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RESUMO

O presente trabalho realiza uma andlise de todas as etapas para a constru¢do de paredes
diafragma, desde a obtengdo dos parametros do solo até sua execugdo. Detalham-se as etapas
construtivas da parede diafragma. Apresenta-se uma analise detalhada dos principais métodos
de calculo disponiveis na literatura para a obtengdo dos parametros do solo e para o
dimensionamento da parede diafragma. Um caso de obra bem documentado e apresentado em
simpdsios internacionais ¢ selecionado para uma andlise do processo construtivo e da
instrumentagao durante a escavacgao, além de enfatizar a importancia da seqiiéncia executiva e
de estruturas temporarias durante a execucao da parede diafragma. De uma forma geral ¢
possivel concluir que a grande dificuldade e incerteza do dimensionamento sdo a obtencdo
dos parametros do solo para projeto. E, que o acompanhamento e controle da execugao sao

primordiais para o sucesso da obra de parede diafragma.

PALAVRAS-CHAVE: Parede Diafragma. Contengdo. Investigacdo Geotécnica. Analise

Numérica. Escavagao.



Ortiz, E. G. Analysis of methodological procedures of design and execution of diaphragm
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ABSTRACT

The present paper conducts an analysis of all steps for the construction of diaphragm walls,
from obtaining the soil parameters until its execution. Construction stages of diaphragm wall
are detailed. The paper presents a detailed analysis of the main available calculation methods
to obtain the soil parameters and the design of the diaphragm wall. A case history extensively
documented in previous research and present in international symposiums was chosen for an
analysis of construction process and excavation’s instrumentations, as well as emphasizing
the importance of temporary works and construction sequence for deep excavation with cast
in-situ diaphragm walls. In general, it is possible to conclude the main difficulty and
uncertainty of the dimensioning are obtaining the soil parameter for diaphragm wall design.
And, it is also possible to conclude the monitoring and execution control are paramount to the

success of the diaphragm wall construction.

KEYWORDS: Diaphragm Wall. Retainment. Underground Investigation. Numerical

analysis. Excavation.
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1 INTRODUCAO

Estruturas de contengdo sdo muito utilizadas para subsolos de edificios, projeto de
estradas, de pontes, de metros, de saneamento, entre outras. A contengdo ¢ uma estrutura que
interage diretamente com o solo. Seu projeto ¢ condicionado pelos deslocamentos do solo ¢ as
cargas que gera na estrutura.

As contengdes sdo classificadas em estruturas de gravidade, muros de flexdo, solo
reforcado e paredes ou cortinas. Cada uma dessas estruturas ¢ utilizada de forma independente
ou em conjunto dependendo da necessidade requerida de projeto.

Os fatores que influenciam a escolha do tipo de estrutura mais adequada sdo: as
dimensdes da escavagao (profundidade, largura e comprimento); as propriedades do solo na
regido; a seqiiéncia imposta pelo método construtivo; sobrecargas devidas ao transito local e
aos equipamentos utilizados na obra; o regime do nivel de 4gua, quando presente na
escavacdo; o tipo de escoramento; a presenga de utilidades e edificagdes vizinhas; o clima
(principalmente a temperatura nas estroncas); o tempo de construcdo (tanto de escavagao,
quanto de instalagdo do escoramento); técnicas construtivas e equipamentos disponiveis;
experiéncia profissional e pratica local; e disponibilidade financeira (TACITANO, 20006).

As paredes-diafragma revolucionaram a engenharia de fundagdes por permitir realizar
com relativa facilidade, seguranca e economia, escavagdes profundas mesmo junto a
edificagdes ja existentes. Sao um tipo de paramento das cortinas, podem ser implantadas em
quase qualquer tipo de terreno, mesmo sem rebaixamento do lencol freatico formando um
paramento “estanque”, evitando assim, o fluxo de agua para o interior da escavacao, além
disso, podem ser utilizadas com qualquer tipo de escoramento e se conformam melhor ao
perimetro da contencao (SAEZ et al., 1998).

Os métodos de construcdo da parede-diafragma podem ser moldada “in loco”, pré-
moldada e pléstica. Sua execugdo requer mao-de-obra especializada e sua técnica executiva ¢
muito parecida com as das estacas escavadas. A parede diafragma ¢ executada em lamelas,
sua continuidade ¢ assegurada com o auxilio de um tubo ou chapa-junta, colocado apos a
escavacdao do painel retirado logo apos o inicio da pega. As etapas executivas consistem
basicamente na execu¢do da mureta guia, escava¢cdo, montagem e a concretagem do painel e a
escavacdo da contengdo. Cabe ressaltar que o projeto e a execucdo de uma parede diafragma
tém que ser estudado e planejado cuidadosamente para evitar imprevistos durante sua

execucao.
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O reconhecimento do subsolo ¢ um pré-requisito para projetos geotécnicos mais seguros
e economicos. O dimensionamento da parede ¢ calculado baseado em dados provenientes de
ensaios de campo. Pode ser escolhido um ou mais ensaios de campo para a obtengdo dos
parametros do solo para o projeto. Esses ensaios de campo podem ser a sondagem a percussao
(SPT), o ensaio de cone (CPT) e piezocone (CPTU), ensaio de palheta, o pressiometro e o
dilatémetro.

Apds a obtengdo dos parametros do solo, sdo calculados os deslocamentos, esforgos
solicitantes e as verificacoes de seguranca que podem ser estudados através de métodos
empiricos, semi-empiricos e analiticos. A partir disso, detalha-se o projeto para executd-lo em
campo. Este trabalho descreve detalhadamente cada parte de um projeto e execucdo de parede

diafragma.

1.1 Objetivo

1.1.1 Objetivo geral

O presente trabalho tem por objetivo realizar um estudo dos procedimentos

metodologicos de dimensionamento e execugdo de parede diafragma.

1.1.2 Objetivo especifico

De carater especifico, pretende-se assimilar e refinar os conceitos das etapas construtivas, dos

métodos de calculo e das investigagdes geotécnicas de um projeto de parede diafragma.

1.2 Cortinas

Parede ou cortina de contencdo ¢ toda estrutura destinada a contrapor-se a tensoes
geradas em um macico de solo cuja condicdo de equilibrio foi alterada, a cortina ¢ composta
de paramento e escoramento (TACITANO, 2006):

Paramento:

e Estacas-prancha;

e Perfis metélicos com pranchdes de madeira;
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e Paredes diafragma;

e Estacdes.
Escoramento:

e Estroncas;

e Tirantes;

e Bermas;

e Estrutura definitiva.

1.2.1 Escoramentos

Os escoramentos t€ém como objetivo a estabilizagdo do paramento e compdem-se dos
seguintes elementos (TACITANO, 2006):
« Longarina ¢ um elemento linear, longitudinal, em que a parede se apodia. E disposta

horizontalmente e pode ser constituida de vigas de madeira, ago ou concreto armado;

» Estroncas ou escoras sdo elementos de apoio das longarinas. Dispdem-se, no plano
horizontal das longarinas, sendo perpendiculares a elas. Em geral sdo constituidas de
barras de madeira ou ago, porém existem também em concreto;

» Tirantes sdao clementos lineares introduzidos no maci¢co contido e ancorados em
profundidade por meio de um trecho alargado, denominado bulbo. Trabalhando a
tragdo, podem suportar as longarinas em lugar das estroncas, quando essa solucao for

mais adequada.

Superficie
do Terreno %
Y [ s
Estronca Longarina
| i I
Parede de

—__\‘ .
Contengao Tirante

A
f_/"\/ Fundo da /\IL\%
/Escavacao
s

_'_l = Ficha
# L

" _“P&" da Ficha

Figura 1 — Elementos de um sistema de contencio. Fonte: Marzionna (1979) apud Tacitano (2006).

Os escoramentos podem ser classificados de acordo com os materiais empregados em

sua construgdo. Assim:
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Madeira:

Escoramentos de madeira sdo normalmente utilizados para conten¢dao de paredes de
valas destinadas ao assentamento de tubulagdes de redes finas de dgua ou esgotos. Nao sdo
utilizadas para profundidades superiores a 3m a 4m. Dependendo do solo a ser contido e da
profundidade a ser atingida podem ser construidos com pranchas verticais ou horizontais
(RANZINI & NEGRO JR, 1998).

Pranchas Verticais: as paredes com pranchas verticais s3o utilizadas para escoramento

de valas. As pranchas verticais vao sendo cravadas a medida que a escavagdo avanca, de
modo a manter uma “ficha” para apoio, abaixo do fundo da escavacdo. A partir de uma
profundidade de escavagdo colocam-se longarinas que sdo pegas longitudinais dispostas de
cada lado da vala, num plano horizontal, e que dao suporte as pranchas verticais, funcionando
como vigas que se apdiam em outras pecas transversais, denominadas “estroncas”. As
estroncas sdo pecas perpendiculares as longarinas, espagadas o suficiente para permitir as
operagdes de escavacao e descida dos trechos de tubos. Sdo pegas de maior responsabilidade
no escoramento e sdo dimensionadas para a flexo-compressao e a flambagem. Note-se que as
longarinas e estroncas sdo mantidas em posi¢cdo apenas pelo atrito no contato com as pranchas
verticais, desenvolvido pelo encunhamento das estroncas contra as longarinas, permitindo que
as pranchas verticais sejam percutidas e cravadas individualmente a medida que a escavagao
avanga de modo a obter a “ficha” necessaria (RANZINI & NEGRO JR, 1998).

Os escoramentos sao conhecidos como “Continuos” ou “Descontinuos” pelas pranchas
formarem uma parede continua, ou em situacdes favoraveis, deixar espagos intercalados, isto
dependendo das caracteristicas geotécnicas do maci¢o e do fluxo de agua do lengol freatico
(RANZINI & NEGRO JR, 1998).

Podem-se utilizar pranchas verticais com encaixes ‘“macho-fémea”, em caso de solos
nao coesivos (areias e siltes), para evitar o carreamento de material. Este tipo de escoramento
¢ chamado de “Especial” (RANZINI & NEGRO JR, 1998).

Utiliza-se, normalmente, apenas um “Ponteleteamento” para situagcdes de valas rasas
em solos coesivos, que consiste no emprego de um escoramento descontinuo, reduzido a pares
de pranchas verticais podem ser cravadas manualmente, com auxilio de marreta ou com o
emprego de martelete pneumatico (RANZINI & NEGRO JR, 1998).

Pranchas Horizontais: sdo principalmente utilizadas no caso dos escoramentos tipo

berlinense, encaixadas entre as abas de perfis “I” metélicos verticais (RANZINI & NEGRO
JR, 1998).
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Metalico-Madeira:

Esse tipo de escoramento foi empregado na constru¢ao do Metrd de Berlim, motivo
pelo qual ¢ conhecido também como “berlinense”. Sdo escoramentos constituidos de perfis
verticais “I” de ago, cravados ao longo dos planos das faces laterais das valas antes do inicio
da escavagdo. A abertura da vala ¢ feita até atingir uma determinada profundidade que possa
ser contida pelos perfis verticais, funcionando em balanco, e pelas pranchas horizontais
encaixadas em suas abas. Nessa profundidade sdo instaladas, correndo paralelamente, de cada
lado da vala, junto aos perfis verticais pecas horizontais denominadas longarinas, que passam
a suportar os perfis verticais e sdo mantidas em posicdo escoradas por outras pegas
horizontais, perpendiculares as faces da vala encunhadas contra as longarinas, denominadas
estroncas. As pranchas horizontais recebem o empuxo do terreno e o transmitem as abas dos
perfis verticais que, por sua vez, se apdiam nas longarinas mantidas em posi¢do pelas
estroncas (RANZINI & NEGRO JR, 1998).

Segundo Ranzini & Negro Jr. (1998), no caso de escoramento tipo berlinense
(“metalico-madeira”) ¢é preferivel evitar a fixagdo das pranchas por encunhamento entre as
abas interna e externa dos perfis, por que dessa forma pode-se formar um vazio por tras das
pranchas sem que seja percebido. Por outro lado, se as pranchas forem encunhadas entre a aba
externa dos perfis e o terreno, qualquer fuga de solo provocara a queda das pranchas,

mostrando imediatamente o problema.

Metalicos:

Estacas-Pranchas: sdo perfis de aco laminados com sec¢des planas ou em foram de “U”

ou “Z”, com encaixes longitudinais, ou de concreto armado, com encaixes tipo “macho-
fémea”, que permitem construir paredes continuas pela justaposicdo das pecas que vao sendo
encaixadas e cravadas sucessivamente. Formam paredes com estanqueidade limitada pela

permeabilidade das proprias juntas (RANZINI & NEGRO JR, 1998).

