p, onde a variavel de velocidade de filtragdo w, ¢é eliminada.

3.2.3 Equagodes simplificadas da formulagao de Biot (formulacao u-p)

Para simplificar a solugdo numérica, geralmente algumas suposi¢des sdo feitas para
modificar a formulagdao de Biot em varias formas. Na formulagdo u-p utilizada nesta tese, as
seguintes suposicoes sdo estabelecidas: 1) deformagdes e rotacdes pequenas; 2) deformagdes
iniciais ndo estdo presentes; 3) o processo ¢ isotérmico; 4) o gradiente da velocidade ¢
pequena e todos os termos de velocidade de segunda ordem sdo omitidos; e 6) a excitagao ¢
relativamente pequena, para que a aceleragdo relativa do fluido seja omitida. Sob estas

suposic¢oes, as equagdes de Biot se convertem em:

Ao +am” Ap = DAg (3.49)
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L6+ pb— pii = 0 (3.50)

v —%w—pfii+pfb=0 (3.51)
T ~ 1. P _

Viw+am ¢ +—=0 (3.52)

Substituindo a Eq. (3.51) na Eq. (3.52), a varidvel w pode ser eliminada e a Eq. (3.52)

¢ re-escrita da seguinte maneira:

k .. ~ 7. P
VIi—=(-Vp—pii+pb)+tam’é+L=0 3.53
p_,vg( ! f) 0 (3.532)
ou
k, ‘
i ( .. . P _
—p.—pii, +pb )b +aé, +£ =0 3.53b
{,Ofg J ST S },- 0 ( )

A vantagem desta formulacdo ¢ que o termo da aceleracdo relativo do fluido ¢
omitido, ficando as equacdes governantes em termos de # ¢ p. Porém, alguma perda de
precisdo ¢ notada para problemas associados a oscilagdes de altas frequéncias, embora estes
casos ndo sejam representativos de analises sismicas (Zienkiewicz et al., 1999). As condigdes

de contorno podem ser expressas da seguinte maneira:

Deslocamentos prescritos: u,(x,y,z,t)=u,(x, y,z,t) sobre '’ (3.54)
Tensao total prescrita: o, (x,,2.t)n ; =1(x, y, z,t) sobre T (3.55)
Poropressao prescrita: p(x, v, Z,l) = ;(x, y,z,t) sobre I l{ (3.56)

Fluxo prescrito: nw.(x,,z,t)=w(x, y,z,t) sobre T'/ (3.57)
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Na formulagdo u-p, a condi¢do de contorno de fluxo prescrito de acordo a Eq. (3.57)

converte-se numa condi¢do natural, dada por:

k;
Pr&

n (=0 p)ox, + p,b, - pyii,) = (3.58)
As condigdes de contorno assim impostas para a formulacio u-p, I', compreendem da

unido da condi¢do de contorno para o solido I'* e para o fluido I'/, ouseja I'=T" UT” . As

condi¢des de contorno do solido, I'*, sdo compreendidas como a unido de dois tipos de

contorno: (1) condi¢do de contorno solida em termos de forgas, I, e (2) condicdo de

contorno do sélido em termos do deslocamento I'). As condi¢des de contorno do fluido, r’,
decorrem da unido de dois diferentes tipos de contorno: (1) condi¢ao de contorno de fluido em

termos da poropressao, FI{ , € (2) condigdo de contorno do fluido em termos do fluxo, I'/.

Esta formulacdo em sua forma apresentada aqui tem sido extensamente utilizada e validada

experimentalmente para problemas dindmicos por carregamento de terremoto.

3.3 MODELO PARA SOLOS SATURADOS VIA METODO DOS
ELEMENTOS FINITOS

As equagdes anteriores devem ser discretizadas em espaco e tempo utilizando o
método dos elementos finitos e o método de diferencas finitas, respectivamente. A
discretizagdo no espaco sera introduzida na secdo 3.3.1 e no tempo na secdo 3.3.2. Na

formulacao u-p, os deslocamentos u e a poropressdo p sdo as variaveis independentes
basicas governadas pela Eq. (3.50) e Eq. (3.53) e enlagadas pela matriz de acoplamento Q e a

matriz dindmica de filtragdo G, as quais serdo introduzidas a seguir. Neste trabalho, as
equagoes governantes do sistema solido-fluido sdao solucionadas simultaneamente (ver método

implicito directo na se¢ao 3.3.3).

3.3.1 Discretizagdo de equagdes no espaco

As equagdes acopladas definidas na se¢do anterior sdo escritas em forma vetorial da

seguinte maneira:



L6 — pii+ pb=0

k _r .. ~ . 1.
—V (—Vp—p u+p b)+am£+—p=0
Pr& ! ! 0

As variaveis u e p sao discretizadas usando funcdes de interpolagdo adequadas

respectivamente. Sendo assim, tem-se a seguintes aproximacdoes:

u~N u

u

p=N,p
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(3.61)

onde u e p sldo os vetores de deslocamentos e poropressdo, respectivamente,

correspondentes aos nos do elemento finito em consideragao. Substituindo a equagdo anterior

na Eq. (3.59) e Eq. (3.60) e aplicando o método de Galerkin no contexto do método dos

elementos finitos (Guillén, 2008 e Ou, 2009), as equagdes anteriores, em forma matricial, sdo

dadas por:

Mii+ [ B 'dv - 0p~= f,
vV

Gi+Q u+Sp+Hp=f,
onde,

B = LN, ¢ matriz de transformagao deslocamento-deformacao;

M = j (N,) pN,dV ¢ématriz de massa consistente;
vV

0= J-BT amN ,dV ¢ matriz de acoplamento;
vV

H = I (VN » )T LVN ,dV € matriz de permeabilidade;
Vv

Pr&

S = j(N , )T (L + aK_ an ,dV € matriz de compressibilidade;
vV f K

(3.62)

(3.63)



103

k e .
G= j(VN » )T — N, dV ¢é matriz dinamica de infiltragao;
14

g

fu= .[(N ) pbdV + I (N, ) tdr" sdo as forgas de volume e as que atuam na superficie I para
v r
a fase solida;

fo= J' (VN » )T fde— J (N » )T wdl' sdo as forgas de volume e as que atuam na superficie
4 g r
I'para a fase liquida

O coeficiente de Biot, &, para a grande maioria dos problemas de mecanica de solos é
perto de um. Portanto, o valor de @ =1 pode ser substituido nas expressdes matriciais

anteriores para os exemplos estudados neste trabalho.

Por outro lado, o efeito da matriz G' tem sido discutido em detalhe em Leung (1984) e
Chan (1988). Esta pode ser omitida em analises de baixa frequéncia como ¢ o caso de
problemas com carregamentos sismicos. Sua retencao ¢ computacionalmente indesejavel, pois
torna a matriz de rigidez ndo-simétrica, porém ela pode ser considerada no lado direito da
correspondete equacdo governante. Além disso, nas equacdes de equilibrio anteriores foi
adicionada arbitrariamente uma matriz de amortecimento viscoso C ; esta matriz € necessaria
sempre que o modelo constitutivo do solo ndo seja capaz de representar adequadamente o
comportamento histerético esperado; por esse motivo, e como ja foi comentado na se¢ao 2.2.4

do capitulo dois, a matriz de Rayleigh pode ser considerada.

Outras formas similares das equagdes anteriores, sob certas consideragdes, podem ser

eXpressas como segue:

Forma de consolidacao:

J.BTO',dV—QIA)=f‘” (364)
Vv

Q"iu+Sp+Hp=f, (3.65)

Forma estatica drenada:
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jBTa'dV—Qi;zfu (3.66)
V
Hp=f, (3.67)
Forma estatica ndo-drenada:
J.BTO'/dV—QIA)=f” (368)
V
Q"i+Sp=f, (3.69)

Especificamente, neste trabalho, as poropressoes e tensodes efetivas obtidas a partir da
forma drenada, sdo as poropressdes e tensdes efetivas iniciais utilizadas na subseqiiente
analise dinamica. O acoplamento estabelecido anteriormente entre os deslocamentos e
poropressdes leva a uma retricdo adicional chamada a condi¢ao de Babuska-Brezzi (Babuska,
1973; Brezzi, 1974), a qual implica que a ordem de interpolagdo para o campo dos
deslocamentos deve ser maior que aquela do campo das poropressdes sempre que a
permeabilidade seja quase zero (condigdo incompressivel ndo-drenada). Nesse caso, a matriz
de compressibilidade § e de permeabilidade H tendem a zero, produzindo um sistema de
equacdes singular com oscilagdes no campo das poropressdes, a menos que o numero de

variaveis em & seja maior que p ou técnicas de estabilizagdo especiais sejam utilizadas

(Cuellar, 2011).

Embora, teoricamente € mais correto utilizar elementos hexaédricos de 27 nos para os
deslocamentos e 8 nds para as poropressoes, existem poucos trabalhos, onde esse tipo de
elemento ¢ utilizado (Ou, 2009 e Lu, 2006). De outra maneira, varios autores (Lu, 2006;
Parra, 1996; Leung, 1984, entre outros) tem vindo utilizando elementos hexaédricos de 20
noés para a fase solida e 8 nds para a fase do fluido com bastante éxito (os chamados
elementos de 20-8 nds ou seus equivalentes bidimensionais 8-4 nos). Nao obstante, também
encontra-se trabalhos que utilizaram elementos finitos hexaédricos com igual grau de
interpolagdo, sem nehnuma estabilizacdo especial, isto ¢, 8 nos para a fase solida e 8 6s para
fase do fluido (elementos de 8-8 nos), obtendo-se resultados satisfactorios na simulagdo de
problemas de liquefagdo por carregamento de terremoto (Lu, 2006; Aydingun e Adalier,

2003; Chan et al., 1993, Elgamal et al., 2003).
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Por outro lado, computacionalmente valores de permeabilidade nulos sdo geralmente
representados por valores pequenos diferentes de zero (de acordo a precisdo do computador).
Sendo assim, a defini¢do de uma precisao numérica dupla para as variaveis envolvidas sempre
ajuda na estabilizagdo de situagdes ndo-drenadas. Além disso, o problemas de geotecnia que
envolvem carregamentos rapidos (como no caso dos registros de aceleragdes de terremoto)
ndo sdo totalmente ndo-drenados quando o valor da permeabilidade e/ou os efeitos de
drenagem sdo consideraveis (Zienkiewicz et al., 1980), de outra maneira, a abordagem
dinamica poro-pléstica ndo € justificada, sendo apenas necessaria uma analise dindmica nao-

drenada.

Neste trabalho foram implementados os elementos finitos hexaédricos de 8-8 nos e 20-
8 ndés mostrados na Fig. 3.2, para a simulagdo de problemas dindmicos tridimensionais.
Entretanto, elementos finitos quadrilateros de 4-4 nos e 8-4 nds foram também implementados
para analises bidimensionais. Devido a seu relativo baixo custo computacional, os elementos
hexaédricos de 8-8 nds sdo inicialmente escolhidos nas modelagens numéricas dos problemas
estudados nesta tese, caso seja que estes apresentem oscilagdes indesejadas no campo das
poropressoes, o problema € re-analizado utilizando elementos de 20-8 nos. Alternativamente,
o esquema de estabilizagdo proposto em Huang et al. (2004) chamado método direto & pode
ser também utilizado para melhorar a estabilidade do elemento de 8-8 nds no caso limite
incompressivel e impermeavel. Esse método ¢ derivado mediante a adi¢do do produto de uma
constante arbitriaria @ com a divergencia da derivada do tempo da equa¢do de movimento
definida na Eq. (3.50), ou seja (aVT %{LT0'+ pb— pu}j, a equagdo da mistura definida na
Eq. (3.51). Este processo resulta na adi¢ao de dois termos de estabilizagdo ao sistema discreto,

um termo Laplaciano definido da seguinte maneira:
Ty va
H=[(VN,) aVN a7 (3.70)
)
e um termo dependente da tensao:

~[WN, ) el e'av 3.71)

v

Devido a que os termos de estabilizagdo sdo calculados do residuo da equacao do

movimento, a estabilidade ¢ melhorada sem modificar a consistencia do elemento. O termo
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Laplaciano H ¢ avaliado na mesma maneira que a matriz de permeabilidade H para cada
elemento. O termo dependente da tensdo da Eq. (3.71) é omitido dos célculos por eficiéncia
computacional (McGann, 2013). Com a omisdao deste ultimo termo, o esquema de
estabilizacao corresponde a aquele originalmente desenvolvido por Brezzi e Pitakarante
(1984) para a equacdo de Stokes. A implementagdo deste esquema resulta na modificagdo da
equacdo de campo discretizada definida na Eq. (3.65), a qual é agora expressa da seguinte

maneira:

0"i+(s+H)p+Hp=f, (3.72)

Apoés o trabalho de Huang et al. (2004), « ¢ definido para o elemento atual da

seguinte forma:

a (3.73)

K, +3G,
onde K, e G, sdo os modulos de compressibilidade e cisalhamento da fase soélida,
respectivamente, ¢ «,¢ definido na faixa 0.1< ¢, <0.5 (McGann, 2013). Devido a que o ¢
dependente do tamanho do elemento, %, a estabilizacdo ¢ consistente no sentido de que

conforme a malha ¢ refinada, H — 0. Por outro lado, ¢ importante também destacar que em
problemas de interagdo solo-estaca, principalmente, para carregamentos de terremoto, a
utilizacao de elementos hexaédricos de oito nos € razoavel devido ao efeito predominante das

deformagdes por cisalhamento (Maheshwari ef al., 2005 e Bentley e El-Naggar, 2000).

Elemento de 8-8 nos Elemento de 20-8 nds Elemento de 27-8 nds Elemento de 8-8 nos
(SSPbrickUP)
® No de esqueleto solido O No de fase fluido

Figura 3.2: Elementos hexaédricos

Nao obstante, em situagdes predominantes por flexdo, os elementos padrdo de 8 nos

podem apresentar travamento por cisalhamento. Portanto, nestas situagdes, o comportamento
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do elemento pode ser melhorado mediante a suposi¢cdo de um campo de deformacdo e uma
estabilizacdo chamada na literatura inglesa como “hourglass stabilization” para eliminar os
modos espurios de energia nula associados a integracdo reduzida com um ponto de
integragdo. Neste trabalho, implementou-se o procedimento estabelecido em McGann (2013)
para a estabilizacdo da fase sélida no elemento de 8 nds. O procedimento consiste em

adicionar uma de matriz de estabilizagdo K, a matriz de rigidez do elemento K, .

KT =Kep +Kstab (374)

com,

enh

K, =L fFTﬁFdV—KLK;Q[J-FihﬁF dV]K;}WKW L, (3.75)
| 4 | 4

onde D=D, é a matriz constitutiva elastica do material (inicial), as matrizes L,, F, K,

K,  F,, eostermos da matriz K, sdo dados de maneira explicita em McGann, 2013 (o

leitor ¢ referido para essa referéncia para maiores detalhes). A unido dos procedimentos de
estabilizagdo para a fase solida e para a fase do fluido conforman o chamado elemento de 8-8
SSPbrickUP (stabilized single point for porous media) proposto em McGann (2013) e
McGann et al. (2012). Os vetores adicionais das forgas internas para a fase solida e de fluido

sao definidos da seguinte maneira:

(fu )lvr;;b = Kstabl; (3 76)

), = B (3.77)
Esses ultimos termos sdao adicionados a vetor de for¢as internas do sistema. A matriz
de acoplamento Q@ e de compressibilidade S sdo também avaliadas usando um ponto de

integracdo, enquanto a matriz de permeabilidade ¢ avaliada usando integragdo numérica

completa (McGann 2013; McGann et al. 2012).
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3.3.2 Discretizagao das equagdes no tempo

A solucao numérica do sistema acoplado definido na Eq. (3.62) e Eq. (3.63) requer a
integragdo no tempo das varidveis de poropressao e dos deslocamentos da fase solida. Neste
trabalho, adotou-se o procedimento implicito-iterativo de Newmark para a integracdo das
equacdes de equilibrio no tempo de forma similar ao esquema utilizado no capitulo dois para

o elemento de concreto armado. As equagdes anteriores sdo arranjadas em forma matricial

u' £,
= 3.78
ff} {f;} G719

para um tempo f, como segue:

v alstle SRR S

com,
fl = pj NTb'av + ijifdr - {jBT (6") ™ av - Kﬁ’“} (3.79)
4 r Vv
t k T 4.t
f =—I(VNp) b'dv (3.80)
gy
E importante estabelecer que o termo J. B’ (a')’ dV pode ser relacionado da seguinte
V
forma:
[B"(c"Yav = [B"(a')™av + K, (i — i) (3.81)
V V
A matriz de rigidez da fase sélida ¢ dada pela seguinte expressao:
K, EIBTDedeV (3.82)
V
sendo D, a matriz constitutiva elasto-plastica do material. A relagdo entre as varidveis

discretas para os tempos ¢ e ¢+ At ¢ definida a seguir, para uma iteragdo geral i, como:
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S _ 1 AR _L;,t + 1_L oY (3.83)
St Pt 2p

i g {1_%}; {1_%}5!& (3.84)

ﬁH—At(i) IAﬁ(i_l) +u (385)

onde Au ¢é o incremento dos deslocamentos no intervalo de tempo Af € B é um pardmetro
que define a variacdo da aceleracdo nesse intervalo. Quando £ =1/4, essa variagdo ¢

constante, enquanto 6 deve ser maior a 0.5 por razdes de estabilidade. Para a variavel de

poropressao, adotou-se uma integrag@o de primeira ordem (Takahashi, 2002), como:

A par () 1 A (i-1) 1_5 At
- A 7 3.86
P 7P 5P (3.86)

ﬁH_A,(i) _ AIA)(;’—I) +ﬁt (387)

onde Ap define o incremento da poro-pressdo no intervalo Ar e 6 ¢é um pardmetro que

define a regra de integracdo adotada. Quando 0 =1/ 2, obtém-se o método de diferencas

centrais.

3.3.3 M¢étodo para a solucdo do sistema de equagdes.

A Eq. (3.83), Eq. (3.84) e Eq. (3.85) sdo substituidas na Eq. (3.78) para obter os
acréscimos em deslocamentos e poropressdes a partir das quantidades definidas no tempo ¢.

A simetria do sistema matricial ¢ obtida apos a multiplicagdo do termo — At/ na segunda
equagao de equilibrio. Para obter um primeiro passo de solu¢do ou uma primeira estimativa
para os incrementos de deslocamentos A#’ e poro-pressdes Ap°, num passo de tempo A,

utilizou-se a expressao estabelecida em Takahashi (2002), a ser definida como:
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{Zso}:f(l C{(l—%}if +(1—%}ﬁtAt}—lJ:BT(a' ‘dV +Op' (3.88)

com,

ﬂAlt2M+ﬂ5AtC+KT -0
K = . ﬂAt( 1 j (3.89)
-0 ——|=8S+H
o \OAt

Se o método de rigidez inicial ¢ utilizado (Takahashi, 2002; Soares, 2013), entdo a matriz de
rigidez tangente do sistema K, ¢ calculada a partir da Eq. (3.90) e mantida constante ao longo

do processo nao-linear iterativo.

KT EIBTDeBdV (390)
14

onde D, ¢ a matriz constitutiva elastica do material. A forga residual correspondente a

iteracdo i —1 ¢ definida da seguinte maneira:

* (i=1) X (i=1) (i-1) A (i-1)
fut+At _ (MuHAt ot o J‘BT(o_r)HAt dv — thmt i j

v

t+a |\ T Aci-1) A s (i-1) o t+At(i_1))
f, (Q u +Sp + Hp

ri Y = (3.91)

A seguir na Tabela 3.1 se define os passos do algoritmo ndo-linear dindmico poro-
plastico implementado nesta tese. A nomenclatura utilizada corresponde ao caso de grandes
deformacdes e grandes deslocamentos de acordo a formulacdo de Lagrange Atualizada
(visando futuros trabalhos). Para o caso de pequenas deformagdes, apenas € necessario retirar

o0 sobrescrito ao direito das matrizes correspondentes.
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Tabela 3.1: Algoritmo dindmico nado-linear (Takahashi, 2002)

.o .. a0 0 ~0 =0 _
. Valores iniciais: P » (¢'),u’,u° para t=0
2. Passo de tempo Af¢, comega com ¢
3. Calcular: Mt,Ct,(KT)’,Q’,St,Ht para @', p' se for necessario.

4. Calcular a matriz de rigidez efetiva se for necessario:

1 )
M +—C' +(K,) -0
I"(;: ﬂAtz ﬂAf ( T) Q
o) (L)
t

onde:
(K, ) = I (B’ )T D, (B’ )dV (se for método de rigidez constante)

Vv

(K,) = j( ’)T D, (B’ )dV (se for método de rigidez variavel)
Vv
. Calcular predi¢ao de incrementos de deslocamentos e poropressdes:

£ M{ﬁ% +(1_$};f}_

shurl gl gerene-s

vV

_@|:ft+m _(Qt)T{(l—%}ﬁ’ +(1—%)5’A}+Q——§)Sﬁét -H'p'

s |77 0

. Atualizacdo dos deslocamentos, velocidades, aceleragdes para a fase solida e

poropressoes e taxas de poropressoes:

A — AG©O 4 g ; i’HAt(O) =" + p'
i}HAt(O) _ 5 Aﬁ(l) +(1_£Jiil +(1_iJﬁIAt : ’ét+At(0) — ;Aﬁ(o) _ I—Z_ﬁt
_ﬂAt ﬂ 2ﬂ OAt 0
Eien ) _ 1 AR _L,‘,f " 1—L '
BAt BAL 20

. Passo iterativo, inicializa com i =1

. ~ ~ . . ’ ' R
. Atualizagdo das tensdes com o modelo constitutivo ao nivel de elemento com {(0' )’}

sendo a parcela que considera o efeito da rotacdo de corpo rigido (ver se¢do 4.3.2) e

D,, ¢ a matriz elasto-plastica avaliada com a tensdo efetiva corrente (que para a

primeira iteragdo ¢ (¢')"):
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AS — Bt+Al(iil)Al;[+A[(iil)

(o_y)t+At([*l) z(o_,)t + D Ae+ {(o_,)t }R
9. Calculo de forgas residuais:

u

=D % pear (5D (G (=D (=1 (i=1) (-1 A
ft+At —| M ! Pt ! +CNM ! LA ! + J'(BHAt ¢ J (O_/)t+At dv + Qt+At L pt+At
(=1 _
r =

p

. T . . . . .
(-1 X @i-1) (-1 X @i-1) (GVIN @1
ft+At _((QHN ) ut+Az + SHAt pt+Az + HHAt pt+At J

10. Calculos dos incrementos de deslocamentos e poropressoes:
AP D
Aﬁ(i)

11. Atualizacdo do incremento de deslocamentos e poropressdes:

— K pt

Aﬁ(i) Aﬁ(ifl) ALNI(i)

Aj;“) - Aj;“‘” + Aﬁ“)

12. Atualizacdo dos deslocamentos, velocidades e aceleragdes para a fase solida:

ﬁtJrAt(i) _ Aﬁ(i) +4 : ﬁt+At(i) = Aﬁ(i_l) +ﬁ[
G ® 0 pao 12 g (122 Vi e Ly 20
BAt Yij 2p OAt 0

Frea @ _ ﬂAl AR _ﬁ,‘,t J{l_ijﬁ[
t

13. A norma de energia na iteragdo i se define da seguinte maneira:
WA

~ (i)

i |Au (i-1)
\P

Caso &' >tol, onde tol é uma tolerancia determinada pelo usudrio, o processo
iterativo continua no passo 7. De outra maneira, vai para o seguinte passo do tempo
fazendo ¢=¢+ At (passo niumero 2). No caso de pequenas deformagdes e em analises
transientes de curta duragdo, a porosidade pode ser mantida constante, atualizada em
cada passo de tempo ou cada certo nimero de intervalos. Para o caso de grandes
deformacgdes, ¢ indispensavel atualizar as variaveis de porosidade, densidade,

permeabilidade e as coordenadas cartesianas da configuracao de referencia.
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3.4 EXEMPLOS DE APLICACAO

Nesta secdo sao apresentados exemplos de aplicacdo relacionados a modelagem
numérica de problemas dindmicos nao sismicos e de consolidagao encontrados na literatura.
Algumas analises envolvem comportamentos elasto-plasticos para a massa de solo; nesses
casos, modelos constitutivos classicos como aqueles de Mohr-Coulomb e Drucker-Prager sao
utilizados. Na secdao 4.1.1 do capitulo seguinte, ¢ feita uma descri¢do mais detalhada dos

parametros utilizados por esses modelos.

3.4.1 Consolidacao de solo sob fundagado flexivel lisa (Manoharan e Dasgupta

1995)

Neste exemplo, a fundacdo flexivel analisada em Manoharan e Dasgupta (1995) ¢
estudada. Supde-se que a fundagdo ¢ flexivel, lisa e impermeavel com uma largura a = 3m
(Vide Fig. 3.3). A malha de elementos finitos utilizada nesse trabalho se compde de 70
elementos finitos hexaédricos de 20-8 nos (Vide Fig. 3.4). A parte inferior do modelo ¢
rugosa e restrita para o0 movimiento horizontal e vertical; os planos verticais sdo considerados
lisos e restringidos na dire¢io normal ao plano. E importante estabelecer que na referida
referéncia, utilizou-se elementos finitos de deformacao plana de 8-4 n6s como se mostra na
Fig. 3.3a. Uma carga uniformemente distribuida de P, = 100 kPa ¢ aplicada no tempo

adimensional 7= 0.01 sob a area da fundagdo, seguindo a distribugdo mostrada na Fig. 3.3b.

Considera-se que o plano horizontal superior ndo tem carregamento € que os planos verticais
e o plano correspondente a base do solo de fundacao, sdo impermeaveis. O solo de fundagao ¢
considerado homogéneo e sem peso seguindo a lei associada de Mohr-Coulomb. As
propriedades sao: mddulo de elasticidade do solo £ = 2000 kPa; coeficiente de Poisson v =
0.3; coesdo ¢ = 10 kPa; angulo de atrito ¢ = 20°; angulo de dilatdncia = 20° e coeficiente
de permeabilidade & = 0.00001 m/dia. Os resultados finais sdo apresentados em termos de

T :G.k.t/ yf..a2(1—2v), onde G ¢ o modulo ao cisalhamento do solo € y,€ o peso

especifico do fluido. Na Fig. 3.4 se mostram a malha de elementos finitos utilizada neste

trabalho e sua deformada magnificada ao final da analise.



114

8a

L 16a |

— : b) Carregamento aplicado
a) Malha de elementos finitos

Figura 3.3: Malha de elementos finitos e carregamento utilizado em
Manoharan e Dasgupta (1995)

Malha de elementos finitos Deformada magnificada

Figura 3.4: Malha de elementos finitos e deformada magnificada ao
final da analise utilizadas neste trabalho

A variagdo do excesso de poropressao sob a fundagao (ponto A, Vide Fig. 3.3), obtido
no presente trabalho, ¢ mostrada na Fig. 3.5 para a andlise poro-elastica e poro-plastica,
respectivamente. Na Fig. 3.6 é mostrado o progresso do recalque para os pontos localizados
no centro (ponto B) e no limite imediatamente sob a fundagdo, considerando uma analise
elastica e elasto-plastica, respectivamente. Idénticos resultados foram obtidos em Manoharan

e Dasgupta (1995) para todas estas curvas.

Na Fig. 3.7a é mostrada a variagdo do excesso de poropressao na direcdo horizontal da
massa do solo para uma profundidade de 3 m para varios tempos de analise considerando o
solo como um material elasto-plastico. Na Fig. 3.7b ¢ mostrada a variagao do excesso de
poropressao com a profundidade do solo. Os padrdes obtidos nestas figuras sdo idénticos aos

fornecidos em Manoharan e Dasgupta (1995).
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Figura 3.5: Dissipacao do excesso de poropressao no ndo A
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Figura 3.6: Recalque de consolidagdo no centro e no limite da
fundagao
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-8
b) Variagdo da poropressdo com a
profundidade no limite da fundacao

a) Variagdo da poropressao na dire¢ao horizontal a uma
profundidade a=3 m da fundagao

Figura 3.7: Variagdo da poropressdo na direcdo horizontal e com a
profundidade

3.4.2 Analise dinamica de solo saturado sob fundacao flexivel (Soares,2004)

Esse exemplo foi proposto e estudado em Soares (2004) e Soares et al. (2006)
utilizando elementos finitos planos de quatro nds para a fase soélida e para a fase de fluido (4-4
nos), respectivamente. Um modelo esquematico do problema considerado, malha de
elementos finitos e tipo de carregamento utilizados nessa referéncia sao apresentados na Fig.
3.8. Nesse trabalho, faz-se uso da simetria do modelo quando da anélise numérica, adotando
100 elementos finitos hexaédricos de 8-8 nos (Vide Fig. 3.9). A base ¢ restrita em todas as
direcdes, enquanto os movimentos normais as faces verticais exteriores do modelo sdo
restritos. Nenhum tipo de amortecimento tem sido utilizado neste exemplo. Estudos referentes
ao tamanho dos elementos finitos e as condi¢des de contorno necessarias para minimizar
problemas de reflexdo de ondas sdo desconsiderados. Os modelos aqui analisados sdo

especificados a seguir:

e Modelo 1 (Soares, 2004) : A superficie superior do modelo ¢ considerada drenada, com
condicdo de contorno nula de poropressdo; as demais superficies do solo sdo

consideradas ndo-drenadas. As propriedades do solo sdo: v = 0.2 (Poisson); E=10" N/m’

(Moédulo de Young); p,= 2.4 kN.seg.’/m" (massa especifica-fase solido); p, =10
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kN.seg.’/m” (massa especifica-fase fluido); n=0.35 (porosidade); k'= 107 m*/N.seg.
(permeabilidade absoluta), sendo os modulos de deformagdo volumétrica dados por

K, > (fase solido) e K, = 3.3x10° Pa (fase fluido). Andlise elasto-plastica &

considerada, sendo o critério de Mohr-Coulomb adotado, onde ¢ = 200 N/m? (coesdo) e

#=10° (angulo interno de atrito).

Modelo 2 (Soares, 2004; Soares et al., 2006): Semelhante ao modelo 1, sendo a superficie

sob o carregamento aplicado considerada como nao drenada.

C

c/2
[« » e
(0
x
A f(
a 1
0.1 t >
Yy < >
| . N b/ 2
<€ >
b
a) Geometria e carregamento b) Malha de elementos finitos

Figura 3.8: Tlustragdo do problema de fundagdo sob solo elasto-
pléstico obtido de Soares (2004)
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-0.00010612

Figura 3.9: Malha de elementos finitos: deslocamento vertical (m)
parat = 0.4 seg. (Presente analise)

Resultados para os deslocamentos verticais no ponto A para os modelos 1 e 2, obtidos no

presente trabalho, sd3o apresentados na Fig. 3.10 e Fig. 3.11, respectivamente. Esses resultados
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sdo idénticos aos obtidos no trabalho de Soares (2004), tanto para a analise elastica como

elasto-pléstica.

0.00 T T T T T T T T T
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— Presente Analise (Modelo 1 - Elastica)
— Presente Analise (Modelo 1 - Elasto-plastico)
A Soares (2004) (Modelo 1 - Elasto-plastico)
% Soares (2004)  (Modelo 1 - Elastica)

Figura 3.10: Deslocamento no ponto A para modelo 1
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A Soares (2004) (Modelo 2 - Elasto-plastico)
X Soares (2004) (Modelo2 - Elastica)
—Presente Analise (Modelo 2 - Elasto-plastico)

— Presente Analise (Modelo 2 - Elastica)

Figura 3.11: Deslocamento no ponto A para modelo 2

Resultados referentes a variacdo do excesso de poro-pressao no dominio do solo para
um tempo de analise # = 0.40 seg. obtidos com o presente modelo numérico sdo mostrados na

Fig. 3.12. Como se pode apreciar, o padrao de distribugdo é similar aos apresentados por
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Soares (2004) na Fig. 3.13, onde nenhum tipo de oscilacdo indesejada no campo de

poropressdes ¢ informado.

/ 0.2047
! 0.18196
| 0.15921

. 0.13647
| 0.11372

i 0.090978

8 0.068234
0.045489
— 0.022745

_ et -4.3616e-17

a) Andlise elastica b) Anélise elasto-plastica

Figura 3.12: Excesso de poropressoes (kPa) ao longo da malha (=0.40
seg.) para o modelo 2 obtido no presente trabalho

205
182.22
159.44

- 136.67
11389
91.11
68.332
45554
22776
0

a) Analise elastica b) Anilise elasto-plastica

Figura 3.13: Excesso de poropressdes (x10~, kPa) ao longo da malha
(+=0.40 seg.) para o modelo 2 obtido por Soares (2010)

3.4.3 Analise de fundagdo submetido a carregamento quase-estatico (McGann,

2013)

Uma andlise ¢ realizada para o problema mostrado na Fig. 3.14. Aqui, o carregamento
de 350 kPa ¢ aplicado numa area de 9 m” de forma linear progressiva até um tempo de 0.1
seg., sendo logo mantido constante até um tempo final de andlise de 5 seg. Este exemplo foi
proposto por McGann (2013) para estudar o comportamento numérico dos elementos

hexaédricos de 8 nés com um ponto de integracao em solo com comportamento elastico.
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Deslocamentos

/ fixos

350 kPa
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< >
30m ™ 30 m
- 2 4

Figura 3.14: Geometria para solo de fundacao flexivel (obtido de
McGann, 2013)

Considera-se para as analises, apenas a situagdo com permeabilidade nula. As
distribucdes espaciais dos excessos de poropressdo para 5 seg. sao comparados para oS
diferentes tipos de elementos considerados. A Fig. 3.15a mostra o campo de poropressao para
o elemento de 8-8 nos sem estabilizagdo. A instabilidade observada ¢ esperada para este caso.

Os resultados correspondentes para o elemento de 8-8 nds com estabilizacdo («, =0.20) sdo

mostrados na Fig. 3.15b. O efeito de estabilizacdo na solucdo ¢ dramatica para este caso e
também para o caso do elemento 8-8 nos com um ponto de integragdo (SSPbrickUP)
mostrado na Fig. 3.15¢c. O efeito de estabilizagdo faz com que os resultados sejam
comparaveis aos obtidos com o elemento de 20-8 (Vide Fig. 3.15d). Os resultados do
elemento de 20-8 nods representam uma base de comparagdo estavel e portanto permite validar

a efectividade dos esquemas de estabilizacao implementados.

: 320.13
I 284.47
248.8

;1260
I 1093
926.05

- 759.1 - 213.14

- 42519 - 141.81

- 25824 - 106.15

91.286 70.488

-75.668 34.825

24261 -0.83505

a) 8000 elementos 8-8 nos + sem estabilizagao b) 8000 elementos 8-8 ndés +
+ 8 ponto de integracao estabilizagdo + 8 ponto de
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d) 8000 elementos 20-8 nds

Figura 3.15: Excesso de poropressodes (kPa) no dominio do solo
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Na Fig. 3.16 ¢ mostrado o desenvolvimento do excesso de poropressio com a

profundidade, na localizagdo do eixo de simetria para os diferentes tipos de elementos

adotados. Como se pode apreciar a estabilizacdo permite conseguir resultados bastante

estaveis.

Profundidade (m)
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b) Sem elemento padrao 8-8

Figura 3.16: Variacdo do excesso de poropressdes (kPa) com a
profundidade para a linha de simetria (1 seg. de andlise)



CAPITULO 4

ANALISE DE PROBLEMAS DE GEOTECNIA

4.1 INTRODUCAO

Os objetivos principais deste capitulo podem-se resumir em duas partes: a) a
abordagem tedrica e numérica de temas complementares (no sentido de complementar os
temas desenvolvidos em outros capitulos, porém ndo de menor importdncia na engenharia
geotécnica) que permitam realizar andlises mais adequadas de problemas de geotecnia.
Alguns dos temas apresentados serdo diretamente aplicados a modelagem numérica de
problemas de carregamento de terremoto em massas de solos saturados e para problemas de
interagdo solo-estaca a ser apresentados no capitulo cinco e sete, respectivamente, enquanto
outros temas sdo desenvolvidos parcialmente visando futuras pesquisas; b) continuar com a
validagdo numérica do programa de elementos finitos desenvolvido nesta tese mediante a
modelagem numérica de problemas tipicos de geotecnia sob pequenas e grandes deformacdes

utilizando modelos constitutivos classicos.

Em relacdo ao primeiro objetivo, um breve resumo das funcdes de escoamento dos
modelos de Tresca, Von Mises, Mohr-Coulomb, Drucker-Prager ¢ o modelo proposto em
Sandler e Rubin (1977) denominado na literatura inglesa do tema como “Cap model”, sdo
apresentados conjuntamente com seus parametros. A seguir, uma descri¢ao teorica do tema de
grandes deformagdes aplicada a materiais sélidos de uma fase (esqueleto sélido de um meio
poroso) e sua formulacdo matricial, visando sua implementacdo numérica no método dos
elementos finitos, sdo apresentadas. Posteriormente, uma breve descricdo dos tipos de
condi¢des de contorno utilizados por alguns pesquisadores para minimizar problemas de
reflexdo de ondas em situagdes de carregamento dindmico ¢ descrita. Justificativas para o tipo
de condicao de contorno adotada neste trabalho sdo também achadas nessa se¢dao. Finalmente,

uma breve descrigao dos tipos de cravacao de estacas comumente utilizados na construcao de
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obras civis sdo comentados e relacionados ao célculo de tensdes inicias. O tipo de
aproximac¢do numérica adotada neste trabalho para o calculo de tensdes inicias ¢ também

descrita.

Em relacdo ao segundo objetivo, problemas geotécnicos referentes aos tOpicos
descritos acima sdo analizados com o programa de elementos finitos implementado nesta tese.
Desta maneira, pretende-se validar os modulos do programa ja implementados, enquanto
outros moédulos sdo parcialmente desenvolvidos visando futuras analises. Para manter
compatibilidade com as defini¢des previamente estabelecidas no capitulo anterior, considera-
se que as formulagdes desenvolvidas aqui sdo expressas em termos de tensdes efetivas.
Porém, por claridade nas expressdes tensoriais, o sobrescrito, ', que caracteriza a

nomenclatura de tensdes efetivas ¢ retirado neste capitulo.

