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ESTADOS LIMITES E SEGURANCA
EM GEOTECNIA

Limit states and safety in geotechnique
EMANUEL MARANHA das NEVES

RESUMO - Apresenta-se o sistema dos Eurocédigos com particular relevo para o Eurocédigo respeitante
as estruturas geotécnicas. Apés consideragdes sobre a incerteza na geotecnia, sobre os estados limites, 0s
coeficientes parciais de seguranga e os valores caracteristicos dos pardmetros mecénicos, descreve-se a
forma como, de acordo com a norma em questo, se procede 2 avaliagdo da seguranga. Aborda-se depois
o problema da quantificagdo dos coeficientes de seguranca parciais nomeadamente com base na teoria da
fiabilidade. Exemplificando com fundagdes superficiais de diversos tamanhos e em varios tipos de terreno,
procede-se ao respectivo dimensionamento, quer com base no método tradicional (coeficiente de seguranga
global) quer com base no Eurocédigo, e calculam-se as correspondentes probabilidades de rotura nominais.
Por comparacio dos resultados podem tirar-se conclusdes sobre a justeza dos valores atribuidos aos
coeficientes de seguranga parciais em jogo. S#o analisadas as consequéncias, para o dimensionamento,
da verificacdo relativamente aos estados limites de utilizago. Termina-se com uma proposta para a
elaboracio do chamado documento nacional de aplicagdo e para a revisdo do Eurocédigo.

SYNOPSIS — The Eurocode system is presented with particular emphasis on the code concerning the
geotechnical structures. After a reference to the limit states concept, the partial safety factors and the
characteristic values of the mechanical parameters, the procedures for safety evaluation are described and
exemplified through straightforward examples. The problem of quantifying the partial safety factors,
namely using reliability theory, is then dealt with. Dimensioning of spread foundations of different sizes
on different soil types is acomplished through the use of the traditional method as well as the Eurocode.
Corresponding nominal probabilities of failure are also calculated. The comparision of the obtained
results cnables a judgement regarding the fairness of the suggested values for the partial safety factors.
Consequences for the design resulting from the verifications regarding serviceability limit states are
discussed. Finally some proposals concerning the elaboration of the national document of application and
the future revision of the code are envisaged.

1 — INTRODUCAO

A 25 de Maio de 1993 foi aprovado em Copenhague, no ambito do CEN, CT250!, o
Eurocédigo 7. Face a necessidade de harmonizag¢do com o Euroc6digo 1 — s6 aprovado pos-
teriormente — houve que proceder a modificagdes que incidiram sobretudo nos coeficientes
parciais a usar nas acgdes permanentes. Tais modificagGes vieram a ser introduzidas em reu-
nido havida em Berlim em 20 e 21 de Janeiro de 1994. Com a publicacdo simultdnea das
versdes inglesa, francesa e alemd do Eurocédigo 7, publicagdo essa iminente a data desta
conferéncia, o documento passa a ter o estatuto de pré-norma europeia (ENV) nos dezoito
paises europeus que constituem a UE e a EFTA.

1) Comité Europeu de Normalizagio, Comissdo Técnica 250. Esta Comiss@o trata das normas por projectos relativos
a estruturas de diferentes materiais, normas essas que tém a designagio, singular no CEN, de Eurocédigos.
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A versdo portuguesa do Eurocédigo 7 estd também pronta para ser aprovada e publicada
pela entidade normalizadora nacional, isto é, o Instituto Portugués de Qualidade. Na pritica,
a utilizag@o do EC7 pelos engenheiros portugueses fica condicionada pela publicagio do cha-
mado Documento Nacional de Aplicagio (DNA), onde sdo fornecidas diversas indicagdes
sobre o uso do Eurocédigo. Tais indicagGes poderdo variar consoante o pafs (dependem da
prética corrente neles adoptada) mas um objectivo fulcral do documento € o da quantificagdo
dos coeficientes de seguranca parciais, os quais si0 meramente sugeridos no Eurocédigo. E
assim entendido que a fixagdo do nivel de seguranca pretendido para as estruturas geotécnicas
(no caso do Eurocédigo 7) € da competéncia de cada pais. Apés trés anos de vigéncia da pré-
norma e uma vez introduzidas modificagdes que a prética venha eventualmente a recomendar,
o Eurocédigo 7 passard a ser uma norma europeia (EN).

A publicagio desta norma que, sublinhe-se, diz apenas respeito ao projecto?, introduz, com
excepgdo da Dinamarca, substanciais alteragdes relativamente aos c6digos € normas para a ela-
boragio dos projectos de estruturas geotécnicas em vigor na generalidade dos pafses europeus.

Sucede ainda que em alguns casos, como por exemplo o de Portugal, ndo existem esses
c6digos e normas. Mas hd obviamente uma prética habitual (embora por vezes heterogénea)
que, também ela, € diferente da preconizada no Eurocédigo 7.

Do anteriormente exposto conclui-se da necessidade de dispor do DNA portugués.

Neste trabalho procurar-se-4 dar uma contribuig¢io para a elaboragio daquele documento,
principalmente no que diz respeito a nova forma de avaliagdo da seguranga das estruturas
geotécnicas (verificagdo em relagdo aos estados limites dltimos (ELU), a quantificagdo dos
coeficientes parciais de seguranga a usar naquelas avaliagbes e a relagio entre os ELU e
estados limites de utilizagdo (ELUt) ja que, em certas situagdes, a verificagio de que existe
uma probabilidade suficientemente pequena de instalagio dum estado limite pode dispensar a
verificagdo de outros estados limites.

E também chamada a ateng@o para a importéncia da quantificagdo dos pardmetros geotéc-
nicos (os métodos de dimensionamento ndo estdo propriamente em causa com a adopgio do
Eurocé6digo). E sdo tecidas considerages de ordem pritica quanto 2 introdugio da nogiio de
valores caracteristicos dos referidos pardmetros.

Seguidamente e com vista a quantificagdo dos coeficientes de seguranca parciais propdem-
-se e exemplificam-se duas vias complementares.

A primeira consiste numa calibragem dos resultados da aplicagdo dos coeficientes parciais
(togo do Euroc6digo), tomando como padrio os resultados da pratica habitual. Esta, sabemo-
-lo, implica niveis de seguranga (probabilidades de rotura) aceites pela sociedade.

A segunda via consiste na avaliagdo da probabilidade de rotura nominal das estruturas
geotécnicas calculadas de acordo com o Eurocédigo, recorrendo ao método do segundo mo-
mento de primeira ordem avangado da teoria da fiabilidade (nivel II da avaliagdo da seguranga
estrutural). Neste caso hd que comparar entre si as probabilidades de rotura obtidas niio dei-
xando de ter em atencfo a probabilidade de rotura histérica do tipo de estrutura em causa.

Finalmente s&o feitas propostas quanto a forma de analisar os reflexos priticos da expe-
riéncia portuguesa com o novo regulamento de forma a introduzir-lhe futuras melhorias (e
comparar com a experiéncia dos outros paises, designadamente os da Unido Europeia). Sugere-
se que essa actividade para-normativa seja levada a cabo sob forma institucionalizada devendo
incluir a andlise de eventuais acidentes.

2) Estio em fase de conclusdo normas respeitantes  construgdo de algumas estruturas geotécnicas, tais como, paredes
moldadas, estacas moldadas, estacas-prancha e ancoragens (CEN, CT288).



2 — ESTADOS LIMITES E INCERTEZA EM GEOTECNIA

Quando se pretende abordar a seguranca duma estrutura geotécnica recorre-se normalmen-
te a uma descricio de comportamento baseada em modelos tedricos. Como € sabido tais
modelos pretendem representar o comportamento real da estrutura o que de facto raramente
conseguem. Trés componentes de incerteza sdo responsaveis pelo afastamento, em maior ou
menor grau, entre teoria e realidade: a incerteza global, a incerteza do sistema e a incerteza dos
parametros.

A incerteza global diz respeito a eventualidade de se verificarem erros humanos ou ocorréncia
de fenémenos aleatérios tais como explosdes, fogos, etc., sendo que estes factores néo sdo tidos
em conta na pratica corrente de dimensionamento.

A incerteza do sistema relaciona-se com a falta de fiabilidade do modelo teérico usado
para descrever o comportamento da estrutura geotécnica.

Finalmente a incerteza dos parimetros tem a ver com a maior ou menor fiabilidade dos
respectivos valores admitindo que o modelo a que correspondem € 100% fidvel.

A introdugio do conceito coeficientes de seguranga, global ou parciais, resulta precisamente
das incertezas associadas ao sistema e aos parametros.

2.1 - Dimensionamento baseado nos estados limites

A ideia base do conceito de dimensionamento pelo método dos estados limites3 baseia-se,
como ¢é sabido, no seguinte:

a) identificar de todos os potenciais estados limites (modos de rotura — ELU — e deforma-
¢do excessiva — ELUt);

b) verificar separadamente cada estado limite;

¢) demonstrar que a ocorréncia dos estados limites € suficientemente improvavel.

H4 uma forte relagio entre o dimensionamento baseado nos estados limites e o
dimensionamento baseado na teoria da fiabilidade. De facto o primeiro traduz uma abordagem
logica e sistemética do processo de dimensionamento na engenharia, acrescendo ainda que, ao
aplicar a teoria das probabilidades para demonstrar a suficiente improbabilidade da ocorréncia
de um estado limite, segue um procedimento que é o cerne do dimensionamento baseado na
teoria da fiabilidade.

A aplicagio do método dos estados limites & geotecnia envolve problemas proprios. Por
exemplo, a identificagdo adequada dos modos de rotura duma fundagdo nem sempre € simples
pois implica geralmente um julgamento da interac¢do entre o meio geoldgico, o tipo de

3) Uma descrigdo de outros métodos de dimensionamento (método das tensdes admissiveis, método dos coeficientes
de carga, outros métodos baseados num s6 coeficiente de seguranga, método do cdlculo das deformagdes, método
das condigBes mais adversas, método da proporcionalidade entre a margem de seguranga e a respectiva incerteza,
etc.) pode encontrar-se em Maranha das Neves (1985).



carregamento e a resposta da fundagdo. E certo que sdo possiveis generalizagdes Uteis como
a de estados limites que sdo dominantes em situagdes tipicas de projecto de fundagGes. Mas
¢ insubstituivel o papel do engenheiro geotécnico na introdugo de ajustamentos aquelas ge-
neralizagdes, ajustamentos esses baseados num conhecimento e experiéncia locais, tornando-
-se evidente que a necessidade de julgamento de engenharia na selec¢iio dos estados limites
potenciais € maior na geotecnia do que na engenharia estrutural.

Outro aspecto € a verificagio da violagdo ou ndo do estado limite. E entdo necessdrio usar
um modelo que preveja o desempenho do sistema com base nos valores medidos de alguns
pardmetros. Ora, como os materiais geotécnicos nio sio manufacturados ¢ com propriedades
tinicas que se podem encontrar em manuais, esta tarefa ndo € simples. O comportamento dos
terrenos sob o efeito das acgdes depende de muitos factores tais como as condic¢des de fron-
teira, trajectorias das tensdes, histéria das tensdes, taxa de aplicagdo das acgoes, etc. E embora
se consigam previsdes aceitdveis usando modelo simples adequadamente calibrados com base
em informagdo suficiente, deve ter-se presente que a aplicacio de tais modelos se deve restrin-
gir 2 gama de condi¢des especificas incluidas no processo de calibragdo.

O papel do engenheiro geotécnico é decisivo no julgamento da complexidade do compor-
tamento dos terrenos e das limitagdes dos modelos. Ndo vale a pena dedicar muita atencdo a
quantifica¢do da seguranga se se cometer um erro grosseiro, tal como escolher um modelo nio
adequado ao projecto em causa.

2.2 — A incerteza em geotecnia

Como € bem sabido o recurso ao tradicional coeficiente de seguranga global resulta do
reconhecimento das possiveis variagGes nas acgdes, na resisténcia dos materiais, imprecisdes
no modelo de célculo, defeitos de construgdo, condigdes in-situ e ac¢des ndo previstas bem
como outras incertezas inerentes ao processo de dimensionamento. A classificacdo destas
incertezas foi apresentada no inicio deste capitulo.

De facto, até a0 momento, apenas é Gbvio que a diferenca entre estas incertezas e 0s erros
grosseiros € mais uma questdo de grau do que de espécie. Ao fazer referéncia a incertezas
admitir-se-d implicitamente que sdo as razodveis, isto &, que podem ser adequadamente tidas
em conta através duma margem de seguranga aceitdvel do ponto de vista econémico (Phoon
et al., 1993).

De facto, at€ ao momento s6 as variagSes nas acgdes e nas propriedades dos materiais tém
sido consideradas explicitamente no dimensionamento baseado na teoria da fiabilidade. A
probabilidade de rotura € calculada apenas com base em fontes de incerteza quantificdveis tal
como as atras referidas (ac¢Oes e materiais). No entanto, as outras incertezas sio incorporadas
indirectamente, ajustando o dimensionamento de tal modo que seja atingida uma probabilidade
de rotura “suficientemente baixa”. Esta € determinada empiricamente fazendo com que satis-
faca o requisito de ser compardvel com a que estd implicita nos projectos existentes.

As consideragdes anteriores podem levar 2 conclusio de que as variagdes nas acgOes e nas
resisténcias dos materiais sdo ficeis de caracterizar. De facto tal nio sucede, como se mostrard
em 4 para o caso das propriedades dos materiais.

Uma nota final sobre as incertezas na geotecnia diz respeito a variabilidade inerente.
Considera-se que os solos exibem variabilidade inerente porque sdo formados e modificados

8



por processos geoldgicos. Os engenheiros geotécnicos enfrentam esta realidade na sua activi-
dade normal e resolvem-na pragmaticamente, com vista a obter solugdes para questdes
deterministicas. Mas a consideragdo explicita da variabilidade pode ser um factor importante
em diversas questdes que envolvem anélises probabilisticas. Os conceitos de auto-correlagao
e de distancia de correlagio desempenham entdo um papel importante. Trata-se de um desen-
volvimento relativamente recente e em fase de aprofundamento pelo que ndo serd tido em
consideragdo, de forma explicita, nas aplicagdes probabilisticas nos capitulos seguintes.

3 — A AVALIACAO DA SEGURANCA SEGUNDO O EUROCODIGO

A avaliagio da seguranga das estruturas geotécnicas* resulta da aplicagdo de dois
Eurocédigos. De facto, constituindo o conjunto dos Eurocédigos um sistema com vista ao
projecto de estruturas de betdo, de ago, mistas de betdo e ago, de alvenaria, de madeira, de
aluminio e geotécnicas’ é natural que exista um conjunto de principios bésicos relativos ao
dimensionamento de aplicagio comum a todas as estruturas. Esse conjunto de principios bé-
sicos estd contido precisamente no EC1, sobretudo na sua Parte 1, Fundamentos de Projecto.
Por sua vez os aspectos especificos referentes as estruturas geotécnicas constam do EC7.

No que mais directamente interessa a seguranga, o EC1 define os estados limites, os tipos de
acgdes e os coeficientes parciais a considerar nas acges. Sdo sugeridos valores para estes ltimos.

O EC7 explicita os estados limites a verificar consoante o tipo de estrutura geotécnica em
causa, bem como os coeficientes parciais de seguranga relativos aos materiais geotécnicos.
Sugere também valores para estes coeficientes parciais, os quais sdo apresentados no Qua-
dro 3.1 (transcri¢do do Quadro 2.1 do EC7).

Trata-se de dois conjuntos de coeficientes de seguranga parciais, um aplicavel as acgdes
(que, note-se, é comum a todos os tipos de estruturas e por isso vem também referido no EC1)
e outro aplicdvel aos parametros dos materiais (e especifico, portanto, do EC7). Os valores de
célculo dos parimetros dos materiais (X ), isto €, 0s valores utilizados nos modelos de célculo
para a verificagio da seguranga, sdo obtidos dividindo os valores caracteristicos dos referidos
pardmetros (X,) pelo coeficiente parcial das propriedades dos materiais, y,, enquanto que as
acgdes de célculo (F ) se obtém multiplicando os valores caracteristicos das acgoes (F) por
um coeficiente parcial relativo as acgdes, Yg-

Assim
X=Xk 3.1)
Y
€
F,=F Y (32)

4) Nio estd incluida a avaliagio da seguranca relativamente as acgOes sismicas. Este aspecto € coberto pelo Eurocédigo
das Estruturas em Zonas Sismicas o qual trata, em principio, todos os tipos de estruturas e cuja Parte 5 ¢ dedicada
as fundagdes. Em tudo o que € quantificagdo da seguranga de estruturas geotécnicas submetidas a acgBes sismicas
o Eurocédigo relativo as Estruturas Geotécnicas remete para o Eurocddigo aplicdvel as Estruturas em Zonas
Sismicas.

5) Por ser uma forma mais curta, passar-se-d a designar os diferentes Eurocédigos pela seguinte forma alternativa:
EC1 — Bases do Projecto ¢ Acgdes nas Estruturas; EC2 — Estruturas de Betdo; EC3 — Estruturas de Ago; EC4 —
Estruturas Mistas de Betdo e Ago; EC5 — Estruturas de Madeira; EC6 — Alvenarias; EC7 — Estruturas Geotécnicas;
EC8 — Estruturas em Zonas Sismicas ¢ EC9 — Estruturas de Aluminio.



