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Variação na direção x

Variação na direção y
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RESUMO

O uso de geotêxtil sobre condutos e nos prismas laterais pode

minimizar os esforços sobre a estrutura e reduzir significativamente problemas

funcionais, tais como, rupturas parciais e distorções. Este trabalho apresenta

resultados de uma série de oito ensaios realizados no campo experimental do

Departamento de Engenharia Civil da Universidade Federal de Viçosa (ÜFV)

em condutos de PVC rígido, de 200mm de diâmetro, no qual o benefício da

inclusão de geotêxtil no solo envolvente foi avaliado. O reforço apresentou um

melhor desempenho para uma manta de largura de 60 cm localizada a 10 cm

acima da estrutura, reduzmdo em cerca de 60% as tensões sobre a estrutura e

em 50% as deflexões, quando comparadas com a da estrutura não reforçada.

Além disso, a carga de ruptura do conduto aumentou em 45%, ratificando o

benefício do reforço sobre o desempenho do sistema solo - conduto.

Palavras-chave: l. Condutos. 2. Geotêxtil. 3. Redução de esforços. 4. Aterro
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ABSTRACT

The use of geotextüe above the conduit and in the lateral prisms of soil next to

the conduit can minimize the vertical stress on the stmcture and reduces fiinctional

problems such as partia! pipe mptures and distortions. This work presents results of a

series of eight tests performed at the experimental field at Department of CÍvÜ

Engmeering ofUniversity Federal of Viçosa (UFV) using rigid PVC conduits, 200mm

diameter, in which the benefit the geotêxtü mcíusions was evaluated. The

remforcement presenteei a better perfbnnance for a sheet ofÓOcm width located at 10

cm above the stmcture, reducing the vertical stress in 60% and deflexions in 50%

when compareci to the unreinforced condition. Besides, the conduit faüure load

mcreased 45%, confirmmg the benefit ofthe remforcement on the performance ofthe

sou - conduit system.

Key-Words; l. Conduits. 2. Geotextiles 3. Minimize the effòrts 4.

Embankment



CAPÍTULO 01

INTRODUÇÃO
1.1 - O PROBLEMA

O comportamento mecânico de tubulações enterradas é altamente

dependente do histórico de deformações sofhdo pelo elemento estrutural durante a

fase constmtiva e dos deslocamentos relativos que ocorrem entre a estrutura e o solo

circundante, ao longo da vida útil da obra.

Estes movimentos relativos geram uma forte interação solo - estrutura

que causa transferências de tensões do solo circundaníe para a estrutura, ou vice -

versa, dependendo da rigidez relativa entre estes dois elementos. Em razão disto, as

tensões atuantes em uma instalação de condutos enterrados podem assumir valores

bastantes diferentes das que atuariam caso não existisse uma tubulação no interior do

maciço de solo em que a obra é instalada.

Controlar esta interação de uma forma adequada é um dos principais

objetivos de um projeto bem concebido, pois é possível, a partir de ações simples e

bem planejadas, reduzir as tensões atuantes sobre a estrutura e, portanto, projetar

obras mais económicas e seguras.

Dentre os processos de redução das tensões sobre estruturas

enterradas citam-se o da trincheira induzida, o berço flexível, o pneusolo, as tiras

metálicas e aquele que emprega inclusões geossiníéticas para reforçar o solo que

envolve o conduto. Este último método, quando comparado com outros parece

fornecer várias vantagens, entre elas o de promover uma adequada redução das

tensões no topo da estrutura e um acréscimo das tensões verticais sobre o solo lateral.

No entanto, apesar da potencialidade, este método ainda não foi

testado de uma forma completa. Os poucos trabalhos reportados na literatura

geotécnica restringem-se ao uso de fitas metálicas inseridas no solo de cobertura e na

região do maciço na altura da linha cTagua. Nenhum registro há em que o solo
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envolvente tenha sido reforçado com geotêxtil, ou que se tenha associado este a

outros métodos de redução de tensões sobre tubulações enterradas.

Um modelo idealizado para o mecanismo de transferência de tensões entre o

solo reforçado e o conduto seria o de comparar o solo reforçado pela inclusão a uma

membrana engastada lateralmente nos prismas adjacentes de solo. Assim, as cargas

sobre a inclusão seriam parcialmente transferidas para o solo adjacente e/ou

suportadas pelas inclusões. A figura 01 esquematiza este modelo ilustrativo do

comportamento de uma tubulação instalada em um meio reforçado.

Um outro aspecto importante do projeto e construção de tubulações

enterradas é poder contrastar o desempenho da obra executada com as previsões de

projeto, em especial a comparação entre as cargas de ruptura prevista e a de campo.

O método gráfico de Southwell (Southwell, 1931) permite inferir a carga de ruptura

de elementos estruturais que rompem por flambagem a partir do registro de

deslocamentos ou de momentos ocorridos durante as etapas de construção e de

carregamento da estrutura. A adequabilidade deste método para prever as cargas de

ruptura em condutos enterrados foi sugerida por (Valsangkar et al., 1981) e por

(Buenoetal, 1991).

Para esclarecer a viabilidade do uso do geotêxtil na redução das tensões

verticais sobre condutos, e verificar a adequabilidade do uso do método gráfico de

Southwell nestas situações, uma série de oito testes foram realizados no campo

experimental do Departamento de Engenharia CÍvü da Universidade Federal de

Viçosa (UFV) em condutos de PVC rígido com 200 mm de diâmetro, enterrados em

um meio arenoso compacto.



1.2 - OBJETWOS DO TRABALHO

Os objetivos deste programa experimental foram;

a) avaliar a viabilidade do uso de geotêxtil para reduzir as tensões sobre

condutos de PVC rígidos dispostos em um maciço arenoso, selecionando a melhor

combinação geométrica do sistema solo - conduto - geotêxtil que leva aos menores

valores de tensão vertical ou a um perfil de deformações interessante sob o ponto de

vista de desempenho;

b) verificar a adequabiïidade do emprego do método gráfico de Southwell a

partir dos deslocamentos sofridos pêlos tubos durante os testes para prever suas

cargas de ruptura.

Figura 01 - Modelo Esquemático da Transferência de Tensões do Topo para

as Laterais de Condutos em Solo Reforçado



CAPITULO 02

REVISÃO BIBLIOGRÁFICA

2.1 - INTRODUÇÃO

Este capítulo apresenta uma visão geral sobre o desenvolvimento dos

condutos enterrados, no que se refere à fabricação, evolução dos métodos de cálculo

e dos processos construtivos e realça a importância da interaçâo solo - estrutura, com

especial ênfase ao fenómeno do arqueamento. Além disto, aborda ao longo do texto a

importância do conhecimento da distribuição de tensões em volta da tubulação para

que se possa fazer previsões adequadas de desempenho e ruptura. Finalmente,

introduz os métodos existentes e em fase de desenvolvimento que permitem reduzir

as tensões sobre a estrutura e que, portanto, permitem a elaboração de projetos mais

económicos e seguros.

2.2 - BREVE fflSTORECO DO DESENVOLVIMENTO DOS CONDUTOS

ENTERRADOS

As principais atívidades subterrâneas desenvolvidas pelo homem, por

centenas de anos, foram as habitações em cavernas, as minerações e os túneis. Em

geral, obras deste tipo encontram-se entre os primeiros exemplos da prática da arte

da Engenharia. Entretanto, somente a partir de bem pouco tempo tem sido possível

projetar estruturas enterradas sob bases racionais e com um grau de precisão

comparável aos de outros projetos de Engenharia Civil (SpangÍer 1951), (Bulson,

1985).

O crescimento dos centros urbanos, principalmente após a Revolução

Industrial, suscitou o desenvolvimento dos meios de comunicação (estradas,

navegação, etc.), o transporte de água, a coleta de esgotos e a construção de redes de

drenagem, particularmente na Europa. Nesta época, o emprego de condutos



enterrados floresceu, compreendendo o estabelecimento de técnicas construtivas, de

processos de fabricação do tubos em si e de critérios de projeto (Bulson, 1985).

No início do século XDÍ, foram fabricados manualmente os primeiros tubos

cerâmicos, na Europa. O desenvolvimento destes tubos seguiu pari passu os avanços

ocorridos na industrialização do tijolo. Na metade do século XIX, começaram a

surgir na Inglaterra os tubos de concreto e de ferro. Os tubos de concreto tiveram um

grande desenvolvimento após a introdução do cimento portland em 1845 e os tubos

de ferro começaram a ser implantados naquele país na primeira metade do século

XIX. No fínal do século XIX, foram desenvolvidos na Europa os primeiros tubos de

cimento-amianto e com o desenvolvimento da indústria manufaíureira do aço, os

primeiros tubos de aço começaram a ser produzidos (Young e Trott, 1984).

Paralelamente ao desenvolvimento das técnicas de produção de tubos a partir

de concreto, ferro e aço e com o contínuo avanço das técnicas de constmção, as

primeiras teorias de previsão de cargas sobre condutos enterrados começaram a ser

desenvolvidas por Jansen em 1895 e Koenen 1896. Estas teorias permitiram um

melhor entendimento dos processos de interação solo - estrutura e,

conseqüentemeníe, a elaboração de projetos mais adequados. Estas teorias serviram

também para, posteriormente, embasar a teoria clássica de Marston-Spangler

(Spangler, 1930) usada ainda hoje para prever a tensão vertical atuante em condutos

enterrados (Spangler, 1938), (Spangler, 1947), (ChrÍstensen, 1967), (Slanden e

Oswell, 1988), (Bulson, 1985).

No início deste século, novas técnicas construtivas (compactaçao mecânica,

vibração na própria moldura, etc.) impulsionaram o desenvolvimento dos tubos de

concreto e os dos tubos de concreto-re f orçado, inicialmente usados na Alemanha em

1902. Entretanto, estes só foram aceitos em algumas partes da Europa após a II

guerra mundial. Surgiram, também nesta época, os primeiros tubos plásticos, obtidos

a partir da síntese dos polímeros. Entre as décadas de 10 e 40 foram desenvolvidas

novas técnicas na produção dos condutos de ferro (fundição centrífuga horizontal e

vibração) e, em 1948, implementou-se a produção dos condutos dúcteis de ferro de



grafite espiroidal que propiciou melhores propriedades químicas e físicas ao ferro,

ampliando a sua aplicação em obras de esgoto, águas e gás. Neste mesmo período,

nos E.U.A, foram desenvolvidos os tubos de aço corrugado, mas somente a partir áe

1930, com a produção em espiral contínua em faixas longas, a indústria de condutos

de aço obteve grande impulso. Entre as décadas de 50 e 60 a indústria plástica

desenvolveu-se enomiemente, com o surgimento de novos produtos como: os

condutos termoplásticos (PVC) Poliviml clorídrico, os tubos de polietíleno de alta

densidade (HDPE), os tubos de fibra de vidro e os tubos de polipropileno (PP).

Surgiram também os primeiros tubos de fibras aleatórias em 1950 nos E.U.A, com a

aplicação da técnica de impregnação à vácuo (Young e Trott, 1985).

Durante as décadas de 50 e 60, pesquisadores e empresas de diferentes países

da Europa, E.U.A, Canadá e Japão voltaram suas atenções aos diferentes aspectos do

projeto de condutos enterrados (introdução de novos materiais, mudanças das cargas

de tráfego, desenvolvimento dos métodos de construção, desenvolvimento de um

grande número de testes e de novas teorias), resultando em novos padrões

construtivos^ especificações e critérios de prpjeto (Karadi, 1971). Com isto surgiram

as normas e práticas de projeto como, por exemplo, as do Prof. G.G.Meyerhof, no

Canadá, ASTM (E.U.A), DIN (Alemanha), BS (Inglaterra), GOST (Rússia), JIS

(Japão) (Krizek et al, 1971).

Na década de 70, surgiram na Inglaterra, os primeiros condutos protendidos,

dando aos condutos de concreto uma ampla variedade de aplicações em estruturas

enterradas. Nos anos mais recentes, a partir da década de 80, o desenvolvimento de

novas técnicas de reforço com fios de aço aleatórios e fibras de vidro propiciou um

crescimento do uso aos condutos de concreto, devido fato da estrutura íomar-se

mais leve (Young e Trott, 1985).

Atualmente, a variedade de aplicações e o desenvolvimento de novas técnicas

de fabricação e instalação, bem como a quantidade de pesquisas realizadas,

envolvendo vários aspectos do projeto de condutos enterrados (material,

variabilidade dos solos, condições de berço, condições de instalação, etc.), têm



promovido um melhor entendimento da iníeraçao solo-conduto^ propiciando, deste

modo, uma maior qualidade aos projetos (Butler, 1972), (Nielson, 1972), (WatkÍns et

al, 1987), (Keneedy e Laba, 1989), (Porsvig, 1994).

Durante as décadas de 80 e 90, inúmeros projetos de pesquisa foram

conduzidos em diversas partes do mundo, variando uma série de fatores (rigidez do

material do conduto, densidade do solo, forma do conduto, profundidade de

cobertura do aterro e tipo de instalação) de modo a avaliar as diversas respostas do

sistema solo - conduto para as diferentes formas de carregamento estático (solo

sobrejacente, ateiros, carga lateral, etc.) e dinâmico (veículos, caminhões,

terremotos, etc.) dos quais, pode-se mencionar o trabalhos de (Rogers, 1987),

(Adams et al, 1989), (Moore e Donalson, 1990), (Katona, 1990), (Kellogg, 1993),

(Hsu, 1993), (Porsvig, 1994), (Havens et al, 1995), (Bueno e Cousens, 1991), dentre

outros.

Nos projetos de estruturas enterradas, especificadamente redes de serviço

(canalização de esgoto, drenagem, bueíros, canalização de gás, luz, águas pluviais,

telefone e despejos industriais) ou de passagens subterrâneas e substituição de

pequenas pontes, em ambientes rural ou urbano, têm-se utilizado condutos enterrados

de um modo crescente. Entretanto, o entendimento do fenómeno de interação solo-

estrutura, não acompanha os mesmos níveis de evolução dos processos construtivos e

da busca de um material para confecção destas estruturas (Bulson, 1985), (Bueno,

1987). Em vista disto, é necessário intensificar os projetos de pesquisa e os planos de

observação de obras instmmentadas, contemplando, inclusive o emprego de

materiais geossintéticos para minimizar as tensões sobre a estrutura e propiciar obras

mais seguras e mais económicas. Este último aspecto constitui o objetivo principal

deste plano de trabalho.

2.3 - CLASSIFICAÇÃO DOS CONDUTOS

Para finalidade de projeto, têm sido conveniente classificar os condutos

enterrados como rígidos ou flexíveis. Entretanto, o conceito de rigidez é relativo^



variando em função do tipo de material do conduto, tipo de material de enchimento e

condições de berço, tornando a diferenciação de um conduto rígido ou flexível um

tanto quanto difícil. (Krizek et al, 1971) destacam que um conduto que em

determinadas condições é flexível pode também ser considerado rígido em outras.

Certamente o conceito de rigidez ou flexibilidade deve estar associado à rigidez

relativa, que é um parâmetro que relaciona a rigidez da estrutura e à do solo

circundante.

A seguir destacam-se as características mais relevantes para o projeto de

estruturas enterradas, tais como, rigidez, materiais utilizados, condições de instalação

e de berço.

2.3.1 - Classificação segundo a rigidez

As estruturas enterradas podem ser classificadas como rígidas, flexíveis ou de

rigidez intermediária. As estruturas rígidas são aquelas em que a resistência do

conduto apresenta um comportamento semelhante a uma viga que, sob carga

máxima, não se deforma suficientemente para produzir uma resistência passiva no

solo lateral de magnitude apreciável. As estruturas de rigidez intermediária são

aquelas que são capazes de transferir uma quantidade significativa da carga que

chega a ela ao solo lateral envolvente, em virtude da sua flexibilidade. As estmturas

flexíveis, por sua vez, são aquelas que são capazes de se deformarem

suficientemente, transferindo ao solo lateral envolvente grande parte da carga que

chega a elas.

Umas das primeiras contribuições para o entendimento dos conceito de

rigidez e flexibilidade foi dada por (Marston, 1930), baseada na deformação do

conduto. Entretanto, a definição mais atual e exata deve-se a (Gumbel et al, 1982).

Estes autores destacaram que a característica mais importante das estruturas

enterradas é a rigidez a flexão (rigidez da estrutura), Re, como mostra a equação 2. l.



Re =
E*I

^1

Bc'

(2.1)

Quando um conduto é enterrado no solo, a distribuição das cargas no sistema

solo-conduto é governada principalmente pela rigidez relativa (RR). Esta relação é

dada pela equação 2.2. A rigidez do solo é avaliada na equação 2.3

RR =
Re

E*y*

(2.2)

Es" =
Es (2.3)

(Ï-uf

Onde E's é o módulo de deformabiiidade do solo no estado plano de

deformação (rigidez do solo cÍrcundante), dado pela equação Equação 2.3. Segundo

(Gumbel et al, 1982) os valores da rigidez relativa classificam o comportamento dos

condutos enterrados como descrito no Quadro 2.1:

Quadro 2.1 - Comportamento dos condutos enterrados segundo a rigidez relativa

(RR) (Gumbel et al, 1982)

RR

RR<10

10<RR<1000

RR>1000

COMPORTAMENTO DO CONDUTOS

A rigidez do tubo é alta comparada com a rigidez do solo aivolveníte, mais de 90% da

carga é resisüáa pelo conduto

A proporção da carga que é suportada pelo conduto reduz de 90% para 10%;

A proporção da carga que chega ao conduto é menor que 10%, a maior parte do

carrÊgamento vai para o solo envolvente

Na Figura 2.1 (Gumbel et al, 1982) mostra esquematicamente os

comportamentos típicos esperados dos condutos para diferentes materiais em termos

da relação entre o diâmetro e a espessura do contudo (D/t) e de valores do módulo de

deformabüidade do solo, os quais variam de l a 100 MN/m . Pode-se verificar nesta

tabela que materiais tradicionais, como o argila vitrificada, cimento amianto,



10

concreto, ferro, etc, apresentam uma tendência de serem rígidos, para relação D/t

baixa. Estes são sabidamente materiais frágeis com característica quebradiça.

Entretanto, outros materiais, como por exemplo, aço e plástico apresentam rigidez

intermediária ou são flexíveis, podendo suportar grandes deformações sem a

ocorrência da ruptura.
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Figura 2.1 - Classificação dos condutos segundo a rigidez relativa l (Gumbel et al,

1982).

2.3.2 - Classificação quanto aos materiais utilizados

Os condutos podem ser constituídos de diversos materiais, por exemplo,
^_'^X-^üJ5

cimento amianto, argila vitrificada, concreto simples ou {reforçado^, madeira,

fibrocimento, plástico, fibra de vidro, aço, ferro e fibras aleatórias, os quais vem

sendo utilizados em diversas formas e tamanhos.

O quadro 2.2 apresenta uma relação dos principais materiais utilizados para

fabricação de condutos, e seus padrões em diversos países.
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2.3.3 - Classificação quanto às condições de instalação

Para o propósito de cálculo das cargas, os condutos enterrados podem ser

classificados quanto as condições de instalação como em vala ou salientes.

Os condutos em vala são aqueles dispostos em uma vala relativamente

estreita que é posteriormente preenchida com solo compactado. Exemplos deste tipo

de solução são vistos em canalização de esgotos, drenagem, canalização de águas

pluviais e canalização de gás.

Os condutos salientes são dispostos sobre a superfície do solo natural e

posteriormente são recobertos com aterro compacto. São subdivididos em condutos

com saliência positiva ou negativa. Os condutos com saliência positiva são aqueles

instalados sobre uma fundação superficial, estando a geratriz superior do conduto

acima da superfície natural do solo. Construções deste tipo são comumente

encontradas em bueiros de estradas de rodagem e ferrovias. Os condutos com

saliência negativa, por sua vez, são aqueles instalados em uma vala rasa, ficando a

geratriz superior do conduto abaixo da superfície natural do solo. Instalações deste

tipo também são bastante comuns em bueiros de estradas de rodagem e ferrovias.
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Quadro 2.2 - Principais materiais utilizados para fabricação de condutos e seus

padrões (Young e Trott, Í 984)

Material

Cimento

Amianto

Cimento

Amianto

Cerâmico

Ccmc.Simp

Conc-

refor.

Concreto

pre-

tracionado

Concreto

pre-

tracionado

Fib. Vidro

Fib. Vidro

Fsr. Düctil

Fer. DáctÍl

Aço

Aço

u-PVC

u-PVC

u-PVC

HDPE

HDPE

Fibras

Diâmetro

nominal

100-2500

50-2500

75-1000

£150

150-3000

450-3000

450-3000

25-400

25-400

80-1600

80-1600

60.3-2220

60.3-2220

110-160

200-630

17-610

50-225

ApUcaçâo

Gravidade

Pressão

Gravidade

Gravidade

Gravidade

Gravidade

Pressão

Gravidade

Pressão

Gravidade

Pressão

Gravidade

Pressão

Gravidade

Gravidade

Pressão

Gravidade

Pressão

Pressão

Rigidez

Rígido

Rígido

Rígido

Rígido

Rígido

Rígido

Rígido

Flexível

Flexível

Intenned.

Intenned.

Flexível

Flexível

Flexível

Flexível

Flexível

Flexível

Flexível

Flexível

U.K

(B.S)

3656

486

65

5911

5911

5178

4625

5480

5480

4772

4772

534

534

4660-5481

4660-5481

3505

5480

5480

2760

Padrões

Alemanha

(DIN)

19-850

1230

4032

4035

19-964

19-690

28-600

19-530

2460

19-534

19-534

19-532

16-964

8074

França

(AFNOR)

P41-302

P16-421

P 16-341

PI 6-3 41

NFA48

801

PI 6-3 52

P16-352

NFT54

U.S.A

(ASTM)

C668

C428

C700

C14

C76

D3262

D3 517

A716

A134

D2729

D2729

D 1785

D3 262

D2362

D2341

ISO

881

2531

599

599

A figura 2.2, a seguir, apresenta tipos de condutos, classificados segundo a

forma de instalação.
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Figura 2.2 - Classes de condutos segundo a forma de instalação (Spangler,

1951)

Os outros tipos de instalação como, por exemplo, por perfuração, por

penetração, em galeria e em túnel, podem ser vistos em (Young e Trott, 1984).

2.3.4 - Classificação quanto as condições de berço

A variação das condições de instalação em estruturas enterradas é responsável

por diversas modificações do sistema solo-conduto como, por exemplo, a capacidade

de carga do sistema, a distribuição das reações do solo na base do conduto, a rigidez

do sistema e as distribuições das tensões laterais sobre o conduto.

Em qualquer projeto, é necessário escolher as condições de berço para se

definir o fator de carga CFO, parâmetro indispensável para determinar a resistência

de suporte do conduto.

As principais funções do berço são: a) promover um suporte uniforme abaixo

do conduto; b) reduzir os momentos fletores no conduto; c) manter o nivelamento do

conduto durante e após a construção; d) fornecer um acréscimo de resistência à

estrutura e, e) fornecer um meio conveniente para o tubo ser suportado.

A construção do berço pode ser feita utilizando o próprio solo, materiais

granulares ou concreto, variando os métodos de instalação e a forma.
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A forma de instalação do conduto no berço não sofreu grandes mudanças

durante os últimos 40 anos. Os berços são de dois tipos: para condutos em valas e

para condutos salientes. As primeiras sugestões foram feitas por Marston (1930),

algumas modificações foram introduzidas por (Spangier, 1951) e uma melhor

apresentação foi proposta por (Young e Trott, 1984), que subdividiram a instalação

em classes bem definidas, especificando cada método de instalação de uma maneira

mais criteriosa. A seguir comenta-se sobre cada uma das classes.

l) Classes de berço para condutos em vala

As figuras 2.3 e 2.4 mostram as diversas classes de berço empregadas no

padrão de condutos em vala estreita.

*. CLASSE D
Material pooco

b. CLASSE ? cotnpartoouarda C* CLASSE F

Matulfll bem
d) CLASSE B conuiacto

Matírtelbun
ick-cionado

e)CLASSE S

Figura 2.3 - Classes de berço para condutos em vala estreita (Young e Trott, 1984)

|T-nrtiimJ»riflcjpd , Ç^

k/^á^CT

l.p«.N?. F.,'3-*!

