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4 ANALISES PROBALISTICAS

41 Conceitos

A andlise da seguranca de estruturas com vidas Uteis diferentes das
correntes, de estruturas existentes, de estruturas submetidas a esforcos atipicos, ou
de estruturas reforcadas, € bastante complexa. A abordagem correta deste problema
ndo pode dispensar a utilizacdo de modelos probabilisticos, que sdo desconhecidos

da maioria dos engenheiros civis.

Antes de descrever os métodos de analise, cabe destacar a estatistica como
a disciplina que descreve, sumariza e tira conclusdes a partir de dados coletados de
amostras. Inclui, portanto, a coleta de dados, sua andlise e interpretacao.

Probabilidade é a medida que indica a possibilidade de que um evento venha
a ocorrer. A probabilidade é expressa através de um nimero adimensional variando
entre zero a unidade, onde o valor zero indica o quanto um evento é impossivel de

ocorrer enquanto a unidade indica a sua ocorréncia certa.

Em geral, os métodos de analise da seguranca estrutural ou geotécnico
dividem-se em quatro niveis: deterministicos, semi-probabilisticos, probabilisticos

simplificados e puramente probabilisticos, Aoki (2011).

Os métodos deterministicos fornecem um udnico resultado para diferentes
repeticbes de um experimento e se mostra obsoleto a medida que o coeficiente
global de seguranca depende das grandezas comparadas e dos referenciais
utilizados. Desta forma, portanto, um anico fator global de seguranca nédo pode ser
considerado como uma medida da seguranca, DITLEVSEN e MADSEN (1996).

Os meétodos semi-probabilisticos de analise de seguranca baseiam-se na
utilizacdo de coeficientes parciais de seguranca. A maioria das normas vigentes

baseia-se na utilizacdo de coeficientes parciais de seguranca. A utilizagcdo desse
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método que combina o método deterministico com o método probabilistico torna-se

complexo em algumas situacgoes.

Numa andlise probabilistica simplificada as variaveis sdo descritas pela sua
média e desvio padrdo. A relacdo de dependéncia entre as diversas variaveis €
traduzida pela matriz de covariancia. Neste tipo de andlise a seguranca é definida
em termos de situacdes desfavoraveis, definidas a partir de uma funcéo estado
limite, que toma valores positivos, se nao for ultrapassado o limite aceitavel, e
negativos, no caso contrario. Uma estrutura é considerada suficientemente segura,
em relacdo a um estado limite, se a probabilidade da funcdo estado limite assumir
um valor negativo for inferior a um determinado valor. No entanto, esta probabilidade
nao deve ser considerada de um modo restrito, pois na realidade corresponde a
probabilidade de haver colapso, considerando que n&do foram cometidos erros
significativos, quer no dimensionamento, quer na construgdo da estrutura. Esse sera
o tipo de analise utilizada para as fundacdes submetidas a esforcos de tracdo no

presente trabalho.

Uma andlise probabilistica completa é realizada considerando a distribuicao
conjunta de probabilidade de todas as variaveis. Nas varidveis em que a disperséo é
independente do valor médio € comum utilizar a variancia ou o desvio padrdo. Nos
casos contrarios €, em geral, utilizada uma medida adimensional da dispersao, tal
como o coeficiente de variacdo. A partir de observacgdes realizadas sdo propostas
distribuicbes estatisticas que aproximem as diversas varidveis aleatorias. A
guantidade de informacdo necessaria para uma analise deste tipo inviabiliza a sua

aplicacao corrente.

Como resultado das anélises probabilisticas, obtemos uma faixa de variacao

de resultados para diferentes repeticoes.

Os meétodos semi-probabilisticos, probabilisticos e probabilisticos completos
permitem interpretar os resultados para fins de decisdo de engenharia. A
probabilidade de decisdo ou confiabilidade de decisdo representa o grau de

confiancga individual de uma avaliagéo subjetiva e pode ser representada por:
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R=1-Pr (Eq. 17)

onde,

P: é a probabilidade de falha.

As funcdes densidade de probabilidade sdo necessarias nas analises
probabilisticas para determinagédo do parametro de posi¢cdo média ou valor esperado

ke dos paramentros de disperséo variancia ¥ , desvio padrdo | e coeficiente

de variacdo | .

4.4.4 Distribuicdo exponencial

A distribuicdo exponencial é frequentemente utilizada para simular fenébmenos

que variam com o tempo ou a distancia, Pacheco (2010).

A distribuicdo exponencial é descrita pela funcao:

f € > e™ (Eq. 18)
1
E[}E (Eq. 19)
1 1 -
v[}?:a[}E:E[}o[_ (Eq. 20)

ok=1 (Eq. 21)
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Figura 33 — Grafico da fun¢éo densidade de probabilidade — Distribuicdo exponencial.

