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RESUMO

A analise de fundacfes profundas de plataformas maritimas fixas evoluiu na
medida em que houve necessidade de explorar aguas cada vez mais profundas. A
norma vigente mais utilizada para o projeto de plataformas offshore fixas é a API-
RP2A, a qual define um modelo de andlise de fundagfes em estacas baseado no
modelo de HETENY], 1946 da viga sobre base elastica, onde a resisténcia do solo é
especificada através de curvas néo lineares para as resisténcias axial de atrito e
ponta e lateral. Os parametros para essas curvas sao definidos de maneira simples
e eficiente. Surpreende, contudo, que um modelo ultrapassado continue a ser usado,
pelo fato de haver hoje no mercado bons programas de elementos finitos com
comportamento néo linear do solo e que a essa altura analisam o0s problemas em
tempo aceitavel. Exatamente por isso, esse trabalho comecou tendo como proposta
sugerir um procedimento para montagem de um modelo pleno 3D do solo em
elementos finitos utilizando o software DIANA. No decorrer deste trabalho, nao
demorou muito, todavia, para que ficasse claro que a aparente defasagem
tecnolégica da API-RP2A tem uma razdo plausivel de ser, qual seja, a vasta base
técnica existente na literatura para a definicdo de curvas T-Z, Q-Z e P-Y,
contrastando do a pouca informacéo disponivel para a definicdo de modelos de solo
3D equivalentes. Em vista do acima exposto o0 objetivo do presente trabalho sofreu
um redirecionamento passando a focar em um exemplo especifico de um grupo de
15 estacas que foi devidamente testado através da medicdo de cargas e
deslocamentos, analisado pelo método contido na API-RP2A e novamente pelo
método de elementos finitos com um modelo 3D completo, que a essa altura do
desenvolvimento tecnolégico computacional sdo perfeitamente factiveis,
independente do tamanho do modelo 3D de solo adotado. Visando mostrar a
vantagem do método dos elementos finitos na modelagem tanto do estaqueamento
como do solo, comparado aos métodos de norma, focou-se num estudo
experimental onde a avaliacao do efeito de grupo é mandatéria.

Palavras chave: fundacgdes profundas, interagdo solo-estrutura, efeito de grupo



ABSTRACT

The analysis of deep foundations of fixed offshore platforms became more
demanding with increasing water depths. The most commonly used standard for the
design of fixed offshore platforms is the API-RP2A, which defines a model for pile
foundation analysis based on the HETENYI, 1946 model of a beam on elastic
supports, where soil resistance is specified via non-linear curves for the axial friction,
tip resistance and longitudinal lateral friction. The parameters used to build these
curves are defined in a simple and efficient way in API. It is surprising, however, that
such a superseded model still continues to be used today, considering that there are
good finite element programs with nonlinear soil behavior available in the market
today which can now handle these problems in acceptable running time. Precisely
because of this, this work began proposing to conceive a procedure for assembling a
full 3D model of the soil in finite elements. The chosen software was a Dutch program
called DIANA. During the course of this work, however, it was not long before it
became clear that the apparent technological lag of API-RP2A has a plausible
reason to be, ie, the vast technical basis in the literature for the definition of TZ, QZ
and PY, contrasts with the limited information available for the definition of equivalent
3D soil models. In view of the above, the objective of the present work was redirected
to focus on a specific example of a group of 15 piles that was properly tested through
the measurement of loads and displacements, analyzed by the method contained in
the API-RP2A and again by the finite element method with a complete 3D model,
which, at this point in computational technological development, are perfectly
feasible, regardless of the size of the 3D soil model conceived. In order to
demonstrate the advantage of the finite element method modeling both the soil and
the pile group over the standard APl method, the thesis focused on an experimental
study where the pile group effect evaluation was mandatory.

Keywords: pile foundation, pile soil interaction, group effect
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INTRODUGAO
1.1 CONTEXTUALIZACAO

A analise de fundagdes profundas de plataformas maritimas fixas evoluiu na
medida em que houve necessidade de explorar dguas cada vez mais profundas.
Laminas d’agua maiores implicam em funda¢des mais complexas devido as cargas e

condi¢bes ambientais mais severas.

Se por um lado, inicialmente, solugdes de fundacgdes rasas em condi¢cfes de
solo favoraveis, implicavam em estacas Unicas cravadas por dentro das pernas das
jaquetas de plataformas fixas, as novas condi¢des, por outro, exigiram o aumento do

numero de estacas.

Emprega-se, normalmente para tanto, um conjunto de estacas conectadas
rigidamente a base de cada perna extrema da jaqueta de uma plataforma fixa. Este
novo sistema exigiu o desenvolvimento de novas técnicas de calculo que levassem
em conta o comportamento estrutural das estacas, considerando a interacdo das

mesmas através do solo.

GALGOUL e CRONIN, 1982, diz que as técnicas de calculo empregadas

desde entdo podem ser subdivididas em trés grupos, quais sejam:

e métodos baseados na teoria da elasticidade, os quais empregam as
equacbes de MINDLIN, 1936, para carregamentos aplicados a um

subespaco semi-infinito;

e meétodos que modelam a estaca como viga apoiada em fundacao elastica

segundo a solugdo proposta por HETENYI, 1946;
e meétodos numéricos como o método dos elementos finitos.

SPILLERS e STOLL, 1964 e POULOS, 1971 desenvolveram técnicas
baseadas na teoria de MINDLIN, 1936. Estas técnicas possuem a capacidade de
representar o efeito de grupo das estacas, entretanto apresentam a condi¢ao
limitante de solo homogéneo, o que dificulta a representacéo de diferentes camadas
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de solo, além de perder eficiéncia quando o comportamento nao-linear do solo é

importante.

Os métodos do segundo grupo sdo os mais amplamente empregados no
mercado offshore por serem capazes de representar diversas camadas e ainda
considerar a nédo linearidade do comportamento tensédo-deformacéao do solo. Curvas
p-y, t-z e Q-z, que representam a resposta (recalque) devido a esforcos lateral, de
atrito e de ponta da estaca, respectivamente. Exemplos de normas offshore que
disponibilizam curvas deste tipo sdo as normas da API, 2014, e DNV, 1980.
Entretanto estes métodos nao consideram o efeito de grupo, tendo em vista que

consideram a resposta de um pilar isolado.

GALGOUL e CRONIN, 1982, mencionou que o terceiro grupo nao era
pratico para a atividade de projeto de fundacgbes, tendo em vista o elevado custo
computacional desta técnica a época. Este fato motivou a adocdo de solucdes
mistas entre os dois primeiros grupos, como o apresentado por GALGOUL e
CRONIN, 1982, e diversos outros autores como: O’NEILL et al. ,1985, FOCHT e
KOCH,1973, e REESE et al., 1975. Técnicas deste tipo sdo empregadas nas
principais normas vigentes de fundacfes de estruturas offshore (API, 2014, e DNV,
1977).

Entretanto sabe-se que desde a década de 80 o processamento de
informagdes por meio dos computadores evoluiu exponencialmente ano a ano.
Sendo assim, diversos estudos (JALALI et al.,, 2012, GREIMANN et al., 1987, e
PRESSLEY e POULOS, 1986) e softwares comerciais (ABAQUS, DIANA e PLAXIS)
da interacéo solo-estrutura com modelos em elementos finitos foram desenvolvidos.
Estes estudos apresentam representacdes mais precisas do comportamento solo-
estrutura, jA que levam em conta as condi¢fes reais do fendmeno, considerando a
interacdo entre estacas por meio do calculo de tensGes e deformagbes do solo
modelado em elementos finitos néo lineares. E ainda importante ressaltar que todas
estas vantagens estdo acompanhadas de reduzido custo computacional, promovido
pela evolugao exponencial de hardware (capacidade de processamento) e software

(aplicacéo e otimizacéo das teorias de calculo).
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1.2 MOTIVACAO

A utilizacdo de métodos de célculos mais precisos € uma consequéncia
natural do avancgo da capacidade de processamento dos computadores. Obviamente
a precisao dos calculos s6 € confirmada pela reproducdo em campo dos resultados
obtidos nos modelos de andlise. Isso sera feito de maneira tdo mais eficiente, quanto

mais precisos forem os métodos de calculo utilizados.

A aplicagdo do método dos elementos finitos na analise de fundacgbes
profundas, principalmente quando o efeito de grupo é relevante, fornecera

resultados mais precisos que os métodos atualmente sugeridos por norma.

O estudo de uma rotina de célculo confidvel (baseada em softwares
renomados do mercado), e mais precisa que aquela vigente nas normas
internacionais, pode incentivar a atualizacdo dos métodos vigentes de projeto, e
ainda, possivelmente, complementar o que é preconizado pelos instrumentos

normativos internacionais.

Ha, portanto, uma expectativa de que a modelagem proposta aqui possa
contribuir para a evolucdo da maneira como a industria offshore trata hoje as

fundacdes de plataformas fixas.

Por fim, é também importante ressaltar que h& bastante interesse do
mercado offshore no assunto abordado, tanto no campo de exploracéo de petréleo e
gas, como no campo de energia edlica, que recentemente vem utilizando estruturas
de plataformas fixas para suportar turbinas eélicas . Estudos recentes como o de
PRADHAN, 2012 realizado em cooperagdo com a Det Norske Veritas (DNV) e de
WOLF et al, 2013 associado ao Energy Technology Development and
Demonstration Program (EUDP), ligado ao governo dinamarqués, comprovam tal

interesse.
1.3 OBJETIVOS

Este estudo tem a intencdo de estimular o desenvolvimento do projeto de
fundacdes profundas no projeto de plataformas maritimas metalicas fixas por meio

de andlises em elementos finitos, de maneira que, no futuro préximo, as normas
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vigentes recomendem esta solucdo muito mais precisa e vantajosa para o projeto de

fundacdes profundas.
Os principais objetivos da presente tese sao:

e |dentificar o estado da arte a respeito das curvas de resisténcia do solo a
partir de préticas recomendadas em normas vigentes e respectiva

bibliografia

e Realizar uma revisédo bibliografica a respeito dos modelos constitutivos de

material e modelagem em elementos finitos do solo

e Propor um guia para determinacdo das propriedades do solo a serem
utilizadas no modelo em elementos finitos de solo, a partir dos modelos

tedricos recomendados por norma

e Apresentar dois exemplos de aplicacdo da teoria estudada no software
DIANA, um com estaca Unica e outro com um grupo de estacas

e Estudar a reducdo da capacidade lateral das estacas devido ao efeito de

grupo

e Comparar os resultados obtidos com o que recomenda a API
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2 CURVAS DE RESISTENCIA DO SOLO

O dimensionamento de fundagbes profundas leva em consideragdo a
interacao entre trés fatores, sdo eles: estacas, solo e cargas aplicadas. As estacas
de fundacdes profundas em plataformas maritimas fixas sdo, em geral, perfis
tubulares de aco que variam quanto ao comprimento, diametro e espessura. Ja 0s
tipos de solo podem variar bastante quanto as suas propriedades, entretanto séo
divididos em dois grupos principais: solos coesivos e nao-coesivos. Fundacoes
podem também ser instaladas em rochas, porém este tipo de solucdo ndo sera
considerado no presente estudo. Finalmente, quanto as cargas aplicadas, podem
ser considerados basicamente dois tipos: cargas aplicadas ao topo da estaca, e
cargas aplicadas ao solo no entorno da fundacéao.

Sendo assim, o projeto de uma fundacdo profunda deve avaliar as
capacidades de dissipacao das cargas aplicadas ndo s6 por meio das estacas, mas

também do solo.