Í^-Á

b) CLASSE B (Reforçado.) e) P«TB coluMçuei
tjmaldas

au>nb*cUi>i
1.'? »'

1L ^*rïBfiff*I'U

Figura 2.4 - Classes de berço para condutos em vala estreita (Young e Trott, 1984)
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Como pôde ser observado nas figuras 2.3 e 2.4 a classe do berço é uma

função do tipo de material usado para confecção do berço e da forma de

assentamento do conduto. A classe D, caso não haja um supervisão criteriosa do

processo construtivo, pode fornecer uma fundação de baixa qualidade para o

conduto, podendo este, estar sujeito a recalques diferenciais. Nas classe N, F, B e S

usa-se material granular como berço, diferenciando o ângulo de contato a e o tipo de

assentamento do conduto. A principal dificuldade apresentada é que estes tipos de

soluções requerem um material bem selecionado. O berço classe A conduz a uma

maior resistência de suporte e a uma maior exatidão do nivelamento e estabilidade

estrutural, entretanto este tipo de solução conduz a um custo mais elevado em

comparação as outras ciasses de berço.

Um parâmetro bastante comum para se avaliar a qualidade do berço é o fator

de berço F.B. Este parâmetro depende grandemente do ângulo de contato a ertíre o

conduto e o berço e da rigidez do berço, variando de um valor mínimo de l. l para o

berço classe D até um valor máximo de 3.4 para um berço classe A.

2) Classes de berço para condutos salientes

São similares àquelas das instalações em vala, à exceção da Classe S (360 ),

pois seria impossível fazer um berço granular deste tipo. Para as classes F, N e B é

construída uma sub-vala de, no mínimo, a largura do conduto (Bc) + 200 mm ou 1.25

Bc (a que for maior). A figura 2.5 mostra os diversos tipos de berço para condutos

salientes. Os berços de concreto, neste caso, são similares aos berços de condutos em

vala e os detalhes construtivos podem ser vistos nessa figura. A seleção do material

para base do berço é encontrada em (Young E Trott, 1984).
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Figura 2.5 - Classes de berços para condutos salientes (Young e Trott, 1984)

2.4 - INTERÂÇÃO SOLO - ESTRUTURA

A interação solo - conduto é um fenómeno complexo que depende de vários

fatores, tais como, a rigidez relativa entre o solo e o conduto, o processo construtivo,

a altura de cobertura (espessura da camada de solo acima do conduto), etc. Alguns

destes fatores podem inclusive sofrer modificações com o tempo.

Quando uma inclusão é inserida em um solo uniforme, ela provoca uma

redistribui cão de tensões e, por conseguinte de deflexoes no sistema, influenciando a

magnitude do carregamento que chega à estrutura. A porcentagem do carregamento

aplicado que atinge a estrutura depende das características do solo, da geometria e

rigidez da estrutura e do tipo de carregamento aplicado (estático ou dinâmico).

Percebe-se pois que a determinação da carga que chega à estrutura é uma tarefa

complexa (Watkins, 1971), (Bulson, 1985).

Além da influência dos parâmetros mencionados, (Krizek et al, 1971)

sugerem que a magnitude do carregamento poderia também variar bastante ao longo

da vida útil do conduto, especialmente da época da construção para o período de

serviço.

Especificamente para estruturas flexíveis enterradas, um parâmetro

importante para quantificar a interação solo - conduto é o coeficiente de reação do

solo Ks, que não é uma constante do solo. Este parâmetro apresenta grande
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variabilidade de valor de ponto para ponto, ao redor do conduto. Dentre os fatores

que afetam a sua magnitude destacam-se o grau de compactação, a profundidade de

cobertura, o comprimento do conduto, a rigidez das paredes do conduto e a

magnitude e direçâo dos deslocamentos normais. Informações de (Abdeí-Sayed et al,

1984), apresentadas na tabela 2.1, resumem várias expressões sugeridas por diversos

autores para quantificar o valor do módulo de reação do solo Kg . Além deste, pode-

se citar os trabalhos de (Terzaghi, 1955), (Nielson et al, 1969) e (Howard, 1977).

Tabela 2.1 - Expressões para a quantificação de Ks (Abdel-Sayed e Okeagu, 1984)

Pesquisador

Luscher(1966)

Meyerhofe Baike (1963)

KloppeleGlock(1970)

Abdel-Sayed e Okeagu (1984)

Expressão

Es\
rR,Y~

I-lièJ

(l+^){l+[|^](l-2^

Es

2{\-^sï)R

Es

A(l+/^2)

P*CdCs^ ou=020Ksv

Um parâmetro indispensável para avaliação das cargas que atuam no sistema

solo - conduto é a rigidez relativa, cuja magnitude, como visto no item 2.3.1

depende do tipo, geometria e das condições de instalação do conduto.

Apesar destas dificuldades na quantificação da magnitude das tensões que

atuam em tubulações enterradas, pode-se, por meio do ensaio de compressão triaxial,

compressão uniaxial ou ensaio de placa, avaliar o comportamento do solo adjacente

ao conduto, através da determinação do módulo de deformabilidade do solo (E) e a

partir deste, definir um módulo elástico equivalente (Es*).

Para um conduto, esse módulo é influenciado pela relação entre as tensões

vertical e horizontal que agem sobre o conduto. (Krizeck et al, 1971) apresentam

diferentes valores para o módulo elástico equivalente para vários tipos de solos e

condutos^ que podem servir de referência em projetos.
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2.4.1 - O Arqueamento

O arqueamento é um dos fenómenos mais frequentemente encontrados em

solos, seja no campo, seja no laboratório. Seu conhecimento em solos é bastante

antigo, desde 1836 já se tinha o conhecimento de que ele provoca modificação das

tensões em estruturas enterradas (TerzaghÍ, 1936). Sua quantificação é complexa e

polémica e vem sofrendo refinamentos ao longo dos anos NIELSON (1967), (Geízler

et al, 1968), (Handy, 1985), (Yamada, 1993). (Mckelvey m, 1993) adverte que pode-

se cometer erros graves caso se despreze alguns dos aspectos importantes da teoria

clássica, via as técnicas propostas mais recentemente.

Em função da rigidez relativa solo - conduto, o arqueamento pode ser positivo

ou negativo. O primeiro ocorre quando o conduto é mais compressível que o solo

envolvente. Neste caso, a carga que chega ao conduto é menor que a carga atuante no

solo. Por outro lado, o arqueamenío é negativo quando o conduto é mais rígido do

que o meio envolvente. Isto causa uma maior concentração de tensões sobre o

conduto e uma atenuação das tensões no solo circundante. Outro enfoque é dado por

(Bueno, 1987) caracterizando o estado de tensões em uma massa de solo homogénea

sem a presença de qualquer inclusão como um "valor de campo livre", sendo este

valor diferenciado de qualquer outro com a presença da inclusão. Desta forma, o

arqueamento é dito positivo quando a tensão de campo livre diminui e negativo

quando esta aumenta em relação ao estado inicial.

2.4.2 - A teoria clássica de Jansen

O primeiro modelo teórico desenvolvido para quantificar, de uma maneira

racional, as cargas que agem sobre os condutos foi proposto por Jansen em 1895. O

arqueamento foi denominado efeito silo, em vista destas estmturas estarem, no

descarregamenío, sujeitas a este fenómeno.
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O conceito básico da teoria, no caso de tubulações enterradas, é que a carga

devido ao peso do solo acima de um conduto sofre modificações através da

transferência por atrito de parte desta carga para o solo adjacente (Terzaghi, 1932),

(Spangler, 1951), (NÍelson, 1967), (Handy, 1985), (Kellogg, 1985).

Jansen assumiu que a tensão vertical que age em um elemento infinitesimal

horizontal de solo é igual a diferença entre a tensão vertical de peso próprio do solo

acima do elemento e a resistência ao cisalhamento que se desenvolve ao longo dos

lados do elemento. O autor considera que essa tensão vertical é uniformemente

distribuída ao longo da largura (b) do elemento, e que a densidade do solo e as

propriedades de atrito não variam com a profundidade (Bulson, 1985). A figura 2.6

ilustra o modelo de Jansen.

<5z

T
z

.1
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L

i_

T

<7

l.
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±
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b

l

.1

3
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-^T

-<v

""r
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Figura 2.6 - Forças atuantes em um elemento infinitesimal de solo segundo Jansen.

Do equilíbrio das forças segundo a direção vertical tem-se a equação 2.4:

b ^ Y ^ dz = b* {av + d* ov) - b*av + 2* c* az + 2* kr* av* az* tan ^ (2.4)

que conduz a equação 2.5:

ov=

b[.^-2ï)

2írtan^

(2.5)
,2z

1-expl -Àrtan^— +çexp[ -írtan^-
2z
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Se a coesão do solo for nula (caso de uma areia seca) a expressão reduz-se a

equação 2.6:

by (2.6)o-v = — —'- — v-'
2krtan </i

e, se <j> == 30 , Kr= l .0, para uma grande profundidade, z, a expressão toma-se:

b Y (2.7)
av =

1.16

Devido a diversos problemas funcionais (mpturas, falhas, etc.) apresentados

em condutos enterrados rígidos, nos E.U.A no início deste século, Marston e

Anderson começaram a avaliar as cargas desenvolvidas em várias obras em lowa.

Isto permitiu a adaptação da teoria de Jansen para quantificar as cargas e resistências

neste tipo de condutos (Marston, 1930).

As Pesquisas posteriores confirmaram o acerto da teoria de Marston. Dentre

elas a de TerzaghÍ usando um alçapao na base de uma caixa preenchida com solo

(Terzaghi, 1936) e várias observações de campo (Marston, 1930), (Spangler, 1951),

(Krizek, 1975), (Rude, 1983).

As maiores deficiências apresentadas pela teoria clássica referem-se à forma

do elemento infinitesimal horizontal utilizado para se proceder o equilíbrio de

esforços e o valor coefíciente de empuxo, Kr, assumido por Marson-Spangler igual a

Ka (coeficiente de empuxo ativo de Rankine). Esta hipótese "parece incompatível

com os resultados da investigação teórica" segundo (Terzaghi, 1936). Durante vários

anos nenhuma raodifícação relevante foi proposta à teoria. Somente em 1985,

Handy, baseado na proposição de KrynÍne, de 1940, de que a hipótese do elemento

infinitesimal horizontal suposta por Jansen não traduzia com exatidão a geometria do

problema, propôs um novo coeficiente de empuxo, conhecido como coeficiente de

Handy, Kh.
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A figura 2.7 ilustra as representações clássica e atual deste elemento

infinitesimal.

(a>

<ïh-*l dh

(bi

dW

B

Oy-MlOy

T^c+Ohtanü

Oh=K.o^

1 -sin<
t»a •:—-

1+tino

dW--»Bdh

-Jfc-^
^ a.

^<T3-4:-:f-
'rca-t

<Ih

dw

Oh*Kwav

K^* 1.06{cos28+K,sÍn28ï

6-4S+«/2
K.-tan2(45-*/2>

Figura 2.7 - Comparação entre as hipóteses clássica e atual Mckelvey IIE (1993)

As hipóteses básicas da teoria são as de que o solo seja homogéneo e

isotrópico e esteja livre do excesso de água. Caso a teoria seja aplicada a condições

anisotrópicas ou saturadas, deve-se aplicar aos resultados das análises fatores de

segurança adequados, de modo a levar em consideração a imprecisão da teoria nestes

casos (Mckelvey III, 1993).

Krynine observou que se o coeficiente de empuxo fosse calculado pela

equação 2.8, a seguir,

K=
ah l - sin: (2.8)

ov l + sinz <p

sendo Ka = 03 / üi e 03. por definição, a tensão principal menor que age no centro da

catenária, onde o atrito é nulo, conduziria a um erro. Segundo este autor ocorre uma

rotação das tensões principais e a tensão que age na borda do elemento é Oh e não 03.

A figura 2.8, a seguir, esclarece este fato.
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figura 2.8 - Rotação da tensões principais (Handy, 1985)

Desta forma, as tensões cisalhantes estariam atuando em PA e não em N.

Utilizando esta construção, Krynine chegou as expressões da equação 2.9a e 2.9b,

que exprime uma relação entre as tensões horizontal e vertical atuando na borda da

catenária. O valor desta relação é bem maior do que os valores apresentados por

Rankine e Coulomb, o que demonstra que o uso do valor do Ka fornece valores

contra a segurança na previsão das pressões laterais. Caso o valor da média das

tensões desenvolvidas no elemento de solo ümédio seja maior que o valor de Ov na

borda do elemento, o valor de K da equação 2.8 não é válido.

ah = o-l cos O + a3 sin2 (9 (2.9a)

T = (ü-1 - 0-3) sin^cos^ (2.9b)
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As tensões desenvolvidas no arco podem ser facilmente verificadas pelo

equilíbrio de forças no ponto A da figura 2.8, que permite chegar às seguintes

expressões:

ah

0-1
= cos 6f+Àü?sin O

(2.10)

av

0-1
==sm 0+kacos2 0

(2.11)

K=
ah cos2 0+kasin O

av sin 0+kicos O

(2.12)

A forma do arco é descrita pela equação da catenária, equação 2.13, e a

direção da tensão principal menor é dada pela equação 2.14. Sabendo-se a direção da

tensão principal menor, pode-se determinar as tensões principais pelas equações 2.10

e 2.11. O Kh (Coeficiente de Handy) é dado pela equação 2.15.

a
y=

x}, „» ÍJC
expl — j + exp-

.a. a-/

(2.13)

dy l
dx 2

x} ^Jx
expl —)-exp|

M> M.
=-coW

(2.14)

oh
Kh = -^ = 1.06(cos2 6»+ Âasin2 6')

(2.15)

amv

Maiores detalhes sobre o desenvolvimento desta teoria podem ser vistas em

(Handy, 1985).
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O arqueamento do solo pode ser aproximado à trajetória das tensões

principais menores, representada pela equação de uma catenária. Quando o arco é

suportado, a caíenária mergulha para baixo como na figura 2.8, caso contrário, ela irá

mergulhar para cima. (Quinlan, 1985) mostra que a catenária não é a única forma de

arqueamenío. O arco pode ser elíptico, parabólico, hemisférico, domai, missulado^

etc-, dependendo do estado de tensões a que o solo estiver submetido. Entretanto,

cabe ressaltar que a catenária tem sido a forma mais comum apresentada em

estruturas enterradas. Sem dúvida, outras formas de arqueamento, como as citadas

por Quilan, podem estar presentes em outras estruturas geotécnicas como taludes,

muros de arrimo, reaterros, túneis, escoramentos, etc. (Kelllogg, 1985).

A contribuição mais significativa apresentada por Handy à teoria clássica

deve-se ao uso de Kh ao invés do Ka , para o cálculo das tensões laterais. Estudos

mais elaborados sobre as implicações destas mudanças podem ser vistos em

(Mckelvey m, 1993), (Handy, 1985), (Keellogg, 1985) e (Quilan, 1985).

2.5 - TENSÕES SOBRE A ESTRUTURA

As cargas mais importantes que atuam em estruturas enterradas são aquelas

resultantes de peso próprio do solo envolvente. Qualquer carga que atua na superfície

exterior ao conduto possui uma componente vertical e outra horizontal. Esta é

convenientemente expressa em termos de sua razão pela componente vertical.

As grandezas das cargas atuaníes variam de acordo com o processo

construtivo, as condições de berço e as características do material de reaterro

(Krizek, 1975), (Meyerhofe Fisher, 1963). Estas cargas, com a construção do aterro,

podem atingir, no topo de estruturas rígidas, valores de até 200% da carga original e,

em estruturas flexíveis, por volta de até 10% no topo e 140% nas laterais (Moran et

al, 1962).

As cargas que atuam em uma estrutura são de dois tipos: cargas descendentes

e cargas ascendentes. O carregamento descendente, que age na superfície externa
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superior do conduto, pode ser proveniente de um carregamento permanente (peso

próprio e sobrecarga) ou móvel (explosivos, terremotos, veículos, etc.). As cargas

ascendentes são provenientes da fundação, aplicadas às partes inferiores do conduto.

O carregamento total descendente deve ser igual ao ascendente. Segundo (Watkins,

1975) a pressão total que atua em um conduto enterrado é expressa pela equação

2.16.

Pv=Cp(Pdi+Pn) (2.16)

Onde Cp é um fator de ajuste, caso a ação do arqueamento seja desenvolvida,

Pdi o carregamento morto e P}} o carregamento vivo.

As cargas que agem nos condutos flexíveis são basicamente as mesmas que

agem nos condutos rígidos e os métodos de análise existentes para verificar a ação

destes carregamentos são embasados em dois tipos de análise, a plástica e a elástica.

A análise plástica

A análise plástica assume que o solo adjacente à estrutura sofre deformações

suficientes para mobilizar a resistência ao cisalhamento em certos planos específicos.

Esta análise é mais apropriada para as situações em que ocorram movimentos

diferenciais de grandes proporções entre os prismas de solo, de modo a mobilizar

compíetamente a resistência ao cisalhamento do solo adjacente ao conduto.

Normalmente, os resultados deste tipo de análise conduzem a soluções

limites. Sua maior desvantagem é desconsiderar a envoltória de tensões do solo e o

comportamento do conduto não é considerando no cômputo das deformações que

geram a mobilização da resistência ao císalhamento do solo (Krizek^ 1975).



26

A análise elástica

A análise elástica considera que o solo envolvente não atinge a ruptura e que

as tensões nela induzidas são relativamente baixas. Portanto, o solo e o material do

conduto são supostos linearmente elásticos.

Devido às baixas tensões que agem no solo envolvente, as deformações no

solo são pequenas e não garantem a completa mobilização da resistência ao

cisalhamento do solo (Krizek, 1975). As principais vantagens deste tipo de análise

são:

a) considera-se os efeitos de Ínteração entre o solo e o conduto;

b) há um melhor esclarecimento da distribuição das cargas na interface solo-

conduto; e

c) os parâmetros requeridos para os cálculos são basicamente as propriedades

do conduto e do solo, não dependendo da geometria do conduto.

Dentre as contribuições de destaque nesta questão pode-se enumerar as

(Bums e Richard, 1964), (Mindlin, 1940), (Forrestal e Hermarí, 1965), (Watkins,

1966), (Moran et al, 1962), (Hetenyi, 1960).

2.5.1 - A teoria de Marston - Spangler

Apesar do aparecimento de novas teorias para determinar as cargas em

condutos enterrados (Banard, 1957), (White e Layer, 1960), (Bums e Richards,

1964) e (Cheney, 1976), a teoria clássica de Marston-Spangler inicialmente

desenvolvida para condutos rígidos (Marston, 1930) e posteriomente aplicada a

condutos flexíveis (Spangler, 1951) ainda continua sendo largamente aplicada para

fins de projeío. Diversos autores indicam que a principal deficiência desta teoria é o

fato dos parâmetros fgd (razão de recalque), Di (fator de deflexão). Kg (coeficiente de
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reação do solo) serem de difícil quantificação (Krizek, 1975), (Davis et al, 1983),

(Young e Trott, 1984). A seguir, serão descritos os aspectos relevantes da teoria

clássica de Marston-Spangler.

A teoria é aplicada a materiais granulares e às cargas atuantes no conduto são

devidas ao peso próprio do material ou transmitidas por ele (sobrecarga). As cargas

variam grandemente com o tempo e com as propriedades dos materiais, como o peso,

o recalque, a temperatura, o atrito interno e a coesão.

Para o propósito do cálculo das cargas verticais, os condutos enterrados são

divididos em duas classes principais, os condutos em vala e os condutos salientes. A

classificação foi baseada nas condições de construção, as quais influenciam nas

cargas. Os condutos salientes dividem-se em saliência positiva e saliência negativa.

Também existem os casos especiais tendo características similares as ciasses

principais (Spangíer, 1951). A figura 2.9 apresenta a formulação matemática da

teoria clássica (Marston, 1930).
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Figura 2.9 - FormuÍação matemática da teoria de Marston (Marston, 1930)

Para o caso áe condutos flexíveis, considerando praticamente a mesma

rigidez entre o conduto e o solo, têm-se equação 2.17 (Spangler, 1951).

Wc= Cd^^^Bc^Bd (2.17)
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As fórmulas anteriormente citadas fornecem o valor do carregamento máximo

que o conduto pode estar sujeito em serviço. Entretanto, devido ao desenvolvimento

da coesão, o carregamento máximo pode não ocorrer por um longo período, até

mesmo nunca ser atingido e o conduto ser removido por outra razão que não seja a

mptura. Os autores têm observado que a carga que age na estrutura logo após o

reaterro é usualmente menor que aquela que agirá algum tempo depois. Isto é, o

carregamento na estrutura aumenta consideravelmente com o tempo, após a altura

máxima de projeto ser alcançada. Em alguns casos, o carregamento cresce cerca de

20 a 25% da carga total em pouco tempo, e após vários anos pode atingir, em casos

extremos, o carregamento total que leva a ruptura da estrutura (Spangler, 1951).

As cargas de projeto dadas pela figura 2.9 são valores de trabalho que

consideram um estado limite de ruptura do material, isso pode ser uma vantagem

para o projetista, embora um conduto rompido possa continuar funcionando (devido

a resistência passiva desenvolvida contra os lados do tubo). Estas estruturas não

poderiam ser projetadas na condição de ruptura, levando em consideração que uma

rachadura ou trinca pode funcionar como uma drenagem conduzindo a uma série de

danos o que aumentaria grandemente os custos de manutenção destas estruturas.

Um caso particular é a vala inclinada. Nesta situação, a única mudança

relativa as fórmulas originais é a largura da vala Bd que será a largura da vala em um

plano horizontal tangente ao topo do conduto que intercede os lados inclinados, vide

Figura 2.10. No caso de se construir uma vala com lados inclinados ou muito larga, é

recomendável pôr o conduto em uma sub - trincheira, como na figura 2.11, desta

forma, a carga no conduto é mantida a um valor mínimo razoável.
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Figura 2.10 - Caso particular de vala inclinada (Spangler, 1951)

Figura 2.11- Recomendação de sub - trincheira para vala inclinada ou muito larga

(Spangler, 1951)

Para condutos salientes, a magnitude das forças cisaihantes apresentadas na

Figura 2.9 sendo desprezada a coesão, será igual a pressão lateral ativa dos planos

verticais multiplicada pelo coeficiente de atrito interno do material de enchimento.

Caso o aterro não for muito alto, estas forças cisalhantes poderão se desenvolver até

o topo do aterro, de outra forma, sendo o aterro elevado, as forças cisalhantes não

atingirão a superfície, tenderão a atingir um plano horizontal entre o topo do conduto

e o topo do aterro, este plano é definido como plano de igual recalque e a distância

entre o topo do conduto a este plano é definida como altura de igual recalque, He.

O plano de igual recalque é um plano horizontal no aterro acima do qual os

recalques do prisma interno e dos prismas adjacentes são iguais. Acima deste plano

não existe a tendência para o movimento relativo dos três prismas e não são geradas



31

tensões cisalhaníes, por outro lado, abaixo deste plano ocorrem movimentos relativos

e o desenvolvimento de tensões cisalhantes.

Um outro faíor importante para a quantificação das cargas em condutos

salientes é a razão de saliência, p. A razão de saliência é a relação existente entre a

distância do topo do conduto a superfície natural do aterro e a largura do conduto (ou

da vala para o caso de saliencia negativa), dado pela equação 2.18 para saliente

positiva e pela equação 2.19 para negativa.

p=h7Bc (2.18)

p=hVBd (2.19)

Outros fatores que devem ser levados em conta para a determinação da carga

em condutos salientes são o recalque do solo natural abaixo do prisma adjacente e o

recalque do topo do conduto (recalque da fundação da estrutura + distorção ou o

encurtamento de sua dimensão vertical). Com o recalque do solo adjacente ao

conduto, o movimento para baixo dos prismas adjacentes também aumentam.