De concreto:

Paredes-Diafragma: sdo construidas em trechos contiguos de comprimentos da ordem
de 2 a 3m, os quais sdo escavados sucessivamente ou alternadamente, conforme as
caracteristicas da obra e do solo. As paredes-diafragma sdo caracterizadas pela concretagem

submersa feita com tremonha em trincheiras escavadas, relativamente estreitas, cuja
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estabilidade, durante a escavagdo, ¢ obtida pela introdu¢do de uma suspensdo de “bentonita”
em agua. A suspensdo estabilizante, denominada “lama bentonitica”, permite a introdugdo da
armadura e o enchimento da escavacao com concreto (RANZINI & NEGRO JR, 1998).

Estacas Justapostas: podem ser escavadas ou cravadas lado a lado, sendo utilizadas

para formagdo de paredes de contencdo. Em geral sdo solidarizadas por meio de vigas de

amarragao ao longo de suas cabecas (RANZINI & NEGRO JR, 1998).

1.2.1.1 Estroncas

A utilizacdo de estroncas, geralmente metalicas, estd limitada a situacdes em que a
distancia entre paramentos ndao ¢ muito grande, menor que ~I12m. Tém o mérito de ndo
utilizar os terrenos adjacentes a contencdo e de serem reutilizdveis. Os estroncamentos
geralmente dificultam as escavagdes entre os paramentos e interferem com a execucao da
estrutura final (RANZINI & NEGRO JR, 1998).

Dependendo da distdncia entre os paramentos, pode ser necessdria a execugdao de
contraventamentos e apoios intermediarios para sustentar o peso proprio do escoramento.
Estes apoios sdo, na maioria das vezes, propiciados por estacas metalicas cravadas (RANZINI
& NEGRO JR, 1998).

Estroncamentos de madeira, geralmente estroncas de eucalipto, sdo comuns na
contencdo de valas pouco profundas para instalagdo de sistema de dguas pluviais, esgotos,
adutoras, etc (RANZINI & NEGRO JR, 1998).

Estroncas constituidas por vigas de concreto protendido, segundo Ranzini & Negro Jr
(1998), tém sido muito utilizadas como estroncas definitivas, principalmente em obra de

canalizacdo de corregos onde, muitas vezes, passam a fazer parte integrante da laje de

cobertura da canalizacao.

1.2.1.2 Tirantes

Os tirantes dependendo da situag@o € o unico sistema de escoramento exeqiiivel como,
por exemplo, em muitos casos de contengdo de encostas. Ndo ocupam espago entre 0s

paramentos facilitando as escavagdes e a execucdo da estrutura definitiva. Podem ser
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provisorios ou definitivos. Se forem utilizados como definitivos requerem tratamentos e
protecdes especiais contra corrosdo (SAEZ et al., 1998).

Por serem instalados nos terrenos adjacentes as contencdes, s6 podem ser utilizados
com autorizagdo dos proprietarios desses terrenos. Na elaboragdo de um projeto de
atirantamento ¢ necessario levar em consideracao que eles podem interferir com as fundagdes
profundas das edificacdes adjacentes. Alguns inconvenientes nas instalagdes dos tirantes
devem ser considerados, como, as injegdes para fixacdo dos mesmos podem provocar
levantamento do terreno; as perfuragdes para instalagdo dos tirantes podem provocar
recalques; e a protensdo destes pode introduzir esforgos horizontais nas fundacdes das
edificagdes adjacentes (SAEZ et al., 1998).

Devido as dificuldades e aos custos cada vez maiores das escavagdes em lugares
confinados, os tirantes tém sido adotados, quando possivel, como uma alternativa econdmica

de escoramento (SAEZ et al., 1998).

1.2.1.3 Bermas

Em contengdes de pequena altura de até 6m e em solos com boas caracteristicas de
resisténcia sdo utilizadas como unico elemento de escoramento. Necessitam de protegdo
contra erosao que pode ser feita com chapisco de argamassa de cimento e areia. Interferem
com a execucao da estrutura definitiva, e sua remog¢do ¢ quase sempre feita em condigdes
adversas. Permitem deslocamentos dos paramentos que podem induzir recalques indesejaveis
nas construgoes vizinhas (SAEZ et al., 1998).

Para grandes escavagdes, as bermas ocupam muito espaco o que, geralmente, inviabiliza
sua ado¢ao. Normalmente, utilizam as bermas como escoramento auxiliar dos outros tipos de
escoramento, funcionando como escoramento provisorio até a instalacdo destes (tirantes,

estrutura definitiva, etc) (SAEZ et al., 1998).

1.2.1.4 Estrutura definitiva

A utilizag¢do da estrutura definitiva como escoramento de uma contengdo €, em alguns
casos, a unica solucao plausivel como, por exemplo, no escoramento de escavagdes profundas

para implantacdo de varios subsolos quando ndo se tem permissdo para instalar tirantes nos
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terrenos vizinhos. Como solugdo de escoramento, ¢ uma solu¢do econdmica, pois evita a
execuc¢do de escoramentos provisorios. Entretanto, o aumento de custo das escavagdes aliado
ao aumento de custo da execu¢do da estrutura definitiva pode, muitas vezes, ser maior que a
economia obtida (SAEZ et al., 1998).

Este tipo de escoramento exige a execucdo de apoios intermediarios que, sempre que
possivel, deverdo coincidir com os da estrutura definitiva. Dadas as dificuldades executivas,
pois os subsolos sdo constituidos de cima para baixo, os prazos de execu¢do tendem a ser
mais dilatados podendo, muitas vezes, comprometer o resultado final do empreendimento
(SAEZ et al., 1998).

De acordo com Saez et al. (1998), para superar o problema de prazo quando este tipo de
escoramento ¢ adotado, costuma-se dimensionar os apoios intermediarios, provisorios, nao so
para sustentar o peso das vigas e lajes dos subsolos, mas também, o peso da estrutura de
outros andares superiores € construir, simultaneamente, os subsolos e a estrutura da edificagao

reduzindo, desta forma, o prazo total da obra.

1.2.2 Paramentos

Paramento, parede ou ainda cortina ¢ a parte em contato direta com o solo a ser contido.
E mais comumente vertical e formado por materiais como madeira, ago ou concreto ou ainda

combinagdes destes. Pode ser continuo ou descontinuo (TACITANO, 2006).

1.2.2.1 Estacas-prancha

As estacas-prancha metalicas sdo implantadas através de cravagao por percussao ou por
vibragdo. Dependendo das caracteristicas do terreno e das condi¢des das construgdes vizinhas,
sua implantagdo pode causar vibragdes indesejaveis (SAEZ et al., 1998).

Segundo Saez et al. (1998), devido ao sistema de ligacdo entre as estacas pranchas, elas
formam um paramento estanque que evita o fluxo d’agua e o carreamento de material para o
interior das escavagdes e, portanto, dependendo do comprimento de sua “ficha” e das
caracteristicas do subsolo, podem dispensar, muitas vezes, a utilizacdo de sistemas de

rebaixamento do lencgol freatico.
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Estacas-prancha de madeira sdo usadas em contencdo de escavacdo de pequena
profundidade como, por exemplo, em valas para instalagdo de tubulacdes de esgoto, aguas
pluviais, etc (SAEZ et al., 1998).

Estacas-prancha de concreto t€ém uso limitado, pois para contengdes altas t€ém que ter
porte avantajado, o que torna dificil o seu manejo e a sua cravacdo, além de apresentarem
falhas nas juntas entre estacas que permitem a passagem de agua e solo para dentro das

escavagoes (SAEZ et al., 1998).

Figura 2 — Parede definitiva com estacas prancha metalica. Fonte: Tuenkers (2011).

1.2.2.2 Perfil pranchado

Este tipo de paramento ¢ utilizado em obras de contengdes implantadas acima do lengol
freatico e em solos que podem permanecer estaveis até a instalacdo do prancheamento. Tem-
se mostrado uma solugdo muito econdmica para contencdes com altura até 6m,
principalmente quando os perfis metalicos sdo incorporados a estrutura definitiva como parte
integrante da armadura da cortina de concreto. Para sua implementagdo, o espaco necessario ¢
pequeno, 20cm a 40cm. Os perfis metalicos sdo utilizados para suportar as cargas verticais da
contencdo das vigas e lajes e também as da estrutura definitiva (SAEZ et al., 1998).

Geralmente, abaixo do nivel da 4gua s6 podem ser implantadas com auxilio de sistemas
de rebaixamento do lengol freatico, o que onera a implantacdo deste sistema de contencao
além de propiciar o aparecimento de recalques indesejaveis nas construcdes vizinhas (SAEZ
et al., 1998).

A cravacdo dos perfis metalicos pode causar vibragdes elevadas se eles forem de porte

avantajado e se o subsolo tiver camadas de solos resistentes. Os perfis metalicos, as vezes, sO
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podem ser instalados com a utilizagdo de pré-furos para minimizar as vibragdes e, mesmo,
para permitir que atravessem as camadas de solo mais resistente (SAEZ et al., 1998).

Para a instalagdo das pranchas de madeira ¢ necessario executar uma escava¢ao manual,
cujo custo deve ser considerado quando do estudo econdmico da solugdo, deve-se considerar
o custo das longarinas metéalicas que servem para transmitir os esfor¢cos dos tirantes ou

estroncas aos perfis, quando um destes tipos de escoramento for adotado (SAEZ et al., 1998).

Figura 3 — Parede de conten¢do em perfis metalicos e pranchada de madeira com tirantes. Fonte:
Infraestrutura (2011).

1.2.2.3 Paramentos com estacoes

Os estacdes podem ser escavados com lama bentonitica, revestidos com camisas
metalicas e tubuldes executados a céu aberto. Sdo executados da superficie do terreno, sem
praticamente desconfinar o solo adjacente e sem provocar vibragdes, este tipo de solucio tem
sido muito adotada na execugdo de contencdes em que o solo a ser contido € constituido por
argilas médias, rijas e duras ou solos, acima do nivel d’adgua, que apresentam uma certa
coesdo que permite espacar os estacdes ou tubuldes para compensar o maior consumo de
concreto e aco, por m? de paramento, decorrente de sua forma circular (SAEZ et al., 1998).

De acordo com Saez et al. (1998), para a instalagdo deste tipo de paramento, ¢
necessario dispor de um espaco de pelo menos 70cm no caso de tubuldes a céu aberto
escavados manualmente, e de pelo menos 80cm no caso de estacdes escavados com lama
bentonitica ou com camisa perdida. Quando se propde recuperar as camisas de aco, o espago

minimo necessario para a sua instala¢do € ainda maior.
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O solo entre estacdes ou tubuldes pode ser contido por concreto projetado, por uma
cortina convencional de concreto armado ou simplesmente protegido por parede de alvenaria.
Em todos estes casos havera escavagdo manual, cujo custo devera ser levado em conta quando
da analise economica da solugdo (SAEZ et al., 1998).

Quando o solo a ser contido estiver situado abaixo do nivel d’agua, a implantagcdo deste
sistema de contengdo s6 ¢ possivel, como no caso do Perfil Pranchado, com o emprego de
sistemas de rebaixamento do lengol freatico (SAEZ et al., 1998).

No caso de estacdes justapostos, sempre havera entre eles um espago de pelo menos
Scm a 10cm ou até mais, no caso de contengdes profundas, por onde fluird para dentro da
escavagdo agua e solo. Este problema pode ser resolvido fazendo-se um tratamento das juntas
através de injecdes quimicas ou através de Jet Grout. O tratamento deve ser executado por tras
da cortina e antes das escavagoes. Estes tratamentos ndo garantem uma perfeita estanqueidade
das juntas, além de serem onerosos. Eles devem ser complementados por tratamento

adicional, pelo lado interno, dos pontos localizados de vazamento (SAEZ et al., 1998).

Figura 4 — Cortina em estacdes. Fonte: Dicionério geotécnico (2011).

1.2.2.4 Cortina com estacas tipo hélice continua

Assim como nas cortinas de estacoes, em caso do solo a ser contido estiver situado
abaixo do nivel d’agua sua implantagdo apenas ¢ possivel com o emprego de sistemas de
rebaixamento do lengol freatico. Quando ocorre a justaposicdo ¢ necessario fazer um

tratamento de juntas através de inje¢cdes quimicas ou através de Jet Grout (SAEZ et al., 1998).
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Devido ao processo executivo, elas apresentam como vantagem em relacdo aos estacoes
o fato de ndo utilizarem lama bentonitica € ou camisas metélicas para conter o terreno e ter
uma velocidade de execugdo bem maior (SAEZ et al., 1998).

O processo de colocagdo da armadura, neste tipo de estaca, ndo permite que ela,
dependendo do seu comprimento, seja totalmente armada. Por este motivo a sua utilizacdo em
contengdes fica limitada a paramentos cuja altura incluindo o comprimento da ficha seja igual

ou inferior ao comprimento da estaca possivel de ser armado (SAEZ et al., 1998).