Verifica-se que no Quadro 3.1 os coeficientes de seguranga parciais sio diferentes conso-
ante os casos A, B ou C. Em seguida procurar-se-4 esclarecer o que significam os referidos
casos bem como apontar as razdes que levaram 2 sua introdugdio nos Eurocédigos.

QUADRO 3.1

Valores dos coeficientes parciais a usar na verificagio da seguranga.
Situagdes persistentes e transitGrias*

Acgoes Propriedades do terreno (y m)
Permanentes Variaveis
Caso Ye) )
tg ¢' c’ c, q,
Desfavoraveis Favoréveis Desfavoraveis

A (1,00} [0,95} {1,50] {L,1] [1,3] [1.2] [1,2]
B [1,35] [1,00] [1,50] [1,0] [1,0] [1,0] [1,0]
C [1,00} [1,00] 1,50 [1,25} [1,6] [1,4] [1,4]

* A colocagdo dos valores entre paréntesis significa que se trata de uma sugestdo para a sua quantificagao.

¢ - angulo de atrito interno efectivo
¢’ — coesdo efectiva
¢, — resisténcia ao corte ndo drenado

q, — resisténcia & compressdo uniaxial (solo e rocha)

3.1 — Razdes da necessidade da verificagio dos ELU para os casos A, Be C

Um aspecto que, no quadro anterior, necessita de explicagdo € a razdo pela qual é neces-
sdrio efectuar a verificagdo de cada ELU para trés casos: A, B e 6. Trata-se de uma forma
de compatibilizar o0 modo diferente de quantificar o coeficiente parcial relativo as acgoes
permanentes desfavordveis (Y;) por parte dos estruturalistas e dos geotécnicos. Os primeiros
propuseram um valor de 1,5 (1,0 no caso dessas acgdes serem favordveis) enquanto os segun-
dos indicavam o valor de 1,0 quer se tratasse de cargas permanentes desfavordveis ou
favoréveis.

Ha algumas boas razdes para que 7 tenha um valor unitdrio.

Considere-se por exemplo a estabilidade de um terreno com superficie horizontal tal como
se representa na Fig. 3.1 (Orr, 1993). A aplicagdo dum coeficiente parcial superior a unidade
num dos lados (o lado desfavordvel) conduz a conclusdo absurda de que o terreno, nas con-
digbes indicadas, pode ser instdvel (para certos valores da sua resisténcia ao corte).

Acresce ainda que em certas estruturas geotécnicas (taludes por exemplo) nio é evidente,
nas andlises de equilibrio, que parte do respectivo peso préprio actua favoravelmente (e qual
a que actua desfavoravelmente).

6) Como se verd e como consta do préprio EC7, quando se torna evidente que um dos trés casos € o critico para o
projecto, néo ¢ necessdrio efectuar os calculos para os outros casos. Contudo, casos diferentes podem ser criticos
para aspectos diferentes do projecto. Os valores de 7, para a resisténcia duma estaca ou de uma ancoragem,
determinada com base nos pardmetros de resisténcia do solo, férmulas de cravagio de estacas, ensaios de carga
ou ensaios de ancoragens sdo dados nos capitulos relevantes do EC7.
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Fig. 3.1 — Modelo de cédlculo da estabilidade dum terreno com superficie horizontal (Orr, 1993)

Outra razdo para escolher Y5 = 1,0 deve-se ao facto de os valores das acgdes, no caso do
dimensionamento geotécnico, serem conhecidas com muito menos incerteza do que as proprieda-
des dos materiais, ndio obstante pequenas variagdes que podem ocorrer no peso voliimico ou nas
dimensdes. A ac¢io dominante em muitas estruturas geotécnicas € o peso préprio do terreno.

Por outro lado o processo de interacg@o estrutura-terreno tende a transferir, no caso de
estruturas hiperestaticas, as cargas estruturais das zonas do terreno menos resistentes (menos
rigidas) para as zonas de terreno mais resistentes (mais rigidas) (Maranha das Neves, 1989).

Também os valores das acgdes devidas a dgua, quando a sua superficie livre € conhecida,
podem ser estabelecidos com grande precis@o, razio pela qual se justifica usar o valor y; = 1,0
para as correspondentes pressdes hidroestéticas. Neste caso, qualquer outro valor para o coe-
ficiente parcial introduziria complicagGes no que respeita ao caricter favordvel ou desfavordvel
dos consequentes efeitos, isto porque o efeito da impulsdo no solo ou em qualquer elemento
estrutural € parte integrante do seu peso efectivo.

Podiam juntar-se mais argumentos a favor e contra o uso de Y; = 1,0 (0s argumentos contra
sdo fundamentalmente ligados 2 incerteza com que sdo conhecidos nas estruturas os efeitos
devidos 2 acgfio do peso proprio) mas os que se acabam de referir sdo suficientes para com-
preender porque se teve de chegar a uma solugio de compromisso e porque surgem no Quadro 1
os casos A, Be C.

O caso A diz respeito ao equilibrio estético e ndo ¢ uma condigdo critica de dimensionamento
para a maior parte das situagdes em geotecnia. E bem exemplificado no caso da verificagdo
da possibilidade de instalar-se uma situaco de areia movediga (Fig. 3.2).
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Fig. 3.2 — Comparagio entre forgas devidas ao peso do solo submerso € de percolagdo
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Como pode ver-se, trata-se duma andlise de equilibrio em que a resisténcia do solo niio tem
qualquer papel.

O caso B resulta do ponto de vista dos estruturalistas e serd frequentemente o caso critico
no dimensionamento dos elementos estruturais envolvidos no projecto de fundagdes ou de
obras de contengio.

Finalmente o caso C, que reflecte o ponto de vista dos geotécnicos, serd critico em situa-
¢des em que ndo hd envolvimento de elementos estruturais (como € o-caso da andlise da
estabilidade de taludes) ou na fixagdo das dimensdes de elementos estruturais no projecto de
fundagbes ou de obras de contengdo. ‘

Em todos os dimensionamentos hd que verificar, em principio, os trés casos A BeC.

Mas do anteriormente exposto pode concluir-se que s6 havera que ter em atengao o caso
A em situagdes muito particulares nas quais se pretende verificar se hd ou ndo perda de
equilibrio estético. :

Quando néo estejam em causa aspectos geotécnicos o projecto implica apenas a anallse do
caso B da mesma forma que em estruturas geotécnicas sem interferéncia de outras-estruturas
(o atrds citado caso dos taludes, por exemplo) apenas se torna necessirio ter em atencdo o
caso C.

Mas em todos os casos em que a estrutura tem uma componente geotécnica € uma ou
vérias componente(s) devida a outro(s) material (ais) (betdo, aco, madeira, etc.) hd normalmen-
te que avaliar a seguranga em relagio aos ELU tendo em atengfio o caso B e C, adoptando-
se logicamente o resultado mais desfavorivel.”

Chama-se a atengdo para o facto de os trés casos implicarem também a adopgio de valores
diferentes para os Y, tal como se pode verificar no Quadro 3.1.

3.2 — Exemplo de aplica¢do do Eurocédigo

Para exemplificar a aplicagdo do EC7 tendo em conta a existéncia dos casos B e C, veja-
-se 0 caso simples do dimensionamento de uma sapata corrida, submetida a uma carga vertical
permanente, W, de 600 kN/m, assente numa formacdo arenosa (ver esquema na Fig. 3.3) com
um angulo de atrito interno caracteristico ¢k = 33°, logo com um 4ngulo de atrito de projecto

¢d = arctang (tang ¢k/1,25) =27,5°, e com um peso volimico de 20 kN/m3.

Os valores de v, ¥,,, b, da tensdo maxima no terreno (p) ¢ do momento maximo na sapata
(M) para os casos B e C, bem como para o procedimento tradicional, figuram no Quadro 3.2.
O valor de b € determinado a partir da conhecida expressdo da capacidade de carga (admitindo
que o peso da sapata € praticamente compensado pelo peso do terreno escavado),

LbYG =% ¥bNy+gN, (3.3)

Como pode ver-se da comparag@o entre os casos B e C, este ultimo determina a largura
da sapata (1,42 m) enquanto que o caso B determina o momento a considerar (¢ de notar que
o célculo do momento neste caso B € efectuado considerando a largura obtida do caso C). Isto

7) Como se verd mais & frente, ha ainda que verificar se a funcionalidade (ELUt) nio € a condicdo critica.
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Fig. 3.3 — Sapata corrida com vista & verificagio do ELU correspondente & rotura do terreno

QUADRO 3.2

Coeficientes de seguranga usados na verificagdo do ELU.
Momento e largura da sapata. Tensdo no terreno

Yo Y F b (m) p (kN/m?) M (kN.m/m)
CASO B 1,35 1,0 - 1,05 = 770 = 100
CASO C 1,0 1,25 = 1,42 420 =55
PROCEDIMENTO - - 3 2,49 = 240 131
TRADICIONAL

é, a largura da sapata é resultado das condigdes geotécnicas e a sua capacidade resistente é
determinada por razdes estruturais (sobretudo pelo agravamento da carga permanente).

Como pode ver-se no Quadro 3.2, o método tradicional determina condigdes muito mais
severas no que diz respeito a b e a M. Mas ndo € susceptivel de comparagdo com os casos B
e C porque a adop¢do dum coeficiente de seguranga global (F, no Quadro 3.2) igual a 3 no
método tradicional pode dispensar, em principio, a verificacdo da funcionalidade o que, como
se viu, ndo é o caso dos procedimentos precenizados no EC7: verificagdo em separado da
seguran¢a e da funcionalidade.

3.3 - Propriedades do terreno

De acordo com a equagdo 3.1 os valores de calculo das propriedades do terreno (X)) séo
obtidos a partir dos valores caracteristicos (X,) por intermédio dum coeficiente parcial (y, ). Mas
os valores de X, também podem ser obtidos directamente.

A escolha dos valores caracteristicos X, deve basear-se nos resultados de ensaios de labo-
ratério e de campo.

A escolha do valor caracteristico dum pardmetro do terreno deve ser o resultado duma
cuidadosa estimativa do valor que influencia a ocorréncia do estado limite.
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A extensdo da zona de terreno que governa o comportamento duma estrutura geotécnica
num estado limite é normalmente muito maior do que a extensio da zona equivalente no
ensaio. Assim o pardmetro determinante € muitas vezes o valor médio numa certa superficie
ou volume do terreno. O valor caracteristico ¢ uma estimativa cuidadosa desse valor médio.

Podem usar-se métodos estatisticos para a escolha dos valores caracteristicos das pro-
priedades dos terrenos. Tais métodos devem ter em conta um conhecimento a priori da expe-
riéncia comparédvel com as propriedades do terreno em causa (por exemplo, por intermédio dos
métodos estatisticos Bayesianos).

Se se usarem métodos estatisticos, o valor caracteristico deve ser escolhido de tal forma
que a probabilidade calculada do pior valor que governa a ocorréncia dum estado limite nio
seja superior a 5%.

A escolha dos valores caracteristicos deve ter em conta as incertezas nos dados geométri-
cos ¢ nos modelos de célculo, a nfio ser que os modelos de célculo tenham em atenc¢do, duma
forma directa, tais incertezas.

Como se disse inicialmente, os valores de cdlculo das propriedades do terreno podem
também ser deduzidos por outros métodos que néo o dos coeficientes parciais. Os valores de
Y,,» sugeridos no Quadro 3.1 indicam o nivel de seguranga apropriados para projectos conven-
cionais. Devem pois ser usados como indicacio do nivel de seguranga requerido quando nio
¢ usado o método dos coeficientes parciais.

3.4 — Algumas referéncias adicionais relevantes sobre o EC7

Tendo em ateng@o o objecto de materiais tratados mais 2 frente € como contribuigéo para
melhor os circunscrever, referem-se em seguida mais alguns aspectos relevantes do EC7:

a) As acgOes permanentes incluem o peso proprio das componentes estruturais e nio
estruturais e as acgbes devidas ao terreno, 2 dgua do terreno e a dgua livre.

b) No caso de acgdes acidentais os coeficientes parciais das ac¢des assumem um valor
igual a unidade.

¢) Os valores dos coeficientes parciais sugeridos no Quadro 3.1 devem ser usados geral-
mente na verificagdo de ELU de tipos convencionais de estruturas e fundagdes. Devem
considerar-se valores mais severos nos casos de risco fora de comum ou condicGes de
terreno ou de carregamento nio usuais ou excepcionalmente dificeis.

d) Para a verificagdo de ELUt sdo usados valores de Yo © Yo unitdrios excepto especi-
ficagdio em contrario. Todos os valores de Y,, 80 também iguais a unidade.

e) No célculo das pressdes do terreno de projecto, para o caso B, os coeficientes parciais
dados no Quadro 3.1 sdo aplicados as pressdes do terreno caracteristicas. Estas tiltimas
incluem as pressdes caracteristicas da 4gua conjuntamente com as pressdes que resul-
tam da consideragdo das propriedades caracteristicas do terreno e dos valores carac-
teristicos das cargas de superficie.

Todas as cargas permanentes caracteristicas sdo multiplicadas por Ys = [1,35] se o efeito
resultante da acgfio total € desfavordvel e por [1,00] se o efeito resultante da accdo total é
favordvel. Todas as pressdes do terreno caracteristicas sio assim tratadas como tendo uma
dnica origem.
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Em certas situagdes, a aplicagdo dos coeficientes parciais as pressdes do terreno caracte-
risticas pode dar origem a valores de projecto nio razodveis ou mesmo fisicamente impossi-
veis. Nestas situagdes, os coeficientes parciais para as ac¢des dados no Quadro 3.1 podem ser
tratados como coeficientes de modelo. Sdo entdo aplicados directamente aos efeitos das acgdes
(forgas estruturais internas, momentos flectores, por exemplo) derivados das pressdes do ter-
reno caracteristicas.

/) No célculo de pressdes do terreno de célculo para o caso C, os coeficientes parciais
dados no Quadro 3.1 sdo aplicados as resisténcias do terreno caracteristicas e as cargas
de superficie caracteristicas.

g) Os valores de célculo das acgOes devidas ao terreno ¢ a dgua do terreno podem
também ser obtidos por outros métodos que ndo o uso dos coeficientes parciais. Os
valores destes indicados no Quadro 3.1 indicam o nivel de seguranga considerado
apropriado para o projecto convencional na maioria das circunstincias. Estes devem
ser considerados como uma indicag¢do do adequado nivel de seguranca quando ndo €
usado o método dos coeficientes parciais.

4 - A SELECCAO DOS VALORES CARACTERISTICOS DOS PARAMETROS DO
TERRENO

4.1 — Introdugdo

A questdo da quantificagdo dos pardmetros do terreno, isto é, a escolha dos respectivos valores
a usar nos modelos de célculo, € central na avalia¢do da seguranca. O mesmo se pode dizer quanto
a verificacdo dos requisitos de funcionalidade das estruturas geotécnicas. Mas tendo presente que
a principal finalidade deste trabalho € a andlise de vias para quantificar tdo objectivamente quanto
possivel os niveis de seguranca associados ao dimensionamento das referidas estruturas de acordo
com o novo regulamento (EC7), dar-se-d particular atencdo as implicagdes dos critérios de
quantificaciio dos pardmetros geotécnicos relevantes na verificagdo dos ELU.

Sendo importante, esta questdo acaba por ser normalmente minimizada. De facto é raro vé-
-la tratada duma forma objectiva, ndo se apresentando as razdes pelas quais, com base nos
resultados dos ensaios de campo e de laboratério, se opta por determinados valores. Também
a relacdo entre a selec¢do dos pardmetros do terreno e o nivel de seguranga introduzido no
projecto € quase sempre negligenciada.

Os procedimentos adoptados baseiam-se sobretudo numa experiéncia pessoal, nas tradi-
¢oes duma empresa e no chamado julgamento de engenharia e ndo pode deixar de reconhecer-
-se a importincia destes meios. Mas acabam por ndo evitar uma certa arbitrariedade que
realmente caracteriza a pritica geotécnica neste aspecto particular.

Sucede ainda que os insucessos com este processo de escolha dos pardmetros do terreno
ndo sdo normalmente estudados e inventariados com a adequada sistematizagdo pelo que ha,
no processo do projecto geotécnico, uma parcela de incerteza de natureza hereditaria provavel-
mente evitdvel (Denver e Ovesen, 1994),

Os métodos de dimensionamento que usam o conceito de estados limites empregam fre-
quentemente coeficientes de seguranca parciais. Estes sdo usados para majorar as acgdes ca-
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racteristicas e minorar as propriedades caracteristicas dos materiais$. No caso dum ELU o critério
de dimensionamento consiste em assegurar que haja equilibrio no estado limite em causa
usando valores de cdiculo para as ac¢des e para as propriedades dos materiais. Como também
ja foi referido, os valores de calculo resultam de valores caracteristicos muitiplicados ou
divididos pelos coeficientes parciais (consoante se trate de acgdes ou propriedades dos mate-
riais, respectivamente).

Ora uma das questdes mais dificeis introduzidas no EC7 é a da definicdo de valores
caracteristicos dos terrenos com base nos resultados dos ensaios de campo e de laboratério.

Viu-se em 3.3 que a escolha do valor caracteristico deveria basear-se numa cautelosa
avalia¢do da melhor estimativa duma determinada propriedade. Refere ainda o EC7, sob forma
de recomendacdo (isto é, ndo obrigatéria), que o valor caracteristico deve ser escolhido de tal
modo que a probabilidade de ocorrerem valores inferiores seja igual ou inferior a 5%. Mas,
reconhecendo as dificuldades desta matéria, o EC7 prevé também que as propriedades dos
materiais possam ser obtidas directamente.