Visto isso, é conveniente definir um plano crítico, o qual é um plano

horizontal no nível do topo do conduto no início da construção do aterro, antes dos

recalques serem desenvolvidos devido ao enchimento do aterro, a figura 2.12 ilustra

claramente esta situação. Para melhor entendimento, pode-se resumir as definições

de uma maneira simplificada como: quando o plano crítico recalca mais do que o

topo do conduto as tensões cisalhantes agem para baixo no prisma interno, de um

modo contrário, quando o plano crítico recalca menos, as tensões agem para cima,
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Figura 2.12 - Variações do plano crítico para diversas situações (Spangler, 1951)

Deve-se esclarecer também a existência de um caso de transição, ou seja,

quando o topo do conduto recalca em uma quantidade exatamente igual ao plano

crítico. Quando isso ocorre, o plano de igual recalque coincide com o plano crítico^

deste modo, o movimento dos prismas ocorrem em uma mesma proporção e as

tensões cisalhantes não são induzidas, desta forma, a carga que age na estrutura é

igual ao peso próprio do prisma interno do solo sobre a estrutura. Todas estas

considerações podem ser visualizas na figura 2.12 acima. Para saliência negativa o

plano crítico é o plano horizontal no nível do solo acima da sub - vala antes da

ocorrência dos recalques (Spangler, 1951).

A magnitude e direção da carga vertical atuante em um conduto saliente são

influenciadas por uma razão abstraía, conhecida como razão de recalque^ Tsd, Vide

figura 2.13. Este parâmetro semi-empírico é definido como resultado obtido pela

divisão entre a diferença dos recalques do plano crítico e do topo do conduto pela

compressão das colunas de solo nos lados do conduto entre as superfícies de solo

natural e o plano crítico, dado pela equação 2.20 para saliência positiva e pela

equação 2.21 para sahência negativa.



rsd=~

s..+ss)-(sf+ci)
(2.20)

rsd=

SS~(sd+sf+dc)
(2.21)

Topo do aterro

5'?11
.X•-^flf^^Rt^

lano de igual recalque

Acrésctmo clsaBiante

Agindo para baixo quando

»m+»t><f+rfc
E vlce-vcrsa

————— Elevação fatídal H=0

Elevada Bati

Figura 2.13 - Recalques relativos dos prismas interno e externo (Spangler, 1951)

Para determinar o valor da razão de recalques, pode-se levar em consideração

os valores da tabela 2.2 (Spangler, 1951) determinados através de trabalhos

experimentais. Outros valores são mencionados no trabalho de DAVIS (1985) os

quais são similares aos de Spangler.
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Tabela 2.2 - Valores de prpjeto da razão de recalque (Spangler, 1951)

Condições

Conduto rígido, fundação de rocha ou

solo Índeslocável

Conduto rígido em fundação de solo

natural

Conduto rígido em fundação de material

que desloca o em relação ao solo

adjacente

Conduto flexível com lados pouco

compactados

Conduto flexível com lados bem

compactados

Razão de recalque (rsd)

+1.0

+0.5 a+0.8

O a+0.5

-0.4 a O

-0.2 a+0.8

As cargas em condutos com saliência positiva e negativa podem ser

determinadas pela figura 2.9. Para saliência negativa deve-se substituir Ce por Cu

(Marston, 1930), (Spangler, 1951).

Os coeficientes Ce e Cn variam com a altura do enchimento, com o diâmetro

do conduto, com a razão de prqjeção, com a razão de recalque, etc, o seu valor pode

ser determinado por ábacos e fórmulas empíricas desenvolvidas segundo diversos

autores, a saber, (Das e Seeley, 1975), (Meyerhof, 1968), (Spangler, 1948), (Vésic,

1971), (DavÍs et al, 1983), entre outros.

Se o conduto estiver locaÏizado em uma vala muito larga, o valor Bd na

equação 02 da figura 2.9, deverá ser limitado até um certo valor de largura de vala,

visto conduzir a valores totalmente irreais de carga. A largura máxima (Bdmáx) usada

para calcular a carga em condutos em vala deverá ser inferior a largura Bc usada na

equação 2.17 para calcular o valor da carga em condutos salientes (Schlick, 1932)
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Pode-se dizer que com o crescimento da largura da vala os valores de Cd e w

nas equações 02 da figura 2.9 e 2.17, permanecem constantes tanto para o caso de

condutos rígidos como flexíveis, pois neste caso, a carga cresce em concordância

com o aumento da largura da vala para condutos rígidos e da largura da vala e do

diâmetro do conduto para estruturas flexíveis. Desta forma, para se evitar erros no

cálculo do carregamento para a situação em vala, deve-se limitar o valor da carga

calculada para a situação em vala a uma razão de largura entre o diâmetro do conduto

e a largura da vala Ba/Bc. O limite determinado para o cálculo do carregamento entre

a situação em vala ou saliência é definido através desta razão de largura. Utilizando o

diagrama da figura 2.14 poáe-se ter valores da razão da largura da vala com a largura

do conduto Bd/Bc. Para valores de Bd/Bc menores que aqueles do diagrama, a carga

de um conduto rígido poderá ser determinada pela teoria do conduto em vala e para

valores maiores, usa-se a teoria do conduto saliente (Spangler, 1951).

2—rValores de Bd/Bc para cargas cm condutos em vala a condutos saBêntes

Figura 2.14 - Valores da razão Bd/Bc (Spangler, 1951)
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2.5.1.1 - Sobrecargas

As sobrecargas que agem nas estruturas enterradas podem ser consideradas

basicamente como: cargas de pequena extensão (as rodas dos veículos e as cargas

provenientes de qualquer material acumulado na superfície (aterro, pilhas, montes,

etc.)); cargas de grande extensão (explosivos, terremotos, etc); e, cargas devido a

subpressão. Neste trabalho, serão abordadas as sobrecargas de pequena extensão, a

saber, as cargas das rodas dos veículos (carregamento concentrado) e cargas

provenientes de qualquer material acumulado na superfície (sobrecarga uniforme).

2.5.1.1.1 - O carregamento concentrado

O carregamento concentrado é devido à carga da roda do veículo e o seu

cálculo é baseado na equação de Boussinesq. Entretanto, para aplicar este método em

condutos enterrados deve-se considerar alguns aspectos: a) a carga do pneu é

considerada pontual, b) as camadas do pavimento e do solo são consideradas

homogéneas; c) não é considerado que a presença do tubo modifica as tensões no

interior do material. Apesar de todas estas aproximações, a maioria das pesquisas

tem indicado que a equação de BoussÍnesq conduz a erros a favor da segurança e que

os cálculos feitos segundo esta teoria ainda constitui um método razoavelmente

aceitável de cálculo de cargas para condutos enterrados, para profundidades maiores

que l m. A teoria diminui a sua validade à medida que a profundidade de cobertura

diminui (Young e Trott, 1985).

A magnitude do carregamento pontual (carga de roda) que atinge a estrutura

varia de acordo com o material do conduto, a profundidade de cobertura, as

características do solo, as recomendações de prqjeto, etc. Um fator importante para

determinação das cargas pontuais é o Fator de Impacto, FI. Este fator depende da

irregularidade da superfície, da velocidade do veículo, do sistema de suspensão do

veículo, da profundidade de cobertura, etc.
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A norma britânica, BS 5400, recomenda três tipos básicos de carregamento,

que são apresentados na tabela 2.3, que no caso de ausência de qualquer outra

especificação, pode ser usada no caso de um projeto básico.

Tabela 2.3 - Recomendação britânica p/ cargas em veículos (Young e Trott, 1984)

Tipo

Carga alta

Carga suave

Carga leve

Quant. De rodas

8

2

2

Carga p/ roda

112.5

105

60

F.I

1.25

1.50

2.0

Aplicações

Rodovias federais etráfego pesado

Rodovias públicas

Áreas de pouco acesso

Utilizando o gráfico da figura 2.15 pode-se determinar a carga que atua no

conduto devido a roda do veículo, Wcsu, pela equação 2.22.

a>

s;

r r

-3a.^'^s:
\ ŝ

ŝ<

-1-

3í

Ë
cï^

^v.
t

^T3

l
s

Figura 2.15 - Cargas devido a roda do veículo YOUNG E TROTT (1984)

Wcsu ^ a*Bc (2.22)
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Outros tipos de carregamento especiais também podem ser considerados, tais

como, a carga de tráfego pesado antes da finalização da rodovia, máquinas de

compactaçao, retro - escavadeiras, etc YOUNG E TROTT (1985). A carga de roda,

que atinge a estrutura, não é uniforme e possui um pico de distribuição máxima sobre

a estrutura, esta carga não pode ser simplesmente adicionada a carga distribuída, ela

precisa ser convertida por um equivalente uniforme, que considera o momento fleíor

máximo e a pressão distribuída sobre a estrutura, Fi (razão de momento máximo com

a pressão de pico distribuída). Este fator depende da profundidade de cobertura, do

diâmetro do conduto, do tipo áe berço e da orientação das rodas. Sua dedução pode

ser vista em YOUNG E TROTT (1985). Utilizando-se do fator Fi, considerando o

tipo de estrada e a profundidade de cobertura do conduto H YOUNG E TROTT

(1985) produziram uma família de curvas levando em consideração os piores casos

de combinação de momentos máximos e pressão distribuída de carregamento de

rodas sobre o conduto. Desta forma, pode-se usar o gráfico da figura 2.15 para

avaliar a carga de roda sobre a estrutura. Esta simplificação pode ser verificada no

apêndice m do livro do YOUNG E TROTT (1985). Vários outros trabalhos vem

sendo desenvolvidos para avaliar o carregamento produzido por veículos na

estrutura, variando uma serie de parâmetros, tais como, a profundidade de cobertura,

a magnitude da carga, o material do conduto, etc. Dentre estes, se destacam os

trabalhos de (Moore e RÍchard, 1994), (Potterm e Harry, 1989), (Katona, 1990).

2.5.1.1.2 - Sobrecarga uniforme

Uma sobrecarga uniforme distribuída, Us. pode ser calculada por uma

extensão da teoria de Marston-Spangler, como:

Para vala

ConsÍdera-se o cálculo para a profundidade H=0 (na superfície), substituindo

na equação de cálculo da tensão sobre conduto em vala, têm-se equação 2.23.
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V = Bd;í:U:ï:exp(-2:i:k;t:uï*H/Bd) (2.23)

Fazendo exp(-2*k*u'*H/Bd) = Cus, têm-se que.

:i;TÏ.*i
us ~ ^--us -i-»d Us (2.24)

Os valores de Cus podem ser obtidos pelo gráfico da figura 2.16, ou pela

tabela 2.4 dada por Marston (Marston, 1930) para diferentes tipos de solos.

H/Bd

CSn.: O DxGca è npll-ailo • untiu •t CMlifiïws ite salm

ntEa»fwneni|ilt'ta«emv»l>.ü5BK.n'»«tam»*Kjipi

COffiflç^K tm BtCTTO.

O.OÏ 0-05 ft-OS <M17 0-10 0-20 0'W MO 9-70 l-OO
Cus

Figura 2.16 - Valores de Cus x HTBd (Young e Trott, 1984)
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Tabela 2.4 - Diversos valores de Cis MARSTON (1930)

H/Ba

0.00

0.50

1.0

1.5

2.0

2.5

3.0

4.0

5.0

6.0

8.0

10.0

Areia e Solo

superficial

amido

1.00

0.85

0.72

0.61

0.52

0.44

0.37

0.27

0.19

0.14

0.07

0.04

Solo superficial

saturado

1.00

0.86

0.75

0.64

0.55

0.48

0.41

0.31

0.23

0.17

0.09

0.05

Argüa úmida

1.00

0.88

0.77

0.67

0.59

0.52

0.45

0,35

0.27

0.20

0.12

0.07

argUa saturada

1.00

0.89

0.80

0.72

0.64

0.57

0.51

0.41

0.33

0.26

0.17

0.11

H/Bd

0.00

0.50

1.00

1.50

2.00

2.50

3.00

4.00

5.00

6.00

8.00

10.0

Para saliência positiva

Para o cálculo do carregamento em saliência positiva é considerado o valor

do coeficiente Ce. Este valor depende da razão entre a altura de cobertura do aterro e

do diâmetro do conduto H/Bc, vide figura 2.9. No caso de uma sobrecarga uniforme

Us, deve-se determinar um novo valor para o coeficiente Ce, este poderia ser

determinado através de uma nova altura de cobertura í-k, pela hipótese de

crescimento da altura de enchimento devido a sobrecarga Us/y, desta forma, obtêm-se

uma nova altura de cobertura Ht = H + Us/y e assim essa nova altura é substituída no

lugar de H para determinar Ce.

Para saliência negativa

Fazendo da mesma forma, têm-se Ht = H + Ug/y e assim esta nova altura é

substituída no lugar de H para determinar Ce.

Considerando a sobrecarga Us agindo sobre uma extensão limitada, como no

caso de uma fundação, pode-se considerar a figura 2.17. A tensão vertical em um

ponto O, imediatamente abaixo do canto da área carregada, pode ser calculada pela
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integração de Newmark da equação de Boussinesq. Dessa forma, têm-se que a tensão

total no ponto O é dada pela equação 2.25.

ütotal - Us;i;S/o-= Us*(/oabc) (2.25)

Nível da superfície

à ;

Us kN/mz

Tensão O

Figura 2.17 - Sobrecarga sobre uma extensão limitada (Young e Trott, 1985)

Caso a carga esteja distribuída fora do ponto que coincide com a vertical,

pode-se montar um esquema de retângulos para se obter a carga total. Sendo a carga

deslocável ou transferível, podendo estar em qualquer posição em relação ao

conduto, deve-se considerar nos cálculos, o máximo valor de a (usualmente quando

o centro de gravidade da carga esta verticalmente sobre o centro do conduto).

Quando a área carregada for irregular pode-se aproximá-la a diversos retângulos e

quando for circular, com raio R^ a tensão no ponto O abaixo do seu centro é dada

por:

o = US^ICT, onde

Ia- = l -

l +
R
H

^1 — (2.26)

A tensão determinada desta forma possui um caráter conservativo, podendo

ser tida constante atuando sobre um comprimento de l m no conduto e sobre o seu

diâmetro Bc. Desta forma a carga que atinge a estrutura é dada pela equação 2.27.
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Entretanto esta hipótese poderia ser incorreta pois a poderia diminuir nos lados do

tubo, mas o erro é considerado pequeno e esta a favor da segurança.

Wus-^Bc (2.27)

A carga externa total em condutos enteirados pode então ser definida como o

somatório das cargas de enchimento (Wc), da carga de água equivalente (Ww) e da

sobrecarga equivalente (Wcsu ou Wus - assumindo a maior ou as duas quando agirem

simultaneamente). Então desta forma, pode-se ter a equação 2.28 (Marston, 1930),

(Young e Trott, 1985).

We=Wc + W^ + Wcsu (ou Wus) (2.28)

De acordo (Marston, 1930) este carregamento varia grandemente com as

propriedades dos materiais, com o peso, com as condições de berço, com a umidade

e a temperatura, com o atrito interno e com a coesão.

2.6 - CARGAS EM CONDUTOS RÍGIDOS

Considera-se, no caso de condutos rígidos, que praticamente toda a carga é

suportada pelo conduto, diferenciando do comportamento de um conduto flexível sob

carga, onde este diminui o seu diâmetro vertical e aumenta o diâmetro horizontal,

fazendo com que a pressão no topo da estrutura seja reduzida pela expansão das

colunas laterais do enchimento.

As cargas em condutos rígidos são determinadas usando a teoria de Marston-

Spangler, como visto anteriormente. Regularmente esta teoria tem sofrido intensas

críticas, entretanto nenhum método alternativo tem ainda a mesma que tem a teoria

de Marston - Spangler. Segundo (Young e Trott, 1984) a teoria fornece respostas

rápidas que são suficientemente exaías e económicas para o propósito de projeto.

Algumas observações relacionadas as limitações da teoria foram feitas por (Krizek et

al, 1971), das quais, pode-se destacar:
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a) a teoria assume que os movimentos relativos entre o prisma de solo acima

do conduto e os prismas adjacentes são suficientemente grandes para

mobilizar completamente a resistência cisalhante total do solo;

b) a quantificação somente da carga vertical total, sua distribuição é tratada

indiretamente;

c) baseada nas hipóteses de Jansen, que considera um elemento infinitesimal

horizontal;

d) Coeficiente de atrito constante com a profundidade;

e) Para condutos salientes, considera a superfície de deslizamento

horizontal;

f) Os valores de Fsd continuam sendo usados até hoje, embora foram

baseados em poucos dados experimentais;

g) Uso do coeficiente de empuxo de Rankine ka;

h) Os parâmetros utilizados são empíricos e dependem extensivamente da

experiência e do julgamento do engenheiro.

Apesar de todas estas limitações e do conservadorismo, a teoria de Marston-

Spangíer (Marston, 1930), (Spangler, 1951) tem ainda sido bastante utilizada. Pois

conduz a um método de cálculo prático e rápido. Outras considerações de cálculo

para o projeto de estrutura rígidas enterradas são descritas nos trabalhos de (Krizek

al, 1971), (Young e Trott, Í985), (Bulson, 1984), (Davis, 1983), (Gabriel e Blower,

1987).
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2.7 - CARGAS EM CONDUTOS FLEXÍVEIS

Os condutos flexíveis podem suportar uma considerável altura de

enchimento, devido a mobilização da pressão passiva induzida no solo envolvente

quando os lados do conduto tentam mover-se contra o solo. Devido a alta

deformabilidade, a mobilização da resistência passiva se toma uma grande vantagem.

Ao analisar os carregamentos em estruturas enterradas é necessário considerar dois

pontos: o limite de deformação do conduto (deflexâo horizontal) e o limite da carga

compressiva nas paredes do tubo (resistência última em termos de flambagem).

Vários trabalhos têm sido realizados para verificar o comportamento das estruturas

fíexíveis quanto a flambagem e a deflexão, dentre eles, pode-se destacar (Krizek et

al, 1971), (Moore et al, 1988), (Moore, 1989), (James, 1989), (Abdel-Sayed e

Okeagu, 1984)

Apesar do recente desenvolvimento dos vários métodos de análise de

carregamento em condutos enterrados (Allgood e Takahashi, 1972), (Duncan, 1976),

(Meyerhof e Fisher, 1963) além do método de elementos finitos (Rude, 1981),

(Moore e Brachman, 1993), (Bulson, 1985) será enfatizado neste trabalho duas

teorias clássicas, a teoria de Marston-Spangler (Marston, 1930), (Spangler, 1951) e a

teoria de compressão do anel de White e Layer (WhÍte e Layer, 1960).

A teoria de Marston-Spangler

A teoria de Marston-SpangIer para determinação das cargas em condutos

enterrados é baseada na hipótese de que a deflexão horizontal do conduto é

inversamente proporcional ao coeficiente de reação do solo. (Spangler, 1951)

desenvolveu a fórmula de lowa para calcular a mudança do diâmetro horizontal do

conduto e a partir desta obter a carga vertical determinada de uma maneira similar à

aquela usada para condutos rígidos. Os ouü-os parâmetros envolvidos são: a

constante de berço (k7) , o diâmetro do conduto (D), o módulo de elasticidade (E), o

momento de inércia (I), o módulo de reação do solo (ks) e o fator de deflexão (Di).
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As cargas em condutos flexíveis quando determinadas peÏa teoria de Marston-

Spangler, são consideradas distribuídas uniformemente sobre a largura do conduto,

sendo a reaçâo vertical igual a carga vertical e esta distribuída uniformemente sobre a

largura da fundação do conduto. As pressões horizontais laterais possuem uma

distribuição parabólica, estando a pressão máxima atuando no centro da parábola. O

valor desta pressão é igual ao módulo de reação do material multiplicado pela metade

da deflexão horizontal do conduto (Ax/2), como é mostrado na figura 2-18.

ïrsinff - tína

Figura 2.18 - Distribuição do carregamento em uma estrutura flexível considerando a

teoria de Marston - Spangler (Spangler, 1951)

As defíexões do conduto devido ao carregamento são continuamente

aumentadas pelo deslocamento lateral do solo em resposta as pressões horizontais

desenvolvidas sobre um considerável período de tempo após o desenvolvimento da

carga máxima. Este deslocamento do solo é responsável pela continuidade das

deformações no conduto, levando a valores de deformação maiores que aqueles

atribuídos a carga vertical aplicada inicialmente. Quando se deseja estimar a deflexão

última de tubos flexíveis, pode-se levar em consideração um fator de deflexão,

considerado variando entre 1.0 e 1.5 na maioria dos casos práticos (Spangler, 1951).
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Um fator importante na determinação das cargas em condutos enterrados é a

deflexão, Ax, equação 2.29.

\=n
K^Wc^rs (2.29)

£Z+0.061*^r4

Nesta equação, o valor da constante de berço k para diferentes ângulos de

berço, a, é dado na tabela 2.5. O ângulo de berço é definido como a metade do

ângulo de assentamento do conduto, conforme a figura 2.18. O fator de

deflexão/tempo (Dl) é um fator usado para quantificar a deflexão vertical do conduto

após o completo preenchimento do aterro, para fins práticos, pode ser assumido

como valor unitário. Várias outras aproximações e considerações práticas sobre esta

fórmula podem ser verificadas em (Watkins, 1964), (Watkins e SmÍth, 1973),

(Bulson, 1985).

Tabela 2.5 - Valores da constante de berço K? (Spangler, 1951)

Angulo de berço, a em graus

o

15

~221^

30

45

60

90

Constante de berço

0.110

0.108

0.105

0.102

0.096

0.090

0.083

Outros fatores importantes desta equação, é o fator de rigidez E.I e o

coeficiente de reação do solo kg. Para determinar valor o de El submete-se uma seçao

representativa do conduto a um ensaio de 3-cutelos, de modo a obter a relação entre a

carga e a mudança de diâmetro do conduto. O valor de E.I poderia então ser obtido

pelas equações 2.30 e 2.31.
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W^-r3 (2-30)
£',=0.149-

A.

W^r3 (2.31)
£',=0.136-

Á.

Onde Ax e Ay são respectivamente a deflexão horizontal e a vertical do

conduto, W a carga do teste de 3-cutelos e r, E e / (o raio, o módulo de elasticidade e

o momento de inércia). O módulo de resistência passiva (coeficiente de reação) do

solo ks é um parâmetro pouco conhecido e definido como a pressão unitária

desenvolvida a medida que o lado ao conduto se deforma a uma distância unitária

contra as paredes do enchimento. Tem sido observado por diversos autores que o

módulo varia com as características do solo, grau de compactaçao, largura do

conduto^ coeficiente de poisson, etc. (Abdel-Sayed e Okeagu, 1984) apresentam um

estudo realizado em elementos finitos para determinação do valor de kg e um resumo

dos valores kg dados por diversos pesquisadores.

A teoria de compressão do anel (Whíte e Layer, 1960)

Esta teoria assume que as paredes do conduto podem ser capazes de resistir a

uma tensão de compressão produzida por uma pressão de solo hidrostática igual em

magnitude a pressão de solo sobrejacente, Po=y*H. Sendo que esta tensão

compressiva hidrostática atuante nas paredes da estrutura, Fe, deve ser menor do que

a resistência das paredes do conduto. S, vide equação 2.32.

PO* D , (2.32)
Fc=—^—<2*A

Desta forma, considera-se que o conduto se ajusta a carga Fe imposta, de

modo a sofrer uma flexão mínima, ou seja, através de um carregamento

uniformemente distribuído sobre as paredes do conduto. O carregamento em torno da
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estrutura se toma mais uniforme a medida que as deflexões do conduto aumentam e a

resistência passiva do solo é mobilizada. Quanto mais uniforme o carregamento em

tomo da estrutura menor será a flexão nas paredes do conduto (Bueno, 1987),

(Luscher e Hõeg, 1965).

Este método fornece melhores resultados quando aplicado para condutos com

grandes alturas de cobertura e envolvidos em solo bem compactado.

Considerando um cilindro sob uma pressão radial uniforme, a carga de

compressão do anel é dada pela equação 2.33.

Wa=ri:y*H (2.33)

As diferenças básicas entre estas duas teorias são que a teoria de Marston-

Spangler afirma que a deformação do anel é o fator principal de projeto, em contra

partida^ a teoria de WhÍte-Layer diz que a carga de compressão no anel é o parâmetro

mais importante a ser considerado. Várias outras considerações teóricas podem ser

verificadas no trabalho áe (Krizek et al, 1971), (Watkins, 1975).