E tem como funcéo de distribuicdo acumulada:

f €= [re™

f€ >F1-e™

(Eq. 22)

(Eq. 23)
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Figura 34 — Gréfico da funcéo de distribuicdo acumulada — Distribuigcdo exponencial.
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4.1.2 Distribuicdo lognormal

Seja a distribuicdo de uma variavel x, 0< x <o, onde se conhece a média
e 0 desvio padrdo o |< A distribuicdo de x sera log normal se, através de

transformacao y=Inx, a distribuicdo de y for normal.

A funcéo de distribuicdo € dada por:

_1[In(<—113]
2>< o
g =2 (Eq. 24)
- an((m &
z'\jzl ‘ \ z"_n’ ’ » 2
2 In(x;) 2 (In(x,)—u)
“v:_r, r:zl_) (;2:;3‘)3'::! 1
i i (Eq. 25)
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Figura 35 — Gréfico da funcéo de densidade de probabilidade — Distribuigdo log normal.



Problema basico:

Mx € 0x > conhecidas

by € oy > determinar

1.0

0.8

0.6

0.4

— 0=3/2
-o=1 i
o=1/2 I
G2 — o=1/4 i
— 0=1/8 J
0.0 A .1...,1....1....1,...-
0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5

Figura 36 — Grafico da fun¢éo de distribuicdo acumulada — Distribui¢édo log normal.
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(Eq. 26)

(Eq. 27)

(Eq. 28)

(Eq. 29)
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4.1.3 Distribuicdo normal ou de Gauss

O teorema do limite central enuncia que na maioria dos casos, a distribuicao
correspondente a uma variavel aleatoria tendera para uma distribuicdo limite (a
distribuicdo normal) quando o nimero de amostras (ou de repeticdo do experimento)

tender a infinito.

A distribuicdo normal é descrita pela funcao:

g a (Eq. 30)
ol ] N

onde, —o < X< 4w

f(x)

Pontos de
inflexédo

Figura 37 — Gréfico da funcéo de densidade de probabilidade — Distribuicdo normal ou de gauss.

A determinacgéo da probabilidade de ocorréncia de um determinado evento x é

representada pela area hachurada no grafico abaixo:
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0 X X

Figura 38 — Probabilidade de ocorréncia de um evento x — Distribuicdo normal.

Como alternativa para evitar o desenvolvimento tdo trabalhoso dessa

equacao, utilizam-se tabelas ou funcdes aproximadas.

4.1.4 Distribuicdo normal standard ou padrao

N=0 o=1

Toda variavel aleatéria X normalmente distribuida, com média pu e desvio

padrdo o, reduz-se a distribuicdo normal standard Z, onde:

(Eq. 31)
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Figura 39 — Grafico da funcéo de densidade de probabilidade — Distribuicdo normal padréo.

Na distribuicdo normal padréo, estima-se que:
* 68% dos valores possiveis de Z estao entre -10 e 10

* 95,5% dos valores possiveis de Z estao entre -20 e 20

» 99,7% dos valores possiveis de Z estdao entre -3c e 3 0

Ou ainda, graficamente:

76
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Figura 40 — Esquema grafico da distribuicdo de probabilidade de ocorréncia - Distribuigcdo normal

padrao.

4.1.5 Ocorréncia de ruina

Conforme publicado por Harr (1987), admite-se adotar o parametro J,
conforme equacédo apresentada a seguir, quando a carga e resisténcia sao variaveis
estatisticamente independentes.

ﬂ _ Hr — Hs (Eq 32)

\/‘TRE_‘TSE

Nesta dissertacdo, admite-se também que a carga atuante seja deterministica

0 que conduz a o4 =0.

p=te—rs (Eq. 33)

O
Onde,

S =Fator de confiabilidade ou ocorréncia de ruptura
Uy = Resisténcia média

us = Solicitacdo média
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o = Desvio padréo da resisténcia

o, =Desvio padréo da solicitagédo

A ocorréncia da ruina ou fator de confiabilidade é determinada conforme a
tabela 10 da escala subjetiva MIL — STD — 882 ampliada 12/03/2011 copiada abaixo.

Tabela 12 — Tabela 10 da escala subjetiva MIL — STD — 882 — Ocorréncia de ruptura ou fator de confiabilidade.

B \ Ocorréncia de ruptura ou Fator de confiabilidade ‘
0,00
0,52 ‘ Frequente ‘
1,88 ‘ Provavel ‘

Fonte: Harr (1987).

4.2 Desenvolvimento

A variacdo da resisténcia das fundac¢des submetidas a esforcos de tragcdo em
relacdo aos parametros de resisténcia (angulo de atrito e coesao) foi estudada neste
trabalho com objetivo de comparar os resultados tedricos obtidos através da
aplicacdo do meétodo desenvolvido pela Universidade de Grenoble com os
resultados das simulagBes computacionais obtidos através da aplicacdo do método

dos elementos finitos.