4.2 — Estimagdo da gama de valores entre os quais se pode situar, com uma certa probabili-
dade, o verdadeiro valor da média duma populagio

Enquanto na engenharia estrutural ¢ relativamente fécil obter o nimero necessério de
medigdes dos pardmetros (pesos volimicos, resisténcias, etc.) dos materiais construtivos —
logo, obter os respectivos valores médios e desvios padrdes — na engenharia geotécnica, na
melhor das hipéteses, dispde-se de uma amostra estatistica® de meia didzia de amostras geo-
técnicas colhidas, durante a prospecgio, em cada tipo de terreno. Neste caso o valor médio da
populagdo, my, tem de ser estimado a partir do valor médio de uma s6 amostra estatistica, mg.
E o que se designa por estimagdo pontual.

Nestes casos € importante estimar o afastamento do valor médio da amostra em relagio ao
valor médio actual da populagdo o que, como € sabido, se obtém através do chamado erro
padrdo em relagdo a média, ©,, dado pela expressio,

Oy = “.1)

Siel

onde n € o nimero de valores de uma amostra aleatéria com valor médio my seleccionada de
uma populagdo (que tem um valor médio my) e o representa o desvio padrdo dos valores,
quando cada valor € tomado separadamente. Entdo o erro padrdo em relagio a2 média ndo ¢
mais do que o desvio padrio de valores quando agrupados em 7 valores por grupo.

#) Tratando-se de seguranga essas propriedades sdo fundamentalmente as resisténcias ja que num ELU a deformacgao
€, por defini¢do muito elevada. Nédo € pois relevante a quantifica¢o da deformabilidade, outrotanto ndo sucedendo
se se estiver a verificar um ELUt.

) Em termos geotécnicos uma amostra implica apenas um resultado (em laboratério ou in situ). Em termos estatisticos
os resultados de um conjunto de amostras representativas do material onde foram colhidas constitui uma amostra
estatistica.
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Ora com base em G, ¢ no teorema do limite central, demonstra-se que a distribuicdo das
médias de cada grupo, mg, se aproxima duma distribui¢éo normal 2 medida que o mimero de
grupos (amostras), n, aumenta.

Utilizam-se entdo as propriedades da curva normal para a estimagdo da dependéncia dum

ponto de estimag¢do da média duma populagdo (my). Quanto menor %, logo quanto maior #,
n

maior é a fiabilidade do valor de estimagdo da média da populagdo.
Entio, para um determinado nivel de confianga, m, tem de se situar na gama de valores
my =my* k(oAn) (4.2)
onde k é uma constante dependente do nivel de confianga. Admitindo uma distribui¢io do tipo
normal representa-se na Fig. 4.1 um determinado nivel de confianca. Se, por exemplo, se
pretender um intervalo de confianga de 90%, tal indica que os valores das dreas tragadas da
Fig. 4.1 sdo ambos iguais a 5%. Com base neste valor e consultando uma tabela da cumulativa

da fungdo de distribui¢do normal, Fy, (y), tem-se que os valores de y de que resultam valores
de 0,05 e 0,95 para a referida fungdo sdo — 1,645 e + 1,645, respectivamente.

NiVEL DE CONFIANCA
Fy f-y) REGQUERIDO

| o |

-y +y

Fig. 4.1 — Representagdo gréfica do intervalo de confianga admitindo uma distribuigdo normal

A probabilidade de m, cair na gama de valores

mg+ 1,645 o
vn

é igual 2 0,9.

Tem-se assim que com a média aritmética e o desvio padrdo de uma tdnica amostra
estatistica (um conjunto de amostras geotécnicas de um certo universo) é possivel quantificar
a gama de valores na qual se situard, com uma dada probabilidade, o valor médio da popu-
lagio. O nimero de valores da amostra estatistica dependerd dos requisitos em relagdo a
extensdo da referida gama de valores.

Teoricamente, para um nimero infinito de ensaios a média dos resultados dos ensaios
concidiria com a média da populagdo. Numa perspectiva geotécnica consistiria, por exemplo,
em ensaiar todos os pontos de um terreno, tarefa impossivel como € evidente.
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4.3 — Valores caracteristicos

Na engenharia civil € frequente a preocupagdo com as acgdes médximas mais provaveis e
as resisténcias minimas mais provaveis.

Quando se faz referéncia a que o mais provdvel valor minimo da resisténcia ao corte deve
ser o valor que tem uma probabilidade de ocorréncia igual ou menor a 5% tem-se que, muito
embora o intervalo de confianca seja 95%, se estd apenas a considerar a zona mais esquerda
da distribuic@o de valores y, isto é, os que correspondem a F v () igual a 5%. Outrotanto se
podera dizer relativamente & zona mais 2 direita de F v ) quando se consideram acgdes com
um méximo valor mais provavel, com probabilidade de ocorréncia menor ou igual a 5%, por
exemplo.

Esta formulagdo da questdo conduziu ao uso dos chamados valores caracteristicos, primei-
ro no projecto de estruturas de betdio armado e agora, como j4 foi referido, no EC7. Para ter
uma ideia quantitativa do que significa um valor caracteristico da resisténcia dum terreno, tem-
se que, no caso duma distribui¢io normal, a resisténcia caracteristica é igual a resisténcia
média menos 1,645 vezes o desvio padriio da resisténcia.

Ao aplicar os procedimentos do EC7 h4 que adoptar valores caracteristicos das proprie-
dades dos materiais!!. Daf a questdo: como vio ser seleccionados esses valores? Ou ainda: qual
a relagfio entre a pratica tradicional e a pratica agora recomendada?

Como se viu atrds, podem calcular-se os valores caracteristicos das propriedades dos
materiais a partir dos valores médios. Mas onde se situam os valores escolhidos de acordo com
a prdtica actual? Tomando a Fig. 4.2 como referéncia (admitindo uma distribui¢do normal)
podem situar-se na zona A. De facto ndo € 16gico que se escolham valores superiores A média,
my, mas em principio ndo ha razdes que impecam a adopgdo de valores inferiores ao valor
caracteristico.

fy (x)

Xk My X
A

Fig. 4.2 — Gama de variagdo possivel na prética tradicional de selecgdo de valores dos pardmetros geotécnicos
com vista a avaliagdo da seguranga de estruturas geotécnicas

1) Obviamente que sdo também necessdrios valores caracterfsticos das acg¢des. Mas este aspecto € comum a todas as
estruturas o que nio é obviamente o caso dos materiais geotécnicos. E ainda de salientar a importéncia relativa do
peso préprio nas acg¢des tipicas da maioria das estruturas geotécnicas bem como a reduzida incerteza que lhe estd
associada. Por todos estes motivos ndo serd dada atengdio particular 3 escolha dos valores caracteristicos das acgdes
estaticas.
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Recentemente Orr (1993), com base num aprecidvel nimero de ensaios SPT efectuados
numa formagao designada por Dublin Boulder Clay, mostrou que os valores seleccionados com
base na adopgdo dum limite inferior “razodvel” do conjunto dos resultados dos ensaios € com
vista 2 sua utilizagdo nos projectos convencionais sio semelhantes aos valores caracteristicos
tal como sdo definidos no EC7.

Pretendeu-se também analisar a posteriori uma decisdo de escolha de parametros, tomada e
justificada na fase de projecto, no sentido de os comparar com o que seriam os valores caracte-
risticos. No caso concreto trata-se da escolha do valor de ¢, (resisténcia ao corte néo drenado) das
aluvides lodosas na zona do Cais do Sodré, com base em ensaios de corte rotativo in situll,

Como pode ver-se na Fig. 4.3 os resultados indicam os valores de pico e residuais de c,,.
O ndmero de ensaios é relativamente reduzido o que torna o exemplo mais de acordo com o
que sucede em geral na pratica.

Para escolher os valores caracteristicos a adoptar no projecto hd primeiro que ter em
atengdo se hé correlagdo entre ¢, e a profundidade z.

Nio se verificando dependéncia funcional!? entre as duas varidveis ¢, e z calcula-se a
regressdo (que se admite linear para a gama de valores analisada) de ¢, em z.

O coeficiente de correlagdo

L COV(aw?) _
C¢, Oz
4.3)
80,01

=22 =0845=0,85
18,57 x 5,074

indica uma forte correlagio entre as duas varidveis. A equagdo da regresséo de ¢, em z, serd
c,= 2,26 z + 1,18

e esté representada na Fig. 4.3. Pretendendo-se agora o intervalo de confianga de 90% (quantil

de 5% em ambas as caudas) tem-se que, para uma distribui¢do normal, os valores de y da fungdo

F, (y) correspondente sdo y = — 1,645 e y = + 1,645. Os respectivos limites sdo dados, como
se viu anteriormente, por

me,+1,6450 =372 413,66
n

11y Metropolitano de Lisboa, EP (1993). Restauradores — Baixa/Chiado e Rosssio — Baixa/Chiado — Cais do Sodré.
Relatério geolégico — geotécnico, RT-00.0 — 104, (REV. 1-17.12.93).

12) Havendo dependéncia funcional entre duas varidveis ndo faz sentido determinar a regressdo linear entre elas. Faz-
_se referéncia a este aspecto porque ele é por vezes esquecido em aplicagbes por parte de alguns geotécnicos. Por
exemplo, tém mostrado vérios autores que hd uma forte correlagdo linear entre o IP e o LL, com um coeficiente
de correlagio que atinge o valor de 0,957, (Li, 1991). No entanto esta correlagio ¢ artificial j4 que, como IP = LL
—LP, IP e LL sdo linearmente dependentes. Deste modo o coeficiente de correlagio tedrico entre as duas varidveis
deve ser elevado mesmo que nio haja correlagiio estatistica entre IP e LL. Li e White (1993) demonstraram que
assim era efectuando uma simulagiio através da geragdo aleatéria de valores de LL (na gama compreendida entre
os 30 e 120%) e de valores da relagio PL/LL (na gama de valores entre 0,3 e 0,5). Como resultado obtiveram uma
correlagdo linear entre IP e LL em que o coeficiente de correlagéo da recta de melhor estimagc@o era igual a 0,963!
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Fig. 4.3 — Ensaios de corte rotativo in situ. Comparagio entre valores
de ¢, propostos e valores de ¢, caracteristicos

onde m ., representa o valor médio de ¢,» © 0 desvio padrdo da amostra estatistica disponivel

(n =5 ensaios de corte rotativo) no célculo do qual se introduziu a correcgdo de Bessel e em
que OAn € o erro padrio da média.

Mais adequadamente, face ao valor de n, (n« 30), deve admitir-se uma distribui¢do Student
tem vez da distribui¢io normal. De facto, recorrendo aquela distribui¢do, para o0 mesmo quantil
de 5% e para (n — 1) graus de liberdade, tem-se k = 2.13, logo

Me, £2,13 O.=372 + 1777
vn

Na Fig. 4.3 estd marcado o intervalo de confianca de 90% assim obtido.
Procedendo do mesmo modo com os valores residuais de ¢,» obtém-se

oo COV(wz) _ 12,644 _
0.,0: 3,07 %5074

Cu ;residual =0,366 z+1,745

Mesresina £213 & =712 £ 2,93

Na Fig. 4.3 estdo também representados graficamente a regressdo de ¢, (residual) e o
intervalo de confianga de 90%.

Em todos os cdlculos anteriores a resisténcia ao corte ndo drenado & expressa em kN/m?
¢ a profundidade em m.
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Deste modo, os valores caracteristicos a adoptar tanto para ¢, como para ¢, residuval sdo

traduzidos na Fig. 4.3 pelas rectas AA e AA', respectivamente.

A proposta quanto aos valores de ¢, adoptados no projecto estd também indicada na
Fig. 4.3. Acabou por ser influenciada pela conhecida relagdo entre ¢, € z sugerida por Skempton
para argilas normalmente consolidadas, tomando a forma

Cu = 0,4+0,0037IP 4.4)
Ov
onde G, é a tensdo efectiva vertical (que é fungdo de z). Mais 2 superficie considera-se que,
em resultado de alguma sobreconsolidagio, o valor de ¢, independe da profundidade.

Comparando com os valores caracteristicos determinados de acordo com o EC7 verifica-
-se que ndo hd grandes diferengas entre estes e os valores escolhidos para utilizagdo nos
métodos tradicionais de avaliagiio de seguranga. O que em parte confirma a anterior opiniao
de Orr (op. cit.).

Apenas mais algumas consideragdes sobre os valores residuais de c,. Na interpretagdo dos
resultados com vista ao projecto considera-se que estes valores independem da profundidade
o que se justificaria face a destrui¢@o da estrutura do solo devido & acgdo de remeximento. No
entanto a analise estatistica efectuada mostra que assim nao é. O coeficiente de correlagdo tem
o valor de 0,81, o que indica uma correlagdo relativamente forte.

Tem também sido sugerido (Olsson ef al., 1989) que face 2 dificuldade na escolha dos valores
caracteristicos a partir dos resultados de um reduzido nimero de ensaios, aqueles valores poderiam
ser os préprios valores médios o que, de acordo com os autores e em contradi¢do com o anteri-
ormente exposto, era um procedimento mais de acordo com a pratica tradicional.

O inconveniente em usar estes valores caracteristicos reside na escolha dos coeficientes
parciais. De facto, quando se usam quantis muito reduzidos como valores caracteristicos, o
coeficiente parcial teoricamente correcto ndo sofre grandes variagdes podendo, dum ponto de
vista prdtico, considerar-se constante. Mas se se tomar o valor médio como valor caracteristico,
os coeficientes parciais variardo consoante o problema em causa. E desnecessario sublinhar os
inconvenientes que resultam para o caso dum cédigo no qual os valores dos coeficientes
parciais nfio devem depender do problema em causa. Mas jé do ponto de vista da calibragem
dos coeficientes parciais a usar quando da introdugdo do método dos coeficientes parciais,
calibragem essa baseada na andlise da fiabilidade, o procedimento pode ser util.

Considera-se no entanto que néo se poderd generalizar esta concluséo tal como os autores
parecem sugerir. Muitos mais estudos havera a fazer tendo em atengdo a diversidade de tipos
de projecto, as caracteristicas geoldgicas e geotécnicas dominantes nos diversos paises onde o
EC7 vai ser aplicado bem como o que se considera ser as préticas tradicionais de projecto (logo
de seleccdio de pardmetros dos materiais) nos referidos pafses.

Uma abordagem mais racional do modo de determinar os valores caracteristicos, alis
referida no EC7 (ver 3.3), baseia-se quer no conhecimento a priori do terreno quer nos resul-
tados dos ensaios de campo ou de laboratério efectuados (Denver e Ovesen, 1994). Trata-se
afinal de, tirando partido dum eventual conhecimento pré-existente do terreno e aplicando
métodos Bayesianos!3, diminuir o grau de incerteza no problema em causa. E assim possivel
obter o valor caracteristico de propriedades do solo correspondentes a um dado quantil da
fungdo de densidade estatistica do parametro.

13) Baseados no teorema de Bayes da teoria das probabilidades que permite relacionar as probabilidades a priori e a
posteriori.
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Um engenheiro experiente pode assim incorporar sempre o seu conhecimento a priori do
terreno no processo de selec¢dio das suas propriedades. Mas esse conhecimento tem de ser
quantificado (o que € conseguido interpretando-o como sendo os pardmetros duma amostra
ficticia) de tal modo que possa ser combinado com os resultados dos ensaios quando da
determinagdo dos valores caracteristicos.

As consideragdes que se fizeram sobre a problemiética dos valores caracteristicos estiio
longe de esgotar o assunto. Muita investigagdo vem sendo desenvolvida na 4rea da fiabilidade
das estruturas geotécnicas, sendo ainda poucos os coeficientes parciais utilizados. Com certeza
também que coeficientes parciais adoptados actualmente no projecto virdo a sofrer alteragdes
no futuro, quer nos seus valores numéricos quer no que diz respeito a sua prépria definigdo.

5 ~ QUANTIFICAGCAO DOS COEFICIENTES PARCIAIS E NIfVEL DE SEGURANCA

Aborda-se em seguida a forma como podem ser quantificados os coeficientes de seguranga
parciais dos materiais indicados no Quadro 3.1.

Primeiro através duma calibragem que é conseguida pela comparacio dos resultados da
aplicagdo da prética habitual do dimensionamento das estruturas geotécnicas (determinag@o
dum coeficiente de seguranga global) com os resultados obtidos seguindo a via preconizada no
EC7, nomeadamente a verificagio da segurancga em relacio a ELU utilizando coeficientes
parciais. A calibragem € feita por comparagdo directa dos resultados. Faz-se uma aplicagdo
destes procedimentos.

Uma segunda via consiste em recorrer a teoria da fiabilidade e calcular a probabilidade de
rotura das estruturas geotécnicas dimensionadas pelos métodos tradicionais e de acordo com
o EC7. E assim possivel ter uma medida directa da influéncia dos valores adoptados para os
coeficientes parciais e julgar da respectiva adequabilidade. Em 6 serd exemplificada a aplica-
¢do deste método.

Sucede ainda que a aplicagio dos coeficientes parciais 2 resisténcia do terreno pode im-
plicar uma maior necessidade do célculo dos assentamentos em certas estruturas (verificagio
dos estados limites de utilizagdo). Acentua-se nestes casos a importancia da quantificacio dos
parametros de rigidez do terreno. Por este motivo far-se-4 também em 6 a determinacdo das
deformagdes das estruturas para as quais se calculou a probabilidade de rotura.