1.2.2.5 Cortinas

Este sistema que consiste na execu¢do de paramentos de concreto armado ou concreto
projetado armado (com tela), por trechos ou em “cachimbos”, geralmente escorados por
tirantes ou bermas durante a fase executiva e pela estrutura definitiva quando da obra pronta.
Tem sido utilizado para conter escavacdes em solos, acima do nivel d’agua, que tenham
suficiente resisténcia para permanecerem estaveis (SAEZ et al., 1998).

O processo executivo ¢ geralmente lento e demanda muita mao-de-obra para as
escavagdes confinadas e acertos dos taludes. As cortinas tém sido muito utilizadas (com

tirantes definitivos) como estrutura permanente na contencao de encostas (SAEZ et al., 1998).
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Figura 6 — Cortina atirantada na Serra das Araras — RJ. Fonte: Tecnosolo (2011).

1.2.2.6 Paredes diafragma

Revolucionou, desde a sua introducao, no fim dos anos 50, a Engenharia de Fundagdes
por permitir realizar com relativa facilidade, seguranca e economia, escavacdes profundas
mesmo junto a edificagdes ja existentes. O processo executivo de paredes-diafragma, que
permite executar da superficie do terreno ao longo de todo o perimetro da contengdo uma
parede continua de concreto armado, sem provocar vibragdes ou desconfinar o terreno
adjacente praticamente em qualquer tipo de solo, acima ou abaixo do nivel d’agua. Segundo
Saez et al. (1998), as paredes-diafragma tém um desempenho melhor que os outros tipos de
paramento, pois:

e podem ser implantadas em quase qualquer tipo de terreno, mesmo em areias finas
submersas, sem rebaixamento do lencol freatico.

e podem ser implantadas sem provocar vibragdes, mesmo em camadas de areias muito
compactas e argilas muito duras.

e formando um paramento “estanque”, evitam o fluxo de 4gua para o interior da
escavagado possibilitando que esta, entre os paramentos, seja executada, na maioria das
vezes, somente com esgotamento superficial.

e executadas usualmente com espessuras variando de 30cm a 120cm (em obras especiais
ja foram executadas paredes com espessuras de 240cm), podem ser utilizadas em
contengdes de pequena ou grande altura.

e se conformam melhor ao perimetro da conten¢do e podem ser utilizadas com qualquer

tipo de escoramento.
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Quando utilizam tirantes como escoramentos, dispensa a execucdo das vigas, longarinas
metalicas ou de concreto, para distribui¢do das cargas. Casos em que se utiliza como
escoramento a propria estrutura definitiva, as paredes-diafragma podem ser executadas
incorporando os ferros de espera das vigas e lajes (SAEZ et al., 1998).

Casos em que a escavacdo sdo abaixo do nivel d’agua, elas podem trazer grande
economia adicional quando situada abaixo dos subsolos, formam com esta uma caixa
“estanque”, permitindo substituir a laje de subpressdao por um sistema de drenagem (SAEZ et
al., 1998).

O processo executivo de paredes-diafragma exige a utilizagdo de equipamentos pesados
e de grande porte e, portanto, ndo € possivel executa-las em locais onde estes equipamentos
ndo conseguem ter acesso. A presenca de matacdes ¢ outro fator que pode inviabilizar a
utilizagdo das paredes-diafragma (SAEZ et al., 1998).

A parede de diafragma sera abordada mais detalhadamente a seguir.

Figura 7 — Parede diafragma. Fonte: Do Vale (2002).
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2 METODOS CONSTRUTIVOS

2.1 Historico

A técnica para construcao de paredes de diafragma surgiu através da invengdo francesa
da maquina de perfuracdo rotativa por lavagem e da utilizacdo de lama bentonitica na
Industria Petrolifera Americana no inicio do século 20 (DFI, 2011).

O grande avango da tecnologia ocorreu na Europa e, em 1948, foi testada a primeira
parede diafragma. No final da década de 50, na Italia, foram construidas as primeiras paredes
diafragma de concreto armado para as obras do metré de Mildo (PULLER, 1996).

Paredes diafragma foram introduzidas nos Estados Unidos por empresas européias na
década de 60. A primeira obra foi na cidade de Nova lorque em 1962. Grandes obras foram
construidas utilizando parede diafragma, algumas delas sdo: Banco da Califérnia em Sao
Francisco, World Trade Center em Nova lorque, metré de Boston, entre outras.

No Brasil, as primeiras paredes diafragma foram construidas no fim da década de 60.
Sendo uma delas, o Edificio do Pelletron, na Universidade de Sao Paulo em 1969 (FRANKI,
2011). A grande difusdo de paredes diafragma no Brasil foi gracas as obras do metr6. Em Sao
Paulo, foi utilizado nas estagdes do metrd6 Conceicdo, Saude, Sao Joaquim, Republica,

Anhangaba, entre varias outras.

2.2 Tipos de parede diafragma

De acordo com a metodologia executiva, basicamente, existem 3 tipos de parede

diafragma: moldada “in loco”, pré-moldada e plastica.
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2.2.1 Parede diafragma moldada “in loco”

As paredes moldadas “in loco”, ou diafragma continuo, absorvem cargas axiais,
empuxos horizontais e momentos fletores, podem alcangar e superar profundidades superiores
a 50m, além disso, sua espessura podem variar de 30 até 120cm. (FUNDESP, 2009).

As técnicas executivas das paredes diafragma s3o muito parecidas as das estacas
escavadas. A parede diafragma ¢ executada em painéis ou lamelas, onde sua continuidade ¢é
assegurada com o auxilio de um tubo ou chapa-junta, colocado apds a escavaciao do painel e
retirado logo apds o inicio da pega (endurecimento do concreto). O crescimento da construcao
de parede diafragma moldada “in loco” se deve principalmente as vantagens que proporciona
como facilidade em adaptar-se a geometria do projeto; quase total auséncia de vibragdo; nao
causar sensiveis descompressdes ou modificagdes no terreno evitando danos as estruturas
existentes; alcancar profundidades abaixo do nivel da agua; a possibilidade dos varios painéis
fazerem parte da estrutura permanente; e servir como conten¢ao de escavagdes profundas.
(FUNDESP, 2009).

Resumidamente, a metodologia executiva de uma parede diafragma moldada “in loco”

consiste em 3 etapas: a fase de escavagdo, colocacdo da armadura e a concretagem como

mostra a Figura 8.

A, Escavecdo B Colocacio da armadura C. Concretagem

e animesio

Esguema de execucdo de parede diafragma moldadz "in loco®.

Figura 8 — Metodologia executiva de uma parede diafragma moldada “in loco”. Fonte: Fundesp (2009).
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As paredes diafragma encontram hoje um vasto campo de atuacgdo, podendo ser usadas
com sucesso em variados setores da engenharia de fundacdo, por exemplo (FUNDESP, 2009):
e Fundag¢des de obras de arte;
e Servicos de subfundagdo e de prote¢do de obras ameacadas pela erosdo das aguas;
e Grandes obras hidraulicas (barragens em terra, escavacdes e presenga de lengol freatico,
cortinas impermeaveis no leito dos rios, etc);
e Obras de canalizacdo para regularizagdo do leito dos rios contra as enchentes e a erosio;
e Constru¢do de metrd, embarque de tuneis, passagens subterraneas e de grandes
escavacdes em centros urbanos;
e Execucdo de subsolos para prédios, garagens subterraneas, funcionando seja como
elemento estrutural, seja como septo impermeabilizante impedindo o fluxo de dgua;
e Grandes obras industriais para constru¢ao de pogos ou silos enterrados;

¢ Execucao de cais.

Figura 9 — Parede diafragma moldada “in loco”, CIEE — Sao Paulo. Fonte: Fundesp (2009).

2.2.2 Parede diafragma moldada pré-moldada

A utilizagdo de painéis pré-moldados de concreto armado ou protendido ¢ a mais
importante inovagdo das técnicas executivas de paredes diafragma. O painel pré-moldado
pode ter um recobrimento menor, normalmente 3cm e concreto com fck superior a 25 MPa.
Deste modo, a resisténcia estrutural da parede pré-moldada ¢ substancialmente superior a da

moldada "in situ" (FUNDESP, 2009).
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Figura 10 — Lancamento de placa pré-moldada, metro de Brasilia. Fonte: Fundesp (2009).

Uma das vantagens da parede pré-moldada é que ndo terd perdas de concreto que
acarretam, além do custo do material, custos de remocao dos bolsdes de concreto. Estes
valores podem ser muito elevados, principalmente em regides de solo mole (FUNDESP,
2009).

A ficha da parede pode ser concretada “in situ” para reduzir o peso do elemento pré
moldada. Entdo, sugere-se para este caso o uso de placas vazadas onde a concretagem da ficha
¢ realizada por dentro da placa. (FUNDESP, 2009).

A lamela escavada com lama estabilizante ¢ preenchida com "coulis" antes da colocacao
da placa pré-moldada para garantir a estanqueidade da junta. O “coulis” ¢ uma mistura de
cimento, bentonita e dgua. Apds a colocagdo da placa pré-moldada de concreto, o "coulis"
preenchera o espago entre as juntas, impedindo a passagem da dgua. Outra forma de evitar a
passagem da 4gua ¢ utilizar juntas Fugenband, cuja eficiéncia tem sido bastante satisfatoria.

(FUNDESP, 2009).

Figura 11 — Junta Fungenband, metrd de Fortaleza. Fonte: Fundesp (2009).
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Resumidamente, a metodologia executiva de uma parede diafragma moldada “in loco”
consiste em 3 etapas: a fase de escavagdo, colocagdo de placa pré-moldada e a concretagem

submersa como mostra a Figura 12.

Figura 12 — Metodologia executiva de uma parede diafragma pré-moldada. Fonte: Fundesp (2009).

2.2.3 Parede diafragma plastica

O principal diferencial da parede diafragma plastica ¢ a formacdo de um paramento

“estanque” de “coulis” (cimento + bentonita + dgua) em proporcdes que varia em fungdo da

oo e Aiees Smaclo da bt

et
NN T, T

Figura 13 — Parede diafragma plastica, poco de acesso da Estaciio Luz, metré de Sao Paulo. Fonte:
Fundesp (2009).



37

2.3 Vantagens e Desvantagens

As vantagens das paredes diafragmas, segundo Coelho (2010), Fundesp (2009) e Saez
et al. (1998), sdo:
e Ruido e vibrac¢des reduzidos;
e Bom comportamento sismico;
e Adapta-se a diversos tipos de terreno, mesmo com nivel freatico elevado;
e Pode atingir profundidades elevadas;
e Permite varias frentes de trabalho;
e Estanqueidade a passagem de dgua para o interior da zona escavada;
e Adapta-se a geometria do projeto;
e Nao causa sensiveis descompressdes ou modificagdes do terreno, evita-se assim, danos
as estruturas existentes.

e Pode-se utilizar qualquer tipo de escoramento.

As desvantagens das paredes diafragmas, segundo Coelho (2010), sao:
e Exige grande espago em estaleiro e equipamentos de grandes dimensoes;
¢ Exige equipamento e mao-de-obra especializados;
e A utilizacao da bentonita levanta problemas ambientais;

e O processo pode ter de ser abandonado se existirem rochas no terreno.

2.4 Normalizacao

A normaliza¢do da parede diafragma ¢ realizada pelas partes da parede diafragma e
ndo hd uma regulamenta¢do especifica. De acordo com o Manual de Especificacdes de
Produtos e Procedimentos da ABEF, a seguir estdo algumas das principais normas
regulamentadoras que sdo utilizadas na parede diafragma. Porém, outras também podem ser
utilizadas dependendo do projeto como, por exemplo, a norma de tirantes (NBR 5629) se a

parede for atirantada.

NBR 5738: 1994 - Moldagem e cura de corpos-de-prova cilindricos ou prismaticos de

concreto.
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NBR 5739: 1994 - Concreto - Ensaios de compressdo de corpos-de-prova cilindricos.
NBR 6118: 2003 - Projeto de estruturas de concreto — Procedimento.

NBR 6122: 1996 - Projeto e execuc¢do de fundacdes — Procedimento.

NBR 7211: 1986 - Agregado para concreto.

NBR 7212: 1984 - Execuc¢do de concreto dosado em central.

NBR 7480: 1996 - Barras e fios de ago destinados as armaduras para concreto armado
(contém errata).

NBR 8953: 1992 - Concreto para fins estruturais - Classificagao por grupos de resisténcia.
NBR 11578: 1991 - Cimento Portland composto — Especificagao.

NBR 12655: 1996 - Concreto — Preparo controle e recebimento.

NBR ISO 6892: 2002 - Materiais metalicos - Ensaio de tragao a temperatura ambiente.