No entanto, outra importante informacédo pode ser extraida a partir das curvas
apresentadas nas figuras 25 a 32: as derivadas das funcdes R(@) e R¢(c), visto que
o calculo da varianca e do desvio padrao da resisténcia pode ser obtido a partir de

tais derivadas conforme funcées apresentadas a seguir:

2V (2 vEe a 30



Traduzindo para os termos pertinentes a esse trabalho, tem-se:

VRV RV

Rt = Resisténcia a tragcao
Cc = coesao

n=19¢

Vk=02k

ok kL o ptalky
X

Qf =040 -50c} =040xc

V= @aoxc3

Qf =015-50) =010x7

v (O,le ﬁjz
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(Eq. 35)

(Eq. 36)
(Eq. 37)

(Eq. 38)
(Eq. 39)

(Eqg. 40)

(Eq. 41)

Na auséncia de quantidade suficiente de ensaios, o valor esperadode ce ¢ €

igual ao valor adotado pelo trabalho de Danziger (1983).

Tabela 13 — Variancia da coeséo para as fundagdes de S1 a S4.

Coeficiente de variagao da coesao 0,40
Q[c]
Fundacao Coeséo Desvio |Variancia
S1 29 11,6 134,56
S2 25 10 100,00
S3 32,5 13 169,00
sS4 29 11,6 134,56
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Tabela 14 — Variancia da tangente do angulo de atrito para as fundagdes de S1 a S4.

Coeficiente de variacao de tg (¢) 0,15
Q [tg(d)]
Fundacao tg (b) Desvio |Variancia
S1 0,4856 0,0728 0,0053
S2 0,4986 0,0748 0,0056
S3 0,4452 0,0668 0,0045
s4 0,4770 0,0715 0,0051

Em suma, as analises pelos métodos probabilisticos fornecem uma faixa de
variacdo de resultados para diferentes repeticbes de um experimento. Torna-se
interessante analisar a probabilidade de ruptura para as fundacbes em estudo
considerando os diferentes métodos de determinagdo da carga de ruptura, nesse
caso, 0 método tedrico da Universidade de Grenoble e as modelagens

computacionais.

Primeiro, serdo apresentados os resultados das andlises probabilisticas
referentes as cargas previstas pela aplicacdo do método da Universidade de

Grenoble:

Tabela 15 — Coeficientes de variacéo e erros associados ao calculo da capacidade de carga das fundacdes S1 a
S4 verificados através dos resultados obtidos pelo método da Universidade de Grenoble.

Fundacdo| Cargade Cargas de Coeficiente Erro
ruptura ruptura (kN/m?) | de variacdo | (A-B)/A
experimental| previstas na
(KN/m2) aplicacao dos
(A) métodos de
Grenoble
A£0 A=0
(B)
S1 1300 1467 1304 18% 13%
S2 1240 1381 1231 16% 11%
S3 585 538 481 21% -8%
S4 1160 893 794 19% -23%
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No apéndice A encontram-se os calculos relativos a determinagdo dos
coeficientes de variacao da tabela 15.

A partir das informacdes da tabela 15, ilustradas na figura 41, percebe-se que
as fundacdes S1, S2 e S3 apresentaram erro inferior a um desvio padrao. Entende-
se, a partir do grafico ilustrado na figura 40 que a probabilidade da resisténcia ultima

estar contida nessa faixa de valores é de 68%.

Resultados dentro de
trés desvios-padréo

A
A\ 4

Resuttados dentre de
dois desvios padrio

Resultados dentro de
um desvio padrédo

A
\4

®@
(s2)
@ ~_ |

Figura 41 — Demonstracéo gréafica do grau de assertividade do célculo da resisténcia através do Método da

Universidade de Grenoble.
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A seguir, na tabela 16, sdo apresentados os resultados das analises

probabilisticas para os resultados obtidos pela modelagem computacional:

Tabela 16 — Coeficientes de variagdo e erros associados ao célculo da capacidade de carga das fundagdes S1 a
S4 verificados através dos resultados obtidos pela Modelagem Computacional 2-D.

Fundacdo| Cargade Cargas de Coeficiente Erro
ruptura ruptura (kN/m?) | de variacéo | (A-B)/A
experimental | previstas com a
(KN/m?2) utilizacao de
(A) modelagem
computacional
(B)
S1 1300 1316 5,19% 1%
S2 1240 1216 16,66% - 2%
S3 585 469 14,23% -20%
S4 1160 837 16,99% - 28%

No apéndice A encontram-se o0s calculos relativos a determinacdo dos

coeficientes de variacao da tabela 16.