Finalmente uma nota sobre o tipo de estruturas analisadas, j4 que ndo se pretende ser
exaustivo mas apenas exemplificar procedimentos. Como o EC7 se destina fundamentalmente
a estruturas geotécnicas mais comuns (categorias geotécnicas 1 e 2) escolheram-se os taludes
(estrutura geotécnica “pura”), as fundagSes directas e as estruturas de contengdo (onde € im-
portante, em graus diferentes, a interacgdo terreno-estrutura).

5.1 — Calibragem com base nos valores do coeficiente de seguranga global

Em primeiro lugar analisar-se-4 a seguranga dos taludes e depois a de algumas obras
de contengdo.

5.1.1 — Seguranca de taludes

A verificagiio dos ELU dos taludes apenas envolve a resisténcia pelo que s6 é necessdrio
ter em atengdo o caso C (ver Quadro 3.1). Isto quer dizer que, relativamente ao método
tradicional, o procedimento em relagio as acgdes, neste caso o peso préprio, é o mesmo, isto
¢, estas ndo sio majoradas.
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Considerando em primeiro Iugar a condi¢io de corte ndo drenado e utilizando o nimero
de estabilidade de Taylor, N, é possivel determinar a altura do talude (N = ¢ /YH, sendo H a
altura do talude e ¥ o peso volimico do terreno) correspondente a um dado coeficiente de
seguranga global.

Nesta situacio (corte ndo drenado) é facil verificar que os resultados do uso daquele
coeficiente (para o qual se adapta normalmente o valor 1,5), quando comparados com o0s
resultantes da aplicagdo do coeficiente parcial Yme, com o valor de 1,4, mostram que a altura
de projecto do talude, para o ELU em causa, aumenta 7%.

Em algumas situagdes, particularmente no caso de aterros fundados em solos moles, esta
diferenca pode ser importante e conduzir a necessidade de analisar as deformagdes do terreno.

Na hipétese de comportamento drenado, com ¢' = 0, € fécil verificar que alterar o método
tradicional, com F = 1,5, para o método dos estados limites com um coeficiente parcial de 1,25
aplicdvel a tang ¢' d4 origem a um acréscimo de 17% na inclinagéo do talude, o que ji €
significativo. Se no entanto se admitir F = 1,3, o que € frequente em taludes com drenagem
adequada, o acréscimo de inclinagdo € somente de 4%.

No caso de materiais com componente friccional e coesiva é também possivel determinar
a relagfio entre os resultados da aplicagdo dos dois métodos.

Para exemplificar considere-se o talude representado na Fig. 5.1.

——T

H=10m
Y: 20 kN/I’ﬂ3

/

Fig. 5.1 — Talude em material com coesdo ¢ angulo de atrito interno

Para um peso volimico, Y, de 20 kN/m3, uma altura, H, de 10 m e uma inclinacdo do
talude, B, igual a 15°, apresenta-se na Fig. 5.2 a curva correspondente a rotura, isto é,F=1
(de facto h4 infinitas combinagdes de ¢ e ¢ que podem determinar a condi¢do de rotura, o
mesmo se podendo dizer para qualquer outro valor de F # 1). No mesmo gréfico figura a curva
F = 1,5. Admitindo agora coeficientes parciais, Y,,, para a coesao variando entre 1,5e 1,8 e
para a tang ¢ variando entre 1,20 e 1,25, tem-se que, considerando como valores caracteristicos
de ¢ e ¢ os correspondentes a curva F = 1,5 (o que significa admitir que os critérios para
escolha dos valores dos pardmetros de resisténcia no dimensionamento tradicional levam a
valores que ndo diferem, para efeitos praticos, dos respectivos valores caracteristicos), se
obtém a zona indicada na Fig. 5.2 que é a representacio grifica da condigio

Z=R-S5=0 G.D

onde R representa a resisténcia da estrutura e S o efeito das ac¢des. Z ¢ a equagao limite de
estado e traduz a condigio limite de comportamento dum sistema de engenharia.

Em primeira aproximago verifica-se que os resultados da aplicag@o do método tradicional
(F = 1,5) e dos estados limites com os coeficientes parciais dos materiais com valores com-
preendidos nas gamas atrds indicadas, sdo semelhantes. Isto €, obtém-se estruturas (no caso
presente inclinagdes) semelhantes.
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Y=20kN/m3;, u=0 H=z=10m: B=15°

c Yy =15-1,8 Y =1,2-1,25
_- mc mg
YH

c
(kN/m2)

0,250
50

0,200
40

0,150 |
30

0,100 |
20

0,050 |
10

ol 0,2

5 10 15 % (graus)
0,088 0.176 0.268 tang ¢

o

Fig. 5.2 — Comparacfo entre os resultados da aplicagdo do método tradicional (com F = 1,5) e do método
dos estados limites (com 1,5 <y, <1,8¢e 1,20 < Ymuangs S 1,25) na avaliagdo da seguranca relativamente
a0 deslizamento do talude representado na Fig. 5.1

Analisando com um pouco mais de detalhe verifica-se que para terrenos com uma com-
ponente coesiva importante os resultados do método dos estados limites conduziriam a taludes
um pouco mais conservativos do ponto de vista da inclinacio (utilizaram-se neste caso coefi-
cientes parciais compreendidos entre 1,5 e 1,8), sucedendo exactamente o contririo com os
solos predominantemente friccionais. Mas é importante frisar que, para os solos tipo intermé-
dios, a aplicagiio dos dois métodos da resultados (inclinag@o) prat{camente iguais. A andlise é
vélida tanto para tensGes totais como para tensdes efectivas.

Se se adoptarem os valores de ¥ sugeridos no Quadro 3.1, isto &Y, =16e Yotango = 1,25,
as conclusdes ndo sdo muito diferentes das ji expostas, mas os resultados da aplicagdo do
método do coeficiente global (considerando F = 1,5) e os do método dos estados limites ainda
se aproximam mais.

Como se verifica, € ficil comparar os dois métodos para o caso de outros valores de B,
de H,de F e de Vo

E frequente que as pressdes da dgua do solo estejam envolvidas na quantificagdo da
seguranca.

A Fig. 5.3 (Maranha das Neves, 1991) mostra curvas de F = 1 (rotura) para diferentes valores
de r, (r, = ulYh, onde u é a pressdo intersticial da 4gua instalada num dado ponto do terreno e
Yh representa a tensdo total devida ao terreno sobrejacente) no caso de um talude com inclinagao
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0.025

0.8 1.0
tang #°

Fig. 5.3 — Influéncia da pressdo da dgua na quantificagio da seguranga dum talude relativamente
a0 deslizamento (Maranha das Neves, 1991)
2,5 H:1,0 V, altura de 10 m e com o peso volimico do terreno igual a 20 kN/m?3. Estas curvas
foram obtidas através do uso das cartas de estabilidade de Bishop e Morgenstern (1960).

Pode assim ter-se uma ideia da influéncia da pressdo intersticial da dgua nos valores dos
coeficientes parciais de ¢' e ¢’ (e, obviamente, na quantificagio de F).

Considere-se o ponto A, de coordenadas ¢' = 5 kN/m? e tang ¢’ = 0,025, e admita-se que
ele resulta da aplicagdo dos coeficientes parciais y, . = 1,6 e ¥, gt = 1,25 aos valores ca-
racteristicos de ¢' e ¢', no caso em que ndo hd qualquer pressdo de dgua intersticial (r, = 0).
Tal significa que para r, = 0 os dois métodos que se t€m vindo a comparar ddo os mesmos
resultados.

Determinando agora A’ a partir de A (Fig. 5.3) verifica-se que os coeficientes parciais
adequados a situagdo F = ler, = 0,1 seriam v, . = 1,6/1,36 = 1,18 ¢ Vgt = 1,25/1,28 = 1,06.
Como pode ver-se é importantissima a influéncia da 4gua na seguranga dos taludes relativa-
mente a estados limites dltimos por deslizamento e pode ser quantificada por calibragem.

5.1.2 - Seguranga de obras de contengdo

Um dos motivos de interesse em referir a calibragem deste tipo de obras deve-se ao facto
de o EC7 prever a verificagdo da sua seguranga para os casos B e C (Quadro 3.1). Ora, como
se viu, no caso B hd uma majoragdo das cargas permanentes (Y; = 1,35). Além disso as
principais acgdes que actuam nestas estruturas tém a sua origem no préprio meio geotécnico,
quer se trate do terreno natural ou de um aterro.

Como exemplo de aplicagdo escolheu-se o caso simples de um muro de suporte que
contém um aterro arenoso, é fundado numa formagdo também arenosa e tem as dimensoes
indicadas na Fig. 5.4. O aterro tem um peso volimico, ¥, igual a 18 kN/m3 e a fundagdo é
arenosa com um angulo de atrito interno, ¢, igual a 40°. A superficie do terreno actua uma
carga vertical uniformemente distribuida de 10 kN/m?2,

Pretende-se calcular 0 momento maximo no muro resultante da aplicagdo do método
tradicional e do EC7, admitindo que o &ngulo de atrito da areia no tardoz do muro pode tomar
os valores de 27, 33 e 40° (por uma questfo de simplificagdo admite-se que Y se mantém
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Fig. 5.4 — Esquema do muro de suporte analisado

constante). Seguidamente recalcula-se para a hipétese do nivel fredtico a superficie (neste caso
introduz-se a simplificagdo de admitir que ndo h4 percolagdo, ndo obstante as condi¢des de
fronteira e a natureza drenante dos materiais em causa).

Para fazer esta avaliagdo ndo se torna necessario dispor das caracteristicas estruturais do muro
pois trata-se duma andlise de um ELU, portanto uma situagio em que se supdem instalados
grandes deslocamentos que, no caso presente, permitem a geragdo dum estado activo de plastificaciio
no aterro. Isto €, o problema da interacgio aterro-muro deixa de ser relevante. Na quantificacio
dos correspondentes impulsos usou-se a formulagdo de Rankine. Na quantificagio do momento
méximo admitiu-se a condigdo de encastramento perfeito na fundagso.

Apresenta-se na Fig. 5.5 um esquema da utilizago dos coeficientes parciais no cdlculo dos
momentos de projecto M, nos casos B e C.

U e tre

CASO B: v, = 1,35;y, = 1,50:7,, = 1,00

ELU (Quadro 1.3) { CASO C: g = 1,003y, = 1,50:7,, = 1,25

Fig. 5.5 — Uso dos coeficientes parciais na avaliagio dos momentos de projecto
com vista a andlise do ELU relativo 2 rotura estrutural do muro

26



Na Fig. 5.6 apresentam-se os resultados dos momentos maximos no muro (podia optar-se
antes pelo impulso resultante e seu ponto de aplicagéio) para os diferentes valores ¢ do aterro.
Como pode verificar-se os casos B e C do EC7 déo resultados bastante aproximados sendo que
para valores elevados de ¢ o caso C d4 momentos ligeiramente maiores. Sucede precisamente
o contréario para os ingulos de atrito de menor valor.

Da aplicagio do método tradicional resultam momentos médximos superiores aos resultan-
tes do uso do EC7, diferenca que € da ordem dos 7% para os aterros de areia relativamente
solta (baixo ¢) mas quase se anula para os aterros bem compactados.

No Quadro 5.1 apresentam-se os valores dos momentos chamando-se a atengio para o
facto de no célculo dos momentos pelo método tradicional se ter majorado o impulso de acordo
com os valores preconizados no Regulamento da Seguranga e Acgdes para Edificios e Pontes.

No caso do nivel fredtico coincidir com a superficie do aterro os momentos maximos no
muro estdo indicados na Fig. 5.7 em fungdo do ¢ do aterro e consoante a via seguida na ava-
liagdo da sua seguranca.

Também nesta situacdo os casos B e C ddo resultados muito parecidos mas que de qual-
quer forma s3o apenas cerca de 75% dos momentos determinados pelos procedimentos tradi-
cionais. No Quadro 5.2 apresentam-se os valores dos momentos.

~o——o— TRAD.

E 300+ ~—— CASC B
£
z —-o—=0~ CASO C
X
>
<
=
o
© 2004
4
w
b3
o
=
1004

25 30 35 5 b9

Fig. 5.6 — Variagfio dos momentos méximos com o valor de ¢ ¢ de acordo com diferentes formas de utilizagdo
dos coeficientes de seguranga no muro de suporte indicado na Fig. 5.4

QUADRO 5.1

Momentos mdximos (kN.m/m) no muro representado na Fig. 5.4
de acordo com a pratica tradicional e o EC7

Angulo de atrito, ¢ (°)
24 27 33 40
Mét. tradicional 162,8 220,5 281,3 315,8
EC7 — Caso B 150,6 204,0 260,2 292,1
EC7 - Caso C 159,8 207,6 2543 279,6
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Fig. 5.7 — Variagdo dos momentos maximos com o valor de ¢ e de acordo com diferentes formas
de utilizagdo dos coeficientes de seguranga no muro de suporte indicado na Fig. 5.4.
Nivel fredtico a superficie do aterro

QUADRO 5.2

Momentos médximos (kN.m/m) no muro representado na Fig. 5.4
de acordo com a prética tradicional e o EC7. Nivel fredtico a superficie do aterro

Angulo de atrito, o (°)
24 27 33 40
Meét. tradicional 4074 441,1 476,5 496,7
EC7 — Caso B 302,3 3357 370,8 390,7
EC7 — Caso C 3089 339,0 368,8 3843

Verifica-se assim que um crescimento das ac¢des permanentes faz aumentar de forma
sensivel a diferenga entre os momentos maximos calculados de forma tradicional e os momen-
tos calculados de acordo com o EC7. Em relagdo a esta ultima via vé-se que a aplicagfio dos
casos B e C conduz a resultados semelhantes.

Em principio, a utilizagdo dos métodos dos ELU na verificagdo da seguranga ndo dispensa
uma verificagdo da funcionalidade. Mas para muitas estruturas geotécnicas a verificacdo da
seguranga utilizando o conceito de coeficiente de seguranga global dispensa a verificagio dos
ELUt (estabilidade de barragens de aterro, capacidade de carga de fundagdes superficiais em
areias determinada com base nos resultados de ensaios SPT, etc.).

Poder-se-ia assim pensar que o mesmo sucederia com o tipo de estruturas de suporte que
se estd a analisar face ao elevado momento maximo obtido pelo método tradicional. De facto
ndo € assim pois neste caso o efeito da interac¢do é muito importante.

Repare-se que o cdlculo do momento € independente da resisténcia e deformabilidade do
muro (s6 € necessdrio considerar a sua altura). Logo, mesmo sendo 0 momento avaliado pelo
método tradicional o mais elevado, tal ndo significa que ndo haja que calcular deformagdes,
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j4 que o referido momento ndo resultou de qualquer decisdo prévia envolvendo o préprio muro.
A andlise da seguranga ¢ pois verificar se as dimensdes da estrutura asseguram que esta néo
rompe para 0 momento calculado, podendo obviamente sofrer deformacdes muito elevadas o
que determina dimensdes que podem permitir que, para as ac¢des de servigo, a estrutura se
deforme para além dos requisitos de funcionalidade.

Ja no caso de um talude, estrutura sem interac¢do, um coeficiente global elevado implica
geralmente que as deformacdes reais vao ser suficientemente reduzidas para dispensar a veri-
ficacdo de ELUt.

5.2 — Quantificac¢do dos coeficientes de seguranca parcial com base na teoria da fiabilidade

Existem trés vias (niveis) para projectar uma estrutura de modo a que ela exiba uma
determinada probabilidade de rotura.

O nivel I corresponde aos métodos que envolvem valores caracteristicos e coeficientes
parciais de seguranca. E 0 que, por exemplo, caracteriza o sistema dos Eurocédigos. Saliente-
-se que a sua aplicacdo ndo envolve o célculo explicito da probabilidade de rotura Py ja que
em relacdo a um dado estado limite pode haver seguranca se os valores dos coeficientes
parciais relevantes nio forem excedidos.

O nivel I — normalmente designado por método do indice de fiabilidade (8) — implica uma
andlise da fiabilidade, consistindo na verificagdo da seguran¢a num dado ponto (ou pontos) da
superficie de rotura, superficie essa definida pela funcio de estado limite (Z) apropriada (ver
equacdo 5.1). Trata-se de um método que pode ser usado directamente como método de projecto
mas que € especialmente vocacionado para a quantificacio dos coeficientes parciais de seguranca
a usar nos métodos do nivel 1. E pois este o procedimento que serd usado mais 2 frente.

O nivel III ¢ puramente matemdtico, sendo usado na andlise de estruturas especiais nas
quais o nivel de fiabilidade tem uma importincia decisiva ou quando ¢ particularmente impor-
tante optimizar o projecto (Smith, 1986).

Seguidamente faz-se primeiro uma referéncia sucinta ao método do indice de fiabilidade,
abordando-se depois a aplicagdo do método do segundo momento avangado de primeira ordem
(nivel II).

5.2.1 — Fungdo de estado limite e indice de fiabilidade

Considere-se a resisténcia duma estrutura, R, e os efeitos das acg¢des, S, a que esta podera
ser submetida. Tanto R como § sdo varidveis aleatérias com fungdes de densidade de proba-
bilidade préprias, possivelmente ndo conhecidas.