NM 67: 1996 - Concreto - Determinagao da consisténcia pelo abatimento do tronco de cone.
2.5 Equipamentos e materiais utilizados

e DIAFRAGMADORA: conjunto composto por clamshell e guindaste mecanico ou
hidraulico. A diafragmadora ¢ utilizada para escavacao dos painéis e deve estar
sempre alinhado e balanceado para garantir a qualidade da parede que dependera
muito das condi¢des do guindaste e do clamshell. O clamshell ¢ igcado pelo guindaste
por meio de um cabo de aco, onde na ponta ligada ao clamshell se encontra um

distorcedor, que impede a tor¢do do clamshell pelo cabo de aco (MONTEIRO, 2009).

I ¥ ;“__-‘ 7

Figura 14 — Diafragmadora. Fonte: Edificio Luzes da Méoca (2011).
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e CLAMSHELL.: ¢ utilizado na escavacdo das lamelas de parede diafragma, acoplado as
barras Kelly, a abertura e fechamento das pas de escavacdo pode ser por meio
mecanico (cabos de aco), ou por meio hidrdulico quando o solo for muito duro

(MONTEIRO, 2009).

Figura 15 — Diafragmadora, detalhe para o clamshell. Fonte: Tenge (2009).

e LABORATORIO DE CAMPO: necessario para ensaio da lama bentonitica, deve ter os
seguintes equipamentos (MONTEIRO, 2009):
o Densimetro do tipo baroid;
o Viscosimetro do tipo marsh;
o Provetas e papéis de tornassol,
o Balanga.

e GUINDASTE AUXILIAR: ¢ um guindaste mecanico que ¢ utilizado na colocagdo da
armadura dentro do painel escavado, ¢ na movimentagdo dos equipamentos (tubos
tremonha, funil, bombas, desarenadores) dentro do canteiro. Enquanto o guindaste da
diafragmadora s6 trabalha mesmo na escavacao dos painéis (MONTEIRO, 2009).

e CABO DE MEDIDA: ¢ um cabo de aco graduado de metro em metro, usado para medir
a profundidade da escavagdo e do concreto (MONTEIRO, 2009).

e ARMADURAS: ferragem dos painéis em barras de ago nervurado, montadas e armadas

na dimensao do painel (MONTEIRO, 2009).
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Figura 16 — Armadura de uma lamela. Fonte: Torre Matarazzo (2011).

e BARRAS KELLY: é uma haste de metal que suporta e guia o clamshell (MONTEIRO,
2009).
e ROLETE: sdo pecas cilindricas de plastico que sdo encaixadas nas armaduras, com

funcao de fazer a armadura deslizar para dentro do painel escavado e também garantir

o cobrimento da armadura (MONTEIRO, 2009).

Figura 17 — Roletes de plastico. Fonte: Torre Matarazzo (2011).

e CHAPA JUNTA: sdo chapas metalicas colocadas nas extremidades dos painéis antes da
concretagem e retirados quando se inicia a pega do concreto. Sempre se coloca a

chapa junta onde tiver uma unido de um painel com outro (MONTEIRO, 2009).
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Figura 18 — Chapa junta. Fonte: Torre Matarazzo (2011).

e LIMPADOR DE JUNTA: é uma ferramenta para limpeza das juntas fémeas dos painéis,
a fim de retirar qualquer residuo de solo existente. Qualquer residuo de solo na junta
pode formar vazios no concreto € posteriormente ocasionar vazamento de agua na
parede por esses vazios (MONTEIRO, 2009).

e TUBO TREMONHA E FUNIL: é um tubo metalico de diversos didmetros, sendo o
diametro minimo de 10”. O tubo tremonha ¢ utilizado na concretagem dos painéis, seu
comprimento deve ser maior que a profundidade do painel. Na ponta do tubo ¢
colocado o funil onde serd despejado o concreto que ird concretar o painel

(MONTEIRO, 2009).

Figura 19 — Funil. Fonte: Torre Matarazzo (2011).
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e CHAPA ESPELHO: ¢ uma chapa de aco colocada como espelho na parte interna do
painel antes da concretagem. Tem como fun¢do eliminar a perda de concreto pelos
vazios do solo (overbreak) e melhorar o acabamento do concreto (MONTEIRO,

2009).

Figura 20 — Chapa espelho sendo retirada da lamela. Fonte: Edificio Luzes da Moéoca (2011).

e CENTRAL DA LAMA BENTONITICA: é composta por tanques, bombas,
desarenadores e misturadores. Os tanques servem para armazenamento da agua e da
lama bentonitica (agua + bentonita). As bombas tém como fun¢do levar a lama
bentonitica até o local de utilizacdo. Os desarenadores servem para separar a lama
bentonitica da areia proveniente do solo depois da aplicagdo. E os misturadores fazem

a mistura da bentonita com a 4gua (MONTEIRO, 2009).

7 o =

Figura 21 — Central da lama bentonitica. Fonte: Construtora Buena Neto (2009) apud Monteiro (2009).
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2.5.1 Lama Bentonitica

A bentonita ¢ uma argila composta por diversos minerais com uma concentragao
maior da montmorilonita. A lama bentonitica ou iodo bentonitico ¢ o nome dado a mistura da
bentonita e agua. A lama bentonitica empregada ¢ uma composicdo de bentonita
(montmorilonita de so6dio), que tem propriedades tixotropicas, ou seja, tem um
comportamento fluido quando agitada, mas ¢ capaz de formar um gel quando em repouso
(MONTEIRO, 20009).

A principal funcio da lama ¢ criar pelicula impermeavel nas paredes da escavagao, o
chamado “cake”, formado pela penetracdo da lama nos vazios do solo, esta pelicula permite
que a lama exerca empuxo contra as paredes da escavacdo, a fim de estabiliza-la. A espessura
da penetragdo vai depender da diferenca entre o nivel da lama da trincheira e o nivel da agua
do terreno, da permeabilidade do solo e da viscosidade da lama. Quando a permeabilidade do
solo ¢ muito alta pode haver perda de lama, impossibilitando a utilizagdo do processo
moldadas nestes tipos de solo, além disso, a penetragdo excessiva da lama ¢ inconveniente
para a estabilidade da trincheira. Em argilas intactas, ndo ha formacao do “cake”, porém, sem
prejuizo para o processo de estabilizagdo. A lama tem por funcao ainda impedir o
desprendimento de graos de areia das paredes da trincheira (MONTEIRO, 2009).

Recomenda-se o controle da lama bentonitica para fornecimento como o descrito na

Tabela 1 (MONTEIRO, 2009).

Tabela 1 — Parametros da lama bentonitica. Fonte: NBR 6122 apud Monteiro (2009).

Parametros Valores Equipamento para ensaio
Peso especifico 1,025a 1,10 g/em*  Densimetro

Viscosidade 30a90 Funil Marsh

pH 7all Papel de pH

“Cake” 1,0 a 2,0mm “filter press”

Teor de areia Até 3% “baroid sand content” ou similar
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2.5.1.1 Problemas com a saude

As doencas ocasionadas ao trabalhador pela utilizagdao da lama bentonita ¢ proveniente
da silica (Si0;) que ¢ um dos componentes presentes na bentonita, em até 1% do peso
(MONTEIRO, 20009).

A silica cristalina ¢ um mineral que se apresenta abundantemente na natureza. Esta
presente em trés formas: quartzo, tridimita e cristobalita. A poeira originada da bentonita que
contém a silica ¢ o que provoca os danos a saude, e essa tém efeito fibrogénico nos pulmoes
(FIEP, 2008 apud MONTEIRO, 2009).

Apds anos em contato constante com essa poeira ¢ que o portador de alguma dessas
doencas ird apresentar alguns sintomas: bronquite, tosse seca, dispnéia. Em um exame
radiologico as alteragdes pulmonares podem aparecer apdés 20 anos de contato com o
organismo para pessoas pouco expostas € em até 2 anos para exposi¢ao constante. A silicose €
o nome dado a doenga provocada por este contato, as particulas de poeira se depositam nos
bronquiolos e alvéolos, causando um tipo de fibrose pulmonar. Além dessa fibrose, t€ém ainda
efeitos carcinogénicos e genotoxicos. A silicose ¢ uma doenga sem cura, € sem tratamento
medicamentoso, podendo-se tratar apenas alguns dos seus sintomas. Em estagios mais
avancados ¢ comum o desenvolvimento de cancer no pulmdo (CAMPOS, 2005 apud
MONTEIRO, 2009). De acordo com a FIEP (2008), aproximadamente dois mil trabalhadores
sdo registrados ocupacionalmente no tratamento da silica (MONTEIRO, 2009).

O contato com o p6 de bentonita pode provocar irritacao e coceira nos olhos € na pele,
assim como outros tipos de poeira. Neste caso lava-se a regido com agua e sabdo. Caso
ingerida pode provocar bloqueio intestinal. O trabalhador deve estar sempre fazendo uso dos
EPI’s adequados, como a mascara com filtro, 6culos de protecao e luvas para minimizar e até

eliminar estes riscos a saude (CASQUIMICA, 2008 apud MONTEIRO, 2009).

2.5.1.2 Problemas com o meio ambiente

O impacto ambiental causado pela bentonita misturada com agua, por se tratar de um
produto coloidal e plastificante, provoca a diminui¢do da permeabilidade do solo. Alguns

cuidados devem ser tomados (MONTEIRO, 2009):
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e As areas utilizadas devem ser isoladas para que o produto nio seja carreado para os
cursos d’agua.

e Todo material usado deve ser recolhido e destinado ao depdsito de material excedente
previamente aprovado.

e E proibido o escoamento da lama bentonitica no sistema de drenagem, provisorio ou
definitivo, e nos corpos d’agua.

e A area afetada pelas operagdes de construcdo e execucdo deve ser recuperada, mediante

a limpeza do canteiro de obras, e efetuando a recomposi¢cao ambiental.

2.5.2 Polimeros

Surgiu a necessidade de uma nova tecnologia de estabilizacdao de escavagdes por culpa
de uma restricdo crescente pelos 6rgaos ambientais ao uso de lama bentonitica. O uso dos
polimeros em substituicdo a bentonita estd associado ao fato do polimero ser um produto
biodegradavel, facilitando a disposi¢do dos materiais provenientes das perfuragdes
(MONTEIRO, 20009).

O polimero ¢ uma cadeia de moléculas, isto ¢, uma longa molécula formada pela soma
da simples repeticao de grupos denominados mondmeros, que se unem pelas extremidades, de
forma parecida as ligacdes dos elos de uma corrente. A 4gua em contato com o polimero faz
com que suas moléculas fiquem presas pelas longas cadeias do polimero, fazendo com que
sua estrutura aumente o volume, o que caracteriza uma maior viscosidade ao material

(MONTEIRO, 2009).

Figura 22 — Polimero sendo despejado. Fonte: Costa Fortuna (2011).

Existem, atualmente, no mercado mundial, varios tipos de polimero disponiveis. Porém,

podem-se utilizar dois ou mais elementos na mistura com a dgua para que se tenha uma boa
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eficiéncia na estabilizacdo de escavagdes. O fluido geralmente ¢ constituido por dois
produtos, um em poé (s6lido) e uma emulsdo (liquido). O primeiro produto é composto de um
poliacrilato de sodio sintético organico em solugdo e descrito como um copolimero de
acrilamida com grupos acrilate, que tem fung¢do de agente estabilizador auxiliar em
perfuragdes e limpezas de furos. O segundo produto ¢ composto de um poliacrilato de sodio
sintético organico e descrito como um copolimero de acrilamida com grupos acrilate, tendo
como fun¢do de estabilizar auxiliarmente, lubrificar e deslizar nas perfuragdes (MONTEIRO,
2009).

A utilizacdo inicial do polimero no Brasil foi para execucdo de estacas escavadas
circulares, pois se encontrou dificuldade de estabilizacdo de furos de secdo transversal
retangular devido a diferente distribuicdo das tensdes internas neste tipo de perfuracao.
Atualmente, empresas pioneiras no uso desse material o utilizam com sucesso em escavacdes
de secdo retangular e circular profunda (MONTEIRO, 2009).

Pode-se destacar como vantagens do uso do polimero em relacdo a bentonita
(MONTEIRO, 2009):

e Produto biodegradavel podendo ser utilizado onde ha restricdes ao uso da bentonita,
viabilizando obras;

e Descarte de baixo custo, podendo ser realizado em qualquer tipo de bota-fora;

e Necessita apenas de uma pequena area para estoque e seu frete ¢ mais barato;

e Facil preparo e dispersao em agua,

e Aplicagao apds aproximadamente 15 minutos de mistura;

e Alto indice de reaproveitamento da mistura (3,5 a 5 vezes);

¢ Elimina ou minimiza a necessidade de desarenagdo antes da concretagem,;

e Obra mais limpa, promovendo a possibilidade de visualizar com boa defini¢do as
caracteristicas do material escavado;

e Desgaste menor de equipamentos e ferramenta, proporcionando menos paralisacdes por
quebra de equipamentos;

e Menor formacdo de borra de concretagem na cabega da estaca ocasionando em média

menores quebras para arrasamento.