Os resultados obtidos através da modelagem computacional sdo mais
conservativos que os resultados obtidos pela Universidade de Grenoble. Somente as
modelagens para a fundacdes S1 e S2 apresentaram erro inferior a um desvio
padrdo. As fundacdes S3 e S4 apresentaram erros maiores que um desvio-padréo.
As informacgOes das tabelas estdo representadas na figura 42. Cabe destacar que
um valor de erro (Gltima coluna das tabelas 15 e 16) inferior ao coeficiente de
variagéo indica uma carga calculada distante da carga medida de um valor inferior a

um desvio padrao.
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Resultados dentro de
trés desvios-padrio

Resultados dentro de
dois desvios padrdo

Resultados dentro de
um desvio padréc
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Figura 42 — Demonstracao gréfica do grau de assertividade do calculo da resisténcia através da modelagem

computacional.

A partir dos resultados obtidos através da comparagdo entre os coeficientes
de variacdo e os erros associados aos diferentes métodos para determinacdo da
capacidade de carga, desenvolve-se a andlise probabilistica completa, conforme
previsto na NBR 6122: 2010. Na falta de quantidade suficiente de ensaios, o valor de

o, sera igual ao valor da carga de ruptura experimental minorada dos valores de
seguranca FS=1,5, FS=2,0 e FS=3,0, de modo analogo ao que foi adotado para o
valor esperado de ¢ e 7. Os resultados sdo apresentados nas tabelas 17 a 24 e

figuras 43 a 50.

Para determinacéo do valor do indice de confiabilidade  estimado na tabelas

17 a 24, adotou-se a equagao 33.

No apéndice B ilustra-se a planilha elaborada nesta pesquisa que permite, a
partir do valor de 8 calculado, a determinagéo da probabilidade de ruina para a faixa

do fator de seguranca pesquisado.

A Ultima linha das tabelas 17 a 24 ilustra o valor do desvio padrao calculado

no apéndice A.
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Tabela 17 — Andlise probabilistica para fundacéo S1 através dos resultados obtidos pela aplicagdo do método da
Universidade de Grenoble para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0.

Método da Universidade de Grenoble - Fundagéo S1

Carga de ruptura (média) 1467 Probabilidade de ruina B Ocorréncia de ruina
Carga admissivel 01 (FS=1,5) 978,00 0,031062894 1,87 Frequente
Carga admissivel 02 (FS=2,0) 733,50 0,002570247 2,80 Ocasional
Carga admissivel 03 (FS=3,0) 489,00 9,54387E-05 3,73 Remota

Desvio padréao 262,14

Curva de distribuicdo normal
Fundacao S1

Qr=489kN Qr=733,50kN Qr=978kN
FS=3,0 FS=2,0 FS=1,5
Pr=9x10E-5 Pr=0,003 Pr=0,03

K

-

0 500 1000 1500 2000 2500

Carga atuante (kN)

Figura 43 — Curva de distribuicdo normal da carga atuante pelo método da Universidade de Grenoble para
fundacéo S1.
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Tabela 18 — Andlise probabilistica para fundacéo S2 através dos resultados obtidos pela aplicagcdo do método da
Universidade de Grenoble para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0.

Método da Universidade de Grenoble - Fundagéao S2

Carga de ruptura (média) 1381 Pr B Ocorréncia de ruina
Carga admissivel 01 (FS=1,5) 920,67 | 0,020357681 |2,05 Provavel
Carga admissivel 02 (FS=2,0) 690,50 | 0,001071637 | 3,07 Ocasional
Carga admissivel 03 (FS=3,0) 460,33 2,13066E-05 | 4,09 Extremamente remota

Desvio padrao 224,95

Curva de distribuicdo normal
Fundacao S2

Qr=920,67kN
Qr=460,33kN| |Qr=690,50kN FS=1,50
FS=3,0 FS=2,0 Pr=0,02
Pr=2x10E-5 Pr=0,001
0 500 1000 1500 2000 2500

Carga atuante (kN)

Figura 44 — Curva de distribuicdo normal da carga atuante pelo método da Universidade de Grenoble para

fundacéo S2.
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Tabela 19 — Andlise probabilistica para fundacéo S3 através dos resultados obtidos pela aplicagcédo do método da
Universidade de Grenoble para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0.

Método da Universidade de Grenoble - Fundagao S3

Carga de ruptura (média) 538 Pr B Ocorréncia de ruina
Carga admissivel 01 (FS=1,5) 358,67 0,057753744 | 1,57 Frequente
Carga admissivel 02 (FS=2,0) 269,00 0,009116061 |2,36 Provavel
Carga admissivel 03 (FS=3,0) 179,33 0,000822446 | 3,15 Ocasional

Desvio padréo 113,94
Curva de distribuicdo normal
Fundacéao S3
Qr=179,33kN|  |Qr=269kN| |Qr=358,67kN
FS=3,0 FS=2,0 FS=1,50
Pr=0,0008 Pr=0,009 Pr=0,057
I T T T ‘.I/‘l/ T T T T
-600 -400 -200 0 200 400 600 800 1000
Carga atuante (kN)

Figura 45 — Curva de distribuicdo normal da carga atuante pelo método da Universidade de Grenoble para

fundacéo S3.
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Tabela 20 — Andlise probabilistica para fundacéo S4 através dos resultados obtidos pela aplicagcdo do método da
Universidade de Grenoble para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0.