42 DESCRICAO DE MODELOS CONSTITUTIVOS CLASSICOS PARA A
MODELAGEM DO SOLO SOB EFEITOS ESTATICOS E DINAMICOS

Alguns autores ainda utilizam, por simplicidade, modelos constitutivos classicos para
a analise numérica de problemas de geotecnia, principalmente para determinar carregamentos
ultimos de ruptura mas que trajetorias de ruptura. Dentro desses modelos classicos, t€ém-se os
modelos constitutivos de Tresca, Von Mises, geralmente utilizados para a simulacao de solos
argilosos, ¢ os modelos de Mohr-Coulomb, Drucker-Prager ¢ o modelo denominado “Cap
model”, para a simulacdo de areias. Todos esses modelos sdo desenvolvidos utilizando a
teoria classica de plasticidade e apresentam formulagdes bastante simples que podem ser
encontrados em varios textos do tema (Chen e Mizuno, 1990; De Souza Neto et al., 2008,
entre outros). No caso do denominado modelo “Cap Model”, esse também ¢ utilizado para a
modelagem de processos de liquefagdo em solos arenosos com relativo éxito (Sarkar, 2009).
Nao obstante, problemas de liquefacdo serdo abordados em detalhe no seguinte capitulo
através do modelo constitutivo chamado PZ-Mark III (Pastor et al.,1990). Defina-se uma
regra de fluxo associativo quando a fung¢do de escoamento e de potencial plastico sao
coincidentes entre sim, caso contrario a regra ¢ ndo associada. Na Fig. 4.1 sdo mostradas as
superficies de escoamento dos modelos clédssicos estudados aqui, tanto no espaco de tensdes
principais como no plano desviador. Na Tabela 4.1, ¢ apresentado um resumo das principais
variaveis envolvidas nas formulagdes destes modelos, maiores detalhes podem ser

encontrados em Hinton e Owen (1980) e De Souza Neto et al. (2008).
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A (J, = const.)
" Tresca

(tensdo max. ao
cisalhamento = const.)

o1 / a2
Linha de
cisalhamento (6=0)
Modelo de Tresca e Von Mises
Drucker-Prager o3
Mohs-Coulomb =l "~.. Mohr-Coulomb

I .
a3 | \l]_'-‘

A : ; !

X . Envolvente de ruptura _
v ' N -

bV o .
h(1y,\/12) .-~ Tangente horizontal

T (o)

: ‘
7 [X(rey) — Lxy)] \ Tangente vertical

4
> | | | I
T == I = X(xy) — L(cy)
= |
X(xy)

Modelo “Cap model”

Figura 4.1: Superficies de escoamento de modelos classicos de
plasticidade




Tabela 4.1: Formulagoes de leis de escoamento

Funcdo de escoamento Modelo
1
2(J})2 cos @ =, (k) Tresca
2 1
E(Jé)z =0y, (k) Von Mises
L N L : _ Mohr-
3 I,sing+(J} )2 [cos 0 N sin @sin 4 =c.cos ¢ Coulomb
VL Drucker -
al, + (J 2 )2 =p Prager
1V
( 2) \/_ 1 ,8 "Cap
{xXk) - LGDT -1, - L))" model"

h(]l, J! ,kl): JJ5 -

1
R

onde:
@ : angulo de Lode

¢ : angulo de atrito

J, : segunda invariante das tensdes desviadoras
[, : primeira invariante de tensdes

o, : tensdo de escoamento

k : parametro de endurecimento
€ COesao

a= _ 2sing 5 Gcsing (Drucker - Prager; "Cap mode.

\/§(3—sin¢) ’ \/§(3—sin¢)

X(kl)z—%ln(l—%j k, _W(l_e—x(k,)o)

W : constante do material (por exemplo, W =0.30%)

D constante do material (por exemplo, D =1.262x10° Pa™")
R : pardmetro do modelo (por exemplo, R =4.0)

T : limite por tra¢ao (por exemplo, 7 =0.0)

L(k, ): parametro do modelo (Vide Figura anterior)

X ,: posi¢do inicial de X (k1 )(por exemplo, X, =320.8 kPa)

Nota: As fungdes de potencial plastico para os modelos de Mohr-Coulomb

e Drucker-Prager com regra de fluxo ndo-associada sdo obtidas pela

substitu¢do do angulo de atrito ¢ pelo angulo de dilatancia y na fun¢do de

escoamento.
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43 DESCRICAO DE MODELOS COM GRANDES DEFORMACOES E
GRANDES DESLOCAMENTOS.

A considera¢do de grandes deslocamentos e deformagdes ¢ importante para a andlise
de varios problemas de geotecnia. Na literatura existem diferentes métodos disponiveis para
incluir essa caracteristica usando o método dos elementos finitos. Esses métodos se
diferenciam principalmente na configuracdo de referéncia adotada. Neste trabalho sdo
estudadas as formulagdes desenvolvidas em Bathe (1996) e conhecidas na literatura técnica
do tema como Formulagao Lagrangiana Total (TL) e Formulacdo Lagrangiana Atualizada

(UL).

4.3.1 Equagao de equilibrio

O principio dos trabalhos virtuais estabelece que se du ¢ um campo de deslocamentos
virtuais que satisfaz as condi¢des de contorno, o equilibrio ¢ estabelecido da seguinte

maneira;

t+At t+At t+At
[oyoe,dv™ = f

VH»AI

(4.1)

onde J¢;¢ a variacdo do tensor de deformagdo consistente com os deslocamentos virtuais

aplicados du, V € o volume do corpo, o, € o tensor de tensdes de Cauchy, f representa o

trabalho externo realizado pelas for¢as de corpo e de superficies atuantes e o sobre-escrito
t+ At estabelece o tempo em que essas quantidades sao medidas. Para obter a solugdao da

equacdo anterior, todas as quantidades devem ser referidas a uma configuragdo conhecida,

como por exemplo, a configuracdo inicial (TL) definida pelas coordenadas X, ou pela ultima

configuracdo atualizada (UL) referida ao tempo ¢ e definida pelas coordenadas x,. A relagao

entre estas configuracdes ¢ determina pela seguinte expressao:

X, = Xi +u, (42)

A Eq. (4.1) pode ser também expressa em funcdo da ultima configuragdo atualizada ¢

através da seguinte expressao:
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JtS;+A15tE;+Adez _ ft+Az

vt

(4.3)

onde S; € o segundo tensor de tensdes de Piola-Kirchoff, E; ¢ tensor de deformagdes de

Green-Lagrange, onde o sobrescrito a direita estabelece o tempo em que essas quantidades
sdo medidas e o sobre-escrito a esquerda estabelece o tempo da configuracdo de referéncia.
Quando ambos os tempos sdo coincidentes, prevalece apenas o sobrescrito a direita. O
segundo tensor de tensdes de Piola-Kirchoff se relaciona com o tensor de tensdes de Cauchy

através da seguinte relagdo:
0';' = JilFik S/ilel (4.4)

onde J ¢é o determinante do gradiente de deformagdo F, =Ox, / 0X ., sendo o tensor de

i i Jj’

Green-Lagrange definido da seguite maneira:

Eij = %(ui,j tu,;+ ”k,i”k,j) 4.5)

. . ~ tQt+At _ _t . ~
A linearizagdo da Eq. (4.3) com 'S;™™ = o, +dS,, resulta na seguinte expressao (Ver

Nazem et al., 2006):

[ Dissde,lde, Jav' +[ojslan, Jav' = 1 = [ o} 5(de, Jav' (4.6)
vt v i

onde Dy ¢ matriz tensdo-deformag¢ao obtida da relacdo constitutiva incremental
ds; = DijudE,,, sendo & (dei/) e 5(d 77;‘1’) as variagdes incrementais linear ¢ ndo-linear do tensor

de deformacdo de Green-Lagrange. No processo de linearizagdo, utilizou-se a equagdo
constitutiva incremental mencionada anteriormente. Nao obstante, uma relagdo constitutiva
incremental em termos do tensor de Cauchy ¢ mais apropiada. Por esse motivo, uma lei
constitutiva expressa em forma de taxa independente do marco de referéncia ¢ introduzida.
Neste trabalho a taxa de Jaumman ¢ utilizada, onde a relagao constitutiva é definida como:

- J

i . R
Gy =6, —0,8,-0,Q, =6, -0, =Dydy 4.7)

onde Dy, € a matriz tensdo-deformagao obtida da relagdo constitutiva em termos do tensor de

Cauchy e dos incrementos lineares de deformagio, d; =1/ 2(6vi /0x; +0ov,/ 6xi) ¢ o tensor de
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taxa de deformacdo e v, € a componente de velocidade. O tensor de rotagdes (spin) ¢ definido

pela seguinte expressao:

ov, Ov,
0= {a_a_] @9

A Eq. (4.7) estabelece que a taxa de tensdo total ¢ descomposta numa taxa de tensdo

devida a deformacao e outra devido ao movimento de corpo rigido do material. Introduzindo
essa equagdo (a apartir da hipotese de pequenas transformagdes d; = d¢; /dt ) na equagdo de

trabalho virtual, tém-se a seguinte expressao para o método UL:
[ D,ude,olde, )av' + [oisldn, av' +
V! V'

I(O'l.’ijk +0,Q, (deij )dV’ = fr - Iaéé'(dgi/.)dV’
b

yt

(4.9)

Os primeiros dois termos a esquerda da Eq. (4.9) sdo similares aos termos da Eq. (4.6)
resultando em matrizes de rigidez simétricas, enquanto o terceiro termo fornece uma

contribu¢ao nao simétrica.
4.3.2 Integracdo das tensoes

Para materiais com comportamento ndo-linear, as relagcdes tensdo-deformagdo sdo
expressas em forma de taxas, sendo aquelas integradas para cada incremento de deformacao.
Para pequenas deformacodes, o processo de integragdo ¢ realizado usualmente com a seguinte

expressao explicita:

Agy
t+At

oy = oy + [ Dydsy (4.10)

y
0
Para analises em grandes deslocamentos e deformagdes, a relagao constitutiva ndo pode
ser mais expressa pela Eq. (4.10) devido a falta de objetividade introduzida por movimentos

de corpo rigido. No caso da Formulacdo Lagrangiana Atualizada (UL), utilizou-se a taxa de

Jaumman, onde o processo de integracao € representando pela seguinte equacao:

Agy Ay AQy,

ol = ot + .[da,.j =0, + _[ijkl (o)ds, + j(al.ijk + (Tj,Ql-,) (4.11)
0 0 0
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onde D, (0) se refiere a matriz constitutiva do material, que ¢ fungdo da tensdo de Cauchy

referida a configuracdo ¢. Sendo assim, o esquema original de integragdo utilizado para leis
constitutivas em pequenas deformagdes deve ser modificado para incluir os termos adicionais
devido as possiveis rotagdes. A objetividade introduzida anteriormente perde-se durante a
integragdo numérica, portanto deve-se utilizar um algoritmo que garante incrementalmente
essa objetividade. Considerando que o incremento do tensor AQ); ¢ anti-simétrico, € possivel

mostrar que a integragdo na Eq. (4.11) € equivalente a seguinte transformagao (Hughes e

Winget, 1980):

AQ

o+ J‘(o-iijk +0,Q, ) = Q-ko';tdéﬂ (4.12)

q
0
com,

0, = (5, 0500, )" (5, +0.5A0,) (4.13)

Essa transformag¢do de tensdes ¢ incrementalmente objetiva sempre que a matriz Q

seja ortogonal. Em Hughes e Winget (1980) se estabelece que @ é ortogonal se o incremento

no tensor de deformagdes e tensor de rotagoes ¢ avaliado numa configuragdo intermédia, por

exemplo, em ¢+ At/2. Deste modo, a integracdo pode ser rescrita da seguinte maneira:

Agy
o =oy+ [ Dy (o)de, (4.14)
0
com,
5,;; = éiko-ltdéjl (4.15)

Desta maneira, a integracdo ¢ quase idéntica a integracdo obtida na Eq. (4.10) para
pequenas deformacdes, sendo a unica modificacdo o calculo das tensdes iniciais para o
incremento de carregamento atual, as quais devem ser previamente rotacionadas de acordo a

Eq. (4.15).
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44 MODELO VIA METODO DOS ELEMENTOS FINITOS PARA
PROBLEMAS ESTATICOS E DINAMICOS

O processo de discretizacdo em elementos finitos para pequenos deslocamentos ¢
similar ao apresentado no Capitulo 2 para elementos de concreto armado. Aqui sao
apresentadas as expressoes novas correspondentes a Formulacdo Lagrangiana Atualizada

(UL) seguindo a nomenclatura estabelecida em Bathe (1996).

4.4.1 Formulagao Lagrangiana Atualizada (UL)

No processo UL ¢ necessario utilizar o incremento de deformagdes de Green-Lagrange

para cada incremento de carregamento e estabelecer uma matriz rigidez de deformagdo nao-

linear (K NL )’ referida a configuragdo atual ¢, a qual deve ser adicionada a matriz rigidez da

estrutura (K, ) para cada iteragio i. A seguir definem-se as matrizes adicionais a ser

consideradas no processo incremental iterativo.

1) As deformagdes incrementais de Green-Lagrange, sdo definidas pela seguinte expressao:
. Au, ;) (4.16)
onde i=123;/=123:k=123 e Au,, = 0Au, /ox'

2) A matriz linecar de transformacdao deslocamento-deformacao ¢é definida através das

seguintes expressoes:
A= (A A A A A NG Aul Al Al (4.17a)

Ae= {Ae Ae, Ae. 2Ay, 2Ay,. 2Ay., }T =/B,Au (4.17b)

xx »y zz

T
N{, .N., 0 0 N.,, 0 N,
‘B,Y=(B,)=| 0 ..0 N.,, 0 N, N5 0 (4.18)
0 .. 0 0 N 0 N, N!

m,3 m,l

k Atk k r ; r .
onde N, , =0N,; /ﬁxt ; Aui=""u’~"u’ e mé oniumero de nés do elemento finito.
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3) A matriz ndo-linear de transformacao de deslocamento-deformagao ¢ definida por:

(By) 0 0
0
‘(By) =(By)=| 0 (ENL)t 0 |; 0=40 (4.19)
0
0 0 (B,
Ny 0 0 N, .. N,
‘By)=B.)=|n, 0 0 N, . N, (4.20)
Ny 0 0 Niy .. N,

onde m ¢é o numero de nds do elemento finito.

4) A matriz de tensdes de Cauchy € reordenada convenientemente da seguinte manaiera:

5 3]
0. Ty T 000
o'=|0 ¢ 0|; =z, o,/ .| ; 0=[00 0 4.21)
r' ' ' 0 00
— — ~t Xz yz zz
0 0
5) A matriz de rigidez de deformacao ndo-linear ¢ definida como:
r_ { t}T t t t
(Ky) = I (By.) § o' (By, ) dV (4.22)
‘v
6) Por outro lado, a matriz de rigidez linear se define através da seguinte expressao:
T
(KL )t = _[{(BL )t} (DT )t(BL )th’ (4_23)
v
7) As forcas internas sdo calculadas da seguinte maneira:
(i)
Pt+Az(i) _ .[ (B HAt(i)jTO'HAt(i)th (4.24)
= B .

t+At 14
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4.5 CONDICOES DE CONTORNO

Em anélises numéricas que envolvem propagacao de ondas, a refle¢cdo de contorno ¢
um aspecto importante que precisa ser considerado. A continuacao sao apresentados dois tipos

de condic¢des de contorno utilizadas por muitos pesquisadores para minimizar este problema.

4.5.1 Condigodes periodicas

Este tipo de condi¢do de contorno consiste em restringir os correspondentes graus de
liberdade nas faces laterais perpendiculares a dire¢do do movimento (Parra et al., 1996; Lu,
2006, entre outros). Essa condigdo ¢ frequentemente utilizada para replicar condi¢des de
contorno de caixas laminares utilizadas em experimentos centrifugos, onde a presenca de
anéis laminares permite que pontos a uma mesma profundidade tenham os mesmos
deslocamentos em qualquer tempo de andlise (fied-nodes) como ¢ ilustrado na Fig. 4.2.
Teoricamente, essa condicdo de contorno também satisfaz o escenario de propagacao
uniforme de ondas cisalhantes em camadas de solo uniformes ou horizontalmente
estratificadas. Nao obstante, a condi¢do de contorno pode ter alguma influencia na onda perto
da zona de contorno (Takahashi, 2002). Em Jakrapiyanun (2002), se estabelece que essas

condig¢des de contorno influenciam pelo menos a metade da espessura do modelo.

ﬁ Noés amarrados (tied-nodes) ‘\

¥ A\
P1 P5 ' [\
Al P2 PG IR
an Y P Bl
) u , .
Nos laterais L ] - - I | Nos laterais
T
| | |
{ | | |
| | P4 P8 | |
l‘n "‘ ‘l' Il‘
\/ \/
& & L L i

Figura 4.2: Condicao de contorno periddica.

Em Zienkiewicz et al. (1989) se conclui ap6s varios testes numéricos que as condi¢des
de contorno periodicas sdo validas como condi¢des de contorno laterais e que estas permitem
considerar o comportamento nao-linear do problema adequadamente. Quando os contornos
laterais estdo suficientemente afastados da estrutura, estas condi¢des fornecem resultados

quase idénticos aos obtidos utilizando uma aproximacdo conhecida como camada de
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transmigdo (transmitting layer) que considera a resolug¢do paralela da malha principal (inner
field) e de colunas de campo livre (free-field columns) localizadas nos contornos laterais.
Neste trabalho, adouto-se esse tipo de contorno periddica para andlise de problemas sob

carregamentos de terremoto.

4.5.2 Elementos tipo Kelvin

Elementos tipo Kelvin tém sido utilizados em varios trabalhos do tema como
condigdes de contorno de radiacdo. Por exemplo, em Chaku (1989) foram utilizados
elementos tipo kelvin (Vide Fig. 4.3) para a andlise do comportamento sismico de estacas de
prédios de multiplos andares. Bentley e El Naggar (2000), Maheshwari et al. (2004, 2005) e
Sarkar (2009) também utilizaram estes elementos para o estudo de problemas de interacao
solo-estaca. O meio infinito do solo, ¢ replicado utilizando elementos tipo Kelvin nas trés

direcdes ao longo do contorno da malha de elementos finitos.

N\ v'\l
\

1 @ J

Figura 4.3: Elemento Kelvin de dois nos para contorno

As constantes do elemento de Kelvin nas duas dire¢des horizontais sdo calculadas

utilizando a solugao de Novak e Mitwally (1988), as quais vém dadas pela seguinte expressao:

. G :
k= —lsi(a,v.&)visy(a,,v.)] (4.25)
0
onde k. ¢é a rigidez complexa dindmica, G é o moddulo ao cisalhamento do solo, 7, ¢ a
distdncia ao contorno da malha de elementos finitos no plano horizontal desde o centro da

estaca, s, € §, sdo parametros sem dimensdes obtidas a partir de solugdes analiticas, v € a

relagdo de Poisson, & € o amortecimento do material, i ¢ a unidade imaginaria V-1 e

a, =1,0,/V,, onde @, ¢ a frequéncia circular predominante de carregamento e V, ¢ a

velocidade da onda de cisalhamento do solo. As partes reais e imaginarias da Eq. (4.25)

representam a rigidez e o amortecimento, respectivamente, do elemento da seguinte maneira:
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Gs, Gs,
,=—— ¢ ¢, = (4.26)

Ty @,7

k

As constantes nas diregdes verticales sdo dadas por Novak et al. (1978) mediante a

seguinte expressao:

sula,,&)+is,,(a,.)] (4.27)

onde o sobre-escrito w ¢ utilizado para representar a dire¢ao vertical e os outros parametros
tém o mesmo significado como foram definidos anteriormente. A rigidez e o amortecimento

para a direcao vertical sao determinados de maneira similar como segue:

GSWI GSW2
= e ¢ =2 (4.28)

Fo @,,Ty

k

Para determinar a rigidez e amortecimento dos elementos Kelvin, as constantes
definidas na Eq. (4.26) e Eq. (4.28) sdao multiplicadas pela area da face do elemento (normal a
dire¢do de carregamento), porque essas supdoem uma area de contato unitaria. Nao obstante,
elementos planos quadrilateros podem ser também definidos, sendo a formulagdo destes
similar a apresentada no capitulo seis para os elementos de interface. Neste tltimo caso, a area
de contato ¢ calculada automaticamente. Para carregamento estatico (frequéncia nula) os
termos de amortecimento na direcao horizontal se anulam ficando apenas as molas, enquanto,
na dire¢do vertical ambas as constantes se reduzem a zero. Para anélises por carregamento de

terremoto, w=w, ¢ a frequéncia predominante de excitagdo. Na Fig. 4.4, 4.5 e 4.6 sdo

apresentados os valores dos parametros S;, Sy, Swyi € Sy, respectivamente, em fungdo da

frequéncia w, coeficiente de Poisson v e amortecimento &. Nesta tese, estes elementos sdo

também implementados visando futuras analises.
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A presenca do termo de mola d4 uma vantagen distinta sobre a condi¢do de contorno
tipica viscosa (dashpot), sendo particularmente vantajosa no estudo de cravagdo de estacas
(pile driving). Nao obstante, o uso desta condi¢cao de contorno dependente da frequéncia para
o estudo de carregamentos de terremotos requer de aproximacgdes simplificatorias. Em
Mahesswari et al. (2004) e Sarkar (2009) foi estudada a resposta tridimensional de grupos de
estacas sob excitacdo sismica empregando elementos Kelvin nos contornos das malhas de
elementos finitos. Nesses trabalhos, a frequéncia predominate do carregamento foi utilizada
para calcular as constantes da mola e dos amortecedores do elemento. Obviamente, esta ¢ uma

aproximacgao grosseira, pois implica que a resposta para outras frequéncias ndo ¢ considerada.

Além disso, os referidos autores consideram que 7, ¢ o comprimento radial do modelo

cilindrico de Novak e Mitwally (1988). Esta ultima consideracdo representa uma
aproximacgao, pois a derivacdo de Novak e Mitwally (1988) considera que a excitagdo ¢
aplicada no centro do cilindro (localizagdo da estaca), portanto esta condicdo de contorno €

precissa quando a excitagao ¢ aplicada diretamente sobre a estrutura (Kontoe, 2006).

4.6 MECANISMOS DE EFEITOS DE INSTALACAO DE ESTACAS E
TENSOES INICIAIS

O efeito da instalacdo da estaca no solo adjacente a estaca depende do tipo da estaca;
estas se podem classificar como: sem deslocamento (nondisplacement), de tipo fechado
(close-ended) e de tipo aberto (open-ended). Para estacas sem deslocamento, primeiramente o
volume total de solo ¢ removido, portanto € racional supor que as condi¢des de solo ndo sao
substancialmente afetadas pelo processo de instalagdo, assemelhando um estado de campo

livre (condig¢des K, onde K, € o coeficiente de empuxo lateral no repouso).

Por outro lado, quando uma estaca de extremo fechado (close-ended) ¢ cravada na
massa do solo, essa deve mover um volume de solo igual ao volume da estaca. Em Randolph
et al. (1979), estudo-se esses efeitos de instalacdo em solos argilosos, onde foram
reconhecidos trés tipos de padrdes de deformacgdo ao longo do processo de cravagdo da estaca
como se mostra na Fig. 4.7. Uma descricdo muito mais detalhada destes processos de
deformagdo pode ser encontrada em Chaloulosy (2012). Finalmente, estacas de extremo
aberto (open-ended) utilizados extensamente na pratica, podem causar grandes ou pequenas
mudancgas no estado de tensdes do solo adjacente e devem ser projetadas com precaugao. O

nivel dos efeitos de instalacdo ¢ determinado pela formacdo de uma zona de solo chamada na
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literatura inglesa como “plug soil” e que se mostra na Fig. 4.7b. O comprimento desta zona
depende das propriedades do solo, estado de tensdes e do didmetro da estaca. Durante a etapa
final da instalacdo (para grandes profundidades de cravacdo), o solo pode ser rigido e,
portanto grandes forgas de atrito (large skin friction) sao desenvolvidas na interface taco de

solo e estaca.

[ PN
2 .
:::0 Estado passivo

' de Rankine

i

I

Ruptura Expansdo de
cavidade

cilindrica

Entre expansao de

cavidade
cilindrica e
esférica
a) Padrdo de deformagdo durante instalagdo b) Formagao de taco de solo durante cravagao de
de estaca de extremo fechado em solo estacas de extremo aberto (Salgado, 2008)

argiloso (Randolpht et al., 1979)

Figura 4.7: Efeitos do processo de instalagdo nas tensdes do solo.

As descrigdes anteriores claramente indicam que o cisalhamento vertical que ocorre
durante a instalagdo (pelo menos para estacas de ponta aberta ou fechada) pode afetar de
maneira consideravel o estado de tensdes na vizinhanga da estaca. Quantificar com precisao
esse efeito num modelo numérico € bastante complexo. Nao obstante, existem procedimentos
racionais baseados na solugdo analitica do problema de expansdo de cavidade cilindrica ou
esférica que permitem considerar estes efeitos de maneira aproximada (Chaloulos, 2012),

porém precissa-se de procedimentos numéricos adicionais.

Na literatura do tema, encontran-se uma série de abordagems simplificadas para o
calculo do estado de tensdo inicial num modelo numérico. Por exemplo, em Moayed et al.

(2012), as tensdes iniciais sdo controladas pelo peso especifico do solo e pelo coeficiente K,

indicando uma modelagem mais adequada para estacas sem deslocamentos. Em Kim e Jeong
(2011) se especifica literalmente, que as distribucdes do estado de tensdo inicial devem
satisfazer os calculos baseados no peso proprio do material e que a simulacdo do proceso de
instalacdo ¢ bastante complicada; supde-se, entdo, que a estaca estd livre de tensdes e os

efeitos de instalacdo s@o desconsiderados. Em Bentley e El Naggar (2000), o estado de tensao
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atual foi replicado mediante uma anélise estatica inicial com carregamento por peso proprio.
Devido a grande diferenga de rigidezes entre a estaca e o solo, o solo tende a apresentar um
maior recalque produzindo um escorregamento prematuro na interface solo-estaca. Os
referidos autores eliminaram essa diferenca em deslocamentos relativos mediante a aplicagao

de forgas de corpo autoequilibrantes.

Em Karthigeyan et al. (2007), as tensdes iniciais foram calculadas através de uma

analise estatica ficticia usando um coeficiente de Poisson definido como v=K_ /(1+K,) .

Durante essa etapa de analise, ambas as estacas e os elementos de solo sdo considerados ter as
mesmas propriedades correspondentes ao solo (mddulo de Young, coeficiente de Poisson e
peso especifico) com a finalidade de ndo gerar tensoes de cisalhmento estranhas na interface
solo-estaca. Posteriormente, as deformagdes e os deslocamentos sdo zerados para a
subseqiiente analise dindmica. Durante a seguinte analise dinamica (ou estatica), as
propriedades reais do solo e da estaca sdo atribuidas. Contudo, em Fakharian et al. (2008), o
estado de tensdo inicial ¢ induzido mediante a aplicagdo das forgas de corpo da estaca e do
solo, portanto forcas de atrito negativas (negative skin friction forces) sao induzidas na
interface solo-estaca devido a grande diferéncia de rigidezes entre os materiais (solo e

concreto).

Por simplicidade, neste trabalho, adotou-se para o calculo de tensdes iniciais as

seguintes alternativas:

1) Uma analise ndo-linear estatica sob a aplicagdo de forcas de corpo (peso proprio),
considerando que a malha de elementos finitos se compde apenas de elementos de solo
(a estaca ndo estd presente). As tensdes iniciais assim obtidas sdo utilizadas na
subseqiiente analise dindmica ou estatica com o carregamento externo aplicado. As
tensdes iniciais nos elementos de interface sdo aplicadas manualmente nos pontos de

integrac@o correspondentes.

i1) Uma analise ndo-linear estatica sob a aplicacdo de forgas de corpo (peso proprio),
considerando que a malha de elementos finitos se compde de elementos de estaca e
solo com ou sem aderéncia perfeita na interface. Essa ultima aproximagdo produz
tensdes de cisalhamento na interface. As tensdes iniciais assim obtidas sdo utilizadas

na subseqiiente analise dindmica ou estdtica com o carregamento externo aplicado. As
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tensoes iniciais nos elementos de interface podem ser obtidas manualmente nos pontos

de integracdo ou através dos resultados ja obtidos na primeira analise ndo-linear.

ii1) Atribucdo direta das tensoes verticais e laterais (chamado aqui procedimento K ) nos

pontos de integracdo dos elementos finitos de solo e/ou estaca calculados de acordo
aos pesos especificos dos materiais € as coordenadas verticais dos pontos de
integragdo. As tensdes iniciais nos elementos de interface sdo calculadas de forma
similar e aplicadas aos pontos de integracdo destes elementos. Este procedimento
inicial € similar ao procedimento (i), ndo obstante, as tensdes iniciais assim geradas
ndo devem ultrapassar o valor inicial de escoamento dos materiais (apenas para analise

linear).

4.7 EXEMPLOS DE APLICACAO

A continuagdo segue uma série de exemplos encotrados na literatura do tema para
verificar a implementagdo numérica dos modelos constitutivos classicos apresentados ao
inicio do capitulo. Outros exemplos sao destinados ao estudo de problemas de grandes
deformagdes e grandes deslocamentos. Apresenta-se também um exemplo final para a
validagdo das condi¢des de contorno em problemas de reflexdo de ondas em solo elastico.
Todas as aplicag¢des correspondem a depositos de solo monofasicos e sem peso. Os conceitos
e comentarios sobre o calculo das tensdes iniciais nos depositos de solo feitos neste capitulo,

sdo aplicados aos exemplos dos capitulos cinco e sete.
4.7.1 Analise estatica de uma fundagdo rigida lisa

Para validar o algoritmo numérico em carregamento estatico, a fundagdo apoiada
numa camada de solo com atrito proposta em Chen e Baladi (1985) ¢ estudada aqui. A
geometria da fundacdo ¢ mostrada na Fig. 4.8. Como em Chen e Baladi (1985), utilizaram-se
elementos finitos de deformacao plana com a mesma geometria e malha de elementos finitos.
Os movimentos horizontais sdo restringidos nos lados verticais, enquanto o movimento na
base ¢ restrito em todas as dire¢des. O comportamento do solo ¢é representado pelo modelo de

Drucker-Prager e “Cap model”.

As propriedades dos materiais sdo aquelas usadas em Chen e Baladi (1985) e sdo
dadas para o modelo Drucker-Prager como: modulo elastico E = 206 MPa; coeficiente de

Poisson v=0.30; coesdo ¢ = 69 kPa; angulo de atrito ¢ = 20° e angulo de dilatancia y = 20°.
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Quando o modelo “Cap model” ¢ utilizado, os seguintes parametros adicionais sdo definidos

R = 4.0; W=0.3%:; D=1.262x10° Pa™ ¢ X, = -320.8 kPa.

' 157 m
Eixo de :4—’ q
simetria $ $ Q/ R
o) 3.66 m
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Figura 4.8: Geometria e malha de elementos finitos para a validacdo
do algoritmo ndo-linear estatico

A comparagdo da curva recalque versus carregamento aplicado, ¢, (Vide Fig. 4.8) no
ponto A, obtidos com ambos os modelos constitutivos sao mostrados na Fig. 4.9. Nesta
mesma figura também se pode realizar a comparagdo entre os resultados obtidos neste
trabalho com aqueles de Chen e Baladi (1985). Observa-se que existe uma concordancia
aceitavel entre os resultados para todos os niveis de carregamento. O modelo cap model

também pode ser utilizado para a simulacao de fenomenos de liquefacao devido a capacidade

contrativa que apresenta.
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[0}
& 400 - —*— Modelo "Cap Model" (Presente analise)

2001 00 T Drucker-Prager (Chen e Baladi, 1985)

— =~ Drucker-Prager (Chen e Baladi, 1985)
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0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1
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Figura 4.9: Resposta da fundacao para a validagao do algoritmo ndo-
linear para carregamneto estatico
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4.7.2 Analise estatica de uma fundagdo rigida lisa (Nazem et al., 2006)

Este exemplo foi tomado de Nazem et al. (2006) para validar o presente modelo
numérico de elementos finitos considerando as nao-linearidades fisicas e geométricas no solo
de fundagdo. Com a finalidade de reproduzir os resultados do referido autor, utilizou-se a
mesma malha de elementos finitos, sendo esta composta por 64 elementos triangulares de 6
no6s em deformacgao plana. O exemplo consiste na determinagdo do carregamento de colapso e
da trajetéria de falha de uma fundacao superficial lisa com a dimensdo da largura de 3.0 m,
como se mostra na Fig. 4.10. Esta malha ¢ definida a partir da simetria do problema, onde
deslocamentos prescritos nulos nas diregdes normais aos planos de simetria e na dire¢ao

normal a base da malha s3o aplicados.
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Figura 4.10: Fundagao superficial rigida sobre solo com lei fisica de
Mohr Coulomb obtido de Nazem et al. (2006)

Para a simulacdo da fundagdo rigida foi adotado o método de controle de
deslocamentos, aplicando-se um deslocamento vertical prescrito uniforme para todos os
pontos sob a fundagdo. No que diz repeito a simulagdo da fundagdo lisa, foi adotada a
condi¢do de contorno em deslocamento horizontal livre para os mesmos pontos. O solo de
fundacdo ¢ considerado homogéneo e sem peso. Seu comportamento constitutivo ¢ descrito

pelo modelo de Mohr-Coulomb. As propriedades do solo sdo: modulo eldstico de Young

E =207MPa, coeficiente de Poisson v =0.30, angulo interno de atrito ¢ = 20", angulo de

dilatancia w =20° ¢ coesdo ¢ =70kPa. A pressdo vertical média sob a fundagdo ¢é plotada

em funcdo do deslocamento vertical aplicado. Na Fig. 4.11 se mostram os resultados obtidos
com o presente modelo numérico. Como se pode apreciar os resultados concordam bastante
bem para todos os niveis de carregamento com aqueles de Nazem et al. (2006). A analise em

deformacdes pequenas prediz uma carga de colapso de aproximadamente 1250 kPa para um
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deslocamento prescrito maximo de 0.03 m. A andlise em grandes deformacdes fornece
resultados similares, embora a pressdo de colapso nao seja tao facil de identificar, pelo menos
para o trecho de deslocamentos considerado. A capacidade de carga final, quando ¢ utilizado

o esquema UL, ¢ aproximadamente 1320 kPa.

A curva carga deslocamento, usando uma formulagdo Total Lagrangiana (TL), ¢
obtida supondo que o tensor de Piola-Kirchoff substitui diretamente as tensdes de Cauchy na
avaliacdo da funcdo de escoamento para o modelo de Mohr-Coulomb. Na Fig. 4.12 se mostra
a deformada do solo para um recalque maximo 0.02B, onde B ¢ a largura da fundagdo igual a

3.0 m.

1400

—

[\

(=3

(=}
L

1000 -

800

—— UL (Nazem etal., 2006)
600 1 ——Pequenas deformagdes (Nazemet al., 2006)
X TL (Presente analise)
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Figura 4.11: Resposta carga-deslocamento obtido no presente trabalho
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Figura 4.12: Malha deformada para recalque méaximo 0.02B (Presente
analise, fator de magnificagao: 5)
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4.7.3 Analise ndo-drenado estdtica de solo sob uma fundagdo rigida rugosa

(Nazem et al., 2006)

Este segundo exemplo também foi analizado em Nazem et al. (2006), porém
considerando que as deformagdes no solo s3o muito maiores. Novamente, adotou-se a mesma
malha de elementos finitos do referido autor, a qual esta composta de 872 elementos finitos
triangulares de 6 nds e 1817 nds. A fundacdo em estudo ¢ rigida, rugosa e superficial com
uma largura B = 0.5 m. A malha de elementos finitos foi definida considerando a simetria do
problema, como se aprecia na Figura 4.13. Condi¢des de contorno com deslocamentos
prescritos nulos foram adotados nas direcdes normais ao plano de simetria, contorno vertical

direito e na dire¢ao normal a base da malha.
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Figura 4.13: Fundacao rugosa rigida em solo coesivo obtido de Nazem et al. (2006)

Para a simulacdo das fundagdes rigidas foi adotada a estratégia do exemplo anterior e
para a simulagao da fundagdo rugosa, foram adotadas as condi¢cdes de contorno com
deslocamentos horizontales nulos prescritos para os pontos sob a fundagdo. O solo de
fundagdo ¢ considerado homogéneo e sem peso. Seu comportamento constitutivo ¢ descrito
pelo modelo associado de Tresca. As propriedades do solo sdo: modulo de elasticidade
E =100 kPa, coesdo ndo-drenada c, = 1.0 kPa, coeficiente de Poisson v =0.49, angulo
interno de atrito ¢ =0 e angulo de dilatancia y =0, respectivamente. A pressdo vertical

média sob a fundagdo ¢ plotada em relagdo ao deslocamento vertical aplicado. Na Fig. 4.14 se

apresentam os resultados obtidos neste trabalho e aqueles dados por Nazem et al. (2006). A
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analise em pequenas deformacdes prediz uma carga de colapso de aproximadamente 5.62c,,

o qual é aproximadamente 8% maior que a solugdo plastica obtida por Prandl de 5.14c,. O

deslocamento total imposto ¢ 2.5 vezes o valor da largura da fundagdo B, sendo muito maior

que o valor 0.02B utilizado no exemplo precedente.
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o UL (Presente analise)

UL (Nazem et al., 2006)

x  Pequenas deformagdes (Presente analise)
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Pequenas deformagdes (Nazem et al., 2006)
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Figura 4.14: Resposta carga-recalque para a fundagao rigida obtida neste trabalho.