Pode-se destacar como desvantagens em relacdo a bentonita pode-se destacar

(MONTEIRO, 2009):
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e Custo unitério do fluido maior do que o da bentonita;
¢ Necessidade de monitoramento continuo de suas propriedades ja que a contaminacio

por cloretos ou matéria organica pode ser desastrosa.

2.6 Etapas executivas

O projeto de uma parede diafragma ¢ complexo, por isso, sua execugao tem que ser
estudada e planejada, prestando atencdo nos detalhes de cada etapa executiva. Evitando
imprevistos durante sua execucdo. As etapas executivas serdo detalhadas a seguir e consiste
basicamente na execu¢do da mureta guia, escavacdo do painel, montagem do painel e a

concretagem.

A
~ Chapa Junta

- :

/ 1 - Mureta Guia
Painel ou Lamela 1>} 2 - Escavagao do Painel l
3 - Colocagao da Armadura
4 - Concretagem

Figura 23 — Etapas executivas. Fonte: Anson (2008) apud Monteiro (2009).

2.6.1 Mureta guia

A execugdo da parede diafragma ¢ precedida pela execucdo de muretas guias que sdo
paredes executadas em concreto armado ao longo de todo contorno da obra enterrada. Seu
objetivo ¢ definir o caminhamento da parede servindo de guia para a escavagdo do
“clamshell”, manter estavel a parte superior dos painéis impedindo o desmoronamento do

terreno proximo a superficie devido a permanente variacdo do nivel de lama bentonitica,
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devido a entrada e saida do ‘“clamshell” na escavagdo, e garantir uma altura de lama

compativel com o nivel do lengol freatico (MONTEIRO, 2009).

Figura 24 — Mureta guia. Fonte: Ishikawa Engenharia (2005) apud Monteiro (2009).

2.6.2 Escavacao dos painéis

A ferramenta “clamshell” ¢ utilizada para a escavagdo das lamelas. Essa ferramenta
pode executar paredes com espessura entre 30 até¢ 120 cm. A largura padrao de cada lamela ¢
de 2,5m. A mureta guia serve como referéncia para faces de 3 a 4 cm maior que a espessura
da parede, servindo também como apoio das ferragens e tubo tremonha (GEOFIX, 2009 apud
MONTEIRO, 2009).

Inicia-se a escavacdo por uma lamela primaria de acordo com o projeto de fundagdes.
Inicia-se 0 bombeamento da lama bentonitica para dentro da escavacdo quando atingir de 1,0
a 1,5 m de profundidade de escavagdo para de estabilizar as paredes da cava. A velocidade de
escavacdo ¢ determinada pela resisténcia do solo € comprimento da parede. Durante o
processo de escavagdo, faz-se necessario a constante verificagdo dos instrumentos que
regulam a verticalidade da torre do equipamento para evitar desvios do “clamshell”
(MONTEIRO, 2009).

A lama ¢ introduzida simultaneamente em que o solo vai sendo retirado. O nivel da
lama ¢ fundamental que esteja o mais alto possivel dentro da escavagdo para estabilidade das
paredes da lamela. Caso ocorra uma perda acentuada da lama no solo, tal que ndo permita
manter o nivel estavel da lama, a escavag@o devera ser interrompida imediatamente para uma

analise do motivo que esta provocando a anormalidade constatada (MONTEIRO, 2009).
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Figura 25 — Processo de escavacio com injecio de polimeros. Fonte: Costa Fortuna (2011).

2.6.3 Montagem dos painéis

Apds o término da escavagdo, inicia-se a montagem das chapas-junta, colocagdo da
armagdo no painel e do tubo tremonha para concretagem. Segundo Monteiro (2009), as
chapas-junta sao montadas verticalmente nas laterais da escavagdo, com a se¢do trapezoidal
virada para dentro da mesa, formando assim uma junta f€mea, que na concretagem do painel
adjacente sera preenchida, solidarizando-se com este.

A armadura para parede diafragma ¢ previamente montada e deve ser suficientemente
rigida para ser icada por guindaste. Deve conter 6 algas em cada armadura: duas algas para
icamento e quatro alcas para travamento na mureta guia. O cobrimento da armadura deve ser
de 4 a 7cm, para isso utilizam-se espacadores circulares (roletes), com espessura de Scm e
didmetro de 10 a 14cm, amarrados na armadura no sentido de sua largura, nas duas faces
intercaladas de acordo com o pedido do projeto (GEOFIX, 2009 apud MONTEIRO, 2009).

Nos painéis iniciais, a largura da armacdo deve ser de 2,5m menos 20cm de
cobrimento no sentido do comprimento (10cm para cada lado) e menos a altura das duas
chapas-junta somadas. Agora, nos painéis seqiienciais a largura da armacdo deve ser de 2,5m
menos 20cm de cobrimento no sentido do comprimento, € menos a altura de uma chapa-junta,
visto que nestes painéis sO utiliza-se chapa do lado em que se seguird a escavagdo

(MONTEIRO, 2009).
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As armaduras devem ficar imersas na lama bentonitica por no maximo 4 horas antes
da concretagem. Um periodo superior a este faz com que as particulas de bentonita colem no
aco da armagdo, prejudicando sua aderéncia ao concreto (MONTEIRO, 2009).

Apds a colocacdo da chapas-junta e armagao no painel escavado, inicia-se a montagem
da composi¢do do tubo de concretagem. Colocado no centro da armagdo, consiste de uma
composi¢do de revestimentos metalicos, montado com segdes de 1,0 ¢ 2,0m com
comprimento total 20cm menor que o comprimento da escavacdo (MONTEIRO, 2009).

Na sua extremidade superior é rosqueado um funil, por onde é langado o concreto

(MONTEIRO, 2009).

Figura 26 — Colocagdo da armacio em um painel. Fonte: Do Vale (2002).

2.6.4 Concretagem

Antes do inicio da concretagem do painel, observam-se as condi¢des fisicas da lama
bentonitica. De acordo com a NBR 6122 (1996) a lama bentonitica deve estar dentro dos
parametros determinados para que se possa iniciar a concretagem. Utiliza-se para
determinacgdo desses parametros um laboratdrio portatil (MONTEIRO, 2009).

A concretagem da parede diafragma ¢ executada de baixo para cima e, sendo o
concreto mais denso que a lama bentonitica, expulsa a mesma sem que ambos se misturem.
Enquanto o concreto vem subindo a lama ¢ bombeada de volta aos reservatorios da central, e

o tubo tremonha ¢ levantado devendo a sua extremidade inferior ficar imerso pelo menos
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1,5m dentro do concreto para garantir que ndo se formem juntas frias. (GEOFIX, 2009 apud
MONTEIRO, 20009).

O concreto utilizado deve ter alta trabalhabilidade e fluidez para sair do tubo tremonha
e se espalhar por toda a escavagdo, para cima e para o lado, e nesse movimento deslocar a
lama bentonitica. O concreto deve apresentar as seguintes caracteristicas (MONTEIRO,
2009):

e Consumo de cimento: 400 kg/m?>.
e Fator agua/cimento: 0,60.

e Abatimento: 20 + 2cm.

e Agregado: brita 1.

Para concretagem de pain€is de grandes dimensdes utiliza-se mais de um tubo
tremonha e velocidades de langamento superiores a 30m?*h. Para a maioria das concretagens,
uma velocidade de 20m?/h ¢ suficiente. O concreto tem que ser langado ininterruptamente e a
concretagem concluida no menor tempo possivel. Apds o inicio da pega, comega-se
lentamente a extragcdo das chapas-junta, que se completara somente quando terminar a cura do
concreto (MONTEIRO, 2009).

O concreto do topo da parede vem misturado com lama bentonitica e deve ser
removido. Geralmente, essa camada ¢é extraida retirando-se no maximo 50cm do mesmo
(GEOFIX, 2009 apud MONTEIRO, 2009).

De acordo com o tipo de terreno encontrado durante a escavacdo, vamos ter uma sobre
consumacao maior ou menor de concreto “overbreak”. O volume de concreto langado no

painel deve ser sempre maior do que o volume tedrico da escavacdo. Um volume langado

menor que o volume tedrico sinaliza um estrangulamento da escavacao (MONTEIRO, 2009).

——

Figura 27 — Concretagem com tubo tremonha de um painel da parede diafragma. Fonte: Do Vale (2002).
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3 ESTIMATIVA DE PARAMETROS DO SOLO

Os projetos geotécnicos sdo executados com base em ensaios de campo que permitem
uma definicdo satisfatoria da estratigrafia do subsolo e uma estimativa realista das
propriedades geomecanicas dos materiais envolvidos. Estas informagdes sdo fundamentais em
projetos de fundagdes, estabilidade de taludes, estruturas de contengdo, dimensionamento de
pavimentos, infra-estrutura hidrica, entre outros. O reconhecimento das condi¢des do subsolo
constitui pré-requisito para projetos geotécnicos mais seguros € economicos (SCHNAID,
2000).

A analise dos resultados visando um projeto geotécnico especifico pode ser realizada
segundo duas abordagens distintas (SCHNAID, 2000):

e Métodos diretos: sdo de natureza empirica ou semi-empirica, t€ém fundamentacao
estatistica, a partir das quais as medidas de ensaios sdo correlacionadas diretamente ao
desempenho de obras geotécnicas.

e Métodos indiretos: os resultados de ensaios sao aplicados a previsao de propriedades
constitutivas de solos, possibilitando a adogdo de conceitos e formulagdes classicas de
Mecanica dos Solos como abordagem de projeto.

Dependendo da técnica de ensaio utilizada e do tipo de solo investigado, normas
especificas e codigos, bem como da experiéncia regional ¢ realizada a escolha da abordagem
direta ou indireta. Normalmente, utiliza-se uma abordagem semi-empirica ao invés de um
método racional de andlise devido a complexas condigdes de contorno decorrentes do
processo de penetragdo e carregamento do ensaio. Portanto, cabe ao engenheiro definir, para o
atual estado do conhecimento, qual o procedimento de analise mais apropriado (SCHNAID,

2000).

3.1 Sondagem a percussio (SPT)

O “Standard Penetration Test” (SPT) ¢ o método de investigacdo mais popular,
econdmico e mais utilizado em praticamente todo mundo. Especialmente no Brasil, os
resultados de SPT sdo sistematicamente utilizados em projetos de fundagdes e contengdes.

O ensaio SPT constitui-se em uma medida de resisténcia dindmica conjugada a uma

sondagem de simples reconhecimento. O procedimento do ensaio ¢ descrito por Schnaid
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(2000): a perfuracao ¢ realizada por tradagem e circulagdo de dgua utilizando-se um trépano
de lavagem como ferramenta de escavagdo. Amostras representativas do solo sdo coletadas a
cada metro de profundidade por meio de amostrador-padrao, de diametro externo de S0mm. O
procedimento de ensaio consiste na cravagdo deste amostrador no fundo de uma escavagdo
(revestida ou ndo), usando um peso de 65,0kg, caindo de uma altura de 750mm. O valor Ngpr
¢ o nimero de golpes necessario para fazer o amostrador penetrar 300mm, ap6s uma cravagao
inicial de 150mm. O ensaio de SPT é normalizado pela NBR 6484/2001.

As principais vantagens desse ensaio sdo a simplicidade do equipamento, baixo custo
e facilidade na obtengdo de um valor numérico de ensaio que pode ser relacionado com regras

empiricas de projeto (SCHNAID, 2000).

Figura 28 — Equipamento para ensaio do SPT. Fonte: Férum da Construcio (2011).

3.1.1 Correcoes do Ngspr

A pratica brasileira ¢ pautada pelas recomendagoes da NBR 6484 que estabelece
critérios rigidos quanto a procedimentos de perfuracdo e ensaio, com a adog¢do de um unico
tipo de amostrador, porém, no meio técnico existem varia¢des regionais de procedimentos de
sondagem, o uso ou auséncia de coxim e cabec¢a de bater, o acionamento com corda de sisal

ou cabo de aco, com e sem roldana e variacao do tipo de martelo utilizado (SCHNAID, 2000).
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De acordo com Schnaid (2000), sempre que os resultados de ensaio forem
interpretados visando a estimativa de parametros de comportamento do solo existe a
necessidade de correcdo dos valores medidos de Ngpr. A correcdo para um valor de
penetracdo de referéncia, normalizado com base no padrdo americano de Ngy, ¢ realizada

simplesmente através de uma relagdo linear entre energia empregada e a energia de referéncia.

Assim:
N xEnergia Aplicada)
N, = (NseT
&0 0,60 (1)
Sendo

Neo = Numero de golpes corrigido para 60% de energia teorica.
Nspr = Numero de golpes do ensaio de campo a percussdao (resisténcia a penetragdao do
amostrador SPT).