Método da Universidade de Grenaoble - Fundacgéo S4

Carga de ruptura (média) 893 Pr B Ocorréncia de ruina
Carga admissivel 01 (FS=1,5) 595,33 0,041469604 | 1,73 Frequente
Carga admissivel 02 (FS=2,0) 446,50 0,004650043 | 2,60 Provavel
Carga admissivel 03 (FS=3,0) 297,67 0,000262406 | 3,47 Remota

Desvio padréo 171,68

Curva de distribuicdo normal
Fundacéo S4

Qr=297,67kN Qr=446,50kN| |Qr=595,33kN
FS=3,0 FS=2,0 FS=1,50
Pr=0,0003 Pr=0,005 Pr=0,04

A

0 200 400 600 800 1000 1200 1400
Carga atuante (kN)

Figura 46 — Curva de distribuicdo normal da carga atuante pelo método da Universidade de Grenoble para

fundacéo S4.
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Tabela 21 — Andlise probabilistica para fundacdo S1 através dos resultados obtidos pela modelagem
computacional para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0

Modelagem computacional - Fundacéo S1

Carga de ruptura (média) 1316 Pr B Ocorréncia de ruina
Carga admissivel 01 (FS=1,5) 877,33 2,77574E-09 5,83 Impossivel
Carga admissivel 02 (FS=2,0) 658,00 1,11898E-18 8,74 Nunca
Carga admissivel 03 (FS=3,0) 438,67 1,02653E-31 |11,66 Nunca

Desvio padrao 75,25
Curva de distribuicdo normal
Fundacéo S1
Qr=438kN Qr=658KN Qr=877KN
FS=3,0 FS=2,0 FS=1,5
Pr=1,02xE-31| |Pr=1,11xE-18| |Pr=2,78xE-9
I . T T T 1
0 500 1000 1500 2000 2500
Carga atuante (kN)

Figura 47 — Curva de distribuicdo normal da carga atuante pela modelagem computacional para fundacéo S1.
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Tabela 22 — Andlise probabilistica para fundacéo S2 através dos resultados obtidos pela modelagem
computacional para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0.

Modelagem computacional - Fundagcdo S2

Carga de ruptura (média) 1216 Pr B Ocorréncia de ruina
Carga admissivel 01 (FS=1,5) 810,67 | 0,036148461 1,80 Frequente
Carga admissivel 02 (FS=2,0) 608,00 | 0,003510298 2,70 Provavel
Carga admissivel 03 (FS=3,0) 405,33 | 0,000162515 3,59 Remota

Desvio padréao 225,53

Curva de distribuicdo normal
Fundacao S2

Qr=405kN Qr=608kN Qr=810kN
FS=3,0 FS=2,0 FS=1,50
Pr=0,0002 Pr=0,003 Pr=0,04

A

0 500 1000 1500 2000 2500

Carga atuante (kN)

Figura 48 — Curva de distribuicdo normal da carga atuante pela modelagem computacional para fundacéo S2.
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Tabela 23 — Andlise probabilistica para fundacdo S3 através dos resultados obtidos pela modelagem

computacional para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0.

Modelagem computacional - Fundacdo S3

Carga de ruptura (média) 469 Pr B Ocorréncia de ruina
Carga admissivel 01 (FS=1,5) 312,67 0,061809638 | 1,54 Frequente
Carga admissivel 02 (FS=2,0) 234,50 0,010454117 |2,31 Provavel
Carga admissivel 03 (FS=3,0) 156,33 0,001036684 | 3,08 Ocasional

Desvio padréo 101,53
Curva de distribuicdo normal
Fundacéao S3
Qr=156kN| [Qr=234kN| |Qr=312kN
FS=3,0 FS=2,0 FS=1,50
Pr=0,001 Pr=0,01 Pr=0,06
T AT_/‘/ T T T T T T
0 200 400 600 800 1000 1200 1400
Carga atuante (kN)

Figura 49 — Curva de distribuicdo normal da carga atuante pela modelagem computacional para fundacéo S3.
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Tabela 24 — Andlise probabilistica para fundacdo S4 através dos resultados obtidos pela modelagem
computacional para FS=1,5; FS=2,0, FS=3,0.