A grande distorsdao da malha causa uma oscilagdo na resposta da curva pressao
deslocamento mostrada na Fig. 4.14 e, portanto um valor de carga de colapso aparente nao
pode ser bem definido. A malha deformada para este problema ¢ mostrada na Fig. 4.15. Na
Fig. 4.16 compara-se a deformada do solo na zona da fundagdo rigida obtida com o presente
modelo numérico e aquele obtido em Nazem et al. (2006) para um recalque de 2.5B.
Obviamente procedimentos como ALE (Arbitrary Lagrangian-Eulerian Techniques) devem

ser incorporados.
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Figura 4.15: Malha deformada para recalque 2.5B (Presente analise,
sem fator de magnificacio)
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Figura 4.16: Malhas deformadas para a fundagdo sob solo ndo-
drenado para um recalque final de 2.5B

4.7.4 Camada de solo submetido a carregamento concentrados (Von Estorff et

al., 1990)

Um estrato de solo flexivel apoiado sobre solo rigido ¢ submetido a dois tipos de
carregamentos pontuais como se mostra na Fig. 4.17a. Esse exemplo foi estudado por Von
Estorff et al. (1990) e Yerli ef al. (1998). No primeiro trabalho uma formulagdao baseada no
método de elementos de contorno (boundary elements) foi utilizada, enquanto que no segundo
trabalho utilizara-se uma formulac¢ao baseada no método dos elementos finitos com elementos

infinitos nos contornos. Neste problema as cargas pontuais sdo dindmicas e seguen o padrao
definido pela fungdo “Ricker wavelet”, a qual ¢ definida como f(¢) = f,(1-27°)exp(-7°),
onde r=(r—1t)/t,,t, éiguala3/xr,t, éigualal/x e f, éiguala 10’ kN. A vista frontal

da malha tridimensional de elementos finitos utilizada neste exemplo ¢ mostrada na Fig.

4.17b; aqui se utilizou uma subdivisdo uniforme na direcdo y (perpendicular a folha)

composta por cingo elementos; a malha total se compoe de 950 elementos hexaédricos de 8

nos e 100 elementos quadrilateros tipo Kelvin de 8 n6s. As propriedades do solo elastico sdo:

moédulo de elasticidade E= 266000 kPa, v=0.33 (coeficiente de Poisson); p,= 2.0

kN.seg.’/m” (massa especifica-fase solido) e as constantes de amortecimento dos elementos

tipo Kelvin sdo: C,=729 kN-seg./m’ e C,=451.6 kN-seg./m’, enquanto as rigidezes das

molas k, e k, sdo consideradas nulas.
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a) Dominio do problema obtido de Yerli et al. b) Malha de elementos finitos
(1998)

S

Figura 4.17: Estrato de solo apoiado sobre solo rigido

Na Fig. 4.18 sdo comparados os resultados obtidos neste trabalho para o deslocamento
vertical no ponto A para o carregamento vertical Py com aqueles obtidos em Yerli et al.
(1998) e em Von Storff ez al. (1990). Como se aprecia existe um padrao similar entre todos os

resultados.
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Figura 4.18: Historico de deslocamento vertical no ponto A devido a
Py



CAPITULO 5

ASPECTOS DA ENGENHARIA SiISMICA E
FENOMENO DE LIQUEFACAO EM AREIAS

5.1 ASPETOS GERAIS

A engenharia sismica estuda o comportamento das estruturas submetidas a
carregamentos de terremoto, sendo seus principais objetivos os seguintes: i) Entender a
interacdo solo-estrutura; i1) Prever a consequéncias ocasionadas por terremotos em areas
urbanas e os efeitos que esta tem na infra-estrutura e iii) Projetar, construir € manter as
estruturas civis para que estas resistam possiveis terremotos. Neste trabalho, ¢ de interesse o
primeiro ponto (i). Por esse motivo, ¢ necessario entender alguns dos processos que afetam
diretamente o desempenho das estruturas civis. Especificamente, o estudo de fundacdes
profundas de prédios de grande altura, pontes e reservatorios, entre outras estruturas, sdo de
grande interesse nesssa area. Historicamente, muitas das rupturas ocorridas nas estruturas
civis se devem ao fenomeno de liquefacdo de solos arenosos, causada pela agdo de
carregamentos de terremoto (ou sismicos). Muitos paises da America do Sul e do mundo estdao
constantemente afetados pela a¢do de terremotos que compromentem consideravelmente sua
infra-estrutura, especialmente quando essas estdo construidas em zonas de solos arenosos.
Sendo assim, ¢ necessario projetar estruturas seguras e entender em detalhe os mecanismos de
interacao envolvidos.Desde o ponto de vista da analise estrutural ¢ necessario definir alguns
consideragdes necessarias para uma adequada modelagem numérica. A seguir sao

introduzidos alguns conceitos de interesse.

5.1.1 Propagacdo de ondas

As vibragdes transmitidas pelas fundacdes (seja das estruturas para o solo como no

caso de maquinarias ou do solo para as estruturas como nos casos de sismos) se realizam
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através de ondas, por esse motivo € muito importante conhecer os distintos tipos de ondas que

se producem no solo e seus mecanismos de propagacao.

Em um meio infinito e isétropo, apenas se podem propagar dois tipos de ondas que
correspondem as duas unicas solucdes obtidas da equagdo do movimento. Estas dois ondas
sdo as chamadas ondas de compressdo, primdrias (P) ou dilatantes e as conhecidas como
ondas cisalhantes, secundarias (S) ou distorsionais. Além da velocidade com que se propagam
cada uma destas ondas num meio elastico infinito (ondas de corpo), elas apresetam a seguinte
particularidade: nas ondas de compressdao, 0 movimento das particulas tem a mesma dire¢ao
de propagacdo, enquanto, nas ondas cisalhantes, o movimento das particulas ¢ perpendicular a
direcdo da propagacdo. Por outro lado, num meio semi-infinito existe uma condi¢do de
contorno que permite uma terceira solugdo as equagdes de movimento e assim obter um
terceiro tipo de onda. Este terceiro tipo corresponde as chamadas ondas superficiais de
Rayleigh (R, em honra a seu descobridor), as quais produzem movimentos elipticos e
diminuem rapidamente sua amplitude com a profundidade. Deve-se estabelecer que as onda
Rayleigh transmitem a maior parcela de energia gerada pela vibracdo de uma sapata
superficial num semi-espaco. As amplitudes das ondas Rayleigh diminuin mais lentamente
com a distanca, r, que ¢ medida desde o centro da fonte de excitacdo, a uma razio de 17,
enquanto, a atenuagdo das ondas P e S na superficie é proporcional a 1/, A razdo desta

diferenga se deve ao chamado amortecimento radial (radial damping).

Na maioria dos casos reais se tem depdsitos de solo constituidos por camadas de
diferentes propriedades, o qual obriga a conhecer a transmisdo de vibragdes através destes
meios. Por esse motivo, utiliza-se a analise por refracdo e reflexdo que experimentam cada
uma destas ondas. Confome o numero de camadas aumenta, terd que ser considerada
multiples refragdes e reflexdes e o problema de propagacao de ondas se torna ainda mais
complexo. Quando a camada superior ¢ menos rigida que o estrato adjacente, outro tipo de
onda superficial é gerado (ondas de Love). Estas ultimas sdo originadas pelas reflexdes
multiples da camada superior e sdo as ondas que se deslocam horizontalmente produzindo
movimentos transversais. Na Fig. 5.1 ¢ mostrado o movimento que produzem esses tipos de
onda nas particulas do solo. Movimentos devido a terremotos € o dano que esses produzem
sdo o resultado dos tipos de ondas basicos apresentados anteriormente. As ondas P e S sdo
ondas de corpo, sendo as ondas P mais rapidas que as ondas S e as quais vado comprimindo e

dilatando a massa de solo.
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Figura 5.1: Natureza dos deslocamentos das particulas do solo durante
o passo de diferentes tipos de ondas

Conforme uma onda S se propaga no meio, essa corta lateralmente a massa do solo em
angulos retos a direcdo do movimento. A velocidade das ondas P e S dependem da massa
especifica e propriedades elasticas das rochas e do solo que elas atravessam. Na maioria dos
terremotos, as ondas P se sentem primeiro (o efeito ¢ similar a uma explosdo sonica que faz
rechinar as janelas) e seguidamente, as ondas S chegam com seus movimentos para acima e
para abaixo e lado a lado, sacudindo a superficie do terreno verticalmente e horizontalmente.
Este ¢ o movimento de onda que danifica as estruturas. A movimentagdo da onda de
superficie de Love ¢ esencialmente aquela da onda S sem deslocamentos horizontais. As
ondas tipo Rayleigh se movimentam verticalmente e horizontalmente num plano vertical
referido na direcdo em que as ondas estao se movimentando. A onda Love ¢ geralmente mais
rapida que a onda de Rayleigh. Na Tabela 5.1 sdo apresentadas algumas expressdes para

determinar as velocidades das ondas tipo P, S e de Rayleigh, respectivamente.

Tabela 5.1: Velocidades de principales ondas sismicas

Velocidade de onda P (V) - 201-v) G
S Na-2v) p

Velocidade de onda S (V) G

Velocidade de onda 6 4 2 2 2
Rayleigh (V) Pr —8V—R + 24—16£ Vr +16 Vs -1{=0
VS Vs c VS VC
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5.1.2 Carregamento aplicado

Os sismografos estdo especialmente projetados para registrar os movimentos do solo
que ocorrem por movimentos dindmicos (sismos). Dentro destos sismografos, o mais
comumente utilizado ¢ aquel que mide diretamente a aceleragdo do solo (acelerdmetros).
Estos intrumentos estdo projetados para atuar frente a fortes aceleragdes do solo. O registro
continua durante alguns minutos até que a aceleracdo pase a ter niveis imperceptiveis de
medicao. Existem muitas institu¢des ao nivel mundial, tais como: O Centro Peruano Japones
de Pesquisas Sismicas e Mitigagdo de Desastres (CISMID) e o Centro de Instrumentagdo e
Registro Sismico (CIRES), entre outras, que disponibilizam gratuitamente registros sismicos
para os usuarios. Estes registros, geralmente, comtem informacdes referentes a localizagdao do
evento, o numero de pontos registrados e o intervalo do tempo (valor constante) em que esses
pontos foram medidos. Informagdes relevantes obtidas a partir desta informacao

correspondem a obtengdo da frequéncia predominante f, (ou periodo T, ) do registro de
aceleragbes e o valor da maxima aceleragdo registrada ;™. A frequéncia maxima
predominante f, ¢ calculada a partir da técnica de Transformadas de Fourier, enquanto a

aceleracdo maxima ¢ medida diretamente e serve para classifcar a magnitude do evento
sismico. Sismos de pequena magnitude, por exemplo, sdo definidos com uma aceleragdo

maxima ao redor de 0.15 g, sismos intermedidrios com picos maximos ao redor de 0.3 g ¢

sismos de grande magnitude ao redor de 0.7 g , sendo g a aceleragdo da gravidade.

Para a andlise numérica ¢ necessario adotar um passo de tempo Af adequado para a
integracao temporal das equacdes de equilibrio. Em Petrakis (1993), relaciona-se o passo de

tempo A¢ com o periodo fundamental da estrutura 7, mediante Az=7,/20-7,/40, em
Cervera et al. (1988), utilizou-se Az =T, /50. Entretanto, outros autores relacionam o passo

de tempo Atr com o periodo predominante do carregamento dindmico. Por exemplo, em

Sarkar (2009) e Bentley e El-Naggar (2000), o passo de tempo se supde igual a At =7, /20.

O custo computacional da analise dindmica tempo-histéria aumenta linearmente com a
duracdo do acelerograma. Por tal razdo, acelerogramas artificiais de curta duracio,
compativeis com os espectros de projeto, sdo desenvolvidos (Hinton e Owen, 1980; Bicanic,
1978). Em Bicanic (1978), por exemplo, definou-se a funcdo analitica de curta duragdo

Johnson-Epstein de energia equivalente a componente NS (norte-sul) do acelerograma do
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Centro (1940). O acelerograma original e sua fungdo equivalente sdo mostrados na Fig. 5.2a e
5.2b, respectivamente. Na Fig. 5.2¢ ¢ mostrado o espectro de frequéncias de Fourier, onde se

pode determinar uma frequéncia predominante de 2 Hz.
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Figura 5.2: Componente N-S do acelerograma do Centro (1940),
fun¢do analitica e espectro de Fourier equivalente

A suposicao de uma fundacdo de base rigida movimentando-se com o movimento
prescrito (geralmente aceleragcdo prescrita) ¢ bastante utilizada por sua simplicidade. Dentro
deste modelamento tradicional se supde que o movimento total da base de fundagdo ¢
conhecida a priori. Esta ltima aproximagao ndo ¢ aplicavel em casos em que ndo existe uma
base rigida identificdvel no problema em estudo e quando o truncamento do modelo
matematico deve ser escolhido arbitrariamente. Neste ultimo caso, ¢ necessario incorporar
condi¢gdes de contorno de radiagdo na base do modelo para permitir que a onda saliente
(aquela viajando na dire¢do da normal saliente ao contorno) ndo seja refletido por este

contorno arbitrario. Caso que o movimento total seja prescrito no modelo (como na
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aproximagado tipica de base rigida), nenhuma condicdo de contorno por radiacdo deve ser
imposta simultaneamente. Se a base ¢ suficientemente rigida, apenas uma pequena parcela de
ondas ¢ transmitida através da base rigida (bedrock), enquanto uma maior parcela ¢ refletida
de volta para o dominio do solo (Zienkiewicz et al., 1989). Sob essas circuntancias, a
aproximacdo de base rigida fixa é uma suposicdo valida, ndo sendo necessarias impor
condi¢des de contorno de transmissdo. Neste trabalho por simplicidade, a aproximacgao
tradicional de base rigida ¢ utilizada, sendo que esta pode ser tratada numericamente de duas

maneiras a ser descritas a seguir.

Numericamente, o carregamento por terremoto prescrito na base da massa do solo
pode ser tratada de duas formas. Um deles corresponde a formulagdo em deslocamentos
relativos, onde as variaveis principais em questdo sao os deslocamentos relativos da massa do
solo em relagdo a0 movimento de sua base (o efeito do movimento na base ¢ traduzido em
forcas inerciais equivalentes). A segunda formulacdo corresponde a chamada de
deslocamentos absolutos, onde a descricdo do movimento ¢€ total e inclui os movimentos de
corpo rigido. Esta ultima aproximagdo apresenta erros inherentes em sua formulacao (Wilson,
2002). O carregamento obtido por deslocamentos absolutos ¢ bastante diferente de aquele

obtido por deslocamentos relativos, sendo algumas das possiveis causas de erros:

e As aceleragdes sdo funcdes lineares dentro de um passo de tempo Af e sua solucdo exata
¢ normalmente utilizada para solucionar as equagdes de equilibrio. De outra maneira,
deslocamentos obtidos de uma fung¢do de aceleragdo linear sao uma fungdo cubica dentro
de passo de tempo, portanto, passos de tempo pequenos sio requeridos ou outro método

de solugdo deve ser usado.

e A distribucdo espacial dos carregamentos na formulagdo relativa ¢ diretamente
proporcional a massa, e a regra de participacdo do 90% da massa da estrutura na resposta
modal pode ser utilizada com precisdo. No casos em que os deslocamentos na base sejam
dados de entrada, os fatores de participacdo modal ndo podem ser utilizados para estimar
possiveis erros. Para carregamento por deslocamentos absolutos, forgas concentradas sdo
aplicadas nos nos perto da base da estrutura, portanto, um grande numero de modos de
vibragao de altas frequéncias sdo excitados. Portanto, estimacgdes de erros alternativas
devem ser introduzidas e provalvemente um numero grande de modos de vibracao podem

ser requeridos.
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e Se o mesmo amortecimento ¢ utilizado para analises com aceleragdes (deslocamentos
relativos) e deslocamentos (deslocamentos absolutos), os resultados obtidos sdo
diferentes. Isto ¢, para um mesmo valor de amortecimento, o amortecimento efetivo
associado com a resposta de alta frequéncia ¢ maior quando os deslocamentos de entrada
sdo especificados (deslocamentos absolutos). Se o amortecimento propocional & massa €
também utilizado, um amortecimento adicional é introduzido devido ao movimento de

corpo rigido da estrutura (Wilson, 2002)

Neste trabalho, quando a estrutura ¢ submetida a um carregamento de terremoto, a

aproximacao em deslocamentos relativos € utilizada.

5.1.3 Tamanho do elemento finito

Numa analise dindmica, distor¢des numéricas podem ocorrer em funcao das condi¢des
de modelagem. As frequéncias das ondas de ingresso e as caracteristicas do sistema poderiam
afetar a precisdo da transmissdao de onda na malha de elementos finitos. Em Kuhlemeyer e
Lysmer (1973) e Isam et al. (2012) se mostraram que para uma representagdo mais precisa da
transmissdo da onda dentro do modelo, o tamanho do elemento finito, AL , deve ser menor

que aproximadamente um décimo a um oitavo do comprimento de onda A onde
A=V If, )max, sendo (f, ).~ a maxima frequéncia de carregamento (obtido do espectro de

aceleracdes de Fourier, Vide Fig. 5.2c) e V, ¢ a velocidade cisalhante no solo como ¢

estabelecido na Tabela 5.1. Em Lu et al. (2005) se estabelece que a componente de maior
frequéncia do movimento de onda ¢ dificil de transmitir se o tamanho do elemento ¢ pequeno.
Um estudo desenvolvido por Gupta et al. (1982) mostra que no caso de ondas cisalhantes

transmitidas verticalmente, a altura do elemento finito pode ser calculado como

AL = (% —%)VS If, )max. A limitag@o do tamanho no plano xy ndo € tdo estrito como na altura e

o tamanho no plano ¢ escolhido entre 3AL a 5AL . Em Nofal (1998), utilizou-se AL = 4/10,
enquanto, em Bentley e El Naggar (2000), o valor de AL foi definido a ser menor
aproximadamente um quinto a um oitavo do comprimento de onda A. Em Massimino e

Maugeri (2013), o maximo tamanho de cada elemento finito satisfaz AL < A/6.

Por outro lado, a subdivisdo na direcdo vertical ¢ mantida constante para permitir uma
distribucdo uniforme das ondas Sy (que s@o as parcelas horizontais das ondas S) que se

propagam verticalmente (Bentley e El-Naggar, 2000; Sarkar, 2009). Devido a variacao do
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modulo cisalhante G com a profundidade do solo, neste trabalho, adota-se o valor médio do
modulo cisalhante correspondente a profundidade média do depdsito de solo em estudo, uma
aproximacao idéntica tem sido utilizada em Massimino e Maugeri (2013). Posteriomente este
valor ¢ utilizado para o calculo da velocidade de cisalhamento correspondente (Vide Tabela
5.1). Por exemplo, na Tabela 5.2 ¢ representada o calculo do valor do tamanho minimo do
elemento finito a ser utilizado nos problemas de interacdo solo-estaca. As propriedades do
solo correspondem ao caso de uma areia com densidade relativa de 40% e para uma
frequéncia tnica de carregamento de 2 Hz (movimento harmonico). Estes Gltimos valores sao

usualmente utilizados nesta tese.

Tabela 5.2: Determinagdo do tamanho do elemento finito para problema tipico

Profundidade G 0, vV, fm A A6
(m) (kPa)  (kN.seg’/m') (m/seg) (Hz) (m) (m)
0.5 385.0 1.96 14.01 2 7.00 1.17
1.5 632.6 1.96 17.96 2 8.98 1.50
2.5 1054.3 1.96 23.18 2 11.59 1.93
3.5 1476.0 1.96 27.43 2 13.71 2.29
4.5 1897.7 1.96 31.10 2 15.55 2.59
5.5 2319.4 1.96 34.38 2 17.19 2.87
6.5 2741.2 1.96 37.38 2 18.69 3.11
7.5 3162.9 1.96 40.15 2 20.08 3.35
8.5 3584.6 1.96 42.74 2 21.37 3.56
9.5 4006.3 1.96 45.19 2 22.59 3.77
10.5 4428.0 1.96 47.51 2 23.75 3.96
11.5 4849.8 1.96 49.72 2 24.86 4.14
12.5 5271.5 1.96 51.83 2 25.92 4.32
13.5 5693.2 1.96 53.87 2 26.93 4.49
14.5 6114.9 1.96 55.83 2 2791 4.65

Tamanho maximo (média) do elemento finito (m) : 3.18

5.2 FENOMENOS RESULTANTES A SEREM CONSIDERADOS EM
AREIAS

A seguir sao descritas em detalhe os fendmenos resultantes a serem considerados em
areias devido ao fendmeno de liquefacdo. Uma excelente descricido do tema pode ser
encontrada em Guillén (2006, 2008); segue um breve resumo dos conceitos extraidos desses
trabalhos. A liquefacdo ¢ um processo que geralmente ocorre em areias sob carregamentos

ciclicos ou monotdnicos e que se relaciona a perda de resisténcia ao cisalhamento do solo pela
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falta de contato entre as particulas. A perda de contato se produz quando as poropressoes
desenvolvidas produto de um carregamento externo se incrementan até o ponto de anular as
tensdes efetivas devido a inadequada drenagem existente. O fenomeno de liquefagdao ¢ o
produto final de mecanismos de formagdo diferentes tais como fluxo por liquefacdo e
mobilidade ciclica. O fluxo por liquefa¢do € um processo que ocorre quando a tensdo estatica
cisalhante necessaria para manter o equilibrio na massa do solo ¢ maior que a resisténcia
residual do solo liquefeito. Colapsos causados por este processo se caraterizan por
movimientos rapidos e de grande extensao como aconteceu no colapso da via expressa de
Hanshin (Vide Fig. 5.3). Em contraste com o fluxo por liquefagao, a mobilidade ciclica ¢ um
processo causado por carregamentos ciclicos e que ocorre em depositos de solo sob tensdes
cisalhantes estaticas inferiores a resisténcia ao cisalhamento do material. As deformacoes
produzidas pela ruptura por mobilidade ciclica sao progressivas durante o movimento sismico
e produzem escorregamento lateral (lateral spreading) em superficies adjacentes aos corpos
de 4gua como lagos ou praias. Por exemplo, na Fig. 5.4 se mostra o escorregamento lateral

produzido ao longo do rio Motagua na Guatemala durante o terremoto em 1996.

Figura 5.3: Liquefacao de solo de fundacao de via expressa de
Hanshin devido ao terremoto de Kobe, Japao, 1995 (fonte: U.S.
Department of Transportation)

Figura 5.4: Escorregamento lateral ao longo do rio Motagua por
terremoto em Guatemala, 1996 (fonte: U.S. Department of
Transportation)
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Para uma amostra de areia, as respostas, considerando o mesmo material na condi¢ao
fofa (contrativo) e densa (dilatante), sdo mostradas nas partes (a) e (b), respectivamente, da
Fig. 5.5. As curvas mostradas consideram que existe uma tensdo cisalhante estatica atuante
devido ao estado inicial anisotrépico que, por exemplo, se encontra num talude. No caso de
uma areia fofa, essa tende a se compactar sob cisalhamento e devido a condigdo ndo-drenada,
os valores da poropressao se incrementan. Como se indica na Fig. 5.5a, o solo contrativo sob
cisalhamento monotdnico atinge uma resisténcia ao cisalhamento maxima e logo decresce
gradualmente até um valor de resisténcia ao cisalhamento residual. Se esse ultimo valor ¢
menor que a tensdo cisalhante estatica inicial, entdo, uma falha por fluxo de liquefagdo deve
ocorrer. Entretanto, se a mesma amostra de solo ¢ carregada ciclicamente, como também se
mostra na Fig. 5.5a, os excessos de poropressoes gerados em cada ciclo de carregamento se
vao acumulando e vao direcionando a trajetoria de tensdes efetivas até a ruptura. Se a
resisténcia ao cisalhamento for menor que a tensdo cisalhante estatica inicial, rupturas tipicas
de um fluido ocorrem, enquanto, as deformacdes se seguen desevolvendo mesmo apds o

término do carregamento ciclico.

No caso de areias densas, o cisalhamento atuante também pode produzir alguns
excessos de poropressdo para pequenos niveis de deformacdes. Nao obstante, para maiores
niveis de deformagdes, as poropressdes decrescen chegando a serem negativas devido ao
incremento no volume do solo (extensdo). Portanto, como se mostra na Fig. 5.5b, o
cisalhamento monotonico de uma amostra de solo densa resulta numa tensdo efetiva e
resisténcia ao cisalhamento maior. Na Fig. 5.5b, também se mostra a resposta dinamica da
mesma amostra de solo, onde as poropressdes geradas em cada ciclo de cisalhamento resultan
numa acumulagdo de excesso de poropressdo e deformacdo. Nao obstante, apods de um ponto
determinado, a tendéncia dilatante e o desenvolvimento de poropressdoes negativas limita
qualquer deformagdo em ciclos de carregamentos adicionais. Como se indica na Fig. 5.5b, a
trajetoria de tensdes efetivas se movimenta para a esquerda, mas a envoltdria de ruptura ndo ¢
atingida. Se esta amostra for submetida a um cisalhamento estatico apos o término do
carregamento ciclico, esta poderia mobilizar toda sua resisténcia. Embora deformacgdes
significativas possam ocorrer durante o carregamento ciclico, as grandes deformagdes
associadas com a falha de fluxo por liquefagdo ndo se desenvolvem em solos densos

(dilatantes). Esse comportamento ¢ denominado na literatura como mobilidade ciclica.
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Figura 5.5: Trajetoria tipicas de tensdes e poropressoes em areias fofa
e densa

53 MODELO CONSTITUTIVO PARA AREIAS EM CARREGAMENTO
ESTATICO E DINAMICO

O objetivo desta secao ¢ apresentar a formulagao do modelo numérico constitutivo que
serd empregado para reproduzir o comportamento de solos sob carregamento dinamico. O
modelo constitutivo empregado neste trabalho corresponde a aquele apresentado em Pastor et
al. (1990) para a modelagem de areias em carregamento ciclico. Esse modelo constitutivo ¢
conhecido na literatura técnica do tema como PZ-Mark III e tem sido aplicado
satisfatoriamente por diversos autores para modelar problemos de geotecnia que envolvem

liquefacdo de solos (Chan, 1988; Guillén, 2008; Ou, 2009, entre outros). Esta se¢do inicia-se
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com a apresentagdo da teoria de plasticidade generalizada utilizada no desenvolvimento do
modelo e que simula processos de carregamento e descarregamento por processos ciclicos. E
importante estabelecer que a nomenclatura utilizada neste capitulo corresponde-se com a

defini¢ao de tensao efetiva introduzida no capitulo trés.

5.3.1 Teoria da plasticidade generalizada

A teoria da plasticidade generalizada, proposta em Mroz e Zienkiewicz (1981),
representa uma extensao da teoria da plasticidade classica para possibilitar a determinagao de
deformagdes permanentes (plasticas) em um ciclo de carregamento. Esta teoria ndo exige a
definicdo prévia das superficies de escoamento e potencial plastico, sendo determinadas
totalmente pelos vetores unitarios das trajetorias de tensdo durante os processos de
carregamento, descarregamento e recarregamento. Portanto, esta teoria prescinde de uma
superficie de escoamento, de uma superficie de potencial plastico e de uma lei de

endurecimento para calcular as deformagdes plasticas (Guillén, 2008).

Para definir completamente o comportamento de qualquer material precisa-se

especificar a relagdo constitutiva que relaciona os incrementos de deformagdes com os

incrementos de tensdes. Em geral, o tensor constitutivo (Dl.].k,)

,,, (onde Le U referem-se ao

processo de carregamento e descarregamento, respectivamente) dependerd do estado de

tensao atual e da deformagdo, assim como também da dire¢ao desta ultima. Postula-se que no
N . o 7 o . .
espaco de tensodes, existe uma direcdo ,(ni/) =n,, (unitaria) associada a um incremento de

tensdo do;; que permite diferenciar entre processos de carregamento e descarregamento

através das seguintes expressoes:

do! = (Dl.jk, )Ldgk, se 1, (dO';/. )e >0 (5.1a)

y

do! = (DW )U dg, sen, (dal.'j )e <0 (5.2b)

y

onde o sobrescrito e se relaciona a processos eldsticos. A unicidade do incremento de

deformagdo d¢,, demanda que em caso de carregamento neutro, ou seja, quando n,do; =0,
os modulos do material (Dijkl )L e (DW )U sejam idénticos, de tal maneira que o

comportamento seja localmente elastico (reversivel). Pode-se demostrar que a partir das
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suposicdes estabelecidas anteriormente, a expressdo mais geral para o tensor

constituivo (DW )L ,,» Ou mneste caso especifico para sua relagdo inversa (C,.j,d )L e Seja
definido como:
(Cijkl )L = (Cijkl )e + (nij )f Ny / (H), (5.2a)
(Cijk )U = (Ci/‘kl )e + (”y )g Ny / (H), (5.3b)

G
onde o tensor (ny )L v

contém as diregdes de um tensor unitario especificado arbitrariamente,
obtido como o gradiente do potencial plastico G e (H),,, define o modulo plastico do

material para processos de carregamento e descarregamento. As relagdes anteriores asseguram
a unicidade dos incrementos de deformacdo em carregamento neutro. Isto pode ser verificado

substituindo a Eq. (5.3) na Eq. (5.2) e demonstrando que para carregamento neutro, apenas o
tensor constitutivo elastico (DW )e, ou sua relagdo inversa (C,./.k, )g, fornece deformagdes nao

nulas. Finalmente, ¢ facil de estabelecer uma expressdo mais adequada para o tensor

constitutivo D, ,,,, que pode ser dada como:

(Dijmn )3 (nmn )f/U Rap (Dabkl )6‘
nWZ (Dwzop )e (nop )(L;/U + (H)L /U

(Dijkl )L/U =Dy - (5.3)

e que ¢ a forma padrao do denominado tensor elasto-plastico. Em resumo, na plasticidade

generalizada o comportamento de qualquer material pode ser descrito sempre que as variaveis

G . . . ~
(DW )e, n, (ni/ )L u © (H),,, sejam conhecidas. Fazendo aqui numa comparagio com a

teoria classica de plasticidade, as variaveis anteriores podem ser definidas a partir da

definicdo explicita de uma superficie de escoamento F' (o",k). Sendo assim, o tensor n; (ou

n) se define como o gradiente da superficie de escoamento F (a',k) de acordo com a Eq.

(5.5) e cujos parametros de endurecimento de deformacgdo vém representados pela variavel &

e onde processos de descarregamento sdo sempre elasticos (ou seja, quando fH,,, —> ).
2

. o G
Pode-se definir um comportamento associativo quando (n,.j )L = (nij )L .
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(n, ) =n, = (5.4)

A necessidade de satisfazer a condicdo de consisténcia F =0 durante a deformagao

plastica fornece a seguinte expressao explicita para o modulo pléstico:

ok oeg”
H,, = 172
( OF OF J (5-3)

1 1
80'1./. GO'U.

onde (de, )" é o tensor de incremento de deformagdo pléstica, definida como:

(ny)’n,do,
(dey, ) =270 HL] d (5.6)

5.3.2 Modelo constitutivo PZ-Mark III (Pastor et al.,1990)

O modelo PZ-Mark-III baseia-se numa variante do conceito de superficie limite
(“bounding surface”) introduzida em Dafalias e Hermann (1982) conjuntamente com os
conceitos da teoria de plasticidade generalizada (Zienkiewicz et al., 1999) descritos na se¢ao
anterior. Em Zienkiewicz et al. (1985) se propde inicialmente um modelo constitutivo para a
modelagem de argilas em carregamento ciclico baseados nos conceitos anteriores.
Posteriormente, em Pastor ef al. (1985), introduziram-se algumas modificacdes ao modelo
original para poder simular o comportamento de solos arenosos; este ultimo modelo de areias
¢ conhecido na literatura técnica do tema como PZ-Mark I e foi o ponto inicial para o
posterior desenvolvimento do modelo PZ-Mark 111 (Pastor et al., 1990). O modelo PZ-Mark-

II ¢ apenas uma transi¢cao entre os modelos anteriores utilizado internamente pelos referidos

~

autores (Chan, 1988). Neste modelo, a superficie limite F e de carregamento f sdo
coincidentes e, portanto nenhuma regra de interpolacdo para o calculo do moédulo plastico

H, ¢ necessaria. Porém, o modelo precisa da defini¢do de um estado de tensdo inicial.
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(a) Vetor unitario normal a superficie do potencial plastico para carregamento n,

A diregao da superficie do potencial plastico definida pelo vetor unitario nLG pode ser
determinada no espago triaxial de maneira similar aos procedimentos utilizados no modelo

Mark-I, embora uma terceira componente 7, € introduzida. Sendo assim, as componentes do

vetor unitario nY, vém definidas da seguinte maneira:

p)L W ( TdG L= 2\/@ (5.7)

onde os subscritos p, g e € se referem, respectivamente, as componentes associadas a

(n & dg : nq)@ 1 : ;(ng)é——qMGCOS39

tensdo média efetiva, componente desviadora e angulo de Lode.

(b)  Vetor unitario normal a superficie do potencial plastico para descarregamento n,

As componentes do vetor unitério n; vém definidas como:

(np )(G] = —‘np‘f (5.8a)
(n,) =(n, ) (5.28b)
()5 = (n, )7 (5.28¢)

onde o subscrito U indica condigdo de descarregamento. O valor absoluto na Eq. (5.28a)
assegura que a densificacdo ocorra sempre durante descarregamento e que os comportamentos
de fluxo por liquefa¢do e mobilidade ciclica sejam simulados adequadamente. O sinal
negativo na frente da expresdo assegura um comportamento de contragdo no solo (Chan,

1988).
(¢) Vetor unitario normal a superficie de carregamento e descarregamento nf w

Para areias, uma regra de fluxo ndo associada ¢ necessaria para modelar o

comportamento instdvel dentro da regido de endurecimento e consequentemente a dire¢do do
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vetor unitario de carregamento ou descarregamento n=n;,, deve ser diferente do vetor

unitario nf . Sendo assim, as componentes do vetor unitario n/,, vém definidas da seguinte

maneira;

( )F 4, (5.9a)
i 1+d,°
F
1) ===
"Ly T 1.2 (5.29b)
F
gM ; cos36

) - g c0s30
LU ZW (5.29¢)

com d, =(l+a. M, -n), onde @, é uma constante do material que determina a forma da
superficie de carregamento (usualmente igual a ;) e M, determina o tamanho desta
superficie. Caso que os valores de o, e M, sejam iguais as da superficie do potencial
plastico o, e M, entdo a relagdo constitutiva é associada e ndo associada em outro caso. Se

a relacdo ¢ associada, o tensor constitutivo ¢ simétrico. Nao obstante, as areias apresentam um

comportamento nao associativo e, portanto o tensor constitutivo € nao simétrico.

A

(d) Superficies de escoamento F e potencial plastico G

14

) o & )
E importante estabelecer que os vetores unitarios, n, ¢ , n,, foram definidos

anteriormente sem a definicio explicita da superficie limite /' e do potencial plastico é,
embora seja possivel a defini¢do destas no modelo. As correspondentes superficies F e G
G

sdo obtidas mediante integracdo (Chan, 1988) através da definicdo dos vetores, n, e , n;,

respectivamente. Estas superficies sdo expressas da seguinte maneira:

| , \ar (5.10a)
F= q—MFp’{1+—} 1—(p—,j

a pC()
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. 1 r\%
G:q—MGp'[1+—} 1—(1’, j (5.30b)
a pCO

Ambas as superficies sdo mostradas na Fig. 5.6 para areias medianamente fofas
conjuntamente com dados experimentais. A posicao relativa das superficies de escoamento e
de potencial plastico indica a possibilidade de ocorrencia de densificagdo no material na

regido de carregamento, fato que segue as observagdes experimentais (Pastor et al., 1990).

q KPaA

Superficie csL

Potencial /
w | G-g fur

/5 MF
/o Mo
M Dados

200 — 7 T~ £ Experimentais

100 .
Superficie de
limite
100 200 300 400 500 600
o' KPa

Figura 5.6: Exemplo de superficies de escoamento tedrica e
experimental obtido de Pastor et al. (1990)

(¢) Modulo plastico para carregamento

A expressao proposta para o modulo plastico ¢ definida da seguinte maneira:

Hy, =Hyp'(1-n/n. ) (H, +H Y7/ 70 )" (5.11a)
com,
ny =+ e, )M, (5.31b)

onde H ¢ um pardmetro de escala do modelo para o modulo plastico. A dependéncia com

p' € consistente com o fato que a pressdao confinante efetiva aumenta conforme a deformacao

plastica se reduz. O termo (1—77/77F )4 incorpora o fato que a quantidade de deformagao
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plastica aumenta com a razdo 5 = p'/q, mas ndo excedendo o valor de 77.. O termo H

representa a parcela volumétrica do mddulo de endurecimento, a qual ¢ definida da seguinte

maneira;

H,=(1-n/M,) (5.12)

Conforme 7 se aproxima a M, o valor de H, tende a zero e a deformagao plastica
aumenta. Nesse caso, a capacidade do solo para suportar carregamentos externos diminui.

Caso o endurecimento por deformagdo desviadora / ndo seja considerado na formulagdo do
modelo, a ruptura no solo acontece quando a linha M ; ¢ atingida, conforme /6 reduz seu

valor até zero. Sendo assim, a definicdo do termo K ¢ necessdria e representa a parte

desviadora do modulo pléstico e ¢ dada pela seguinte expressao:

H, =B BexpAE) s & =||dz,| (5.13)

onde B, e B sdo parametros do modelo e d¢ ¢ o diferencial do tensor da deformacio
plastica desviadora. Quando a deformacao desviadora & € pequena, o valor de H € grande e
a trajetoria de tensdes no plano p’— ¢ € capaz de cruzar a linha critica definida por M . Nao
obstante, conforme a deformagdo desviadora aumenta, o valor de H_ vai assintoticamente
para zero e a trajetoria de tensdes retorna lentamente a linha M . O termo 77, em (5.31a)

armazena a maxima razdo de tensdes p'/¢g atingida no processo € ¢ um parametro de

degradacao que regula o fato de que menor deformacao pléstica ocorre para processos de

recarregamento.
(f)  Modulo plastico de descarregamento H,

O modulo plastico em descarregamento define-se da seguinte maneira:

H, :HUO(UU/MG)WU (5.14)
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onde H,, ¢ um parametro de escala, 77, ¢ a razdo de tensdes quando aconteceu a ultima

descarga e 7, ¢ uma constante que regula esse efeito. Esta lei segue o fato experimental de

que a plasticidade em descarregamento € mais importante para niveis maiores de tensdes.

(g) Constantes elasticas K, e K|

Os modulos elasticos de compressibilidade K, e cisalhamento K, podem variar

linearmente com a pressdo média efetiva p’ de confinamento como:

KV = KE\)Op,; KS = KESOP’ (5'15)

onde K, e K, 6 representam o modulo de compressibilidade e cisalhamento a pressdo de

referéncia p). Conforme a pressdo de confinamento aumenta, o material granular se

compacta e a deformagdao do material ¢ mais dificil. O modelo PZ-Mark-11I precisa da
definicdo de 13 pardmetros como se mostra na Tabela 5.3. Estes parametros podem ser

identificados reproduzindo ensaios triaxias monotonicos e ciclicos.