Cargas aplicadas verticalmente ao topo das estacas podem ser dissipadas
de duas maneiras: por meio de atrito lateral entre solo e estaca, e por meio de
resisténcia de ponta. J4 a capacidade do solo de dissipar cargas horizontais segue
dois mecanismos distintos de ruptura conforme explica PRADHAN, 2012. O primeiro
mecanismo ocorre nas camadas mais superficiais do solo, onde ha reduzida
sobrecarga sobre o solo, o que propicia o deslocamento de uma massa de solo em
forma de cunha, formando uma folga por descolamento atras da estaca. Ja o
segundo mecanismo de ruptura se da em camadas mais profundas e é representado
por um escoamento plastico do solo em torno da estaca (RANDOLPH e SUSAN,
2011).

As Figuras 2.1 e 2.2 ilustram os dois mecanismos de ruptura do solo sob

carga lateral.
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Figura 2.1: Mecanismos de ruptura do solo sob carga lateral no topo da estaca (RANDOLPH e
SUSAN, 2011)
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Figura 2.2: Mecanismo de ruptura por escoamento plastico devido a esforco lateral em camadas

profundas (RANDOLPH e SUSAN, 2011)
Para avaliar de maneira correta a distribuicdo dos esforcos através do
sistema solo-estrutura e seus diversos mecanismos de dissipacdao de cargas,
devem-se identificar os deslocamentos decorrentes da flexibilidade de cada um dos

tipos de resposta (atrito lateral, resisténcia de ponta e esforco lateral).
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As normas vigentes de fundacbes profundas para estruturas offshore
recomendam a utilizagdo de curvas de resisténcia em fungéo do deslocamento para
avaliar a interacao solo-estrutura. Existem trés tipos de curvas, uma para cada tipo
de resposta do solo, séo elas as curvas t-z, Q-z e p-y. As letras t, Q e p representam
respectivamente as respostas via atrito lateral, resisténcia de ponta e esforco lateral.

Ja as letras z e y representam respectivamente deslocamentos vertical e horizontal.

Para a obtencédo dos esfor¢cos nas estacas utilizam-se como condi¢cdes de
contorno estas curvas como molas ndo-lineares ao longo da estaca, no caso das
curvas t-z e p-y, e uma mola nao-linear na base da estaca para a curva Q-z. Desta
maneira assegura-se que os esforcos na estaca serdo distribuidos conforme a
capacidade do solo definida nas curvas. A resolucdo do sistema cargas, estaca e
molas nado-lineares pode ser facilmente obtido por algum método iterativo. Desta
forma os esfor¢cos nas estacas podem ser determinados e verificados conforme a

resisténcia desta estrutura.

Esclarecido o procedimento geral para dimensionar fundagdes profundas.
Sera abordado em seguida, de maneira mais especifica, 0 método de obtencdo das

curvas t-z, Q-z e p-y de acordo com o que a horma API recomenda.

Ressaltam-se, entretanto, alguns aspectos de nomenclatura utilizados em
norma que seréo repetidos no estudo de maneira a manter a consisténcia com as
recomendac¢des normativas. Na norma o termo “argila” € utilizado para “solos
coesivos” que tém sua resisténcia descrita basicamente pela resisténcia nao-
drenada s,, e “areia” para “solos nao-coesivos” que tenham sua resisténcia a

cisalhamento ditadas basicamente pelo angulo de atrito ¢.
2.1 CURVAST-Z

As curvas t-z representam a variacdo da resisténcia ao atrito lateral em
funcdo do deslocamento relativo entre estaca e solo. Estas curvas sao também

denominadas de curvas de transferéncia por cisalhamento axial.

O desenvolvimento destas curvas se deu a partir de diversos estudos
empiricos e tedricos como os que sédo citados na APIl: KRAFT et. al 1981, COYLE e
REESE 1996, COYLE e SULIAMAN 1967 e VIJAYVERGIYA 1977.
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Diversos outros estudos podem ainda ser utilizados como referéncia para
modelar o solo. Quando ndo houver estudos especificos para a regido estudada, a
API recomenda a utilizacdo de curvas conforme esboca na Figura 2.3 e na Tabela
2.1.

Sand: t, .. =f
1 4 — e s e e | — —— —
"' 77 s ///7
0.8 1 . / _
7 //45
g Clay: tes = 0.7 tmax
= 0.6
Clay and Sand
0.4 -
0.2 -
U 1 I I T I
0 1 2 3 4 5
Zfzpeak
Onde:

z deflexao vertical local da estaca

t é a adesdao estaca-solo

tmax € @ maxima adesao estaca-solo ou maximo atrito unitario

tes € @ adesdo ou atrito residuais

Zies € a deflexdo vertical local da estaca em que a adeséo residual, t.s, € atingida

Figura 2.3: Curva t-z tipica de acordo com a API
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Tabela 2.1: Definicao das curvas t-z de acordo com a API

r “ rl'r'lﬂ]{
t/ Ipeak
Solos coesivos Solos ndo-coesivos

0.1&6 0.30 0.30
0.31 0.50 0.50
057 0.75 075
0.80 0.90 0.90
1.0 1.00 1.00
20 0.70 to 0.90 1.00
o0 0.70 to 0.90 1.00

Onde:

z deflexao vertical local da estaca

Zpeak € a deflexdo vertical local da estaca em que 0 atrito maximo, tnax, € atingido
t € o atrito estaca-solo

tmax € 0 Maximo atrito unitario

Algumas das grandezas apresentadas acima recebem valores estimados de
acordo com o projeto em andlise, enquanto outras sdo calculadas com base em

formulacdo apresentada na API.

Entre as grandezas estimadas eStad0 0 Zpeak € @ razao tres/tmax. A primeira é
tipicamente adotada como 1,0% do diametro externo da estaca. Porém ha incertezas
guanto a este valor, sendo aceitavel utilizar valores entre 0,25% e 2,0% do diametro
externo da estaca em casos em que a rigidez axial da estaca seja critica para o
projeto. Ja a razdo tes/tmax € funcdo de fatores como: comportamento tenséo-
deformacdo do solo, historico de tensdes, meétodo de instalacdo das estacas,
sequéncia de carregamento das estacas entre outros. Solos coesivos possuem
valores entre 0,70 e 0,90. Testes laboratoriais podem ser realizados para obter

valores mais precisos.
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O maximo atrito unitario é calculado ao longo da profundidade z. Sendo

assim, pode-se dizer que:
tmax = f(2) (Eq. 2.1)

A recomendacdo da APl para determinar a fungédo f(z) difere para solos

coesivos e ndo-coesivos. Para o caso de solos coesivos tem-se:
f(z) = as, (Eq. 2.2)
Onde:
a € um fator adimensional de atrito para solos coesivos
s, € a tensdao resistente ao cisalhamento ndo-drenado do solo no ponto em questao
O fator a pode ser calculado da seguinte forma:
a=0,5y% paray<1,0 (Eq. 2.3)
a=0,5y?® paray >1,0 (Eq. 2.4)
Onde:
W = s,/ p’o(z) na profundidade z
p’o(z) = tenséo efetiva vertical na profundidade z
Ja para solos nao coesivos a formulacao é diferente:
f(z) = B p'o(2) (Eq. 2.5)
Onde:

B € um fator adimensional de atrito para solos nao-coesivos
P’o(z) € a tensdo efetiva vertical na profundidade z

Caso néo existam informagfes mais precisas oriundas de testes de campo,

o fator 3 pode ser obtido da Tabela 2.2.
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Tabela 2.2: Fator de atrito de acordo com a densidade relativa do solo

Medianamen L
edianamente Areia siltosa 0,29
compacto
Medianamente .
Areia
compacto 0.37
Areia siltosa
Compacto
Compacto Areia
0,46
Muito compacto Areia siltosa
Muito compacto Areia 0,56

Para solos diferentes dos abordados até aqui, valores oriundos de ensaios

de penetragéo de cone devem ser utilizados.
2.2 CURVAS Q-Z

As curvas Q-z representam a variagao da resisténcia de ponta em fun¢ao do
deslocamento relativo entre a ponta da estaca e solo. O deslocamento para atingir-
se a resisténcia de ponta é relativamente elevado e da ordem de 10% do diametro
externo da estaca (API). Entretanto, valores distintos podem ser justificados caso
ensaios de campo apropriados sejam realizados. A forma da curva Q-z encontra-se

ilustrada na Figura 2.4 e Tabela 2.3.
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Onde:
z deflexdo axial local da ponta da estaca
D é o diametro externo da estaca
Q/Q, é araz&o entre a resisténcia de ponta mobilizada, Q, e a resisténcia utlima, Q.

Figura 2.4: Curva Q-z tipica de acordo com a API

Tabela 2.3: Defini¢cdo das curvas Q-z

=iD QJ’QP
0 0
0.002 0.25
0.013 0.50
0.042 0.75
0.073 0.90
0.100 1.00
oo 1.00

A determinagdo da resisténcia Ultima de ponta Q, varia conforme o tipo de
solo. Para solos coesivos a APl recomenda a utilizacdo de uma tensédo ultima de
nove vezes a resisténcia ao cisalhamento ndo-drenado s,. Ja para solos néao-
coesivos, a tensdo Ultima é obtida pelo produto de um fator adimensional Nq pela

tensé&o efetiva do solo na ponta da estaca p’o tip.
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Todavia, este produto sugere um aumento ilimitado da resisténcia ao passo
que aumenta o comprimento da estaca. A norma apresenta uma ressalva quanto a
este ponto propondo valores limites para a resisténcia Ultima de ponta para solos
néo-coesivos. A Tabela 2.4 apresenta os valores de Ny recomendados pela norma,

assim como as tensoes limites.

Tabela 2.4: Fator de resisténcia de ponta e resisténcia de ponta limite de acordo com a densiade

relativa

Medianamente compacto | Areia siltosa 12 3
Medianamente compacto Areia
20 5
Compacto Areia siltosa
Compacto Areia
40 10
Muito compacto Areia siltosa
Muito compacto Areia 50 12

Para a determinacéo da forca resistente de ponta, basta multiplicar a tenséo
resistente Ultima de ponta pela area atuante de ponta. Esta area deve-se considerar
o efeito de “plugging”, o qual se deve a penetracéo de solo no interior da estaca no
momento da cravacdo, caso a estaca tenha ponta aberta. O atrito entre o solo e a
superficie interna da estaca, em certos casos, oferece resisténcia suficiente para
impedir o movimento relativo entre solo no interior da estaca e a estaca. Desta forma
a area atuante pode ser considerada como a area da secdo tubular da estaca
somada a area circular interna do solo que penetrou a estaca. Neste caso diz-se que
estaca esta “plugada”. E importante ressaltar que raramente uma estaca de ponta
aberta sera “plugada” durante a cravagéao, devida a elevada velocidade da onda de
energia do impacto do martelo trafegando ao longo da parte metalica da estaca.
Para as condicdes de operacdo, contudo, as cargas aplicadas lentamente
normalmente encontram uma estaca “plugada”. Estacas de ponta fechada,

obviamente, terdo a area circular total considerada, desde que a ponta tenha
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suficiente capacidade de resistir aos esforcos de cravacdo e de servico da estrutura
sustentada. Ha que se considerar, contudo, a grande compressado do solo em volta
da estaca, devido ao volume de solo deslocado.

2.3 CURVAS P-Y

As curvas p-y representam a variacdo da resisténcia do solo ao movimento
lateral da estaca. Estas curvas apresentam dois mecanismos de ruptura ao longo da
profundidade da estaca, conforme apresentado no inicio deste capitulo. Esta
particularidade da curva p-y lhe confere um nivel de complexidade, em termos de
sua determinacdo, um pouco maior do que as outras duas curvas. A API-RP-2GEO,

2014, recomenda curvas de capacidade lateral conforme o tipo de solo.