Modelagem computacional - Fundacéo S4

Carga de ruptura (média) 837 Pr B Ocorréncia de ruina
Carga admissivel 01 (FS=1,5) 558,00 0,146416621 | 1,05 Frequente
Carga admissivel 02 (FS=2,0) 418,50 0,057295459 | 1,58 Frequente
Carga admissivel 03 (FS=3,0) 279,00 0,01769563 2,10 Provavel

Desvio padréo 265,23

Curva de distribuicdo normal
Fundacéo S4

Qr=279kN Qr=418kN Qr=558kN
FS=3,0 FS=2,0 FS=1,50
Pr=0,018 Pr=0,057 Pr=0,15

4

0 200 400 600 800 1000 1200 1400
Carga atuante (kN)

Figura 50 — Curva de distribuicdo normal da carga atuante pela modelagem computacional para fundacéo S4.

No capitulo 5 ser@o apresentadas as interpretacdes das andlises elaboradas.
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5 ANALISE DOS RESULTADOS E CONCLUSOES

A seguir, sdo apresentados os resultados da avaliacdo tedrica, numérica e
probabilistica das fundacfes rasas tracionadas cujas provas de carga foram

documentadas por Danziger (1983).

A primeira etapa consistiu da modelagem da capacidade de carga pelo
procedimento de Grenoble e pela analise numérica utilizando-se 0s mesmos
parametros selecionados anteriormente por Danziger (1983). Os resultados das
modelagens apresentaram em todas as simulacdes da primeira etapa resisténcias
tltimas menores do que os valores encontrados através da aplicacdo do método da
Universidade de Grenoble, o que sugere a utilizacdo de maiores fatores de
seguranca quando se utilizam resisténcias obtidas a partir de modelagens

computacionais.

A modelagem computacional para a fundacdo S4 apresentou, assim como o
calculo da resisténcia a tracéo pelo método da Universidade de Grenoble, resultados
muito baixos em relacdo ao resultado da prova de carga, indicando erros da ordem
de 25%. Comparando esses resultados também com o trabalho publicado por Ruffier
dos Santos (1985), percebe-se a possibilidade de que algum fator ndo mensurado
ou desconhecido possa ter influenciado no resultado da prova de carga
acompanhada e documentada por Danziger (1983), conforme demonstrado na
tabela 25.

Tabela 25 — Comparacao entre os resultados de Danziger (1983), Ruffier dos Santos (1985) e Arpino (2011).

Fundacao Prova de carga Arpino (2011) Ruffier dos Santos

(kN) MEF (1985)

(KN) MEF

(kN)

S1 1300 1316 1175

S2 1240 1216 1125

S3 585 469 550

S4 1160 837 875
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As regides do solo que apresentam maiores valores de tensdes cisalhantes
mobilizadas durante o carregamento (regides caracterizadas nas figuras 16, 17, 18 e
19) indicam a formacdo de uma superficie de ruptura com a#0, conforme modelo

proposto por Balla (1961) e validado pelo método da Universidade de Grenoble.

Os pontos de plastificacdo mobilizados durante o carregamento se estendem
a uma distancia de aproximadamente 15 metros a partir do eixo das fundacdes
tracionadas. Essa constatacao ratifica a importancia da retroanalise realizada por
Danziger (1983) para confirmacdo dos parametros do solo apés influéncia do
carregamento de fundacdes proximas submetidas a tracdo. Recomenda-se que esse
tipo de andlise seja realizado mesmo para fundacdes adjacentes cuja distancia seja
superior ao estabelecido na NBR 6122: 2010, podendo ser precedido de
modelagens computacionais especificas para verificacdo do raio de influéncia em

cada caso.

Na segunda etapa procederam-se 0s mesmos célculos realizados na primeira
etapa, porém com parametros variando numa faixa pré-estabelecida. O
comportamento das curvas que descrevem a capacidade de carga obtidas com a
variacdo dos parametros geotécnicos ratifica o que ja havia sido indicado por Garcia
(2005), qual seja, o parametro do solo que mais influencia na variacdo da resisténcia
Gltima a tracdo é a coesdo. A interpretacdo da andlise probabilistica, apresentada a

seguir, indica esse mesmo comportamento.

O comportamento de todas as curvas da variacdo de angulo de atrito segundo
o método da Universidade de Grenoble apresenta descontinuidade que nao tem
explicagéo fisica para valores de ¢ proximos de 15°, o que torna os resultados
obtidos pela modelagem computacional, para essa faixa de valores, mais proximos

do desempenho real das fundagoes.

Os resultados das analises probabilisticas apresentaram indices satisfatorios
de confiabilidade para fatores de seguranca acima de 2,0. Vale ressaltar, conforme
citado por Aoki (2011), que o fator de seguranca do projeto 6timo deve atender a
trés aspectos da engenharia, sdo eles: o aspecto técnico que considera a férmula

gue associa o fator de seguranca a probabilidade de ruina, o aspecto legal de ter
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que adotar o valor minimo das normas vigentes e compativeis com mercado que
comanda o custo total incluindo o custo do risco das consequiéncias econémico-

financeiras da ruina.