Tabela 5.3: Pardmetros do modelo Mark-111

Parametro Descripcao
Mg Inclinagdo da linha de estado critico (CSL)
para vetor de carregamento (sem dimensdes)
M Inclinagdo da linha de estado critico (CSL)
para vetor de deformacao pléstica (sem dimensdes)
ar Parametro de dilatancia (sem dimensdes)
ag Parametro de dilatancia para vetor
de deformacao plastica (sem dimensoes)
K, Trés vezes o modulo inicial de cisalhamento
K., Modulo inicial volumétrico
B Parametro de endurecimento de cisalhamento (sem dimensodes)
'y Parametro de endurecimento de cisalhamento (sem dimensoes)
H, Moédulo plastico em carregamento (kPa)
Hy Modulo plastico em descarga (kPa)
Y Constante de deformacao pléstica durante recarregamento (sem dimensdes)

Yu Constante de deformacao plastica durante descarregamento (sem dimensdes)
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5.4 EXEMPLOS DE APLICACAO

Com a finalidade de validar o modelo constitutivo PZ-mark III apresentado na se¢ao

anterior, uma serie de exemplos de liquefagcdo de solos sao estudados.

5.4.1 Coluna de areia de Ou e Chan (2006)

Neste exemplo estuda-se a coluna de solo saturada proposta em Ou e Chan (2006) para
a verificagdo do modelo constitutivo que predice o fendmeno de liquefagio em areias. E
importante estabelecer que essa coluna representa realmente uma camada de areia muito fofa
com extensao semi-infinita. A geometria e malha de elementos finitos utilizada na modelagem
deste exemplo se mostra na Fig. 5.7. A malha se compde de 10 elementos finitos hexaédricos
de 8-8 nds e esta submetida a um movimento horizontal na base segundo a componente E-W
do sismo do Centro (1940), componente que ¢ reproduzida na Fig. 5.8. A coluna de solo tem
sua base restrita e impermeavel com sua superficie superior livre e drenada. Os deslocamentos
nas faces laterais, perpendiculares a direcdo do movimento longitudinal, sdo vinculados para
formar uma condi¢@o de contorno periddica e garantir deslocamentos iguais nos nds a mesma
profundidade. Esta condicdo de contorno reflete apropiadamente a extensdo lateral semi-
infinita e tem sido utilizada satisfatoriamente por varios autores (Vide se¢do 4.5.1 do capitulo

quatro). A condicdo de deformagdo plana ¢ considerada mediante a restricdo dos

deslocamentos na dire¢ao Y.

3m
_ N\
Nivel
. g
= freatico
30 m
i . “f\t;'x

per
Figura 5.7: Malha de elementos finitos

Primeiramente numa analise elastica linear ¢ realizada para obter o estado de tensao
inicial no solo antes da analise dinamica. Esta andlise tenta estabelecer o comportamento do

solo em condig¢do natural devido ao efeito de gravidade (peso proprio).
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S

4 6 8 10
Tempo (seg.)

(=]
[\

Figura 5.8: Componente E-W do acelerograma o Centro (1940)

Como qualquer outro modelo constitutivo para solos, o modelo PZ-Mark 11l nao pode
ser utilizado a partir de um estado nulo de tensdes. Portanto, as poropressdes e tensoes
efetivas obtidas da andlise eléstica linear estatica sdo adotadas como poropressdes e tensoes
efetivas iniciais para a subseqiiente analise dinamica. Os deslocamentos medidos durante a
analise dinamica sismica serdo referénciados apos da analise elastica inicial e, portanto
qualquer deslocamento existente antes desta ¢ anulado. Esta tltima aproximagao sera utilizada
para todos os problemas que envolvem uma andlise por carregamento de terremoto. A

propriedades e outros dados relevantes do problema sao apresentados na Tabela 5.4.

Em Ou e Chan (2006), se escolheram cinco pontos: A, B, C, D ¢ E (Vide Fig. 5.7) com
diferentes profundidades para monitorar a geracdo do excesso de poropressao durante a
analise. Os resultados obtidos na presente analise sdo mostrados na Fig. 5.9, onde se pode
apreciar claramente que os pontos A e B atingin rapidamente o valor inicial da tensdo vertical
efetiva e, portanto apresentam um estado liquefeito. Os resultados obtidos em Ou e Chan
(2006) sao idénticos aos obtidos aqui, porém sdo omitidos na figura por claridade. Com a
finalidade de investigar o desenvolvimento do excesso de poropressdo a diferentes
profundidades durante a andlise sismica, na Fig. 5.10, se mostra a variagdo desta varidvel
versus a profundidade do solo para diferentes tempos de andlise. Nesta mesma figura,
mostram-se os resultados obtidos em Ou e Chan (2006) através do codigo computacional
DYNE3WAC (DYNamic Eathquake Analysis Program 3D Window Version for ACademic).

Como se pode apreciar, idénticos resultados sdo reportados.
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Propriedades areia muito  areia
fofa fofa

Solo Massa especifica do solo p = 2.089 2.089

Massa especifica do fluido pr = 0.98 0.98

Modulo volumétrico do grio solido K, = 10" 10"

Modulo volumétrico do fluido K, = 1.092x10° 1.092x10°

Porosidade n = 0.363 0.363

Permeabilidade k = 2.1x10°  2.1x107

Aceleragdo da gravidade g = 9.81 9.81

Para anadlise eldstico linear

Modulo de Elasticidade E, = 30000 30000

Poisson v, = 0.3 0.3

Andlise nao linear com modelo Mark I11

Modulo volumétrico inicial a pressao de

referénciap’, K., = 3500 770

Modulo cisalhante a pressao de referéncia p’,, K., = 5250 1155

Pressao de referéncia p, = 40 4

Pendente da linha de estado critico para vetor de

carregamento Mg = L5 1.15

Pendente da linha de estado critico para vetor de

deformacao plastica My = 0.4 1.035

Parametro de dilatancia para vetor de deformacgao

plastica ap = 0.45 0.45

Parametro de dilatancia ag = 0.45 0.45

Parametro de endurecimento por cisalhamento B, = 4.2 4.2

Parametro de endurecimento por cisalhamento  f#; = 0.2 0.2

Modulo plastico de carregamento H, = 350 600

Moédulo plastico de descarregamento H, = 6000 4000

Parametro de deformagao plastica durante

descarregamento Vo = 2 2

Parametro de deformagao plastica durante

carregamento Yom = 2 0

As variagdes dos deslocamentos horizontais no dominio do solo para diferentes tempo

de andlise sao mostrados na Fig. 5.11. O deslocamento horizontal méximo (relativo a base)

acontece na superficie superior da coluna e ¢ aproximadamente igual a 3.5 m. De outra

maneira, na Fig. 5.12 se mostra o excesso de poropressdo gerado no dominio do solo e o

potencial de liquefacdo ao final da andlise. O potencial de liquefacdo ¢ quantificado neste
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trabalho através do fator adimensional 7, =Ap/c., onde Ap é o excesso de poropressdo

gerado e o ¢ a tensdo vertical efetiva inicial no solo. Quando 7, =1, o ponto em

consideragao encontra-se liquefeito.

300
Presente analise E

[\ N
(=) W
[} S

1 1

150

100 A

Excesso de poropressdo (kPa)
3

Tempo (seg.)

Figura 5.9: Excesso de poropressdao em analise sismica

0 K T T T T T T
.30 100 150 200 250 300 330

Profundidade (m)
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----- Tensdo vertical efetiva inicial
Ou e Chan (2006)

¢ Presente analise (t=2)

B Presente analise (t=4)
A
A

Presente analise (t=6)
Presente analise (t=8)
Presente analise (t=10)

Figura 5.10: Excesso de poropressao durante a analise sismica

Na Fig. 5.13 s@o mostrados os resultados para os pontos da coluna de solo a 1.5 m de

profundidade (elemento E10), 10.5 m de profundidade (elemento E07), 19.5 m (elemento
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E04) e 25.5 m de profundidade (elemento E02), respectivamente, em termos de trajetorias de
tensdes, historicos de excesso de poropressdo, curvas tensdo cisalhante horizontal versus
deformacao cisalhante horizontal e historico de deslocamentos horizontais. Aqui, a
deformacao cisalhante horizontal maxima chega até um valor de 20% para o elemento E04.
Quase toda a coluna estd liquefeita com excecdo de uma pequena parcela na base da coluna
(elemento EO1). A seguir, realizou-se a mesma analise numérica, porém considerando as
propriedades de uma areia fofa (Vide segunda coluna na Tabela 5.4). Os resultados para este

ultimo caso sdo mostrados na Fig. 5.14.

0.23437 Wi
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Figura 5.11: Deslocamento lateral para diferentes tempos de analise
(unidades m., fator de reducdo: 1x10°)
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Figura 5.12: Excesso de poropressdes e potencial de liquefacao para
tempo final de 10 seg.



= = =] S
o L oo L oo L oo
—_
© [SN] N1 L © &
13
<
o
g
~ F o< s
v &
N Foo F oo L~
. f . S T t T < T 1 T T T S . . { . . o
(=3 (=3 (=1 (=3 (=3 < = =3 (=} (=] =} =1 =} (= < < =}
S S = = > > 3 3 > 3 > 3 3 > > 3 © o o © o o o
= N N < S 2 e 3 g S v . ° v g v g S ¥ o S q ¥ 9
= { = : ; )
01 (w) oyuaweso[saq 2 01 x (w) ojuawedojsoq 2 01 x (w) oyudues0[saq 2~ 01 (w) ojuoweoo|sa(
< " M
< — 54 “-
[ e
<
N 2 L =
r o S I
bt
=]
L
= = = ° £
r < =3 S =
=
<
g} ro—
b :
o S
S 2 "
z _ [ ool
o wn < =
T T T T 5 T T = T T T T S T T T T <
oo = = e 0 = = = o o o o o o o o o o o o o
! ! ! @ - 0 <@ oo = n QW oo = - 9w
h
) (e (eq (e
= = =] s
L oo L oo F oo oo
~
| | F o [ o &0
o)
<z
=
£
w o< o< o< P e
F o F o F o F o
T 54 T T 54 T T T T < T T T T T o
=3 = =1 (=3 (=3 =] (=3 (=3 (=3 (=3
& = = 2 2 8 & 8 & ° S g 8 8 8 ®§ °
- ISl Q — - @ N Q — -
(edy)) oessaid orod op 0ssaoxyg (ed>)) oessaxd o1od op 0ss00XHq (eq)) oessaid oxod 9p 0ssa0xq (edy]) oessaxd o1od op 0ss00XH
=1 (=1
=3
b 2
L w !
(=3
=
_
<
L = )
- =
g 2 £
i o
F =
a
)
0
= 4 54 =3
T T T T & T T T N T T T T { T T T T =4
" = — - o w o o S o o ! =) I =) o o o ! =] = =) =) o I~
' ' ' < I ] < el A — i Ll v e} A - - @ el
4
(e (e s () (ed3)
<
B
< /M @) a a8 b
T i T i i T I ! 1 i 9
1 1 1 1 1 1 I 1 1 1 % m
1 ] [] 1 1 1 1 1 1 ] = m
! ! ! ~ o | ! <1 eni e | - o
= Sl Ol QL QL QL L Ot Qi Q. QL =
BN RN RN RSN RN RN RS SR =t (&
\ \ \ \ \ \ \ \ \ e
\ A N \ \ \ \ N\ N N
\| N R \ \ \ A
N

, curvas tensao-deformacao cisalhante e deslocamentos laterais

~

0€S, pOropressocs

~

Figura 5.13 Trajetorias de tens



172

0.0 0.3 0.5

Y1 (%)

-0.3

-0.5

=1 = =1
B3 I oo I o L
o F o F o -
< Fo< Fo< L
o r o F o L
T 1 T o T g T o T ¢ T T T o . . J . .
=3 =3 (=] =3 =3 =] =} =] =} < (=} =] =} < =3 =} =3
=4 =4 =4 = 3 3 3 3 3 > 3 > 3 > o o o o o o o
= o a h M A < 7 S s v e W s 28 S & & S q ¥ ¢
- 01 x (w) [euozLIoy ‘[sa(] 201 x (w) [euozuoy saq ' 201 x (w) [BIuoZLIOY ST 201 x (w) [BuozLIOY ‘[So(
S o S
v I —
R
L <=
Dl [ <= [ v
et = r
"
L < [ <
L 2= L ©
S S L
=}
L 2 “
' I <
=3 v
=3 [ r < L
Moo
' M
S o o
T T T T T a T T a T T T T — T T T T T
; D :
NOXOTANDATOCOOAN =3 =1 = =3 =3 =3 =1 = =3 =3 =3 =3 =3 =1 =3 =3 =3
—— L - o — - ««,J wy o — - «d C_J = < (] ~/_. 4 /ﬂ
(edy)a (ed) s (ea) ™ (edy) s
= = (=1
oo =) i .
o =l F o .
- < o F
[ o o [ o I
T o T T S T T T T S T T T T T
(=3 =1 (=] =3 (=3 (=1 =3 (=3 =3 =3 =3 = (=3 =3 =3 (=3 (=3 =3 =1
o — =1 sl vy =3 vy =1 el (=3 vy =3 sl =1 el
— (o] N - - [2e) o o - -
() amssaxd a1od Jo ssa0xH (eq) 2anssaid a10d o ssaoxg (ed)) 2mssaid a10d Jo ssaoxyg (egy)) amssard a10d Jo ssaoXg
(=}
(=3
S -
w

-15 -10 -5
-70
-150

=

] _ _ _ 8 — 3 —
Gowevaoqtenca g 8§ s § ® 2 2 22 2" 288 °383¢s
(eq) (e (eqy) (e
< M O a sa)
T T T T T T [ [ I I
| 1 | | 1 | | | | L
1 T T 1 [ T 1 [ 1 1
w_ i %,_ m_ %_ %_ < m_ M. m_ )
e @ SR Rl R, R L e P R d =R a BN
N \ N \ ~ \ \ AS x \
\ \ \ N \ \ \ \ \}

10

Time (sec.)

10

6

, curvas tensdo-deformagao cisalhante e deslocamentos laterais

Time (sec.)

4

oes, poropressoes

-100
o', (kPa)

-200

-300

Figura 5.14 Trajetorias de tens

(Areia fofa)



Na Fig. 5.15 e Fig. 5.16 sdo comparadas as aceleragdes na superficie e base da coluna
de solo para os casos de areia muito fofa e fofa, respectivamente. Na Fig. 5.15 ¢ mostrada a
atenuacao que acontece na aceleragao devido a liquefagao do solo. Isto €, a aceleragdo ¢ quase
zero apds 4 segundos de carregamento devido a perda de contato entre os graos do solo e
portanto esses nao podem transmitir a aceleragdo da base para a superficie. De outro modo, na
Fig. 5.16 se mostra a amplificacdo que acontece na coluna de areia fofa ndo liquefeita. A

maxima amplificagdo acontece apos 2 segundos de carregamento e apresenta um valor de 7
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Figura 5.15: Histéria de aceleragdes para coluna de solo composta por
areia muito fofa
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Figura 5.16: Historia de aceleragdes para coluna de solo composta por
areia fofa
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5.4.2 Simulacao numérica do experimento No 3 do projeto VELACS

Esse experimento foi conduzido na California Institute of Technology (CALTECH)
durante o desenvolvimento do projeto VELACS. O experimento No 3 consiste de uma camada
de areia ndo uniforme de 11 m de espessura (em escala prototipo), a qual é colocada em uma
caixa laminar formando duas colunas de areia com densidades relativas de 40% e 70%. Um
esboco de a caixa laminar e a instrumentagdo utilizada no experimento sao mostrados na Fig.
5.17 e 5.18, respectivamente. A camada de areia esta totalmente saturada com agua,
disponibilizada para ser ensaiada a uma aceleragdo centrifuga de 50g e submetida a um

movimento horizontal na base com um acelerograma protétipo reproduzido na Fig. 5.19.
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Figura 5.17: Vista de elevagao frontal do modelo No 3 (obtido de
Huang, 1995)
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Figura 5.18: Vista em planta do modelo No 3 (obtido de Huang, 1995)
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Figura 5.19: Movimento horizontal na base

A modelagem numérica ¢ realizada em escala modelo utilizando uma formulagao
tridimensional com condi¢do de deformacdo plana. Com a finalidade de estabelecer a
potencialidade do modelo numérico para a predi¢do do potencial de liquefagdo com poucos
elementos finitos, utilizou-se uma malha bastante reduzida. A malha utilizada mostrada na
Fig. 5.20 ¢ similar a utilizada em Chan et al. (1993b) e esta se compde de 24 elementos finitos
hexaédricos acoplados de 8-8 nds. O nimero total de equacdes lineares a resolver neste
exemplo ¢ apenas de 152. As mesmas condigdes de contorno do exemplo anterior foram
utilizadas aqui. Os célculos sdo realizados em duas etapas: primeiro uma analise estatica nao-
linear devido a aplicacdo da for¢a de gravidade (peso proprio do solo) € realizada antes da
aplicacdo da acdo sismica. As poropressoes e tensoes efetivas resultantes ao longo da massa
de solo sdo utilizadas como condi¢des iniciais para a posterior andlise dindmica. As

propriedades utilizadas para a andlise sdo apresentadas na Tabela 5.5.

d o

Figura 5.20: Malha de elementos finitos




Tabela 5.5: Propriedades do solo e constantes do modelo PZ-Mark 111
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Propiedades Unidades

Areia fofa Areia densa

Para andlise eldstico linear (Dr=40%) (Dr=60%)

Modulo de Elasticidade E, = 30000 30000 kPa

Poisson vy, = 0.3 0.3

Para andlise ndo linear com modelo Mark 111

Modulo de compressiblidade inicial a pressao de

referéncia p’, K,, = 770 2000 kPa

Modulo de cisalhamento inicial a pressao de

referéncia p’, K,, = 1155 2600 kPa

Pressao de referéncia p. = 4 4 kPa

Pendente da linha de estado critico para vetor de

carregamento Mg = 1.15 1.32

Pendente da linha de estado critico para vetor de

deformagao plastica Mg = 1.035 1.3

Parametro de dilatancia para vetor de

deformacao pléstica ap = 0.45 0.45

Parametro de dilatancia ag = 0.45 0.45

Parametro de endurecimento por cisalhamento S, = 4.2 4.2

Parametro de endurecimento por cisalhamento f; = 0.2 0.2

Modulo plastico de carregamento H, = 600 750 kPa

Modulo plastico de descarregamento H,, = 4000 40000 kPa

Parametro de deformagdo plastica durante de

descarregamento Yu = 2 2

Parametro de deformagao plastica durante

carregamento Yom = 0 4

Outras propiedades

Massa especifica do solo p = 2.089 kN.segz/ m’

Massa especifica do fluido pr = 0.98 kN.segz/ m*

Modulo volumétrico do grio solido K, = 10" kPa

Médulo volumétrico do fluido K, = 1.092x10° kPa

Porosidade n = 0.363

Permeabilidade k = 6.6x10” m/seg.

Aceleragdo da gravidade g = 9.81 rn/seg.2
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As predigdes da historia do excesso de poropressdes, deslocamentos verticais e laterais
sdo mostrados na Fig. 5.21, 5.22 e 5.23, respectivamente. Na Fig. 5.21 se mostram as
poropressoes calculadas e aquelas gravadas no experimento. O excesso de poropressao gerado
em Pl ¢ um tanto maior que o experimental, enquanto, as predigdes em P9 e P10 sdo

ligeramente menores. Em geral, as predi¢des sdo bastante satisfatorias.

As histérias no tempo dos deslocamentos verticais calculados e aqueles obtidos no
experimento na superficie livre da areia sdo apresentados na Fig. 5.22. O recalque obtido com
o modelo numérico ¢ menor que o experimental para as localizacdes LVTDS5 e LVTD6. Nao
obstante, os resultados numéricos obtidos no presente trabalho para esta fase dinamica,
concordam com aqueles obtidos em Chan ef al. (1993b). Na mencionada referéncia se
consegue atingir o valor final experimental de recalque, porém para uma analise posterior por
consolidagdo. De outra maneira, ¢ importante estabelecer que os resultados obtidos em Chan
et al. (1993b), em termos de deslocamentos horizontais, verticais e poropressdes, concordam
bastante bem com aqueles apresentados neste trabalho e ndo s3o mostrados aqui

simplesmente por claridade nas figuras.

As historias no tempo dos deslocamentos laterais calculados e aqueles obtidos no
experimento nas localizagdes LVDT3-LVDT4 sdo apresentados na Fig. 5.23. Como se pode

apreciar a concordancia obtida ¢ aceitavel desde o inicio da analise.

Finalmente, a deformada final, campo de excesso de poropressdes e potencial de

liquefagdo medido através do fator 7, sdo mostrados na Fig. 5.24 para tudo o dominio do

solo. Como se pode apreciar, o valor maximo de 7, ¢ de 0.64, sendo entdo a possibilidade de

liquefagdo no solo bastante reduzida.
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Figura 5.23: Historico de deslocamento horizontal
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Figura 5.24: Malha deformada, excesso de poropressao e fator de
liquefagao apods 40 seg.



CAPITULO 6

ELEMENTO DE INTERFACE

6.1 INTRODUCAO

Os elementos de interface dividlem o espago entre dois corpos que interagem
mecanicamente e/ou hidraulicamente. Exemplos sdo as interfaces que existem entre materiais
com comportamento bastante diferenciado, como ¢ o caso dos materiais presentes em
problemas de interagdo solo-estrutura. O comportamento discontinuo na interface tem sido
modelado utilizando equagdes de restrigdes ou conectando os elementos que interagem
através de molas discretas. Alguns pesquisadores consideram a interface como um quase-
continuo de espessura pequena, a qual pode ser modelada através de elementos finitos
continuos que apresentam planos de ruptura. Por outro lado, elementos finitos especiais de
interface com espessura nula, também tém sido utilizados satisfactoriamente no passado
(Goodman et al., 1968; Snyman e Martin, 1991). Neste trabalho, utilizam-se elementos
isoparamétricos de espessura nula para a modelagem da interface solo-estaca, conjuntamente
com o método da Penalidade devido a que permite obter um equilibrio entre eficiencia
computacional e uma representagdao adequada dos processos de escorregamento e abertura sob
pequenas deformagdes e pequenos deslocamentos. A introducao de conceitos de superficie
mestre-escravo (master-slave) em malhas ndo-conformes seram obrigatoriamente necessarios
em processos de grandes deformagdes que envolvam, por exemplo, a simula¢do de cravacao

de estacas em massas do solos (Chicata, 2000).

6.2 METODO DA PENALIDADE

O elemento de interface de espessura nula utiliza diretamente a idea de deslocamento

relativo conjuntamente com o conceito de tensdo-deformagdo. A rigidez do elemento ¢
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escolhida de tal maneira que o problema de restricdo ¢ solucionado optimamente; esse

conceito basico ¢ explicado antes de apresentar a formulagdo do elemento.

6.2.1 Regularizacao das restrigoes

Um problema linear eléastico de valor de fronteira com deslocamentos e carregamentos
prescritos equivale a encontrar um campo de deslocamentos que minimize o potencial de

energia para um grupo determinado de condi¢gdes de contorno.

Hk(u)zéuTKu—qu—>Mim'mo (6.1)

onde u, K ¢ f sio o vetor de deslocamento, matriz de rigidez e forgas externas atuantes no

sistema estrutural, respectivamente. Para discontinuidades locais no campo de deslocamentos,
u, o problema variacional da Eq. (6.1) deve estar submetida a restricdes unilaterais. Por
exemplo, o contato entre dois corpos permite a variagdo dos deslocamentos normais apenas na

direcdo de separacdo ao longo da superficie de contato I', para todos os né6s m em I, .

g, >, (6.2)

O vetor g, da equacdo anterior define as componentes do vetor de deslocamentos de
duas superficies que estdo em contato entre si e que estdo submetidas a restricao da Eq. (6.2).
No caso mais simples de correspondéncia entre nds, por exemplo, em nés duplos, g, enlaga
dois graus de liberdade com sinal oposto, de tal maneira de calcular a diferenga relativa em

deslocamentos. Os vetores de conectividade de todas as restrigdes formam uma matriz G

c

com g, colunas e com um numero de linhas igual ao numero de graus de liberdade por no. A
Eq. (6.2) conjuntamente com a Eq. (6.1) produz um problema altamente ndo-linear. Sendo
assim, a approximacdo da Penalidade adiciona um termo ficticio de energia ao funcional II,

da seguinte maneira:

Il (u)=11,(u) +2L2(g£um -7 )T (g;um -7 )—)Mim’mo (6.3)
£

m
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A forma quadratica do termo adicional estabelece que a restri¢do deve ser satisfeita no
sentido de minimos quadraticos. Esse termo adicional de energia representa o trabalho feito

pelas forgas ficticias. Este trabalho ¢ definido pela seguinte equagao:

P(e)=—(gu, ~7,) (64

O termo da Eq. (6.4) obriga ao cumprimento da restricado da Eq. (6.3). A violacao dos
deslocamentos ¢ minimizada para um valor determinado de &. A restricdo ¢ satisfeita

exactamente quando & — 0, enquanto seu valor inverso k = &

¢ chamado de parametro de
penalidade. O tamanho finito de k <oo regulariza o problema de restricdo permitindo
portanto, a optimizagdo nao restringida dentro de uma faixa ilegitima de inter-penetragdo dos
corpos em contato. Contudo, € necessaria a defini¢ao de rigidezes finitas para a interface. Se

os termos k; =1/¢, sdo incluidos no somatodrio, esta sera a forma local do método da

Penalidade que permite a elegdo individual de diferentes valores de k,. Portanto, os

parametros de penalidade podem ser implementados em elementos especiais de forma similar
as relacdes constitutivas nao-lineares. A montagem da matriz de restrigdes € feita a partir das

rigidezes dos elementos de interface seguindo o procedimento usual de rigidez direta (Smith e

Griffiths, 2014).

A aproximagdo pelo método da Penalidade em relacio ao método de Lagrange,
apresenta as seguintes vantagens: 1) Velocidade de convergéncia ajustavel de acordo a
violagdo tolerdvel da restricdo; 2) Preservacdo natural do momentum em dinamica
(transferéncia de impulso entre corpos); 3) Implementacdo muito simples em programas
existentes; 4) Nenhuma introducao de graus de liberdades adicionais no sistema de equacgoes,
portanto, ndo existe dificuldade nos codigos que apresentam um numero padrao de graus de
liberdade por nd; 5) Retencdo de um sistema definido positivamente, minimizando a
necessidade de realizar trocas nas operacdes matriciais do programa. O valor da penalidade
precisa ser definido de tal maneira que a interpenatracdo seja de uma order de magnitude mais
pequena que a deformagdo elastica dos corpos em contato (Nofal, 1998). Desta maneira, a
interpenetracdo nao afeta o estado de tensdes no meio continuo. Neste trabalho, utilizou-se o

método da penalidade como descrito acima.
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6.3 DESCRICAO DO MODELO CONSTITUTIVO DA INTERFACE PARA
PROBLEMAS ESTATICOS E DINAMICOS

Seguindo com a conven¢do estabelecida nos capitulos anteriores, as equagdes
constitutivas do elemento sdo apresentadas em termos de tensdes efetivas. As equacdes
constitutivas devem considerar as condigdes de contato e nao contato. Processos de separagado
(abertura) e fechamento apresentam comportamentos similares a processos reversiveis nao-
lineares elasticos, respectivamente, enquanto o escorregamento por atrito tem caracteristicas
de plasticidade. A analogia entre atrito e a teoria incremental de plasticidade € aqui utilizada.
A presente formulagdo segue inteiramente aquela da plasticidade continua, sendo a diferencga,
a utilizacdo de incrementos de deslocamentos relativos em lugar de incrementos de
deformagdes. Supde-se, entdo, que o escorregamento lateral esta governado pela teoria
classica de Mohr-Coulomb com uma regra de fluxo associada (quando a fungdo de

escoamento ¢ igual que a funcao de potencial plastico).

6.3.1 Consideragdes basicas para o elemento de interface

A formulacdo aqui descrita esta baseada no algoritmo apresentado em Lee e Lin
(1991) e em Sarkar (2009). O elemento de interface modifica seu estado (aberto, fechado ou

escorregado) conforme o carregamento ¢ aplicado. As tensdes locais atuantes no elemento sao

a tensdo normal efetiva o e as tensdes tangenciais de atrito 7, e 7,, as quais sdo obtidas em

termos dos deslocamentos relativos definidos segundo o sistema coordenado local do ponto

em consideragdo. Este sistema local ¢ definido pelos vetores unitérios e, (diregdo tangente 1),
e, (direcdo tangente 2) e e, (diregdo normal ao plano do elemento) como ¢ mostrado na Fig.

6.1.

Xy

Figura 6.1: Sistema coordenado local no ponto material do elemento
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Essas tensdes podem ser obtidas a partir do estado atual de cada ponto em

consideracdo (ou ponto de integra¢do) da seguinte maneira:

1))

2)

3)

Quando o ponto em consideracao esta aberto (ndo existe contato)

o,=ku,+p>0 e 7,=7,=0 (6.5)

onde k, ¢ uma rigidez normal (penalidade) segundo a direcdo do vetor normal e,, p
¢ o excesso de poropressdo e u, € o deslocamento relativo associado nessa diregao.

Sendo assim, a matriz de rigidez no sistema local do elemento ¢ definida como segue:

k, 0 0
k,={0 0 0 (6.6)
0 00

onde k, ¢ uma rigidez arbitraria pequena utilizada para evitar problemas de

convergéncia.

Quando o ponto em consideracao esta fechado e nao escorregando (atrito-estatico)

T, = \/(r{”gd )2 +(r§’ed )2 <uo! (6.7)

ed ed x ~ :
onde 7, =ku, e t5 =ku, sdo as tensdes cisalhantes atuantes no plano do

elemento e calculadas através da rigidez tangencial ao cisalhamento & (penalidade), e

dos valores dos deslocamentos relativos u, e u, segundo as dire¢des tangenciais 1 e 2

no sistema local. A tensdo cisalhante corrente ndo pode ultrapassar o valor de tensdo

limite 7z, obtido a partir do coeficiente de atrito da interface 4 e da tensdo efetiva

normal o). A matriz de rigidez nesse mesmo sistema ¢ definida da seguinte maneira:

k. 0 0
k,=| 0 k 0 (6.8)
0 0 &

Quando o ponto em consideracao esta fechado e escorregando (atrito-cinematico)
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T, = \/(Tfmd )2 + (zj’"‘)d )2 > uo! (6.9)

com as tensdes corrigidas (de acordo ao algoritmo elasto-plastico) da seguinte

maneira:

!

u u
o, =ku,; 1, =——=(uo,) e 7, =————(po,) 6.10
u +u,’ Vu,” +u,’ (6.10)

enquanto, a matriz de rigidez elasto-plastica ¢ dada pela seguinte expressao:

5 2 \3/2
(u1 +u, ) 0 0
k. = kn 2 2 2
L _W pu iy +u, HU, U, —Hu, U Uy (6.11)
u, +u 2 2 2
1 2 Hu,\u,” +u, — U, U U, Hu, u,

6.3.2 Base tedrica para o comportamento por atrito

O atrito no elemento de interface segue o critério de Mohr-Coulomb. Aqui, a tensao

tangencial devido ao atrito na interface é proporcional a tensdo normal efetiva o). O

escorregamento ndo ocorre sempre que a tensao aplicada na dire¢@o tangencial 7, seja menor

que a tensdo limite de escoamento, como se estabelece na seguinte equagao:

7, < uo| (6.12)

O escorregamento comeca quando a tensao lateral atuante excede a tensdo limite de

atrito. Como a finalidade de simular o comportamento colado-escorregamento, a funcao de

escoamento f ¢ definida da seguinte maneira:

f=\r} +1," - uo! (6.13)

com,

D
flog gt (6.14)
7, Clu, —uy
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onde k, ¢ a rigidez elastica ao cisalhamento (representando um valor de penalidade) nas

dire¢des tangenciais e o ponto (u;,us ) representa a traslacdo do centro de escorregamento
nas diregdes locais 1 e 2, respectivamente (Vide Fig. 6.1). O ponto em consideracao esta
colado sempre que f < 0. Quando o ponto comega a escorregar f >0, os deslocamentos

laterais podem ser descompostos em duas parcelas, uma parcela recuperavel (colado,

denotado pelo sobre-escrito ‘e’) e uma parcela irrecuperavel (denotado pelo sobre-escrito

Aug | | Auf N Au,” 6.15)
Au, Au,’ | |Au,’ '

Essa ultima equagdo ¢ similar a descomposi¢ao do tensor de deformagdes na teoria de

‘ p’) da seguinte maneira:

plasticidade. Aqui, adota-se a regra de fluxo associada, e os deslocamentos por

escorregamento podem ser definidos em termos do incremento de um escorregamento

equivalente Ay”, mediante a seguinte expressao:

Au,” 1 |z
{ ”lp}=AyP—,{ 1} (6.16)
Auz /’lo-n TZ

com,

uo! =7+, e Ay’ =\/(Au1p)2 +(Au2p)2 (6.17)

E importante estabelecer que o escorregamento acontece ao longo da diregdo normal a
superficie de escorregamento (slip locus), onde (r,,7,) representam as tensdes na direcdo
normal a essa superficie. A superficie de escorregamento mantém-se atualizada mediante a
atualizacdo das tensdes tangenciais e do centro de escorregamento (de forma similar ao
endurecimento cinematico). Subtituindo a Eq. (6.15) e Eq. (6.16) na Eq. (6.14), pode-se obter

a seguinte expressao:
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{Tl } ) 1 {Tlpred }
o) KB (6.18)

onde,

red
r,” Au,
=k 1
{szred} s {Auz} (6 9)
Substituindo a Eq. (6.18) na Eq. (6.13) com f =0, o incremento de escorregamento

equivalente, Ay” , pode ser expresso da seguinte maneira:

A7 \/ (71 pred )2 N (2_2 pred )2 4o 620)

Combinando a Eq. (6.18) e Eq. (6.20), a Eq. (6.18) pode ser rescrita da seguinte forma:

{71}_ Uo, Tlmd}
S Iy A T U (6.21)

Esta ultima equacdo ¢ equivalente a aquela apresentada na Eq. (6.10) expressa em
termos de deslocamentos relativos. O centro de escorregamento ¢ atualizado utilizando a Eq.

(6.16), (6.20) e (6.21) da seguinte maneira:

Aw | _ JAu| 1) (6.22)
Auzp Au2 ks 7, )
Opcionalmente, em Wilson (2002) e Sarkar (2009), utilizou-se um algoritmo

desacoplado, onde as tensdes sdao corrigidas independentemente em cada dire¢cdo com as

seguintes expressoes:

=T = uo, (6.23a)
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pred Tz = luo-r,t (623b)

Neste trabalho, estas duas formulagdes estdo disponiveis, sendo que elas fornecem
resultados muito similares para os exemplos estudados nesta tese. Para concluir esta se¢do, as

seguintes esclarecimentos precissam ser feitos:

e A suposicdo de uma matriz constitutiva diagonal na Eq. (6.8) implica que ndo existe
acoplamento entre a componente normal e cisalhante e, portanto o comportamento ¢ ndo-

dilatante (Cuellar, 2011).

e As deformagdes da interface ndo sdo adimensionais, mas tem dimensdes de comprimento
(m) e, portanto o modulo de rigidez normal e cisalhamento tem unidades de forca e

comprimento (kN/m”).

e O elemento pode apresentar problemas de instabilidade em casos em que as rigidezes dos
elementos adjacentes sejam muito diferentes. As rigidezes de contato devem ser definidas

adequadamente em funcao das propriedades do solo adjacente (material menos rigido).

e O clemento de interface descrito constitue uma condi¢gdo de contorno impermeavel,
inclusive quando a interface estd aberta. Esta Gltima condi¢do de contorno implica uma
taxa de influxo igual a zero. Na formulagdo u-p de meios porosos (Vide capitulo trés) essa
condi¢do de contorno ¢ satisfeita naturalmente (Aydingun e Adalier, 2003; Zhang et al.,
2009; Holscher, 1995). Por outro lado, a condi¢ao realistica de drenagem na interface com
abertura poderia ser definida prescrevendo que a poropressao seja igual a poropressao de
referéncia hidrostatica quando a deformacao de contato normal € positiva ou quando a
resisténcia a tracdo especificada ¢ superada (abertura). Nao obstante, esse procedimento
pode incrementar as dificultades de convergéncia, pois implica um cambio abrupto no
campo de poropressdoes. Em qualquer caso, problemas relacionados com solos sem coesdo
(areias) geralmente escorregam sem apresentar abertura na interface solo-estaca (Cuellar,
2011; Chaloulos, 2012) como se mostra na Fig. 6.2. Uma explicagao sobre este fato ¢ dada
em Chaloulos (2012), onde ¢ estabelecido que os solos sem coesdo ndo possam formar
declives com grandes angulos de inclinagdo, e consequentemente nenhuma separagdo

ocorre na interface devido a que o solo segue o movimento lateral da estaca.
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a) Abertura em solo com coesdo b) Escorregamento tangencial sem abertura para
estaca em solo sem coesao

Figura 6.2: Comportamento da interface solo-estaca (Cuellar, 2011)

Na Fig. 6.3 ¢ mostrada esquematicamente a situagdo de contato entre um elemento

monofasico ¢ um elemento saturado. Estes elementos interagem entre si numericamente

mediante um elemento de interface de espessura nula.