Existe um reconhecimento que a tensao geostatica média afeta a magnitude do nimero
de golpes, um efeito que pode ser corrigido normalizando o valor do Ngpr no que diz respeito
a tensdo efetiva de referéncia. Essa influéncia ¢ representada pelo fator de correcao Cy

(SCHNALID et al., 2009).

N, = Cy X Nepr (2)
Sendo

N; = Ngpr corrigido para uma tensao de referéncia de 100kPa (1atm).

Cx = Fator de correcao devida a tensao efetiva de sobrecarga.

Expressoes desenvolvidas para representar Cy baseados em testes in situ e testes de

laboratorio estdo resumidas na tabela abaixo:
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Tabela 2 — Fator de Correcdo Cy. Fonte: SCHNAID et al, 2009.

Referéncia Fator de Correcao CN c'v Observacao

Seed et al. (1983)

Skempton (1986) Cy = 200 kPa Dr =40 a 60%
" 100 +a Areia NA
Seed et al. (1983)
oo
Cy = = 0
Skempton (1986) N 200+ay kPa Dr =602 80%
Areia NA
200
Peck ctal. (1974)  Cw =077 log— kPa Areia NA
—
Liao & Whitman _ (100 .
C. =
(1985) N *'1' o', kPa Areia NA
, k
C. = l(g vjref'
Liao & Whitman ¥ | o' B
(1985) - k=0,4a0,6
Cyw = mliz. Areia SA
Skempton (1986) N kPa
OCR=3
N~ 431j3. Areia SA
Clayton (1993 N kPa
yton € ) OCR=10

Nota: NA = Normalmente Adensada; e SA = Sobre Adensada.

3.1.2 Historia de tensoes (OCR)

Para solos pré-adensados, a desconsideracao dos efeitos do nivel de tensdes acarreta a
obtengdo de valores de Dr e ¢’ superiores aos valores reais, conforme apresentado abaixo

(SCHNAID, 2000):
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Figura 29 — Relac?o entre o Angulo de atrito do solo e a resisténcia de solos granulares para razoes de
sobre-adensamentos. Fonte: Alves Filho (2010).
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Figura 30 — Relacio entre a densidade relativa e a resisténcia de solos granulares para razées de sobre-
adensamentos. Fonte: Schnaid (2000).

3.1.3 Classificacio de solos

O sistema de classificacdo dos solos apresentado abaixo ¢ baseado em medidas de
resisténcia a penetracdo sem qualquer corre¢do quanto a energia de cravagdo e nivel de
tensdes. Este ¢ amplamente utilizado no Brasil e recomendado pela NBR 7250/82

(SCHNAID, 2000).
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Tabela 3 — Classificaciao de solos (NBR 7250/82). Fonte: Schnaid, 2000.

Indice de resisténcia a

Solo penetragiio Designacao
<4 Fofa
5-8 Pouco compacta
Areia e Silte arenoso 9-18 Medianamente
compacta
19-40 Compacta
> 40 Muito compacta
<2 Muito mole
3-5 Mole
Argila e Silte argiloso 6—-10 Média
11-19 Rija
>19 Dura

3.1.4 Angulo de atrito (¢°)

O angulo de atrito pode ser estimado graficamente através da proposicdo de Peck,
Hanson & Thornburn (1974) que resulta em estimativa conservadora para projetos rotineiros.
O valor da penetracao deve ser corrigido considerando os efeitos de energia, anteriormente a

seu uso na obtencao do angulo de atrito interno (SCHNAID, 2000).

muito i muito
fofz  media densa densa

8 &

120

= =
A =

Fatores de capacidade de carga N, e Ng
5 88 3

0 i L A I 1 i L

28 30 32 34 38 38 40 42 44
Angulo de atrito interno, ¢

Figura 31 — Estimativa do Angulo de atrito proposta de Peck, Hanson & Thornburn (1974). Fonte: Alves
Filho (2010).
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Mitchell et al. (1978) mostram o efeito da pressdo vertical efetiva na relagdo ¢’ x Ngpr
conforme apresentado abaixo. O valor da penetracdo deve ser corrigido considerando os
efeitos de energia, anteriormente a seu uso na obten¢do do angulo de atrito interno

(SCHNAID, 2000).

Figura 32 — Estimativa do dngulo de atrito interno proposta de Mitchell et al (1978). Fonte: Schnaid
(2000) apud Alves Filho (2010).

A correlagdo entre o angulo de atrito e a resisténcia do solo pode ser feita através da

tabela abaixo:

Tabela 4 — Correlacio do angulo de atrito com indice N do SPT. Fonte: Do Vale, 2002.

¢’ aproximado (graus)

Valor N Densidade Relativa
Tl;‘;crl;’b}lllizs("l‘;ff‘) Meyerhof (1956)
0Oa4 Muito fofa <28 <30
4al0 Fofa 28 a 30 30 a35
10 a 30 Média 30a36 35a40
30a50 Compacta 36 a4l 40 a 45
> 50 Muito compacta > 4] > 45

A expressdo abaixo ¢ baseada no SPT médio de uma camada, foi demonstrada por

Kishida apud Alves Filho (2010):

@ = (Ngprmépio X 20)%%° + 15 (3)
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3.1.5 Moédulo de deformabilidade (E)

Apresentou-se no Simpoésio de Estocolmo (1974) diversas correlagdes em fungdo ao

numero de golpes SPT, uma das equagdes ¢ apresentada a seguir (ALVES FILHO, 2010):

0,95
E =678 N_,. [kPa] 4)
Bowles (2001) apresenta varias formulagdes correlacionando o numero de golpes SPT
(Nspr) com o modulo de deformabilidade (Es), assimildvel ao modulo de Young para diversos

tipos de solo (ALVES FILHO, 2010):
Tabela 5 — Correlacoes de E x Ngpr. Fonte: Alves Filho, 2010.

TIPO DE SOLO SPT [kPa]
E. = 500 (N, + 15)

N.

E. = 700N,

Areia normalmente adensada
E.= e000N

spt

E. = (15000 a 22000) x InN,,,

Areia saturada E. = 250 (Nspz + 15)

Todas as areias normalmente  g_= (2E_ = 250 (N,

+ 15600 a 2900) x N,
adensadas

Pt pt

E. = 4000 4+ 1050N

spt
Areia sobreadensada

—

Escocry = EsVOCR

E. = 1200(Nyy, + 6)

= 15

E.= 600(Nyp + 6) Nope =

Areia cascalhosa
E.= 600(N.

pe + 6) + 2000 N, < 15

E. = 320(Np, + 15)
Areia argilosa

Siltes, siltes arenosos, siltes E; = 300(Ng, + 6)
argilosos
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Destaca-se a proposta de Stroud (1989) para a estimativa do méddulo de elasticidade
que produziu uma relacdo entre E/60N e o chamado grau de carregamento q/qyi; (razdo entre a
carga aplicada pela fundagdo e carga de ruptura do solo) com valores para solos normalmente
adensados e para solos pré-adensados, conforme apresentado na Figura 33 (ALVES FILHO,

2010).

Figura 33 - Relacdo E/ 60 N e taxa de carregamento. Fonte: Stroud (1989) apud Alves Filho (2010).

De acordo com Schnaid (2000) apud Alves Filho (2010), o comportamento
apresentado na Figura 33 sugere que para uma taxa de mobilizacdo superior a 30% (q/qult =
1/3). A relagdo apresentada na Equagdo (5) pode ser aplicada em solos argilosos normalmente

adensados:

Vi =1 (MPa) (5)

Segundo Schnaid (2000), Clayton (1986) obteve as seguintes relacdes E/Ngo,

considerando faixas de ocorréncias na média similares as obtidas por Stroud (1989):

Tabela 6 — Correlaciao de E/Ng, para solos arenosos. Fonte: Clayton (1986) apud Schnaid (2000).

E/Nso (MPa)

N Média Limite inferior Limite superior
1,6 -2,4 0,4-0,6 3,5-53

10 22-34 0,7-1,1 4,6-7,0

30 3,7-5,6 1,5-22 6,6 - 10,0

60 4,6 -7,0 2,3-3,5 8,9-13,5
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3.1.6 Sensibilidade (Su)

Mello (1971) apresentou coletanea de resultados da literatura sobre S,/N com variacao
entre 0,4 ¢ 20 que compreendem solos argilosos sensiveis e varias formas de obtengdo da
resisténcia ndo drenada, resultando, portanto em dispersdo significativa. Por outro lado,
Stroud (1989) utilizando dados de argilas pré-adensadas identifica a variagdo de Sy/N de 4 a 6
que compreende apenas argilas pré-adensadas ndo sensiveis e ensaios triaxiais de referéncia
para a obtencao de S,, realizados amostras com didmetro de 100mm (SCHNAID, 2000).

Recomenda-se que as relagdes entre S, € N ndo devem ser utilizadas para solos moles
(N < 5) pela falta de representatividade dos valores de N medidos nos ensaios (SCHNAID,

2000).
Tabela 7 — Correlacoes de S,/Ngpr. Fonte: Alves Filho, 2010.

CORRELACAO S./Nspt

AUTOR S./Nspt TIPO SOLO
Mello (1971) 0,4a20 argiloso sensivel com diversas formas de obtenc¢do
Stroud (1989) 4a6 argilas pré-adensadas

3.2 Cone (CPT) e piezocone (CPTU)

Em seu livro, Schnaid (2000) diz que os ensaios de cone e piezocone, conhecidos
pelas siglas CPT (Cone Penetration Test) e CPTU (Piezocone Penetration Test)
respectivamente, vém se caracterizando internacionalmente como uma das mais importantes
ferramentas de prospeccdo geotécnica. Resultados de ensaios podem ser utilizados para
determinacdo estratigrafica de perfis de solos, determinagdo de propriedades dos materiais
prospectados, particularmente em depositos de argilas moles, e previsdo da capacidade de
carga de fundagdes.

O ensaio de cone consiste na cravagdo no terreno de uma ponteira conica (60° de
apice) a uma velocidade constante de 20mm/s. A se¢do transversal do cone ¢ normalmente de
10cm’, podendo atingir 15cm’ para equipamentos mais robustos, de maior capacidade de
carga. Os procedimentos de ensaio ja sdo padronizados, porém ha diferencas entre

equipamentos, que podem ser classificados em trés categorias (SCHNAID, 2000):
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¢ Cone mecanico: caracterizado pela medida na superficie, com a transferéncia mecanica
pelas hastes, dos esforgos necessarios para cravar a ponta conica (. € o atrito lateral fg;

e Cone elétrico: suas células de carga instrumentadas eletricamente permitem a medida
de q. e f; diretamente na ponteira;

e Piezocone: além das medidas elétricas de q. ¢ f, permite a continua monitoragdo das

pressdes neutras U geradas durante o processo de cravagao.

Sistemas automaticos de aquisi¢do de dados sdo usualmente empregados em ensaios
de cone. Programas computacionais simples permitem o gerenciamento do processo de
aquisicdo e armazenamento das medidas in situ, através da interagdo entre um conversor
analdgico/digital (“datalogger”) e um computador. E recomendavel o uso de um gatilho
automatico que, posicionado entre a haste de cravagdo e o pistao hidraulico, fecha o circuito
elétrico ao principio da cravagdo e desencadeia o inicio das leituras. Assim, ndo ha
interferéncia do operador na aquisi¢do de dados de ensaio (SCHNAID, 2000).

O conjunto pode ser montado sobre um caminhdo, utilitario ou reboque, cuja
capacidade varia entre 10 e 20 toneladas (100 e 200kN). A reagao aos esforcos de cravagao ¢
obtida pelo peso proprio do equipamento e/ou através de fixagdo ao solo de hélices de
ancoragem manual (SCHNAID, 2000).

O equipamento de cravagdo consiste de uma estrutura de reacdo sobre a qual ¢
montado um sistema de aplicacdo de cargas. Sistemas hidraulicos sao normalmente utilizados
para essa finalidade, sendo o pistao acionado por uma bomba hidraulica acoplada a um motor
a combustdo ou elétrico. Uma valvula reguladora de vazao possibilita o controle preciso da
velocidade de cravagao durante ensaio. A penetragdo ¢ obtida através da cravagao continua de
hastes de comprimento de 1m, seguida da retragdao do pistdo hidraulico para posicionamento
de nova haste (SCHNAID, 2000).

O registro continuo da resisténcia a penetragdo e a eliminacdo de qualquer influéncia
do operador nas medidas de ensaio (qc, fs, u) sdo os principais atrativos do ensaio. O registro
continuo da resisténcia a penetracdo fornece uma descricdo detalhada da estratigrafia do
subsolo, informagao essencial & composi¢ao de custos de um projeto (SCHNAID, 2000).

A padronizagdo do ensaio atende as seguintes normas (DNER-PRO 381/98):

e ABNT NBR 12069 - Solo - ensaio de penetracdo de cone in situ (CPT);
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e ASTM D 3441-88 - Standard method for deep, quasi-static cone, and friction cone
penetration tests of soil;
e ISSMFE Report TC 16 - International reference test procedures for cone penetration

tests.