Uma discussdo bastante ampla do histérico dos principais critérios para
gerar as curvas p-y foi descrito por PRADHAN, 2012. Tendo em vista a maior
complexidade do comportamento sob esforco lateral, optou-se por apresentar uma
discussdo tedrica mais profunda para este tipo de curva. Desta maneira sera
possivel conferir entendimento suficiente para desenvolvimento do presente estudo.
A discussao desenvolvida por PRADHAN, 2012 e as recomendacdes da API-RP-

2GEO 2014 serdo as bases para tal discusséo.
2.3.1 Critério para argilas moles (MATLOCK, 1970)

O critério de MATLOCK, 1970, tratou das curvas p-y para argilas moles
saturadas. O critério de endurecimento (“strain-hardening”) do solo baseou-se em
resultados obtidos a partir de estudos experimentais com estacas de 12,75 pol de
didametro instaladas em um solo de argila siltosa mole a medianamente compacta em
dois locais distintos (STEVENS e AUDIBERT, 1979).

As variaveis envolvidas neste critério sao:

p = tenséo resistente mobilizada ao esforco lateral do solo
pu = tenséo resistente Ultima ao esforgo lateral do solo
y = deflexao lateral da estaca

D = didmetro externo da estaca
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yC=2,5*€50*D
€s0= deformacgédo a 50% da méxima tenséo deviatérica em um teste ndo-drenado

A tenséo resistente ultima é calculada da seguinte forma:
Pu = Np*s,*D (Eq. 2.6)

onde s, € a resisténcia cisalhante obtida em ensaio ndo drenado e N, um coeficiente
de resisténcia ultima lateral. MATLOCK, 1970, sugeriu um valor de 9,0 para este
coeficiente em profundidades onde haja tenséo de confinamento suficiente para que
a ruptura ocorra por escoamento plastico ao redor da estaca. Camadas mais
proximas a superficie ndo possuem tensdo de confinamento suficiente, sendo que a
ruptura ocorre por deslocamento da massa de solo em forma de cunha. Para tal
condi¢cdo sugere-se que N, seja 3,0 na superficie e evolua conforme a seguinte

formulagéo:
Np = 3 + 0’,/s, +J*z/D (Eq. 2.7)
Onde:

z é profundidade em relacdo a superficie do solo

J é uma constante empirica que vale 0,5 para argilas moles offshore e 0,25 caso as argilas
sejam mais rijas

D é o diametro externo da estaca
0’, € atensdao efetiva vertical na profundidade z
s, € aresisténcia cisalhante obtida em ensaio ndao drenado

2.3.2 Critério para argilas rijas (REESE et al, 1975)

O critério de REESE et al, 1975, tratou das curvas p-y para argilas rijas
saturadas, ou como foi tratado em seu estudo: abaixo do nivel d’agua. Este estudo
considerou um efeito de amolecimento (“softening”) apds atingida a resisténcia
tltima. Duas estacas com 24 pol de diametro e uma com 6 pol, completamente
instrumentadas, instaladas em solo argiloso rijo, com resisténcia ao cisalhamento

entre 0,1 e 0,5 MPa, foram estudadas.
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REESE et al, 1975, considerou equacdes diferentes para cada mecanismo
de ruptura. Considerando-se o rompimento da cunha de solo a frente da estaca em
um caso, e 0 escoamento plastico em torno da estaca no outro, a resisténcia ultima,

pu, foi determinada como o menor valor entre as equacdes abaixo:
Pu = 2*s*D + 0",*D + 2.83*s,*z (Eq. 2.8)
py = 11*s,*D (Eq. 2.9)
Onde:

z ¢é aprofundidade em relacédo a superficie do solo

D € o didmetro externo da estaca

o', € atensdao efetiva vertical na profundidade z

s, € aresisténcia cisalhante obtida em ensaio ndo drenado

A deflexdo que confere metade da resisténcia ultima y. foi tomada como o
produto do diametro externo D da estaca pela deformacéo a 50% da maxima tensao
deviatérica em um teste ndo-drenado, €s50. A forma da curva para cargas estaticas

segue a formulacao indicada na Figura 2.5.
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Onde:
y deflexdo lateral local da estaca

P ¢é aresisténcia ao esforco lateral mobilizada pelo deslocamento y

A € o fator de correcdo para argilas rijas

z/D 0.0 0.5 1.0 1.8 4.0 >4.0

A 0.20 0.30 0.45 0.55 0.60 0.60

y. € o0 produto do didmetro externo da estaca D com a deformacdo a 50% da méaxima
tensdo deviatérica em um teste ndo-drenado & (€s0)

P. é a metade da resisténcia ultima

Ks € 0 mddulo de elasticidade linear inicial que varia conforme o s, caso s, seja inferior a
0,2 kPa seu valor serd 270 MPa, caso contrario adota-se 840 MPa

s, € aresisténcia cisalhante obtida em ensaio ndo drenado

Figura 2.5: Forma da curva p-y para argilas rijas abaixo do nivel d’agua sob carga estatica segundo
REESE et al, 1975



31
2.3.3 Critérios recomendados pela API-RP-2GEO, 2014

A norma API-RP-2GEO, 2014, além de se referir & literatura discutida nos
itens anteriores para gerar as curvas p-y, também apresenta recomendacao propria
para casos gerais em que ndo se possa enquadrar o projeto a estudos mais

especificos.

Primeiramente a API apresenta formulacdo para o caso das argilas moles,
caracterizadas pelo documento como aquelas com s, < 100 kPa. Define-se p,D (em
unidades de for¢ca por comprimento) como a resisténcia ultima ao esfor¢o lateral do
solo. Os dois modos de falha sdo considerados na recomendacao através da
variavel zg que € a profundidade onde a carga necessaria para falhar em ambos
mecanismos se iguala (lembrando que o primeiro mecanismo ocorre em
profundidades menores por deslocamento de uma cunha de solo, e o segundo

ocorre por escoamento plastico ao redor da estaca).
O célculo de zr se da através da seguinte férmula:
Zr = 6D / [(y'D)/sy +J] (Eq. 2.10)

onde J € uma constante adimensional empirica com valores que variam entre 0,25 e 0,50

sendo determinada por ensaios de campo.

Observa-se que zr pode variar com a profundidade analisada devido a
mudanca de propriedades das camadas. Definida a fronteira entre mecanismos de

falha, a norma propde as seguintes férmulas:
pu,D = 3s,D + y'zD + Jsyz para z < zg (Eqg. 2.11)
e p,D = 9s,D, caso contrario (Eq. 2.12)

Lembrando que a convencgéao da norma adota z positivo, sendo que seu valor
no leito marinho é nulo e cresce conforme o aumento da profundidade. Analisando

as férmulas prescritas, percebe-se que a resisténcia varia entre 3s,D e 9s,D.

A evolugdo da resisténcia mobilizada p varia conforme o deslocamento

lateral y segundo as Tabelas 2.5 e 2.6.
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Tabela 2.5: Resisténcia lateral mobilizada para cargas estaticas

vl pu ¥lye
0.00 0.0
0.23 0.1
0.33 0.3
0.50 1.0
0.72 3.0
1.00 8.0
1.00 -

Tabela 2.6: Resisténcia lateral mobilizada para cargas ciclicas

>z A 4

Pl iy p/pu ¥ ye
0 0 0.00 0.0
0.23 0.1 023 0.1
0.33 0.3 0.33 03
0.50 1.0 0.50 1.0
0.72 30 072 30
0.72 == 072:z/z 15.0
0.72z/z, oo

Para o caso de argilas rijas, a horma recomenda utilizar processo parecido
ao da argila mole. Entretanto, h& ressalva a respeito do comportamento mais fragil
de argilas rijas que deve ser considerado. O processo proposto por REESE et al,
1975, que foi apresentado em item anterior, € o que se aplica de maneira geral no
mercado e se recomenda pela norma, porém, ha de se salientar que em casos

especificos métodos diferentes podem ser justificaveis.

Y

Em relacdo a capacidade lateral das areias, a formulacdo é um pouco
diferente, mas o conceito de diferentes mecanismos conforme a profundidade

permanece. As duas equacgdes propostas pela norma sao as seguintes:

Pus = (C1z + C;D) y'z (Eq. 2.13)
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Pud = CsDy'z (Eq. 2.14)

A resisténcia lateral p, sera o menor valor entre pyg € pus. H& uma ressalva
guanto a casos em que a camada de areia seja sobreposta por argila mole, caso em
gue a norma menciona que a norma diz que as equacdes possam atentar contra a
seguranca. Nestes casos uma literatura especifica deve ser adotada. Quanto ao

calculo das constantes C,, C, e C3, a APl recomenda as seguintes equacoes:

+K ><|: tan ¢ xsinp +t:{nﬁ><[\.mn¢'xsm|3—tmtlt:li; (Eq. 2.15)

~ {mnB]! tan ot

tan(B—0) cosaxtan(B—d) |
tan
Cy=———-K,;
2 = o B-0) (Eq. 2.16)
G =K, xli( tanB)S —1]+Ko X tan® X(tanB)4 : (Eg. 2.17)
Sendo que:
K,=04; (Eq. 2.18)
g, = 1osind Eq. 2.19
* l+sing (Fa-219)
0

o= (Eq. 2.20)

i
=45 +? ) (Eqg. 2.21)

A evolucdo da resisténcia mobilizada p varia conforme o deslocamento

lateral y segundo a formula da Eq. 2.22.
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Exz
p-cp, ] 222 a2

Sendo que A é uma constante que depende do tipo de carga, ciclica ou
estatica. Para cargas ciclicas adota-se para A o valor de 0,9. J& para cargas
estaticas o valor pode ser superior a 0,9 de acordo com a razéo da profundidade z
pelo diametro externo da estaca D. A equagéo proposta para relacionar esta razéo

| ﬂ ':I. J_ - ( q. . )

A constante k consiste na taxa de variacdo do coeficiente de reacéo inicial
com a profundidade. Este valor varia com o angulo de atrito ¢’ conforme a Tabela
2.7.

Tabela 2.7: Fator k de acordo com o angulo de atrito

¢’ 25° | 25° | 25° | 25°

k(MN/m3) | 5.4 | 11 |22 |45

2.4 EFEITO DE GRUPO SOBRE AS CURVAS DE RESISTENCIA

A norma alerta para a consideragdo do efeito de grupo em estacas muito
proximas. Tal efeito ocorre devido a sobreposicdo do campo de tensdes gerado
pelas estacas. A referéncia normativa para definir o que seriam “muito préximas” é a

distancia entre estacas equivalente a 08 diametros da estaca.

Para o comportamento axial de grupo, em geral, a norma APl comenta que
este efeito produzira recalques maiores para cada estaca do grupo, em relacéo ao
recalque que seria produzido caso a carga média das estacas do grupo fosse

aplicada a uma estaca Unica. Entretanto, quanto as resisténcias, o0 comportamento
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difere conforme o tipo de solo: argila ou areia. Para uma mesma argila, a capacidade
do grupo dividida pelo numero de estacas pode ser inferior & capacidade de uma

estaca Unica. J&4 para uma mesma areia a capacidade em grupo pode aumentar.

O comportamento lateral € regido basicamente pelo espacamento entre
estacas, a razdo da profundidade pelo diametro da estaca, a flexibilidade da estaca
em relagdo ao solo, o tamanho do grupo de estacas, e a variacdo da resisténcia
cisalhante do solo com a profundidade. Em geral, o deslocamento do grupo dividido
pelo nUmero de estacas sera superior ao deslocamento de uma estaca Unica que

recebe a carga média das estacas do grupo.

Em suma, o efeito de grupo altera o comportamento das fundagdes e deve
ser considerado de maneira cuidadosa pelo projetista. Diversos métodos para
simular o efeito de grupo, tanto para carga axial quanto para carga lateral, sédo
citados na APl: POULOS e RANDOLPH, 1983; FOCHT e KOCH, 1973; O'NEILL,
1983;O’NEILL e DUNNAVANT, 1985; e REESE et al., 1984.