C\ 0 0O
1) Nao-saturado C
c O e
Nivel de 4gua Interface de tensio efetiva ]
AV e
q fo
Saturado

Figura 6.3: Esquema de interface entre elemento solido e meio poroso

Na presente formulagdo apenas as poropressoes da face do elemento adjacente ao meio
poroso sdo utilizadas para calcular as tensdes efetivas a ser utilizadas no critério de
escoamento definido na Eq. (6.13) e na condi¢do de abertura definida na Eq. (6.5), para o
ponto em consideracdo. Porém, o fluido ndo exerce nenhuma for¢ga mecanica em ambos os
lados da interface; portanto, nenhuma queda de poropressdao acontece através do elemento e
ndo existe nenhuma influencia do deslocamento normal sobre a poropressdo. O fluxo do
fluido ao longo da interface (direcdo paralela) ndo ¢ aqui modelado (manual do CRISP, 1998;
manual do FLAC, 1995). Finalmente, no calculo das forgas internas do elemento, a

poropressao ¢ adicionada a tensao normal efetiva sempre que o elemento de interface esteja

em compressao (fechado).
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6.4 MODELO PARA INTERFACE VIA METODO DOS ELEMENTOS
FINITOS PARA PROBLEMAS ESTATICOS E DINAMICOS

O principio dos trabalhos virtuais ¢ utilizado comumente para obter as expressdes
matricias de equilibrio de um meio continuo O elemento de interface esta composto de dois
elementos planos lineares ou quadraticos que se conectan as faces dos elementos adjacentes
durante o processo de fratura. As duas superficies do elemento de interface inicialmente estao
em contato uma com a outra num estado ndo deformado (espessura zero), separando-se
conforme os elementos adjacentes se deformam. Os deslocamentos relativos das faces do
elemento geran deslocamentos relativos normais e de cisalhamento, os quais a sua vez geran
tensdes de acordo a equacdo constitutiva (relagdes de abertura-tensdo definidas na secdo
anterior) do material. A formulacdo do elemento ¢ independente da relagdo constitutiva a

utilizar. O elemento apresenta trés graus de liberdade de traslacao em cada no.

6.4.1 Geometria do elemento

A geometria das duas superficies coincidentes se descreve isoparamétricamente em

termos das coordenadas nodais da seguinte maneira:

xm
X={yr=>.N;y, (6.24)
m=1
z

m

N o< =

onde 7 ¢ igual a metade do numero de nds do elemento de interface (7= 4, para um elemento
de 8 nds). As fungdes de interpolagdo (ou forma) no sistema coordenado natural para um

elemento quadrilatero de quatro nés, sdo dadas pelas siguentes expressoes:

N, = i(l +& ENl+n,n) m=1234 (6.25)

onde &, e 7, sdo as coordenadas naturais do né m . Um sistema coordenado ortonormal é

construido em cada ponto de integracdo da superficie do elemento como ¢ mostrado na Fig.

6.4.
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4.8 3,7
+1

-1 +1 é
-1

1,5 2,6

Figura 6.4: Superficies do elemento de interface quadrilatero de oito
nos

Um eixo ¢ perpendicular a superficie do elemento (e, ) e os outros dois sdo tangentes a
esta superficie (e, ¢ e, ). O sistema coordenado natural ¢ definido da seguinte maneira:
Ve V e.xe

)17 ,
e.=—-. e =—— € e, =
é > U 3
HVﬁ HV,] H Heé % e‘nH

Y

(6.26)

onde a virgula denota diferenciagdo e os vetores e, ¢ e, se podem ortogonalizar para definir

o sistema local do elemento a partir dos vetores unitarios e, e e,, da seguinte maneira:

(=2, ~,) ¢ e=2(e, ve,)
(6.27)
0:[e1 e, e3]T
com,
e .+te, _exe,
el T el o

6.4.2 Cinematica

Para um elemento de interface de oito nds como aquele mostrado na Fig. 6.4, os
deslocamentos da superficie inferior (definidos pelos nés 1 até 4) e da superficie superior

(definidos pelos nds 5 até 8) sdo determinados da seguinte maneira:
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u,, :Nlul +N2”2 +N3”3 +N4"4 (6.29a)
usup :Nlus +N2u6 +N3”7 +N4”3 (6.29b)
onde u, = [“;n uy U;n]r com m =1.2,3..8 é o vetor de deslocamentos globais do n6 m e

N, ¢ a fungdo de interpolagdo para o n6 m definida na Eq. (6.25). Os deslocamentos da

n

superficie superior e inferior podem ser expressos no sistema local ortonormal como:

uiflf =0T.uinf (6.30)
uSLup =0T.usup (6.31)

onde a matriz de transformagdo € ja foi previamente definida na Eq. (6.27) e ¢ uma funcao
das coordenadas naturais (£ e n) na superficie do elemento. Os deslocamentos relativos entre

as duas superficies sdo definidas a seguir:

U

ro_ _ L L

u = U, _usup_uinf (632)
u

Devido ao fato que o deslocamento relativo varia sobre a superficie do elemento, este
pode apresentar abertura e/ou fechamento parcial. As equagdes anteriores podem ser escritas

em forma matricial da seguinte maneira:

W =B, (6.33)

com,

A T
”:[”1 u, u; u, us U; U ”8]
(6.34)
B, =[N0 N,0 N,0 N,0 N,O0 N,O N,0 N,0]

O equilibrio entre as tensoes, ¢, € as forgas internas no elemento se definem, para uma

iteracdo qualquer ;, da seguinte maneira:
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Pi :J-BITqidV (635)
Vv
com,
7
q =11, (6.36)
(o3

Enquanto, a matriz de rigidez do elemento de interface pode ser expressa como:
K! =IB,Tk;B,dV (6.37)
Vv
onde k, ¢ a matriz de rigidez local do elemento definida na Eq. (6.6), Eq. (6.8) e Eq. (6.11)

segundo o estado atual do ponto em consideragdo.

6.4.3 Algoritmo de solu¢do nao-linear

A seguir na Tabela 6.1, ¢ apresentado o algoritmo nao-linear implementado neste

trabalho para a simulag¢ao dos processos de abertura e escorregamento.

Tabela 6.1: Algoritmo dindmico ndo-linear

1. Para primeira iteragdo (i =1), atualizacdo das deformacdes de escorregamento desde

o passo do tempo previamente convergido nas diregdes locais 1 e 2:

(u,i )Mt = (u,j )t com k=12

2. Calcular a tensdes normal efetiva e a tensdo permissivel:

se u,">0 o/ =0

n

se u, <0 o =ku"+p?

(i)
o, =4

O_r (i)‘

n

3. Calcular as tensoes cisalhantes na dire¢des locais 1 e 2:

) r (i) 0 )
se u,"” >0 e of ©Vai para 0 passo 4

3
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(i) (i) pred
i ~ T o T
se 7, >0, , entdo Lo t= a v
7, pred 2 pred 2 sz
7, +\z,
(i) pred
i ~ T T
serSSO'a(’),entao{l}z{l }
(i) pred
) )
4. Calcular as deformagdes plasticas nas dire¢des locais 1 e 2:

@) ;
14
0 uj u](t)
seu, >0 L= ‘
n up(t) u (i)
2

2

(@) . .

0 . uf B ul(') 1 rl(’)

se 7, >0, entdo 1 =91 R
u? u, s | Tr

2

6.5 EXEMPLOS DE APLICACAO

6.5.1 Elemento de contato em escorregamento (Sarkar, 2009)

O algoritmo de contato desenvolvido na se¢do anterior ¢ testado a partir de um
problema fisico simples. Dois blocos cubicos de diferentes materiais sao modelados com
elementos finitos hexaédricos de oito nds. O bloco mais pequeno se apdia no bloco maior
como se mostra na Fig. 6.5. Para simular o comportamento de escorregamento entre os
blocos, elementos finitos quadrilateros de quatro nos de espessura nula sdo localizados na

interface. As propriedades do bloco superior sdo: modulo de elasticidade £ =20000 kPa e
v, =0.45 (coeficiente de Poisson); as propriedades do bloco inferior sdo: modulo de
elasticidade EC:20X106 kPa e v,=0.30 (coeficiente de Poisson). A rigidez normal do
elemento de interface ¢ de k, = 16 G, ( em kPa/m), onde G, ¢ o modulo ao cisalhamento do

bloco superior e o coeficiente de atrito x ¢ igual a 0.7. A superficie horizontal superior do

bloco superior ¢ submetida a uma pressdo normal de 1000 Pa, enquanto uma das faces laterais

desta ¢ submetida a uma pressao horizontal incremental como se mostra na Fig. 6.5.
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Pressdo normal

Bloco superior |

Pressédo horizontal

Elementos de

contato . .
Bloco inferior

Figura 6.5: Arranjo dos blocos para verificagao do elemento de
contato (Sarkar, 2009)

Pode-se deduzir que a pressdo horizontal maxima que o bloco superior pode resistir ¢
igual a pressdo normal multiplicada pelo coeficiente de atrito da interface, sendo esta igual a
700 Pa. O progresso do deslocamento horizontal no ponto A (localizado na parte superior do
bloco mais pequeno) conjuntamente com a pressao horizontal aplicada ¢ mostrado na Fig. 6.6.
Observa-se que conforme a pressdo horizontal se aproxima ao valor de 700 Pa, o
deslocamento horizontal se incrementa rapidamente, enquanto o bloco superior comeca a
escorregar. Devido a que o bloco superior ndo esta restringido lateralmente, a solugcdo

numérica diverge para pressoes horizontais acima de 700 Pa.

8.0E-04

7.0E-04
6.0E-04 -
5.0E-04
4.0E-04 A
3.0E-04 -

2.0E-04 A

Deslocamento superior (m)

——Presente Analise
— Sarkar (2009)
0.0E+00 T T T

0 200 400 600 800

Pressdo horizontal (Pa)

1.0E-04 -

Figura 6.6: Deslocamento horizontal no ponto A versus pressao
horizontal
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6.5.2 Coluna em compressao axial (Cuellar, 2011)

O comportamento do elemento de contato ¢ validado com o exemplo de uma coluna
sob carregamento de compressao estatica (100 N) cuja geometria e dados sao mostrados na
Fig. 6.7. Essa coluna apresenta dois planos inclinados (um superior e outro inferior), onde
elementos de interface sdo utilizados para simular processos de abertura e deslizamento
estatico. Os valores das penalidades utilizadas no elemento de contato sdo definidas na Fig.

6.7a. A tensao cisalhante atuante no plano inclinado inferior pode ser calculada diretamente
por equilibrio obtendo-se um valor igual a 7, = (1 00/~/2 )/ V2 =50 Pa, sendo o deslocamento

elastico no plano da interface igual a u, =7, /k, =1.35E — 04 . O deslocamento vertical global

¢ u, = uz/ V2 =9.55E-05 m. A componente normal de deformagdo ¢ minimizada devido a
que a razdo entre as rigidezes de interface é k,/k, =243.24. Como se mostra na Fig. 6.7¢c, o

deslocamento vertical maximo calculado com o programa desenvolvido neste trabalho € igual
a 9.79E-05 m, valor muito préximo ao tedrico que ¢ 9.55E-05 m. Considera-se este caso
como um exemplo de validacdo do elemento de contato em condi¢dao simultanea de abertura e

deslizamento estatico.

k,=9.0E+07 kKN/m® sty
k=3.70E+05 kN/m’

100 N ‘ 1.7236e-10
I-1_08?8e-05
-2.1756e-05
. -3.2634e-05
- -4.3512e-05

- -5.439¢-05
- -6.5268e-05
-7.61466-05
0.5 "l]: -870246-05
Vi Rt

b) Comporta- ¢) Deslocamento vertical

mento (m)
I m
esperado
a) Coluna sob carregamento de
compressao

Figura 6.7: Validacdo de elemento de contato



CAPITULO 7

ANALISE DE PROBLEMAS DE INTERACAO
SOLO-ESTACAS

7.1 CARACTERISTICAS GERAIS DO PROGRAMA COMPUTACIONAL

A formulag¢do do método dos elementos finitos discutida nos capitulos anteriores foi
implementada em um programa computacional chamado SOTRURA-DSA (SOil-sTRUcture
inteRAction-Dynamic and Static Analysis) adequado para andlises estaticas e dinamicas de
problemas de interagcdo solo-estrutura desenvolvido na liguagem de programacdo Fortran
2003 (compilador Intel Fortran vi3, 2013). Devido a utilizagdo de malhas regulares para os
problemas estudados, implementou-se uma rotina computacional que permite gerar de forma
automatica as conectividades e os nds dos elementos de contato na interface solo-estaca e
portanto diminuir o tempo de pré-processamento. O pds-processamento dos resultados € feito
através do programa GID vII. A visualizagdo dos padrdes de fissuracdo no concreto sao
mostrados a partir do processador grafico de MATLAB, para esse proposito especifico, uma

rotina computacional foi implementada.

O programa tem a capacidade de realizar analises numéricas bidimensionais (2D) ou
tridimensionais (3D) de problemas estaticos, dindmicos e quase-estaticos (adensamento) para
meios de uma e/ou duas fases. Para andlises de meios saturados, a discretizagao espacial tem
como base elementos finitos isoparamétricos tridimensionais hexaédricos de oito ou vinte nos,
enquanto elementos finitos isoparamétricos planos tipo quadrilateros podem ser utilizados
para as analises bidimensionais (deformacao plana e axissimétrico). Para anélises de meios de
uma fase, além dos elementos anteriores, podem ser utilizados também elementos triangulares
e tetraédricos. E importante estabelecer que a implementagdo numérica esta baseada na

biblioteca de elementos finitos disponibilizada por Smith e Griffiths (2004). Elementos de
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contato tipo quadrilateros apenas estdo disponiveis para andlises tridimensionais. No que
refere-se 2 modelagem da superestrutura, foram incluidos elementos de viga-coluna, trelicas
espaciais e elementos de casca delgada segundo a formulagdo estabelecida por Tamayo
(2011), onde também podem ser encontrados maiores detalhes sobre a automatizacao para o
tratamento de elementos finitos com diferentes graus de liberdade por nd. A discretizacio

temporal ¢ feita com o método de Newmark Generalizado, onde constantes adequadas sdo
definidos (0 = 0.6, = 0.3025 0 = 0.6 ) visando garantir as condi¢des de estabilidade para o

algoritmo implicito. O presente cddigo também pode solucionar o problema de autovalores e

autovetores através do método de Lanczos (Smith e Griffiths, 2004)

Geralmente as andlises numéricas sao realizadas em duas etapas, a primeira etapa
corresponde a andlise estatica inicial (linear ou nao-linear). Nesse caso, uma primeira
execu¢do do programa ¢ realizada em modo estdtico para os carregamentos externos
indicados (forcas de corpo de solido e/ou fluido), os resultados (tensdes efetivas inicias e
poropressoes iniciais) obtidos sdo escritos em arquivos de saida para seu posterior leitura.
Uma segunda execucdo do programa ¢ realizada para a subseqiiente analise (estatica ou
dinamica, por exemplo, carregamento de terremoto), onde as tensdes e poropressdes iniciais
sdo obtidas a partir da leitura dos arquivos correspondentes. O problema também pode ser
resolvido em apenas uma execucdo do programa, neste caso, uma rotina que calcula as
tensdes efetivas e poropressdes iniciais diretamente nos pontos de integracdo dos elementos a
partir da geometria e massa especifica dos materiais ¢ utilizada. Os diversos modelos
contitutivos de solos disponiveis no programa sdo: Von Mises, Tresca, Mohr-Coulomb,
Drucker-Prager, “Cap model” e modelo PZ-MARK III para analise de liquefacdo em areias. A
estaca de concreto armado pode ser simulada com o modelo constitutivo DARC3 apresentado
no capitulo dois que considera a fissura¢do por tragdo. A lei de escorregamento na interface

solo-estaca segue o critério de Mohr-Coulomb.

O carregamento externo pode ser dado em forma de: (1) condi¢ao de contorno de
deslocamento ou poropressdo, (2) for¢a nodal ou influxo e (3) o movimento sismico, tanto
horizontal quanto vertical, ¢ definido mediante forcas de inércia equivalentes aplicadas nos
nods dos elementos. Estas forgas de inércia sdo calculadas a partir das aceleragdes de entrada
(na base) e das massas dos elementos que compdem a malha de elementos finitos. Condi¢des
de contorno periddicas também podem ser definidas nas faces laterais da malha para simular

espacos semi-infinitos. Estas condi¢des de contorno sdo especificadas internamente no cddigo
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mediante a defini¢do de iguais graus de liberdade para os nos enlagados (DIANA-SWANDYNE
II) ou mendiante o método da Penalidade (Parra, 1996). Com a finalidade de evitar a
utilizacao de diferentes condigdes de contorno para andlise estdtica inicial e a subsequente
analise dindmica, as mesmas condigdes de contorno periodicas sdo definidas para ambas as
analises. A matriz de amortecimento de Rayleigh ¢ utilizada para comtemplar o

comportamento histerético do solo e demais elementos estruturais.

No algoritmo de solugdo, os incrementos de tensao sdao determinados para a totalidade
dos acrecismos de deformacdo acumulados ao longo do processo iterativo, verificando-se a
actualiza¢do do estado de tensdo apenas apds a convergencia do processo iterativo. Esse
procedimento que se designa na literatura inglesa por Path Independent Procedure (PI),
apresenta como vantagem fundamental a eliminagdo de descarregamentos ficticios de origem
numérica, os quais sao frequentemente responsaveis pela deterioracao da solucao, impedindo
mesmo, por vezes, a convergéncia do processo iterativo. Em contrapartida, o procedimento PI
exige a utilizag¢do de algoritmos para a determinag@o do estado de tensdo, que assegurem um
elevado grau de fiabilidade e eficacia (note-se que o incremento de deformagao aumenta, em

geral, com o avango do processo iterativo sugirindo a utilizagdo de algoritmos implicitos).

Em alternativa, ¢ possivel adotar um procedimento que atualiza sucesivamente o
estado de tensdo ao longo do processo iterativo, baseando-se no incremento de deformacao
correspondente a iteragdo corrente € no estado de tensdo instalado na iteracdo precedente
(note-se que se trata de uma solugdo nao convergida). Este procedimento (Path Dependent
Procedure, PD) conduz a uma redugdo progressiva do custo associado a determinacao do
estado de tensdo (incrementos progressivamente decrescentes com o avanco do processo
iterativo) sendo, no entanto, sensivel a ocorréncia dos descarregamentos ficticios de origem
numéricos ja referidos. Nao obstante, esta ultima alternativa tem sido utilizada
satisfatoriamente em Tamayo (2011), Hinton e Owen (1980) e Cervera et al. (1988), entre
outros. SOTRURA-DSA contempla ambas as solugdes (PI e PD). O esquema de integragao
do modelo constitutivo PZ-MARK III ¢ simples e segue um esquema de sub-incrementagao
parecido ao apresentado em Hinton e Owen (1980), portanto ¢ mais adequado ao
procedimento PD. Nao obstante, neste trabalho, sempre que se consiguio convergéncia, o
esquema PI também foi utilizado. Os modelos classicos de solos mencionados acima seguen o

algoritmo explicito de Sloan et al. (2001).
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Devido a naturaleza tridimensional do problema e ao nimero consideravel das
equacdes a ser solucionada em cada problema, a escolha do tipo de solucionador ¢ uma tarefa
muito importante a ser definida no programa de computador. Diferentes tipos de
solucionadores sao utilizados para a solugao do sistema de equacdes do sistema bifasico
acoplado. A utilizagdo de um tipo solucionador em relagdo a outro depende do niimero de
equacgdes a resolver e dos requerimentos de memoria. Dentro dos solucionadores disponiveis,
tém-se: 1) O solucionador paralelizado PARDISO, que ¢ um pacote de programas de alto
desempenho, robusto ¢ de mémoria eficiente para solucionar grandes sistemas de equacdes
lineares em varios multiprocessadores de memodria compartilhada utilizando um
armazenamento esparso; 2) O modulo HSL MA42 (HSL, 2013) soluciona sistemas lineares
pelo método frontal. Arquivos de acesso direto sdo utilizados para armanezar os coeficientes
obtidos pela fatoracdo das matrizes e 3) Solucionador DATRIA, este solucionador ¢ do tipo
perfil e € o solucionador por defeto do programa de elementos finitos DIANA-SWANDYNE II
(Chan et al., 1995, Ou, 2009). Para problemas de pequeno porte (nimero de equagdes menor
a 15000) ¢ o solucionador mais rapido comparado com os anteriores, especialmente na etapa
de fatoracdo e retro-substituicao. Este solucionar de forma similar ao PARDISO permite

solucionar sistemas de equagdes simétricos € nao-simétricos.

7.2 VALIDACAO E VERIFICACAO DO MODELO NUMERICO

Nesta se¢ao, o modelo numérico se valida e verifica com alguns exemplos encontrados
na literatura estabelecida do tema para carregamentos estaticos (monofasicos), quase-estaticos

(adensamento) e dinamicos (carregamentos harmonicos).

7.2.1 Problemas monofasicos

7.2.1.1 Comparagdo com Reese e Matlock (1956)

Reese e Matlock (1956) desenvolvieram solugdes analiticas adimensionais para
determinar os deslocamentos em estacas eldsticas carregadas horizontalmente inseridas em
depositos de solos elasticos. Em Sarkar (2009), utilizaram-se esses resultados analiticos para
calcular diagramas de deslocamentos, momentos fletores e forgas de cisalhamento para o caso
particular em que médulo de reagio do solo ¢ igual a 2.0x10” kN/m’. Embora, esses ultimos
diagramas tinhan sido desenvolvidas na citada referéncia, os resultados foram atribuidas a

Reese e Matlock (1956). Sendo assim, aqui, se escolheu uma dessas solugdes analiticas para
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validar a implementacdo numérica do presente modelo numérico de elementos finitos. O
exemplo selecionado permite estudar a discretizagdo na malha de elementos finitos para
problemas com efeitos predominantes por flexdo e cisalhamento. Além disso, a rotina
computacional que calcula os diagramas de flexdo e de cisalhamento nas estacas, a partir das

forcas internas nos elementos finitos hexaédricos, ¢ verificada com estas solugdes analiticas.

Em Sarkar (2009) também realizou-se uma andlise por elementos finitos do problema,
sendo que a geometria ¢ malha de elementos finitos considera uma unica estaca com cabeca
fixa de 0.50 m de largura ¢ 10 m de comprimento. A condi¢do de cabeca fixa ¢ obtida
restringindo o giro do plano horizontal superior da estaca. Uma forca horizontal estética igual
a 100 kN ¢ aplicada na parte superior da estaca. As dimensdes e malha de elementos finitos
utilizada neste trabalho ¢ mostrada na Fig. 7.1 e esta composta por 3920 elementos finitos
hexaédricos de 8 nds. O numero de incognitas a resolver neste exemplo ¢ de 12479. As
propriedades dos materiais utilizados sdo apresentadas na Tabela 7.1, onde se considera que a
estaca apresenta propriedades similares ao concreto. Os deslocamentos perpendiculares aos

planos laterais sao nulos e a base ¢ restrita em todas as direcoes.
% \5'5 m
/

14 m

Figura 7.1: Malha de elementos finitos

Tabela 7.1: Propriedades dos materiais

Material Propriedades Unidades

Solo Moddulo de Elasticidade E, = 14200 kPa
Coeficiente de Poisson vy = 0.45

Concreto  Modulo de Elasticidade E, = 20x10° kpa
Coeficiente de Poisson vV, = 0.3

Na Fig. 7.2 sao mostrados os diagramas de deslocamento, momento fletor e de

cisalhamento obtidos no presente trabalho e aqueles fornecidos pela solugdo analitica (Reese e
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Matlock, 1956). Os resultados obtidos por Sarkar (2009) sdo similares aos obtidos aqui e nao
sdo mostrados por claridade nas figuras. Como se pode apreciar nestas figuras, a utilizagao
elementos finitos hexaédricos de 8 nods permite obter uma representacdo aceitavel dos
resultados para a discretizacao utilizada. Devido ao diferente método de solugao utilizado na

solu¢do analitica, diferengas em relacdo ao método dos elementos finitos sdo esperadas.
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Figura 7.2: Perfiles de deslocamento, momento fletor e forca de
cisalhamento
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7.2.1.2 Sistema solo-estaca em carregamento estatico ciclico (Trochanis et al. 1988)

Em Trochanis et al. (1988) se propde um exemplo para estudar o efeito que tem na
modelagem estrutural, a interacdo parcial que existe na interface solo-estaca em carregamento
lateral ciclico. Por esse motivo, sdo utilizados elementos finitos de contato para simular a
abertura sempre que alguma tensdo por tragdo apare¢a na interface. A se¢do transversal da
estaca ¢ quadrada com 0.50 m de lado e 10 m de comprimento. Em Trochanis et al. (1988),
utilizou-se o programa ABAQUS para solucionar este problema com uma malha de elementos
finitos de forma circular composta de elementos finitos hexaédricos de 27 nds para
representar o solo, enquanto a estaca apresenta uma forma quadrada e ¢ flutuante como se
mostra na Fig. 7.3. Um ciclo de carregamento-descarregamento-carregamento com um valor
maximo de forca lateral igual a 216 kN ¢ aplicada na parte superior da estaca. As

propriedades dos materiais sao apresentadas na Tabela 7.2.

Tabela 7.2: Propriedades dos materiais

Material Propriedades Unidades
Solo Peso especifico Vs = 11.8 kN/m’
Moddulo de Elasticidade E, = 20000 kPa
Coeficiente de Poisson v, = 0.45
Angulo de atrito ¢ = 16.7 °
Coesao c = 34 kPa
Concreto  Peso especifico Ve = 23 kN/m’
Moédulo de Elasticidade E,.= 20x10° kpa
Coeficiente de Poisson vV, = 0.3
Interface  Rigidez normal k, = 108800 kPa/m
Rigidez ao cisalhamento k, = 76160 kPa/m
Coeficiente de atrito U = 0.7

As malhas de elementos finitos utilizadas neste trabalho sao mostradas na Fig. 7.4. A
primeira malha se compde de 600 elementos finitos hexaédricos de 20 nos para representar a
estaca e o solo e de 40 elementos finitos de contato tipo quadrilatero de 16 nds. O nlimero de
equacdes resolvido foi de 8070 incognitas. A segunda malha esta conformada por 30720
elementos finitos hexaédricos de 8 nos com um ponto de integracdo (SSPbrick) e 160
elementos de contato de 8 nds. Para este caso o numero de equagdes a resolver € de 95200. A
diferenga em relacdo ao modelo de Trochanis et al. (1988) ¢ que aqui, a estaca ¢ considerada

fixa em sua base (Sarkar, 2009). Utilizou-se um coeficiente de atrito . = 0.7 (segundo
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Trochanis et al., 1988; esse valor foi seleccionado devido a que apresentou boa correlagao
com ensaios de campo realizados na cidade de Mexico e pela recomendacdo estabelecida no

Instituto Americano do Petroleo) para os elementos de interface com rigidez normal e de

cisalhamento k, =k, =16G, (kPa/m), onde G, representa o modulo ao cisalhamento do solo.

Il |
a) Vista lateral (modelo estaca flutuante) b) Vista em planta

Figura 7.3: Malha de elementos finitos utilizada por Trochanis et al.

(1988)
17.5m \
N
10 m
.
a) Elementos hexaédricos 20 nds b) Elementos hexaédricos 8 nos

(SSPbrick)

Figura 7.4: Malhas de elementos finitos utilizadas na modelagem do
solo, estaca e interface

Numa primeira andlise, considera-se apenas a nao-linearidade devido a abertura e
escorregamento que acontece na interface solo-estaca. A resposta lateral ¢ ilustrada na Fig.
7.5. Como se pode apreciar nesta figura, a resposta obtida neste trabalho para ambas as
malhas ¢ quase linear para todos os ciclos de carregamento e descarregamento, apresentando
apenas uma pequena area encerrada pelos lagos de histerese. A area encerrada por estes lacos

de histerese representam a liberacdo de energia do sistema solo-estaca realizada durante o
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processo de carregamento-descarregamento-carregamento. A curva obtida em Trochanis ef al.
(1988) ¢ apresentada na mesma figura e aparentemente ¢ linear sem liberagdo de energia. Em
geral, uma redu¢ao importante na rigidez efetiva ¢ causada pela separacao (como ¢ evidente
na comparagdo dos resultados como aqueles do caso de aderéncia perfeita). Também se
observa que embora exista uma redu¢do na rigidez, a relacdo forga-deslocamento lateral ¢
ainda quase-linear, portanto nenhuma nao-linearidade significante ¢ induzida pelo processo de
separacao. Sendo assim, a forma linear da curva de deflexdo ¢ controlada pelo comportamento

linear do solo.

250.0
Cabeca da estaca é‘
52000 A
£
=
150.0 A
100.0
5001/ /
Deslocamento (m)
r T T 667 T T )
-0.015 -0.010 -0.005 /(00 0.005 0.010 0.015
A0/ - .
2 Presente analise (com abertura-
///' 20 nés)
77 160.0 4 Trochanis et al.(1988)
7/
/i
N Presente analise (com
/-150.0 1 aderéncia-20 nos)
! -+ Presente analise (com abertura-
/ | 8 nos)
200.0 1 ——— presente analise (com
aderéncia-8 nos)

-250.0 -

Figura 7.5: Curva deslocamento-carregamento lateral na cabeca da
estaca considerando aderéncia perfeita e abertura na interface

As deformadas para uma for¢a lateral méxima de 216 kN obtidas com o presente
modelo numérico e por Trochanis et al. (1988) sdo comparadas e mostradas na Fig. 7.6.
Embora, a condicdo de restricdo na base da estaca seja diferente para ambos modelos
numéricos, as predi¢des de suas deformadas em fung¢do da profundidade do solo sao
parecidas. Na Fig. 7.7 s3o mostradas as curvas de nivel referentes aos deslocamentos
horizontais na superficie superior do sistema solo-estaca. A concentragdo de valores maiores
em termos de deslocamentos horizontais se produz perto da zona compressiva do solo (onde o

solo e estaca estdo em contato).

Numa segunda andlise, o efeito de plasticidade do solo ¢ introduzido mediante a
consideracao do modelo de Drucker-Prager, cujos pardmetros ja foram definidos na Tabela

7.2. Para a andlise elasto-plastica do solo, ¢ necesario definir um estado de tensdes iniciais
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devido ao efeito de gravidade. Aqui, considerou-se que o solo se encontra num estado triaxial

inicial devido a seu peso proprio com um coeficiente de empuxo no repouso K, igual a 0.7

(valor tipico em varias condi¢des geologicas, Bentley e El Naggar, 2000).

r 0.0096483
I 0.008518

0.0073878

- 0.0062575

- 0.0051272

- 0.0039969

0.010481
I 0.0092528

0.0080245
0.0067963
0.005568
0.0043388

0.0031115 - 0.0028666
0.0018833 0.0017363
0.00065503 0.00060607
000057321 -0.00052411
a) Deformada (m) obtida no presente trabalho b) Deformada (m) obtida no presente trabalho (8 nds)
(20 nos)
-
H .
1 !
(T

Deformada obtida em Trochanis et al. (1988)

Figura 7.6: Comparagao entre as deformadas obtidas no presente
trabalho e em Trochanis et al. (1988) para carregamento lateral
maximo de 216 kN (fator de magnificacao: 100)

/\4—

a) Presente analise b) Trochanis et al. (1988)

Figura 7.7: Comparagdo de curvas de nivel para os deslocamentos
horizontais na superficie superior do solo, na zona adjacente a estaca,
para um forga lateral de 216 kN
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Na Fig. 7.8a e Fig. 7.8b se comparam os deslocamentos laterais na cabega da estaca e

no solo adjacente ao lado esquerdo e direito das faces desta, para dois valores de penalidade

k,=16G, e

k, =438G,, respectivamente, para os elementos de 20 nos.

Na Fig. 7.8c sao

comparados os resultados obtidos para as duas malhas utilizadas, entretanto os resultados

obtidos em Trochanis et al. (1988) sdo apresentados na Fig. 7.8d. Em geral, existe uma boa

concordancia entre os resultados mostrados. Nao obstante, o efeito da rigidez de penalidade

normal k, no elemento de contato afeta a resposta final da estrutura.
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250 «
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|23 - ’

0.15 0.15
I'I- Deslocamento (m)
I"
<125 4 -’;‘
’
250 4
Cabeca da estaca

Solo ao lado esquerdo da estaca == == =
Solo ao lado direito da estaca == * ==

d) Trochanis et al. (1988)

Figura 7.8: Deslocamentos na estaca e no solo para o caso de solo
elasto-plastico e separacao na interface solo-estaca
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Como ¢ esperado, um maior valor de k, fornece resultados mais precissos em termos

de compatibilidade de deslocamentos nas zonas de compressdo (zona em que as curvas do
solo devem coincidir com a curva de deflexdo da estaca), enquanto, o nimero de iteragdes no
algoritmo numérico ndo-linear aumenta substancialmente. Isto €, conforme o valor da rigidez

aumenta, a matriz de rigidez da estrutura torna-se cada vez mais instavel. Encontrou-se como
regra pratica para a modelagem deste tipo de estruturas, que um valor de &, =16G, fornece

valores minimamente acceitaveis em termos de resultados e estabilidade numérica, sendo um
melhor valor k, =48G,. Além disso, as curvas forga lateral versus deslocamento horizontal

mostrados na Fig. 7.8, confirmam que a ndo-linearidade e quantidade de energia dissipada no

sistema solo-estaca ¢ controlada pela plasticidade do solo.

Finalmente, na Fig. 7.9a, ¢ mostrada a variagdo do deslocamento horizontal com a
profundidade do solo para um carregamento lateral de 216 kN, considerando abertura na
interface com solo elastico e elasto-pléstico. Estes resultados sdo adimensionados em relagao
a seus valores maximos (em termos de deslocamentos e do comprimento da estaca).
Praticamente resultados similares sdo obtidos para o caso de solo elastico e elasto-plastico. Na

Fig. 7.9b ¢é mostrada a deformada global do sistema solo-estaca para o mesmo carregamento.

-0.20 1

-0.40 1

-0.60

z/L

- 0.010819

l 0.0095536

0.0082879

- 0.0070223

- 0.0057566

- 0.0044909

b 0.0032252

0.0019596
0.00069387
-0.00057169

-0.80

-1.00 1

-1.20 T
-0.20 0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00

u/ Umax

—Presente analise (separagdo com solo elasto-plastico)

—Presente analise (separagdo com solo elastico)
— Trochanis et al. (1988) b) Deformada final (m) para 216 kN

a) Perfil dos deslocamentos laterais com a
profundidade do solo para diferentes modelos
de solo

Figura 7.9: Deformada para 216 kN
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Na Fig. 7.10 sdo mostrados os processos de abertura e fechamento que acontece na
vizinhan¢a da zona da interface solo-estaca (para a segunda malha) conforme a forga lateral
ciclica ¢ aplicada. Aqui, o algoritmo de contato consegue simular adequadamente os
processos de abertura-fechamente-abertura, enquanto o modelo numérico prediz as
deformagdes plésticas que ficam nas zonas do solo adjacentes a estaca. O contato na interface
solo-estaca para as zonas de compressdo do solo sdo verificadas visualmente mediante a

continuidade no campo de deslocamentos.

 0.010819 ¢ 0.0060402
0.0095536 0.0053335
0.0082879

0.0046268
- 0.0070223 - 0.00392
- 0.0057566 - 0.0032133
0.0044909 0.0025066
- 0.0032252 - 0.0017998
0.0019596 0.0010931
0.00069387 0.00038636
-0.00057169 -0.00032031

b) 108 kN

¢ 0.0022751
0.0019526
0.0016301

- 0.0013075

 0.00056924
I -0.00069009

-0.0019494

- -0.0032087

- 0.00098501 - -0.0044681

0.00066248 -0.0057274

- 0.00033996 - -0.0069867
1.743¢-05 -0.0082461

-0.0003051 -0.0095054
-0.00062759 -0.010765

c) 10.8kN

 0.0011094 i 0.0021951
0.00029653 0.0016961
0.001197

-0.00051635
- -0.0013292 - 0.00069791
- -0.0021421 - 0.00019883
! -0.002955 -0.00030024
- -0.0037679 - -0.00079932
-0.0045808 -0.0012984
-0.0053936 -0.0017975
-0.0062064 -0.0022965
e) -108 kN f) -10.8 kN

Figura 7.10: Visualizagdo da abertura e fechamento na interface solo-
estaca durante o carregamento ciclico (deslocamento horizontal, m;
factor de magnificagdo: 20)
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7.2.1.3 Resposta axial de uma estaca inserida em solo sem coesdo (Wang e Sitar, 2004)

A predigdo do presente modelo numérico ¢ comparada com os resultados de um ensaio
experimental realizado na Universidade de California Berkeley e cujos resultados foram
reportados em Wang e Sitar (2004). A estrutura se compde de uma estaca de concreto circular
de 5.8 m de comprimento e 0.762 m de didmetro, a qual esta inserida num estrato de solo
heterogéneo composto de uma argila-arenosa, areia medianamente densa e uma areia-argilosa.
A estaca ¢ carregada axialmente em sua parte superior at¢ um valor maximo de 2600 kN. Na

modelagem numérica se supde que o solo € conformado por um estrato uniforme com

resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada média igual a s, =84 kPa, sendo esta normalmente

consolidada com um coeficiente de empuxo no repouso igual a K, =0.5(valor médio na

massa do solo de acordo aos dados experimentais). A malha axissimétrica de elementos
finitos utilizada em Wang e Sitar (2004) ¢ mostrada na Fig. 7.11, onde aderéncia perfeita foi
considerada na interface solo-estaca. As propriedades dos materiais sdo apresentadas na
Tabela 7.3. A base da malha ¢ restrita em todas as dire¢des, permitiendo-se apenas o
movimento vertical nos lados verticais (eixo de simetria e lado direito da malha). Considera-

se que a estaca ¢ representada por um comportamento elastico linear.

Tabela 7.3: Propriedades dos materiais

Material Propriedades Unidades

Solo Peso especifico Ve = 20 kN/m’
Modulo de Elasticidade E, = 1x10° kPa
Coeficiente de Poisson v, = 0.49
Resistencia ndo-drenada S, = 84 kPa
Modulo de endurecimento H = 1000 kPa

Concreto  Peso especifico Ve = 23 kN/m’
Médulo de Elasticidade E. = 20x10° kPa
Coeficiente de Poisson v, = 0.1

Para garantir uma predi¢ao adequada da capacidade ultima da estrutura, o estado de

tensao inicial deve ser obtido propriamente. Aqui, realizou-se uma andlise eldstica inicial
utilizando um coeficiente de Poisson igual a v, = K, /(1+K,)=0.333 e considerando que a
massa especifica do solo ¢ utilizada para todos os materiais (incluindo os elementos de

estaca). Apos conseguer o estado inicial desejado, os elementos de solo sao modificados para

se comportar de forma nao-linear utilizando o modelo de Von Mises e as propriedades
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estabelecidas na Tabela 7.3, enquanto as propriedades do concreto foram atribuidas a estaca.
Neste trabalho, inicialmente realizou-se uma andlise do problema utilizando a malha de
elementos finitos axissimétrica mostrada na Fig. 7.12a. Na Fig. 7.12b, mostra-se a deformada

obtida ao final da analise para um carregamento maximo aplicado de 2600 kN.