Existem razões para acreditar que com o passar do tempo o atrito entre as

valas diminuí, na situação de prqjeto de condutos em vala. Em condutos rígidos isso

não necessariamente indica que o conduto toma-se sobrecarregado com o tempo,

pois o processo de consolidação, o qual resulta na diminuição do atrito, pode resultar

no desenvolvimento da pressão lateral ativa nos lados do conduto (que não é

normalmente considerada) que age para diminuir os momentos fíetores sob o

conduto. Entretanto, no caso de condutos flexíveis pode não ser seguro considerar

este crescimento da carga vertical com o tempo e geralmente recomenda-se que a

carga poderia ser assumida igual ao peso do prisma de solo interno, H*y*Bc.

No caso de condutos salientes, pode-se assumir um valor diferente para a

razão de recalque, Tsd, como mostra a tabela 2.6.
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Tabela 2.6 - Valores recomendados para rsá em condutos flexíveis, (Young e

Trotí, 1984)

Condições de enchimento lateral

Mal-compactado

Bem-compactado

Valor de rsd

O a -0.4

o

Dois aspectos importantes foram observados por (Young e Trott, 1984), a

saber, que o efeito causado pela sobrecarga tem menor influência nos condutos

flexíveis, podendo seu valor ser adotado como o mesmo usado para estruturas rígidas

e que o efeito da presença do conduto no solo é minimizado quando se utiliza

estruturas flexíveis, isso devido a própria deformação do conduto. Outros aspectos

interessantes que analisam o comportamento de estruturas flexíveis frente a

carregamentos diversos podem ser observadas nos trabalhos de (Rogers, 1988),

(Moore et al, 1988), (Waíkins et al, 1987), (Moore e Donalson, 1990).

2.8 - RESISTÊNCIA DE SUPORTE

Pode-se dizer, de uma maneira geral, que todos os condutos enterrados

possuem duas fontes básicas que lhes fornecem a resistência de suportar o solo acima

deles. A primeira, é a resistência inerente do conduto as pressões externas e a

segunda é a pressão lateral do solo nos lados do conduto, a qual produz tensões no

anel do conduto em direções opostas àquelas produzidas por cargas verticais e desta

forma auxilia o tubo no suporte das cargas verticais (Spangler, 1951).

Em tubos rígidos, a resistência de suporte é praticamente devido a resistência

do conduto. A única pressão lateral que pode ser seguramente desenvolvida é a

pressão lateral ativa do solo, desde que, o conduto rígido se deforme pouco sob açâo

da carga vertical e, conseqüentemente, nenhuma pressão passiva seja desenvolvida

no solo envolvido.
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Para condutos flexíveis, a situação é o inverso. O conduto possui pouca

resistência e grande parte da sua capacidade de suportar a carga vertical é derivada

da pressão passiva induzida devido a deformação dos lados do conduto. Devido a

característica estmtural distinta que apresentam os condutos flexíveis de deformarem

rapidamente e assim utilizarem a pressão passiva do solo nos lados do conduto, estes

podem suportar enchimentos elevados sem apresentar perigos ou evidência de

ruptura. WATKINS E SMITH (1973) afirmaram que a deflexao não pode exceder o

limite de desempenho do anel, que dentre os vários limites, a máxima deflexão

permissível do anel e a flambagem do anel, Ay/D=5% e a primeira evidência da da

dobradiça elástica respectivamente, determinam o limite de desempenho. Qualquer

tentativa de analisar o comportamento estrutural dos condutos flexíveis precisa levar

em consideração o solo nos lados do conduto como parte integrante da estrutura,

desde que uma larga proporção da resistência de suporte total seja atribuída ao

material do solo envolvente.

2.8.1 - Testes para determinação da resistência de suporte

Um modo rápido para determinar a resistência de suporte de condutos de

pequeno diâmetro é a realização de uma série de ensaios representativos, quais são,

como mostra a figura 2.19, a) o ensaio de três cutelos, b) o ensaio de suporte em

areia, c) o ensaio de dois cutelos e d) o ensaio denominado suporte de minesota.

Dentre estes, o ensaio de três cutelos é o mais empregado, embora em alguns casos

dá-se preferência ao ensaio de suporte em areia por causa da larga distribuição de

esforços e reações (Marston, 1930), (Spangler, 1951), (Young e Trott, 1984),

(Bulson, 1985).
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(ft)'Ífw
cutelos

Suporte (c)D^..
CUttlOS

Suporte de
minessta

Figura 2.19 - Ensaios para determinação da resistência de suporte (Spangler, 1951)

Um fator de segurança, F. S, precisa ser levado em consideração na

determinação da resistência de suporte através do ensaio padrão (3-cutelos), isto é

feito considerando a equação 2.34.

We^W*F.B/FS (2.34)

O fator de segurança F. S deve ser considerado devido os seguintes aspectos: a

carga a qual a estrutura está sujeita (Wr) pode ser maior que aquela de projeto (W), o

material ou os componentes existentes podem possuir uma resistência abaixo daquela

assumida, pode haver deficiências nas teorias de projeto usadas ou nas hipóteses

básicas e pode haver deficiências apresentadas na execução. O valor do F. S

comumente usado na Inglaterra para condutos enterrados, de uma maneira geral, é

F.S ^ 1.5. O Fator de Berço (FB) é definido em relação ao ensaio dos três cutelos,

vide (Young e Trott, 1984).
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2.9 - RUPTURAS

A principal diferença entre o modo de ruptura de condutos rígidos em relação

aos condutos flexíveis é que estes últimos apresentam apreciáveis deflexões antes da

mptura, ou seja, ocorre um contínuo crescimento das deformações sem a ocorrência

da ruptura, chegando a um estado limite de deflexão onde a ruptura se caracteriza

pela flambagem ou pela ruptura das juntas. Os condutos rígidos não apresentam

grandes deformações e possuem uma característica quebradiça e frágil quando

atingem a mptura.

O conduto flexível se deflete sob um carregamento vertical, fazendo com que

o diâmetro vertical se tome menor que o diâmetro horizontal. Esta deformação

produz um movimento para fora do conduto contra o material de enchimento, que

mobiliza a resistência passiva no solo, a qual age horizontalmente contra o conduto e

conserva a deformação do conduto a um valor abaixo da quantidade que este poderia

deformar se estivesse agindo sobre ele unicamente uma pressão de solo. A carga de

ruptura em condutos flexíveis pode ser prevista a partir da curva carga X deflexão

utilizando o método gráfico de Southwell ou o método logarítmico, como visto em

(Bueno et al, 1991). A medida que o aterro cresce, as deformações continuam até que

o topo do conduto tenda a aproximar-se de um plano. Cargas adicionais podem

causar uma curvatura no topo tornando côncavo para baixo, quando isso ocorre, os

lados do conduto contraem-se e o suporte lateral do conduto será eliminado. As

deformações irão continuar ocorrendo até a estrutura atingir o colapso completo. De

uma maneira geral, esta tem sido a característica apresentada por condutos flexíveis

quando atingem o estado limite último, ou seja, grandes mudanças nas deflexões sem

a ocorrência da mptura das paredes do conduto, como ocorrem nos condutos rígidos.

(Spangler, 1951), (Young e Trott, 1984). Segundo (Bulson, 1985), os modos de

ruptura estão intimamente relacionados as propriedades do solo envolvente e de

acordo (Krizek et al, 1971) a quantificação da mptura é extremamente arbitrária,

certamente devido a quantidade de parâmetros envolvidos. Vários trabalhos têm

avaliado os diferentes aspectos dos processos de ruptura em estruturas rígidas e
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flexíveis QVaíkins, 1960), (Bulson, 1962), (Young e Trott, 1984) dentre os quais,

pode-se citar (Krizek et al, 1971).

Para um melhor esclarecimento, será feita uma análise dos principais tipos de

ruptura em estruturas flexíveis e rígidas, de modo a reconhecer os principais fatores

que influenciam no comportamento e no desenvolvimento destas rupturas.

2.9.1 - Rupturas em condutos flexíveis

Existe basicamente quatro maneiras de ocorrência de ruptura em estruturas

flexíveis: l) pela excessiva compressão do conduto, 2) por deformação excessiva, 3)

por flambagem local e 4) por creep, as quais apresentam as seguintes características.

l) Se o conduto for instalado de modo que as suas deformações se

mantenham baixas, com o acréscimo do carregamento a ruptura poderá ocorrer por

compressão;

2) Se a restrição lateral for fi-aca e a carga é aumentada a ruptura poderá

ocorrer devido a deformação excessiva, flambando para baixo próximo ao topo ou na

parte inferior, como a figura 2.20a;

3) Se a restrição lateral for bem executada, de modo que as deformações

mencionadas em 2 possam ser impedidas e se a estrutura for suficientemente fina

poderá ocorrer a flambagem local, vide figura 2.20b;

4) Ocorre pelo enfraquecimento do material, devido a permanência do

carregamento por longo tempo. As deformações podem ocorrer, embora menores que

as mencionadas em 2. Outro tipo de ruptura que poderá ocorrer com a permanência

do carregamento é a ruptura local, vide figura 2.20c.
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(al pda?ce»tva<teRHmaïatl (b) PwflambagemlKd
no solo

Por deformada» lenta

(creep)

Figura 2.20 - Tipos de ruptura em condutos flexíveis (Young e Trott, 1984)

A
ÍCNa prática, deformações maiores que 10% tem sido acompanhadas por sérias

consequências estruturais" (Young e Trott, 1984). A figura 2.21 mostra um modo

típico de ruptura para condutos flexíveis. A resistência, a flambagem e a deformação

de condutos flexíveis, sem dúvida, são os parâmetros mais importantes a serem

considerados em prpjetos, devido isso, uma série de trabalhos importantes vêm sendo

desenvolvidos para avaliar estes fatores, dentre eles, (Moore et al, 1988), (James,

1989), (Moore, 1989), (Alïen e Duncan, 1984), (Moore e Cristine, 1990), (Moorz e

Donalson, 1990), (Bueno, 1987), (Bulson, 1985).

Figura 2.21 - Ruptura típica de um conduto flexível (0'donnell, 1996)
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2.9.2 - Rupturas em condutos rígidos

Em condutos rígidos, normalmente a ruptura é caracterizada pelo colapso

completo ou pelo trincamento estrutural, devido a propriedade quebradiça e frágil

dos materiais, além de outros tipos especiais que são claramente observados em

(Krizek et al, 1971). Os tipos mais comuns de ruptura são: l) devido sobrecargas, 2)

efeito viga, 3) de engaste, 4) de apoio/suporte e 5) corrosão. A figura 2.22 apresenta

alguns tipos de ruptura em condutos rígidos.

â O a
VlsSo do topo

c=Q^—ï

^=1

c

Visão lateral

i d
Qualquer posição

Visa» da base (as viïes do tnpu)

l e

Figura 2.22 - Tipos de ruptura em condutos rígidos (Young e Troít, 1984)

Tipo l) caracteriza-se tipicamente pela formação de trincas, vide figura 2.22a.

Se a estrutura for de concreto reforçado, quando ocorrer a primeira fratura no lado

tracionado da seçao, esta ainda apresentará uma resistência a flexão, embora certa

quantidade da rigidez original seja perdida, o que provoca uma redistribuição dos

momentos fletores. Com o acréscimo da carga o conduto finalmente rompe em

quatro quadrantes como se não houvesse reforço. Se a estrutura estiver no solo é

improvável que ela sofra colapso, por causa que o crescimento horizontal do
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diâmetro é contido pelo solo. Entretanto, devido a má estanqueidade do conduto e o

carreamento do solo o conduto poderá entrar em colapso;

Tipo 2) este tipo de ruptura se desenvolve ao redor da circunferência do

conduto, vide figura 2.22b. A ruptura se deve geralmente à existência de camadas de

assentamento desiguais ou devido o recalque diferencial;

Tipo 3) neste caso a ruptura se dá pelo cisalhamento vertical excessivo, o que

pode causar numa quebra da junta. E devida principalmente a fraturas existentes na

fundação e aos recalques diferenciais na base da vala, vide figura 2.22c. O engaste

pode também estourar devido a pressão radial excessiva ao redor da circunferência

interna da junta, vide figura 2.22d;

Tipo 4) são normalmente resultantes de um carregamento concentrado ou

devido a uma reação em uma pequena área do conduto. Constituem várias fraturas

partindo de um centro em comum, vide figura 2.22e.

Tipo 5) matérias como o ferro, aço e cimento são susceptíveis ao ataque de

certas substancias. Devido ao gradual enfraquecimento poderá ocorrer a ruptura

estrutural.

Vários outros tipos e processos de ruptura, devido a diversos outros fatores

podem ser vistos nos trabalhos de (Timothy e Ernest, 1988), (Barenberg, 1988),

(Krizek et al, 1971), (Young e Trott, 1984),

2.10 - REDUÇÃO DE ESFORÇOS SOBRE A ESTRUTURA

As primeiras técnicas de minimização de esforços em estruturas enterradas

surgiram no início deste século, por volta de 1920, em trabalhos conduzidos na

Universidade de lowa em condutos rígidos (Marston, 1930), (Spangler, 1951),

(Krizeketaí, 1971).
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Em condutos flexíveis, (Watkíns, 1964) relata várias técnicas de mínímização

de esforços, todas elas relacionadas com a rigidez do solo que envolve a estrutura.

Entretanto, a dificuldade de definição dos parâmetros construtivos torna as soluções

praticamente inviáveis.

O principal objetivo de se reforçar um solo é garantir-lhe um aumento de

capacidade de suporte diminuindo a probabilidade de mptura. Devido a

complexibilidade da interação entre o solo-conduto e a dificuldade de se definir a

variação dos parâmetros que envolvem o sistema, a elaboração de técnicas viáveis de

minimização tornam-se difícies.

Pode-se destacar duas zonas de reforço, a zona acima do conduto e a do solo

adjacente. O reforço do solo acima do conduto tende a melhorar a distribuição de

tensões ao redor da estrutura e o reforço no solo adjacente tende a aumentar a rigidez

do solo. O tipo de reforço está relacionado a rigidez do conduto, sendo que, para

estruturas flexíveis, pode-se combinar estas duas zonas de reforço (Pearson e

Milligan, 1990), (Bueno, 1987).

Dentre as várias formas existentes para minimizar os esforços atuantes em

condutos enterrados, pode-se destacar a trincheira induzida, as inclusões de berço e o

uso de geossintéíicos e tiras metálicas. A seguir será feita uma análise geral dos

principais aspectos que envolvem cada uma destas técnicas.

2.10.1 - A técnica da trincheira induzida

O método da 'trincheira induzida" foi desenvolvido na Universidade Estadual

de lowa por volta de 1920 por Marston com o propósito de facilitar as dificuldades

de construção da saliência negativa e ao mesmo tempo aproveitar as vantagens da

condição da saliência negativa. Esta técnica está em uso nos E.U.A desde a década

de 60 (Liedberg, 1994). Neste método, o conduto é assentado na base do terreno

natural e um enchimento de solo compactado é construído cerca de l a 2 diâmetros

acima do topo do conduto. No final da construção, uma parte do enchimento de
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largura igual ao diâmetro do conduto, localizado imediatamente acima do conduto, é

escavada e reenchida com um material bem compressível (solo fofo, palha, fibras,

etc.) e o aterro é completado de uma maneira usual. A camada compressível deve ser

disposta de uma maneira tal que evite concentrações de tensões, tendendo a

promover uma distribuição igualitária de tensões em toda a estrutura, inibindo o

aparecimento de momentos fletores (Machado et al, 1996). Resultados experimentais

mostram que, em alguns casos, o carregamento atuante na estrutura pode ser

reduzido cerca de 40 a 60%. (Slanden e Osweel, 1988). A figura 2.23 mostra a

comparação de casos típicos de instalação com o método da trincheira induzida.

ta)
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Figura 2.23 - A técnica da trincheira induzida (Síanden e OsweU, 1988)

Os recalques do prisma do solo imediatamente acima do conduto serão

maiores que os do solo adjacente (o arqueamento é induzido no solo), resultando em

forças cisalhantes para cima que reduzirá o carregamento na estmtura (Spangler,

1951), (Bulson, 1985), (Slanden e Osweel, 1988). O carregamento neste tipo de

estrutura poderá ser estimado de uma maneira similar ao caso de condutos de

saliência negativa, ou seja, substituindo na equação de condutos de saliência negativa

a largura do conduto Bc, pela largura da vala Bd. Segundo (Young e Trott, 1984)

poderia se considerar um valor de O a -3 p/ a razão de recalque. A teoria foi

verificada experimentalmente por Schilik apud (Young e Trott, 1984) que indica que

resultados semelhantes poderiam ser obtidos utilizando condutos flexíveis, com

algumas restrições.
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A técnica da trincheira induzida segundo (Slanden e Oswell, 1988) recebe

pouca atenção na literatura geotécnica, sendo a teoria clássica ainda empregada nos

trabalhos atuais. (Linger, 1972) declara que "grande parte da prática de projetos atual

é baseada nos trabalhos conduzidos na década áe 20 e 30 e apesar do sucesso destes

casos, elas são empíricas em natureza, e dependem enormemente da experiência e

julgamento da Engenharia". (Bueno, 1987) destaca que a redução de tensões no topo

de estruturas enterradas tem sido extensivamente investigada. Entretanto, em termos

quantitativos, muito pouco tem sido adicionado ao trabalho de Terzaghi (Terzaqhi,

1936).

Os materiais comumente usados para a camada compressível são de natureza

orgânica (palha, pó de serra, folhas de ïu-vore, palha de pinheiro, etc.). Muitas críticas

têm sido feitas ao uso destes materiais, devido ao risco de degradação e dificuldade

de especificar as características de compres sibilidade o que conduz à incertezas e

resultados indesejados. Outros materiais são também usados, como por exemplo,

solo fofo, areia e camadas de poliestireno. Maiores informações são mencionadas em

(Síanden e Oswell, 1988). "O arranjo da camada compressível deve ser feito com o

maior cuidado possível, pois em alguns casos podem conduzir a sérios problemas de

concentração de cargas" (Davis apudKnzék et al, 1971).

Várias pesquisas têm sido realizadas para avaliar as respostas dos condutos

enterrados aos carregamentos, quando estes são instalados utilizando o método da

trincheira induzida, dentre eles (Machado et al, 1996), (Slanden e Oswell, 1988),

(Krizeketal, 1971).

As principais limitações da teoria de Marston-Spangler aplicadas ao método

da trincheira induzida são :

a) A teoria não considera a rigidez do material compressÍvel, que pode

influenciar no comportamento do sistema;
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b) Não fornece um meio de determinação para selecionar a espessura da zona

compres sível;

c) O procedimento de projeío é especificadamente restrito à condição onde a

largura da camada compressível iguala-se ao diâmetro do conduto;

d) A influência da trincheira induzida nas tensões horizontais não é avaliada.

Entretanto, a teoria ainda é largamente utilizada, visto que, a literatura

geotécnica é bastante escassa e a maioria dos projetos atuais ainda são baseados nos

trabalhos desenvolvidos entre as décadas de 20 e 30. Para maiores detalhes consultar

(Bulson, (1985), (Krizek et al, 1971), (Young e Trott, 1984), (Slanden e Oswell,

1988), (Spangler, 1951).

2.10.2 - Inclusões compressíveis no berço

Para algumas situações específicas, tais como, condutos assentados

em rocha ou enchimento com material rochoso, poderia não ser aplicável o uso do

método da trincheira induzida. Sobre tais condições, seria interessante aplicar um

outro método para reduzir os esforços na estrutura, como no caso, assentar o conduto

sobre uma fundação compressível. Este método consiste em se instalar o conduto

sobre um berço deslocável, escavando na fundação uma sub-vala de largura maior

que a largura externa do conduto e reaterrando esta vala com um material bastante

compressível, vide a figura 2.24. Este método, conduz a uma condição menos crítica

de carregamento pois garante que os recalques do topo do conduto serão maiores que

os do plano crítico no aterro, o que reduz o valor da razão de recalque e,

conseqüentemente o carregamento na estrutura. Outra característica deste método é a

possibilidade de se obter uma maior distribuição da reação entre o conduto e o berço,

garantindo assim um acréscimo na sua capacidade de carga e reduzindo o efeito

negativo de grandes concentrações de tensões na base do conduto (Spangler, 1951),

(Liedberg, 1994).
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Figura 2.24 - A técnica da inclusão compressível no berço (Liedberg, 1994)

Ensaios realizado por (Larsen apud Liedberg, 1994) mostraram uma redução

notável dos momentos nas paredes do conduto, contudo, os resultados dos seus

ensaios mostraram que uma inclusão macia no berço resulta numa maior redução de

tensão no conduto do que no caso da inclusão acima do topo do conduto. (Heger

apud Liedberg, 1994) sugeriu uma camada compressível no berço envolvendo o

terço médio do diâmetro externo do conduto a fim de reduzir os momentos devido a

flexão nas paredes do conduto, ele constata que " se uma zona sufí cientemente

compressível é disposta no berço, os momentos e as tensões cisalhantes na

vizinhança do conduto irão governar o prqJeto do conduto".

Os principais efeitos positivos da aplicação deste método são:

a) o conduto repousa num berço de qualidade elevada, que distribui as

reações na base do conduto através de um elevado ângulo de berço, a. Quanto maior

o recalque do berço maior será o ângulo de berço, que esta diretamente relacionado

com a redução da carga na estrutura;

b) redução da tensão vertical no conduto devido ao efeito do arqueamento

positivo do solo;
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c) uma maior resistência lateral devido o efeito do arqueamento do solo.

Para utilizar-se deste tipo de método é necessário levar em consideração os

recalques do berço. A instalação do conduto deve ser projetada de modo que ele

recalque a um nível desejado de projeto.

O método das inclusões compressíveis somente é recomendado para

estruturas rígidas e para situações de grande carregamento vertical por exemplo,

quando condutos são dispostos sobre um solo muito rígido ou rocha ou quando o

conduto é instalado em aterros elevados. De uma maneira geral, o método pode ser

empregado, para qualquer caso, que se deseja uma alta qualidade de instalação

(Spangler, 1951), (Liedberg, 1988).

2.10.3 - O uso do geossintétíco

Atualmente tem surgido um interesse enorme pela utilização dos

geossiníéticos em diversas áreas da Engenharia, por exemplo, em estruturas de

contenção (muros de arrimo, gabião, grama armada, etc.), reforço de solo (talude,

fundações, estradas, ateiros, eíc.), como impermeabilizante, em sistemas de

drenagem, etc. (Dimaggio e Cribbs, 1996), (Ching-Chuan e Fumio, 1990). Essa larga

variedade de aplicações se deve principalmente ao crescimento industrial do setor, as

inúmeras obras realizadas e o desenvolvimento de novas técnicas e métodos que

aumentaram o entendimento da interaçao existente entre o geossintético e os solo.

Entretanto, existem poucos trabalhos na literatura geotécnica aplicados a condutos

enterrados.

Muitas falhas e mpturas em condutos enterrados são relacionadas ao solo

envolvente, que não fornece um suporte necessário à estrutura, principalmente no

caso de estruturas flexíveis. Considerando a construção apresentada na figura 2.25 ,
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Figura 2.25 - Uso de inclusões metálicas (Kennedy e Laba, 1989)

(Kennedy e Laba, 1989) mostraram através de ensaios, utilizando inclusões

metálicas, que as principais melhorias apresentadas foram;

a) a inclusão aumenta consideravelmente a rigidez do solo e diminui os

movimentos do enchimento em serviço;

b) restringe os movimentos da estrutura flexível;

c) no caso de sobrecargas, permite maiores deformações ao sistema, de modo

a fornecer uma maior segurança contra a ruptura;

d) aumenta a resistência ao cisalhamento do solo;

e) reduz o empuxo e diminuem de uma maneira significativa os momentos na

estrutura flexível;

f) condiciona o meio do solo reforçado para auxiliar na transmissão de cargas

(e não apenas no solo circundante a estmtura), e desta forma, caminhos preferenciais

de cargas são criados, melhorando as características estruturais do sistema.

Várias obras em condutos enterrados, em diversas partes do mundo têm

apresentado uma série problemas, a saber, físsuras, empenamentos, distorções da
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seçao transversal, empenamento da parte superior do conduto, levantamento do

fundo, etc. Além do processo construtivo inadequado, vários autores tem atribuído

estas falhas principalmente à baixa capacidade de suporte do solo fornecida a

estrutura flexível, após a construção e durante a vida útil do conduto. (Kemiedy e

Laba, 1989) afirmam que para evitar tais falhas é necessário reforçar o solo

envolvente, como também amarrar a estrutura flexível na parte estável do solo por

inclusões de aço galvanizado colocadas horizontalmente. Outros tipos de inclusão

também poderiam ser viáveis, tais como, a de um geossíntético.