Todavia, a prépria norma atenta para o fato de os resultados para resposta
devido ao esforco lateral dos modelos disponiveis desviarem significantemente dos
obtidos na pratica. De maneira a contornar este problema, a norma recomenda
utilizar faixas de valores para as propriedades do modelo, de maneira a determinar
uma faixa de possiveis deslocamentos dos grupos de estacas. O projetista devera,
portanto, trabalhar com esta faixa, o que dificulta o processo de dimensionamento, e
ainda torna o processo subjetivo ja que estas faixas ndo sdo bem definidas, podendo

variar significativamente de projeto para projeto.

Apesar de todas essas ressalvas o método atual vem sendo utilizado na
pratica ha bastante tempo. Com 0s avancos na area computacional e de softwares
para analise deste tipo de problema por meio de elementos finitos, criou-se um
potencial de modelagem do efeito de grupo que ainda néo foi incorporado na pratica
do projeto de fundacdes offshore. Este estudo procura incentivar novos métodos de
analise deste problema, propondo uma abordagem por meio do software DIANA. Os
préximos trés capitulos irdo apresentar as bases desta abordagem além da

aplicacdo do método em alguns exemplos.
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3 ANALISE TRIDIMENSIONAL

As analises recomendadas pelos principais codigos offshore para tratar da
interacdo solo-estrutura aplicam as curvas de resisténcia descritas no capitulo
anterior. A discretizacdo do meio continuo do solo se da pela aplicacdo de molas
pontuais ndo lineares ao longo do comprimento e na ponta inferior da estaca para
representar as interagdes por meio de atrito lateral, resisténcia lateral e resisténcia

de ponta.

A grande deficiéncia das molas pontuais € que ndo ha dependéncia entre
elas. Isto significa que o estado de plastificacdo de uma mola, ndo necessariamente
implicar4 no estado de plastificacdo da outra, e isto se agrava quando as estacas
sdo tratadas separadamente. Existem métodos para considerar o efeito de grupo
através da reducdo das resisténcias das curvas de resisténcia. Entretanto, como a
prépria API cita, e ja foi abordado no Capitulo 2, este método ndo se adequa a

pratica em boa parte dos casos.

Para que se possa simular de maneira mais realista o efeito de grupo, o solo
deve ser modelado. Isto pode ser feito utilizando elementos sélidos que representem
o solo analisado, argila ou areia, além de modelar as estacas e a interface solo-

estrutura. O software DIANA ja € amplamente empregado para este tipo de analise.

Portanto, seréao discutidas, a seguir, as definicbes de elementos de estaca e
modelos constitutivos de solo a serem utilizados no presente estudo atendendo as

premissas da norma API.
3.1 ELEMENTOS DE ESTACA

O software DIANA permite definir elementos de estaca imersos em
elementos solidos, de maneira que a interface entre eles é definida pelo usuario em
termos de propriedades de aderéncia e de resisténcia de ponta. A grande vantagem
deste elemento de estaca é que o0s ndés da estaca e da propria interface séo
definidos automaticamente pelo software conforme a malha de elementos sélidos.
Desta maneira, basta definir as propriedades de interacdo sem se preocupar com
conectividades dos elementos finitos. O DIANA ir& dividir a estaca em um elemento

linear (particula) para cada elemento sélido “atravessado”, ver Figura 3.1.
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® pontos locais

£\ pontos de integragdo

particula particula

Figura 3.1: Representagéo grafica de elemento unidimensional atravessando faces de elementos

tridimensionais.
Os pontos locais sdo conectados aos nos do elemento sélido por molas

tangencias e normais ao elemento unidimensional, no caso, a estaca.

Os elementos de estaca sdo elementos de viga ou de trelica que seréo
conectados ao elemento continuo (elemento sélido). Existem elementos de interface
que ligam diversos tipos de elementos unidimensionais a tridimensionais, tanto para
0o caso de um ou do outro serem lineares ou quadraticos. Os elementos
unidimensionais podem ser, portanto, do tipo trelica ou viga, com dois ou trés noés
por elemento. Ja os tridimensionais podem ser de 04, 05 ou 06 faces, com nés
somente nos Vvértices ou ainda com nds também no ponto médio das arestas. Esta
caracteristica € de suma importancia pois permite também a modelagem de nao-
linearidade geométrica, além da fisica que é introduzida nos modelos constitutivos
do solo, da interface e/ou da estaca. A Figura 3.2 ilustra um elemento de estaca
quadratico (trés nds, sendo dois nas faces do sdélido e um no interior), inserido em

um elemento solido, também quadréatico.
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Figura 3.2: Combinagdo de elemento unidimensional com tridimensional que conecta um elemento de

viga com trés nos a um elemento solido hexaédrico de 20 nos.

Ha ainda pontos de integracdo que calculam o deslocamento entre os
pontos locais por interpolacdo dos deslocamentos destes.

Quanto as propriedades de interacdo no sentido tangencial as estacas ha
dois tipos: atrito lateral e resisténcia de ponta. Para o atrito lateral pode-se utilizar:
rigidez linear elastica sem falha, diagrama de atrito lateral por deslocamento relativo,
capacidade cisalhante ultima, ou modelo de Mohr-Coulomb. J& para a ponta hé trés
possibilidades: rigidez linear elastica sem falha, diagrama de forca resistente por

deslocamento relativo, ou resisténcia ultima de ponta.

A interacdo de solo com a estaca no sentido normal a estaca se da pela
definicAo de uma mola suficientemente rigida que transfira o esforco entre os
elementos unidimensional e tridimensional. A DIANA FEA BV apresenta um guia
baseado na literatura para determinacéo dessa rigidez com base nas propriedades

do solo envolvido na interacéo.

Finalmente, € importante salientar que o software considera a secao
transversal da estaca no calculo das tensdes da interface. Portanto a area de ponta
e 0 perimetro da se¢do sdo considerados respectivamente no calculo da tensdo de

ponta e de atrito lateral.
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3.2 MODELO CONSTITUTIVO DO SOLO

Solos e rochas se comportam de maneira muito semelhante ao concreto e
outros materiais quase-frageis. Entretanto, diferentemente dos modelos de concreto,
os elementos aplicados em analises de solo e rocha séo principalmente elementos
de estado plano de deformacdo, axissimétricos e sélidos, sendo este dltimo o
escolhido para o estudo em apreco. Os modelos de materiais que podem ser
aplicados para a andlise sdo os modelos de plasticidade, como o Mohr-Coulomb ou
Drucker-Prager, complementados ou ndo de algum modelo de abertura de fissura

gue considere o comportamento do solo a tracao.

Nesta parte do trabalho, uma breve introducéo a teoria da plasticidade sera
apresentada para embasar a descricdo do modelo de Mohr-Coulomb que sera
utilizado nos modelos tridimensionais deste estudo. As informacdes utilizadas séo
provenientes da literatura utilizada pela propria DIANA FEA BV para
desenvolvimento do software DIANA, e também abordada no manual deste

programa.

A diferenca basica entre os comportamentos dos materiais elastico e plastico
€ que no comportamento elastico ndo ocorrem deformacfes permanentes na
estrutura, ao passo que no comportamento plastico deformacdes permanentes, ou
irreversiveis podem ser observadas. Embora estas deformacdes irreversiveis
estejam muitas vezes relacionadas a processos na microestrutura dos materiais,
como ocorre para 0s metais, em um contexto mais amplo, a formulacdo matematica
de plasticidade pode ser aplicada a todos os materiais que apresentem deformacodes
irreversiveis, tais como o solo e o concreto. No contexto das pequenas deformacoes,
a premissa basica é que se pode decompor a deformacéo total (€) em uma parcela

elastica (gc) e uma irreversivel, ou plastica (gp), com efeito:

E=g t+ g (Eq. 3.1)

Utilizando a abordagem habitual da teoria de fluxo de plasticidade para
descrever o comportamento do material elastoplastico, ndo se pode modelar a
tensao total (o) no tempo t em funcédo da deformacéao total (€) no momento t, deve-se

também considerar o histérico tenséo e deformacdo do material.
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3.2.1 Premissas

Os histéricos de tensdo e de deformagdo do material sdo normalmente
levados em consideracgéo implicitamente por meio da introdugdo de um parametro de
estado interno k, que €, por sua vez, regido por uma lei especifica da evolucédo. O
comportamento do material elastoplastico ira, por conseguinte, basear-se nas

seguintes premissas:

e Ha4 relacdo de tensdo-deformacao elastica, que especifica a relacao entre a tensao
total e a deformacédo elastica. Sem perda de generalidade pode-se supor que essa

relacé@o seja dada por

0=D ¢ (Eq. 3.2)

sendo D a matriz constitutiva do material.

e A condigdo de escoamento, o qual especifica 0 estado de tensdo em que o fluxo
plastico se inicia. Esta condicdo pode ser descrita como uma funcdo do vetor de

tensdes e o parametro de estado interno
f(o,K)=0 (Eq. 3.3)

Quando o valor da funcdo de escoamento é inferior a zero, o estado é
assumido como sendo elastico, e o fluxo plastico ndo ira ocorrer. Um estado em que
a funcdo de escoamento seja maior do que zero, ndo é admissivel para esta teoria

de plasticidade.

e Aleide fluxo especifica o vetor taxa de deformacao inelastica, ou plastica, como uma
funcdo do estado de tensbes. De acordo com a teoria do fluxo de plasticidade,
assumindo a regra de KOITER, 1953, o vetor da taxa de deformacéao plastica é dada
por:

. Jdg:
£p= T A2 (Eq. 3.4)

£

com as n funcdes de potencial plastico que podem também ser consideradas como
uma fungéo do vetor de tensfes e do parametro de estado interno, isto é, gj(o,k). Os

coeficientes multiplicativos /ij estao restritos pelas condi¢des padrao de Kuhn-Tucker:
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f<0 ; As0 :; Af=0 (Eq. 3.5)

Estas condicbes sao, na verdade, uma reformulacdo dos estados
admissiveis no fluxo plastico, isto €, nenhum fluxo plastico ir4 ocorrer (/i]- =0),sea

funcdo de escoamento é menor do que zero.

o A hipétese de endurecimento, que especifica a evolugcdo do parametro de estado
interno. Em geral, a evolugéo é dada como uma funcgdo do vetor de tensfes e o vetor

da taxa de deformacdo plastica, isto é:

k = h(0,&,). (Eq.3.6)

3.2.2 Taxas de variacao da tensao e da deformacéo.

Ao aplicar a decomposicdo em parcelas do vetor taxa de variacdo da

deformacéo na relacéo de rigidez do material tem-se:

¥
('J=D{é-s'p}=D{é-)\£} (Eq. 3.7)

A condicéo de consisténcia f = 0 pode ser desenvolvida para:

. off  of ok
= (O —_— )\ = E 38
faoo+aKa)\)\ 0 (Eq. 3.8)

Esta equacao fornece a expressao de A:

1 of
A=— —¢C Eq. 3.9
E, %° (Eq. 3.9)
Sendo E, o médulo de endurecimento plastico:
of ok
= Eq. 3.10
S = Gcan (Eq.3.10)

Substituindo esta expressdo na equacao da taxa de tensdes:
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>m1aﬂ® Eq. 3.11

o= E_Ep 30 30 (Eg.3.11)
1 agof’

sep— BN s Eq. 3.12

o*PE 2030 °7P (Eq. 3.12)

D4 oL Eq. 3.13
E, dodo o=t (Eq. 3.13)

Como o objetivo € determinar a variacao das tensdes em funcéo da variacao
de deformac0es, aplica-se a formula de Sherman-Morrison, o que resulta na matriz

tangente continua, com efeito:

P og of’
(4 1 agaf') . D%g ,
o=(D +E— %% €= D-ﬂ € (Eq 314)
P 99
Ep+8GD80

As equacbes de evolucdo dadas acima podem ser consideradas como
orientadas a deformacao, isto porque o vetor de tensdo total, o vetor de tensdo
elastica e o parametro de estado interno sdo conhecidos no tempo t, e o vetor de

incremento da deformacéo, Ae;, ;, Segue do regime de carga.
3.2.3 Abordagem numeérica (método de Euler)

O problema basico na plasticidade elastoplastica computacional € que as

equacdes constitutivas elastoplasticas devem ser atualizadas de forma consistente:

(O, &, Ki;Agiv1) —( Otets Etvats Kivat ) (Eqg. 3.15)

Ao aplicar o método totalmente implicito de Euler, este problema é
transformado em um problema de otimizacdo restrita governada por condi¢des
Kuhn-Tucker discretas como mostrado por SIMO et al., 1988. Foi demonstrado em
varios estudos (KRIEG e KRIEG, 1977; SCHREYER et al., 1979; ORTIZ e POPQV,
1985; SIMO e TAYLOR, 1986) que o algoritmo implicito de Euler é estavel e preciso
para plasticidade-J,. Mas mesmo quando a superficie de escoamento é altamente

distorcida, o algoritmo implicito de Euler € incondicionalmente estavel (ORTIZ e



43

POPOV, 1985) e preciso (DE BORST e FEENSTRA, 1990; SCHELLEKENS e DE
BORST, 1990).