A
58 m
v 122 m
\2

& 6.2 m >

Figura 7.11: Malha axissimétrica de elementos finitos utilizada em
Wang e Sitar (2004)

N

6.2m >

-0.0015224
-0.0034551
--0.0053878
--0.0073204
-0.0092531

--0.011186
I -0.013118

l 0.00041026

-0.015051
-0.016984

a) Malha axissimétrica b) Deformada (m) ao final da analise

Figura 7.12: Malha de elementos finitos e deformada devido ao
carregamento aplicado
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Na Fig. 7.13, sdo comparadas as curvas deslocamento vertical versus carregamento
axial obtidos na presente andlise com os resultados gravados no experimento. Como se pode
apreciar existe uma boa correlacao entre os resultados numéricos e experimentais para todos
os niveis de carga. Os resultados numéricos obtidos por Wang e Sitar (2004) também
concordam com aqueles apresentados aqui e ndo sdo apresentados apenas por claridade na
figura. A consideragdo de uma camada uniforme equivalente de solo consegue predizer
adequadamente os deslocamentos verticais na estaca para todos os niveis de carregamento,

embora elementos de contato ndo foram considerados na interface.

2500
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x 1500 A
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£ 1000 1
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g —Presente analise
© 500 1 .
——Experimental
0 T T T
0 0.005 0.01 0.015 0.02

Recalque (m)

Figura 7.13: Curva forca axial versus recalque

Este primeiro andlise axissimétrico permite calibrar o modelo numérico para
subseqiientes analises numéricas, a0 mesmo tempo de permitir obter confiabilidade na
obtengdo das tensdes iniciais. Como se pode apreciar na Fig. 7.11 e Fig. 7.12, devido a
adequada discretizagao espacial na vizinhanca da estaca, o modelo numérico consegue
simular algum tipo escorregamento sem elementos de contato. Precissamente, em Wehnert e
Vermeer (2004), estudam-se os efeitos que tem os elementos de contato na modelagem
numérica de estacas carregadas axialmente utilizando o programa PLAXIS. A conclusao final
desta referéncia, ¢ que precissa-se de uma malha de elementos finitos muito refinada na
vizinhang¢a solo-estaca para simular corretamente o processo de escorregamento. Enquanto,
resultados equivalentes sdo obtidos com malhas pouco refinadas, porém utilizando elementos
de contato. Nao obstante dependendo do nivel de carregamento, eventuais aberturas podem
acontecer na zona da ponta da estaca e portanto nessa situacao elementos de contato sao

indispensaveis.
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Ap6s a validagdo do modelo numérico com o exemplo anterior, em Wang e Sitar
(2004) se faz um estudo paramétrico de um problema similar, porém considerando o efeito da
interface na resposta da estrutura. A mesma geometria, malha de elementos finitos
(axissimétrica), geragdao de tensdes inicias e carregamento do exemplo anterior foram
consideradas na citada referéncia. As novas propriedades dos materiais sdo apresentadas na
Tabela 7.4. No presente trabalho, utilizou-se uma malha tridimensional que se compde de
9360 elementos finitos hexaédricos de 8 nos e 237 elementos finitos de interface tipo
quadrilateros de 8 n6s como se mostra na Fig. 7.14. O nimero méximo de equagdes lineares a
resolver para este problema ¢ de 30337. O modelo constitutivo do solo utilizado em Wang e
Sitar (2004) corresponde ao modelo de Drucker-Prager com diferentes aproximacgdes ao
hexagono de Mohr-Coulomb no plano desviador. Enquanto, nesta analise utilizou-se o
modelo de Drucker-Prager cuja circunsferéncia que descreve sua secdo transversal no plano

desviador passa pelos vértices externos do hexagono de Mohr-Coulomb.

Tabela 7.4: Propriedades dos materiais

Material Propriedades Unidades
Solo Peso especifico v, = 14 kKN/m’
Médulo de Elasticidade E, = 1x10” kPa
Coeficiente de Poisson v, = 0.3
Coesao c = 0.0 kPa
Angulo de atrito p = 36 °
Angulo de dilatancia v = 36 °
(ou 0° para fluxo ndo associado)
Concreto  Peso especifico vy, = 23 kN/m’
Modulo de Elasticidade E, = 20x10° kpa
Cocficiente de Poisson vV, = 0.1
Interface  Rigidez normal k, = 615384.62 kPa/m
Rigidez ao cisalhamento ky = 615384.62 kPa/m

Coeficiente de atrito

0.73

=
Il
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Figura 7.14: Malha de elementos finitos para a modelagem do solo,
estaca e interface

Sendo assim, algumas diferengas sdo esperadas entre os resultados reportados aqui e
aqueles obtidos em Wang e Sitar (2004) devido a diferenga entre malha de elementos finitos
(tridimensional e axissimétrica, respectivamente), aos valores das tensodes iniciais (as tensdes
iniciais horizontais na malha axissimétrica sao radiais enquanto essas seguem as dire¢des dos
eixos cartesianas na analise tridimensional), ao tipo de elemento finito de contato utilizado na
analise (em Wang e Sitar, 2004, utilizaram-se elementos de dois n6s chamados gap elements)

e a forma da fung¢@o de escoamento do modelo de Drucker-Prager no plano desviador.

I3

Seguidamente, o efeito da dilatancia no solo ¢ estudado examinando a resposta do
sistema solo-estaca, em termos de curvas de recalque (na estaca) versus carregamento axial,

conforme o angulo de dilatancia no solo y varia como se mostra na Fig. 7.15. Aqui, o dngulo

de atrito ¢ ¢ =36" e o solo ndo tem coesdo (¢ =0). Numa primeira analise considerou-se

aderéncia perfeita na interface solo-estaca, fato que se consegue atribuindo um
comportamiento linear aos elementos de contato e valores adequados para as rigidezes de
contato k, e k, (penalidades). Os resultados assim obtidos sdo ilustrados na Fig. 7.15, onde
um padrdo similar aos resultados reportados em Wang e Sitar (2004) sdo obtidos. Entretanto,
a andlise tridimensional prediz maiores niveis de resisténcia em relagdo a andlise

axissimétrica. Este ltimo fato sera revisado ao final do exemplo.
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Figura 7.15: Comparagao do efeito da dilatancia em modelo numérico
tridimensional (presente analise) e modelo axissimétrico de Wang e
Sitar (2004)

O modelamento da interface solo-estaca ¢ importante neste tipo de andlise, onde
carregamentos axiais sdo aplicados. Na Fig. 7.16 ¢ mostrada a deformada final da estrutura e
o detalhamento do escogerramento que acontece na interface solo-estaca quando o algoritmo

nao-linear de contato que segue uma lei de Mohr-Coulomb associado ¢ ativado.
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c¢) Detalhe do escorregamento na cabega da d) Detalhe do contato na parte inferior da estaca
estaca

Figura 7.16: Deformada da estrutura (fator de magnificacao: 100)

Os elementos de contato sdao localizados ao longo do comprimento da estaca com um

coeficiente de atrito determinado por x=tang (Serdaroglu, 2010), onde¢ ¢ angulo de atrito

do solo. Na Fig 7.17, 7.18 e 7.19 ¢ mostrado o desenvolvimento das tensdes de cisalhamento
na direcdo vertical e as deformagdes plasticas (em realidade deslocamentos relativos
permanentes) que as acompanham, nos elementos de interface, para os carregamentos axiais

de 125 kN, 250 kN e 375 kN, respectivamente.
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Figura 7.17: Tensoes de cisalhamento e deformacgodes plasticas na
interface para 125 kN de carregamento axial aplicado
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Figura 7.18: Tensdes de cisalhamento e deformacdes plasticas na
interface para 250 kN de carregamento axial aplicado
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Figura 7.19: Tensoes de cisalhamento e deformacgdes plasticas para
375 kN de carregamento axial aplicado

A presenca de deformagdes plasticas na parte superior da estaca (Vide Fig. 7.17b) para
um carregamento axial de 125 kN implica que nessa zona, a tensao de escoamento de Mohr-
Coulomb ¢ atingida e o escorregamento comega. Conforme o carregamento ¢ incrementado,
as tensdes cisalhantes vao progredindo até a base da estaca, onde finalmente toda a interface

encontra-se num estado elasto-plastico.

Na Fig. 7.20, as respostas das estacas com ou sem elementos de interface sdo
ilustrados. Os resultados mostram que a diferenga importante entre os casos ¥ =36" ¢ w =0°
para solo com interface aderente ¢ grandemente diminuida pela presenca de elementos de
contato na interface. Em lugar da plasticidade nos elementos de solo através do modelo de

Drucker-Prager, os elementos de contato esencialmente provocam uma ruptura do tipo Mohr-

Coulomb ao longo do comprimento da estaca (Wang e Sitar, 2004). Neste trabalho, o custo
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computacional e instabilidade numérica aumenta consideravelmente nas simulagdes com os
elementos de interface em relacdo ao caso aderente. Em todas as curvas mostradas, a resposta
do modelo tridimensional ¢ mais rigida e com uma resisténcia maior em relacdo ao caso
axissimétrico. Entretanto, o mesmo padrao de desenvolvimento ¢ mostrado para ambas as
analises com elementos hexaédricos e axissimétricos. Teoricamente, a analise tridimensional
e axissimétrica devem fornecer resultados identicos, pois 0 mesmo problema estad sendo
resolvido. Nao obstante, as diferencas apresentadas neste trabalho e em outras referéncias do
tema para estas analises se deve fundamentalmente aos valores utilizados para as tensodes
inicias (a geragdo automatica das tensdes iniciais na malha axissimétrica ¢ radial enquanto
essas seguem as direcdes cartesianas no modelo tridimensional), a lei de atrito utilizada na

interface solo-estaca assim como também o critério de falha utilizado para o deposito de solo.

1200 4 Presente analise .- {®=36 para Wang e Sitar (2004)
todos os
- casos
~ 1000 A b
= 800 A 1 e
% -
-~
° .-
£ 600 | 1 e
?é" 400 A —— V¥ =36 (sem interface) b /—’/ -------------------
s |y e ¥ =36 (com interface) Y — ¥=36 (sem interface)
200 - ——W¥=0 (sem interface) 1. - ¥Y=36 (com }nterface)
----- Y =0 (com interface) ——¥=0 (sem interface)
o004 < - ¥=0 (com interface)

0.000 0.002 0.004 0.006 0.008 0.010 0.012 .000 0.002 0.004 0.006 0.008 0.010 0.012

Deslocamento vertical na parte superior da estaca (m) Deslocamento vertical na parte superior da estaca (m)

Figura 7.20: Comparagao do efeito da interface nos resultados obtidos
com o presente modelo numérico e com o modelo axissimétrico
utilizado em Wang e Sitar (2004)

O fato que a andlise tridimensional forneca respostas mais rigidas e maiores
capacidades ultimas ¢ um tema que ja foi reportado em El-Mossallamy (2013), onde foram
realizadas varias analises numéricas utilizando o programa de elementos finitos PLAXIS, para
modelagem numérica de estacas carregadas axialmente em solos argilosos elasto-plésticos.
Nesse trabalho foram comparados os resultados obtidos, em termos de curvas forga axial
versus recalque, utilizando um modelo axissimétrico e tridimensional (similar ao
procedimento utilizado aqui). Por exemplo, na Fig. 7.21, sdo reproduzidas algumas das

curvas obtidas pelo referido autor para um caso de andlise, onde ademais o efeito das tensdes
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inicias na resposta final foi estudado. As propriedades dos materiais e geometria do problema

podem ser encontrados na citada referéncia.

Forca axial (MN) v
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Figura 7.21: Curva forga axial versus recalque adaptado de El-
Mossallamy (2013)

Como se pode observar na Fig. 7.21, a conclusdo do referido autor ¢ que existem
diferencas consideraveis na predicdo do carregamento ultimo (bearing ultimate capacity) para
os diferentes modelos de elementos finitos (tridimensonal e axissimétrico) e para os diferentes

estados de tensdes iniciais definidos pelo coeficiente de empuxo no repouso K,. Os

resultados obtidos com o modelo axissimétrico coincidem com aqueles do modelo
tridimensional apenas para carregamentos de servigo, porém a resposta do modelo
tridimensional ¢ mais rigida e, portanto prediz uma capacidade ultima maior (de forma similar
ao padrao obtido neste trabalho). Finalmente, se pode concluir que, de acordo aos resultados
obtidos neste trabalho e aqueles obtidos em El-Mossallamy (2013), os modelos
tridimensionais (3D) predicem uma maior capacidade de carregamento ultimo em relagdo aos
modelos axissimétricos. No exemplo apresentado a seguir, pode-se também verificar esta

concluséo.
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7.2.2 Problemas de adensamento

7.2.2.1 Sistema solo-estaca em carregamento axial (Potts e Zdravkovic, 2001)

A diferenca dos exemplos anteriores, nesta secdo, utilizou-se, o algoritmo de
adensamento para a modelagem do problema de interagdo solo-estaca em carregamento axial
proposto em Potts e Zdravkovic (2001). A estaca ¢ modelada considerando um
comportamento elastico-linear. O carregamento axial ¢ simulado mediante a aplicagao de
incrementos de deslocamentos prescritos em sua parte superior a uma razao suficientemente
rapida para simular condi¢des ndo-drenadas (0.001 m/seg. segundo Serdaroglu, 2010). A
estaca ¢ de 1 m de diametro e 20 m de comprimento e estd inserida num estrato de solo
argiloso cuja plasticidade ¢ representada pelo modelo de Tresca. Os referidos autores
utilizaram uma malha de elementos finitos axissimétrica como ¢ mostrado na Fig. 7.22a. A
base ¢ restrita em todas as diregdes, enquanto os deslocamentos horizontais sdo restritos nas
faces verticais de contorno (planos de simetria e planos verticais de contorno). Todas as
superficies sdo impermeaveis com excecdo do plano superior horizontal que ¢ drenada. As

tensdes iniciais no modelo sdo calculadas a partir da massa especifica do solo e do coeficiente
de empuxo em repouso K, =1.0. Este problema foi também estudado em Serdaroglu (2010),

onde uma malha de elementos finitos axissimétrica conjuntamente com a formulagdo poro-

plastica u-p foi utilizada. As propriedades dos materiais sdo apresentadas na Tabela 7.5.

Tabela 7.5: Propriedades dos materiais

Material Propriedades Unidades

Solo Peso especifico y, = 18 kN/m’
Modulo de Elasticidade E, = 1x10° kPa
Coeficiente de Poisson v, = 0.49
Resisténcia ndo drenada S, = 100 kPa
Coeficiente de permeabilidade k = 1x10° m/seg.

Concreto  Peso especifico Ve = 23 kN/m’
Moédulo de Elasticidade E. = 20x10° kpa
Coeficiente de Poisson Ve = 0.15

= 536912.752 kPa/m

= 536912.752 kPa/m
0.70

Interface  Rigidez normal

Ll
B

[

Rigidez ao cisalhamento
Coeficiente de atrito

S
I
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Seguindo a mesma estratégia do exemplo anterior, primeiramente os resultados
obtidos em Potts e Zdravkovic (2001) sao reproduzidos nesse trabalho utilizando uma malha
de elementos finitos axissimétrica conformada por 1024 elementos finitos axissimétricos de 8

nos como se mostra na Fig. 7.22b.

Nivel freatico na
superficie superior

; . |
- 0.5m
H }
PR i
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= N :: ’
1] !
Detail ‘A’ -
e 0.5 ' 0.5 : 03 i L
F |
P | i
JaY
a) Malha de elementos finitos utilizada em Potts e b) Malha de elementos finitos utilizada neste
Zdravkovic (2001) trabalho

Figura 7.22: Geometria e malhas axissimétricas de elementos finitos

O deslocamento vertical na parte superior da estaca para varios niveis de carregamento
obtido na presente analise ¢ mostrado na Fig. 7.23. A anélise numérica prediz uma capacidade
de carregamento ultima igual a 7000 kN, valor bastante similar ao valor obtido em Potts e
Zdravkovic (2001) e em Serdaroglu (2010). Entretanto, ¢ importante destacar que em
Serdaroglu (2010), o solo foi modelado com a lei constitutiva de Mohr-Coulomb. Além da
analise aderente, os resultados apresentadas em Serdaroglu (2010) também consideram
analises com elementos de contato na interface solo-estaca. Nesse trabalho, a incorporagao de
escorregamento na interface diminui consideravelmente a resisténcia ultima da estrutura em
até 28% e 50% para coeficientes de atrito de 0.50 e 0.35, respectivamente. Em Potts e
Zdravkovic (2001) também foi realizada numa andlise com intera¢do parcial considerando
molas na interface solo-estaca, porém o valor do coeficiente de atrito utilizado ndo ¢
estabelecido. Contudo, todos esses resultados sdo mostrados na Fig. 7.23 para uma melhor

comparagdo do efeito da interface. Claramente, a interface diminui a capacidade tltima da
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estrutura em todas essas analises, sendo essa diminu¢ao dependente do valor do coeficiente de

atrito.

Capacidade de carregamento (kN)

Figura 7.23: Comparacdo de curvas carregamento axial versus
deslocamento obtidos por diferentes autores utilizando modelos
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Serdaroglu (2010) (sem interface)
= = =Serdaroglu (2010) (com interface, p = 0.5)
— -+ Serdaroglu (2010) (com interface, p = 0.35)

axissimétricos

Em uma segunda andlise numérica, a modelagem tridimensional do problema ¢

realizada a partir da malha de elementos finitos mostrada na Fig. 7.24. Esta malha ¢ mais

reduzida em comparagdo a malha axissimétrica, porém esperase que os elementos de contato

possam simular corretamente o escorregamento na interface. Essa malha se compde de 950

elementos finitos hexaédricos acoplados de 20-8 nos para a modelagem do solo, 10 elementos

finitos hexaédricos de 20 nos para estaca e 21 elementos finitos quadrilateros de 16 nos para a

modelagem da interface. O nimero de equacdes lineares a resolver para esse problema foi de

13634. A Fig. 7.25 mostra a deformada da estrutura, o excesso de poropressoes gerado € o

detalhamento do escorregamento que acontece na parte superior e inferior da estaca para o

ultimo nivel de carregamento axial. O carregamento axial ¢ aplicado na cabeca da estaca em

incrementos de forca a uma razdo de 320 kN/seg. para um tempo total aproximado de 28 seg.

(Serdaroglu, 2010).
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a) Malha de elementos b) Elementos de interface

Figura 7.24: Malha de elementos finitos para o sistema solo-estaca
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a) Deformada (m, fator magnificagdo: 75) b) Poropressoes (kPa)

¢) Detalhe do escorregamento na cabeca da d) Detalhe da deformada na parte inferior da
estaca estaca

Figura 7.25: Deformada e excesso de poropressdes ao final da andlise
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Na Fig. 7.26 sdo mostradas as tensdes de cisalhamento nos elementos de contato
conforme essas vao progredindo com o incremento de carregamento na estrutura. Como se
pode apreciar, a plastificagdo na interface aparece primeiramente na parte superior da estaca
no incremento de carregamento numero 40 (20 seg.), sendo que a tensdo cisalhante atinge o

valor limite da resistencia do solo ndo-drenada S, (100 kPa). No ultimo incremento de

carregamento, toda a interface esta plastificada com excecao da base.

A forga cisalhante atuante na superficie lateral da estaca, conhecida na literatura
inglesa do tema como “Skin resistance force”, ¢ um parametro utilizado por varios projetistas
para o calculo de estacas. Dos resultados aqui obtidos, essa for¢a cisalhante ¢ calculada
simplesmente multiplicando a area da superficie da estaca pela resisténcia ndo-drenada do
solo (pois todos os elementos de interface atingiram esse valor ao final da andlise), sendo esta
igual a 8000 kN, valor proximo ao fornecido em Potts e Zdravkovic (2001) de 6345 kN, ainda

que este ultimo valor esta baseado na area superficial de uma estaca circular, enquanto a

obtida neste trabalho ¢ para uma estaca de se¢do quadrada.

-
24.121 o 100 L 100 | - 100 100
I21 441 I 88.889 I 88,889 I S I 88.333 I 88.889
18.761 77.778 77.778 77.496 76.665 77.778
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-13.4 - 55.556 . 55.556 [ | . 54.991 -53.33 - 55.566
-10.72 44.444 . 44.444 . 43.739 - 41.663 - 44.444
- 8.0402 - -33.333 L4l 33333 - 32.487 - 29.995 -33.333
5.3601 22.222 22,922 21.235 18.328 22.222
2.6801 ‘ 11.111 11.111 9.9829 6.6604 11.111
0 0 0 — -1.2692 = B 50071 0
Incremento 3 Incremento 30 Incremento 40 Incremento 50 Incremento 53 Incremento 56
(1.5 seg.) (15 seg.) (20 seg.) (25 seg.) (26.5 seg.) (28 seg.)

Figura 7.26: Desenvolvimento das tensdes de cisalhamento na
interface solo-estaca
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Finalmente, na Fig. 7.27, é mostrado o efeito que tem a interag¢do parcial na resposta
final da estrutura de acordo a presente analise tridimensional. A consideracdo do
escorregamento na interface diminui a capacidade final da estrutura em até um 10%, sendo

que esse valor € 25% maior em relagcdo ao valor obtido da andlise axissimétrica aderente.

11000
10000 A
9000 A
8000 A
7000 A
6000 A
5000 A
4000 A
3000 - — Presente andlise (3D-com interface, p = 0.7)

2000 - —— Presente analise (3D-sem interface)

Capacidade de carregamento (kN)

1000 1 — Presente analise (2D-sem interface)
0 T T T

0 0.01 0.02 0.03 0.04

Deslocamento na parte superior da estaca (m)

Figura 7.27: Comparagao de curvas carregamento axial versus
deslocamento com ou sem consideracao de escorregamento na
interface solo-estaca

7.2.2.2 Analise por consolidagdo do sistema solo-estaca em carregamento lateral (Taiebat e
Carter, 2001)

Em Taiebat e Carter (2001) ¢ estudado o comportamento dependente do tempo de uma
estaca vertical inserida em um solo saturado submetido a um carregamento lateral H na parte
superior da estaca. O objetivo dos referidos autores foi validar a implementacdo numérica de
seu elemento finito semi-analitico baseado em transformadas de Fourier para a analise de

solos saturados. A estaca em estudo tem um didmetro de Dp = 2.0 m e esta inserida em um

estrato de solo saturado sem coesdo que segue o critério de escoamento de Mohr-Coulomb.
Aqui, estudou-se a influéncia da dilatancia no modelo elasto-plastico do solo, mediante a
consideracdo de uma regra de fluxo ndo-associada. O valor inicial do coeficiente de empuxo
lateral no repouso é de K, =0.5. As dimensdes do problema e malha de elementos semi-
analiticos utilizadas pelo referidos autores sao mostradas na Fig. 7.28. A malha de elementos

finitos € plana e se compode de 12 cunhas que definem o dominio circular do solo.
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Figura 7.28: Geometria e malha de elementos utilizada em Taiebat e
Carter (2001)

Neste trabalho, utilizou-se uma malha de elementos finitos similar a anterior, a qual se
compoe de 996 elementos finitos hexaédricos de 20-8 nos para a modelagem do solo saturado,
84 elementos finitos hexaédricos de 20 nds para a modelagem da estaca e 90 elementos finitos
quadrilateros de 16 nds para a modelagem da interface como se mostra na Fig. 7.29. O
numero de equagdes lineares a resolver para esse exemplo ¢ de 16032. Na Fig. 7.30 ¢
mostrada em detalhe a geometria e distribucdo dos elementos de contato utilizados na
modelagem numérica. Conforme a pressdo lateral inicial de confinamento do solo aumenta

(ou sua resisténcia), ¢ necessario definir diferentes propriedades para esses elementos.

A validagdo do presente modelo numérico ¢ realizada com os resultados obtidos em
Taiebat e Carter (2001) para o caso de interface aderente. Todos os resultados a ser

apresentados a seguir, sdo expressoes em funcdo do fator de tempo adimensional
T, =k(1-v,)Et/y,(1=2v,)(1+v,)D?, taxa de carga @=d(H /y,D?)/dT, ¢ didmetro da
estaca D, . Posteriores analises consideraram a interagdo parcial na interface. As propriedades

dos materiais € o significado das variaveis anteriores sao listados e mostrados na Tabela 7.6
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Figura 7.29: Malha de elementos finitos utilizada neste trabalho
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Figura 7.30: Detalhe dos elementos de contato utilizados na interface
solo-estaca
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Tabela 7.6: Propriedades dos materiais

Material Propriedades Unidades
Solo Peso especifico Vs = 7 kN/m’
Médulo de Elasticidade E, = 30x10° kPa
Coeficiente de Poisson v, = 0.3
Coesao c = 0.0 kPa
Angulo de atrito ¢ = 30 °
Angulo de dilatancia v = 300u0’
Permeabilidade k = 1x10™ m/seg.
Peso especifico do fluido vr = 10 KN/m’
Concreto  Peso especifico Ve = 23 kN/m’
Médulo de Elasticidade E. = 30x10° kPa
Coeficiente de Poisson v, = 0.2
Interface  Rigidez normal k, = 184615.385 kPa/m
Rigidez ao cisalhamento kg = 184615.385 kPa/m
Coeficiente de atrito H = 0.7

A calibragdo do modelo numérico se verifica realizando uma analise elastica linear e
comparando os resultados obtidos aqui, para o deslocamento horizontal na cabecga da estaca,

com aqueles fornecidos em Taiebat e Carter (2001) como se observa na Fig. 7.31.
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— Aproximagao continua de Fourier (Taiebat e Carter, 2001)

Figura 7.31: Comparacao do deslocamento lateral na cabeca da estaca
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Posteriormente, uma serie de andlises elasto-plasticas foram realizadas variando a

intensidade da forca horizontal aplicada desde H = 57fD; até H = 607//-D;. Em cada caso, a

forga total ¢ aplicada durante um tempo 7 =0.0001 a uma taxa de carregamento
suficientemente rapida para aproximar um carregamento nao-drenado igual a @ =100000

(onde wzd(H / /fo,)/dTv ). Posteriormente, a for¢a ¢ mantida constante no tempo,

permitindo-se assim, a disipagao do excesso de poropressao e a consolidagao do solo.

Os deslocamentos laterais dependentes do tempo na cabeca da estaca obtidos pelas
analises elasto-plasticas com regra de fluxo associada (i =30°) e ndo-associada (i =0°) sdo
mostrados e comparados com os resultados obtidos em Taiebat e Carter (2001) na Fig.7.32(a)

3 r1: Joon) .
para o caso em que H =15y D, . Para as analises eldsticas e com regra de fluxo associada, os

resultados obtidos neste trabalho concordam bastante bem com aqueles apresentados em
Taiebat e Carter (2001). Nao entanto, a consideragao de um solo sem coesdao e com angulo de
dilatancia nulo faz com que muitos algoritmos de integracdo explicitos e/ou implicitos nao
atinjam a convergéncia ou que fornegam respostas erradas. Esse problema ¢ posto de
manifesto aqui, na Fig.7.32, onde se definem duas curvas com os rotulos de “anélise com
regra de fluxo ndo-associada 17 e “analise com regra de fluxo nao-associada 2”, que
simplesmente se correspondem aos resultados obtidos utilizando os algoritmo de integragao
explicitos de Hinton e Owen (1980) e Sloan et al. (2001), respectivamente. Como se pode
apreciar existe uma diferenca consideravel na resposta final para cada um destes algoritmos,
sendo que ambas se diferenciam na forma final da corre¢ao por desvio (drift correction). O
algoritmo proposto em Sloan ef al. (2001) ¢ mais riguroso teoricamente, porém, os resultados
obtidos utilizando o algoritmo proposto em Hinton e Owen (1980) concordam melhor com

aqueles obtidos em Taiebat e Carter (2001).

Por outro lado, o maior deslocamento predecido corresponde ao modelo com regra de
fluxo ndo-associada, sendo essa quase duas vezes maior que aquela obtida com a regra de
fluxo associada. O comportamento mais rigido da estaca em solo com fluxo associativo se
deve a caracteristica dilatativa do solo apds sua falha. A expansdo do solo apds a falha
incrementa as pressdes de confinamento, as quais a sua vez incrementan a resistencia do solo
e, portanto causam um comportamento mais rigido em comparagdo ao comportamento do solo
com regra de fluxo ndo-associada (Taibet e Carter, 2001). As respostas obtidas, em termos

de curvas forga lateral versus deslocamento lateral na cabega da estaca em solo elasto-plastico
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com regra de fluxo associada, sdo mostradas na Fig. 7.32(b). Nessa figura, os deslocamentos
laterais da estaca em condicdes drenadas e ndo-drenadas (rapidas) sdo apresentados para
varios niveis de carregamento horizontal. A resposta da estaca durante carregamento rapido ¢
quase linear e similar a resposta linear, enquanto a resposta drenada apresenta um padrao

similar a obtida em Taiebat e Carter (2001).
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Elasto-plastico (Presente andlise-regra associativa-concreto )
a) Comparacdo do deslocamento lateral na
cabeca da estaca

Figura 7.32: Resultados para diferentes modelos de solo

Com a finalididade de mostrar a potencialidade do presente modelo numérico para a
modelagem de estacas reforgadas com barras discretas de ago. Na Fig. 7.32(a) ¢ mostrada uma
curva para 0 caso em que a estaca apresenta um comportamento ndo-linear (curva laranja)
com um reforco minimo de aco (1% da area da secdo transversal). Na Fig. 7.33(a) e Fig.
7.33(b) sdo mostradas as tensdes nas barras de reforgo € o padrdo de fissuracdo na estaca para

o tempo final de anélise.
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Figura 7.33: Resultados para o caso de estaca de concreto armado
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As distribucdes de excesso de poropressdo obtida para o caso de solo com regra de

fluxo associado ao final de carregamento rapido (ndo-drenado) sdo apresentados na Fig. 7.34

para um valor de H =15}/fD13,. O comportamento dilatante do solo com regra de fluxo

\

associada resulta em uma expansdao do solo adjacente a parte superior da estaca, como
conseqiiéncia disso, poropressdes negativas sdo desenvolvidas perto da superficie do solo

(Taiebat e Carter, 2001).

22 m
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0.5

-0.75
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|—1.25
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4D, -3D, -20, -1D, 00 1D, 20, 3D,
N n ! " . .

a) Presente andlise b) Taibet e Carter (2001)

Figura 7.34: Comparacao do excesso de poropressao para regra de
fluxo associada em solo elasto-pléstico

Em geral, a zona de poropressao negativa obtida utilizando a regra de fluxo associada
¢ maior que aquela utilizando uma regra de fluxo ndo-associada como se pode observar na
Fig. 7.35. Por esse motivo, em Taiebat e Carter (2001) se conclue que os resultados
apresentados no solo com regra de fluxo associada apresentam uma resposta mais rigida e
resistente. Finalmente, se pode concluir até aqui, que o modelo numérico consegue reproduzir
qualitativamente e quantitativamente os resultados obtidos em Taiebat e Carter (2001) em
termos de curvas de carregamento lateral versus deslocamento horizontal, histéricos de

deslocamento e padroes de excessos de poropressao no dominio espacial do solo.
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Figura 7.35: Comparacao do excesso de poropressao para regra de
fluxo ndo associada no solo elasto-plastico

A seguir estuda-se o efeito da interface na resposta final da estrutura, por esse motivo
definam-se aqui trés andlises numéricas de acordo ao tipo de interface utilizado no modelo
numérico. Tem-se, primeiramente, a analise com interface totalmente aderente que ja foi
previamente estudada, analise com interagdo parcial na interface solo-estaca considerando que
a resisténcia inicial da interface ¢ definida a partir da pressdo lateral de confinamento inicial
(modelo 1) e finalmente, uma analise com interag¢@o parcial na interface solo-estaca supondo
que a resisténcia inicial na interface ¢ zero (modelo 2). A finalidade do modelo 2 ¢ demostrar
a influencia da tensdao de confinamento inicial na resposta final do modelo numérico, ja que
existem alguns trabalhos relativos ao tema que ndo definem um estado de tensdo inicial nos

elementos de contato (Sarkar, 2009; SAP 2000).

Os resultados obtidos, em termos de deslocamentos laterais na cabega da estaca para o
caso ndo-drenado e para os modelos anteriores sao comparados na Fig. 7.36, onde se observa
que o deslocamento lateral obtido com o modelo 2 é quase duas vezes aquele obtido pelo
modelo 1, sendo esse ultimo ligeramente maior ao obtido no caso de aderéncia perfeita. Na
Fig. 7.37, ¢ mostrada a influéncia da interface no célculo do momento fletor ao longo do
comprimento da estaca. Conclui-se que o maximo valor ocorre a uma profundidade de 5 m

(2.5D,) e que este se incremente at€ um 25% para o modelo 2.
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Figura 7.36: Comparacao do deslocamento lateral na cabeca da estaca
em solo elasto-pléstico para diferentes consideragdes de interface
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Figura 7.37: Variagao do momento com abertura da interface

Nas Fig. 7.38, 7.39 e 7.40 sao mostradas as deformadas da estrutura ao final da analise

para um carregamento lateral nao-drenado de H =15)/fD13, nos modelos descritos

anteriormente.
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Figura 7.38: Deformada apds carregamento rapido (fator
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0.011045
l 0.0098609
0.008677
S 0.0074931
- 0.0063092
- 0.0051253
- 0.0039414
0.0027575
0.0015736
0.00038968

a) Deformada global (m)

-0.00079422

b) Detalhe na cabeca da estaca

Figura 7.39: Deformada apds carregamento rapido (fator
magnificagdo: 75): caso modelo 1
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Figura 7.40: Deformada apos carregamento rapido (fator
magnificag¢do: 75): caso modelo 2
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Na Fig. 7.41, se observa a vista lateral das deformadas anteriores para todos os

modelos de interface. Verifica-se através destas figuras, que o comprimento da estaca em

separac¢do com o solo adjacente € 0.5D, € 5D, para os modelos 1 e 2, respectivamente.
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a) Caso: aderéncia perfeita

b) Caso: com interface
na interface solo-estaca

¢) Caso: com interface
modelo 1

modelo 2
Figura 7.41: Deformada imediatamente apds carregamento rapido para

varios modelos de interface

Finalmente, na Fig. 7.42, 7.43 e 7.44 sdo mostrados as distribugdes dos excessos de

poropressdes na vizinhanga da parte superior da estaca para cada um destes modelos.

b) Detalhamento da geragdo do excesso
de poropressao na cabeca da estaca

Figura 7.42: Excesso de poropressdes apos carregamento rapido

a) Excesso de poropressao(kPa)
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Figura 7.43: Excesso de poropressdes apos carregamento rapido
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Figura 7.44: Excesso de poropressdes apoOs carregamento rapido

7.2.3 Problemas dindmicos em meios saturados

7.2.3.1 Modelo de sistema solo-estaca em carregamento de terremoto (Abdoun, 1997)

A Fig. 7.45 mostra em forma esquematica o arranjo experimental N° 3 utilizado por
Abdoun (1997) para investigar a resposta de uma estaca num estrato de solo arenoso,
ligeramente inclinado e submetido a uma excitagcdo dinamica na base. O experimento foi
conduzido utilizando uma caixa laminar metélica, flexivel como se mostra na Fig. 7.45. O

perfil do solo ¢ constituido de uma camada de areia fofa que pode liquidificar (areia Nevada)
com densidade relativa D, =40% e 6 m de espessura (escala prototipo), a qual se apoia em

uma camada de areia que ndo pode liquidificar e que esta ligeramente cimentada de 2 m de
espessura. A estaca esta localizada no centro do depoésito do solo e tem 0.6 m de didmetro, 8
m de comprimento, uma rigidez a flexdo E/=8000 kN/m? e podese movimentar livremente em
sua parte superior. O modelo global ¢ inclinado um angulo de 2° respeito a horizontal e
posteriormente submetido a uma excitacdo harmonica em sua base como ¢ mostrado na Fig.
7.46. Este movimento se compde de 40 ciclos de carregamento-descarregamento com uma
frequéncia predominate de 2 Hz e uma aceleragdo maxima de 0.3g. O ensaio experimental foi

levado a cabo a uma aceleragdo de 50g, onde g ¢ a aceleracdo da gravidade.

As propriedades da areia Nevada com densidade relativa de 40% ja foram
apresentadas na Tabela 5.5 e ndo s@o reproduzidas aqui. A areia cimentada apresenta uma
coesdo de 0.65 MPa, porém outras propiedades nao estdo disponiveis. Sendo assim, uma
opc¢do ¢ considerar uma areia com densidade relativa igual ou maior a 60% (areia densa,
Abdoun, 1997), cujas propriedades ja foram definidas na Tabela 5.5. Nao obstante, em

Liyanapathirana e Poulos (2005), supoe-se que a areia cimentada apresenta um moddulo
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cisalhante dez vezes maior que o mddulo cisalhante da areia liquidificavel Em Chaloulos et
al. (2013), ¢ estabelecido que a areia cimentada pode ser simulada com um comportamento
linear elastico com um coeficiente de Poisson de 0.33 e um com um modulo de cisalhamento
igual a duas vezes o modulo de cisalhamento da areia equivalente ndo-cimentada. O valor da

permeabilidade utilizada na analise numérica ¢ definido como 3.3x10™ m/seg.

‘50 g
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27 A i i 72 Z = 8
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Movimento na base
B Sensor de hd Trasdutor de -mLVDT w Acelerometro
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Figura 7.45: Instalagdo e instrumentagao utilizada no modelo No 3
(Abdoun, 1997)

e 2
WL a
.

=)
[\
L

Aceleragdo (m/s?) x g
(e}
o =
-

-0.1 1
-0.2 A
-0.3 A
04 T T T T
0 5 10 15 20 25
Tempo (seg.)