3.2.1 Classificacao dos solos

A classificacdo do solo a partir do resultado de um ensaio pode-se utilizar graficos que
relacionam diretamente q. X Rg, como o dbaco proposto por Robertson & Campanella (1983),
Figura 34. Observa-se que as camadas de areia sdo identificadas por valores de (.
relativamente elevados (10 a 20MPa) combinados a valores de Ry da ordem de 1%. As
camadas de argila caracterizam-se por um padrdao oposto, com baixos valores de q. € razdes

de atrito acima de 5% (SCHNAID, 2000).

Figura 34 — Abaco para classificacio do tipo de solo sedimentar. Fonte: Robertson & Campanella (1983)
apud Schnaid (2000).

As informacdes qualitativas do CPT sdo complementadas, no caso do piezocone,
através de medidas de poro-pressdo geradas durante o processo de cravag¢do. Neste caso

utiliza-se um novo parametro de classificagdo dos solos, B4 (SCHNAID, 2000):

BE. = —I:u:— UD} (6)

a lar — aygl
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Sendo,
uo — pressao hidrostatica.
Cvo — tensdo vertical “in situ”.

Segundo Schnaid (2000), as medidas continuas de resisténcia ao longo da profundidade,
associadas a extrema sensibilidade observada na monitoragao das poro-pressoes, possibilita a
identificacdo precisa de camadas de solos, podendo-se detectar camadas drenantes delgadas
de poucos centimetros de espessura. O exemplo tipico de um perfil ¢ apresentado na Figura

35, na qual as medidas continuas de q;, Ry, ug, u e B sdo plotados ao longo da profundidade.

Figura 35 — Resultado de um ensaio de piezocone na BR101 em Santa Catarina. Fonte: Schnaid (2000).

Identifica-se no resultado do ensaio de piezocone a existéncia de uma camada de argila
mole de aproximadamente 15m de espessura, caracterizada por baixos valores de q; e geracao
significativa de excesso de poro-pressodes (u ~ q;, € Bq ~ 1). A ocorréncia de uma lente de
areia de pequena espessura a profundidade de 5,5m ¢ detectada pelo aumento pontual de q; e

Au = 0 (SCHNAID, 2000).
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3.2.2 Parametros geotécnicos em argilas

Os parametros abordados em argilas s3o a resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada (S,),
historia de tensdes (OCR), coeficiente de empuxo no repouso (Ko) ¢ o moédulo de

deformabilidade ndo-drenado (E,).

Resisténcia ao cisalhamento nao-drenada (S,):
De acordo com Schnaid (2000), o ensaio de cone mede a resisténcia a penetracdo no
terreno e os resultados podem ser usados na estimativa da resisténcia ao cisalhamento do solo.

A resisténcia € determinada através das equagdes:

Su = ch;:vD} (7)
ou

_ lgg—oyg)
Sl_1 - Nicr (8)

Em geral, os valores de Ny variam na faixa entre 10 e 20, com um valor médio em torno
de 15. Resultados de uma extensao revisao de valores de Ny sdo apresentados na Tabela 8,
estes valores podem ser usados como referéncia na previsdo de propriedades em obras de

engenharia, e ¢ desejavel determinar o fator Ny, localmente, visando uma maior precisdo na

obtengdo de S, (SCHNAID, 2000).
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Tabela 8 — Fatores de cone de argilas brasileiras e de outros paises. Fonte: Schnaid, 2000.

Autor Local / Solo Nt Ensaios
Rocha Filho & Alencar (1985) Sarapui/ RJ 10-15 Palheta
Danzinger (1990) Sarapui/ RJ 8-12 Palheta
= Coutinho e outros (1993) Recife / PE 10-15 UU e CIU
% Arabe (1995) Vale Q‘Slgombo /" 12-15 Palhetae CIU
~ Soares e outros (1997) Porto Alegre /RS 8-16 Palheta
Sandroni e outros (1997) Sergipe 14 - 18 Palheta e CIU
Batista & Sayao (1998) Salvador / BA 12-18 -
Orior Dan e outros (1982) Irlanda do Norte 12 - 18 Palheta
Senneset e outros (1982) Noruega 10 - 20 -
Tumay e outros (1982) Mississipi / EUA 15 -
Lunne & Kleven (1981) ¢ Dobie Argilas Marinhas 9 - 19 Palheta
(1989)
E Marsland & 53::51151998898)) e Schnaid e Inglaterra 10 - 25 Palheta
:%)’ Lunne e outros (1976) Escandinédvia 15-21 Palheta
o
E Tumay e outros (1982) Canada 11-13 -
Kjekstad et al (1978) e Toolon (1982) Mar do Norte 10 - 20 UU e CIU
Jamiolkowski e outros (1982) Italia 8-14 Palheta
Marr (1981) Golfo do México 10 - 20 Uu
s I S R

Historia de tensées (OCR):

Entre as muitas proposi¢cdes existentes na literatura para estimativa da histéria de
tensdes, recomenda-se a abordagem estatistica proposta por Chen & Mayne (1996), baseada
em mais de 1200 resultados de piezocone, aplicada a determinagdo da pressao de pré-

adensamento, ou diretamente da razdo de sobre-adensamento OCR (SCHNAID, 2000):

OCR = 0,305 "?t_s"”} 9)

Cyo

OcR = &2 larws) (10)

Cyo
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A Mecanica dos Solos do Estado Critico e o Método SHANSEP demonstraram que a
resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada normalizada pela tensdo efetiva vertical in situ (£’ o)

cresce com OCR de acordo com a expressao (SCHNAID, 2000):

[‘_'li'_'u'-:'] SA 39
Dy = 0cR (11)
L NA

¥
wo

Sendo:

S. = resisténcia ao cisalhamento nao-drenada
{’ vo = tensdo vertical efetiva

NA = solo normalmente adensado

SA = solo sobre-adensado

OCR = razdo de sobre-adensamento

A =razao de deformacao volumétrica plastica

Esta equacdo pode ser simplificada e reescrita na forma (SCHNAID, 2000):

Su — 0,23 OCR%® (12)
Svo
ou
S, =022¢ (13)

Estados de tensoes:
O coeficiente de empuxo no repouso (Ko) pode ser definido pela razao entre as tensdes

efetivas principais (SCHNAID, 2000):

K, = (14)
Para depodsitos normalmente adensados utiliza-se a expressao (SCHNAID, 2000):

Ky =1 — sin@’ (15)

Para condi¢des de sobre-adensamento utiliza-se a expressao (SCHNAID, 2000):

K, = (1 — sin@®)OCR*® (16)
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Esta formulagdo exige a estimativa de OCR e a determinacao de ¢’; os valores de ¢’ s@o
medidos em ensaios de laboratério, previstos através de ensaios “in situ” ou estimados através
de correlagdes com os Limites de Atterberg para argilas normalmente adensadas (SCHNAID,

2000).

Figura 36 — Correlacio entre ¢’ e IP para argilas NA. Fonte: Schnaid (2000).

Médulo de deformabilidade:
A abordagem recomendada para uma estimativa do modulo de deformabilidade nao-
drenado (ou Modulo de Young, E,) consiste em prever o valor de S, através dos valores

medidos de q; e estimar E, com base em correlagdes do tipo (SCHNAID, 2000):
E, =nS (17)

u u

De acordo com Schnaid (2000), o conhecimento da historia de tensdes e do indice de
plasticidade do solo sdo requisitos indispensaveis a obtengdo de valores representativos de

modulo. A proposta apresentada na Figura 37 pode ser utilizada como referéncia.



69

Figura 37 — Abordagem proposta por Duncan & Buchignani (1976). Fonte: Schnaid (2000).

Analogamente, ¢ possivel estimar o modulo oedométrico a partir de correlagdes
empiricas (SCHNAID, 2000):

M = 8,25 (g, — 6,4) (18)

W

3.2.3 Parametros geotécnicos em areias:

Os parametros abordados sdo de resisténcia e deformabilidade de solos nao-coesivos.

Resisténcia ao cisalhamento:

A medida de resisténcia de ponta de cone (q.) pode ser utilizada na previsao da
densidade relativa D, ou do angulo de atrito interno ¢’ para solos granulares. O valor de D,

pode ser determinado através da Equacao (19), conforme a Figura 38 (SCHNAID, 2000):
D, = —98 + 66log,, —<== (19)

(o
] :I

A equagdo ¢ aceitavel para solos normalmente adensados, enquanto que para depdsitos
sobre-adensados o valor de {’yo deve ser substituido pela tensdo efetiva horizontal (o

(SCHNAID, 2000).
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Figura 38 — Previsao da densidade relativa através de (.. Fonte: Lancellotta (1985) apud Schnaid (2000).

O valor de D; pode ser determinado através da proposta de Robertson & Campanella

(1983) apresentado na Figura 39 (SCHNAID, 2000).

Figura 39 — Relacéo entre q., 6’y € D,. Fonte: Robertson & Campanella (1983) apud Schnaid (2000).

A conversdao da D, em angulo de atrito pode ser realizada através das proposi¢cdes

apresentadas conforme as equagdes abaixo (SCHNAID, 2000):

(1,49 — D, )tan®' = 0,712 (20)

@ =33 +{3[D, (10— Inp") — 1]} 21
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Moédulo de deformabilidade:

Segundo Schnaid (2000), o mdédulo ¢ fungdo da historia de tensdes e deformagdes, nivel
médio de tensdes, nivel de deformacdes cisalhantes e trajetoria de tensdes sdo improvaveis
que o cone possa fornecer medidas precisas de deformabilidade. No entanto, na auséncia de
correlagdes desenvolvidas e validadas para solos arenosos brasileiros, recomenda-se uma
abordagem para uma primeira estimativa do moédulo E,s (para 25% da tensdo desviadora

maxima), através da expressao:

Exs = 15q, (22)

3.3 Palheta

No ensaio de palheta ou também conhecido como “Vane Test” determina-se a
resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada, S,, de depdsitos de argilas moles. Este ensaio serve
de referéncia a técnicas e metodologias cuja interpretacao requer a adocdo de correlagdes
semi-empiricas, sendo passivel de interpretacdo analitica. Buscam-se informagdes quanto a
historia de tensdes do solo indicada pelo perfil da razao de sobre adensamento (OCR)
(SCHNAID, 2000).

O ensaio ¢ normalizado pela Associagdo Brasileira de Normas Técnicas (ABNT): MB
3.122 — Ensaio de Palheta in situ, e registrado no INMETRO como NBR 10.905 (SCHNAID,
2000).

Existem dois tipos basicos de equipamentos que podem ser empregados no ensaio de
palheta (SCHNAID, 2000):

e Equipamento Tipo A: O ensaio utilizando o equipamento do tipo A ¢ realizado sem

perfuragdo prévia, e por isso, apresenta resultados de melhor qualidade. Sao utilizados

em solos com baixa consisténcia, onde € possivel sua cravagdo estatica a partir do
nivel do terreno. Durante a cravagdao, com auxilio de um macaco ou tripé de
sondagem, a palheta ¢ protegida por uma sapata, e o tubo de prote¢do ¢ mantido
centralizado para reducdo de atritos mecanicos. Durante o ensaio propriamente dito
(aplicagdo do torque na palheta), o tubo de protegdo € estacionada, a palheta deve ser
cravada no minimo 0,5m a frente no interior do solo, sem sofrer rotacdo, quando,

entdo, sao realizadas as medigoes.
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e Equipamento Tipo B: O ensaio tipo B ¢ realizado no interior de uma perfuragao

prévia, por isso, sdo suscetiveis de erros devido a atritos mecanicos e translagdo da
palheta. A perfuracdo ¢ feita previamente, com didmetro de 75mm, e
preferencialmente revestida para evitar desmoronamento. O conjunto palheta —
espacadores — hastes ¢ introduzido até o fundo do furo, onde ¢ imediatamente cravada
a palheta no interior do solo, sem roda-la, num comprimento superior a 0,5m (nio

inferior a quatro vezes o diametro do furo), quando entdo sdo realizadas as medigdes.

~~liame
e i

- Tolumeny

_~Hapaty de proteiis

~palheta

Figura 40 — Equipamento tipo A para ensaio de palheta. Fonte: ABNT NBR 10905.