Quando se comparam os resultados das analises probabilisticas da aplicacado
do método da Universidade de Grenoble e da modelagem computacional 2-D,
percebe-se que os dois métodos apresentam confiabilidade bem semelhante de
seus resultados para as sapatas S2, S3 e S4. Os resultados da Universidade de
Grenoble apresentam indices de confiabilidade ligeiramente maiores que os indices

obtidos a partir dos resultados das modelagens computacionais, conforme figura 51.

Vale destacar os resultados de alto valor de B obtidos para a fundacdo S1
para a modelagem computacional. Esse valor B é conseqiiéncia do baixo valor do
desvio padréo encontrado a partir da aplicacéo da formulagdo FOSM, como pode ser

verificado na tabela 16.

Ocorréncia de ruptura ou Fator de
confiabilidade

o} #FS=15
g o FS=2,0
S A FS=3,0

-8 -6 -4 -2 0 B (Pmhaxis) 4 6 8 10 12
Figura 51 — Grafico comparativo entre o parametro 3 obtido através do método da Universidade de Grenoble e

através da modelagem computacional
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6 SUGESTOES DE TEMAS PARA PESQUISAS

Sugere-se a proposicado de ajuste gradativo da equacdo para determinacao
da carga de ruptura pelo método da Universidade de Grenoble, devido a
descontinuidade observada nos graficos da variacdo da carga de ruptura em funcéo
do angulo de atrito. Certamente, essa descontinuidade ndo corresponde a aspectos
fisicos, o que provoca aumento da incerteza dos resultados, quando sdo analisados
projetos com angulo de atrito em torno de 15°, como pode ser verificado na figura
52.

SAPATA 01

1600,00

1400,00

1200,00 +

+ Grenoble

1000,00

Qult (kN)

800,00

600,00

400100 T T T T T T T T 1
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Angulo de atrito - ¢ (°)

Figura 52 - Gréfico da variag&o da resisténcia ultima a tragéo pelo método da Universidade de Grenoble em
funcdo da variacdo do angulo de atrito para a fundagéo S1 — Descontinuidade em ¢=15°.

Garcia (2005) ja havia observado que a coesdo € o parametro mais relevante
para o céalculo da capacidade de carga pelo método da Universidade de Grenoble,
no entanto, ha que se estudar a razdo para a qual, mantendo-se a coesao constante
e variando o paramento ¢ , observa-se o comportamento descendente de R(t) em
funcdo de ¢, aproximadamente para os trechos nos quais: 5° < ¢ <15°e 30° < ¢ <

40°, como indicado na figura 53.



96

SAPATA 01

1600,00 -

1400,00 -+
y=1,1439¢+ 1452,7 y=-1,3625¢+ 1527,6

1200,00 A —_

1000,00 1y =-4,9958¢+ 1202,1

Qult (kN)

800,00

+ Grenoble

600,00 -

400, 00 T T T T T T T T 1
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Angulo de atrito - ¢ (°)

Figura 53 - Gréfico da variagdo da resisténcia Ultima a tragcao pelo método da Universidade de Grenoble

em fun¢éo da variagdo do angulo de atrito para a fundagdo S1 — Comportamento da funcéo.

De acordo com a figura 54, publicada por Danziger (1983), o método entende
que a superficie de ruptura ndo se altera para solos argilosos com ¢ < 15°, essa
pode ser uma premissa que influencia no comportamento descendente da curva.
Sugere-se estudar possiveis variacdes da superficie de ruptura em funcéo do angulo

de atrito também para solos fracos.

D<Dc¢

Figura 54 — Forma de ruptura para fundagdes rasas em solos fracos — Martin (1966)
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Sugere-se também fazer a retroanalise das modelagens realizadas, variando

0 Riner (interface entre o solo e a fundagcéo) com objetivo de aproximar ainda mais os
resultados das modelagens aos resultados das provas de carga.

Sugere-se pesquisar a influéncia dos parametros E (médulo de Young) e v
(coeficiente de Poisson do solo) nas modelagens computacionais, especialmente

nos casos de fundacdes submetidas a esforcos de tracdo, em funcdo da pouca
influéncia percebida na andlise paramétrica realizada neste trabalho, para
modelagem 2-D.

Sugere-se comparar a profundidade critica calculada analiticamente pelo
método da Universidade de Grenoble com o resultado numérico obtido através de
modelagem computacional. O célculo da profundidade critica através da modelagem
pode ser realizado aumentando a profundidade de assentamento das fundagdes S1,
S2, S3 e S4 até que a tela de saida do programa indique uma mudanca de

comportamento na configuracdo da superficie de ruptura, conforme previsto na
figura proposta por Martin (1966).