Outro fator importante é a razão existente entre a altura de cobertura, H e o

diâmetro do conduto Bc. Uma cobertura pouco profunda pode causar uma rápida

perda da resistência de suporte do solo causando uma transferência de tensões súbita

para a estrutura, o que pode causar uma mptura pré-maíura do conduto. (Keimedy e

Laba, 1989) têm sugerido que uma correia disposição das inclusões podem aumentar

signifícantemente a resistência de suporte do solo e a capacidade de carga do

conduto. Ensaios realizados por (Das e Khing, 1994) utilizando um geossintético

abaixo de uma fundação rasa sobre um solo contendo um vazio, indicam que a razão

da capacidade de carga para uma dada combinação (B'/B, HVB e H/B), vide figura

2.26, aumenta com a razão de d/B até um máximo em d/B ^ 0.75 a 0.80, diminuindo

para um valor constante numa maior profundidade.
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figura 2.26 - Uso do geossintético abaixo de uma fundação superficial com e

sem um vazio (Das e Khing, 1994)
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(Pearson e IVEÍlligan, 1990) realizaram uma série de ensaios na estrutura da

figura 2.27 utilizando um reforço de tiras metálicas em duas zonas distintas de um

solo arenoso, a zona do solo adjacente e a zona do solo sobrejacente ao conduto. Os

resultados constataram que o reforço aumenta a rigidez do solo adjacente, mantendo

a forma do conduto e diminuindo a deformação relativa a flexão e defíexao em

aproximadamente 50% e que o reforço aumenta a capacidade de carga da estrutura

em 25% quando localizado no topo do conduto, com a >. 0.25 sendo a = h/D

(h^altura de cobertura e D o diâmetro do conduto).

Figura 2.27 - Uso de tiras metálicas (Pearson e MÍlligan, 1990)
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CAPITULO 03

MATERIAIS E MÉTODOS

3.1-INTRODUÇÃO

Este capítulo descreve os equipamentos e materiais utilizados durante o

desenvolvimento da pesquisa, apresenta os procedünentos empregados na

caracterização do solo utilizado, o método da "chuva de areia", a forma de registro

das grandezas envolvidas e o programa de testes estabelecido.

3.2 - A CAÏXA DE TESTES

A caixa de teste consiste de uma estrutura de concreto armado, rígida, com

uma seção transversal em forma de U, com dimensões internas de 2 x 2 x 4 m,

repousando sobre o solo de fundação, como descrito em BÜENO et al (1989). O

objetivo principal da caixa, no caso específico desta pesquisa, é permitir a construção

de um aterro sobre uma tubulação rígida e a aplicação de um carregamento

distribuído, através de uma bolsa de reaçao, de modo que produza um

comportamento do sistema solo - conduto segundo um estado plane de deformação.

A caixa é reforçada com cinco quadros metálicos confeccionados com trilhos

(TB-32) que a envolvem. O trilho horizontal inferior da caixa de teste está engastado

à laje de fundação, tendo nas suas extremidades trilhos verticais soldados. Nas

extremidades dos quadros são soldadas barras horizontais superiores e ao longo da

extensão da caixa são soldadas barras horizontais no topo de cada quadro, permitindo

desta forma, o encaixe de até sete barras horizontais superiores no sentido transversal

de cada quadro, sendo possível a remoção destas durante o enchimento e desatem)

do solo na caixa, figura 3.0.

A largura da caixa (2,0 m) busca reduzir o efeito do atrito e da adesão do solo

nas paredes laterais, permitindo o desenvolvimento de um plano de deformação nas

regiões centrais próximas à tubulação. A altura da caixa (2,0 m) foi dimensionada de
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modo a possibilitar a reprodução de testes em verdadeira grandeza e atender a

maioria dos casos práticos que envolvem as técnicas constmtivas usadas nos ensaios

e o comprimento (4,0 m) possibilita melhorar as condições de adequabilidade do

sistema (solo + conduto) e de representatividade do sistema modificado (solo +

conduto + geotêxtil), através de uma maior área de observação.

Forro de madeira sobre a
bolsa

Perfis movais

Espaço para bolsa
de reaçâo

Muro de concreto

Muro de alvenaria

^ Estrutura Metálica

Figura 3.0 - Vista esquemática da caixa de reação
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3.2.1 - O muro e o sistema de escoramento

Um muro foi construído no vão livre frontal de 4m da caixa de testes para

formar um maciço compacto no espaço interno, onde foi instalado o conduto. Na

confecção do muro foram utilizados 44 blocos de cimento de 20 cm de altura, 15cm

de largura e 40 cm de comprimento, assentados com argamassa de cimento e areia

em um traço de 1:3, reforçada com barras de aço de (|>8 mm, esgastadas a cada 3

fiadas, figura 3. l

Figura 3.1 - Vista jfrontal do muro

Na região central do muro, foi aberto uma área circular de aproximadamente

22 cm de diâmetro, de modo a permitir o acesso ao interior do tubo para a realização

das leituras dos pontos de deslocamento.

Para assegurar a estabilidade geral do sistema foi projetado um escoramento

com uma tábua de 2m de comprimento, 0,20 m de largura e 0,012 m de espessura

apoiada sobre 2 (duas) barras metálicas capazes de suportar um esforço de 200 kN.
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3.3 - A BOLSA DE REAÇÃO

Após construção do aterro, com altura acima da geratriz superior do conduto

de 0.80 m, pode-se, via uma bolsa de reação, simular uma sobrecarga adicional de 50

kPa (camadas adicionais de aterro ou cargas distribuídas aplicadas à superfície de

instalação) sobre a superfície, figura 3.2. Esta carga aplicada corresponde^ por

exemplo, à construção de um aterro adicional, executado com as mesmas

características do aterro de implantação do conduto, de 4m de altura.

Ít

Figura 3.2 - Bolsa de reação

A bolsa de reação é constituída de material à base de PVC, com revestimento

interno duplo e ligas de alta resistência, projetada para uma carga de trabalho de 100

kPa e com dimensões de 2,0m x 4,0m. O projeto e os critérios de execução seguiram

as especificações técnicas da SASUY S.A, empresa responsável pela elaboração da

peça.

Após a execução do aterro, para evitar o contato direto da bolsa com o solo e

de modo a minimizar indesejáveis avarias (perfuração, fadiga, etc...) a bolsa foi

envolvida com uma lona tipo leve, conforme a figura 3.3. Após, o conjunto foi

coberto por tábuas que se encarregam de distribuir a pressão de ar da bolsa para os

trilhos de reação. Em seguida dispuseram-se os trilhos removíveis sobre as tábuas, de
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modo que estes ficassem entre as tábuas e os quadros horizontais e longitudinais

fixos do sistema de reação, Vide figura 3.4.

Figura 3.3 - Revestimento da bolsa de reação

Figura 3.4 - Disposição das tábuas e trilhos horizontais

Quando a lona é inflada as tábuas vão de encontro aos trilhos horizontais, que

terão os seus movimentos impedidos pêlos trilhos longitudinais. Restringindo desta

forma, os movimentos devido à rigidez do sistema, a bolsa aplica ao solo um

carregamento distribuído de igual magnitude ao que ela foi submetida, como pode

ser visto na figura 3.5.
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Figura 3.5 - Carga sendo aplicada

Uma outra função importante da bolsa é garantir uma melhor distribuição dos

esforços sobre a superfície do aterro, independente dos recalques a que o solo for

submetido.

3.4 - O SOLO

O material usado na pesquisa foi um solo arenoso de ocorrência natural

proveniente de uma jazida explorada comercialmente na cidade de Porto Firme -

MG. A qualidade, a disponibilidade e o custo foram fatores relevantes para a escolha

do material. A areia possuí uma granulometria muito uniforme (Cu==2.67) com grãos

bastante angulares e isenta de finos. Dados do ensaio de granulométria ABNT (NBR

7181/82) revelam que este solo possui aproximadamente cerca de 95% de areia e 5%

de pedregulho, como pode ser visto figura 3.6.
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Figura 3.6 - Curva granulométrica

A massa específica dos sólidos obtida segundo ABNT (NBR 6508/80) é de

Ys=2,7 g/cm . O ângulo de atrito atingiu os valores de 38° e 40° para as densidades

relativas utilizadas de 40 e 70%, respectivamente.

Os resultados dos ensaios executados para a determinação da densidade

relativa ABNT (MB-3324) e ABÏsTT (MB-3388) foram de Ysmáx=l,7 g/cm3 (emm=0,6)

eumYsmín=l,3 g/cm3 (emax=l,05).

Durante a fase de testes foram coletadas várias amostras de solo para

determinação do teor de umidade, pôde-se verificar que o teor de umidade da areia

não ultrapassou 5%.



3.5 - O CONDUTO

A escolha do tipo de conduto utilizado no programa de teste deveu-se à sua

grande utilidade comercial. O conduto selecionado é de PVC rígido, com um módulo

de elasticidade de E=3000000 kPa, coeficiente de Poisson v-0.38 e coeficiente de

dilatação térmica a-0.000350 caVcm/s/)C.

Segundo a NBR 7362 (REVISÃO EB 644) "os condutos usados para redes

coletoras de esgoto são de PVC rígido na cor ocre, com ponte de bolsa de junta

elástica, para uso enterrado, que permite a condução de esgotos sanitários e despejos

industriais não agressivos ao PVC rígido, cuja temperatura seja no máximo de 40 C".

Deve-se salientar que apesar do comportamento isolado do conduto ser

considerado rígido, pode-se verificar um comportamento diferenciado no sistema

(solo + conduto) e ainda outro, no sistema modificado (solo + conduto + geotêxtil),

isso porque, as características de rigidez no sistema são relativas, como visto no

Capítulo 2, página 08.

As característica do conduto utilizado são indicadas na tabela 3. l e figura 3.7.

Tabela 3.1 - Características do conduto utilizado

Classe de rigidez

CR (P a)

2500

Dimensões

DN(mm)

200

DE(mm)

200

B(mm)

S3

E(mm)

10

e (mm

)
4.5

L(m)

6

Massa

Kg/m

4,75

Onde:

CR - classe de rigidez do conduto (Pa), DN - diâmetro nominal (mm), DE - diâmetro

externo (mm), B - largura da bolsa (mm), E - comprimento do entalhe (mm), e -

espessura do conduto (mm), L - Comprimento do conduto (ra).
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Figura 3.7-0 Conduto

3.6 - O GEOTËXTIL

Para verificar o que ocorre com os esforços verticais sobre o conduto quando

o solo envolvente é reforçado com inclusões planas utilizou-se um geotêxtil não

tecido 4545, fabricado pela AMOCO Fabrics andFibers Compcmy.

Os geotêxteis são fornecidos em carretéis com largura de 2.2 m. No presente

trabalho, utilizaram-se mantas com l,5m de comprimento x 0,60m de largura nos

ensaios 3, 5,6,7 e 08, conforme a figura 3.8 e com 2,0m de comprimento x l,5m de

largura nos ensaios 02 e 04 sobre o conduto. As mantas eram simplesmente dispostas

sobre a camada de solo compactada sem nenhum engastamento.

..:':f'w-'ÍK^: '

...^M^'.'''^l%\'^
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Figura 3.8 - Disposição da manta de geotêxtil
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As propriedades do material são apresentadas na tabela 3.2.

Tabela 3.2 - Propriedades do geotêxtil

Propriedades

Resistência à tração

Deformação à tração

Resistência ao estouro

Resistência a perfuração

Resistência ao rasgo

trapezoidal

Resistência aos raios

ultravioletas

Abertura aparente dos

poros (AOS)

Permissividade (G)

Fiuxo de água

Peso nominal

Unidade

N/m

%
KPa

N

N

%@_hrs

mm

~s~r

1/sec/m

g/m2

Valor

480

60

1700

330

220

70/500

.212

3.2

163

135

3.7 - SISTEMA DE mSTRUMENTAÇÃO

As grandezas medidas durante os ensaios foram o deslocamento do conduto,

as tensões totais de peso próprio do solo e sobrecargas e as deformações do conduto.

Utilizou-se para isso, um teodolito, células de tensão total e strain-gauges.

3.7.1 - O deslocamento do conduto

Para acompanhar os deslocamentos do conduto foram instalados um conjunto

de oito pontos de visada sobre a superfície interna do conduto, conforme figura 3.9.

A uma distância de 2.5m do sistema foi instalado um marco de referência para

materializar um ponto topográfico.
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Pontes de visada

30 mm

30 mm

Figura 3.9 - Pontos de visada utilizados para medir os deslocamento no conduto

As leituras foram realizadas com um íeodolito FUJI-KOH CO (SURAY) -

TR 303-PM32127 que, a partir do marco topográfico (ponto de deslocamento),

permitia determinar dois planos, um vertical e outro horizontal, com um ângulo fixo

para cada ponto de visada dentro do conduto. Podia-se assim fazer as leituras,

uíilizando-se uma escala com precisão de 0,5mm colada nos pontos de visada. Este

procedimento conduziu a erros menores do que 6%. As leituras foram realizadas

duas vezes, conferindo sistematicamente os ângulos de referência vertical e

horizontal.

Para acompanhar os deslocamentos durante a fase de construção foram

realizadas leituras em diversas etapas, sendo elas, uma leitura inicial, do conduto

sobre o berço sem nenhum enchimento e leituras a 15, 30, 50 e 70 cm de aterro e

uma leitura com o aterro finalizado. Durante a fase de carregamento (sobrecarga) as

leituras foram realizadas a cada estágio de carregamento.

3.7.2 - As células de tensão total

As células projetadas para atender as exigências deste trabalho são do tipo

diafragma com placas espaciais, figura 3.10. Através da deflexão do diafragma

central (sistema de vigas engastadas), denominado sistema ativo, pode-se medir o

nível de tensão no solo pela variação do sinal de saída, aplicando os princípios da
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extensometria (Borchardt et al, 1982). Sabe-se que a tensão atuante sobre a face da

célula produz uma deformação na grade dos strain - gauges que estão colados no

diafragma. A grade do strain gauge deformada provoca uma variação da tensão de

saída do circuito em um valor ±AV, que pode estar diretamente relacionado com as

tensões normais aplicadas através de uma curva de calibração. Um exemplo típico de

uma curva de calibração de uma das células de tensão total é vista na figura 3.11.

O principal obJetivo das células de tensão total é o de medir as tensões

verticais desenvolvidas no interior do maciço, tanto durante o processo construtivo

(execução do aterro) e quanto durante a execução dos ensaios (aplicação da

sobrecarga). A figura 3.12 mostra detalhes da instalação de duas células no aterro.

Poste vimpleta

R3W

RSÍ-)

Figura 3.10- Célula de tensão total
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§

1.00 —,

0.80 —!

0.60

0.40 —l

0.20 —l

0.00

0.00 40.00

Célula 01

Equation;
Y = 0.00597025 * X + -0.0113461
RA2 =0.998667

80.00

o (kPa)
120.00 160.00

Figura 3.12 - Curva de calíbração típica

Figura 3.10 - Instalação das células de carga no aterro
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Deve-se considerar no dimensionamento das células de carga o melhor

desempenho entre a sensibilidade, a carga máxima e a acurada, bem como o tipo de

carregamento (estático ou dinâmico), o local de instalação (presas a superfïcieis de

estruturas ou inseridas ao solo), as propriedades do solo (tamanho dos grão^ rigidez,

densidade, etc.) e as propriedades da célula (rigidez, flexibilidade, elasticidade, eíc)

(Bueno, 1987), (Marques, 1994).

Um outro fator conflitante no dimensionamento das células é a relação entre a

flexibilidade e a rigidez da célula. (Bueno, 1987) ressalta que a célula de carga deve

ser suficientemente flexível para atender às especificações de exatidão e não ser

muito rígida para não causar grandes redistribuições de tensões ao redor do elemento

ativo.

No dimensionamento da célula usada nesta pesquisa considerou-se uma

tensão máxima de trabalho de 100 kPa, com uma acurácia FS^O,03% e uma

sensibilidade de 1,3 [W/kPa

A célula foi construída utilizando aço inox - 316. Este material é linearmente

elástico e atende perfeitamente às especificações de projeto, possui baixa histerese

além de ser resistente à corrosão. As características químicas do aço utilizado estão

mostradas na tabela 3.3

A construção da célula foi realizada pela VALTOR Serviços em torno Lida e

a colagem dos extensômetros e calibração da célula pela SODMEX Ind e Com de

Material de Exíensomefria Lida, respeitando todas as especificações detemiinadas

pêlos critérios de projeto fixados. Posteriormente a célula foi re-calibrada em

laboratório em condições similares às de utilização nos testes.
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Tabela 3.3 - Características químicas do aço utilizado na confecção das células

Aço inox

316

L

(%)
c

< 0.0 3

Mn

1.5 a 2.0

p

<0.04

Es

<0.04

Si

<7

Ni

8 a 12

Cr

17 al9

Mo

2a3

Fe

rest.

Outras informações sobre o dimensionamento da célula, os processos de

caíibração e considerações de projeto podem ser verificadas no Apêndice A.

Para a célula de carga foi selecionado um stram-gauge modelo PA09062AB-

320-L para Aço Inox, com um "gauge factor" de F=2.13 e resistência, R = 320

ohms, produzido pela EXEL _ Engenharia de Sensores Ltda^ conforme a figura 3.13.

As dimensões deste stain-gauge são apresentadas na tabela 3.4.

A escolha deste strain-gauge devem-se principalmente aos aspectos

construtivos da célula, sendo suas dimensões compatíveis com as grades da área

ativa da célula, sendo a área de colagem restrita (L=4mm).

Figura 3.13 - Stain-gauge PA09062AB-320-L

Tabela 3.4 - Dimensões do sfrain-gauge PA09062AB-320-L

Tipo

PA09062AB-320-L

Grelha

comprimento

(mm)

1.57

largura

(mm)

1.27

Total

Comprimento

(mm)

2.79

largura

(mm)

1.27
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3.7.3 - O sistema de aquisição de dados

O sistema de aquisição de dados WIN 5000 _ Software e Interface Hardware

fabricado pela MM Measurements Group possui 40 canais que permitem

acompanhar simultaneamente a variação de até 40 grandezas durante o experimento.

O sistema de aquisição de dados, conforme figura 3.14, consiste basicamente em de

quatro grupos de elementos: os sensores (LVDTs, strain-gauges, rosetas, sensores

de temperatura, etc.), o hardware (modelo de scanners 5100), o microcomputador

(16 Mbytes RAM) e o software (WIN 5000 for wifïâows).

Figura 3.14 - Sistema de aquisição de dados

3.8 - O PROGRAMA DE TESTES

Foram realizados um total de oito testes com os quais se procurou cobrir as

configurações mais abrangentes possíveis sob o ponto de vista de aproveitamento das

características do geotêxtil Um resumo das características dos ensaios pode ser visto

na tabela 4.1 do capítulo 04. A figura 3.15 mostra uma vista panorâmica do campo

experimental do Departamento de Engenharia Civil da Universidade Federal de

Viçosa (UFV).
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Figura 3.15 - Vista do campo experimental

3.8.1 - As condições de berço estabelecidas

Procurou-se estabelecer para o assentamento do conduto um suporte

uniforme, estável e que evitasse recalques diferenciais e desnivelamentos durante

toda a fase de teste (constmção do aterro e sobrecarga), de modo a garantir um

melhor controle das grandezas mensuradas no ensaio. Desta forma, optou-se pelo

berço (classe A) visto que este propicia um acréscimo da resistência de suporte do

conduto, vide Figura 3.16.

Figura 3.16 - Arranjo dos ensaios
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3.8.2 - A execução do aterro

Após o assentamento do conduto no berço, iniciava-se o processo de reaterro,

no qual o conduto era lateralmente envolvido pelo solo depositado com uma

densidade relativa pré-determinada. O sistema desenvolvido para a compactação do

solo foi previamente testado em laboratório através de ensaios para determinação do

Ydmrn, C Ydmáx (ASTM D 4253 e D4254).

Estabeleceu-se para o programa de testes duas regiões com Dr (densidade

relativa) diferentes, a região lateral e a imediatamente superior ao conduto^ conforme

práticas comumente usadas em construção. Na região lateral o valor de densidade

relativa foi de 70% (areia compacta a muito compacta) e para a região imediatamente

superior ao conduto (que estendia-se até 20cm do topo do conduto), uma densidade

relativa Dr = 40% (areia fofa).

O solo foi depositado segundo o método da chuva de areia, que é comumente

empregada em ensaios de laboratório (Whitman et al, 1963), (Bueno, 1987), (Pearson

et al, 1990). Pôde-se, através desta técnica, conseguir compacidades relativamente

homogéneas em campo

Para definir as alturas que fornecessem os valores de Dr especificados ploíou-

se uma curva de calibraçao da chuva de areia correlacionando a altura de queda da

areia x Dr (densidade relativa), como mostra a figura 3.17.



100.00 —i

60.00 —l

40.00 —l

20,00 —l

84

0.00

0.00 40.00 80.00 120-00
Altura de queda (cm)

Figura 3.17- Curva de calibração para Dr

Para depositar o solo na caixa de teste, segundo as densidades relativas

concebeu-se um sistema constituído pôr seis barras de metalon de Sem, duas

cantoneiras (l'), uma malha de #4,8mm com = 3 m com e um carinho, prpjetado

para o refinamento das bordas, vide figura 3.18.

Figura 3.18- Sistema utilizado para a chuva de areia

Após a montagem do sistema da "chuva de areia" procedia-se o enchimento

da caixa em camadas de lOcm. A deposição do solo era feita através do controle da
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altura e da intensidade de queda da areia. Procedia-se um controle da Dr utilizando

os cilindros do ensaio de Proctor normal, como em laboratório, localizados em

diversos pontos do aterro. As figuras 3.19, 3.20 e 3.21 ilustram o sistema da "chuva

de areia e o enchimento do aterro. Os resultados de campo mostraram que na região

do prisma interno (20 cm imediatamente acima do conduto) a densidade relativa (Dr)

manteve-se em 40% e na região dos prismas laterais a densidade relativa (Dr) atingiu

aDr=70%.

^gS^Ís&ï^^ ':f-An >'»- >!L~X.*< •^3T,";.-ÏÏ:.^ .•'i,: '•„

:?.^J^y<'Ï:''r" ^' ^•^!"".~\'~'i.

Figura 3.19 - Queda da areia

Figura 3.20 - Sistema de compactação dos prismas laterais
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^L

Figura 3.21 - Controle da densidade relativa
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CAPÍTULO 04

RESULTADOS

4.1 - INTRODUÇÃO

Apresentam-se, neste capítulo, os resultados dos testes sobre condutos

enterrados reforçados com geotêxtil realizados no campo experimental do

Departamento de Engenharia Civil da Universidade Federal de Viçosa (UFV) e

resultados de ensaios de caracterização e de ensaios especiais de laboratório

executados no Departamento de Geotecnia da EESC-USP sobre o solo utilizado na

confecção do aterro, onde os condutos foram instalados. Em Viçosa, foram realizados

um conjunto de oito ensaios, variando a posição do geotêxtil acima e na lateral do

conduto. Os objetivos principais destes ensaios foram quantificar a magnitude da

redução de tensões sobre o conduto e determinar as melhores combinações ensaiadas.