A aplicacdo do algoritmo implicito de Euler resulta em um conjunto discreto

de equacdes:

Ei+1, trat=EtTAE 1 (Eg. 3.16)
Oi+1, t+At:D{£t+At'5p,t+At} (Eq. 3.17)
€p, i+1, t+At:€p,t+A)\2_g_i+1 (Eq. 3.18)

(Eqg. 3.19)

Kis1, trat=KeFAAN(0,€p)

Considera-se que o método contém um algoritmo corretor preditor-plastico,

para tal uma previsao elastica € introduzida, com efeito:

GE=D{£e'A£i+1} (Eq- 3.20)

_— (Eqg. 3.21)

0s quais podem ser obtidos desconsiderando o fluxo inelastico em um passo de

tempo.
3.2.4 Retromapeamento

O retromapeamento consiste na linearizacédo consistente das equacdes nao-
lineares seguintes a partir dos resultados da discretizagdo em uma matriz de rigidez
tangente, a qual possui papel crucial no desempenho e robustez do método iterativo.
Tem sido enfatizado por SIMO e TAYLOR, 1985, que o ponto crucial € que a matriz
de rigidez tangente deve ser obtida por linearizacdo consistente da tensao resultante

do algoritmo de retromapeamento (ver Figura 3.3).
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Figura 3.3: Algoritmo de retromapeamento

A matriz de rigidez tangente consistente deve ser derivada da tenséo
atualizada no final da iteracéo i + 1 da equacao da previsdo elastica:

2

a 99 a9 Eq. 3.22
d0i+1=D{d£i+1_d)\%_d)\gdoi+1}=H {d€i+1-d)\% ( q )

onde o indice t+At foi rebaixado por conveniéncia. A matriz de rigidez elastica

modificada H sera, portanto:

-1
82
H = [| +ANDZ 2 D (Eq. 3.23)
()

Diferenciacdo da condicdo de consisténcia df = 0, no instante t+At produz a seguinte

expressao:

of T af ok
dfi1= 5o Ot = =

dA=0 (Eq. 3.24)
do

Equacéo na qual se pode isolar dA:

1 of"
L 40 (Eq. 3.25)

dA =E_p 9

A partir desta equagdo e das anteriores pode-se obter, ap6s algumas

manipulacdes algébricas, a seguinte relacdo consistente de rigidez tangente:
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.
Ho9od

H-—9990 _ |ge,, (Eq. 3.26)
E.+ a_g H i

P do  do

d0i+1 =

Nota-se que a diferenca entre a matriz de rigidez tangente continua e a
matriz de rigidez tangente consistente é determinada apenas pela modificacdo da

2
matriz de rigidez elastica D pela matriz 1 + AAD 275.

3.2.5 Modelo constitutivo de Mohr-Coulomb

A condicdo de escoamento de Mohr-Coulomb (Figura 3.4), exibida no lado
esquerdo no plano e no lado direito no plano Rendulic, € uma extensao da condi¢édo
de escoamento de Tresca a um comportamento dependente da pressdo. A
formulacdo da funcdo de escoamento pode ser expressa no espaco principal de

tensdes (0:< 02< 03) COMO:

f(o,K) =%(01-03) + (04 +03)Sin<P(K)-C(K)Coscp0 (Eq. 3.27)

sendo c(k) a coesdo como uma func¢do da variavel de estado interno K, ¢(k) o angulo
de atrito interno, que também é funcéo de k (VERMEER e DE BORST, 1984).

6=0 r=v2Jz

o

‘ #d=10

(b) Drucker—Prager

/.

(a) Mohr-Coulomb

\

0= =

Figura 3.4: Condi¢Bes de escoamento de Mohr-Coulomb e Drucker Prager

O angulo de atrito interno inicial € dado por @o. A lei de fluxo é dada por uma

lei geral ndo associada (g#f), mas com o potencial plastico dado por:
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g(o,K) = %(01 -03 )+%(01+03)senw(K) (Eg. 3.28)

sendo Y o angulo de dilatancia que para o presente estudo sera considerado nulo. A
partir do potencial plastico pode-se obter uma expressdo para o vetor da taxa de

variacdo da deformacéo plastica:

1/2
s'p=)\{ 0 } (Eq. 3.29)
-1/2

3.3 DETERMINACAO DE TENSOES INICIAIS NO SOLO

De modo a modelar corretamente as deformacgdes do solo, é importante que
0 estado de tensOes seja introduzido fielmente ao que se encontra em campo de
modo que a tensdo efetiva in situ esteja correta. A partir dai as tensdes de peso
préprio e sobrecarga na estrutura serdo introduzidas em fases ordenadas, o que

permitira atingir estados de plastificacdo coerentes com a realidade.

A tensdo efetiva (¢’) no solo é definida como a tenséo total (c) em um dado
ponto descontada da poropressao (u), que consiste na pressao exercida pela coluna

d’agua caso o ponto estudado esteja abaixo do nivel d’agua. Com efeito:
o=0-u (Eg. 3.30)

A tensdo efetiva para um problema usual de fundacbes € normalmente
dividida em tensao efetiva vertical (c’y) e tensdo efetiva horizontal (¢’y)). A tenséo
vertical in situ é calculada pelo somatorio dos pesos das camadas de solo acima do
ponto estudado descontada da parcela de empuxo caso o ponto esteja abaixo do

nivel d’agua. Com efeito:

0,= (Z YsoIO'hSO'O) 'Végua-hégua (Eq. 3.31)
Sendo:
Vsolos Yagua = Massa especifica do solo e agua respectivamente

hsolo, hagua = altura das camadas de solo e de coluna d’agua acima do ponto estudado
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Ja a tenséo efetiva horizontal depende das propriedades de cada solo. Em
geral define-se um parametro Ko para cada tipo de solo, o qual consiste na razao
entre tenséo efetiva horizontal e tensao efetiva vertical. Com efeito:

Ko=— (Eq. 3.32)
v

Diversos estudos experimentais (JAKY 1944, BROOKER e IRELAND 1965,
BOLTON 1991, WROTH 1965, SCHMIDT 1966, MEYERHOF 1976, MAYNE e
KULHAWY 1982 e PRUSKA 1973) determinaram formulas de ajuste para determinar
a razdo Ky, sob compressédo normal unidimensional (caso do problema in situ em
terreno plano), a partir de parametros como o angulo de atrito, a coesao e o nivel de
adensamento (OCR). De maneira geral, no presente estudo valores tipicos de Ko

serdo utilizados conforme a Tabela 3.1.

Tabela 3.1: Valores tipicos de K, para cada tipo de solo

NUumero Tipo de solo Ko

1 Areia compacta 0,35

2 Areia solta 0,60

3 Argilas normalmente adensadas 0,50 -0,60
4 Argilas levemente sobreadensadas | 1,00

5 Argilas altamente sobreadensadas | 3,00
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4 GUIA PARA A DETERMINAGAO DAS PROPRIEDADES DO SOLO

As curvas p-y, t-z e Q-z recomendadas pela API requerem os parametros de
entrada descritos na Tabela 4.1 para cada camada de solo.

Tabela 4.1: Parametros necessarios para determinar as curvas de resisténcia pelo método da API

Simbolo Descrigao
Yy Massa especifica do solo
Su Resisténcia ao cisalhamento ndo-drenado do solo
[0) Angulo de atrito do solo
¢ Deformagdo a 50% da maxima tensdo deviatérica em um teste néo-
%0 drenado
Constante empirica que vale 0,5 para argilas moles offshore e 0,25 caso
J
as argilas sejam mais rijas
i Maxima adesado estaca-solo ou maximo atrito unitario com a estaca sob
ALY esforco de compressao
¢ Maxima adeséo estaca-solo ou maximo atrito unitario com a estaca sob
tens esforco de tracéo
ot Razéo entre adesdao residual apés atingido o pico de adesao, e o préprio
1eSTME& 1 pico de adesao
. Deflexdo vertical local da estaca em que a ades&o residual, t.s, €
tres atingida
Qp Resisténcia utlima de ponta
2ID Razéo entre adeséo residual apds atingido o pico de adesao, e o préprio
pico de adesédo
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Este conjunto de parametros € suficiente para montar as curvas de
resisténcia de cada camada. Entretanto, conforme ja explicado no Capitulo 3, um
modelo tridimensional trabalha com o modelo constitutivo do material. Desta
maneira, os dados de entrada do modelo tridimensional dependerdo do modelo

constitutivo selecionado.

O objetivo deste capitulo € apresentar uma maneira genérica de determinar
as propriedades do solo necessarias para utilizar o modelo constitutivo de Mohr-
Coulomb. Isto sera feito de maneira que, de posse dos dados de entrada
necessarios para o dimensionamento por meio das recomendacdes API, o calculista

possa montar o seu modelo tridimensional para dimensionar a fundagéo em apreco.

O comportamento, conforme descrito previamente, é regido por trés tipos de
deslocamentos: atrito lateral, deslocamento de ponta e deslocamento lateral. A
representacdo destes trés fenbmenos no modelo pleno em 3D serd descrita nos

itens a sequir.
4.1 RESISTENCIAT-ZE Q-Z

Conforme o Capitulo 3 item a, cada elemento unidimensional (estaca) do
modelo em apreco possui pontos locais na intersecdo com as faces dos elementos
tridimensionais (solo). Estes pontos locais sdo conectados aos nds dos elementos

tridimensionais por meio de rigidezes transversais e normal a estaca.

Para o atrito lateral e a resisténcia de ponta, utilizaram-se molas néo lineares
de interface entre os elementos de estaca e o0s elementos tridimensionais de solo. O
comportamento destas molas foi descrito a partir de diagramas de forca por
deslocamento, obtidos com base nas formulagbes de curvas de resisténcia da API.
Para determinacdo das curvas de atrito lateral utilizou-se o z intermediario de cada

camada.
4.2 RESISTENCIA P-Y

Ja para o deslocamento lateral, tendo em vista que o solo € modelado com

elementos tridimensionais, ndo sado necessarias curvas de resisténcia. O proprio solo
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modelado ira receber os esforcos transferidos pela estaca e resistira conforme seu

comportamento tenséo-deformagao.

O modelo constitutivo escolhido para o presente estudo foi o de Mohr-
Coulomb. Este modelo foi eleito pela simplicidade dos seus dados de entrada.
Existem modelos ja amplamente utilizados como o Hardening Soil (HS) model que
reproduzem melhor o comportamento do solo, mas em contrapartida requerem
informagdes mais detalhadas do solo. BADELOW e POULOS, 2016, concluem em
seu estudo sobre as fundacgfes das edificacdes mais altas do mundo que a incerteza
geotécnica € o maior risco para a seguranca de qualquer sistema de fundacdes. O
modelo pleno 3D da interacdo solo estrutura tem tanto potencial de reproduzir a
realidade quanto maior for a precisdo dos dados geotécnicos disponiveis. No
presente estudo os dados considerados sdo o0s parametros utilizados para
determinacao das curvas pelo método API, e por este motivo o método de Mohr-

Coulomb serd empregado.