No caso das fungdes de densidade de probabilidade (pdf) de R e S serem conhecidas e se se
subtrair a segunda da primeira, obtém-se a curva de probabilidade Z = R — S representada na Fig. 5.8.

A probabilidade de rotura, P, ¢ igual a P [(R — S) < 0] que por sua vez € igual a
P [Z £ 0], representando Z a funcdo de estado limite correspondente ao modo de rotura em
consideracao.
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f
ROTURA SEGURANCA
Z<0 Z>0
B= mz mRp-ms
Gz Gz
F=TR
mg
/ z= R-S
0 mz Z=R-S

BGz |

Fig. 5.8 — Funglio de estado limite (Z) e indice de fiabilidade (§)

Como pode ver-se na Fig. 5.8 a distancia da média de Z, m,, ao ponto onde Z = 0 pode
exprimir-se em termos do desvio padrdo de Z, 6,, e € igual a fo,. 6 € o indice de fiabilidade
e ¢ uma medida da seguranca do sistema. Assim,

= m,/c, (5.2)
€ como mZ = mR - ms tem-se que

_hp—my
B_o— (5.3)

z

E interessante chamar a atengo para o facto do coeficiente de seguranga global, F, ser igual
a my/mg, logo uma expressio puramente deterministica. Ja a equagdo 5.3 inclui 6,, que é uma
medida da incerteza de R € S. Daf a maior adequacfo de P na quantificagdo da seguranga.

Acontece ainda que, nos casos praticos, R e S raramente serdo uma s6 varidvel, sendo antes
vectores formados a partir dum conjunto de varidveis basicas. Se uma dada varidvel aleatéria,
X, for constituida por n varidveis bdsicas, tal que

X=X, X, ... , X ) 5.4
ter-se-4 que o espago varidvel basico € o espago a n dimensdes que representard todos os possiveis

valores de X.
Tal significa que sendo x um ponto de coordenadas x,, x, ..., x, representa a situagdo em

que as varidveis bésicas X 1 Xgs ey X, assumem valores x; a X,
Z ¢ uma funcgdo de todas as varidveis bdsicas relevantes
Z=g(x;, Xy ..., X,) 5.5
pelo que
Pf=P[z<0]=P[g (x, X, ..., x,) <0] 5.6)

E interessante apresentar um exemplo em que se determina e representa graficamente Z
num espago de varidveis bésicas e se determina o valor de § do sistema.

Considere-se o ELU correspondente a um escorregamento planar num talude com uma
inclinagdo o = 35° num terreno com um peso volimico de 18 kN/m? e com um 4ngulo de atrito
e coesdo cujos valores médios sdo 30° e 40 kN/m?, respectivamente, sendo que o plano de
deslizamento se situa a 10 m de profundidade.
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Pretende-se representar graficamente a superficie de rotura no espago das varidveis basicas e
determinar o indice de fiabilidade correspondente a este ELU, sabendo que os coeficientes de
variacdo de tang ¢ (Vmg ¢) e de ¢ (V,)tem os valores iguais a 0,05 € 0,15. Consideram-se desprezéveis
os coeficientes de variacdo dos pardmetros geométricos e do peso volimico do terreno.

As tensdes normal e tangencial na superficie de deslizamento sdo

o, = 147,5 kN/m?
T = 103,2 kN/m?
A equagdo de estado limite (rotura) serd
Z=R-§=c+ o,tangp-1=0
sendo tang ¢ e ¢ as duas varidveis bdsicas (n = 2), pelo que
Z=X +1475X,-1032=0

A representagdo gréafica desta equag@o € uma recta e traduz o critério de rotura de Mohr-
Coulomb. Néo introduz pois qualquer conceito probabilistico. Mas se as escalas de X, (ou ¢)
e X, (ou tang ¢) forem escolhidas de tal modo que o comprimento representando um desvio
padriode c =V m_=0,15x40=6 kN/m?) seja igual a0 comprimento que representa um
desvio padrdo de tang ¢ (= V| 6 Mang o = 0,05 x 0,577 = 0,029) entdo a minima distincia do
ponto médio (m; My ¢) a superficie de rotura serd igual ao indice de fiabilidade P.

Na Fig. 5.9 esta representada a equagido Z e o ponto médio (A) bem como as escalas
graficas de ¢ e tang ¢ de acordo com o atrds exposto. A distancia do ponto médio a superficie

(o
{kN/m?

58+

52+

46 A(m.miq 4)
ﬂ=1/c 9-¢

407 T — — — —

344

287 AY(C¥, tg's)
22t
16+
104

4+

0287 0345 0403 0461 0519 0577 0636 0633 0751 tg &

d

- o -
F— Gygg=191,654°=0,029
b— G =6kN/m?

Fig. 5.9 — Quantificagfio grifica do indice de fiabilidade
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de rotura em termos de desvio padriio e face a escala escolhida € igual a 2,9. Logo o indice
de fiabilidade, B, é igual a 2,9 (ver também a Fig. 5.8).

Como pode verificar-se, quanto menor a distdncia do ponto médio a superficie de estado
limite maior a probabilidade de rotura.

Por sua vez, o ponto da superficie de estado limite, x;', mais préximo do ponto médio
designa-se por ponto de dimensionamento e € designado por A* na Fig. 5.9, [A* (c*; tang* ¢)].
Representa a zona onde se faz a aproximagfo linear da superficie de estado limite.

5.2.2 — Método do segundo momento de primeira ordem avangado

Quando hd mats do que duas varidveis bdsicas a técnica usada no exemplo anterior nio
pode ser utilizada.

Pode entdo recorrer-se ao atrds descrito método correspondente ao nivel II, o qual, como
incorpora os conceitos de média e varidncia, se designa por método do segundo momento!4,

Deve-se a Cornell (1969) e Rosenblueth e Esteva (1972) a implementacio daquele método!s
o qual, no entanto, enfermava do aprecidvel inconveniente de a posi¢cdo da aproximacio da
superficie de estado limite poder variar consoante a forma de expressar Z (por exemplo as
expressdes Z = 2x% + 2xy e Z = 2x(x + y) dariam origem a valores de B diferentes (Smith, 1986)).

Posteriormente Hasofer e Lind (1974) mostraram que se o ponto escolhido para a aproxi-
magcdo linear se situar na superficie de estado limite pode obter-se um [3 invariante. Este ponto
de probabilidade de rotura maxima localiza-se algures na superficie. Designa-se por ponto de
dimensionamento e é representado por x*. O método que incorpora estes conceitos é o cha-
mado método do segundo momento de primeira ordem avangado.

A Fig. 5.10 representa a superficie de estado limite Z = g (X) quando esta consiste de uma
s6 variavel, X. Como pode ver-se em x* serd

Z=g@x*) =0 5.7

Ponto médio

Fig. 5.10 — Superficie de rotura no caso de uma tinica varidvel aleatéria basica

14) A variéncia duma varidvel aleatéria é o seu segundo momento central.

15) O método consiste em expandir Z no ponto médio, isto € introduzindo os valores médios das varidveis na expressio
de Z, de molde a criar a aproximagéo local a uma superficie de rotura linear. Dai a designagdo método do segundo
momento de valor médio de primeira ordem.
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Para aproximar Z a uma expansio linear pode seguir-se a técnica seguinte.
Expandindo Z em série de Taylor, vem

x—x"‘)2

Zog () + (r-x%) g (1) + L) (5.8)

sendo x* o valor X em relagdo ao qual se toma a aproximagio e g'(x*) a primeira derivada de
g (X) para X = x*.
Desprezando os termos superiores ao de primeira ordem tem-se a aproximag@o de primeira
ordem
Z=g (x*)+ (x-x*)g (x¥) (5.9

No caso de Z ser fungdo de vdrias varidveis serd

n
Z=g(x, %, .., 0)+ Y -x7) g () (5.10)
i=1
e como o primeiro termo do segundo membro € nulo vem
n
z=Y (s-x)g(x) (5.11)
i=1
Entdo, de modo andlogo
n n
m;= g(ml*, ms suees m,f) + Z (mi—Xi*) g'(xi*)= 2 (mi—Xi*) g (Xz*) (5.12)

i=1 i=1

o=~/ :Zl[g' () ol (5.13)

E ainda importante o chamado coeficiente de sensibilidade, o,

¢(x)o;
= (5.14)

o=

que quantifica a contribuigdo relativa de qualquer varidvel X; para o valor de G,.
Atendendo A equagdo 5.13 e combinando-a com a equagio 5.14 obtém-se

n
0.=Y oglx)o (5.15)
i=1
Atendendo 2 defini¢do de P (equagdo 5.2) vem

; 2:'1 (mi—x") g ()
¥ @ gl

i=1
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donde

n

Y g6 (mi- x) - B o] =0 (5.16)

i=1

O valor de x; que satisfaz a equagdo anterior é
x,'*=m,-—a,-Bo,- 5.17)

para os n valores de i.

Determinando todos os valores de x7 obtém-se o ponto de dimensionamento x* (ver Fig. 5.9).
Para efectuar a determinagio de 8 por este processo adopta-se uma técnica iterativa que ndo
se abordard por razbes que se deduzem do que de imediato se expde.

De facto verifica-se ser mais adequado e pratico calcular B em termos de varidveis re-
duzidas (normalizadas). Uma varidvel reduzida tem um valor médio igual a zero e o desvio
padrdo igual a unidade o que significa que a origem dos eixos que representam este espago
reduzido € precisamente o ponto médio das varigveis reduzidas (Fig. 5.11).

Se x, for um valor particular da varidvel com média igual a m; e desvio padrdo o, a varidvel
reduzida y, correspondente a x, serd
_ Xi—mi

1
Y Ol

A equagdo de estado limite pode entfio ser expressa em termos da varidvel reduzida ¥,

Z=hOLyp - y)=h©®) (5.18)

Procedendo de modo idéntico ao adoptado para obter a equagdo 5.10, tem-se a aproxima-

¢do linear no ponto y*=(yik Y2, ...,y;)

Z=h (1.3 o)+ Y G-y HGY) (5.19)
i=1
de que resulta
n
z="Y (=) (i) (5.20)
i=l
X1 my x -y - my Y
G] L Gy=1 L

Fig. 5.11 — Definigdo da varidvel reduzida y, da varidvel x, (por exemplo

>

X =m -L 61 tem como varidvel reduzida ¥ =-0)5)
2
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visto que a primeira parcela do segundo membro da equagdo 5.19 € nula.
A média de Z € entdo

m= Y (mi-y? () == Y i 1) (5.21)
i=1

i=1
visto que a média duma varidvel reduzida é, por defini¢do nula. De acordo com a equagdo 5.14
n
o= Y k' (y)oi (5.22)
i=1

mas como, também de acordo com a defini¢ao de varidvel reduzida, o respectivo desvio padrao
¢ igual & unidade, logo o, = 1, vem

o= 3 ok () (523)
i=1
Entédo
S i (57)
p="2 —_ Zi
¥ anl)
i=1
logo

g ()= 07 - 0uB)] =0 (5.24)

¢ a solugiio em termos de varidveis reduzidas é
ye=-o.B (5.25)

para os n valores de i. Esta equagdo mostra que a distincia da origem a y* € uma medida do
coeficiente de fiabilidade, o que se pode obter da expressdo

B=~ Z ¥ (5.26)
i=1

Um processo iterativo, sugerido por Fiessler, permite obter § apés trés ou quatro iteragSes
(Smith, 1986). Foi o procedimento utilizado na avaliagao do indice de fiabilidade das estruturas
estudadas mais 2 frente e pode resumir-se do seguinte modo:

(1) Determinar g (X)

(2) Converter g (X) em £ (y)

(3) Calcular todas as primeiras derivadas h'; de h (y)
(4) Fazery=0ePB =0

(5) Calcular &,

(6) Calcular & (y)

(7) Calcular o desvio padrio 6,=~ X(h})
(8) Calcular os novos valores de y=—ﬁ{[§+m}
O: O:
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(9) Calcular B=~'Zy?

(10) Repetir de (5) a (9) até se verificar convergéncia.

A utilizagdo de varidveis reduzidas permite ainda utilizar directamente tabelas de valores
relativos a distribui¢do normal desde que as varidveis em causa tenham distribui¢des de pro-
babilidade semelhantes a normal e admitindo que a aproximagcio linear a equacgdo de estado
limite € realista. Pode assim obter-se o valor da probabilidade de rotura, P a partir da
expressio

P=o(-p) .27

onde o segundo membro € o simbolo do valor da probabilidade acumulada de Z de — o a -B
Fig. 5.12) o qual pode obter-se directamente a partir de tabelas de valores acumulados da
distribui¢do normal.

Finalmente algumas considerag¢es sobre o tipo de distribuicdo das varidveis aleatérias
basicas ¢ sobre o método acabado de descrever.

Se as varidveis ndo tém uma distribui¢do normal ou se a aproximago linear nio é ade-
quada o valor de P obtido da equagfio 5.27 € designado por probabilidade nominal.

E no entanto 1nteressante frizar que no caso de diversas varidveis de peso aproximadamen-
te igual — o qual pode ser quantificado através do coeficiente de sensibilidade o (equagdo 5.14)
— as fungdes de estado limite Z tendem a ser normais mesmo quando as varidveis que as
integram ndo sdo elas préprias normais!é (Benjamin e Cornell, 1970).

! O<s O0>x

(§-1¢ = 49

Fig. 5.12 — Probabilidade de rotura

16) Rackwitz ¢ Fiessler (1978) mostraram que uma varidvel aleatéria com distribui¢do ndo normal, X,, pode ser
aproximada em qualquer ponto de uma distribui¢so normal desde que a fungio densidade de probablhdade acumulada
e a fungdo de densidade de probabilidade sejam iguais no ponto seleccionado. Para efeitos de aplicacio do método

< . . *
do segundo momento esse ponto € o ponto de dimensionamento x.

Nestas condigbes os valores de m eo’,N(média ¢ desvio padrdo da varidvel normalizada) podem obter-se das

—1 N
N N [(I) (FX.()C,' )):’ * =1 * N *
expressdes o =f —— L epN= @ (Fxl,(x,-)) =0 ondein(x,-) € a probabilidade acumulada

Fex)
de X; em x:.k, fx (x,*) € a densidade de probabilidade de X, em X, ¢71() éa distribuicdo normal inversa e f I(\I) é
i

. -1
a fungio da densidade de probabilidade normal (normalizada). E possivel obter os valores de @ e £~ a partir de
tabelas.

Hé entdo que usar mNe o em vez de m; e O; no processo iterativo de célculo de B.
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Também se pode admitir com razodvel seguranga que em quase todos os problemas de
engenharia a aproximagio linear & equagfio de estado limite € adequada. Esta concluséo ba-
seou-se na comparagio dos resultados obtidos com o uso, por exemplo, dos chamados métodos
de fiabilidade de segunda ordem que usam uma expansdo quadratica de g (X) = 0.

No entanto, hd que ter em atengdo a escassez de elementos estatisticos, as hiplteses e
aproximagdes efectuadas na sua determinagfo e o facto de Pf ser determinado sem ter em conta
factores de incerteza global, tais como erros humanos e acidentes aleatérios externos. Assim,
todos os valores de probabilidade de rotura envolvendo estruturas geotécnicas devem ser
considerados nominais.

6 — APLICACAO DA TEORIA DA FIABILIDADE NO ESTUDO COMPARADO DO EC7
E DO PROCEDIMENTO TRADICIONAL

Neste capitulo utilizam-se os conceitos ¢ o método descritos anteriormente com o fim
exemplificar as respectivas potencialidades na ponderagdo dos valores numéricos a atribuir aos
coeficientes parciais inerentes ao uso pritico do EC7.

Considera-se o caso de uma sapata corrida, fundada & profundidade de 1 m, submetida a
uma carga vertical uniformemente distribuida (Fig. 6.1).

Para poder fazer alguma generalizagiio do estudo considera-se que a largura b da sapata
pode ter a dimensdo de 2 e 6 m e que pode ser fundada em argila ou areia. Relativamente a
estes materiais admitem-se ainda duas possibilidades quanto as respectivas caracteristicas me-
cénicas. Assim a argila pode exibir uma resisténcia ao corte nio drenado, ¢, , de 30 kN/m?
(argila normalmente consolidada), e de 300 kN/m? (argila sobreconsolidada). Quanto a areia
o respectivo angulo de atrito interno efectivo, ¢, pode ter o valor de 30° (areia normaimente
consolidada) ou de 40° (areia sobreconsolidada). Tal significa que serdo analisadas oito situ-
acdes diferentes. Resta acrescentar que o peso voliimico da argila e da areia € 18 e 20 kN/m3,
respectivamente (por questdes de ordem prética ndo se admitiu que Y variasse com o grau de
sobreconsolidag@o, o que seria de facto mais realista).

D=1m

Fig. 6.1 — Sapata corrida de largura b assente em terreno
homogéneo submetida a uma carga Q
uniformemente distribuida
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Admitem-se os seguintes valores para os coeficientes de variagdo do peso volimico e dos
pardmetros de resisténcia dos materiais (Cherubini et al., 1993; Smith, 1986).

Ve, = 0,225
Ve=0,1
V'y= 0,05

Sdo por vezes indicados valores deV,, para as argilas sobreconsolidadas um pouco
superiores.