4.2 - APRESENTAÇÃO DOS RESITLTADOS

Para um melhor entendimento, apresenta-se na tabela 4.1 um resumo dos testes

realizados, onde se destacam, o número, tamanho e posição das mantas. A seguinte

nomenclatura foi utilizada para identificação dos testes realizados no programa de

pesquisa:

NE+NM+PM+CM

Onde,

NE - número do ensaio;

NM = Número de mantas

PM = posição da manta (AC-acima do conduto; LC ~ no plano da linha

d'agua);

CM = largura da manta (cm);



Deve-se ressaltar que todos os ensaios foram realizados utilizando-se o berço

classe A (Concreto) e os posicionamentos das mantas e das células seguiram os eixos

de referência apresentados na figura 4. l

*+1

+2 -3 -4

-5 -N>6

0,0

Figura 4.1 - Eixos de Referência

Tabela 4. l - Características dos ensaios

Tipo de Ensaio Identificação

Testemunho

31AC60

42AC200

52AC60

61LD60

72AC60LD60

81AC60

Tamanho/Posição das

mantas

SEM INCLUSÃO

L=2,0m (largura)

C;=l ,5m(comprim.)

y=30cm (posição)

La0,6m (largura)

C= l ,5m(comprim.)

y==30cm

L=2,0m (largara)

Cs= I ;5m(comprim.)

y=l-30cm, 2-40an

L=0,6m (largura)

C= l, 5 m(comprim. )

y=l-30cm, 2^0cm

L=0,6m (largura)

C=l ,5m(comprim.)

y=10cm

L=0,6m (largura)

C=l ,5m(comprim.)

y=l-10ar42-30cm

L=0,6m (largura)

C=l ,5m(comprim.)

y=30cm

Posição das células (cm)

(X,Y)

1-(0,50) 4-(30,30)

2-(0,30) 5-(15,10)

3-(15,30)6-(30,10)

1-(0,45) 4-(30,25)

2-(0,25) 5-(15,IO)

3-(15,25)6-(30,10)

1-(0,45) 4-(0,95)

2-(0,25) 5-(15,IO)

3-(15,25)6-(30,10)

1-(0,25) 4-(0,95)

2-(") 5-(15,10)

3-(15,25)6<30,10)

1<0,25) 4-(0,95)

2-(-,-) 5-(15,10)

3-(15,25)6<30,10)

1-(0,30) 4<0,95)

2-(30,30)5-(15,5)

3-(15,30)6-(30,5)

1-(0,25) 4-<0,95)

2-(30,25)5-(15,5)

3-(15,25)6<30,5)

1-(30,25) 4-(0,95)

2-(15,25) 5-(15,10)

3-(0,25) 6-(30JO)
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4.2.1 - ENSAIO 01

Neste primeiro ensaio, procurou-se estabelecer a metodologia a ser seguida

durante o programa experimental. O procedimento do ensaio foi dividido em 4

(quatro) etapas básicas: l) colocação do conduto sobre o berço; 2) montagem da

seção teste; 3) execução das camadas do aterro e 4) aplicação da sobrecarga.

Este ensaio, foi realizado sem mclusões, procurando estabelecer uma referência

para quantificação dos ganhos de desempenho gerados pelas inclusões. A figura 4.2

apresenta o arranjo do ensaio.

Bolsa de reaçâo

200 cm

Aterro

10 cm

15 cm

Dr=70%

|Dr=40^n|

100 cm
\
Conduto

Posição das

células de carga

Figura 4.2 - CroquÍ esquemático do ensaio testemunho

As figuras 4.3 e 4.4 mostram, respectivamente, a relação entre a tensões lidas e

as aplicadas (peso próprio (p solo) mais sobrecarga) nos pontos 2, 3 e 4 e 5 e 6, para

as diversas etapas de carregamento.
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•u

D

Tensões aplicadas

—•—lOkPa(p-solo)

36kPa

—•—40kPa

—•—49kPa

-20 O 20

posição (cm)

40

Figura 4.3 - Relação entre as tensões lidas e aplicadas sobre o conduto, ao longo de

um plano horizontal passando pelas células 2, 3 e 4, lidas no ensaio testemunho.

Pode-se observar na figura 4.3 um acréscimo de tensões no ponto 2 de cerca de

2 vezes as tensões aplicadas, para todas as etapas de carregamento. Nos pontos 3 e 4

as tensões lidas foram da ordem de 0,8 e 1,0 das tensões aplicadas, respectivamente.

1,4 T"

1,2 +

1
(O
u
Ïl 0,8
<6

i 0.6
•B

0,4 +

0,2 +

Tensões aplicadas

—•—13kPa(p-solo)

38kPa
—•—42RPa

—•—51 kPa

O 4-

o 10 20 30

posição (cm)

40

Figura 4.4 - Relação entre as tensões lidas e aplicadas adjacentes a estrutura, ao longo

do plano horizontal pelas células 5 e 6, Ïidas no ensaio testemunho.

Observa-se na figura 4.4 um aumento das tensões no ponto 5 de cerca de 1,3

vezes as tensões aplicadas e no ponto 6 um decréscimo da ordem de 0,7 das tensões
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aplicadas, para a última etapa de carregamento. Estes valores mantiveram-se na mesma

ordem de grandeza para todas as etapas de carregamento.

A figura 4.5 ilustra os deslocamentos do conduto, para as diferentes etapas de

execução do aterro e aplicação da sobrecarga.

-200.00

-20 '-00 -1

c

^

00

~j.íyís-v:.-

o

(H

">«,..

-^•sf

10

^)

^̂ï

100.00.00

Tensões aplicadas

Perfil iria ai

12KPS

36kPa

40kPa

-l- 49 kPa

PerSHirriil finai (49 kPa)

200-00.00

Figura 4.5 - Deslocamentos do conduto, lidos no ensaio testemunho

O padrão de deslocamento observado neste teste foi de redução do diâmetro ao

longo do eixo vertical, tanto no topo quanto na base do conduto e de aumento do raio

na região dos quadrantes mferiores. Os deslocamentos máximos foram de 8% D

(>16mm).

4.2.2 - ENSAIO 02

Utilizou-se neste ensaio uma inclusão de geotêxtil (com 200cm de largura e

150cm de comprimento) implantada sobre um plano horizontal situado a 10 cm do

topo do conduto, conforme arranjo na Figura 4.6. Procurou-se observar neste ensaio a

influência de uma manta de geotêxtil larga.
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Bolsa de reação

200 cm

Aterro Dr=70%

Geotêxtil

10 cm l

15 cm

Di-40%|

a 2

/
[=i3 "4

a6

100 cm
\
Conduto

^Posição das
Células de
carga

Figura 4.6 - CroquÍ esquemático do ensaio 02

As figuras 4.7a e 4.7b apresentam, similarmente ao mostrado para o ensaio

testemunho, a relação entre as tensões registradas e aplicadas (peso próprio (p-solo) e

sobrecarga) nos pontos 2, 3 e 4, para as várias etapas de carregamento, bem como, as

relações de tensões medidas no ensaio 02 e no ensaio testemunho.

As tensões observadas no ponto l, situado a 15 cm do topo do conduto, são

apresentadas no item 4.2.9.

-20 O 20

posição (cm)

Tensões aplicadas

—•- 11 kPa (p-soio)

—ï—28kPa

-fr-36 kPa

—•—41 kPa

—»—50kPa

40

Figura 4.7a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas sobre o conduto^ ao longo de

um plano horizontal passando pelas células 2,3 e 4, lidas no ensaio 2.
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0,2
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Tensões aplicadas

—•— 11 kPa (p-solo)

--^~36kPa

, —•—40kPa
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-40 -20 0 20

posição (cm)

40

Figura 4.7b - Relação entre as tensões lidas no ensaio 02 e no ensaio testemunho, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 2,3 e 4.

Verifíca-se nas figuras 4.7a e 4.7b que a presença do geoíêxtíl modifica a

distribuição de tensões sobre a estrutura, tanto quando se compara as tensões lidas em

relação as tensões aplicadas (peso próprio e sobrecarga) quanto se compara o que se

observa neste e no ensaio testemunho. Isso é claramente visto pela completa inversão

do padrão de comportamento de variações das tensões atuantes nos pontos 2, 3 e 4. A

figura 4.7a mostra que nos pontos 2 e 4 as tensões são da ordem de 0,9 e no ponto 3

de 1,4 da tensão aplicada no último estágio de carregamento. Pode-se verificar na

figura 4.7b que a modificação das tensões é mais intensa nos pontos 2 e 3, que

apresentam valores da ordem de 0,4 e 1,6 das tensões aplicadas, respectivamente.

As figuras 4.8a e 4.8b apresentam as tensões atuantes nos pontos 5 e 6,

comparando-as com as tensões geradas no ensaio 02 e no ensaio testemunho.
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1,4

1,2 +

1 4-

Í-0,8

-ü 0,6 1
tC

l 0,4
ü

0,2 +

o

Tensões aplicadas

13kPa(p-solo)

-2—31 kPa

-»-39kPa

—•—43kPa

--•—52 kPa

10 20 30
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40

Figura 4.8a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas adjacentes ao conduto^ ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6.

1,8 T.

^•6+
s 1.4 +
l 1^2 [
v> i 4

s os \
l °.61
ë o,4 4-

ü 0,2 +
o

Tensões aplicadas

—N—13kPa(p-soio)

—ï— 38 kPa

•42kPa

—•—51 kPa

O 10 20 30

posição (cm)

40

Figura 4. Sb - Relação entre as tensões lidas no ensaio 02 e no ensaio testemunho, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6.

Observam-se nas figuras 4-8a e 4.Sb que à medida que o carregamento aumenta

ocorre uma alteração dos valores relativos das tensões, tanto no ponto 5, como no

ponto 6. As alterações mais significativas ocorrem no ponto 6 atingindo a 1,3 da

tensão aplicada no ensaio e 1,7 quando comparada à tensão lida no ensaio testemunho.

Na figura 4.9 são apresentados os deslocamentos do conduto para as diversas

etapas de execução do aterro e aplicação das sobrecargas.
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200.00

-200.00

-200.00 -100.00 0-00

(mm)
100.00 200.00

Figura 4.9 - Deslocamentos ao conduto, lidos no ensaio 2

Nota-se um padrão de deslocamento mais uniforme, diferente daquele

apresentado pelo teste testemunho. Entretanto, pode-se observar, que no topo do

conduto os deslocamentos são da mesma ordem de grandeza dos registrados no teste

testemunho.

4.2.3 - ENSAIO 03

UtilÍzou-se, neste ensaio, uma manta com 60 cm de largura e 150 cm de

comprimento, instalada a 10 cm do topo do conduto. Esta configuração foi concebida

para verificar as alterações apresentadas no sistema modificado solo -conduto -

geotêxtii pela variação da largura da manta do geotêxtil.

Instalou-se uma célula de carga imediatamente abaixo da bolsa de reação para

acompanhar a evolução das tensões que efetivamente eram aplicadas pela bolsa no

topo do aterro.
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Figura 4.10 - Croqui esquemático do ensaio 03

Devido avarias apresentadas pela célula de carga instalada no ponto 2, não foi

possível obter as leituras de tensões imediatamente sobre o conduto. A figura 4.11

mostra as tensões atuantes no ponto 3 para as várias etapas de carregamento.

60

50

?40-
Q.
-tí
'Ï30+
•ü

ü 20-j-

10

Tensões no ponto 03

-^
45L

20 40

o aplicada (kPa)

60

Figura 4.1 la - Tensões lidas no ponto 03, ensaio 3.
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o testemunho (kPa)

50

Figura 4. l Ib - Relação entre as tensões lidas no ensaio 03 e as tensões üdas no ensaio

testemunho, para o ponto 03.

Pode-se observar nas figuras 4.11a e 4. Ub que a manta de geotêxtil não age

promovendo mudanças significativas no nível de tensões, registradas no ponto 03,

tanto em relação as tensões aplicadas no ensaio 03 quanto comparadas àquelas do

ensaio testemunho.

A figura 4.12 mostra as modificações ocorridas nos valores de tensões

igistradas nos pontos 5 e 6, situados ao longo do plano horizontal pela Unha d" agua,.re

1 r-

0,88

10 20 30

posição (cm)

Tensões aplicadas

~<—13kPa(p-solo)

—^31 kPa
—•—38RPa

—•—43kPa

-51 kPa

Figura 4.12a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas no ensaio 3 ao longo de um

plano horizontal passando pelas células 5 e 6.
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Pode-se verificar na figura 4.12a que as modificações mais representativas

ocorreram no ponto 05, onde as tensões são da ordem de 0.94 vezes as tensões

aplicadas.

1,6

1,4

^ 1,2-B '''

^ 1
D

n 0,8
o
.2 0,6
ce
m
£ 0,4

D 0,2

o

Tensões aplicadas

—»—13kPa(p-solo)

38kPa
—•—43kPa

—•—51 kPa

O 10 20 30

posição (cm)

40

Figura 4.12b - Relação entre as tensões lidas no ensaio 03 e no ensaio testemunho ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6.

Observa-se na figura 4.12b que as tensões no pontos 5 e 6 são

significativamente diferentes daquelas do ensaio testemunho, com valores para os

pontos 5 e 6 da ordem de 0.78 e 1.4 vezes os valores das tensões lidas no ensaio

testemunho.

Observa-se através da figura 4.13, que ilustra os deslocamentos do conduto,

um comportamento similar àquele apresentado pelo ensaio 2. A redução da largura da

manta (L-60 cm) não afeíou o padrão de deslocamento. Entretanto, os maiores

valores, que ocorreram no topo do conduto, não ultrapassaram 5% (lOmm) do

diâmetro do conduto.
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Figura 4.13 - Deslocamentos do conduto, lidos no ensaio 3

4.2.4 - ENSAIO 04

Neste ensaio, utilizaram-se duas mantas de geotêxtil com 200 cm de largura e

150 cm de comprimento, situadas a 10 e 20 cm do topo do conduto, respectivamente,

figura 4.14. Esta configuração permitiu verificar a mfiuência do aumento da densidade

das mantas sobre o conduto.

Bolsa de reação

200 cm

Aterro Dr=70%

15 cm

•Br»4Q%

a 2 "3,

05

100 cm

\
Conduto

Figura 4J4 - Croqui esquemático do ensaio 4

Células de
carga
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A figura 4.15a apresenta a comparação entre os valores das tensões registradas

e aplicadas nos pontos 2 e 3, situados sobre o plano horizontal a 5 cm do topo do

conduto.

1,4 r

1,2 +

1 +

i 0,8

-D 0,6 4
va

2 0,4 +
D

0,2 +

o

Tensões aplicadas

'' "••- 11 RPa (p-solo)

—A—26kPa

—•—35kPa

—•—47kPa

-52kPa

-30 -20 -10 O 10

posição (cm)

20 30

Figura 4.15a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas sobre o conduto, ao longo de

um plano horizontal passando pelas células 2 e 3, lidas no ensaio 4.

A figura 4.15a mostra que as tensões lidas nos pontos 2 e 3 foram maiores que

as tensões aplicadas em 1.2 e 1.3, respectivamente, em relação ao último estágio de

carregamento.

A figura 4.15b apresenta a relação entre as tensões lidas no ensaio 04 e no

ensaio testemunho para várias etapas de carregamento.

posição (cm)

Tensões aplicadas

-*-11 kPa (p-solo)

—E—36kPa

—B—40kPa

—•—49kPa

Figura 4.15b Relação entre as tensões lidas no ensaio 04 e no ensaio testemunho para

várias etapas de carregamento.
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As tensões lidas no ensaio 04 são bastante diferentes daquelas lidas no ensaio

testemunho. Pode-se observar na figura 4.15b, para o pontos 2 e 3, que os valores são

da ordem de 0.7 e 1.6 vezes os valores lidos no ensaio testemunho, respectivamente.

Apresentam-se nas figuras 4.16a e 4.16b a variação das tensões lidas no ensaio

4, para os pontos 5 e 6^ com as tensões aplicadas no ensaio 4 e com as tensões lidas no

ensaio testemunho.

1,4 T~-

1,2 +

-" 1 J-•o ' T
<B
u
:5. 0,8
(B

i0'61
ü 0,4 ^

l
0,2-J-

o

Tensões aplicadas

—>—13kPa(p-solo)

~^—2SkPa

—B—38kPa

—B—49kPa

-54kPa

O 10 20 30

posição (cm)

40

Figura 4.16a - Variação das tensões adjacentes ao conduto lidas e aplicadas, ao longo

de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6, lidas no ensaio 4.
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Tensões aplicadas

i—B—13RPa(p-solo)
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i—»—42kPa ;

-51 kPa '

40

Figura 4.16b - Relação entre as tensões adjacentes ao conduto lidas no ensaio 04 e no

ensaio testemunho, ao longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6.
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Neste ensaio as tensões nos pontos 5 e 6 foram 1.2 vezes maiores do que as

tensões aplicadas, para os últimos estágios de carregamento, vide figura 4.16a.

Obser^a-se ainda que, para o ponto 06,as tensões são 1.7 vezes maiores, quando

comparadas ao ensaio testemunho.

A figura 4.17 mostra os deslocamentos do conduto pontos medidos nas

diversas etapas de carregamento.

200.00

100.00

0.00

-100.00

-200.00

-200.00 -100-00 0.00

(mm)
100.00 200.00

Figura 4.17 - Deslocamento do conduto, lidos no ensaio 4

Os deslocamentos observados são inferiores àqueles dos ensaios 02 e 03. O

aumento da densidade de mantas conduziu a uma maior homogeneidade nos

deslocamentos. Entretanto, de uma maneira geral, este arranjo não apresentou

benefícios significativos quando comparados ao ensaio 2, com um menor número de

mantas.
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4.2.5 - ENSAIO 05

Neste ensaio, procurou-se verificar a influência do aumento da densidade e da

redução da largura das mantas. Para isso foram utilizada duas mantas com 60 cm de

largura e 150 cm de comprimento, colocadas sobre o conduto. A figura 4.18 apresenta

um croqui do ensaio realizado.

Bolsa de reação

200 cm

Aterro

15 cm

100 cm

l
Dr=70%

Geotêxteis

|Dr=40%|

a 2 E=I3.

a5 a6

""""" \

Conduto

Células de
carga

Figura 4.18 - Croqui do ensaio 5

A figura 4.19a apresenta a relação entre as tensões lidas e aplicadas nos pontos

2 e 3 após a inclusão das duas mantas de geotêxtil, situadas em planos horizontais à 10

e 20 cm acima do topo do conduto.
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Tensões aplicadas

""•"-11 kPa (p-solo)

-22kPa

-•—34kPa

—•—46kPa

—»—50kPa

-30 -20 -10 O 10

posição (cm)

30

Figura 4.19a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas nos pontos 2 e 3, no ensaio

05.

Pode-se observar na figura 4.19a, para o último estagio de

as tensões no ponto 2 foram iguais as tensões aplicadas

de 0.8 menores.

carregamento, que

e para o ponto 3 foram cerca

A figura 4.19b mostra a comparação entre as tensões lidas no ensaio 05 e no

ensaio testemunho, para os pontos 2, 3 e 4.

-30 -20 -10 0 10

posição (cm)

Tensões aplicadas

' "•-"" 11 kPa (p-solo)

^—36kPa

—•—40kPa

—•—^QRPa

Figura 4.19b - Relação entre as tensões lidas no ensaio 05 e no ensaio testemunho, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 2,3 e 4.
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Em relação as tensões lidas no ensaio testemunho, as tensões no ensaio 05,

para o ponto 3, não apresentaram variações significativas. Entretanto, para o ponto 02,

as tensões foram 0.6 vezes menores do que aquelas lidas no ensaio testemunho.

Na figura 4.20a são apresentadas a relação entre as tensões lidas e aplicadas

nos pontos 5 e 6, situados sobre o plano da linha cf agua e distantes horizontalmente do

ebco de referência de 25 e 40cm, respectivamente.

1.6

1.4

^ 1.2
•u

.1 1^
; 0.8

-g 0.64

ü 0.4

0.2

o

iTensões aplicadas

—•—13kPa(p~solo)

-24kPa

—B—36kPa

—•—48kPa

—«—52RPa

O 10 20 30

posição (cm)

40 50

Figura 4.20a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas, ao longo de um plano

horizontal passando pelas células 5 e 6, lidas no ensaio 5.

O efeito conjugado de redução da largura e do aumento da densidade das

mantas promoveu um aumento das tensões nos pontos 5 e 6. Sendo as tensões nos

pontos 5 e 6 cerca de 1.5 maiores que as tensões aplicadas nestes pontos, para o

último estágio de carregamento.

A figura 4.20b mostra a comparação entre as tensões lidas no ensaio 05 e no

ensaio testemunho.
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2,5

Tensões aplicadas

13kPa(p-so!o)
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a> 0,5
D

-42kPa

-51 RPa
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Figura 4.20b - Relação entre as tensões adjacentes ao conduto lidas no ensaio 5 e no

ensaio testemunho, ao longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6.

Pode-se observar na figura 4.20b que o acréscimo é maior no ponto 6,

atingindo a 2.2 as tensões do ensaio testemunho. Para o ponto 5, este arranjo não

apresentou melhores resultados, quando comparados aos ensaios anteriores.

Neste ensaio ocorreu uma avaria no sistema de medição dos deslocamentos,

certamente devido um mal posicionamento do conduto sobre o berço. Em virtude

disto, os resultados não puderam ser utilizados para comparação com os dos outros

testes. As variações de diâmetro não ultrapassaram a 6% (<16 mm). A figura 4.21

apresenta a evolução dos deslocamentos para as várias etapas de enchimento do aterro

e sobrecarga.
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Figura 4.21 - Deslocamentos do conduto, lidos no ensaio 5.

4.2.6 - ENSAIO 06

Procurou-se avaliar neste ensaio a influência do geotêxtil colocado na região

lateral ao conduto. Esta é uma região de enorme interesse, pois, se mais rígida, pode

impedir os deslocamentos laterais do conduto. Desta forma, é extremamente

interessante verificar as modificações impostas pelo geotêxtil às tensões verticais

atuantes nesta região. Para isso, utilizou-se uma manta de geotêxtil (de 60 cm de

largura e 150 cm de comprimento) envolvendo a metade superior do conduto e

engastada laterahnente no plano da linha d'agua, conforme o croqui apresentado na

figura 4.22.
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Figura 4.22 - Croqui esquemático do ensaio 6

A figura 4.23a mostra a relação existente entre as tensões lidas e aplicadas nos

pontos 2,3 e 4, situados sobre um plano horizontal à 5 cm do topo do conduto.

Tensões aplicadas

• • 11 kPa (p-solo)

—•—25kPa

—•—36kPa

—•—40kPa

~-<-50kPa

-20 O 20

posição (cm)

40

Figura 4.23a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas sobre o conduto, ao longo de

um plano horizontal passando pelas células 2, 3 e 4, Udas no ensaio 6.

As modificações introduzidas por este arranjo às tensões atuantes no ponto 2 e

3 são mais expressivas para o ponto 4 chegando a 1,6 vezes as tensões aplicadas.
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A figura 4.23b apresenta a relação entre as tensões üdas no ensaio 06 e as

tensões üdas no ensaio testemunho, para os pontos 2, 3 e 4.

Tensões aplicadas
--•" n kPa(p_solo)

X 36kPa

~<—40kPa

—•—49kPa

-40 -20 O 20

posição (cm)

40

Figura 4.23b - Relação entre as tensões lidas no ensaio 6 e no ensaio testemunho, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 2,3 e 4, Udas no ensaio 6

Observa-se na figura 4.23b que, no ponto 2, ocorre uma redução de 0.6 em

relação às do teste testemunho. Para os pontos 3 e 4, em relação ao teste testemunho,

as tensões aumentaram em 1,4 e 1,7, respectivamente.

A relação entre as tensões lidas e atuantes nos pontos 5 e 6, para o ensaio 06,

são apresentadas na figura 4.24a.

B—'~

a

+

Tensões aplicadas

--• 13kPa (p_so!o)

* 28kPa

-• 40 kPa

—•—49kPa

• 54 kPa

10 20 X

Posição (cm)

40

Figura 4.24a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas adjacentes ao conduto, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6, tídas no ensaio 6.
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A manta de geotêxtil localizada sob o plano da linha dtagua contribui para

reduzir as tensões no ponto 5 em 0.75. Entretanto, para o ponto 6, estas modificações

não são significativas, em relação as tensões aplicadas neste ensaio, para o último

estágio de carregamento.

A figura 4.24b apresenta a comparação entre as tensões lidas no ensaio 06 e as

lidas no ensaio testemunho no plano da linha d agua.

i Tensões aplicadas

- 13 RPa (p_solo)

9 38kPa

-»- 42kPa

-51 kPa

10 20 30

Posição (cm)

40

Figura 4.24b - Relação entre as tensões lidas no ensaio 6 e no teste testemunho, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6, lidas no ensaio 6

Pode-se verificar na figura 4.24b, em relação ao ensaio testemunho, que as

tensões lidas no ensaio 6 para os pontos 5 e 6 foram de 0,75 e 1,4, respectivamente.