O modelo de Mohr-Coulomb disponivel no software DIANA, escolhido para o

estudo em apreco, requer os parametros de entrada explicitados na Tabela 4.2.
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Tabela 4.2: Parametros necessarios para caracterizar o modelo de Mohr-Coulomb

Modulo de elasticidade

v Coeficiente de Poisson
% Densidade

c coeséo

(0] angulo de atrito

U] angulo de dilaténcia

- Tracao resistente

Ko Razao de tenséo lateral/vertical in situ

A definicdo de cada parametro seguira valores tipicos de maneira a guiar o

projetista que segue a APl a montar seu modelo pleno 3D.

As determinac6es do médulo de elasticidade e do coeficiente de Poisson do
solo seguiram a Tabela 4.3 fornecida por GIRSANG, 2001.
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Tabela 4.3: Valores tipicos de E e v. (GIRSANG, 2001)

Moédulo de Coeficiente de
Tipo de solo elasticidade Poisson
[MPa] [--]

Areia solta 10,35 - 27,6 0,2-04
Areia
medianamente 0,25-0,4
compacta
Areia compacta 34,5 - 69,00 0,3-0,45
Areia siltosa 0,2-04
Argila mole 1,38 - 3,45 0,15-0,25
Argila rija 0,2-0,5
Argila muito rija 5,87 - 13,80

Caso o projetista tenha valores obtidos em ensaios de campo ou estudos

geotécnicos mais especificos do local da obra, os valores mais precisos devem ser

utilizados.

Os valores de densidade, que para este estudo foi padronizada como

saturada, coesdao e angulo de atrito sdo 0os mesmos que 0 projetista utiliza no
método API de obtencdo das curvas de resisténcia. Desta maneira solos coesivos
possuirdo apenas valor de coesdo, adotando-se angulo de atrito nulo, e processo
analogo serad adotado para 0s arenosos que possuirdo apenas angulo de atrito

(coeséao nula).

Os efeitos de dilatancia foram desprezados neste estudo (angulo de
dilatancia nulo) por ocorrerem em tipos mais especificos de solo. Porém, caso o solo

a se trabalhar possua caracteristicas expansivas, o angulo de dilatancia devera ser



53

obtido por meio de ensaios ou estudos empiricos para ser considerado no modelo

de plastificacdo de Mohr-Coulomb.

A tracgdo resistente foi adotada como nula por ser o valor mais conservador

gue se pode ter, caso dados geotécnicos mais precisos nao estejam disponiveis.

Finalmente, para caracterizacdo das tensdes in situ do solo, a razdo K, foi

retirada da Tabela 3.1.
4.3 RIGIDEZ DA INTERFACE SOLO-ESTRUTURA

Rigidezes lineares devem ser definidas para a interface solo-estrutura para
ditar o comportamento da interface antes que ocorra o deslizamento, no caso dos
deslocamentos verticais por atrito lateral, ou plastificacdo do solo, no caso de
resisténcia de ponta e deslocamento vertical.

A rigidez da interface muitas vezes é dificil de ser prevista de antemao
guando se pretende modelar a interacdo solo estrutura (LANGEN, 1991). A
geometria, as cargas e a estrutura do modelo numérico afetam os valores a se

adotar para tais rigidezes.

LANGEN e VERMEER, 1991, afirmam que os valores das rigidezes da
interface devem ser escolhidos de maneira que a inclinag¢éo inicial da curva carga
por deslocamento seja muito préxima daquela obtida sem o uso das interfaces.
Desta maneira o deslizamento ocorrera somente pela real plastificacdo da interface,

sem introduzir deslocamento elastico excessivo.

De maneira a verificar os elementos de interface, LANGEN, 1991,
recomenda verificar as rigidezes transversal e normal com um modelo linear estatico

(que nao considera o escorregamento entre solo e estrutura).

Para este modelo os deslocamentos verticais devem ser préximos ao
resultado de um modelo que néao tivesse interface (ndés do solo acoplados aos nés
das estacas). Caso contrario uma flexibilidade extra (que ndo € o escorregamento)
estaria sendo introduzida o que prejudicaria os resultados. Ja para deslocamentos

laterais e de ponta a rigidez deve ser grande o suficiente para evitar a sobreposicao
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de elementos de solo e estrutura (deformacGes superiores a unidade para as

interfaces).

Intuitivamente pode-se pensar que seria natural adotar uma rigidez infinita
(muito grande) para a rigidez normal a estaca. Esta solu¢do funcionaria bem para
modelos analiticos, mas como o modelo apresentado é resolvido numericamente,
valores extremamente altos de rigidez podem ocasionar instabilidades numéricas e

afetar o resultado (HERMANN, 1978).
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5 ESTUDO DE CASO

O procedimento descrito até aqui para modelar a interacdo solo estrutura
atravées de um modelo tridimensional seréa aplicado a alguns exemplos. Os
resultados destes exemplos serdo comparados aos provenientes do procedimento

recomendado pela API.
5.1 EXEMPLO COMPARATIVO COM MODELO TEORICO

Definiu-se um perfil tedrico de solo argiloso com 100 m de profundidade e s,
variando linearmente de 0 kPa na superficie a 264 kPa na profundidade de 100 m,
conforme aplicacdo sugerida no estudo de GALGOUL e CRONIN, 1982. No DIANA
isto pode ser feito definindo-se uma funcdo que varia no eixo profundidade z,
conforme Figura 5.1 extraida do proprio software.

Funchon name | Cobwson
Functon paramaters

Ox O &2

58

Factors

Figura 5.1: Funcao coeséo ao longo da profundidade z.

Apesar da aplicacéo tedrica conter estacas de comprimento 100 m o solo
deve ser modelado além desta profundidade de maneira que as condicbes de
contorno do problema nédo afetem o estado de tensdes do problema. Para as
condi¢cdes de contorno do solo adotaram-se deslocamentos normais as faces do
dominio de solo nulo, excluindo-se a face da superficie na qual nenhuma condicéo

de contorno é necessaria (ver Figura 5.2).
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Figura 5.2: Condic6es de contorno do solo.

Diferentes dimensfes de dominio foram testadas de maneira a assegurar
resultados consistentes. Finalmente, as dimensdes utilizadas para o dominio foram

de 400 m por 400 m de largura e 200 m de profundidade.

A estaca modelada possui secéo transversal tubular de 1,627 m de diametro
e 3,81 cm de espessura. O material considerado para a estaca foi de aco com
modelo constitutivo linear de 210 GPa de moédulo de elasticidade, 0,3 para o

coeficiente de Poisson e massa especifica de 7,85 ton/m3.



57

O solo foi modelado com elementos tetraédricos lineares (4 nds cada), com
dimenséao variada ao longo do dominio. Conforme pode ser observado na Figura 5.2
a malha é mais refinada no centro do dominio, onde esté localizada a fundacéo, e se
torna mais grossa a medida que se afasta do centro. Desta maneira foi possivel
obter resultados consistentes sem elevar o custo computacional de maneira

excessiva.

O modelo constitutivo do solo foi o de Mohr-Coulomb com coeséo variavel
ao longo da profundidade conforme Figura 5.1. O angulo de atrito foi considerado
nulo. Para o modulo de elasticidade foi utilizado um valor de 250 vezes a coeséao,
conforme proposto por GALGOUL e CRONIN, 1982. Quanto a resisténcia a tragdo

do solo, utilizou-se um valor nulo.

O atrito lateral foi modelado por meio de diagramas de tensdo de atrito por
deslocamento relativo estaca-solo, e a resisténcia de ponta com diagramas de
resisténcia de ponta por deslocamento relativo estaca-solo. Ambas as resisténcias
verticais t-z e Q-z seguiram as definicdes da API.

Para a andlise conforme a API utilizou-se o pacote Sesam da DNV GL que
possui 0 médulo SPLICE para calculo das curvas de resisténcia, conforme descrito
no capitulo 2, e o médulo GeniE para modelagem em elementos finitos. Os modelos
com estaca Unica e grupo de 5 estacas, conforme GALGOUL e CRONIN, 1982,
podem ser vistos nas Figuras 5.3 e 5.4, respectivamente.
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Figura 5.3: Vistas frontal e isométrica do modelo de estaca Unica no software Sesam da DNV GL

Figura 5.4: Vistas isométrica, frontal e lateral do modelo de grupo de estacas no software Sesam da
DNV.GL

As cargas aplicadas a ambos os modelos foram nodais na cabeca das
estacas. Foram analisadas cargas verticais e horizontais separadamente. A
magnitude da carga vertical variou de 2000 kN a 20000 kN, a passos de 2000 kN
(dez casos de carga). Ja a carga lateral analisada variou de 500 kN a 5000 kN, a
passos de 500 kN (também dez casos de carga).

Foram tracados graficos comparativos entre resultados obtidos no software
Sesam, que segue a API fielmente, e o modelo pleno 3D em DIANA. Os resultados
comparativos estdo explicitados nas Figuras 5.5 a 5.8.



Comparativo de resposta a cargas verticais

GeniE estaca Unica O Diana estaca Unica
20.000 0
18.000 O
16.000
14.000
12.000
10.000
8.000
6.000

4.000

Carga vertical total aplicada (kN)

2.000

0,002 0,012 0,022

Deslocamento vertical na cabega da estaca (m)

Figura 5.5: Gréafico comparativo entre os deslocamentos verticais da cabeca da estaca para cada

passo de carga.

Comparacao de deformadas a esforcgo lateral

O Diana estaca Unica GeniE estaca Unica

-0,05 0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 0,35

S

-10

-20

-30

Profundiade z (m)

Deslocamento lateral na diregdo e sentido da carga (m)

Figura 5.6: Grafico comparativo entre as deformadas laterais para a carga lateral de 5000 kN.
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GeniE - Efeito de grupo

GeniE estaca Unica - - - - GeniE efeito de grupo

-0,05 0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 0,35

Profundidade z (m)

-50

-60
Deslocamento lateral na diregdo da carga (m)

Figura 5.7: Célculo do efeito de grupo de acordo com a teoria elastica de MINDLIN 1936, acoplado as

equag0Oes de curva de resisténcia da API, por meio do moédulo SPLICE do pacote Sesam.

Diana - Efeito de grupo

Diana estaca Unica - - - - Diana efeito de grupo

-0,05 0 0,05 0,1 0,15 0,2 0,25 0,3

Profundidade z (m)

-60

Deslocamento lateral na dire¢do da carga (m)

Figura 5.8: Calculo do efeito de grupo com um modelo pleno 3D.
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Os resultados do modelo pleno 3D mostraram bastante concordéancia para
estaca Unica, tanto para prever deslocamentos verticais como laterais das estacas,

conforme pode-se observar nos gréficos comparativos das Figuras 5.5 e 5.6.

Naturalmente, os resultados para o efeito de grupo serdo tdo melhor
calculados no modelo pleno 3D quanto melhor forem os dados geotécnicos
disponiveis. Isto porque o modelo pleno 3D calcula a real plastificagdo no solo entre
estacas desde que a rigidez esteja bem definida. Isto estd de acordo com o que
conclui POULOS, 2006, quando afirma que uma rigidez apropriada do solo em
muitos casos define o sucesso da previsdo de recalques, principalmente quanto ao

efeito de interagdo entre estacas (efeito de grupo).

Neste modelo tedrico os resultados para efeito de grupo se mostraram um
pouco diferentes como pode-se observar nas Figuras 5.7 e 5.8. Esta diferenca se
deu apenas pela consideracdo da plastificacdo dos elementos soélidos de solo. O
método da API considera a plastificacdo do solo apenas nas curvas de resisténcia.
Os parametros de rigidez e plastificacdo do solo foram os mesmos.