6.1 — Tensdes de rotura na fundagio

Para célculo das tensGes de rotura, q,» utilizou-se, para as argilas, a expressao

gu=(2+ 1) cu+ YD — (Yoeso—Y) D (6.1)

€ para as areias

qu =§_ Y bBNy+ gNy — (Yoesio ~ ) D 6.2)

com Yy,,.. = 25 kN/m? e

N.=(Ng—1)cotg ¢ (6.3)
N,=tang? (45°_ g) em gt (6.4)
Ny=1,5(N,—1) tang ¢ (6.5)

Ha4 que calcular ¢, pelo método tradicional (com F = 3) e segundo o EC7 (casos B e O).
Exemplificando para a sapata com 6 m de largura e com ¢ = 30° (NY =1507¢ Nq = 18,4)
ter-se-4

a) método tradicional

q, (tensdo admissivel) = ¢ /F = g /3 = 421 kN/m?
q,,=% X 20% 6 X 15,07 +20 x 18,4 — (25 —20) x 1 = 1263 ,4 kKN/m’

b) EC7 - Caso B (m¢ = 30°%

Para obter o valor caracteristico de ¢, ¢,, € pretendendo-se ter como referéncia o quantil
5%, tem-se que, para uma distribuigio normal,

9, = m, — 1,645 O,

onde o, (desvio padrdo) = m, X V¢ = 30° x 0,1 = 3° = 0,052 rad.
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Assim
0, = 30° — 1,645 x 3° = 25°

(neste caso ¢, dngulo de atrito de cédlculo, € igual a ¢, ja que como & sugerido no Quadro 3.1,
Yo = 1,00). Deste modo, sendo NY =675¢ Nq = 10,66, vem

Yo =% X 20X 6X6,75 +20 % 10,66 — (25 -20)x 1 = 613,2 kN/m?

e sendo Y5 = 1,35 (sugestdo do Quadro 3.1) vem

g, (ou Z) = 455 kN/m?
¢) EC7 — Caso C (m¢ =309

tang ¢g = ta—f’yg—q)—k e, como é sugerido no Quadro 3.1 Vo = 1,25 vem ¢, = 20° pelo que, com
mo
Nv =295¢ Nq = 6,40 se terd

qu=% X 20X 6x2,95 + 20 X 6,40 — (25 — 20)x 1 = 310 kN/m?

No Quadro 6.1 apresentam-se as tensoes na fundacéo para o ELU correspondente a rotura
no solo e para as oito situagdes consideradas anteriormente quando se adoptam, quer o pro-
cedimento tradicional quer o EC7, casos B e C. Nas argilas, obviamente, aquelas tensdes
independem da largura da sapata e no caso do método tradicional também se apresenta o valor
da tensdo admissivel para um coeficiente de seguranga global igual a 3.

Embora nio seja o objectivo desta andlise a comparagdo directa dos resultados verifica-se
que as tensdes de rotura pelo método tradicional sdo sempre mais elevadas (por vezes subs-
tancialmente) que as calculadas pelo EC7. E natural visto que ndo lhes foi introduzido qualquer
margem de seguranga. E assim 16gico que no caso do método tradicional o termo de compa-
ragio sejam as tensdes admissiveis (F = 3).

Assim sendo, nas argilas a tensdo de rotura usando o EC7 € sempre mais elevada que a
tensdo admissivel obtida pelo método tradicional (= 30% para a argila mole e = 38% para a
aréila rija). Relativamente ao EC7 os casos B e C déo resultados praticamente iguais. Tem-se
assim que a verificagdo é condicionada pela tensdo de seguranga. Isto significa que, quanto a
este ELU, o EC7 é menos conservador que a prética tradicional (partindo do principio que a
verificagdo do ELUt ndo seja a critica).

No caso das areias e para b = 2 m tem-se que, tanto para ¢ = 30° como para ¢ = 40°, a
terisio admissivel é superior (= 240% em relagdo ao caso C para, ¢ = 30°, e = 120% também
em relagio ao caso C, para ¢ = 40°). Como se vé o caso C € critico na verificagio deste ELU
quando comparado com o caso B. Para b = 6 m o caso C continua a ser critico em termos do
EC7, mas a tensio admissivel é sempre superior (= 37% para ¢ = 30° e = 150% para ¢ = 40°).
Em resumo, no caso das areias € para a verificagdo deste ELU, € o caso C do EC7 que se revela
critico. Mas, tal como se afirmou para as argilas, haverd que ter em conta a verificagdo do
ELUt. E assunto a que se voltard mais 2 frente.
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6.2 — Equagdo de estado limite

Analisando a argila em primeiro lugar
Z=R-S=0

R=Q2+mec, S=q,+ Woeso =V D

As varidveis bésicas sdo X, = c¢; X, = g, € X; = Y e a equagdo de estado serd
Z=514X -X,+X;-25=0 (6.6)
No caso da argila sobreconsolidada a questiio do peso préprio da sapata e do terreno a
escavar tem influéncia reduzida pelo que a equagdo de estado serd

Z=514X-X,=0 6.7)

No caso das fundagGes em areia e para b = 6 m e ¢ = 30° ter-se-4

R =% by Ny+YDN,

S=qu+ybet§oD_YD
donde
Z=3XX,+X, X;-X,+X, -C=0 (6.8)

com C =, .. D =25 kN/m?, sendo as varidveis bésicas

1A
X =’Y;X2=NY;X3=quX4= q,
Para a mesma largura de sapata mas com ¢ = 40° também se considera poder desprezar

a contribui¢do do peso voldmico da sapata e do terreno escavado pelo que a equagdo 6.8 se
simplifica

Z=3X,X,+X, X,-X,=0 (6.9)

Para o caso da sapata com b =2 m e ¢ = 30° ter-se-4

Z=X X +X X,-X, +X -C=0 (6.10)
e para ¢ = 40°, por consideragdes andlogas as tecidas a propdsito da equagio 6.9 vird
p p q
Z=X X, +X X;-X,=0 (6.11)

As varidveis bdsicas das equagdes 6.9, 6.10 e 6.11 sdo iguais as de 6.8.

Para calcular o valor de B correspondente 3s anteriores equagdes de estado hd que converté-
-las em varidveis reduzidas e efectuar em seguida a respectiva diferenciacio. A maioria das
equagdes de estado relativas 2 mecénica dos solos envolve poucas varidveis basicas cuja
diferenciagfio ndo levanta problemas. As dificuldades surgem quando hd termos que sdo fungéo

de ¢ como é o caso dos coeficientes de capacidade de carga, por exemplo, 0 que torna as
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operag¢des muito trabalhosas. Se se imaginar que ainda podem ser incluidos em Z factores de
inclinagdo, de excentricidade, etc., pode concluir-se que a equagio de estado se pode tornar
muito dificil de tratar.

Pode entdo recorrer-se a uma abordagem simplificada (Smith, 1986) segundo a qual as
vérias fungdes de ¢ sdo encaradas como formando um conjunto de varidveis independentes,
cada uma com o seu valor esperado (ou valor médio) e com o seu desvio padrio.

Demonstra-se que se

U=gX) 6.12)
com X = (Xl, Xz,...., Xn), entao

ou= A/ i[g‘ (x) - ox ]’ (6.13)

onde

(6.14)

isto €, se U for fungéo de vérias varidveis independentes X, , de que se conhecem as respectivas
médias m, e desvio padrdo Ox, , pode obter-se o desvio padrio de U através da
equacdo 6.13. A equagao 6.14 representa a derivada da fungdo U em relagdo 2 varidvel quando
esta assume o valor esperado (X, = mx,) (Benjamin e Comell, 1970). No caso de uma tdnica
varidvel

o, = (ﬂ 0x)2 (6.15)

Usando este procedimento puderam calcular-se os desvios padrdes de NY e Nq. Deste modo
para ¢ = m, = 30°, V¢ =0,1, o, = 3° = 0,052 rad, NY =m, = 1507 e Nq =m, = 18, 4,
tem-se

N

0. =M 5, = 13836 x 0,052 = 7,245 17
v o9

(o] =é& (e}
Nq a¢ [}

= 119,57 x 0,052 = 6,218

e usando procedimento semelhante para ¢ = 40° tem-se
0N7=56,19 e Oy, = 35,69

Sdo estes valores que vio ser usados na quantificagio de J.

2
17) ﬁ =1,5tang ¢ ___%emw + tng? (45°+9)nsecz¢emang¢ + 1,5 seczm[tang2 (45°+?)é“a“g¢—l}
a¢ (1 —sin¢) 2 2

No entanto os valores das derivadas de N, N, L NY podem ser encontrados em tabelas.
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6.3 — Quantificagdo do coeficiente de fiabilidade

Usando os procedimentos descritos em 5.2 e as equagdes de estado limite deduzidos em
6.2 calcularam-se os coeficientes de fiabilidade correspondentes ao conjunto das situa¢Ges que
se pretende analisar. Para facilitar a anélise dos resultados apresenta-se primeiro uma figura
com informag#o que permite uma referencia¢@o rdpida de cada situagéo (Fig. 6.2). Como pode
ver-se na coluna mais a direita (onde estfo as referéncias) o primeiro niimero identifica todas
as condi¢Bes geoméiricas, fisicas e mecénicas da situagio em estudo. O segundo numero da
referéncia indica a tensdo aplicada na fundagio (4/740, por exemplo, designa uma situagio de
fundagdo em sapata corrida com 2 m de largura, fundada em terreno argiloso com v = 18 kN/

3

tensdo uniforme de 740 kN/m?).

¢, = 30 kN/m?
b=6m
300
Argila
¥ = 18 kN/m?
30
b=2m
300
o = 30°
b=6m
40°
Areia
¥ = 20 kN/m?
30°
b=2m
40°

m’, ¢, = 300 kN/m? e submetida a uma carga vertical centrada que transmite ao terreno uma

q, = 30 KN/m? 1/30
70 1/70
100 1/100
200 2/200
400 2/400
700 2/700
50 3/50
100 3/100
150 3/130
500 4/500
740 4/740
1500 4/1500
20 5/20
30 5/30
60 5/60
100 6/100
150 6/150
250 6/250
40 7/40
80 7/80
170 7/170
100 8/100
400 8/400
700 8/700

Fig. 6.2 — Referenciagdo das diversas situagdes analisadas
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No Quadro 6.2 apresentam-se os indices de fiabilidade para todas as situagdes referenciadas
na Fig. 6.2, determinados pela aplicagdo do método do segundo momento de primeira ordem
avangado. No mesmo Quadro figuram ainda os valores da probabilidade de rotura que, como
se viu, se relaciona com B de acordo com a equagdo 5.27 nas condices referidas em 5.2.2.
O que se pretende ¢ verificar a influéncia do uso do procedimento tradicional ou do EC7 na
probabilidade de rotura (ou em P), isto para diversas situagdes. Antes de efectuar esta andlise
€ importante justificar os valores da tensdo no terreno que figuram no Quadro 6.2 para os quais
se calculou o indice de fiabilidade e que por vezes sdo bem diferentes das que figuram no
Quadro 6.1. Porqué ndo se calcularam os valores de B correspondentes as tensdes que figuram
naquele quadro.

A resposta a esta questio prende-se com o papel que a verificagdo dos estados limites de
utilizagdo pode desempenhar nesta andlise. No ponto seguinte desenvolve-se um pouco mais
este assunto.

QUADRO 6.2 ,
indices de fiabilidade correspondentes as diversas situagdes analisadas
Situagdo de fndice de fiabilidade Probabilidade de rotura
referéncia (ver Fig. 6.2) ® nominal (P)
1/30 3,36 4 %10+
1/70 2,18 1,5 % 10 2
1/100 1,31 9,5 x 10 2
2/200 3,49 25%x 10
2/400 2,95 1,5%x 10 3
2/700 2,15 1,6 x 10 -2
3/50 2,98 14 x 103
3/100 1,30 9,7 x 10 -2
3/130 0,08 4,7 x 10 7!
4/500 2,68 3,7 x 10 3
4/740 2,01 22 %1072
4/1500 0,12 4,5 x 10 -1
5/20 2,76 29 % 10 3
5/30 2,74 3,1 x10 -3
5/60 2,72 33x 1073
6/100 1,73 42 x 10 2
6/150 1,86 3,1 x 10 2
6/250 1,69 4,6 x 10 2
7/40 3,39 3x 104
7/80 3,10 10 -3
7/170 2,40 82 x 103
8/100 2,11 1,7 x 10 2
8/400 1,88 3x 10 2
8/700 1,64 5,1 x 10 2
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6.4 — Verificagio dos estados limites de utilizagfo e avaliacio da seguranca

Quando se utilizam os métodos de dimensionamento tradicionais, o F adoptado tem como
objectivo uma margem de seguranga em relagfio a rotura (o, = 6 /F), mas, frequentemente,
assegura que a deformagfo &, esteja em conformidade com as deformagdes limite (8,) pelo que
nédo se torna necessdrio calcular deformacgdes (Fig. 6.3).

Como j4 foi referido na aplicagdo dos estados limites hd que efectuar, em principio, dois
tipos de verificagGes: uma dizendo respeito aos ELU outra aos ELUt. Normalmente a margem
de seguranga em relagdo a rotura ¢ menor (G, ; > G,) mas o correspondente O, ; serd superior
a deformagdo limite 6, pelo que se terd de adoptar uma tensdo G, correspondente no maximo
a §, logo,

6,20 S 0ghy (6.16)

No entanto poderd haver situagdes em que sé seja necessdrio verificar um ELU ou um
ELUrt, aspecto que convém ser analisado.

No caso de o ELUt ser o critico continua a fazer sentido (¢ é possivel) determinar a
probabilidade de rotura da estrutura. S6 que (e é assim que € frequentemente entendida) a
rotura, neste caso, significa atingir-se um estado limite, dltimo ou de utilizagFo.

Foi pelos factos atrds descritos que se considerou importante analisar a deformagcio (assen-
tamentos) das sapatas cuja probabilidade de rotura foi calculada em 6.3. Esses assentamentos
foram calculados para a totalidade das situagdes estudadas havendo assim que adoptar pardmetros
de deformabilidade adequados (compativeis com as propriedades mecinicas) para os terrenos
da fundacfio e para o betdo da sapata. No Quadro 6.3 apresentam-se esses valores.

Os assentamentos foram determinados admitindo um comportamento elastoplastico do
terreno e eldstico do betdo!8, recorrendo-se ao método dos elementos finitos!9.

Foram utilizados elementos triangulares de 15 n6s (12 pontos de integragdo de Gauss por
elemento) com uma malha de 60 elementos para a sapata com b = 2 m e 154 elementos para
o0 caso de b = 6 m. O cdlculo foi efectuado admitindo a condi¢@o de deformagio plana (com-
pativel pois com uma sapata corrida).

]
Gy —
Margem de G
seguranca ELU
L=
Ga

Fi ey 5

O — Deformacdo limite

Fig. 6.3 — Esquema das relages entre ELU, ELUt
e método do coeficiente de seguranga global

18) O médulo de Young e o coeficiente de Poisson do betio sio 3 x 107 kN/m? e 0,2, respectivamente,
19) Foi utilizado o programa Plaxis, versdo 5.0.
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QUADRO 6.3

Parametros mecéanicos dos terrenos utilizados na determinagio
dos assentamentos das sapatas

(0] C, Moédulo de | Coeficiente Coef. imp. Dilatancia | Atrito ou adesdo
rigidez de Poisson TEPOUSO y entre o betdo
©) kN/m? G (kN/m?) v K, ©) € o terreno
» - 30 2000 0,33 0,65 0 Be,
é 0,015¢, 3
o}
% - 300 40150 0,30 1,00 0 c,
0,01 c,
30 - 3100 0,30 0,50 0 07 ¢
)
< ¢
&
< 40 - 14160 0,30 0,36 10 0,7 ¢
0

(') base da sapata
(%) superficies laterais da sapata

No modelo elastoplastico o critério de rotura é o de Mohr-Coulomb, utilizando como
pardmetros eldsticos o médulo de elasticidade transversal e o coeficiente de Poisson, como
pardmetros de resisténcia a coesdo e o dngulo de atrito e ainda o dngulo de dilatincia com vista
a modelar deformagGes correspondentes a aumentos irreversiveis de volume sdo tipicos dos
meios particulados densos.

Dadas as dificuldades de modelagdo do comportamento estrutura-terreno nos cantos das
sapatas (tensOes e deformacbes muitissimo elevadas e concentradas e que ndo traduzem a
situagfio real), foram usados elementos de interface (de junta) na base e nas paredes laterais
da sapata, cujo comportamento ¢ também descrito pelo modelo elastopldstico e critério de
rotura de Mohr-Coulomb. E atribuida a estes elementos uma espessura virtual de molde a
introduzir as propriedades dos materiais das interfaces. No caso presente foram adoptadas
condi¢Ges no contacto entre o terreno e a zona lateral da sapata correspondentes 4 mobilizagdo
de atrito entre a areia e o betdo igual a 2/3 de ¢ e duma reduzida ades@o entre a argila e o betdo.

Para cada situag@o (tipo de terreno, pardmetro de resisténcia mecinica e largura da sapata)
calcularam-se os assentamentos para vdrias tensdes, podendo verificar-se o grau de ndo
linearidade da relagdo tensdo-deformacio.

No caso das argilas, os pardmetros de resisténcia correspondem a uma situagio de curto
prazo. Tendo este trabalho como principal finalidade objectivar um procedimento para quan-
tificar a seguranga, a andlise da rotura a curto prazo, quando comparada com a situa¢do a longo
prazo, é a mais realista.