A figura 4.25 apresenta a influência deste arranjo sobre o padrão de

deslocamento do conduto. Observa-se neste caso que as maiores deformações

ocorreram ao longo do plano horizontal pela linha d'agua.
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Figura 4.25 - Deslocamentos do conduto, Üdos no ensaio 6

Este tipo de deslocamento certamente deve-se ao engastamento da manta de

geotêxtü. Esta, pelo fato de envolver a estrutura, possivelmente impede os

deslocamentos ao longo do GÏKO vertical. Os deslocamentos apresentados pôr este

arranjo foram os menores, quando comparados aos outros arranjos, não ultrapassando

a4%(<7.5mm).

4.2.7 - ENSAIO 07

Este ensaio pode ser entendido como uma combmação dos ensaios 2,3 e 6 e

foi selecionado devido ao bom desempenho dos sistemas observados nestes ensaios. O

arranjo do teste esta apresentado na figura 4.26.
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Figura 4.26 - Croqui esquemático do ensaio 7

A figura 4.27a mostra a relação das tensões Üdas e apücadas nos pontos 2, 3 e

4 situados sobre o conduto.

Tensões aplicadas
--•--11 kPa(p_solo)

—•~24kPa

-»-- 36 kPa

-«-47RPa

» 50kPa

-20 O 20

posição (cm)

Figura 4.27a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas sobre o conduto, ao longo de

um plano horizontal passando pelas células 2, 3 e 4, lidas no ensaio 7.

No ponto 2 houve um decréscimo de 0,9 das tensões aplicadas, considerando o

último estágio de carregamento. Entretanto, para os pontos 3 e 4 o acréscimo de

tensões foi da ordem de 1,5 das tensões aplicadas.
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A comparação entre as tensões üdas no ensaio 7 e as tensões üdas no ensaio

testemunho são apresentadas na figura 4.27b.

Tensões aplicadas

-9--11 kPa (p_solo)

5 36kPa
"B—40kPa

—•—49kPa

-40 -20 0 20

posição (cm)

40

Figura 4.27b - Relação entre as tensões lidas no ensaio 7 e no ensaio testemunho, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 2,3 e 4, lidas no ensaio 7

Pode-se observar que neste ensaio as tensões no ponto 2 foram cerca de 0,4

vezes menores que as tensões do ensaio testemunho e que o maior acréscimo de

tensões ocorreu no ponto 3 que atingiu cerca de 1,9 vezes as tensões do ensaio

testemunho.

As figuras 4.28a e 4.28b mostram a comparação entre as tensões lidas no

ensaio 7 com as tensões apÜcadas neste ensaio e com as tensões lidas no ensaio

testemunho, para os pontos 5 e 6, adjacentes ao conduto, para as diversas etapas de

carregamento.
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Tensões aplicadas
—•-13kPa(p_solo)

M 28kPa

—•- 40kPa

—•—51 kPa

• 54kPa
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40

Figura 4.28a - Relação entre as tensões üdas e aplicadas adjacentes ao conduto, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6, Udas no ensaio 7.
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Figura 4.28b - Relação entre as tensões lidas no ensaio 07 e no ensaio testemunho, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6, lidas no ensaio 7.

Em relação as tensões aplicadas no ensaio 7, tanto para o ponto 5 quanto para

o 6 as tensões foram da ordem áe 1.2. As alterações mais significativas, em relação ao

ensaio testemunho, ocorreram no ponto 6, onde as tensões foram 1.6 vezes maiores do

que as daquele ensaio.

O padrão de deslocamento do conduto é apresentado na figura 4.29.
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Figura 4.29 - Deslocamento do conduto, lidos no ensaio 7.

Os dados mostram que esta combinação áe ensaio conduziu a valores

extremamente semelhantes de deslocamento do conduto. Os deslocamentos se

mantiveram inferiores a 2% (<4 mm). Isso certamente deve-se a melhor distribuição

dos esforços sobre e adjacente ao conduto.

4.2.8 - ENSAIO 08

Devido avarias apresentadas pela célula de carga n° 2, no ensaio 3, não pode-se

medir as tensões no ponto 2, dificultando, desta forma a análise do desempenho da

configuração do ensaio 3. De modo a complementar os dados referentes ao ensaio 3 e

a avaUar a repetitividade do sistema, procurou-se através do ensaio 8, que é uma

repetição do ensaio 3, avaliar o comportamento efetivo de uma manta de geotêxtil (de

60 cm de largura e 300 cm de comprimento) disposta a 10 cm do topo do conduto.

Devido a avarias apresentadas pela célula de carga n° 3 não foi possível obter

as tensões neste ponto.



116

A figura 4.30a e 4.30b apresentam, como nos outros ensaios, a relação entre as

tensões lidas no ensaio 08 com as aplicadas neste ensaio e com as tensões lidas no

ensaio testemunho, para os pontos 2 e 4, situados no plano horizontal à 5 cm do topo

do conduto.

"40 -20 O 20

Posição (cm)

a Tensões aplicadas

-•- 11 kPa(p_solo)

S 25kPa

-37kPa

-47 kPa

• -49kPa

Figura 4.30a - Relação entre as tensões lidas e aplicadas sobre o conduto, ao longo de

um plano horizontal passando pelas células 2 e 4, lidas no ensaio 8.
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Figura 4.30b - Relação entre as tensões lidas no ensaio 8 e no ensaio testemunho, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 2, 3 e 4, lidas no ensaio 8
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Como pode ser observado nestas figuras as tensões reduziram no ponto 2, em

0,7 quando comparadas as tensões aplicadas no ensaio 8, e em cerca de 0,3 vezes

quando comparadas ao ensaio testemunho. Para o ponto 4 as tensões foram cerca de

1,4 vezes maiores que as tensões aplicadas nos ensaios 8 e no ensaio testemunho.

Devido a problemas nas leituras não se tem medidas no ponto 2 para o ensaio

3, dificultando desta forma, a análise da repetitividade dos ensaios. Todavia, no ponto

2, considerando que todos os arranjos conduziram a uma redução destas tensões

verticais superior a 0,7, quando comparada ao ensaio testemunho, pode-se fazer uma

extrapolação bastante segura áa representatividade dos dados, neste ponto.

São apresentadas nas figuras 4.31a e 4,3 Ib a comparação entre as tensões lidas

no ensaio 8 com as tensões aplicadas neste ensaio e com as tensões lidas no ensaio

testemunho, para os pontos 5 e 6, situados sobre o plano horizontal ao longo da linha

d'agua e distantes 25 e 40 cm do eixo de referência vertical.

1.2

<e

S 0.8 +

ï 0-6

^ 0.4 +

0 0.2 {

t

10 20

Posição

30

^ Tensões aplicadas

—^~13kPa(p__solo)

a 28 kPa

-»- 39 kPa

• 49kPa
-•-- 51 kPa

40

Figura 4.3 la - Relação entre as tensões lidas e aplicadas adjacentes ao conduto, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6, lidas no ensaio 8.
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ü 0.2

Tensões aplicadas

-B- 13kPa(p_solo)

E 38 kPa

—9—42 kPa

-•—51 kPa

10 20 30

Posição (cm)

40

Figura 4.3 Ib - Relação entre as tensões lidas no ensaio 8 e no ensaio testemunho, ao

longo de um plano horizontal passando pelas células 5 e 6, lidas no ensaio 8.

Como pôde ser observado na figura 4,31a o nível de tensões nos pontos 5 e 6

não sofreu mudanças significativas, em relação àquelas aplicadas nestes pontos.

Entretanto, quando comparadas as tensões lidas no ensaio testemunho, as tensões no

ponto 5 reduziram em cerca de 0,8 vezes e no ponto 6 aumentaram em cerca de 1,4

vezes, como pode ser visto na figura 4.3 Ib.

A figura 4.32 apresenta os deslocamento lidos no teste 8. Verifica-se uma

grande simüaridade entre os ensaios 3 e 7, o que, mais uma vez, confirma a boa

repetitividade dos testes. Neste ensaio os deslocamentos foram inferiores a 3,5% (<7.0

mm).
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-200.00
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Figura 4.32 - Deslocamento do conduto, lidos no ensaio 8.
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4.2.9 - TENSÕES NO PONTO 01

Foram medidas as tensões atuantes no ponto 01 (situado a 25 cm acima do

conduto) para os três primeiros ensaios. O principal objetivo desta leitura foi verificar

o nível de tensões logo acima do geotêxtil. A figura 4.33 apresenta as tensões neste

ponto.

100.00

0.00

0.00

&1 sai os

• &isaio l (Testemunho)

20.00 40.00 60.00 80.00

CT aplicada (kPa)
100.00

Figura 4.33 - Tensões atuantes no ponto l, para os ensaios testemunho, 2 e 3

Pode-se verificar uma redução de tensões não somente imediatamente acima

do conduto como também em regiões a 25 cm acima do conduto, estas reduções são

superiores a 38%, atingindo 44% para o último estágio de carregamento.

4.2.10 - OS EFEITOS DA INCLUSÃO

De modo a determinar os efeitos da inclusão no solo foram realizados uma

série de 12 (doze) ensaios triaxiais do tipo CD (consolidado/drenado) com a? igual a

(50, 100 e 150 kPa). As amostram foram preparadas com um densidade relativa de
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70% e Dr = 40%. Os resultados dos ensaios revelaram que para uma Dr = 70% a

equação de resistência é T = 26 +crtg40 kPa e para uma Dr = 40%, T = 27 + crtg38

kPa. Para o solo com Dr = 70% e l (uma) inclusão de geotêxtÍÍ disposta a meia altura

do corpo de prova obteve-se uma equação de resistência de T - 33 + otg40 e com Dr

= 70% e 2 (duas) inclusões, T = 53 + crtg36°, vide Figuras 4.34, 4.35, 4.36, 4.37.

••••

•••••••

! fS - 1SO (.03

••••l
••»•

ir3 - 100 (.Pa

"í -SOKPa

Compressão Triaxial - CD

Dr = 70°A

• DT = 40%

0.00

0.00 1.00 2.00 3.00 4-00 5.00 6.00 7.00 8.00 9.00 10.00

s(%)

Figura 4.34 - Curvas tensão x deformação para densidades de 40 e 70%.

Dos resultados dos ensaios triaxiais pode-se determinar os valores do módulo

de elasticidade tangente inicial Ei, que atingiram os seguintes valores: Dr=70%, Ei =

50000 kPa e Dr-40%, 20000 kPa. Isso revela comportamentos distintos para as duas

amostras, ou seja, apesar de apresentarem praticamente a mesma resistência, a

amostra com Dr = 70% é mais rígida.

A figura 4.35 procura comparar os valores obtidos dos ensaios executados

com e sem a inclusão de geotêxtil. Pode-se obseryar que a resistência ao cisalhamento

do solo com geotêxtil é um pouco maior do que a do solo sem reforço. Além disso, as

deformações apresentadas na ruptura, para o solo com reforço, são maiores.
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^t,m:ííu:ííí^
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s(%)

Figura 4.35 - Curvas de resistência comparativa do solo com e sem geotêxtil para a

Dr=70%.

Todas as amostras, independente de serem reforçadas ou não, apresentaram,

no trecho inicial da curva de AyA^ x s, uma expansão volumétrica seguida de uma

contração na fase de ruptura, vide figuras 4.36 e 4.37.

2.00
Compressão Tri axi al

+ Dr = 70 %

Dr=40%

8.00 10.00

s(%)

^̂+-ï

-6.00 —l

Figura 4.36 - Variação volumétrica das amostras de solo com Dr = 40 e 70%.
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Figura 4.37 - Variação volumétrica comparativa do solo com e sem geotêxtil

para Dr= 70%

4.2.11 - PREVISÃO DA CARGA DE RUPTURA A PARTIR DA CURVA

CARGA X REFLEXÃO UTILIZANDO O MÉTODO GRÁFICO DE

SOUTHWEELL.

O método gráfico de Southweell SOUTHWELL (1932) foi concebido a fim

de prever a carga de flambagem de pilares a partir do registro dos deslocamentos

sofridos pela estrutura em um processo de carregamento. TEMPORAL et al. (1981)

sugere o emprego deste método para prever a carga de ruptura em condutos

enterrados a partir do registro de deflexões ou de momentos fietores observados

durante a construção. As imperfeições iniciais do sistema, a proximidade dos valores

de carga aplicada e os deslocamentos e momentos fletores medidos em relação aos

valores de ruptura determinam a precisão do método. Quanto mais próximos estes

valores se situarem das condições de mptura e menor for as imperfeições iniciais do

sistema, melhores serão as previsões feitas pelo método BUENO et al. (1991). Este

método tem apresentado uma boa concordância entre os valores previstos e as
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medidas em tubulações enterradas, como pode ser visto em VALSANGKAR et al.

(1981), BUENO et al.(1991) TEMPORAL et al. (1981).

As Figuras 4.38, 4.39 e 4.40 apresentam as curvas de previsão e as suas

respectivas equações para os ensaios realizados. Na Tabela 4.2, resumen-se os

resultados obtidos pela aplicação do método. A descrição do método é apresentada

no apêndice C.

rsaio C'i - HS'D-=O Cm AC +5 IS

•R s 43 1 C <Pa

:3 ^ áS pï

l

-20-18-16-14-12-10 -8-6-4-20 2 4 6 8 1012 1416 18

Ac - Deslocamento (mm)

Figura 4.38 - Previsão da carga de ruptura pelo método de Southwell para os ensaios

L2e3.
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':isa:= ^ - AG"

ci = 67,57 '^s.

sa:oï£-
= 5" 'f

Ensaio 08 - Ac/P = 0,0091Ac + 0,08125
PR = 65,75 kPa

;09''Ac-00351

-10.00 -8.00 -6.00 -4.00 -2.00 0.00 2.00 4.00 6.00 8.00 10.00

Ac - Deslocamento (mm)

Figura 4.39 - Previsão da carga de ruptura pelo método de SouthweÜ para os ensaios

4,6, 7 e 8.

0.40

0.35 ^

0.30 —\

0.25

Ensaio 05 - Ac/P = 0,00215Ac + 0,26
PR = 51,36 kPa

-140 -120 -100 -80 -60 -40 -20 0 20 40 60 80 100
Ac - Deslocamento (mm}

Figura 4.40 - Previsão da carga de mptura pelo método de Southwell para o ensaio

5.



Tabela 4.2 - Resumo dos resultados obtidos pela aplicação do método
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Tipo de solo

Areia

Compacta

Ensaio

Testemunho

21AC200

31AC60

42AC200

52AC60

61LD60

72AC60LD60

81AC60

Equação

Ac/F=0,014Ac+0,1625

Ac/P=0,012Atí-0,1213

Aü¥=0,01A<?4-0,03

Ac/P=0,09Ac^-0,085

Ac/P=0,0022Ac+0,26

Ac/P=0,0138Ac+0,0275

Ac/P=0,015Ac+0,015

AoT-0,0091Ac+0,091

CARGA DE

PR(kPa)

Southwell

40,10

49,55

83,33

67,57

51,36

64,46

62,5

65,79

RUPTURA

PR(kPa)

Experimental

39,87

sem ruptura

sem ruptura

sem ruptura

49,86

sem ruptura

sem ruptura

sem mptura

*FD

1.01

1.03

**FA

1,24

2,07

1,69

1,28

1,61

1,56

1,64

*FD - Fator áe desvio = relação entre a carga de ruptura medida nos eusaios e a previsão teórica.

**FA - Fator de Acréscimo = Acréscimo na carga de ruptura prevista pelo mâodo ao valor de ruptura do aisaio testemutiho.

Observa-se que o valor da carga de mptura prevista pelo método, para os

ensaios l e 5, aproximou-se bastante da carga experimental lida nos ensaios,

apresentando um fator de desvio de 1.01 e 1.03, respectivamente. Isto revela a boa

concordância do método gráfico de Southwell.

O acréscimo na carga de ruptura, em relação ao ensaio testemunho, previsto

pelo método gráfico de Southwell, atingiu 2.07 vezes o valor da carga de ruptura do

ensaio testemunho. Pode-se verificar, que a inclusão da manta de geotêxtil aumenta o

valor da carga de ruptura, seja qual for a configuração usada.
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CAPITULO 05

DISCUSSÃO DOS RESULTADOS

5.0 - INTRODUÇÃO

Neste capítulo apresentam-se as discussões dos resultados obtidos no

programa experimental, introduzido no capítulo anterior. Para maior clareza,

analisam-se as variações de tensões induzidas no solo envolvente, reforçado ou não,

pela ação da sobrecarga, as deflexões do conduto e a carga última de flambagem da

estrutura obtida pela aplicação do método gráfico de Southweell com base nas

deflexões. O texto é sempre dirigido a uma análise comparativa entre o

comportamento do solo com e sem inclusão do geotêxtil.

5.1 - TENSÕES ATUANTES NO SOLO ENVOLVENTE

A figura 5.1 mostra a relação entre as tensões lidas nos ensaios 2 a 8 e no

ensaio testemunho, aplicadas no interior do maciço ao longo de um plano horizontal

pelas células 2, 3 e 4, para o último estágio de carregamento. Para efeito de

comparação apresenta-se, em tracejado, o valor da tensão geostática atuante em um

plano horizontal pelo topo do conduto no maciço sem o conduto. São apresentadas

também, nesta figura, as imagens espelho dos pontos 3 e 4, por se tratar de um

sistema simétrico.
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-40

ï

Ensaios

- testemunho

ensaio 02

- ensaio 03

ensaio 04

ensaio 05

-ensaio 06

ensaio 07

ensaio 08

p-solo

Figura 5.1 - Relação entre as tensões lidas nos ensaios 2 a 8 e no ensaio

testemunho, em diferentes pontos, para a tensão aplicada de 50 kPa

A figura 5.2 apresenta a relação entre as tensões lidas nos ensaios 2 a 8 e no

ensaio testemunho^ sobre o plano horizontal ao longo dos pontos 5 e 6, considerando

o último estágio de carregamento de 50 kPa.

10 20 30 40

Ensaios

'testemunho

ensaio 02

ensaio 03

•ensaio 04

'ensaio 05

'ensaio 06

ensaio 07

ensaio 08

p-solo

Figura 5.2 - Relação entre as tensões lidas nos ensaios 2 a 8 e no ensaio

testemunho, em dois pontos adjacentes ao conduto, para a tensão aplicada de 50 kPa
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Para se ter a ordem de grandeza das tensões medidas, induzidas pelas

modificações estruturais impostas ao maciço pelo conduto e, em seguida, pelo

conduto e inclusões, apresentam-se duas séries de dados na tabela 5.1. O primeiro

deles refere-se à variação entre a tensão lida e aplicada em cada ensaio,

correspondente ao último estágio de carregamento (50 kPa). que chega ao ponto de

leitura. O segundo, à variação de tensão que ocorre entre um ensaio com inclusão e o

teste testemunho.

Tabela 5.1- Variações relativas das tensões lidas relacionadas a tensão teórica

aplicada e comparadas ao ensaio testemunho

Ensaio

01 (Testemunho)

02(21AC200)

03(31AC60)

04 (42AC200)

05 (52AC60)

06(61LC60)

07 (71AC60LC200)

08 (81AC60)

Ponto 01

1,9

1,2 / 0,6

1,0 / 0,6

Ponto 02

2,0

0,9 / 0,4

1,2 / 0,7

1,0 / 0,6

1,2 / 0,6

0,9 / 0,4

0,7 / 0,3

Ponto 03

0.8

1,4 /1,6

1,1/0,9

13 /1,6

0,8, 1,0

1,1 /' 1,4

1,5 /1,9

Ponto 04

1.0

0,9 / 0,9

1,6/1,7

1,4 /1,4

1,4 /1,4

Ponto05

1,3

1,1/0,9

0,9/0,8

1,2/1,0

1,5/1,2

0,8 / 0,8

1,2 í 1,0

0,9/0,8

Ponto 06

0,7

1,3 /1,7

1,0 /1,4

1,2,1,6

1,5/2,0

1.0/1.4

1,2 i 1,6

1,1/1,4

• Variação an relação ao ensaio testemunho.

5.2 - O SOLO SEM INCLUSÃO

No ensaio testemunho observa-se que as tensões registradas na célula 2,

aumentaram em até 2,0 vezes em relação as tensões aplicadas, como apresentado na

figura 5.1. Verifica-se, neste teste, que o conduto comportou-se como uma estrutura

rígida, absorvendo grande parte da tensão aplicada. Este comportamento não foi

atenuado como se esperava pêlos recalque adicionais induzidos pela falsa trincheira.

A rigidez relativa solo - conduto, calculada segundo a proposta de Gumbeí

(Gumbel et al, 1982), esta apresentada no apêndice B. Esta previsão foi feita

considerando um valor médio do módulo de elasticidade do soío, tornado entre os

pontos da superfície do terreno e da linha d'agua. Segundo esta proposta, o conduto

deveria ter um comportamento de uma estrutura flexível, pois a sua rigidez relativa foi
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de 2834 e portanto RR>1000. No entanto^ o que se observou nos testes foi um

comportamento oposto, de forte transferência de tensões do solo envolvente para o

conduto, ou seja, comportamento de uma estrutura rígida. Dois fatores certamente

contribuíram para se ter de fato o comportamento de estmtura rígida.

a) berço classe A. Nesta situação de berço, 1/3 do perímetro da estrutura

apoiava-se em um berço de concreto armado com forma geométrica que se ajustava

perfeitamente às paredes do conduto. No cálculo da rigidez do sistema conduto -

berço deve-se levar em conta este aspecto;

b) as operações de lançamento e compactação do solo pelo método da chuva

de areia não impede que partículas de solo, lançadas a partir do sistema de pluviação,

atingem o conduto, diminuindo a sua velocidade de queda e se depositando em um

estado mais fofo nas proximidades da estrutura.

Estes dois efeitos conjugados agem em sentido oposto. Reduzindo o valor da

rigidez relativa pelo aumento de rigidez do sistema conjugado berço - conduto e pela

redução da rigidez do solo envolvente em vista da dificuldade construtiva de

compactação em volta do conduto. No entanto, estes dois fatores estarão sempre

presentes nas obras e, em razão disto, não se pretendeu em instante algum minimizar

suas ações.

Desta forma, o conjunto solo - berço - conduto foi considerado um sistema de

conduto rígido que absorve as tensões aplicadas pelo solo envolvente e pelas

sobrecargas.

Devido ao comportamento rígido apresentado pelo conduto no sistema, maior

parte da carga é direcionada a estrutura, aumentando as tensões em regiões próximas

ao conduto, tanto sobre o conduto quanto na região dos prismas adjacentes, que neste

caso, se caracterizou de uma maneira mais intensa para o ponto 5, próximo ao

conduto. Uma menor parcela da carga é conduzida aos outros pontos, certamente

pelo fato de estarem mais distantes do conduto.
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5.3 - AS TENSÕES NO SOLO COM INCLUSÃO

O geotêxtil modifica os parâmetros de resistência do solo, apesar do ângulo de

atrito não sofrer variações significativas, o solo reforçado apresenta um adicional

coesivo que propicia um aumento da resistência à tração e da deformabilidade do

solo. Isso pode ser verificado através da figura 4.35 do capítulo 4, que ainda revela

que o aumento da densidade de mantas não conduz a melhores resultados.

Pode-se observar, em todos os ensaio realizados, que o geotêxtil modifica

extremamente o estado de tensões no solo. Nos ensaios 2(21AC200), 4(42AC200) e

7(72AC60LC60) as regiões mais solicitadas passaram a ser as dos pontos 3 e 6. Esta

completa inversão, deve estar associada aos esforços de tração e cisalhamento

gerados no geotêxtil. Neste caso, parece que o geotêxtil nesta região, absorve parte

do carregamento que provocaria a ruptura do conduto. Nota-se no ponto 2 que

ocorre uma redução de tensões em todos os ensaios, atingindo um valor de 0,3 vezes

as tensões lidas no ensaio testemunho, para o ensaio 8(81AC60). Isso indica que as

tensões geradas no geotêxtil podem contribuir para minimizar e redistribuir os

esforços acima e abaixo da manta, absorvendo parte da tensão gerada naquele ponto.

Entretanto, a porcentagem de carga que é absorvida e os esforços de tração e

cisalhamento gerados na manta são grandezas ainda desconhecidas.