O modelo tedrico apresentou resultados de acordo com a API para a estaca
Gnica e demonstrou resultados diferentes para efeito de grupo, os quais tendem a
ser mais precisos pelo calculo das tensdes e deformacgdes elasticas e plasticas do
solo. De maneira a testar esse procedimento, buscou-se um estudo experimental
focado no efeito de grupo sob esforco lateral, tendo em vista que é o Unico
comportamento que apresenta ressalvas da norma quanto aos métodos

recomendados na atualidade.

O estudo comparativo mais geral, com um modelo experimental de grupo de
estaca em solo com diversas camadas, coesivas e ndo-coesivas, sera apresentado

no préximo item.
5.2 EXEMPLO COMPARATIVO COM MODELO EXPERIMENTAL

WALSH 2005 conduziu um teste experimental com um grupo de 15 estacas
dispostas em 05 fileiras de 03 estacas espacadas de 3,92 diametros centro a centro

na direcdo da carga (ver Figuras 5.9 e 5.10). Uma estaca Unica suficientemente
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espacada do grupo também foi carregada de maneira a mensurar o efeito de grupo

entre as estacas.

Figura 5.9: Foto do local onde foram instaladas as estacas para o estudo expeirmental. (WALSH
2005)
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Figura 5.10: Desenho esquematico do estudo experimental retirado de SNYDER, 2004.
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A cabeca de cada estaca do grupo foi conectada rigidamente entre si por
meio de uma estrutura de vigas metalicas de maneira que os deslocamentos na
cabeca de cada estaca fossem sempre o mesmo. Entretanto a conexdo desta
estrutura rigida de vigas com cada estaca era articulada, de maneira que a cabeca

das estacas fica livre para rotacéo (ver Figura 5.11).

_Load Cell

Pinned
Connection

Figura 5.11: Conexao rotulada entre estrutura rija de vigas e cabeca de estaca. (WALSH 2005)

Todas as estacas foram fabricadas de acordo com as especificagcbes ASTM
A252 Grau 3. A secéo transversal das estacas era tubular com didmetro externo de
423 mm e espessura de 9,5 mm. O modulo de elasticidade das estacas é de 207

GPa. A ponta da estaca era de sec¢ao fechada.

A estrutura rija de vigas é movimentada por meio de dois macacos
hidraulicos conectados a fundac¢des muito rijas (com deslocamentos despreziveis).
Assim, ao passo que 0s macacos hidraulicos expandem a estrutura rigida pouco
deforma e translada, deslocando a cabeca das estacas de maneira suficientemente
igual (ver Figura 5.12).
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Figura 5.12: Desenho esquemaético do sistema de carga do grupo de estacas retirado de SNYDER,
2004.
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A instrumentacdo do experimento foi realizada por meio de strain gages
dispostos ao longo do corpo das estacas e protegidos por cantoneiras soldadas ao
longo do eixo das estacas (ver Figura 5.13). As medicdes de deformacdo destes
strain gages foi utilizada para célculo dos momentos fletores desenvolvidos a partir

do carregamento do sistema.

324mm OD,

9.5mm Thick,
Closed-Ended
Steel Pipe Pile

Stram Gages

5.1lmm Angle Iron

\ with 38 I mm Legs
Tapered to a Close at
the Lower End

Figura 5.13: Disposi¢édo das cantoneiras protegendo os strain gages:

Além dos strain gages para medicdo dos momentos fletores, potencibmetros
(com precisdo de 0,25 mm) e transformadores diferenciais variaveis lineares
(LVDTs) (com precisdo de 0,127 mm) mediram o deslocamento lateral da cabeca

das estacas.

Finalmente, para medir a carga aplicada, células de carga foram instaladas
nos pontos de aplicacdo nas cabecas das estacas e também no ponto de aplicacéao

de carga dos macacos hidraulicos.

WALSH, 2005, teve alguns problemas para medi¢cdes dos momentos fletores
devido a alguns incidentes que ocorreram durante o experimento. Inicialmente
pretendia-se deslocar as cabecas das estacas progressivamente em 6, 13, 19, 25,

38, 51, 64 e 89 mm. Isto ocorreria em um intervalo total de 5 dias.

Entretanto, conforme relatado por WALSH, 2005, quando o passo de carga

em busca do deslocamento de 51 mm estava em curso, um dos macacos hidraulico
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escorregou e desalinhou algumas pecas do sistema. Por este motivo um
realinhamento foi necessério. Os medidores de superficie foram de fécil
realinhamento, entretanto os strain gages ao longo do corpo da estaca perderam a

confiabilidade.

Por fim, WALSH, 2005, apresenta resultados para o deslocamento e a
distribuicAo de carga entre estacas alvo de 63 e 68 mm, entretanto para 0s
momentos fletores foi somente possivel obter resultados até um deslocamento de 38

mm na cabeca das estacas.

LARKELA, 2008, utlizou modelos computacionais para simular o
experimento de WALSH, 2005. LARKELA, 2008, apresentou alguns modelos
computacionais sendo um deles com o software SPLICE. O software SPLICE
compBe o0 pacote Sesam, previamente utilizado neste estudo, e € o mddulo
responsavel pelo céalculo nado-linear de deslocamentos e esforcos nas estacas

conforme as curvas de resisténcia da norma API.

Um modelo pleno 3D do experimento em apreco sera apresentado a fim de
avaliar o potencial em prever o efeito de grupo por parte da modelagem com o
software DIANA. O procedimento descrito no Capitulo 4 sera adotado. Por fim,
graficos comparativos serdo apresentados para as variaveis medidas no

experimento e calculadas com SPLICE e DIANA.

As propriedades do solo extraidas dos testes geotécnicos de WALSH 2005 e
também propriedades das estacas empregadas por LARKELA 2008 para calculo

conforme API estédo dispostos nas Tabelas 5.1 e 5.2.

A partir dos dados das Tabelas 5.1 e 5.2, e seguindo o procedimento
descrito no Capitulo 4, um modelo constitutivo de Mohr-Coulomb foi montado para

ser utilizado no software DIANA. Os valores utilizados estao dispostos na Tabela 5.3.
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Parametros do solo utilizados por LARKELA 2008 no software SPLICE

PrOfU[rr'r?]idade 0-24 | 24-27|27-37|37-46|46-63| 63-80 | 80-150
y [kN/m?] 16,7 19,1 19,1 19,1 18,1 19,1 16,7
s [kPa] 0 4 50 40 0 57 0
@ [graus] 40 0 0 0 38 0 33

€50 0,01 0,01 0,01 0,01 0,01 0,01 0,01
Je 05 05 05 05 05 05 05
teomp [KPA] 38 4 50 40 29 57 23
tiens [kPa] 19 4 50 40 15 57 12
tres/tmax 1,0 08 08 08 1,0 08 1,0
Zyres [MM] 2,5 2,5 2,5 2,5 2,5 2,5 2,5
Qp [kPa] 7660 372 450 360 5743 512 4599
z/D 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07

Nivel d'agua a 2,13 m abaixo da superficie




Tabela 5.2: Parametros das estacas utilizados por LARKELA 2008 no software SPLICE

Y
[KN/m?] 28 28
Diametro externo 324 324
[mm]
Espessura 95 95
[mm]
Tensdo de escoamento
[MPa] 405 405
Modulo de
elasticidade 207 207
[GPa]
— 29600 24010
[KNm?]
EA
[MN] 2104 1943
Condicao : .
de ponta Livre Livre

Ponto de aplicacéo da carga a 0,483 m

acima da superficie
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Tabela 5.3: Parametros utilizados para montar o modelo constitutivo de Mohr-Coulomb no DIANA

25000 - 55000

\% 0,3
VKNIm3 | 16,7 19,1 19,1 19,1 18,1 19,1 16,7

c 0 41 50 40 0 57 0
P 40 0 0 0 38 0 33
" 0 0 0 0 0 0 0

T[LaF?;o 0 0 0 0 0 0 0
Ko 0,6 1,0 1,0 1,0 0,6 1,0 0,6

Nivel d'agua a 2,13 m abaixo da superficie

Com as propriedades do modelo constitutivo definidas, a geometria do
experimento foi modelada no ambiente DIANA. As estacas foram modeladas com
elementos de estaca quadraticos, conforme descrito no Capitulo 3; e o solo com
elementos solidos tetraédricos com 4 nés e 3 faces e elementos prismaticos com 6

nés e 5 faces, ambos lineares (ver Figuras 5.14 a 5.16).
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Figura 5.14: Vista isométrica do dominio modelado.

Figura 5.15: Vista dos blocos modelados para aplicacéo dos deslocamentos a cabeca das estacas.

Os elementos de estaca devem sempre estar dentro de elementos sélidos no software DIANA.
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Figura 5.16: Vista lateral das estacas em vermelho no interior da malha de elementos sélidos

A carga foi aplicada as estacas por meio de deslocamentos prescritos em
passos de 1 mm. Foi realizado um teste de sensibilidade dos passos de carga para 2
mm, 1 mm e 0,5 mm. O caso de 2 mm dificultou muito a convergéncia do problema
nao-linear (plastificagdo do solo). Os passos de 1 mm e 0,5 mm apresentaram boa
convergéncia, sendo que os resultados ndo foram muito diferentes. Por este motivo

0 passo de 1 mm foi escolhido.

Além dos deslocamentos prescritos, 0s pesos préprios do solo e das estacas
foram aplicados em fases de carga. Primeiramente as tensfes no solo foram
calculadas considerando a razdo Kg para calculo de tensbes horizontais e 0 peso

proprio e empuxo para as tensdes verticais.

Em seguida os elementos de estaca foram inseridos, e neste momento 0s
deslocamentos foram liberados para calculo de recalques e tensdes advindas do

peso proprio das estacas.

Finalmente os passos de deslocamentos prescritos foram aplicados até o

deslocamento de 89 mm, conforme se pretendia no estudo experimental.
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Resultados de diagrama de momento fletor e cortante, além da deformada das
estacas foram utilizados para efeito de comparacdo com os dados experimentais
disponiveis.

A seguir uma série de graficos comparativos (Figuras 5.17 a 5.37) com
resultados extraidos do modelo em DIANA, do modelo em SPLICE de LARKELA
2008, e do experimento de WALSH 2005 sera exibida; e em seguida discutidos. Os
resultados graficos do software DIANA que geraram os graficos apresentados estao
dispostos no Apéndice A.
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Figura 5.17: Comparativo do deslocamento por reagdo médio da primeira fileira de 03 estacas
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Figura 5.18: Comparativo do deslocamento por reacdo médio da segunda fileira de 03 estacas
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Figura 5.19: Comparativo do deslocamento por reacdo médio da terceira fileira de 03 estacas
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Figura 5.20: Comparativo do deslocamento por reagdo médio da quarta fileira de 03 estacas
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Figura 5.22: Comparativo de reacéo por deslocamento para estaca Unica entre modelo experimental e
modelo pleno 3D no DIANA; e comparativo de média de reacfes no grupo por média de

deslocamentos no grupo entre o modelo experimental o modelo pleno 3D no DIANA.
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Figura 5.23: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileria 1 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 6 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.24: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 1 entre DIANA

e 0 experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 19 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.25: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 1 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 38 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.26: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 2 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 6 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.27: Gréafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 2 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 19 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.28: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 2 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 38 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.29: Gréafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 3 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 6 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.30: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 3 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 19 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.31: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 3 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 38 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.32: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 4 entre DIANA

e 0 experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 6 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.33: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 4 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 19 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.34: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 4 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 38 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.35: Gréafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 5 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 6 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.36: Grafico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 5 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 19 mm do grupo de estacas.
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Figura 5.37: Gréfico comparativo de Diagrama de Momentos Fletores médio da fileira 5 entre DIANA

e o experimento de WALSH 2005, com deslocamento de 38 mm do grupo de estacas.
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De maneira geral, os graficos comparativos das Figuras 5.18 a 5.21 mostram
que a flexibilidade do modelo pleno 3D em DIANA apresentou boa concordancia
com os resultados obtidos experimentalmente. Isto ndo aconteceu com os resultados
do modelo SPLICE que considera a plastificagcdo do solo apenas pelas curvas de
resisténcia da API e a interacdo entre estacas elastica de MINDLIN 1936. O modelo
SPLICE de LARKELA 2008 apresenta resultados, em geral de menor flexibilidade.