No capitulo seguinte relacionam-se tensdes, assentamentos e probabilidades de rotura a
fim de tirar conclusdes sobre as relagdes entre esta iltima e os resultados da aplicagio do EC7.

6.5 — Fundagdes superficiais. Probabilidade de rotura nominal associada a tensdo transmitida
ao terreno

Com os valores da probabilidade de rotura nominal ja calculados, apresentam-se de segui-
da gréficos com a evolugio da Pf (ou B) em fun¢fo da tensdo transmitida ao terreno (ou da
carga vertical transmitida & fundagfio). Analisa-se primeiro o caso do solo argiloso.
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6.5.1 — Fundagdo argilosa

Na Fig. 6.4 pode ver-se a evolugio de Pf com o valor da tensdo transmitida a fundaco
no caso de c, = 30 kN/m? e para uma sapata com 2 m de largura. Consultando o Quadro 6.1
pode ver-se que para, esta situagdo, ¢ critica a tensdo correspondente ao uso do método tra-
dicional, verificando-se que P, = 4 x 103, Aos casos B e C (resultados iguais) do EC7 cor-
responde Pf= 4 x 107, isto é, hd um aumento aprecidvel de P, com a adopgdo do EC7.

Na Fig. 6.5 tem-se o caso da argila com ¢, = 30 kN/m? e uma sapata com 6m de largura.
Obviamente as tensdes sdo as mesmas (para um comportamento ndo drenado do solo, que é
O que se estd a analisar, as tensdes no ELU independem da largura da sapata) mas Pf € di-
ferente. No caso da aplica¢io do método tradicional (o critico) tem-se Pf =6,4x 1073 e as
tensdes resultantes da aplicagdo dos casos B e C do EC7 corresponde Pf =5x 1072

p E) E 10 15 20 Sy lem)
(kN fm2) s ' '
L Sy=flp)
150
Pf =tip)
1004
EC71B.C) 80
MT 55 /
50]
0 ' ; } .
4 -3 -2 -1
- - 1 P,
10 107, a6 W © f

Fig. 6.4 — Pf = f(p) € 8, = f(p) para sapata corrida com =2 m
fundada em argila com ¢, = 30 kN/m?
(p — pressdo transmitida ao terreno; d, — assentamento da sapata)

b S 19 1:5 2'0 Gy (em)
(kN /m2) %
150 FL
|
| =
| Pe=fip)
!
1004 i
EC7 (B, C180 75,211
ELUt 95— ————~———— z vefipl
MT 55 :
S0+ i
|
1
i
o] — =5 = +
N 103 10 10 1 Py

6.4 X100 5x10°

Fig. 6.5 — P, = f(p) e 3, = f(p) para sapata corrida com b = 6 m
fundada em argila com ¢, = 30 kN/m?
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Como pode ver-se a probabilidade de rotura nominal aumenta com a largura da sapata.

No caso do solo argiloso com ¢, = 300 kN/m? e para a sapata com largura igual a 2 m
(Fig. 6.6) tem-se que da utilizagdo do EC7 (caso C) resulta uma tens3o mais elevada do que
a obtida aplicando o método tradicional, correspondendo aquela tensdo (caso C) um valor de
Pf =102 (Pf = 4,8 x 107 no que diz respeito ao método tradicional).

Para 0 mesmo solo e para uma largura de sapata igual a 6 m (Fig. 6.7) o valor de Pf ndo
difere muito do da sapata com largura igual a 2 m (Pf = 1,7 x 102 no que respeita ao EC7,
caso C, e Pf = 5,1 x 107 relativamente ao método tradicional).

Como pode ver-se no Quadro 6.1, o método tradicional, no caso das argilas rijas, € também
critico quando comparado com a aplicagdo do EC7 (caso C).

p 9 2 4 6 8 10 Sy lem)
{kN/m?2) 14
b}

16001 Pf=f(pl

4

1200

Sy=fpl
800
ECT7{C}I710 /

MT 519
4001

0 . . — "
16 16° 5102 10" 1 Py
4,8x10

Fig. 6.6 — Pf = f(p) e 8, = f(p) para sapata corrida com b = 2 m
fundada em argila com ¢, = 300 kN/m?

p 2 L 6 8 19 Sylem
(kNA?) 'é
1600 S
Pf=f(p]
1200+
§, =fip)
8001
EC7IC} 710 /
MT 515
N L00+
04 — — — +
16 10° ! 1 Py

3 102
51x10°  1.7x16°

Fig. 6.7 — P = fip) e 8, = fip) para sapata corrida com & = 6 m
fundada em argila com ¢, = 300 kN/m?

48



Conclui-se assim que:

a) o aumento da largura da sapata eleva ligeiramente a probabilidade de rotura;

b) para as argilas moles, a aplicagdo do EC7 traduz-se num aumento (= 2,1 vezes) da
probabilidade de rotura (relativamente ao método tradicional com F = 3);

¢) no caso de argilas rijas também o uso do EC7 d4 origem a um aumento (= 3,3 vezes)
da probabilidade de rotura quando comparado com a aplicagiio do método tradicional
(com F =3).

6.5.2 — Fundac@o arenosa

Nas Figs. 6.8 a 6.11 faz-se uma apresentagdo dos resultados da evolugio de P com a tensio
transmitida ao terreno, tal como em 6.5.1.

Analisando o Quadro 6.1 verifica-se que independentemente da compacidade da areia e da
largura da sapata, a situagfo critica no dimensionamento relativamente ao ELU é a que cor-
respondente a aplicacdo do EC7, caso C.

Na Fig. 6.8 vé-se que para ¢ = 30° e b = 2 m se tem P = 8,8 x 107, Na Fig. 6.9
(06 =30° e b = 6 m) verifica-se que P ndo ¢ muito sensivel a varlagao da tensdo na fundagdo
para a gama dos valores daquele parametro que foram analisados. Assim P, =35x 107

Para ¢ = 40° o comportamento € semelhante, isto €, P também pouco varxa com a tens@o
quer para b = 2 m (Fig. 6.10) quer para b = 6 m (Fig. 6.11). Deste modo tem-se¢ para b = 2 m,
P;=32x107%eparab=6m, P, =54 x 1072 Este tltimo valor ¢ condicionado pelo ELUt
como se verd mais a frente. Como se pode depreender da Fig. 6.11, o valor Pf correspondente
ao ELU (isto €, a tensdo de 791 kN/m?) é superior a 5,4 x 1072 (da ordem de 10').

Pode ainda concluir-se que:

a) na generalidade dos casos (compacidade da areia e largura da sapata variadas) a
condigdo critica corresponde A tensdo calculada através do uso do EC7, caso C;
b) o valor de P, depende fundamentalmente da compacidade da areia (ou de ¢);

p '/Si |? 1?5 2%0 Sylem)
{kN/m?) ?
toot TS
1
Il
|
i
300+ !
|
: 6v=flp)
200+ L] Pf:f(P)
EC7(C)182 '
I
ELUt 1204 — =~ —
100+ f
I
!
4 H +
t - LI t
0 160 ol 10 1Py
Lx10 8,8x10
Fig. 68 -P.= f(p)e 8, = f(p) para sapata corrida com b = 2 m

fundada em areia com ¢ = 30°
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c)

d)

e)

p § 7 1? 1? Z£ Sylem)
(kN/m?) h
4004 ! L
|
1
EC71CI300{—— !
i
|
|
200 |
|
f S, flp)
100 i
ELUt 751~ = ——
Pe=fip)
- - +— .
16 16° 167 10" 1P
3,5x10_3

Fig. 6.9 - Pf = f(p) e &, = fip) para sapata corrida com b = 6 m
fundada em areia com ¢ = 30°

P 5 10 15 20 5, tem)
(kN/m2) é' ' ' '
800+ S
5,=fip) Pe=tip)
600+
EC7(C) 432
400
200
0 73 4»3 %_z ) +
10 10 10 5 10 1 Pt
3,2x10

Fig. 6.10 ~ Pf = fip) e §, = fip) para sapata corrida com b = 2 m
fundada em areia com ¢ = 40°

a probabilidade de rotura, para as tensdes de cédlculo aumenta com o aumento da
compacidade:

a largura da sapata ndo influi tanto na probabilidade de rotura quanto a compacidade;
para ¢ = 30°, Pf diminui = 2,5 vezes quando a largura da sapata aumenta de 2 para
6 m; no caso das areias densas (¢ = 40°), Pf aumenta = 1,7 vezes quando a largura
da sapata passa de 2 a 6 m;

exceptuando as sapatas em areias densas, que exibem probabilidades de rotura nomi-
nais mais elevadas (entre 3,2 X 102 e 5,4 x 1072), todas as sapatas fundadas em argilas
moles ou rijas ou areias pouco densas tém probabilidades de rotura nominais ndo
muito diferentes (entre 4 e 6,4 x 107); mas se se usar sempre o EC7 os valores de
Pf no caso das argilas moles e rijas ja se aproxima mais dos correspondentes s areias
densas.



P
[k N/m2)

4w

6
8004
£C7(C)791

é 10 15 20 Sy lem)
1
|
|
I
6001 +
|
|
[
i

4007
ELUt 3104+ ———=———— ———————

1067, 210 1 Py

Fig. 6.11 — P = fp) € 3, = fip) para sapata corrida com b = 6 m
fundada em areia com ¢ = 40°

As conclusdes anteriores relativas a fundag@o arenosa sugerem ainda um comentério face
a pouca sensibilidade de P, relativamente a tensdo na fundagdo. Sobretudo face a probabilidade
de rotura relativamente elevada mesmo quando a tensdo na fundagdo € nula (caso das Figs. 6.9,
6.10 e 6.11).

Tal se fica a dever ao elevado valor dos coeficientes de capacidade de carga NY eN p bem
como dos respectivos desvios padrao e suas derivadas. O aumento do valor de ¢ e de b acentua
ainda mais esse efeito e assim estas duas varidveis bdsicas tém um peso dominante na equagdo
de estado limite. Deste modo, s6 quando a carga na sapata se aproxima do valor de rotura, esta
varidvel passa a influénciar P, obtendo-se, logicamente, valores préximos da unidade. J4 quando
a carga se aproxima dum valor nulo, Pf ndo tende também para um valor nulo dada a j4
referida incerteza associada aos coeficientes NY e Nq (que sdo fungdo de ¢) que é muitissimo
elevada. Alids € bem conhecida a enorme repercussdo de N, e N no dimensionamento das
fundagdes, sobretudo na gama elevada dos valores de ¢. Uma pequena variagio deste pardmetro
tem repercussOes desproporcionadas no dimensionamento. Trata-se pois de assunto merecedor
de uma reflexdo mais aprofundada.

Também a quantificagfo da incerteza adoptada para os pardmetros geotécnicos ndo pode
ser dissociada quer da andlise dos resultados, quer das concluses.

Mas a verificagdo dos ELU ndo dispensa forgosamente a verificagdo dos ELUt. Eis porque
seguidamente se analisa o problema que se tem vindo a estudar na perspectiva dum estudo
comparado dos ELU e ELUt com vista a saber quais deles sdo criticos e em que situagdes.

6.6 — Fundagtes superficiais. Estados limites iltimos e de utilizagdo e probabilidade de rotura

Nos gréficos das figuras referidas em 6.5 sdo apresentados os assentamentos da fundago.
Estes foram obtidos com as equagdes constitutivas, valores dos respectivos pardmetros e métodos
de cédlculo atrés referidos.

Retomam-se aqui as consideragdes feitas em 6.4 a propésito da utilizagio dos parAmetros
de resisténcia correspondentes 2 situagdo de curto prazo nas fundagdes argilosas. Pretendendo-
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-se analisar agora estados limites de utilizacdo, o pardmetro determinante é o médulo de
elasticidade E (ou G). Ora os valores adoptados para G, tanto nas argilas moles como nas rijas,
correspondem a situagdo de longo prazo (comportamento drenado), pelo que os assentamentos
calculados para as fundagdes em argila podem considerar-se os mesmos que se verificam para
aquela situacio.

Far-se-4 também uma andlise separada dos resultados nos solos argilosos e nos solos
arenosos.

6.6.1 — Fundac?o argilosa

Nas Figs. 6.4 a 6.7 apresenta-se graficamente a relagfio tensiio (p) - assentamento (8,) para
as quatro situagdes estudadas.

Seguidamente hd que fixar um critério para os assentamentos admissiveis. De acordo com
Skempton e McDonald (1956), pode admitir-se um assentamento total de 6,5 cm na sapata com
largura igual a 2 m e de 10 cm para a sapata com 6 m de largura (admite-se o critério aplicével
a um ensoleiramento). Na realidade esta dltima hipétese pressupde elevada rigidez da sapata,
aspecto que € contemplado no célculo dos assentamentos visto que a tensdo aplicada na sapata ¢
uniformemente distribuida e com um valor resultante da divisdo de Q (Fig. 6.1) pela drea da sapata.

A questdo dos assentamentos totais admissiveis (ndo confundir com os assentamentos
diferenciais admissiveis) foi posteriormente abordada por vérios autores (Polshin e Tokar,
1957; Bjerrum, 1973, Grant et al., 1974, Burland e Wroth, 1974) mas os critérios de Skempton
¢ McDonald séo perfeitamente aceitdveis para o presente estudo. Como j4 se frisou, os maiores
assentamentos totais admissiveis para os ensoleiramentos implicam uma rigidez susceptivel de
minimizar os inerentes assentamentos diferenciais. Salienta-se ainda que os assentamentos
admissiveis (totais e diferenciais) sdo mais elevados nas argilas porque, aumentando a rapidez
de um dado assentamento, tendem a aumentar os efeitos adversos na estrutura.

Para o caso ¢, = 30 kN/m? e b = 2 m (Fig. 6.4) tem-se que a tensdo deduzida da aplicacdo
quer do método tradicional, quer do EC7, caso B ou C, satisfaz igualmente, dum ponto de vista
pratico, o ELUt. No caso de b = 6 m (Fig. 6.5) o recurso ao método tradicional indica que o
dimensionamento nio é condicionado pelo ELU. Quando se aplica o EC7, casos B e C, sdo
as deformagdes (assentamento), logo o ELUt, a condi¢do critica do projecto (embora sem
grande diferenga face a tensio admissivel, pois esta implica um assentamento de 11,2 c¢m).

Passando a argila com ¢, = 300 kN/m? tem-se que, para qualquer das larguras e para
qualquer método sdo os ELU que importa verificar (ver Figs. 6.6 ¢ 6.7). O método tradicional,
tal como nas argilas moles, ¢ aquele que determina uma menor tensio no terreno.

Como conclusdes tem-se:

a) no dimensionamento das fundagdes superficiais em terrenos argilosos, a verificagdo da
seguranga € critica (isto €, ndo € necessdrio verificar a funcionalidade), excepto para
sapatas muito largas em argilas moles em que a verificagdo da funcionalidade pode
tornar-se decisiva para o dimensionamento se se usar o EC7;

b) tanto nas argilas moles como nas rijas o dimensionamento de fundagdes superficiais
pelo método tradicional € critico (isto €, conduz a tensdes admissiveis menores do que
as que resultam da aplicagdo do EC7).
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6.6.2 — Fundag@o arenosa

Neste caso ¢ também de acordo com Skempton e McDonald (op. cit.) sdo fixados os
seguintes critérios para os assentamentos totais méximos: 4 cm para as sapatas de b =2 m e
6,5 cm para sapatas com b = 6 m (também aqui se usou o critério adequado aos ensoleiramentos).

Para o caso das areias pouco densas (¢ = 30°) sdo os ELUt que determinam a tensdo na
fundagiio, qualquer que seja a dimensfio da sapata (ver Fig. 6.8 e 6.9) mas de forma mais
acentuada para as grandes larguras. Tem-se pois que a verifica¢fo da funcionalidade € a critica.
Para as areias densas (¢ = 40°) no caso de sapatas de reduzida largura, a verificagdo da segu-
ranga dispensa a verificagdo do ELUt. Outrotanto ndo sucede com sapatas de aprecidvel largura
em que € a verificagdo da funcionalidade que comanda as decisdes do projecto.

Podem apresentar-se as seguintes conclusdes:

a) no dimensionamento de fundag¢@es superficiais em terrenos arenosos, a verificagio da
funcionalidade € critica excepto para sapatas de reduzida largura em areias densas.
Neste caso é decisiva a verificagdo do ELU relevante;

b) em fundagdes em areias € o EC7, caso C (quando comparado com o método tradi-
cional) que condiciona as tensdes de dimensionamento.

Como se pode relacionar &, com Pf através de p, pode calcular-se Pf para um dado as-
sentamento limite. No Quadro 6.4 apresenta-se, para cada caso analisado, qual o estado limite
condicionador do projecto € qual a probabilidade de rotura nominal.

QUADRO 6.4

Fundagdes superficiais. Método critico e estado limite critico.
Probabilidade de rotura nominal

b =2 m, Mét. Trad., ELUt ¢ ELU
Pr=4x 103
c, =30 kN/m?

b = 6 m, Mét. Trad., ELU

Pf =64 x 103
ARGILA

b = 2 m, Mét. Trad., ELU

Pf =48 x 103
c, = 300 kN/m?

b = 6 m, Mét. Trad., ELU

P.=51x 1073
f

b =2 m, EC7 (C) ELUt

Pr=4x107
o = 30°

b =6 m, EC7 (C), ELUt

Pf =3,5x 103
AREIA

b =2 m, EC7 (C) ELU

Pf =32 x 102
¢ = 40°

b =6 m, EC7 (C), ELUt

Pf = 54 x 1072
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6.7 — Grau de plastificagdo no terreno consoante os critérios de dimensionamento (seguranca
ou funcionalidade)

E ainda interessante analisar o grau de plastificagdo do terreno nas vdrias situagdes estudadas
e para as respectivas condigdes criticas: ELU de acordo com os procedimentos do EC7 ou ELUt.