Figura 7.46: Movimento na base (Abdoun, 1997)

O modelo numérico utilizado neste trabalho esta representado por 1392 elementos
finitos hexaédricos de 8-8 nds para o solo, 16 elementos finitos hexaédricos de 8 nds para a
estaca e 32 elementos finitos tipo quadrilateros de 8 nos para a interface como ¢ mostrado na

Fig. 7.47. O niimero de equagdes lineares a resolver ¢ de 6056. A inclusdo de elementos de
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contato na interface solo-estaca ndo muda significativamente a resposta da estrutura para este
problema; mesmo assim eles foram considerados. A discretizagdo da malha de elementos
finitos utilizada neste trabalho € similar a utilizada em Lu et al. (2004). Apenas a metade da
estrutura foi considerada na modelagem por consideragdes de simetria em carregamento e
geometria. As condi¢cdes de contorno sdo definidas da seguinte forma: (i) a excitagdo
dindmica se define como a acceleracdo de base prescrita, (ii) a qualquer profundidade, os
graus de liberdade dos deslocamentos das faces laterais perpendiculares ao movimento
horizontal sao obrigados a movimentarse de forma conjunta horizontalmente e verticalmente
(condigdes periodicas) para reproduzir o efeito de cisalhamento de viga unidimensional
(Parra, 1996; Lu, 2006), (iii) ao longo dos contornos longitudinales, nenhum movimento fora
do plano ¢ pemitido, (iv) a superficie do solo ¢ livre de tragdes, com poropressdao prescrita

nula e (v) a base e faces laterais no modelo sdo impermeaveis.

L

a) Malha de elementos finitos b) Elementos de
interface

Figura 7.47:Malha de elementos finitos utilizada para a modelagem
numérica do modelo No 3 (Abdoun, 1997)

Com uma inclinagdo média de 2°, o0 modelo experimental intenta simular um talude
infinito de 4° (em escala prototipo) submetido a um movimento sismico paralelo a base da
caixa metalica. De acordo ao trabalho de Lu et al. (2004), a inclinagdo inicial da superficie do
solo diminui gradualmente durante o movimento sismico até ficar totalmente horizontal. Para
simular a diminu¢do da inclinag¢do durante o movimento dindmico, considera-se que a
componente lateral de gravidade ¢ variavel no tempo. A variacdo desta componente segue a
forma do deslocamento lateral gravado na superficie do solo (experimental). Isto ¢, a
gravidade lateral diminui gradualmente até atingir um valor nulo conforme o deslocamento na
superficie se estabiliza. Observa-se que no relatério experimental de Abdoun (1997) esse

ultimo fato nao ¢ informado. Contudo, uma analise estatica nao-linear devido a agdao do peso
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proprio ¢ primeramente realizada antes de aplicar a excitacdo sismica. As poropressoes
resultantes e as tensdes efetivas obtidas servem como condigdes iniciais para a subseqiiente

analise dinamica.

A obtencdo das tensdes efetivas e poropressdes iniciais ¢ um tema bastante complexo
em situagdes em que a superficie superior da camada do solo esta inclinada. Aparentemente, a
aproximag¢do mais simples ¢ realizar uma andlise estatica ndo-linear com as condicdes de
contorno periddicas descritas anteriormente. Como resultado deste andlise, as tensdes de
confinamento e de cisalhamento ndo sao uniformes na espessura da massa do solo, e portanto,
a condicdo de um talude infinito ndo ¢ totalmente atingida. Em Chaloulos et al. (2013), se
estabelece um procedimento que introduz algumas corre¢des nas condi¢des de contorno
periodicas originais para conseguer um estado de tensdes uniforme. O procedimento nao ¢
direto e requer de implementagdes adicionais. Se for o caso, no presente codigo
computacional, a condi¢cdo de tensdo uniforme nos elementos finitos, pode ser introduzida
manualmente através da leitura de um arquivo de texto. Nao obstante, existe a grande
pregunta se realmente a caixa laminar utilizada no experimento consigue simular totalmente
um estado de tensdes uniforme (talude infinito) como as descritas anteriormente ou situagoes
intermediarias. Caso que a caixa laminar ndo consiga simular um estado de tensdes uniformes,

as condicdes de contorno periddicas originais sdo mais adequadas.

Neste trabalho, optou-se pela modelagem numérica de duas situagcdes como segue: 1) a
analise nimero (1) considera que existe uma componente lateral de gravidade varidvel no
tempo e um estado de tensdes inicial ndo-uniforme e ii) a anélise nimero (2) considera que a
componente lateral de gravidade € constante no tempo e o estado de tensdo inicial ¢ uniforme.
Estas duas situagdes de andlises fornecierom resultados mais proximas aos experimentais.
Como foi estabelecido anteriormente, a utilizacdo de uma matriz de amortecimento na massa

de solo ¢ necessaria. Sendo assim, utilizou-se o amortecimento de Rayleigh com um

coeficiente de amortecimento de &= 5% para uma frequéncia circular w,, = 27f, , onde é

a frequéncia do carregamento aplicado e que € igual a 2 Hz. O tamanho méaximo do elemento
finito para modelar uma adequada transmisdo de ondas na massa do solo ¢ definido na Tabela
5.2. Na Fig. 7.48 e 7.49 sdo comparados os resultados referentes a predicdo dos excessos de
poropressoes para os pontos PP1 e PP2 (Vide Fig. 7.45) obtidos com o presente modelo
numérico, com ensaios experimentais e aqueles obtidos por Lu et al. (2004). Na Fig. 7.50 e

7.51 se mostram os resultados referentes ao desenvolvimento dos deslocamentos laterais na
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cabeca da estaca e nos pontos localizados no campo livre (free-field) a 0.25 m, 2.5 m, 3.75 m,

6 m e 7 m de profundidade, respectivamente.
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Figura 7.49: Comparacdo do excesso de poropressao para o ponto PP2
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Figura 7.51: Histéria dos deslocamentos laterais (continua)

A inclinagdo inicial no modelo experimental impde uma componente estatica por
cisalhamento (devido a gravidade), causando uma deformagdo lateral que se acumula ciclo a
ciclo (Lu, 2006). A Fig. 7.50 mostrou que o deslocamento lateral na cabeca da estaca se
incrementa até um valor de 0.40 m (analise 1) e logo diminuie até aproximadamente 0.15 m.
Os deslocamentos laterais acontecen nos primeiros 6 m de profundidade dentro da camada da
areia liquidificavel. Enquanto, a camada de areia inferior ndo se movimenta em relagdo a base

da caixa laminar.

Ap6s da inspecao das figuras anteriores, pode-se concluir que existe uma concordancia
aceitavel entre as respostas de deslocamentos e excessos de poropressdes obtidas neste
trabalho, especialmente para a analise (1). Nao obstante, os resultados obtidos em Lu et al.
(2004) apresentam um padrdo de desenvolvimento mais parecido aos resultados
experimentais. Em Lu et al. (2004), utilizou-se um modelo constitutivo de 16 parametros
baseado na teoria de plasticidade ciclica com multiples superficies de escoamento
(multisurface plasticity, Prevost, 1985). Na citada referéncia aparentemente nenhum tipo de
amortecimento viscoso ¢ introduzido na modelagem numérica, sendo que todo o
amortecimento ¢ devido ao modelo constitutivo. Portanto, ¢ opindo do autor deste trabalho,
que as diferengas nas respostas obtidas radicam principalmente no tipo de modelo constitutivo
utilizado para simular a liquefagdo, porém o célculo das tensodes iniciais em depositos de solos
inclinados ¢ um tema que também deve ser investigado em detalhe. Nao obstante, as
caracteristicas mais resaltantes da repostas de solos liquefeitos, sdo obtidos de forma razoavel
com o modelo PZ-MARK III e essas incluem a geragdo e a disipacdo do excesso de

poropressao, movimento lateral da estaca e a deformagdo lateral do solo permanente. O

potencial de liquefagio se define a partir do fator 7, = Ap/ o/, que € a razdo entre 0 excesso de
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poropressdo gerado (pela acdo externa) dividido pela tensdo vertical inicial efetiva pré-

existente. Valores de r, perto de 1 indicam que existe uma grande possibilidade de

liquefagao.

A deformada final da estrutura ao final da andlise € mostrada na Fig. 7.52, enquanto, a
Fig. 7.53 mostra o potencial de liquefacdo obtido imediatamente apds o término do

movimento sismico. Na modelagem numeérica, a liquefagdo foi atingida até uma profundidade
de 5 m como se indica pelo fator », aproximandose a um. Este ultimo fato é coerente com o

relatorio experimental e com Lu et al. (2004). A camada de areia Nevada permanece
liquefeita até o final da andlise e posteriormente comec¢a a dissipacdo do excesso de

poropressao.
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Figura 7.52: Malha deformada de elementos finitos ao final da anélise
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Figura 7.53: Potencial de liquefacdo medido a partir do fator 7,

Nas Fig. 7.54 ¢ 7.55 ¢ mostrado o progresso da liquefagdo no dominio espacial do solo
ao longo do tempo. A liquefagdo vai progredindo de menor a maior profundidade na camada

liquidificavel. Praticamente ao final da analise, todo o dominio superior do solo apresenta um

estado liquefeito (7, =1).
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Figura 7.54: Desenvolvimento do processo de liquefagao medido a

partir do fator 7,
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Figura 7.55: Desenvolvimento do processo de liquefagao medido a
partir do fator », (continua)
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7.2.3.2 Modelo de interagdo solo-estaca de Gonzales (1995)

Em Gonzales (1995) se realizou um ensaio experimental similar ao anterior, embora a
rigidez da estaca ¢ ligeramente maior ¢ o dominio do solo ¢ mais extenso. O esquema do
ensaio experimental ¢ mostrado na Fig. 7.56, onde se mostra uma camada de areia Nevada de
6 m de espessura e com uma densidade relativa de Dr=40%, a qual esta suportada por uma
camada de areia ligeramente cimentada que ndo pode liquidificar. A caixa laminar utilizada
apresenta uma inclinacao de 5° relativos a horizontal. A estaca tem um didmetro de 0.60 m e
uma rigidez a flexdo EI =9000kN/m’. As propriedades da areia Nevada com densidade
relativa de 40% e da areia ligeramente cimentada (Dr=60%), sdo as mesmas do exemplo
anterior. O valor da permeabilidade utilizada na presente analise numérica ¢ definido igual a

3.3x10” m/seg (Chaloulos, 2012).
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Figura 7.56: Instalagdo e instrumentagao utilizada no modelo 1x1-w
(Gonzales, 1995)

A excitagao sinusoidal mostrada na Fig. 7.57 ¢ aplicada horizontalmente na base da
caixa laminar, a qual consiste na aplicacdo de 30 ciclos de carregamento-descarregamento
com 2 Hz de frequéncia e uma aceleracdo maxima de 0.30g. O experimento foi realizado a
uma aceleracdo centrifuga de 50g, onde g ¢ a aceleracdo da gravidade. A malha de elementos
finitos utilizada na presente analise ¢ mostrada na Fig. 7.58. Essa malha se compde de 3552
elementos finitos hexaédricos de 8-8 nds para a modelagem do solo saturado e de 32
elementos finitos hexaédricos de 8 noés para a estaca. Nesta andlise, considerou-se aderéncia
perfeita na interface solo-estaca, dado que o problema anterior (similar) ndo mostrou

diferencas consideraveis para o caso aderente e nao-aderente em relacdo aos resultados da
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estaca e do sistema solo-estaca (deslocamentos, excesso de poropressao, etc.). O nimero total
de graus de liberdade a resolver ¢ de 17742. As mesmas condi¢des de contorno do exemplo
anterior sao utilizadas. Utilizou-se o amortecimento tipo Rayleigh com um coeficiente de

amortecimento de &= 5% para uma frequéncia circular @, = 27f, , onde f, ¢ a frequéncia do

carregamento aplicado e que ¢ igual a 2 Hz. O tamanho maximo do elemento finito para
modelar uma adequada transmisao de ondas na massa do solo ¢ definido na Tabela 5.2. A
deformada final da estrutura ao final da andlise ¢ mostrada na Fig. 7.59, enquanto, na Fig.

7.60, ¢ mostrado o potencial de liquefacdo nas camadas de solo medido através do fator r;,.

0.4
0.3 A

0.2 1 A

0.1 A
0 .

Aceleracio (m/s?) x g

-0.4 T . .
0 5 10 15
Tempo (seg.)

Figura 7.57: Movimento na base (Gonzales, 1995)

Figura 7.58: Malha de elementos finitos

3.2376
I 2.8778

2.5179
- 2.1581
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A e 1.0786
0.71874
I0.35891

-0.00093159

Figura 7.59: Deformada final imediatamente ap6s 15.75 seg.
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Figura 7.60: Potencial de liquefagao (7,) apos 15.75 seg.

Na Fig. 7.61, 7.62, 7.63 e 7.64 mostrase a geracdo do excesso de poropressao que
acontece durante o carregamento sismico em pontos localizados a 0.5 m, 2 m, 4 me 5.5 m de
profundidade dentro do dominio do solo (Vide Fig. 7.56). Como se pode observar nas figuras,
a predigdo numérica consegue atingir os valores experimentais, embora a trajetoria
sizagueante nao ¢ reproduzida satisfatoriamente. Isto pode ser devido a magnitude e ao tipo de

amortecimento utilizado no modelo numérico.
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Figura 7.61: Comparacao do excesso de poropressao para o ponto P4

Na Fig. 7.65a ¢é mostrada a variagdo dos deslocamentos laterais gravados no
experimento com a profundidade do solo, para varios instantes de tempo durante o ensaio
experimental. Nesta mesma figura também se mostra o deslocamento lateral méximo
permitido pela caixa laminar (linha entrecortada). Pode-se observar que a capacidade de
deslocamento ultimo da caixa laminar ¢ alcancada durante as etapas iniciais do movimento
(para =3 seg. para uma profundidade de 5.5 m e para =9 seg. para uma profundidade de 4

m).
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Figura 7.65: Desenvolvimento do deslocamento horizontal no
contorno da caixa laminar

Portanto, se deduz que todas as medi¢des em etapas posteriores tém sido afetadas por
esta restrigdo artificial e devem ser consideradas com precaugdo quando se comparem com 0s
resultados numéricos. Precissamente, na Fig. 7.65b, se apresentam curvas similares as
mostradas na Fig. 7.65a, porém para os resultados numéricos obtidos neste trabalho e em
Chaloulos (2012), respectivamente. Devido a que os modelos numéricos nio tém restricao
nenhuma, maiores deslocamentos horizontais sdo obtidos, principalmente para as camadas
superiores € em todos os tempos de andlise. Na Fig. 7.65b também ¢ mostrado o resultado
obtido em Chaloulos (2012) apenas para o tempo final de anélise de 15 seg. (linha celeste). O
modelo utilizado em Chaloulos (2012) ¢ um modelo tridimensional de diferencas finitas
elaborado no programa FLAC, utilizando o modelo constitutivo “NTUA sand” desenvolvido
no trabalho de Papadimitriou et al. (2002). Como se pode apreciar, os resultados obtidos em
Chaloulos (2012) sdo da mesma ordem de magnitude que os apresentados aqui, porém com

deslocamentos ligeramente menores na superficie de solo.

Na Fig. 7.66 e Fig. 7.67 se mostran os historicos dos deslocamentos horizontais na
cabeca da estaca e nos pontos de campo livre (free-field) localizados a 0.25 m e 4.0 m de
profundidade dentro do dominio do solo. Pelas razdes mencionadas anteriormente, as
magnitudes dos deslocamentos obtidos com o modelo numérico sdo bastante maiores que seus

correspondentes experimentais. No grafico correspondente ao historico da cabeca da estaca,
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também ¢ mostrado o resultado obtido por Chaloulos (2012). Os resultados obtidos pelo
referido autor sdo mais proximos aos experimentais. Isto €, a zona de dilatancia ao redor da
cabeca da estaca, como se mostra na Fig. 7.60 (zona em azul), pode ser mais extensa no
presente modelo numérico e, portanto o solo mais rigido desta zona, nao flue ao redor da
estaca, porém forca ela a seguir o movimento de campo livre. Sendo assim, em Chaloulos
(2012) e Chaloulos et al. (2013) se propde uma correcdo aos resultados mostrados, de tal
maneira que a comparagdo entre resultados numéricos e experimentais sejam compativeis.

Neste trabalho, essa correcdo nao foi considerada.

1.4

12 Cabeca da estaca

1.0 1 — Presente andlise
0.8 1 — Experimental

0.6
0.4 4
0.2 1
0.0 A
-0.2 T T T T

— Chaloulos (2012)

Deslocamento horizontal (m)

Tempo (seg.)

Figura 7.66: Historico de deslocamentos laterais (continua)
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Figura 7.67: Historico de deslocamentos laterais
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7.2.3.3 Consideragao da superestrutura

A equagdo que governa o movimento da estrutura incorporando a intera¢ao do sistema
solo-fundagdo (Vide Fig. 7.68) e o método de solucionar essa equagdo € relativamente mais
elaborada quando o movimento da estrutura ¢ calculado a partir dos movimentos de campo
livre na superficie do solo (Tabatabaiefar, 2012). O lado direito desta ultima equagdo, a
diferenga da equagdo dinadmica ordinaria de movimento (Vide Eq. 2.40 no capitulo dois),
consiste numa combinacao de diferentes vetores e matrizes do solo e da estrutura. Por
exemplo, no caso do método de movimento adicionado (added motion formulation, Wilson,
2002), a equagdo de movimento para problemas de interagdo solo-estrutura (SSI) ¢ definida

da seguinte maneira:

Structure

/C?ncn Nodes
Z

/

Soil Foundation System

Figura 7.68: Sistema estrutura-suelo adaptado de Tabatabaiefar (2012)

‘/\‘t ;\t AL _ sef oot o f
Mu +Cu" +Ku' =—-m v, —my, —m_V, (7.1)

onde o superescrito ¢ representa o tempo atual e #’, u‘e ' representam os vetores de
aceleracdes, velocidades ¢ deslocamentos adicionados do sistema solo-estrutura,
respectivamente, relativos aos movimentos de campo livre definidos na superficie do solo,

enquanto os deslocamentos nos contornos da massa de solo devem ser zero; M, C ¢ K sao

a matriz de massa, amortecimento e rigidez do sistema solo-fundagéo-estrutura, m_, m, e

m_ sdo as massas adicionadas apenas para a estrutura nas diregdes x, y e z,

t
X

respectivamente; v \7; e V. sdo as componentes de aceleragdo livres (na base da estrutura)

nas dire¢cdes x, y e z, respectivamente, para 0 caso em que a estrutura nao estd presente

(free-field acelerations). Essa ultima combinacdo faz com que a equagdo seja

matematicamente elaborada para solucionar com métodos convencionais. Nao obstante, essa
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formulagdo permite utilizar diretamente as aceleracdes de campo livre que sdo conhecidas na
superficie do solo (causadas por ondas de terremotos geradas em outras locais) e que

correspondem a registros tempo- historia medidos pelos acelerografos.

Estrictamente, pode-se utilizar também o método direto (direct method) para a solucao
do problema de SSI utilizando a equacdo dinadmica ordinaria estabelecida na Eq. (2.40). Na
solugdo direta, o sistema solo-fundagdo-estrutura ¢ modelado apenas num passo considerando
que a excitacdo dinamica ¢ aplicada na base do deposito de solo (bedrock) e ndo em sua
superficie livre (principal diferenca com o método de movimento adicionado anterior). Sendo
assim, ¢ necessario primeiramente realizar uma analise por deconvolugdo para determinar os
movimentos na base do modelo (Rahmani et al., 2014; Clough e Penzien, 1975) a partir dos
movimentos conhecidos na superficie do solo. Este tltimo fato ¢ a principal desvantagem
deste método, porém o método direto € robusto teoricamente porque permite o tratamento
conjunto de todas as ndo-linearidades envolvidas no modelo numérico (Jeremic, 2004). Sendo
assim, ao igual que nos trabalhos de Sarkar (2009), Tabatabaiefar (2012) e Bem (2013), entre
outros, neste trabalho utilizou-se o método direto supondo que as aceleracdes na base do solo
sao conhecidas a priori. Outra desvantagem do método estd relacionada ao alto custo
computacional devido ao elevado numero de graus de liberdade que devem ser solucionados
em cada passo de tempo (Cai et al., 2000), sendo neste caso, os métodos baseados em sub-
estruturas mais atrativos. Nao obstante, devido ao avanco computacional e a disponibilidade
de computadores com um alto nimero de processadores ¢ de grande memoria, esta
desvantagem pode ser atualmente reduzida. Outras menores desvantagens se relacionan a
possivel incompatibilidade que pode aparecer num modelo monolitico devido a utilizagdo de
elementos finitos de diferente tipo (por exemplo, cascas conetadas com elementos
hexaédricos) e a interagdo de diferentes graus de amortecimento para o solo e a estrutura (Cai

et al.,2000).

Nesta secdo diferentes tipos de estruturas sdo consideradas no modelo numérico;
considera-se que todas essas estruturas estdo suportadas por grupos de estacas de concreto
através de uma laje de fundacdo ou macico rigido. Sendo assim, os efeitos de interacdes
inerciais e cinematicas sao incluidos naturalmente no modelo numérico (Sarkar, 2009). Os
efeitos de ndo-linearidade fisica no depdsito de solo, estacas de concreto armado, interface
solo-estaca, geracdo do excesso de poropressdes podem ser utilizados conjuntamente nas
modelagems numéricas. O proposito dos exemplos analisados € exibir a aplicabilidade e

potencialidade do codigo desenvolvido nesta tese para o tratamento de problemas tipicos de
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engenharia. Geralmente, duas analisis numéricas foram realizadas para cada exemplo, uma
considerando interface aderente e outra com interface ndo-linear (abertura-escorregamento).
Os resultados obtidos com interface nao-linear sdo mostrados com maior énfase nesta se¢ao,
tentando ndao omitir nenhum tipo de nao-linearidade nos modelos numéricos. Nao obstante a
interpretagdo fisica dos resultados deve ser feita com precaucdo devido as condigdes e
configuragdes ideais utilizadas para os depdsitos de solos e para as estruturas suportadas por
esses depositos. Os resultados obtidos permitiram entender de forma quantitativa e qualitativa,
os tipos de padrdes exhidos para este tipo de problemas em termos de geragao de excesso de
poropressdes, deformadas e indices de potencialidade de liquefacdo. Por simplicidade,
aplicou-se para todos esses exemplos, uma excitagdo harmodnica na base da massa do solo
igual a aquela mostrada na Fig. 7.46. Esta excitagdo harmoénica se compde de 40 ciclos de
carregamento-descarregamento com uma frequéncia de 2 Hz e uma aceleragdo maxima de
0.3g. Carregamentos reais de terremoto ndo sdo aplicados porque processos de correcdo de
linha de base e filtrado de aceleragdes para componentes de alta frequéncia (que contribuem
pouco na energia do movimento) devem ser realizados inicialmente. Se esses processos de
correcoes nao sao realizados, o tamanho maximo do elemento finito na malha fica
drasticamente condicionado a valores muito pequenos (Aquino, 2009), o que ¢

computacionalmente custoso.

A dimensao do meio de fundacdo, seu didmetro (ou dimensdes no plano horizontal) e
sua profundidade devem ser selecionadas de tal maneira que as condi¢cdes de campo livre
existam no modelo numérico para os pontos afastados da estrutura e a influencia das
condigdes de contorno ndo afete os resultados. Estudos anteriores realizados por
Tabatabaiefar (2012) e Ghosh e Wilson (1969) estabelecem que se a distancia desde o centro
da estrutura aos contornos do modelo numérico estao entre 3-4 ¢ 2-3 vezes o raio da fundagao
na direcdo horizontal e vertical, respectivamente, os efeitos de reflexdo de ondas sao
despreziveis. Nao obstante, neste trabalho, a profundidade no modelo numérico ¢ definida
pela posi¢do adoptada para a camada rigida de solo. Além disso, a condi¢do de contorno
periddica nas faces laterais dos modelos numéricos sdao utilizadas para reproduzir a
periodicidade aqui suposta do sistema solo-fundagdo-estrutura € minimizar problemas de
reflexdo de ondas. Nao obstante, estudos de sensibilidade sobre o dimensionamento adequado
para as malhas de elementos finitos (em relacdo a localizagdo de contornos laterais) devem ser
apropriadamente realizados através de procedimentos de tentativa e erro em futuras analises

de estruturas reais.
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Para todos os exemplos estudados, utilizou-se 0 mesmo tipo de solo que corresponde
a uma areia com densidade relativa de 40% (Vide propriedades na Tabela 5.5) enquanto as
propriedades definidas na Tabela 7.6 foram utilizadas para todos os elementos de concreto
(estacas, pilares e lajes). O tamanho do elemento finito ¢ condicionado de acordo aos célculos
estabelecidos na Tabela 5.2. Para todas as andlises numéricas, considera-se que a estrutura
acima da superficie livre do solo apresenta um comportamento eldstico-linear. Utilizou-se

uma razao de amortecimento igual a &=5% para todos os elementos presentes no modelo

numérico. O bloco maci¢o de concreto (ou laje) sempre esta livre de contato com a superficie
do solo. Essa condi¢do considera explicitamente a posibilidade de separagao entre o bloco e o
solo, 0o que representa a condi¢do mais desfavoraveis para as estacas, pois essas devem
garantir a transferéncia da totalidade do carregamento sismico (Isam et al., 2012). O modelo
constitutivo utilizado para as analises estaticas drenadas iniciais ¢ o modelo General Power
Elastic-One disponivel na biblioteca de modelos constitutivos do programa DIANA-
SWANDYNE II. Este ¢ uma versdao degenerada do modelo de Mohr-Coulomb, na qual o
modulo de cisalhamento se for necessario, ¢ dependente da tensdo média efetiva. Pelas
condi¢gdes de simetria em geometria e carregamento, apenas a metade das estruturas foram
modeladas. As condi¢des de contorno sdo definidas da seguinte forma: (i) a excitacdo
dindmica se define como a acceleragdo de base prescrita, (ii) condi¢cdes periodicas nas faces
laterais perpendiculares ao movimento horizontal, (iii) ao longo dos contornos longitudinales,
nenhum movimento fora do plano ¢ pemitido, (iv) a superficie do solo ¢ livre de tragcdes, com

poropressao prescrita nula e (v) a base e faces laterais no modelo sdo impermeaveis.

7.2.3.3.1 Sistema solo-grupo de estaca-trelica

Nesse primeiro exemplo, considera-se que uma estrutura de prédio tipo trelica de ago
de seis andares se apoia diretamente numa fundacdo de concreto composta por uma grupo de
estacas quadradas de 0.5 m de lado e de 10.5 m de comprimento que estdo inseridas numa
massa de solo arenosa. O numero de estacas ¢ de 35 (configuragdo 7x5, sete estacas na
direcdo X e cinco na direcdo Y com um espagamento s/d = 3, onde d ¢ lado da estacae s € o
espacamento entre essas) e estdo unidas através de um bloco macigo de concreto. A geometria
do problema ¢ mostrada na Fig. 7.69. A malha de elementos finitos utilizada ¢ mostrada na
Fig. 7.70 e se compde por 1380 elementos hexaédricos para representar as estacas € o bloco
maci¢o (cap), 15816 elementos hexaédricos de 8-8 nds para o solo, 2030 elementos
quadrilateros de interface de 8 nos e 228 elementos tipo trelica para representar as vigas,

colunas e enrijecedores da estrutura (ou também chamada superestrutura).
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Figura 7.70: Vistas isométrica, no plano xz, yz e xy da malha de
elementos finitos

O namero maximo de equagdes a resolver ¢ de 77980. As propriedades do ago
utilizadas nas treligas sao aquelas ja apresentadas na Tabela 2.4 com peso especifico de 7.80
kN/m®. As é4reas das barras se correspondem com aquela de uma secdo tipo W13x426. Para
determinar a frequéncia natural do sistema (ou periodo) ¢ realizada numa anélise por valores
e vetores proprios utilizando o método de Lanzocs (Smith e Griffiths, 2004; HSL 2013). A
frequéncia fundamental obtida ¢ de 1.075 Hz (ou periodo de 0.93 seg.). Sendo assim, a faixa
de frequéncia presentes no sistema ¢ de 1.075 Hz para o sistema solo-fundagao-estrutura e de
2 Hz para o carregamento aplicado, portanto um valor médio de 1.5 Hz é considerado para o
calculo dos coeficientes que definem a matriz de amortecimento de Rayleigh (de acordo com
o procedimento estabelecido na se¢ao 2.2.4 e na Tabela 2.2). Os trés primeiros modos de

vibragdo e seus respetivos periodos sdo mostrados na Fig. 7.71.

a) Periodo 0.93 seg. b) Periodo 0.39 seg.

Figura 7.71: Periodos e modos de vibracdo da estrutura
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Primeiramente, uma analise estdtica drenada ¢é realizada para determinar as
poropressdes e tensdes efetivas iniciais no solo. Com a finalidade de evitar um
escorregamento prematuro nos elementos de interface, foi assumido um comportamento
elastico linear e aderente para esses elementos. Numa primeira tentativa, uma analise eléstica
linear foi realizada devido as forgas de gravidade (peso proprio do solo, grupos de estacas e
do prédio). Dos resultados obtidos nesta analise, foram identificadas zonas em tracdo com
pressao média negativa (segundo a convengdo adotada em mecanica de solos) localizadas na
camadas superiores do solo, proximas a superficie e adjacentes as estacas. Este tipo de

inconveniente ¢ comum em problemas de SSI (Ou, 2009) e portanto certas correcdes devem

ser incluidas no modelo constitutivo de solo para esses pontos tracionados.

Uma alternativa ¢ utilizar o modelo de Mohr-Coulomb com uma coesao quase nula
(0.001 kPa) e um valor de angulo de atrito menor ao real (Ou, 2009). A reducao do angulo de
atrito asegura que os estados de tensdes corrigidos ndo fiquem acima da linha de estado
critico. Nao obstante, a correcdo assim obtida, ndo consigue numericamente obter valores de
pressao média positivos devido a pequena coesao utilizada no algoritmo de integragcdo. Sendo
assim, o modelo PZ-MARK III nao pode trabalhar a partir desses estados de tensdes corrigidos
(ligeramente tracionados). Outra alternativa € utilizar o modelo General Power Elastic-One
(DIANA SWANDYNE II; Chan, 1995), o qual corrige os pontos de integra¢do tracionados para
a origem do plano meriodional p - ¢ de forma similar ao procedimento utilizado no modelo
Cap model. Na Fig. 7.72 ¢ mostrada a deformada, poropressdes e tensao vertical efetiva do
sistema solo-fundagdo-estrutura apds a analise nao-linear estatica drenada. Como pode-se
observar, o peso da estrutura faz com que os deslocamentos sob essa estrutura sejam maiores
que do solo circundante, principalmente para as camadas superiores, sendo que maiores

pressdes verticais sdo obtidas sob as estacas localizadas externamente (Vide Fig. 7.72c).
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Figura 7.72: Resultados apds a analise estatica drenada nao-linear

Na Fig. 7.73 sdo mostrados os resultados de excesso poropressdo, potencial de
liquefagdo e deslocamentos horizontais no sistema solo-fundagao-estrutura apds 15.98 seg. de
analise dinamica. Os resultados mostrados correspondem ao escenario em que separacao €
permitida na interface solo-estaca. A deformada final apresenta zonas em separagdo na
superficie superior de solo (marcados por circulos vermelhos na Fig. 7.73c). Este padrdo ¢
bastante similar ao obtido no exemplo da se¢ao 7.2.1.2 (Vide Fig. 7.10) para uma estaca sob
carregamento lateral ciclico, onde deformacdes permanente aparecem na superficie da massa
de solo apds a finalizagdo do carregamento. Nao necessariamente o maior potencial de

liquefacdo (7,) ocorre ao final da andlise (15.98 seg.).
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Figura 7.73: Resultados ao final da analise (15.98 seg.)
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7.2.3.3.2 Sistema solo-grupo de estaca-ponte

Neste segundo exemplo, a potencialidade do codigo ¢ explorada mediante a
modelagem numérica de um pilar de ponte de concreto apoiado num grupo de estacas de
concreto armado. O grupo de estacas apresenta numa configuragdo de 3 x 5 (trés estacas na
direcdo X e cinco na dire¢do Y) com um espagamento s/d = 3, onde d € largura da estaca e s €
0 espacamento entre essas. O pilar de ponte tem forma de 7 e estd conetado a um bloco
macigo de concreto, onde todas as estacas se conetam rigidamente. Na realidade, a geometria
e dimensdes do problema a seguir correspondem a um pilar da pequena ponte mostrada na
Fig. 7.84. Para esta aplicacdo, decidiu-se iniciar com um estudo detalhado do pilar antes que

do problema global.

A malha de elementos finitos ¢ mostrada na Fig. 7.74 e se compode de 10524 elementos
finitos hexaédricos de 8-8 nos para o solo, 866 elementos finitos de hexaédricos de 8 nos para
a estaca e 870 elementos de contato de espessura nula de 8 nds para a modelagem da interface
solo-estaca. O numero de equagdes a resolver ¢ de 50100. Na Fig. 7.75 ¢ mostrado o detalhe
da malha de elementos finitos para o pilar e para os elementos de contato utilizados na

interface solo-estaca.

Nivel freatico na
superficie superior

a) Vista isométrica b) Plano xz c) Plano yz

f—»
Figura 7.74: Vistas isométrica, no plano xz, yz e xy da malha de
elementos finitos

d) plano xy
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a) Vista isométrica do grupo de estacas e pilar b) Elementos de contato na interface solo-estaca

Figura 7.75: Vista isométrica das estacas de concreto e dos elementos
de contato

Os primeiros trés periodos e modos de vibragdo da estrutura sdo mostrados na Fig.
7.76. A frequéncia natural da estrutura ¢ igual 1.19 Hz, enquanto a frequéncia do
carregamento atuante € igual a 2 Hz, sendo assim decidou-se utilizar uma frequéncia média de
1.6 Hz para o célculo dos coeficientes que definem a matriz de amortecimento de Rayleigh

(de acordo com o procedimento estabelecido na se¢do 2.2.4 e na Tabela 2.2).

=

a) Periodo 0.84 seg. b) Periodo 0.44 seg. ¢) Periodo 0.30 seg.

i

Figura 7.76: Periodos € modos de vibragao do sistema

Na Fig. 7.77a e Fig. 7.77b sao mostradas as deformadas da estrutura apos 15.98 seg.
de carregamento para os casos em que a interface solo-estaca ¢ aderente (comportamento
linear) e ndo-linear (escorregamento-abertura), respectivamente. Como se pode observar o
padrdo de deformagdo ¢ similar, embora ligeramente maiores deslocamentos laterais sdo
obtidos para o caso ndo-linear. Na Fig. 7.78 ¢ 7.79 sao mostrados em detalhe a deformada da
estrutura (omitindo da figura os elementos de concreto para as vistas no plano xy) ao final da
analise dindmica para a camada superior de solo (superficie livre) para o caso em que a

interface ¢ aderente e ndo-linear, respectivamente. Como se pode observar na Fig. 7.79¢
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algum escorregamento na interface solo-estaca ¢ evidente, enquanto o efeito de abertura ndo ¢
predominante para este exemplo. Na Fig. 7.80 e Fig. 7.81 sdo mostrados o padrao de excesso
de poropressao e o potencial de liquefacdo no dominio do solo ao final da analise dinamica

para o caso de interface aderente e nao-linear, respectivamente.
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Figura 7.77: Deformada final com ou sem elementos de interface ao
final da analise (fator de magnificagdo: 15)
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b) Deformada no plano xy (factor de
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Figura 7.78: Detalhe da deformada (m) apos 15.98 seg. de
carregamento nas cabegas das estacas considerando interface aderente

Quando o algoritmo de monitoragdo de fissuragdo no concreto simples ¢ ativado, os
padrdes de fissuragdo mostrados na Fig. 7.82 e 7.83 sdo obtidos. Como pode-se observar, uma
maior extensao de zonas de fissuracdo acontece no caso com interface aderente,
principalmente na zona de interse¢do do bloco maci¢o com as estacas e para a zona localizada

na metade das estacas.
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Figura 7.79: Detalhe da deformada (m) apos 15.98 seg. de
carregamento nas cabecas das estacas considerando interface ndo-
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Figura 7.80: Excesso de poropressdo ao final da analise (15.98 seg.)
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Figura 7.81: Potencial de liquefagao medido através de fator r, ao
final da analise (15.98 seg.)
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No caso de interface ndo-linear, a fissuragdo ¢ mais concentrada na zona superior das
estacas. Uma andlise numérica considerando um refor¢co de aco longitudinal e transversal
igual a 1% do valor da area geométrica das estacas foi considerada. Os resultados obtidos

mostraram zonas mais reduzidas de fissuragdo e respostas um pouco mais rigidas.

a) Interface aderente b) Interface nio-linear

Figura 7.82: Vista isométrica de padrdes de fissuracdo nas estacas
apos 15.98 seg. de analise
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a) Interface aderente b) Interface ndo-linear

Figura 7.83: Vista no plano xy dos padrdes de fissuragao nas estacas e
no bloco macigo ap6s 15.98 seg. de andlise

Numa segunda anélise, empregou-se um modelo mais elaborado para simular um vao
de uma pequena ponte tipo caixdo (o que poderia ser o modelo protétipo de um modelo
ensaido experimentalmente a escala reduzida). A geometria e se¢do transversal da ponte sdao
mostrados na Fig. 7.84. A malha de elementos finitos ¢ mostrada na Fig. 7.85 e se compde de
20478 elementos finitos hexaédricos de 8-8 nods para o solo, 2272 elementos finitos de
hexaédricos de 8 nds para a estaca e 1740 elementos de contato de espessura nula de 8 nds

para a modelagem da interface solo-estaca. O niimero de equagdes a resolver ¢ de 100734.
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Figura 7.85: Vistas isométrica, no plano xz, yz e xy da malha de
elementos finitos

Na Fig. 7.86, 7.87 e 7.88 sao mostradas a poropressdo, tensao vertical efetiva e
deformada final, respectivamente, na massa do solo apos a andlise estatica nao-linear drenada

inicial.
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Figura 7.86: Poropressdo (kPa) ap6s a analise estatica ndo-linear
drenada
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Figura 7.87: Tensao efetiva vertical inicial (kPa) apds a analise
estatica ndo-linear drenada.
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Como pode-se observar, as maiores tensdes estdo localizadas nas pontas das estacas.