A excecdo ao comentario do paragrafo anterior foi a primeira fileira cujo
grafico comparativo estd na Figura 5.17. Para esta fileira o resultado de DIANA e
SPLICE foram parecidos, e o0 modelo experimentou apresentou menor flexibilidade,

um efeito de endurecimento.

A respeito do DIANA e do modelo experimental, pode-se observar uma
maior rigidez inicial no modelo experimental. Isto pode ter ocorrido pela utilizacdo do
modelo constitutivo simplificado de Mohr-Coulomb, sem consideracdo de rigidez
variavel (endurecimento) devido a pressédo de confinamento. Como ja justificado no
capitulo 4, o objetivo deste estudo era propor um procedimento que montasse um
modelo pleno 3D com os parametros ja utilizados pelo método API para obtencao
das curvas de resisténcia. Entretanto, os resultados levam a crer que um melhor
modelo constitutivo, embasado em dados geotécnicos consistentes poderia prever

ainda melhor os resultados para os deslocamentos das estacas sob efeito de grupo.

Finalmente, a Figura 5.22 exibe o fenbmeno do efeito de grupo quando
compara o comportamento da estaca Unica com o0 grupo de estacas. Pode-se
observar que a média das reacdes das 15 estacas é inferior a reacdo da estaca
Unica para um mesmo deslocamento da cabega da estaca. Portanto, ha uma
flexibilizacdo do sistema e o recalque é maior para atingir uma mesma reacao
guando se tem um grupo de estacas. Cabe observar que os valores médios
experimental e do modelo pleno 3D em DIANA apresentaram boa concordancia,

assim como os valores para a estaca unica.

As figuras 5.23 a 5.37 comparam o Diagrama de Momentos Fletores obtido
com o modelo pleno 3D em DIANA e o que foi medido por WALSH 2005. Pode-se
verificar que os resultados do modelo computacional tiveram bastante concordancia

com o que foi medido no experimento.
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As comparacdes feitas fileira a fileira permitem avaliar a capacidade do
modelo de representar uma distribuicdo de esforcos precisa entre as estacas do
grupo. Os gréficos comparativos mostraram que a distribuicdo calculada pelo modelo
teve boa concordancia com o que foi obtido experimentalmente, validando, portanto,
a eficiéncia do procedimento proposto para montar o modelo computacional em
DIANA.
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6 CONCLUSAO E SUGESTOES DE ESTUDOS FUTUROS

A norma API-RP2A, que se destina ao projeto de plataformas offshore fixas,
define um modelo de analise de fundacbes em estacas baseado no modelo de
HETENYI, 1946 da viga sobre base elastica, onde a resisténcia do solo é
especificada através de curvas nédo lineares para as resisténcias axial de atrito e
ponta e lateral. Os parametros para essas curvas sao definidos de maneira simples
e eficiente.

Surpreende, contudo, que um modelo ultrapassado continue a ser usado,
pelo fato de haver hoje no mercado bons programas de elementos finitos com
comportamento néo linear do solo e que a essa altura analisam os problemas em
tempo aceitavel. Exatamente por isso, esse trabalho comecou tendo como proposta
sugerir um procedimento para montagem de um modelo pleno 3D do solo em

elementos finitos utilizando o software DIANA.

N&do demorou muito, todavia, para que ficasse claro que a aparente
defasagem tecnoldgica da API-RP2A tem uma razéo plausivel de ser, qual seja, a
vasta base técnica existente na literatura para a definicdo de curvas T-Z, Q-Z e P-Y,
contrastando do a pouca informacé&o disponivel para a definicdo de modelos de solo

3D equivalentes.

Em vista do acima exposto o objetivo do presente trabalho sofreu um
redirecionamento passando a focar em um exemplo especifico de um grupo de 15
estacas que foi devidamente testado através da medicdo de cargas e
deslocamentos, analisado pelo método contido na API-RP2A e novamente pelo
método de elementos finitos com um modelo 3D completo, que a essa altura do
desenvolvimento tecnolégico computacional s&o perfeitamente factiveis,

independente do tamanho do modelo 3D de solo adotado.

7

Para justificar esta ultima declaragdo € interessante ver o tamanho e a
duracdo das analises realizadas no ambito desse trabalho. Além do modelo de 15
estacas de 13 m de comprimento citado acima, foi considerado também um modelo
apenas tedrico com 5 estacas de 100m de comprimento. As rodadas computacionais

desse segundo modelo tedrico tomaram em média 689 segundos, sendo que o
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modelo possuia 103,851 graus de liberdade para os elementos sélidos e 4,178
graus de liberdade para as 5 estacas. A matriz rigidez a ser resolvida, descontando
os graus de liberdade definidos nas condicbes de contorno, resultou em 105,172
linhas e colunas, sendo 2,264,697 elementos n&o-nulos. J4 para o exemplo
experimental, as rodadas computacionais tomaram em média 617 segundos, sendo
que o modelo possuia 33,456 graus de liberdade para os elementos solidos e 5,745
graus de liberdade para as 15 estacas. A matriz rigidez a ser resolvida, descontando
os graus de liberdade definidos nas condi¢cbes de contorno, resultou em 37,756

linhas e colunas, sendo 2,119,970 elementos nao-nulos.

Constatado que nédo seria possivel prover nesta tese dados 3D para o solo
equivalentes as curvas da API, foi sugerido ao desenvolvimento do DIANA que
fossem oferecida no software a possibilidade de realizar as analises pelos dois
meétodos, inclusive fazendo a parte de efeito de grupo, ndo disponivel no método de
viga sobre base elastico, utilizando o 3D, conforme sugerido na prépria API (método
de FOCHT e KOCH,1973). Isso permitiria que no futuro todos os projetistas
pudessem procurar usar os dois métodos, fornecendo assim subsidios para que o

alvo ndo atingido na presente tese pudesse ser alcangado por outros.

No presente trabalho foram analisados, portanto os dois modelos
supracitados, um exemplo teérico e em um exemplo experimental, de maneira a
verificar os beneficios de modelar o solo em elementos finitos, tanto para estaca

Gnica quanto para grupo de estaca, considerando efeito de grupo.

O exemplo tedrico avaliou os deslocamentos verticais e laterais
desenvolvidos pela estava sob esforcos na cabeca da mesma. Os graficos
comparativos para a estaca unica mostraram boa concordancia, o que permitiu
confirmar que o modelo pleno 3D proposto pode representar corretamente 0s

resultados do método das curvas de resisténcia da API.

Embora as curvas de resisténcia funcionem bem para estacas unicas, 0 que
foi confirmado ao longo da historia em diversos projetos em que foram usadas, para
0 método proposto pela norma API para grupos de estaca ndo se pode afirmar o
mesmo. A propria norma atenta para casos em que 0s métodos propostos diferem

bastante dos resultados medidos em campo.
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De maneira a avaliar uma possivel vantagem do método dos elementos
finitos para modelar o solo, com relagdo aos métodos de norma, para avaliar o efeito
de grupo; buscou-se verificar o procedimento em um estudo experimental de efeito

de grupo.

O estudo experimental de WALSH, 2005 foi eleito, e o modelo
computacional de LARKELA, 2008 que se baseia na teoria da norma API, foram
utilizados como referéncia para avaliar o modelo pleno 3D.

Como a proposta deste trabalho era partir do que ja é utilizado na norma,
optou-se por nao utilizar modelos constitutivos muito sofisticados para solo.
Entretanto, faz-se a ressalva de que o modelo pleno 3D possui o potencial de
modelar o solo de maneira tdo realistica, quanto melhores forem os dados
geotécnicos disponiveis. No caso deste estudo, consideraram-se os dados
geotécnicos utilizados para montar o modelo com curvas de resisténcia

recomendado pela API.

Uma série de graficos comparativos para os modelos computacionais em
DIANA e baseado na APl com o médulo SPLICE do pacote de softwares Sesam, e o

estudo experimental foram apresentados.

De maneira geral o modelo pleno 3D apresentou resultados mais préximos
do modelo experimental do que o SPLICE. Para os resultados do modelo pleno 3D
que diferiram do modelo experimental, acredita-se que a utilizacdo de modelos
constitutivos mais precisos possa resultar em uma representacdo mais fiel da

realidade.

Como recomendacdo para estudos futuros e desenvolvimento do

procedimento aqui proposto, se sugere:

e Testar o procedimento apresentado em obras em que as curvas de resisténcia
da API falharam em representar os deslocamentos no campo de fundacdes com

efeito de grupo.

e Verificar o potencial do modelo caso dados geotécnicos mais precisos estejam

disponiveis e comparar com o que se obteria com 0 método vigente de norma
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Apéndice A

Neste Apéndice estdo dispostos os resultados graficos das deformadas,
diagrama de esfor¢os cortante e de momento fletor para os deslocamentos alvo do
experimento de WALSH, 2005.
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Figura 0.1: Diagrama de deslocamentos ao longo das estacas com 68 mm de deslocamento na

cabecga das mesmas

lotar Duplocements MO

Figura 0.2: Diagrama de deslocamentos do solo para 0 mesmo carregamento da Figura anterior



Figura 0.3: Diagrama de deslocamentos ao longo das estacas com 06 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.4: Diagrama de Momento Fletor ao longo das estacas com 06 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.5: Diagrama de Esfor¢o Cortante ao longo das estacas com 06 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.6: Diagrama de deslocamentos ao longo das estacas com 13 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.7: Diagrama de Momento Fletor ao longo das estacas com 13 mm de deslocamento na

cabeca
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1. Load-step 16, Lood-fector 1500

Figura 0.8: Diagrama de Esfor¢o Cortante ao longo das estacas com 13 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.9: Diagrama de deslocamentos ao longo das estacas com 19 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.10: Diagrama de Momento Fletor ao longo das estacas com 19 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.11: Diagrama de Esforgo Cortante ao longo das estacas com 19 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.12: Diagrama de deslocamentos ao longo das estacas com 25 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.13: Diagrama de Momento Fletor ao longo das estacas com 25 mm de deslocamento na

cabeca



110

e

Figura 0.14: Diagrama de Esforgo Cortante ao longo das estacas com 25 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.15: Diagrama de deslocamentos ao longo das estacas com 38 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.16: Diagrama de Momento Fletor ao longo das estacas com 38 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.17: Diagrama de Esforgo Cortante ao longo das estacas com 38 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.18: Diagrama de deslocamentos ao longo das estacas com 51 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.19: Diagrama de Momento Fletor ao longo das estacas com 51 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.20: Diagrama de Esforgo Cortante ao longo das estacas com 51 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.21: Diagrama de deslocamentos ao longo das estacas com 64 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.22: Diagrama de Momento Fletor ao longo das estacas com 64 mm de deslocamento na

cabeca
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1. Load-step 75, Load-factor 7.4000

Figura 0.23: Diagrama de Esforgo Cortante ao longo das estacas com 64 mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.24: Diagrama de deslocamentos ao longo das estacas com 8A mm de deslocamento na

cabeca
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Figura 0.25: Diagrama de Momento Fletor ao longo das estacas com 8A mm de deslocamento na

cabeca
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1. Load-step 101, Load-factor 10.000
m 4 1 Forces O ‘

Figura 0.26: Diagrama de Esforgo Cortante ao longo das estacas com 87 mm de deslocamento na

cabeca