Comegando pelas sapatas de 2 m de largura e para o solo argiloso podem identificar-se nas
Figs. 6.12 e 6.13 as zonas de plastificacdo (quadrados abertos) para o caso das argilas com
¢, =30 kN/m? e ¢, = 300 kN/m?, respectivamente. Estio também indicadas zonas onde se ten-
deriam a instalar tensdes negativas (quadrados cheios) e que correspondem assim a tensdes prin-
cipais minimas nulas visto que se admite que o material no é susceptivel de mobilizar tracgdes.

Como jé se verificou, o dimensionamento € condicionado pela verificagfio da seguranca
(Figs. 6.4 e 6.6) para qualquer dos tipos de argila. Repare-se que, em qualquer caso, a zona
de plastificagdo € muito reduzida. Os assentamentos correspondentes aos ELU sdo de 2,4 cm
para a argila mole e 1,41 cm para a argila rija.

Para o caso das areias o dimensionamento é condicionado pela verificagdo do ELUt no
caso de ¢ = 30° e ELU para o caso de ¢ = 40° (Figs. 6.8 e 6.10). Em qualquer dos casos a
plastificacdo € importante e assume formas semelhantes (Figs. 6.14 e 6.15). Esta semelhanca
€ aceitdvel visto que a tensdo correspondente ao ELU, no caso das areias com ¢ = 30°, é pouco
superior a correspondente ao ELUt (182 e 120 kN/m?, respectivamente). No caso da areia com
¢ = 30° a tensdo correspondente ao ELUt €, como se disse, 120 kN/m? (obviamente que o
assentamento € de 4 cm, critério definidor do ELUt). No caso de ¢ = 40° o assentamento
correspondente ao ELU ¢ igual a 2,96 cm.

Estabelecendo uma comparagio entre os dois tipos de terreno, verifica-se que nas areias
hd uma marcada plastificacfo, o que ndo sucede nas argilas. Saliente-se também que no caso
da sapata com 2 m de largura o critério de dimensionamento depende da verificacdo da
seguranga com excepgdo do solo arenoso com ¢ = 30°,

O Zona de plastificagdo

0 1({m}
= 8  Zona com tensdo principal minima nula

Fig. 6.12 — Sapata com b = 2 m fundada em argila com ¢, = 30 kN/m2.
Plastificagdo correspondente ao ELU, utilizagio do EC7,
caso B ou C (p = 80 kN/m? ¢ §, = 2,4 cm)
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O Zona de plastificagio

0 1 (m)
=t 8 Zona com tensdo principal minima nula

Fig. 6.13 — Sapata com b = 2 m fundada em argila com ¢, = 300 kN/m2.
Plastificagdo correspondente ao ELU, utilizagdo do EC7,
caso C (p = 710 kN/m? e §, = 1,41 cm)

O Zona de plastificagio

0 1(m}
b= M  Zona com tensdo principal minima nula

Fig. 6.14 — Sapata com b = 2 m fundada em areia com ¢ = 30°.
Plastificagfio correspondente ao ELUt (p = 120 kN/m2 e §, = 4 cm)

Passando agora ao caso das sapatas com 6 m de largura e para o solo argiloso véem-se nas
Figs. 6.16 € 6.17 as zonas de plastificagdo para o caso das argilas mole e rija, respectivamente.
Como pode verificar-se hd uma importante plastificagdo na argila mole outrotanto nio suce-
dendo com a argila rija.

Como se viu o dimensionamento € condicionado pela verificacdo da seguranga (Figs. 6.5
e 6.7) tanto para argilas moles como para argilas rijas. Mas tendo em conta a presente anélise,
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O Zona de plastificagdo

0 1 (m} L. o
f mamreemmeamerers # Zona com tensdo principal minima nula

Fig. 6.15 — Sapata com b = 2 m fundada em areia com ¢ = 40°.
Plastificagéo correspondente ao ELU utiliza¢do do EC7,
caso C (p = 432 kN/m? e §, = 2,96 cm)

O Zona de plastificagio

0 3 (m]
_ B Zona com tensio principal minima nula

Fig. 6.16 — Sapata com b = 6 m fundada em argila com ¢, = 30 kN/m2.
Plastificagdio correspondente ao ELUt (p = 75 kN/m? e §, = 10 cm)



em que 86 se considera a utilizagdo do EC7, vé-se que no caso das argilas moles prevalece,
ainda que por reduzida margem, o critério de funcionalidade (ver Fig. 6.5). Dai o elevado grau
de plastificagdo nestas argilas (Figs. 6.16). Logicamente o ELUt € atingido
com maior assentamento no caso da argila com ¢, = 30 kN/m? (10 ¢cm para uma tensdo de
75 kN/m?) do que o verificado na argila com ¢, = 300 kN/m? (4,67 cm para uma tensdo de
710 kN/m?).

No caso das areias, quando se compara a plastificagdo do terreno com ¢ = 30° com a do
terreno com ¢ = 40°, verifica-se que a plastificacdo ¢ elevada em ambos os casos, sendo
ligeiramente superior no segundo (Figs. 6.18 ¢ 6.19). O dimensionamento, na fundacio areno-

sa, € sempre condicionado pela verificagdo da funcionalidade (Figs. 6.9 ¢ 6.11).

>

O Zona de plastificagdo

fals 0 3 (m]
#\ B  Zona com tensdo principal minima nula

Fig. 6.17 — Sapata com b = 6 m fundada em argila com ¢, = 300 kN/m2.
Plastificagdo correspondente ao ELU utilizagdo do EC7, (p = 710 kN/m2 e §, = 4,67 cm)

0 Zona de plastificacdo

[ 0 3 (m}
= ®  Zona com tensdo principal minima nula

Fig. 6.18 — Sapata com b = 6 m fundada em areia com ¢ = 30°
Plastificagdio correspondente ao ELUt (p = 75 kN/m? e 3, = 6,50 cm)

57



| O Zona de plastificacio

0 3 (m}
e 8 Zona com tensdo principal minima nula

Fig. 6.19 — Sapata com b = 6 m fundada em areia com ¢ = 40°.
Plastificagio correspondente ao ELUt (p = 310 kN/m? e §, = 6,50 cm)

Finalmente comparando os resultados nos dois tipos de terreno é interessante verificar que,
salvo o caso das argilas moles (pelas razdes ja apontadas) a plastificacdo no caso dos terrenos
arenosos € muito maior do que no caso dos terrenos argilosos. O comportamento € pois
sensivelmente semelhante ao das sapatas de menor largura (2 m).

Até€ certo ponto, a prevaléncia do critério de funcionalidade nas areias, independentemente
da largura da sapata, é consequéncia deste fenémeno, ou seja, da elevada plastificagdo (pode
imaginar-se o quanto essa plastificagdo ainda aumentaria se se instalassem as tensdes corres-
pondentes ao ELU e cujos valores sdo transcritos no Quadro 6.1 e representados nas Figs. 6.9

e 6.11).
6.8 — Consideragdes finais

Tendo em considera¢éio os pardmetros de deformabilidade adoptados bem como os crité-
rios de funcionalidade escolhidos pode concluir-se que:

a) Na verificacdo do ELU e comparando a aplicagio do método tradicional (com um
coeficiente de seguranga global igual a 3) com a do EC7 (com os valores dos coefi-
cientes parciais de seguranga sugeridos na pré-norma) pode concluir-se que, no caso
das argilas, o método tradicional € o critico (isto é, as tensdes instaladas no ELU sdo
as menores); no que se refere as areias sucede o contrdrio, ou seja, é a aplicagio do
EC7 que conduz a situagdo critica;
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b) nas argilas, o dimensionamento é sempre condicionado pela verificagdo do ELU (ve-
rificacdo da seguranga);

c) mnas areias (com excep¢do de sapatas de reduzida largura em areias densas) o
dimensionamento € sempre condicionado pela verificagdo do ELUt (verificagdo da
funcionalidade);

d) a probabilidade nominal de rotura, em todas as situagdes criticas analisadas, fica
compreendida entre 3,5 x 107 € 6,4 x 1073 (com excepgio das fundagdes em areias
densas em que P, se situa entre 3,2 x 102 e 5,4 x 102

Uma dltima nota sobre o significado, em termos relativos, da gama de valores obtidos para
a probabilidade de rotura nominal.

Se se compararem os valores P, obtidos, com as indicagdes aproximadas das probabilida-
des de rotura de fundacdes dimensionadas com base no método tradicional (coeficiente global
de seguranga), verifica-se que estas Gltimas se aproximam de 10~ (Meyerof, 1993)20 enquanto
que os valores dos primeiros se situam na gama atrds referida (3,5 a 6,4 x 1073).

Poder-se-ia pois concluir que excluindo as fundag¢des em areias densas, os resultados agora
determinados para a probabilidade de rotura de fundacdes superficiais sao ligeiramente maiores
que o valor dcsejdvel. No entanto hd que ter em ateng@o o facto de, nas avaliagdes de Pf
efectuadas em que o dimensionamento € condicionado pelo método tradicional, se obtiveram
valores da probabilidade de rotura entre 4 € 6,4 x 10-3, Portanto o procedimento mantém todas
as suas potencialidades para a calibragem de factores parciais de um novo regulamento se ndo
se pretenderem alterar os niveis de seguranga.

Nio € de excluir a hipétese de se terem obtido probabilidades de rotura um pouco mais
elevadas por se estar a analisar apenas um estado limite (poderd haver outros que sejam os
condicionadores do dimensionamento) ou ainda face ao procedimento seguido para obter os
valores caracteristicos das propriedades dos materiais.

Finalmente sublinhe-se que ndo se deve sobrevalorizar o valor absoluto calculado da
probabilidade de rotura. O que realmente importa é a comparagfo dos valores calculados para
as diferentes situagdes.

7 — UMA PROPOSTA PARA A ELABORACAO DO DOCUMENTO NACIONAL DE
APLICACAO E PARA A REVISAO DO EC7

Embora se trate duma questdo recorrente e tdo antiga quanto o aparecimento dos préprios
cédigos, regulamentos € normas, é por vezes argumentado que tais documentos seriam
incentivadores de préticas rotineiras e conservadoras, prejudicando assim o desenvolvimento
¢ a iniciativa nas dreas do conhecimento que lhes sdo préprias.

Na nossa opinifio trata-se de uma visfio distorcida da realidade. Em primeiro lugar um
cédigo ndo tem de ser um documento cientifico, analisando exaustivamente as matérias em que

20) Probabilidade de rotura correspondente ao tempo de vida ttil das obras € estimada por métodos semi-probabilisticos.
O valor 104 € considerado aceitdvel. A titulo de comparagdo é de referir que a probabilidade nominal de rotura
das obras de contengdo é de 10-3 referida ao tempo iitil da estrutura e que a probabilidade dos acidentes com os
transportes aéreos € de 10~ para o tempo de vida Util do avido (10~ nos transportes maritimos ¢ 10-3 no respeitante
aos transportes vidrios).
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se apoia. Mas resulta desse tipo de andlises, em consequéncia das quais sdo propostas vias e
procedimentos envolventes para os potenciais utilizadores. S6 uma drea cientifica e
tecnologicamente evoluida € susceptivel de poder gerar documentos normativos.

Um dos principais objectivos de um cédigo € o de assegurar, através da quantificacio de
determinados pardmetros, niveis minimos de seguranga considerados adequados. Também pode
contribuir, como € o caso dos Eurocédigos, para o estabelecimento de uma concorréncia justa
num mercado tdo vasto como o da Unido Europeia.

Um bom c6digo deve ser facil de consultar e usar e ndo deve impedir o recurso a pro-
cedimentos alternativos, desde que justificados e com salvaguarda do nivel de seguranga que
o cddigo estipula.

Além disso o cddigo deve prever a sua revisdo periddica.

Nos capitulos anteriores, sobretudo em 6, exemplificaram-se procedimentos com vista 2
elaboragio do DNA do EC7, particularmente com vista ao estabelecimento do nivel de segu-
ranca a exigir, em Portugal, nas estruturas geotécnicas.

Mas também se deverd verificar se, para as funda¢des comuns e para os tipos de terrenos
portugueses, € suficiente a verificagdo da seguranga de acordo com o EC7. Isto é, se uma vez
garantida a seguranca ndo ha que analisar a funcionalidade.

Trata-se dum trabalho a longo prazo eventualmente com reflexos sé na fase de norma
europeia.

A nosso ver hd também que estabelecer uma rotina de andlise de todos os acidentes
geotécnicos em Portugal.

Sabe-se que ha aspectos delicados quando se pretende efectuar uma anélise a posteriori de
um acidente. Mas € hoje ponto assente que a maior contribui¢do para a seguranga resulta desse
procedimento, sobretudo no dominio da geotecnia. S6 assim e face ao acumular de informagdo
se poderd apertar ou relaxar os critérios, complementando-se de forma decisiva os estudos de
fiabilidade.

Este trabalho de andlise de acidentes deve ser desenvolvido institucionalmente, aparecendo
como entidades especialmente vocacionadas para o fazer a Ordem dos Engenheiros, o Labo-
ratério Nacional de Engenharia Civil e o Conselho Superior de Obras Piiblicas e Transportes.

8 — CONCLUSOES

Com base no exposto nos capitulos anteriores sublinham-se os seguintes aspectos:

a) A entrada em vigor, como pré-norma europeia, do Eurocédigo relativo ao
dimensionamento das estruturas geotécnicas introduz modifica¢bes significativas na
prética portuguesa.

b) O Documento Nacional de Aplicacio (DNA) estabelecerd o nivel de seguranga a
exigir as estruturas geotécnicas portuguesas, o que serd conseguido através da
quantificagdo dos coeficientes parciais e dos critérios para a escolha dos valores ca-
racteristicos de propriedades dos materiais e das acces.

¢) Os métodos baseados na teoria da fiabilidade sdo fundamentais para a fixagdo dos
valores dos coeficientes parciais.
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d) Através da teoria da fiabilidade e tendo em conta todos os pressupostos apresentados nos
capitulos anteriores, houve ocasido de verificar que, nos casos das fundagdes superficiais,
a aplicagdo do EC7, com os valores dos coeficientes parciais nele sugeridos, nio ird
alterar significativamente o nivel de seguranga associado ao uso do método tradicional.

e) A utilizagdo do EC7 implica um papel acrescido do célculo das deformagdes no
dimensionamento geotécnico.

/) A calibragem por comparagio com os resultados da aplicacio dos métodos tradicio-
nais pode também ser (til, pese embora a sua reduzida possibilidade de generalizacio.

g) O EC7 vai ter uma contribui¢do decisiva em Portugal para a seguranca e qualidade das
estruturas geotécnicas.

h) Deve ser institucionalizada em Portugal a prética do estudo dos acidentes com vista
ao aperfeicoamento progressivo do cédigo e a melhoria da seguranca e economia das
obras.
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recentemente aprovado na sua forma definitiva, como pré-norma europeia.

Ndo se corre o risco de exagerar quando se sublinha a importancia deste acontecimento no
ambito da engenharia geotécnica. Com efeito, trata-se da entrada em vigor do primeiro docu-
mento normativo aplicdvel em Portugal no que diz respeito especificamente ao projecto de
obras geotécnicas, preenchendo-se assim uma infeliz e j4 antiga lacuna. E acresce que na base
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bém (e talvez principalmente) da filosofia de seguranga que lhe estd subjacente, com particular
saliéncia para o conceito de estados limites e para a introdugio e quantificacio dos niveis de
seguranga a exigir em Portugal nas obras em que o comportamento reolégico dos terrenos tem
papel importante.

Na excelente ligdo que acaba de ser proferida merece destaque a aplicagiio explicita de
conceitos probabilisticos no dmbito da avaliagdo da fiabilidade de obras geotécnicas — tnica
forma racional de abordar esta problemitica —, ndo obstante a particular complexidade que a
aplicagdo encerra no caso das obras desse tipo, devido as especificidades que se Ihe conhecem.

E também de salientar a permanente preocupagdo, manifestada pelo conferencista, de
ilustrar os conceitos te6ricos com aplicagdes praticas simples mas representativas. Esta atitude
era alids marcante no grande vulto da engenharia portuguesa e mundial cuja meméria home-
nageamos com estas ligdes — o Eng® Manuel Rocha.

Minhas Senhoras e meus Senhores

Vinte anos de ininterrupta convivéncia profissional no LNEC tém-me proporcionado a
gratificante oportunidade de reconhecer no Eng® Maranha das Neves, para além das mais
elevadas qualidades pessoais, um eminente investigador, engenheiro e formador, com um
trabalho de grande mérito em muiltiplos campos da engenharia geotécnica. Julgo que a ligio
que acabou de proferir evidencia de forma clara todas estas notiveis caracteristicas.

Por tudo o que acabo de dizer, tenho o grato prazer de propor, em nome da organizagio
da XI Licdo Manuel Rocha e em meu nome pessoal, um voto de agradecimento ao
Eng® Maranha das Neves pela sua magnifica ligio, bem como uma renovada e calorosa salva
de palmas.
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