Observa-se um comportamento semelhante, mas em menor escala, para o

ponto 3, nos ensaio 5(52AC60) e 6(6lLC60). De uma maneira geral, para os ensaios

utilizando a inclusão do geotêxtil, o solo na região ao ponto 5 não é tão solicitado

quanto na região do ponto 6, distante 30 cm do conduto. Isto pode ser visto como um

benefício, pois regiões próximas a estrutura são menos solicitadas.

Na região do ponto 5 não ocorre mudanças significativas das tensões, tanto

comparadas ao ensaio testemunho quanto às tensões aplicadas nos ensaios.

Entretanto, na região do ponto 6, as tensões lidas são sempre superiores as tensões
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lidas no ensaio testemunho e atingem um valor máximo, no ensaio 5(52AC60), de 2,0

vezes as tensões lidas no ensaio testemunho.

Diminuindo a largura do geotêxtil sobre o conduto, ensaios 3(31AC60)^

5(52AC60) e 8(81AC60) verifica-se um fenómeno semelhante ao apresentado pêlos

ensaios 2(2lAC200), 4(42AC200\ na região do prisma interno, ponto 2. Entretanto,

este fenómeno parece ser mais intenso, pois o nível de tensão sobre o geotêxtÍI, no

ponto 2, atinge a 0,3 vezes as tensões do ensaio testemunho, para o ensaio 8(81AC60).

Certamente a interação solo-geotêxtil nesta região foi mais intensa. Observa-se, nos

ensaios 3(31AC60), 5(52AC60) e 8(81AC60), que praticamente nenhuma tensão é

conduzida aos prismas adjacentes, pontos 3 e 5. Esta baixa transferência de esforços

para os prismas adjacentes pode ser traduzida em um efeito benéfico, considerando

que esta região pode suportar um maior nível de tensão.

O aumento da densidade de mantas sobre o conduto, ensaios 4(42AC20o) e

5(52AC200) parece diminuir a interação solo-geotêxtil no sistema modificado.

Observa-se isso pelo aumento das tensões sobre a estrutura em 1,2 vezes as tensões

aplicadas nestes ensaios. Um fato a se considerar é que o aumento do número de

mantas deve minimizar os esforços gerados no geotêxtil, o que levaria a uma menor

transferência de tensões, passando a manta a absorver menos carga do que àquelas

dos arranjos anteriores e fazendo com que o solo seja mais solicitado.

O comportamento mostrado pelo ensaio 7 (72AC60LC60), que é uma

combiïiação dos ensaios 3(31AC60) e 6(61LC60), ratifica o modelo de transferência

proposto, ou seja, àquele que esforços de tração e cisalhamento são gerados no

geotêxtil. No caso do arranjo 7 (72AC60LC60), os movimentos relativos entre os

prismas podem ter sido minimizados devido as babcas deflexões apresentadas pelo

conduto. Desta forma, este arranjo permite destinguir ainda mais o efeito da ínteração

solo-geotêxtil. Pode-se verificar, de uma maneira geral, que o geotêxtil localizado

acima do ponto 2 parece absorver grande parte das tensões aplicadas, fazendo com
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que as regiões onde a parcela de contribuição da interação solo-geotêxtil fosse menor,

uma maior quantidade de tensão fosse absorvida pelo solo, nos pontos 3,4,5 e 6.

Pode-se verificar que o geotêxtÍÏ distribui as tensões sobre o sistema de uma

maneira mais benéfica do que àquela do maciço sem a inclusão, isso certamente se

deve pelo efeito da combinação de dois fenómenos bem característicos, os fenómenos

promovidos pela interação solo-geotèxtíl e o arqueamento. O efeito da interação

solo-geoíêxti! esta relacionado com as tensões de tração e cisalhamento geradas no

geotêxtil, que agem reduzindo as tensões acima do geotêxtil, suportando parte das

tensões e aumentando a resistência à tração do solo e o arqueamento é o fenómeno

de distribuição de tensões no sistema e esta relacionado ao estado de elasto - plástico

do solo. As parcelas de contribuição do efeito da inïeração solo-geofextíÍ e do

arqueamento são ainda desconhecidas, entretanto, como observado pelas análises

feiías, a combinação destes fenómenos contribuem enormemente para reduzir os

esforços sobre a estrutura.

5.2 - AS DEFLEXÔES

Foram medidas as deflexões do conduto utilizando 08 (oito) pontos de visada

localizados no interior do conduto. A tabela 5.2 apresenta um quadro resumo das

deflexões máximas atingidas nos ensaios e a previsão da defíexão utilizando a

formulação teórica modificada de Spangler para condutos enterrados (Spangler,

1951).

O valor limite de deflexão máxima em condutos enterrados é difícil de ser

quantificado com segurança devido uma série de fatores ligados às características de

interação entre o solo e o conduto. (Young e Trott, 1984), por exemplo, consideram

que deflexões superiores a 10 % são acompanhadas por sérios danos estruturais,

entretanto outros autores (Spangler, 1951), (Banard, 1957), (Meyerhof e Fisher,

1963) consideram como deflexão limite apenas5%. (Bueno, 1987) limita o valor a

4%. Neste trabalho usou-se o valor de 7,5% para a defiexão limite e de 30 % para o
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colapso. Este são os valores encontrados no catálogo do fabricante do material usado

na pesquisa.

Tabela 5.2 - Comparação entre as defiexoes máximas atingidas nos ensaios e a

prevista pelo método teórico.

ENSAIOS

01 (Testemunho)

02 (21AC200)

03(31AC60)

04 (42AC200)

05 (52AC200)

06 (61LC60)

07 (72AC60LC60)

08 (81AC60)

DEFLEXÃO (mm)

Experimental

23

11.5

10

8.50

16

5.0

3.50

6.50

Spangler(1951)

3.01

3.04

3.04

3.14

3.05

3.06

3.06

3.01

*FD

7.65

3.78

3.29

2.71

5.24

1.63

1.14

2.16

* F D - Fator de desvio - razão esúxe a deflexão medida experimaitalmete e a previsão teórica

Para defíexoes menores do que 5 mm a previsão teórica se aproximou dos

dados experimentais. Entretanto, a medida que as deflexões aumentam o F D (Fator

de Desvio) cresce bastante, chegando a atingir 7,65. Deve-se ressaltar que o método

de Spangler não considera a inclusão do geotêxtil para prever a defíexão limite.

Certamente a variação entre as deflexões previstas e medidas estão associada a

fatores que coordenam o comportamento do sistema modificado solo - conduto -

geotêxtil (Ks, Es, O fator de berço_FB, a razão de recalque, o coeficiente de

deformação lenta DL), O tipo de berço, o arqueamento, o efeito da interação solo-

geotêxtíl, etc. E importante frisar que nonnalmente tem sido utilizado o método de

Spanlger" modificado (Spangler, 1951) para a previsão da deflexão limite.

No ensaio 01 (testemunho), as cargas sobre a estrutura foram maiores do que

aquelas atuantes nos ensaios com a inclusão de geotêxtil, fazendo com que o conduto

sofresse deflexões na ordem de 12,5%, atingindo, para o último estágio de
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carregamento (50 kPa) a ruptura de dobradiça ou de fíambagem localizada na parte

inferior do conduto. Todos os outros ensaios apresentaram deflexões abaixo do limite

de 7,5% do diâmetro.

5.3 - A CARGA DE RUPTURA

Através das deflexões pôde-se prever a carga de ruptura do conduto

utilizando o método gráfico de (Southwell, 1932). A Tabela 4,2, do capítulo 4,

apresenta um resumo da carga de ruptura prevista pelo método.

Para os ensaios que atingiram a ruptura, ensaios 01 (testemunho) e 5(52AC60), o

(FD) calculado foi de 1,01 e 1,03, respectivamente. Estes valores indicam a

adequabilidade do método utilizado para prever a carga áe ruptura de flambagem,

como mostrado por (Bueno, 1991).

Observando os valores apresentados na tabela 4.2, do capítulo 4, pôde-se

observar que o geotêxtii auxilia no aumento da carga de ruptura do conduto. Isto

certamente é devido ao fato de que a inclusão contribui para minimizar as deflexões

da estrutura, através da interação solo-geotêxtíl. A ação conjunta dos esforços de

tração e cisalhamento, mobilizados na manta de geotêxtil devido a interação com o

solo, parece promover em redução das tensões que agem sobre a estrutura o que

consequentemente reduz as deflexões. Este aumento da carga de ruptura do conduto

pode ser traduzido em uma redução na profundidade de cobertura ou em um aumento

da capacidade de carga do sistema.
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CAPÍTULO 06

CONCLUSÕES

Os dados experimentais deste programa de teste permitem concluir que:

a) as inclusões de geoíêxíii modificam drasticamente as distribuições das tensões

sobre condutos enterrados. Este comportamento ratifica o modelo de transferência de

tensões suposto. Vide introdução, figura 01;

b) dentre as configurações testadas, no que se refere às tensões sobre a estrutura,

aquela com uma inclusão curta (L= 60 cm), situada a 10 cm acima do topo do conduto foi

a que forneceu os melhores resultados;

c) a inclusão de um número maior de mantas, tanto na lateral quanto sobre o

conduto parece não conduzir a melhores resultados do que os apresentados pela

configuração do teste 8, em relação aos esforços sobre a estmtura;

d) para o solo reforçado, com qualquer configuração, todos os valores de deflexão

não ultrapassaram o valor limite Ô/D < 7,5%;

e) Os arranjos dos testes 6 e 7, com inclusões situadas na altura da linha cT água,

sob o aspecto de deslocamentos do conduto, foram os que apresentaram melhores

resultados com (Ô/D < 2,5%);

f).O método gráfico de Southwell (Southwell, 1931) utilizado para prever a carga

de ruptura do conduto apresentou uma boa concordância com a carga de ruptura

experimental, com um FD =1.01 (para o ensaio 01 (testemunho)). Utilizando este método

nas outras configurações pôde-se verificar que geotêxtil aumenta a carga de ruptura

prevista pelo método em até 1,64 vezes a carga de ruptura prevista para o ensaio

testemunho.
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Sugestões para trabalhos futuros

l) verificar o comportamento da mteração conduto - geotêxtil em solos mais

coesivos, variando o grau de compactação em diferentes regiões em tomo do conduto;

2) testar outras gramaturas e outros tipos de geotêxtil (tecido e não-tecido);

3) modificar as condições do berço tomando-o mais compressível;

4) variar a altura de cobertura do aterro,

4) modificar o diâmetro e o tipo de conduto, possibilitando outros arranjos, de

modo a permitir um melhor entendimento da contribuição do fenómeno do arqueamento;

5) verificar o desempenho do sistema modificado solo - conduto - geotêxtii para

outros tipos de carregamento (excêntrico, dinâmico, etc);

6) observar o efeito da saturação do aterro e verificar a influências das pressões

neutras desenvolvidas;

7) comparar os dados experimentais obtidos nos programas estabelecidos com

programas numéricos, e,

8) verificar a utilização de uma falsa trincheira com materiais pré-fabricados.
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APÊNDICE A

CÉLULA DE TENSÃO TOTAL: PROJETO,

DIMENSIONAMENTO E AFERIÇÃO

1.0 - INTRODUÇÃO

As células de carga podem ser divididas em dois gmpos: O primeiro baseado

em um diafragma que sofre deflexões devido as tensões que agem sobre ele e um

segundo tipo são as células com faces rígidas onde o sinal de saída é fornecido pela

deformações de flexão, compressão ou traçâo sofiidas pôr ele. Um outro tipo e

classificação é quanto ao sinal de saída (deformação do gauge, vibração do fio do

gauge, strain-gauge senú-condutor, hidráulico, pneumático ou tipos semi - condutor)

do dados BUENO (1987). Todos estes possuem diferentes limitações, entretanto,

para esta pesquisa, o que oferece maiores vantagens são os baseados em strain-

gauges de resistência elétrica.

Nesta pesquisa foi usado uma célula de carga do tipo de diagrama, com um

sistema de grelha ativa. Segundo BUENO (1987) esta célula possui uma limitação na

qual, uma carga normal excêntrica não pode ser medida corretamente, desde que esta

forneça baixas deflexões comparadas com a carga central de igual magnitude, esta

carga causa menos distúrbios ao campo de tensões. De outra forma, uma distribuição

de tensões mais uniforme, através da zona central da face aíiva, resulta em menores

erros, o que viabiliza ainda mais o projeto utilizado nesta pesquisa.

A deflexão da grelha (diafragma central) causada pôr uma tensão normal que

atua sobre a face ativa da célula provoca uma deformação na grade do strain-gauge,

esta por sua vez, modifica a tensão de saída da ponte em um valor AV, esta variação

na ponte esta relacionada com as tensões normais aplicadas na curva de calibração da

célula. O projeío, a confecção e a calibração de uma célula de carga são etapas que
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devem ser cuidadosamente elaboradas, de modo a medir as tensões internas do

maciço de terra.

1.1 - O PROJETO

A elaboração de uma célula de carga esta direíamente relacionada com o tipo

de experimento e o tipo de performance esperada (sensibilidade da célula, carga

máxima e acurácia). A célula de carga tipo diafragma com face ativa tipo gretha foi

selecionada devido, principalmente, o custo e a facilidade instalação e execução.

Segundo BUENO (1987) MARQUES (Í994) vários aspectos devem ser

considerados para a elaboração de um projeto de uma célula de carga, por exemplo, o

tipo de carregamento (estático ou dinâmico), o local de instalação (aderentes em

superfícies ou inseridas no solo), as propriedades do solo (granulometria, rigidez^

densidade, etc.), propriedades da célula (rigidez, flexibilidade, elasticidade). Algumas

questões são conflitantes, sendo que, a célula deve ser suficientemente flexível para

satisfazer a exatidão das leituras e não ser muito rígida, o que implicaria em uma

grande redistribuição de tensões em tomo da face ativa.

Outro aspecto importante é o geométrico, onde deve-se considerar a deflexão

máxima da face ativa e o tamanho da área da face ativa em relação a área total da

célula, vide dimensionamento da célula de tensão total.

1.2 - OS EXTENSOMETROS DE RESISTÊNCIA ELETRICA

O extensômetro elétrico mede a deformação mecânica relativa através da

determinação da resistência elétrica. KelvÍn descobriu em 1856 que um fio de cobre

ou ferro varia a sua resistência elétrica quando submetido a uma deformação elástica.

Esta descoberta é o princípio básico da extensometria. A razão entre a variação

relativa da resistência do condutor e a deformação relativa do seu comprimento é



149

denominada sensibilidade de deformação {Strain Sensibiïiíy) ou fator gauge F, vide

equação 01.

(Al)AR/R
AL/L

onde,

R-

AR

L-

AL

Resistência inicial

- Variação da resistência

Comprimento inicial

- Variação do comprimento

O sïrain-gauge é colado sobre a superfície ativa da célula, desta forma, sendo

esta superfície deformada, acarretará em uma deformação proporcional na grade do

strain, assim, a resposta da célula estará diretamente relacionada a deformação do

diafragma, ou seja:

£=AL/L (A2)

F=e=AR/R (A3)

Onde,

e - Deformação sofrida pelo extensômetro elétrico

As variações relativas da resistência AR/R são muito pequenas, entretanto

podem ser medidas usando a ponte de WEASTONE (usada comumente para

converter variações na resistência em uma voltagem apropriada para ampliação e

processamento), vide figura Al
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A

RI

R2 K^
Vout

R4

D

R3

Figura Al - Ponte de WEASTONE

Desta forma, têm-se:

Para o braço AC:

Vin - RI *ï - R2*i= O (Equüíbrio)

Vin . Vin
Vin = i (R1+R2), pela simetria x = ^ ^^ ou i =

R1+R2 R3+R4

Para AB:

VAR=RI:Í:Í= Vab=Rl
Vin

R1+R2

Para AD:

VAn=R4*i= Vad-R4*
Viu

R3+R4

Desta forma a Vour será:

RIA Vin * (R3 + R4) - R4 * Vin A (RI + R2)
VOUT=AV=VAB-VAD=—(R1+R2)*(R3+R4/ —''ou
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Rl!teR3-R2AR4 (A4)

(R1+R2)A(R3+R4)

A ponte estará balanceada quando a voltagem de saída for nula R1/R2 =

R4/R3, caso ocorro qualquer variação na ponte, uma variação AR, a ponte não mais

estará no estado de equilíbrio produzindo uma voltagem AV, modificando a tensão de

saída. A ponte continuará equilibrada se a variação AV for a mesma, tanto em

magnitude quanto em polaridade, para as resistências. Entretanto^ se o sinal da

polaridade for diferente o sinal de saída será o dobro, desta forma, havendo variações

R1==R2=:R3=R3, com diferentes sinais de polaridade a tensão de saída será:

l,(ARl-AR2+AR3+AR4)_. (A5)ÁV = - * v~" ~~" ^ """ ~~'' A Vin
4 R

ou.

N, AR ._. (A6)
AV=—A^l:fcVin

4 R

onde,

N - Número de braços ativos do circuito

VOUT = l/4:s:F*£*ViN*N (A7)

Onde,

F - Fator Gauge - considerado constante para as faixas usuais comerciais

F==2.0 (para material da grade de nicromo (80% NÍ e 20% Cr) ou Constantcm

(45% Ni e 55% Cu), neste caso a grade tipo constantan é a mais usual, devido ao

baixo coeficiente de temperatura, fácil de manipular e soldar.



152

1.3 - DIMENSIONAMENTO DA CÉLULA DE TENSÃO TOTAL

Dados:

P=100 kPa - A tensão imposta,

di=28 mm - Diâmetro interno da face sensitiva;

DA>50DE - Diâmetro da face ativa;

- Diâmetro médio das partículas FEDA (1978);

Resolução:

• O DIÂMETRO EXTERNO D (TOTAL)

Segundo TORRY e SPARRON (1967) a relação D/d - 0.6 (ou AA/AT=0.36)

Desta forma,

D-50mm

• A ESPESSURA DO DIAFRAGMA

Segundo TROLLOPE E LEE (1961) deve-se seguir a seguinte relação:

2000<d/w<5000, onde d - diâmetro ativo

w - Deflexão máxima do diafragma

> Cálculo da deflexão máxima da grelha

Yn^= -WL3/192EI - -5.67*(2.8)7(192*2.1xl06*2.67xl0~4) = -0.001156

d/w=2422 -oK!!
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CÁLCULO DA DEFLEXÀO MÁXIMA (DIAFRAGMA GRELHA)

Iw
^

Engastada
2mm

Dados,

P-lOOkPa-lkgf/cm2

Iy-2.67xl0"4cm4

y =0.10 (cm)

EAço-2.1xl06

Área =11.34 cm2

ViN=5Volts

Resolução:

W-P/Area= 11.34 kgf=W/2 = 5.67 kgf

Momento = MMÁXa
2AWAa

Y

x

4mm

Seção tipo

(L-a)2 -1.32245kgf.cm

Tensão = üa = (M/I)^y = 495.3 kgÊ^cm2

Deformação = s ^ o/E ^ 2.359x10 strain = 235,9 [istrain

VOUT - 1/4*5*2*235.9 = 589.75 nvolt

A precisão do sistema de aquisição de dados é de 0.001 pvolt,
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APÊNDICE B

CÁLCULO DA RIGIDEZ RELATIVA DO SISTEMA SOLO -

CONDUTO CONSIDERANDO O CONDUTO ISOLADO

1.0 - CÁLCULO DA RIGIDEZ RELATIVA

Dados,

Ko = (l - sen<|ï) = (l - sen 39.9) = 0.36;

v=Ko/l+Ko=0.26;

I -13/12 - 0.453/12 - 0.076 cm3;

Es - 74 kg£/cm (Módulo de elasticidade do solo para Dr=70%, considerando

valor médio da camada), vide figura Cl.

s
1U 100.00 —|

0.50 1.00 1.50

z. Profundidade (m)

Figura BI - Variação do modulo de elasticidade da areia com a profundidade

Cálculos
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—> Rigidez do solo (para Dr=70%)

Es' = Es/(l-v2) = 7935 kgÊfcm2

—> Rigidez da estrutura

Re - E:i:I/Bc3 = (30000 kg^cm2 * 0.0076 cm3)/203 = 0.02S5 kgÊfcm2

—> Rigidez Relativa

RR = Es*/Re = 2834 > 1000 -> conduto de rigidez intermediária a flexível (maior
proporção da carga vai para o solo)
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APÊNDICE C

O MÉTODO GRÁFICO DE SOUTHWELL

l.O-INTRODUÇÃO

Apresenta-se neste capítulo o método gráfico de Southwell (Southwelí, 1932).

Este método prevê a carga de ruptura limite por fiambagem do conduto, e utiliza-se

para isso, os dados referentes aos carregamentos aplicados e os deslocamentos

medidos durante a fase construtiva e aplicação da sobrecarga.

2.0 - DESCRIÇÃO DO MÉTODO

De acordo a equação de Euler, para colunas com estremidades articuladas, o

valor crítico da carga P (Pcrii) para o qual a coluna deixa de apresentar um

comportamento estável, figura Cia, e passa a apresentar um comportamento instável,

para qualquer que for a carga P; > Pcnt figura Clb, pode ser escrito segundo a

equação Cl, que representa a equação de equilíbrio da figura C2.

(A) (B)

d2* y

Figura Cl - Colunas com extremidades articuladas

M -P
á^x2 E*I E*I y (Cl)
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Onde,

x - distância da extremidade da coluna, ponto A até o ponto Q, situado na

linha elástica;

y - deflexão do ponto Q;

M - momento fletor em Q; M=-P*y;

E^=0,y=0]

f-y

^=L,y=Q}

Figura C2 - Condições de equilíbrio limite

Rescrevendo a equação Cl, têm-se, a equação C4:

d!i.
dx2 ' E*I

+- *y=0 (C4)

Segundo (Southwell, 1932) a coluna apresentada na figura Cl poderá esta

sujeita a pequenos desvios de prumo, denominadas imperfeições iniciais (Ôi), sendo

desta forma, a expressão C4 rescrita como:

d^5)^*y=o
dx' E*I (C5)

Sendo as imperfeições iniciais escritas como uma série de Fourier, têm-se:

§=Ôi*sen(^x/L)^ â2*sen(2*^x/L}+ ysen(3*^x/L)+...

Considerando a deflexão central Ax=L/2, a equação C5 toma-se:

yc=
51 53 55 57
p . p

1--L- l-
Pr 9*Pr

(C6)
1-

25*Pr
1-

49* Pr
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Sendo a imperfeição inicial Ôc:

Ôc - §1~Ô3^Ô5-S7+.. (C7)

E a deflexão medida durante o carregamento do pilar:

Ac ^ yc-Ôc

A medida que P—>Pr e os termos da equação C7, para i^3, se aproximam de

zero, pode-se escrever:

51
Ac ^ (C8)

1-
Pr

ou,

Ac Ac 51

P Pr Pr
(C9)

Que é a equação de uma reta com inclinação 1/Pr e intercepto 01, que são

obtidas pelas coordenadas Ac/P x Ac. A figura C3 apresenta uma curva típica do

método gráfico de Souíhweiï.

Ac/P

(0,0) Ac

Figura C3 - Curva típica do método gráfico de Southwell
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Para maiores detalhes sobre o método, consultar, dentre outros, (Southwell,

1932), (English e Schofield, 1974), (Valsangkar et al, 1981), (Temporal et al, 1981),

(Orr, 1981), (Bueno et al, 1991).

Sabe-se que uma viga engastada em uma das suas extremidades e carregada transversalmente, tanto o momento fletor quanto a

curvatura variam à cada seção. Segundo a equação C2, taido com e^ressao da equação da linha elástica a equação C3.

l M(X1)
E*I

(C2)

d2y

l Hy2
-T <c3)

p kdyïl'
,dx,

Onde.

XI - distância da extremidade da viga consída-ada.

dy/dx e áy/d^ - primeira e Segunda derivadas da função y(x) que a curva da linha elástica representa.

Pode-se verificar que a declividade dy/dx^ para a linha elástica, é muito pequaia, de modo que o seu quadrado pode ser desprezado

l d2y
face a unidade, desta forma;, pode-se reescrever como: — = —— . Substituindo esta e^ressao na equação C2, têm-se:

p dx'

d2y M(X1) „ , ___ _ ^ _ d2y -P* y
. Saído M(X1) = -P*y, pode-se obter: —^- = •_._'' , que é a equação C3.

dx2 E*I ---"---"/ -—-"-— ^2 g*j '