Na Fig. 7.89, 7.90 e 7.91 sdo mostrados os padrdes de excesso de poropressoes, o potencial de

liquefagdo e a deformada ap6s da andlise dinamica. De forma similar ao estabelecido

anteriormente, a separagdo na interface solo-estaca (como se mostra na Fig. 7.91, nas zonas

encerradas pelos circulos vermelhos) ¢ permitida nesta andlise. O padrdo de deformacdo ¢

similar a aquela mostrada na Fig. 7.10.
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Figura 7.89: Excesso de poropressdo (kPa) apds a anélise dinamica

Figura 7.90: Potencial de liquefagdao medido através do fator r, apds a

analise dinamica
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Figura 7.91: Deslocamento horizontal (m) ap6s a analise dindmica
(fator de magnificacao: 1)

7.2.3.3.3 Sistema solo-grupo de estacas-reservatorio de agua

Nesta aplicagdo, a estrutura em estudo consiste de uma reservatorio de agua de
concreto de 0.20 m de espessura e 23 m de altura, a qual se compoe de uma parte cilindrica
com diametro variavel e uma cupula superior tipo fungo como se mostra na Fig. 7.92. O
suporte cilindrico tem um diametro em sua base de 6 m, para logo reduzirse até um didmetro
de 3 m em sua parte superior. O didmetro maior da estrutura superior tipo fungo ¢ de 13.5 m.
A fundagao do reservatorio esta composta de uma bloco de concreto de forma retangular com
dimensdes no plano XY de 11.5 m x 4.25 m e com 1 m de espessura. A dimensao do deposito
de solo no modelo numérico ¢ de 89.5 m x 1525 m no plano XY e de 17.25 m de
profundidade. As estacas sdo quadradas de 0.5 m de lado e 11.25 m de comprimento. O bloco
de concreto encontra-se apoiado em 35 estacas de concreto, as quais estdo espagadas entre si
cada 0.5 m; considera-se aqui que as estacas apresentam um comportamento eldstico-linear. A
malha de elementos finitos se compde de 1380 elementos hexaédricos de 8 nos para a
modelagem do bloco e do grupo de estacas de concreto, 28736 elementos hexaédricos de 8-8
nos para a modelagem do solo saturado, 2030 elementos finitos quadrilateros de contato de 8
nos para a modelagem da interface solo-estaca e 256 elementos finitos de casca delgada de 4
nods para a modelagem do reservatorio de d4gua. O niimero de equacdes a resolver ¢ de 132691.
Na Fig. 7.93 ¢ mostrada em detalhe o refinamento da malha utilizado para as estacas e para
interface solo-estaca. Arbitrariamente, considerou-se a frequéncia do carregamneto de 2 Hz,
para o calculo dos coeficientes que definem a matriz de amortecimento de Rayleigh (de

acordo com o procedimento estabelecido na se¢do 2.2.4 e na Tabela 2.2).

Na Fig. 7.94 ¢ mostrada a deformada da estrutura apds a aplicacdo das forcas de
gravidade. Na Fig. 7.95 ¢ mostrada a tensdo média efetiva obtida de uma primeira analise
estatica linear, como pode-se observar na figura; a escala de valores indica zonas em tracao

com tensdo média positiva (os resultados plotados pelo programa gréafico estdo de acordo a
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conveng¢do de mecanica dos sélidos e portanto indicam zonas de tragdo ao redor de valores de

7.26 kPa).

a) Vista isométrica Plano yz

Nivel freatico na
superficie superior

¢) Plano xz

d) Plano xy

Figura 7.92: Vistas isométrica, no plano yz, xz e xy da malha de

elementos finitos

Vista isométrica Plano xz c¢) Plano yz d) Vista isométria

Figura 7.93: Vistas isométrica, no plano xz, yz das estacas de concreto
e dos elementos de contato

O detalhe destas zonas ¢ mostrada na Fig. 7.96, onde pode-se observar que essas zonas
correspodem as regides localizadas na vizinhanga das estacas de concreto (plano superior).
Sendo assim, uma andlise drenada estdtica ndo-linear ¢ realizada para corrigir os pontos

tracionados. A tensdo média corrigida apos esta Gltima andlise € mostrada na Fig. 7.97.
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Figura 7.94: Deslocamento vertical (m) ap6s aplicagdo do peso
proprio (fator de magnificagao: 500)

Figura 7.95: Pressdo média efetiva elastica (kPa) apds aplicacdo do
peso proprio

Figura 7.96: Detalhe de zonas com pressao média efetiva positiva
(tragdo) (kPa) apds aplicacdao do peso proprio
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Figura 7.97: Pressdao média efetiva corrigida (kPa) apds aplicagao do
peso proprio
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Na Fig. 7.98 ¢ mostrado o padrdo de excesso de poropressdo ao final da anélise
dindmica no dominio do solo. Na Fig. 7.99 ¢ mostrado o potencial de liquefacdo na massa do
solo devido ao carregamento aplicado. Como pode-se observar quase o toda a massa de solo
apresenta um estado liquefeito com exce¢ao da zona sob as estacas, onde maiores tensdes
verticais efetivas foram determinadas pela andlise estatica. Na Fig. 7.100 sdo mostrados os
deslocamentos horizontais no sistema solo-fundagdo-estrutura ap6s a andlise dinamica.
Maiores deslocamentos sdo encontrados na zona inmediamente sob as estacas localizadas

externamente.

KL{;TL%) 15771
l 140.19
12267

- 105.14

- 87.619

- 70.095

- 52,571
35.047

17.522
-7.049%-15

Figura 7.98: Excesso de poropressdo (kPa) apds o termino da
aplicacdo do carregamento dinamico
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Figura 7.99: Potencialidade de liquefagao medido pelo fator , ap6s o
termino da aplicacdo do carregamento dinamico
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aplicac¢do do carregamento dindmico (fator de magnificagdo: 2)



CAPITULO 8

CONCLUSOES E RECOMENDACOES

8.1 RESUMO

Um dos principais objetivos desta tese foi simular numericamente os diversos
fendmenos envolvidos em problemas de interacao solo-estaca. Por tal razdo, o programa de
elementos finitos SOTRURA-DSA foi desenvolvido nesta tese utilizando a linguagem Fortran
2003. O programa também permite a modelagem numérica de problemas de interagdo solo-
fundagdo-estrutura em sistemas tridimensionais ou bidimensionais com a consideragao
simultanea de varias caracteristicas, que sao as seguintes: contorno peridédicos ou de radiagao,
ndo-linearidade fisica para a massa de solo e estaca de concreto armado, liquefagdo, separacao
e escorregamento na interface solo-estaca e consideragdo da super-estrutura. Os modelos
classicos de Von Mises, Tresca, Mohr-Coulomb, Drucker-Prager ¢ o modelo “Cap model”

(Rubin e Sandler,1979) sdo implementados para simular a nao-linearidade do solo.

A geracdo de poropressdes no solo ¢ considerada mediante a utiliza¢do da formulagao
u-p obtida a partir das equagdes de Biot (1956) segundo a formulagdo apresentada por Lewis
and Schrefler (1998). A liquefagdo do solo ¢ simulada através do modelo constitutivo PZ-
Mark III (Pastor et al., 1990). A estaca de concreto armado ¢ modelada com um modelo
constitutivo chamado DARC3 baseado na tese doutoral de Cervera (1986) e dissertagdo de
mestrado de Gomes (1997) e que leva em consideracdo a ndo-lineraridade do concreto em
compressao conjuntamente com um algoritmo de monitoracao para a fissuragao por tragdo. As
armaduras de refor¢o podem ser representadas por modelos distribuidos ou discretos
incorporados. Escorregamento na interface concreto-armadura pode ser considerada para o
caso de cabos protendidos. A separacdo entre a estaca e o solo ¢ considerada mediante a
utilizacao de elementos de contato de espessura nula (Goodman, 1979). A super-estructura ¢

considerada mediante a modelagem numérica de uma trelica espacial tipo prédio de varios
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andares, pilar de ponte, pequena ponte e um reservatorio tipo domo. Os resultados obtidos
foram apresentados em termos de curvas forga-deslocamento, historicos de deslocamentos,
histéricos de excesso de poropressdes, momentos fletores, padroes de fissuracao e tensodes

para as armadura de reforgo.

8.2 CONCLUSOES

A partir dos resultados obtidos com o programa de elementos finitos SOTRURA-DSA

densenvolvido nesta tese, pode-se concluir o seguinte:

Problemas monofésicos:

Para os exemplos estudados, nenhuma nao-linearidade significativa é induzida pelo
processo de separacdo em estacas carregadas lateralmente de forma ciclica com solo elastico.
Quase toda a energia liberada pelo sistema solo-estaca ¢ controlada pela nao-linearidade do
solo. O valor de penalidade adotado na simulacao de processos de abertura e escorregamento
tem um efeito consideravel na resposta final do sistema solo-estaca. Valores grandes de
penalidades fornecem resultados mais precisos, porém o nimero de iteragcdes no algoritmo
numérico nao-linear aumenta substancialmente. Valores de penalidade ao redor de

k,=k,=16G,, onde G, ¢ o modulo cisalhante do solo, fornecem resultados numéricos

minimamente aceitaveis, enquanto o mau condicionamento da matriz de rigidez do sistema ¢
quase inexistente. Maiores estudos paramétricos devem ser realizados para obter uma

conclusdo geral sobre esse valor.

Para simular processos de escorregamento em estacas carregadas axialmente, ¢
necessario utilizar malhas de elementos finitos bastante refinadas quando elementos de
contato ndo sdo considerados na interface solo-estaca. Contrariamente, malhas pouco
refinadas, porém com elementos de contato na interface, fornecem resultados comparaveis aos
obtidos no primeiro caso. Nao obstante, deve-se ter cuidado em situacdes onde possiveis
processos de abertura podam acontecer principalmente na parte inferior das estacas em

contato com o solo circundante.

Teoricamente para o mesmo problema em questdo, a modelagem numérica
tridimensional e axissimétrica por elementos finitos devem fornecer resultados idénticos. Nao

obstante, algumas diferencas entre esses analises sdo reportadas neste trabalho e em outras
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referéncias (Vide secdo 7.2.1.3) devido a diferente geracdo automadtica de tensdes iniciais
utilizada em cada andlise. As tensOes inicias sdo geradas em forma radial numa malha
axissimétrica, entretanto essas seguem as direcoes dos eixos globais cartesianos numa malha
tridimensional. Outra diferenga ¢ atribuida aos diferentes tipos de elementos finitos de contato
utilizados na interface solo-estaca para cada andlise e a lei de atrito considerada. Nessas
condicdes, a capacidade ultima de estacas carregadas axialmente ¢ maior em modelos
numéricos tridimensionais podendo a capacidade ultima do sistema solo-estaca alcangar
valores at¢ 30% maiores em relacdo aos resultados obtidos com modelos axissimétricos
equivalentes. Além disso, quando o efeito de escorregamento na interface solo-estaca ¢
considerado, essas capacidades ultimas podem diminuir até 25%, dependendo do valor de

coeficiente de atrito utilizado.

O efeito de dilatdncia num solo sem coesdo foi estudado em estacas carregadas
axialmente mediante curvas de recalque versus carregamento axial. A resposta do sistema
solo-estaca ¢ sensivel a eleicdo do valor adoptado de angulo de dilatdncia. A capacidade da

estaca alcanga aparentemente um escoamento definido (embora este efeito ¢ menor em

modelos tridimensionais) em solo ndo-dilatante (regra de fluxo ndo-associada com y =0),

enquanto uma regra de fluxo associada fornece uma resposta quase-linear para todos os niveis
de carregamento. A diferenga significativa entre solo totalmente dilatante (regra de fluxo

associada) e ndo-dilatante (' =0) ¢ grandemente reduzida pela presenga de elementos de

contato na interface solo-estaca. Sendo assim, uma menor capacidade de carregamento
sempre ¢ observada quando elementos de contato estdo presentes na modelagem numérica.
Portanto, o modelamento de dilatancia no solo (com regra de fluxo ndo-associada) cria
incertezas na resposta do sistema solo-estaca, que sdo reguladas pela presenca de elementos
de contato com atrito. Por outro lado, o custo computacional aumenta substancialmente nas

simula¢des numéricas com elementos de contato.

Problemas quase-estaticos por adensamento:

Em estacas carregadas axialmente em solo poroplastico, a incorporagdo de elementos
de interface diminui consideravelmente a resisténcia ultima da estrutura em relacdo a analise
com interface aderente, em até 28% e 50% para coeficientes de atrito de 0.50 e 0.35,
respectivamente, segundo os casos estudados por Sedaroglu (2010). Neste trabalho, a
consideracdo de escorregamento na interface solo-estaca também diminui a capacidade ultima

da estrutura, porém num 10% para um coeficiente de atrito de 0.70 para o problema estudado
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na se¢do 7.2.2.1 desta tese. Nao obstante, esse ultimo valor ¢ ainda 25% maior em relagdo ao
valor obtido de uma anélise axissimétrica equivalente (ver conclusdo anterior entre andlise

axissimétrica e tridimensional).

Em situagdes ndo-drenadas em estacas carregadas lateralmente em solo sem coesdo,
um maior deslocamento lateral (aproximadamente duas vezes) é observado para o solo nio-

dilatante (aquele com regra de fluxo ndo-associada e y =0) em relacdo ao solo dilatante

(regra de fluxo associada). Solos com comportamento dilatante apresentam um
comportamento mais rigido devido a sua caracteristica dilatativa ap6s sua falha. Isto €, as
pressoes de confinamento aumentam e portanto essas incrementam a resisténcia do solo. Por
outro lado, a resposta em termos de curva carregamento lateral versus deslocamento lateral ¢
quase-linear em condi¢cdes nado-drenadas (carregamneto rapido) para todos os niveis de
carregamento considerados, enquanto a resposta drenada ¢ claramente nao-linear desde o
inicio da analise. O comportamento dilatante do solo com regra de fluxo associativa resulta
em uma expansdo do solo adjacente a parte superior da estaca, como conseqiiéncia disso,
poropressoes negativas sdo desenvolvidas nestas zonas. A zona de poropressao negativa

utilizando uma regra de fluxo associada ¢ maior que aquela utilizando uma regra de fluxo

ndo-associada.

A incorreta definicdo de tensdes inicias ou a omisdo destas nos elementos de contato
ao inicio da analise numérica faz com que a resposta subseqiiente por adensamento e o padrao
de deformacao global do sistema solo-estaca possa se afastar significativamente da solugdo
real. Os resultados apresentados na secao 7.2.2.2 mostram que os deslocamentos laterais
podem incrementar-se até duas vezes do valor obtido com interface aderente, sendo que o
momento fletor aumenta em até 25% em relacdo ao caso aderente e o comprimento da estaca

em abertura ¢ aproximadamente igual a 5D, , onde D, ¢ o didmetro da estaca. Por outro lado,

a correta definicdo de tensdes inicias nos elementos de contato faz com que a resposta seja
ligeramente (com fines praticos) diferente em relagdo a resposta aderente para o nivel de
carregamento considerado. Essas mundancas estdo ao redor de 12.5% tanto para
deslocamentos como para momentos fletores. O comprimento de abertura na interface solo-

estaca ¢ de 0.5 D, para este tltimo caso.

Problemas dindmicos em meios saturados:
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Durante a simulacdo de ensaios centrifugos dindmicos de sistemas solo-estaca,
especial cuidado deve-se ter quando se comparem as respostas numéricas € experimentais em
termos de deslocamentos laterais, pois geralmente as caixas metalicas utilizadas nos

experimentos apresentam um valor limite de deformacao lateral.

A utilizagdo de uma razdo de amortecimento de 5% para massa de solo forneceu
resultados coerentes para os exemplos estudados quando o amortecimento de Rayleigh foi

utilizado.

Para os exemplos estudados, os historicos de excesso de poropressao e deslocamentos
horizontais nos pontos de monitoracdo, em termos de magnitudes, foram reproduzidos
aceitavelmente. Nao obstante, a forma ziguezagueante da resposta experimental (poropressoes
e deslocamentos) nao foi sempre reproduzida para todos os exemplos. Espera-se que uma
melhor simulagdo seja obtida utilizando diferentes valores de razdes de amortecimento e/ou
realizando modificacdes ao modelo constitutivo PZ-MARK III. As modificacdes estdo
relacionadas a definicdo de um tUnico conjunto de pardmetros para representar solos com
diferentes densidades relativas. Modelos constitutivos para areias tais como NorSand e
UBCsand também deven ser implementados. A simulagdo da rotacao da base da estaca
inserida no meio saturado e a variacdo da permeabilidade na massa de solo s3o outros

aspectos a ser investigados.

Dos resultados obtidos no dominio espacial do solo, define-se a presenga de uma zona
caracteristica dilatante localizada nas parcelas de solo circundante a parte superior da estaca
(de forma similar ao caso de estaca carregada lateralmente em solo adensado). Além disso, a
forma caracteristica sinusoidal dos deslocamentos horizontais com a profundidade do solo
para as zonas de campo livre (free-field) foram obtidas satisfatoriamente para todos os
exemplos estudados (Vide Fig. 7.52 ¢ 7.59). O indice de potencial de liquefagao foi definido
perto de 1, principalmente para a camada superior de 5 m de solo, reproduzindo assim

claramente os fatos estabelecidos nos relatorios experimentais.

Os elementos de hexaédricos mistos de 8-8 nos apresentarom um comportamente
estavel no calculo dos campos de poropressoes para os exemplos estudados. Este ultimo fato

foi corroborado reproduzindo os mesmos exemplos com elementos de 20-8 nos.

Sobre elemento hexaédrico estabilizado com um ponto de integracio:
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Procedimentos de estabiliza¢do para melhorar o comportamento dos elementos de 8-8
ndés no limite impermeédvel e incompressivel foram incluidos neste trabalho. O elemento
hexaédrico de 8 nos (SSPbrickUP) proposto por McGann (2013) baseado na formulacao u-p
foi implementado. Os resultados obtidos para os exemplos executados (analise ndo-linear para
carregamento de impacto em parede de reator nuclear de concreto armado, andlise por
adensamento de solo saturado de fundacdo com lei constitutiva elastica-linear, analise nao-
linear de estaca em carregamento lateral ciclico com solo elasto-plastico monofasico
conjuntamente com elementos de contato e outros exemplos de menor porte como a
modelagens de vigas engastadas em malhas estruturadas e ndo-estruturadas) verificam a
eficiéncia computacional do elemento em termos de tempo de execucdo e precisdo de
resultados, principalmente para o calculo de deslocamentos. Nao obstante, para problemas
que envolvem um alto grau de plasticidade do material, um numero consideravel de
elementos finitos devem ser considerados na modelagem numérica devido a consideragdo de
apenas de um ponto de integracdo. Exemplos em situacdes extremas considerando liquefagao
de solos devem ser abordados para obter conclusdes mais gerais sobre o desempenho deste

elemento.

Consideracao da estrutura:

Em relagdo a analise estatica inicial drenada para a determinagao das tensoes efetivas e

poropressdes iniciais, pode-se destacar o seguinte:

A presenca de uma estrutura na massa do solo faz com que o solo localizado na
vizinhanga com as estacas (perto do plano da superficie livre de solo) aparecam zonas em
tracdo. Como outros modelos constitutivos baseados na teoria de estado critico, o modelo PZ
MARK III ndo ¢ capaz aceitar pontos de integra¢do em tragdo; por esse motivo, ¢ necessario
realizar uma analise nao-linear para corrigir esses pontos. Uma opcao ¢ utilizar o modelo de
Morh-Coulomb com coesdo quase-nula, ndo obstante, uma melhor alternativa ¢ utilizar o
modelo General Power Elastic-One proposto no programa DIANA-SWANDYNE II (Chan,
1988). Devido a forma ndo-simétrica das equagdes de governo da andlise drenada, foi
necessario utilizar a versdo ndo-simétrica do solucionador PARDISO. Sendo assim, a
capacidade de armazenamento das varidveis utilizadas no processo de fatoragdo ¢

incrementado em até quase 1.5 vezes em relacdo a versao simétrica.
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Em relacdo a subseqiiente analise dindmica ndo-linear com carregamentos harmonicos,

pode-se destacar o seguinte:

Para os exemplos estudados, utilizou-se 0 mesmo carregamento harménico com uma
aceleracdo maxima de 0.3g, frequéncia de 2 Hz e para um tempo de registro igual a 15.98 seg.
Considera-se que em estas condi¢des o carregamento aplicado corresponde a um sismo de
magnitude intermediaria em termos de aceleragdo maxima; nao obstante, o niimero de ciclos
aplicados como essa aceleracdo ¢ severa (40 ciclos) para o tempo de duragao considerado. O
tipo de solo ¢ o mesmo em todos os casos e esse corresponde a uma areia fofa com densidade
relativa de 40%. De acordo aos resultados obtidos, a massa de solo sempre apresentou uma
grande potencialidade de liquefagdo (valores de r, perto de 1), concentrandose os maiores
valores 7, nas zonas adjacentes as estacas e para as parcelas de solo localizadas entre essas.
Esses resultados devem ser verificados com procedimentos ou métodos mais simples como

aqueles sugeridos por Guillén (2004).

Durante o presente estudo foi verificado, tanto para a andlise drenada estdtica como
para a subseqiiente analise dinamica, que em condigdes de solo elastico, o campo de
poropressoes € antissimétrico em relagdo a estrutura inserida no dominio do solo. Entretanto,
quando uma andlise inelastica é considerada, o padrdo de poropressdes ¢ quase uniforme ao
final da anélise, formando camadas horizontais, principalmente para as regioes afastadas da

estrutura. Estes tipos de padrdes também foi obtido por Leung (1984).

A ativagdo da nao-linearidade fisica nos elementos de interface, principalmente para
situagdes de abertura, aumenta substancialmente o numero de iteragdes no algortimo de
solugdo numérica. Além disso, ndo se apresentou um mau condicionamento da matriz de
rigidez do sistema solo-fundagdo-estrutura devido a incompatibilidade entre alguns tipos de
elementos finitos utilizados no modelo numérico. Por exemplo, para n6s comuns a elementos
hexaédricos e de casca, os graus de liberdade de rotacao dos elementos de casca foram

deixados livres.

Os padrdes de fissuragdo obtidos em estacas de concreto armado, para os exemplos
estudados, indicam que quase todo o comprimento destas devem ser devidamente reforcados
para minimizar a fissuracdo. Além disso, zonas com concentra¢ao de fissuras aparecem na
interse¢do das estacas com o bloco maci¢o (zona de transmisdao de forcas cisalhantes). Por

essa razo, estas zonas devem ser cuidadosamente reforgadas.
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Todas as andlises numéricas foram realizadas num computador i5-2500 CPU @ 3.30
GHz, 8GB de memoria RAM e 4 processadores. O maior tempo de andlise corresponde ao
exemplo do reservatdrio de agua, sendo que essa demorou aproximadamente 30 horas para
quase 1600 passos de tempo. O numero maximo de iteracdes atingida para um incremento de
passo de tempo foi de 60 para uma tolerancia em deslocamentos de 5.0E-04. Para todos os
exemplos analisados, utilizou-se 0 método de rigidez elastica inicial, onde a matriz de rigidez
do sistema solo-fundagado-estrutura ¢ fatorado uma vez ao inicio da analise. Devido ao alto
grau de nado-linearidades envolvidas e ao fato de nao ter desenvolvido procedimentos
especiais de aceleracdo de convergéncia, decidiu-se ndo atualizar a matriz de rigidez visando

garantir a convergéncia nos resultados obtidos.

8.3 RECOMENDACOES

Melhores condi¢des de contorno de radiagdo devem ser utilizadas para garantir a
eliminagdo total do problema de reflexdo de onda. No caso, dos elementos tipo Kelvin, esses
nao conseguen simular propriamente a condicdo de contorno de radiacdo especialmente para
ondas incidentes com angulo de inclina¢do maiores a 30°. No caso de condi¢gdes de contorno
periddicas, essas sdo o tipo padrdo utilizados por muitos pesquisadores para analises por
carregamento por terremoto. Nao obstante, essas condi¢des de contorno ndo consiguem
eliminar totalmente o problema de reflexdo sempre que nao sejam bem localizadas, porém
constituem uma melhor alternativa que condi¢des de contorno fixas. Procedimentos mais
elaborados (e mais robustos teoricamente), como o método de camada de transmisdo, onde
colunas de campo livre (free-field columns) sdo conetados aos contornos laterais da malha de

elementos finitos mediante amortecedores devem ser implementados.

Futuros trabalhos devem incluir procedimentos de calibragcdo com o programa SHAKE
(Manual do FLAC, 1995) para a obtencdo de uma razdo de amortecimento mais realistica na
massa de solo. O amortecimento assim determinado pode ser utilizado com o método de

Rayleigh.

Estudos complementares devem  ser desenvolvidos para solos argilosos em
carregamentos ciclicos utilizando modelos constitutivos adequados. Outros modelos
constitutivos para a simulacdo do fenéomeno de liquefacdo como por exemplo, aqueles
baseados na plasticidade de varias superficies (multisurface plasticity, Lu 2006) devem ser

explorados visando uma melhor resposta na simulacdo numérica dos exemplos estudados
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neste trabalho. Recentemente, em Wang et al. (2014) apresenta-se um modelo constitutivo
para areias enfatizando o comportamento apds liquefacdo. Além disso, a validagdo do
presente modelo numérico deve ser realizada mediante a simulagdo de testes experimentais
centrifugos dinamicos de grupos de estacas em solos arenosos fofos ja seja utilizando o
modelo PZ MARK III e/ou outros modelos constitutivos (NorSand ou UBCsand). A
formulagdo de grandes deslocamentos e grandes deformagdes no sistema soélido-fluido deve
ser inserida na presente formulacdo (Manzari, 1994). A inclusdo de solo ndo-saturados na
modelagem numérica considerando uma terceira phase gasosa ¢ recomendavel. Por outro
lado, a presente formulacdo u-p deve ser extendida para a formulacdo u-p-U, com a finalidade
de evitar incertezas na determinagdo do amortecimento proporcional a velocidade, ja que essa

ultima formulagao fornece este amortecimento de forma inherente.

Em Cuellar (2011) utilizou-se um elemento finito de 8-8 ndés com um campo de
deformagdo asumida baseado na formulacdo de Simo-Rifai para minimizar todos os
problemas associados ao limite impermeéavel, incompressivel e de travamento por
cisalhamento. Alternativamente em Nufiez (2009) utilizou-se o método OSS (Orthogonal
Subgrid Stabilization) que consiste em estabilizar a equagdo de continuidade mediante a
adicdo de um termo estabilizador mais um precondicionador. Embora nio tenhan sido
simulados problemas de grande porte neste trabalho, ¢ opindo do autor que desde o ponto de
vista numérico, ¢ recomendavel investir tempo nestes processos de estabilizagdo visando
futuras analises com milhdes de graus de liberdade. Nesta ultima situacdo, os elementos
hexaédricos de 20-8 nds sdo excessivamente custosos. Além disso, a disponibilidade de
elementos com estas caracteristicas ¢ desejavel devido a seu baixo custo computacional,
situagdo util para andlises de confiabilidade estrutural, onde miles de andlises numéricas
devem ser realizadas e ao conforto computacional que traz trabalhar problemas de contato

sem nos intermediarios.

Estudos para quantificar corretamente os efeitos que exerce a poropressdo na interface
solo-estaca e/ou para a prescricdo das poropressdes em condigdes de abertura devem ser

feitos.

Analises numéricas considerando estacas de concreto protendido devem ser estudados
em futuros trabalhos. A consideragdo de cabos ndo-aderentes ¢ viavel no presente modelo
numérico, sendo apenas necessario modelar corretamente a fase construtiva inicial do sistema

solo-estaca para a determinagdo das tensoes iniciais no cabo protendido.
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APENDICE A

A.1 Fluxograma do programa de computo implementado: SOTRURA-DSA

PROGRAM SSI
v
L:J':,Z; LECTU GETNAME STOP
UPZC LANZOCS > T
LOADT — 1
EARTHQUAKE | [ ReaDSIR |
ALLOCAUX INPUIT [ READSIR
READO BODYS
FORMNF READDZ
MODBOUNF READD3 MODELS
INPUT_CONSTRAI READDA SHAPE_DER.
NT_EQS READDS DETERMINANT
ALLOSOL1 READDG INVERT
—»{ CONECOX READOX BEEMAT
CONECO1 NODFRETAB €<—> SHAPE FUN
CONECDZ APPRESTRI
CONECT3 MESHGID l HENHLNEIBNER
CONECO4___|€> _ DEFINE STIFTOX SPARIN_GAUSS (ISOLVER==1)
CONECU5 PRINT_INPUT STIFTO1
CONECO6 STIFT0Z DECOMP (ISOLVER==2)
ALLOSOLZ N| STIFT03
STIFTO COICSR
SR CLNCSR (ISOLVER==3)
le>[ NUM_TO G ST SAVE_SKY
le>|  CHOOSOLC FACTORIE — J¢—>|_SKY_BC_GEN _ (SOLVER=5)
SKY_FAC (ISOLVER==6)
EFFETOX
NEW SOLVER EFFETO1 DATRIA (ISOLVER==7)
FHDIAG (ISOLVER==1) EFFETO?
[ EFFETO3 | NEW SOLVER
il L EFFET04 SPABAC GALISS {ISOLVER==1)
TRANSFORM EFFETOS
MA_12_FLEMENT_ANA EFFETO06 REDBAK (ISOLVER==2)
LISE (ISOLVER==4) SOLV1 <
EL_HIGH UPDATE HISTORY UPDATE PARDISO_SOLVE {ISOLVER==3)
{ISOLVER==5) MA1Z_ELEMENT_SOLVE
FKDIAG (ISOLVER==6) (ISOLVER==4)
SKY_BC_GEN
HIGHS (ISOLVER==7) UPDATE HISTORY FORETOX SKY BAC _ (SOLVER==5
Fg%g; SKY_SOLVE (ISOLVER==6)
LAGO DE TEMPO Free
m s TorETon DASOLN (ISOLVER==7)
i FORETOR
LACO DE ITERAGOES FORETO6
—_— NEW SOLVER.
SPABAC_GALSS (ISOLVER==1)
REDBAK (ISOLVER==2)
PARDISO_SOLVE (ISOLVER==3) NODAL_INF
MA22_ELEMENT_SOLVE g'&'gﬂ
(ISOCVER 224} WRITEE
SKY_BC_GEN
SKY BAC _ (ISOLVER==5) PRINTO1
SKY_SOLVE (ISOLVER==6) BRINTNZ
PRINTOS
DASOLN (ISOLVER==7) PRINTOR
OUTPUT_DISP_GI
> D
PLTGRP

STOP |

Figura A.1: Fluxograma do programa principal




297

A continuacdo segue uma breve descricdo da funcionalidade das rotinas implementadas no

fluxograma anterior.

LECTU: Le os dados referentes a geometria e propriedades dos elementos finitos
INPUT: Le os dados referentes a geometria, condi¢cdes de contorno e propriedades dos
elementos finitos utilizadas na modelagem corrente.

MASSI: Cacula a matriz de massa M dos elementos. Essa pode ser consistente o agrupada.
SATUM: Determina ¢ armazena as matrizesQ ,H ,S,G ¢ H referentes aos elementos

saturados (elem02).

INDIS: Zera os deslocamentos, velocidadese aceleragdes inicias se for necessario.

INCRE: Incrementa o carregamento para o passo de tempo corrente.

ASSEM: Emsamblagem das matrizes de rigidezes dos elementos.

GUESS: Determina a predicdo inicial dos deslocamentos, velocidades e aceleracdes
necessarias para inicializar o processo iterativo de Newton-Raphson.

UPDATE_HISTORY: Recupera as tensdes do incremento anterior convergido.

RESID: Determina as forcas internas dos elementos.

SOLV2: Solugao os sistema de equacgdes de acordo ao tipo de solucionador adotado.
CONVE: Verifica se a convergéncia do processo ¢ atingida. Critério baseado na norma de
deslocamentos.

ACTUA: Reduz o passo de tempo sempre que 0 processo nao convergeu.

RESUL: Imprime os resultados referentes ao passo ou incremento de tempo atual.
LANZOCS: Utiliza o algoritmo de Lanzocs para determimnar os periodos e modos de
vibragao da estrutura.

INISTATEO03: Realiza a analise estatica ndo-linear inicial da estrutura. Escreve os resultados
referentes as poropressoes e tensdes efetivas inicias nos arquivos de saida.

INISTATEO0S: Le os arquivos iniciais referentes as tensdes efetivas iniciais a ser utilizadas na
subseqiiente analise dinamica.

INISTATEO09: Le os arquivos iniciais referentes as poropressdes e tensoes efetivas iniciais a
ser utilizadas na subseqiiente analise dinamica.

MODELS: Mdédulo que contem os diferentes modulos constitutivos de solo.

SHAPE_DER: Determina as derivadas das fungdes de interpolagdo do elemento finito.
DETERMINANT: Determina o determinante da matriz de Jacobiano.

INVERT: Calcula a inversa da matriz de Jacobiano.
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BEEMAT: Determina a matriz B que relaciona as deformagdes e deslocamentos do
elemento.

SHAPE_FUN: Avaliag¢ao das fungdes de interpolacao do elemento finito.

BODYS: Calcula as forgas de corpo da parte solida e de fluido.

READSTR: Le os valores referentes as poropressdes e tensdes efetivas inicias para os
elementos saturtados e tensdes totais para os elementos nao saturados.

UPZE: Determina os parametros para analise estatica.

UPZ: Determina os parametros de passo de tempo para analise dinamica.

UPZC: Determina os parametros de passo de tempo para analise de consolidagao.

LOADT: Determina os incrementos de carregamento para o tipo de carregamento
selecionado.

EARTHQUAKE: Le as aceleragdes de entrada e interpola essas de acordo ao passo de tempo
utilizado para a analise dinamica.

ALLOCAUX: Allocamento das matrizes auxiliares.

NODFRETAB: Inicializa arreglos de conectividades dos elementos de acordo seus graus de
liberdade permitido.

APPRESTRI: Asigna as condigdes de contorno a matriz de conectividades.

MESHGID: Crea o arquivo com formato de GID (pré-processador) para visualizar a malha
de elementos finitos.

DEFINE: Le carregamento aplicado no nds da estrutura e cria as matrizes de conectividades
para cada elemento finito na malha.

ALLOSOL2: Alocamento das matrizes necessarias para o tipo de solucionador corrente.
NUM_TO_G: Cria o vetor de conectividade para o elemento atual

CHOOSOLC: Emsamblagem dos punteros referentes ao armazenamento da matriz de rigidez
corrente.

DISPL: Imprime deslocamentos dos nds.

NODAL_INF: Imprime resultados referentes a poropressdes, deslocamentos, velocidades,
aceleracdes dos nos solicitados.

MOMEN: Determina os momentos fletores nos elementos de estaca.

PAROUT: Imprime resultados referentes a poropressdes, deslocamentos, velocidades,
aceleracdes, momentos fletores, tensdes para um grau de liberdade particular ou para um
ponto de integragao.

WRITEF: Escreve os resultados de tensdes e poropressoes.
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OUTPUT_DISP_GID: Imprime arquivo de resultados de com o formaro de GID para
visualizar os deslocamentos, excesso de poropressdes e indices de potencialidade de
liquefagao.

PLTGRP: Imprime os resultados dos pontos de integragdo fissurados para a posterior

visualizacdo de padrdes de visualizagdo no MATLAB.

O fluxograma utilizado para o calculo da matriz de rigidez do elemento elem(02 (elemento
saturado) e sua emsamblagem sdo mostradas na Fig. A.2. Na Fig. A.3 ¢ mostrado o fluxo do

calculo das forgas internas para este mesmo elemento.

MODGS10
MODBS10
MODPZ13
ST MODELS __ Je— __ MODEG10
SHAPE DER MODDMA0
Al DETERMINANT MODEL 10
1 INVERT MODGE10
STIFFO2 BEEMAT MODRR10
SHAPE FUN
NEW SOLVER

FSPARY (ISOLVER==1)

ESTABILIZAGAO?

TRANSFORM
FORKEDZ MA_42_ELEMENT_FACTORIZE

{ISOLVER==4)
CHOOSOLY ] SKY_STORE_SQ ({ISOLVER==5)
L

FSPARB (ISOLVER==2)

LACO DE ELEMENTOS ASEMCOO {ISOLVER==3)

W

FSPARY (ISOLVER==6)
ASSEMB (ISOLVER==7)

RETURN

Figura A.2: Fluxograma do calculo da rigidez do elemento ELEMO02
(elemento saturado)

STIFFO02: Determina matriz de rigidez do elemento saturado.

STAB : Adiciona matriz de estabilizacdo a fase sdlida ao elemento de um ponto de
integragao.

FORKEQ(2 : Forma a matriz de rigidez efetiva necessaria para a analise dindmica ou estatica
por cosnolidagao.

CHOOSOLY : Escolhe o tipo de solucionador a utilizar.

SHAPE_DER :Determina as derivadas naturais das fun¢des de forma do elemeto finito.
DETERMINANT: Determina o determinante da matriz Jacobiana.

INVERT: Determina a inversa da matriz Jacobiana.
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BEEMAT: Determina a matriz deslocamento-deformagao.

SHAPE_FUN :Determina as as fungdes de forma do elemeto finito.

MODELS: Moédulo que contem os diferentes modelos constitutivos:

MODGS10: Modelo Geral que considera os modelos constitutivos de Von Mises, Tresca,
Mohr-Coulomb e Drucker-Prager com algoritmo de integragdo explicito de Sloan.
MODBS10: Modelo ciclico para solos argilosos baseado na teoria de superficie limite
(Hermman e Dafalias, 1981).

MODPZ13: Modelo ciclico para areias baseado na teoria Plasticidade Generalizada (Pastor e
Ziekiewicz, 1990).

MODEG10: Modelo Geral que considera os modelos constitutivos de Von Mises, Tresca,
Mohr-Coulomb e Drucker-Prager com algoritmo de integragdo explicito de Hinton e Owen
(1980).

MODDMI10: Modelo Cam-Clay para argilas

MODEL10: Modelo linear elastico

MODGE10: Modelo elastico geral ndao-linear variavel com a tensdo de confinamento.

MODGS10

MODBS10

MODPZ13

MODELS MODEG10
SHAPE_DER MODDM10
DETERMINANT MODEL10
INVERT MODGE10
BEEMAT MODXX10

SHAPE_FUN

STAB

LACO DE El

RETURN

Figura A.3: Fluxograma do calculo do vetor de forgas internas do
elemento ELEMO02 (elemento saturado)

FORET02: Determina o vetor de forgas internas no elemento saturado.
STAB : Adiciona o vetor de forga internas (fase solida) devido a utilizacdo do elemento
hexaédrico com um ponto de integracao.

FSSEMBO02 : Faz a emsamblagem do vetor ddeforgas internas de todos os elementos.
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