ERNER

D> De ]'T
q0
L
T «\&ﬁﬁlﬂ\ R s,

[A=-¢r8

N

i > - .": Superficie de
W11 7 ruptura equivalente
B

- I

W sl Rk

e e Superficie de

W] roptura observada
Lo )

Dc

Figura 55 - Formas de ruptura para sapatas em solos resistentes (categoria 2) —Martin (1966)
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ANEXO A — Coeficientes do método de Grenoble

Expressoes:

S&o apresentadas as expressdes para determinacdo dos coeficientes de capacidade

de carga para sapata com fuste vertical utilizadas no Método de Grenoble.

~ 2 1 D
PYRERY - sengcos@+ 1- Lt P
o 2c0s° o 3 9%R

|| toe, T g 1P
M, _([ tag + o cos¢(1+ t9s Htggxﬂtga](l 2tga RJ

f (@Jrﬂjcosn—sengﬁcos,u

— =t
H J 4 2)cosn+sengcosu

senn =sengsen u
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(para sapatas circulares)

T 2 R?

R R?2
M = 127 = . —1,6{1—1,9?%0,9—*}
1+6tg¢(—j+2f(l+tg¢)
4 R T

(para sapatas nao circulares)

M __ A
T
1+t
, 199
1
m=1-—arcsen para e <R-R;
2r R-R;
1
m=1-—arcsen parae > R-R;

2 R-R;

Os valores de o e R, (raio equivalente) variam com o tipo de solo, conforme tabela

abaixo:

Tabela Al - Variagdo de & e R, conforme tipo de solo
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Categoria Tipo de Ruptura o R,
Argila D = D), arerg( 2 g
¢ <15° Base arctg(.2 B
5
Argila D > D =
‘ ¢ 2b
Fuste -Z -
8 T
Argila - E 2B
Argila D =D, 4 —
Atsiz -6 T
¢ >15°
Baze
25
Argila I} = D, =
Fuste - E d
8

Fonte: Garcia (2005).

Abacos:

Sédo apresentados os abacos para determinacdo dos coeficientes de capacidade de

carga para sapata com fuste vertical utilizados no Método de Grenoble.



112

40r

30F

g

10r

1 1 1 1
1 1 1 1
1 1 1 1 -1
1 1 1 1
1 1 1 1 e
1 1 1 1
1 1 1 1 i
1 1 1 1
1 1 1 1
1 1 1 1 -1
1 1 1 1

R [ — RS Y IR ——| o —_
1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 N
1 1 1 1 1 1
1 1 1 o, 1 1 1 -
1 1 1 b, 1 1 1
1 1 1 by 1 1 1 i
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1 -
1 1 1 1 1 1 1

SR UL | Ny — i —— R S — | H - —_
1 1 1 1 b 1 1
1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 T
1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 e
1 1 1 1 1 y . 1
1 1 1 1 1 P, 1 a
1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 - 1
1 1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1

P QL | iy gy i N . R —_
1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 )
1 1 1 1 1 1 ] N
1 1 1 1 1 1 rf.
1 1 1 1 1 1 - -
1 1 1 1 1 1 1 4
1 1 1 1 1 1 1 1 a
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1 -
1 1 1 1 1 1 1 . E
1 1 1 1 1 1 1

S P | NS iy Syl | W JE. I N (R RN —_
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1 1 7
1 1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1 1 e
1 1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1 1 .
1 1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1 1
1 1 1 1 1 1 1 1 N
1 1 1 1 1 1 1 1

TN T T T NN T T O T T N T N T O N T T A 0 Y 1

T T T T T T T T

&0 [~ (T ] [Fa -+ iy (| — — [}

= = = = = = = = L) o)

(AT

50

VR

%

Figura A.1 - Coeficientes de capacidade de carga a tracido M c € ‘\/I s T M , _ bara A

Martin (1966)



113

ar
r

=

&

R ¥ PGS | IR O S

e e e e e e e e e e e e

- o

Y S

e e e gl

e e e E——————

11

L

0.8 f---mm-mmen-

b T SRR R

. I A——
1 A

0,7
a,

_____r

0,1 f--m-mmmme-

0.0 +

40

10

D'E

%

Figura A2 - Coeficientes de capacidade de carga a tracdo M q Para A

Martin (1966)



114

N I

—_—————————qe——— e ]

——————————

Ly BN ——— R ——— Ry A

e — -

o e e

1.0

I M+ P

arctg0,2

DR

Martin (1966)

Figura A3 - Coeficientes de capacidade de carga a tracdo M c € ‘\/l s T M , _bpara A



115

—————————————

5 Y I A

0.4
0,3 -2

14—

C
C

0.0

D'E

arctg0,2 -

q para A

Figura A4 - Coeficientes de capacidade de carga a tracdo M

Martin (1966)