3.3.1 Medicoes e calculos

De acordo com Schnaid (2000), apds a introdug¢ao da palheta no interior do solo, na
profundidade de ensaio, posiciona-se a unidade de torque e medigdo, zeram-se os
instrumentos e aplica-se imediatamente o torque com velocidade de 6°/minuto. O intervalo de
tempo maximo admitido entre o fim da cravacao da palheta e o inicio da rotagdo na mesma ¢
de cinco minutos. Para determinar a resisténcia amolgada (S.;), imediatamente apds a
aplicacao do torque maximo sao realizadas dez revolugdes completas na palheta e refeito o

ensaio. O intervalo de tempo entre os dois ensaios deve ser inferior a cinco minutos.
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Resisténcia nao drenada (S,):

_ 08sM

(23)

Sendo:
S, = resisténcia nio-drenada (kN/m?)
M = torque maximo medido (kNm)

D = diametro da palheta (m)

Resisténcia nao-drenada amolgada (S,;):

S, = ot (24)

nD*

Sendo:
Sur = resisténcia nio-drenada amolgada (kN/m?)
Mam = torque maximo medido na condi¢do amolgada (kN/m)

D = didmetro da palheta (m)

Sensibilidade (S¢):

5, = % (25)

ELLE

Sendo:
Si = sensibilidade da argila
S, = resisténcia ndo-drenada (kN/m?)

S, = resisténcia nio-drenada amolgada (kN/m?)

No Brasil a sensibilidade de depositos argilosos varia em geral entre baixa e média,

mostram-se a classificacdo das argilas quanto a sensibilidade nas tabelas abaixo.
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Tabela 9 — Sesibilidade de argila. Fonte: Skempton & Northey (1952) apud Schnaid (2000).

Sensibilidade St
Baixa 24
Média 4-8

Alta 8—16
Muito Alta > 16

Tabela 10 — Sensibilidade de argilas moles do litoral brasileiro. Fonte: Ortigao (1995) apud Schnaid
(2000).

Local Valor Médio Variacao Referéncia
Santa Cruz, RJ 34 Aragdo, 1975
(zona litoranea)

Santa Cruz, RJ N
(offshore) 3,0 1-5 Aragao, 1975
Rio de Janeiro, RJ 4.4 2-8 Ortigao & Collet, 1987
Sepetiba, RJ 4,0 Machado, 1988
Cubatiao, SP 4-8 Teixeira, 1988
Floriandpolis, SC 3,0 1-7 Maccarini e outros, 1988
Aracaju, SE 5,0 2-8 Ortigdo, 1988
Porto Alegre, RS 4,5 2-8 Soares, 1997

3.3.2 Correcoes

A combinagdo dos fatores, que influenciam os resultados do ensaio, sugere a
necessidade de corre¢do da resisténcia medida. Os principais fatores que influenciam os
resultados sdo a condicdo de drenagem, anisotropia, efeito da inser¢do da palheta no solo,
efeito do tempo, entre outros. Alguns fatores que influenciam os resultados obtidos pelo
ensaio de palheta tém origem nas hipdteses assumidas no momento da escolha da equagao que
define a resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada e outros sdo os resultados dos
procedimentos de execucdo do ensaio. A correcao proposta por Bjerrum (1973) para o calculo

de estabilidade de taludes ¢ (SCHNAID, 2000):

S, (corrigido) = puS, (palheta) (26)

Sendo:



75

S. = resisténcia ndo-drenada

p = fator de correcao

O fator de correcdo empirico p é determinado na Figura 41, baseado na retro-analise de
rupturas em aterros e escavagdes em depodsitos argilosos. A experiéncia brasileira, na
aplicagdo destas correg¢oes € baseada em um pequeno niimero de casos, ndo havendo consenso

quanto a sua necessidade (SCHNAID, 2000).

Figura 41 — Fator de correcio empirico. Fonte: Torstensson (1977) apud Schnaid (2000).

3.3.3 Historia de tensoes (OCR)

De acordo com Schnaid (2000), a historia de tensdes do solo, indicada pelo perfil de
OCR, ¢ indispensavel a andlise de comportamento de depositos argilosos. Tradicionalmente
obtida em ensaios de adensamento, ¢ possivel estimar-se OCR diretamente de ensaios de
campo através do piezocone ou de ensaios de palheta.

A Mecanica dos Solos do Estado Critico e o0 Método SHANSEP demonstraram que a
resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada normalizada pela tensdo efetiva vertical in situ (£’ o)

cresce com OCR de acordo com a expressao (SCHNAID, 2000):

[‘_'IST-_'LLD] SA A
Eg_u]— = OCR’ (27)
NA

wo
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Sendo:

S, = resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada
{’vo = tensdo vertical efetiva

NA = solo normalmente adensado

SA = solo sobre-adensado

OCR =razao de sobre-adensamento

A =razao de deformacao volumétrica plastica

Segundo Schnaid (2000), uma analise estatistica de casos apresentada por Mayne &
Mitchell (1988), com base em dados obtidos em 96 depositos argilosos, permitiu avaliar a
aplicabilidade desta correlacao. Este estudo permitiu a comparagdo direta entre os valores de
OCR medidos em laboratorio e as resisténcias obtidas pelo ensaio de palheta. As medidas

experimentais ajustam-se a equacao:

Sy ]D,EuEu

OCR = 3,55 [ (28)

S. = resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada
{’vo = tensdo vertical efetiva

OCR =razao de sobre-adensamento

3.4 Pressiometro

O engenheiro francés Luis Ménard foi o pioneiro na utilizagdo do termo pressidmetro
em 1955 para definir “um elemento de forma cilindrica projetado para aplicar uma pressao
uniforme nas paredes de um furo de sondagem, através de uma membrana flexivel,
promovendo a conseqiiente expansao de uma cavidade cilindrica na massa de solo”.
Modernamente, o equipamento ¢ reconhecido como ferramenta rotineira de investigagao
geotécnica, sendo particularmente util na determinacdo do comportamento tensdo-deformagao

de solo “in situ” (SCHNAID, 2000).
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O ensaio pressiométrico fornece uma medida “in situ” do comportamento tensdo-
deformacao do solo, ¢ um ensaio de consideravel alcance e interesse na solugdo de projetos de
engenharia. A interpretacdo dos resultados ¢ baseada nos conceitos de expansdo de uma
cavidade cilindrica, possibilitando a estimativa de pardmetros constitutivos do solo: modulo
de cisalhamento G, angulo de atrito interno ¢’, angulo de dilatancia y e resisténcia ao
cisalhamento ndo-drenada S,, além do estado de tensdes geostatico (SCHNAID, 2000).

De acordo com Schnaid (2000), procedimentos distintos de instalagio da sonda
pressiométrica no solo foram desenvolvidos, primeiramente, com o objetivo de reduzir ou
eliminar os possiveis efeitos de amolgamento gerado pela inser¢do da sonda no terreno e,
secundariamente, com o objetivo de melhor adaptar essa técnica de ensaio “in situ” as
diferentes condicdes de subsolo. Podem-se agrupar, genericamente, os equipamentos

existentes em trés categorias (SCHNAID, 2000):

Figura 42 — Equipamento de pressiometro de Ménard. Fonte: Damasco Penna (2011).

Pressiometros em perfuracoes:

A sonda ¢ inserida em um furo de sondagem previamente escavado. Exige cuidados
especiais para evitar a perturbacdo do solo durante a perfuragdo, sendo, este um dos
condicionantes essenciais a realizagdo de ensaios de boa qualidade. O ensaio pressiométrico
tipo Ménard (MPM) enquadra-se nessa categoria (SCHNAID, 2000).

O equipamento do pressidmetro tipo Ménard consiste em uma sonda pressiométrica,
um painel de controle de pressdo e volume e uma fonte de pressdo. A unidade de controle
dispde de componentes necessarios a pressurizagdo incremental da sonda e ao monitoramento
da deformacdo subseqiiente da parede da cavidade, por meio de um volumimetro. A sonda ¢é

constituida de um nucleo cilindrico de ago e trés células independentes, formadas por duas
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membranas de borracha superpostas. A célula central, preenchida com agua procedente do
volumimetro, ¢ denominada simplesmente de célula de medigdo, enquanto que as externas,
denominadas células de guarda, sdo preenchidas com gas comprimido. As células podem
expandir radialmente aplicando pressdes nas paredes da cavidade do solo, permitindo
deslocamentos ao redor da célula de medigdo predominantemente radiais, devido as restrigoes
impostas pelas células de guarda (SCHNAID, 2000).

De acordo com Schnaid (2000), o procedimento de ensaio consiste na colocagdo da
sonda dentro de um furo de sondagem na cota desejada para, a seguir, expandi-la mediante a
aplicacdo de incrementos de pressdo de mesma magnitude, ou seja, o ensaio ¢ realizado sob
pressdo controlada. Em cada incremento de pressdo, as leituras do nivel do volumimetro sao
registradas aos 15, 30 e 60s. Apos 60s, um novo incremento de pressdo € aplicado, tendo-se
como resultado uma curva pressiométrica onde o volume injetado ao final de 60s ¢ plotado

em fun¢ao da pressao aplicada.

Pressiometro autoperfurante (SBPM):

A técnica autoperfurante consiste em minimizar os efeitos de perturbagdo do solo ao
redor da sonda, gerados pela inser¢ao do equipamento no terreno. Um tubo de parede fina ¢
cravado no solo enquanto as particulas do solo deslocado pelo dispositivo sdo fragmentadas
por uma sapata cortante e removidas por fluxo de 4gua para a superficie. A operagao requer
uma equipe altamente treinada que, para cada tipo de solo, selecione simultaneamente a
pressao vertical necessaria a cravagdo, a posi¢do e velocidade de rotacdo da sapata cortante e
a pressao no fluido de lavagem (SCHNAID, 2000).

De acordo com Schnaid (2000), a sonda pressiométrica € mononuclear ¢ a medigdo ¢
realizada por meio de trés sensores elétricos de deformagao, espacados radialmente em 120° e
posicionados no plano médio da sonda. O ensaio pode ser realizado com tensdo controlada,
deformagao controlada, ou ainda uma combinagdo dos dois procedimentos. Usualmente, o
ensaio ¢ iniciado aplicando-se incrementos controlados de pressdo até observar-se o inicio da
expansdao da sonda pressiométrica. A partir desta fase, a expansao ocorre com velocidade
constante de deformagdo de 1%/min ou com incrementos de tensdo inferiores a 5% da
capacidade do equipamento. Recomenda-se realizar um ou mais ciclos de descarga-recarga

durante a expansao da sonda pressiométrica.
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Pressiometro cravado:

A penetracdo do presssiometro no terreno ¢ forgada através de cravagdo. Entre as
diferentes técnicas destaca-se a do cone-pressiometro (CPMT), na qual o modulo
pressiométrico ¢ montado diretamente no fuste de um cone. Combina-se a robustez do cone
com a habilidade do pressidmetro em fornecer medidas completas do comportamento tensdo-
deformacdo do solo. O procedimento de ensaio consiste na interrup¢do da cravacdo do cone
em cotas pré-estabelecidas, nas quais se procede a expansiao da sonda pressiométrica. A fase
de expansdo do modulo pressiométrico € semelhante a do auto-perfurante, porém a sonda
pode expandir a valores elevados de deformagdes visando a propagacdo da superficie elasto-

plastica em solo ndo amolgado pela cravagao do CPMT no terreno (SCHNAID, 2000).

3.4.1 Calibracoes

A calibracdo ¢ realizada de forma a compensar os efeitos das perdas de pressao e
volume, visando a medida correta do comportamento tensdo-deformacdo do material
ensaiado. O pressidometro deve ser calibrado regularmente, antes e apos a realizacao de cada
programa de ensaios. As calibragdes devem considerar os sistemas de medicao, as variagdes
no sistema e a resisténcia da sonda (SCHNAID, 2000).

De acordo com a Norma Francesa P94-110 (1989) apud Schnaid (2000), a calibragao ¢
inicialmente realizada pressurizando-se a sonda no interior de um tubo de ago de paredes
espessas. A pressao ¢ aumentada em incrementos, cada incremento ¢ mantido durante 60s, € o
deslocamento monitorado com o objetivo de tragar uma curva pressao-deslocamento,
chamada de curva de expansao. Uma curva deste tipo, obtida para o pressiometro Ménard, na
qual ¢ possivel distinguir dois trechos de declividades diferentes. No primeiro a sonda se
expande até encostar-se as paredes do tubo. A declividade do segundo trecho € o coeficiente
de expansdo da tubulacdo e do aparelho. Para a curva de expansdo mostrada na Figura 43,

a=0,0028 cm’/kN/m>.
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Figura 43 — Calibracéo da sonda pressiométrica em tubo rigido. Fonte: Schnaid (2000).

De acordo com Schnaid (2000), uma segunda calibracao ¢ realizada com o objetivo de
corrigir as pressoes em funcdo da resisténcia propria da sonda. Procede-se a um ensaio de
expansdo ao ar com a sonda na posi¢do vertical, fazendo coincidir a cota do centro da célula
de medigdo com o mandémetro de pressdo. A curva pressao-deformagdo resultante, chamada
de curva de calibragdo da membrana, ¢ tragada, podendo-se obter a partir dela, para cada

volume injetado, a corre¢do da pressao devida a resisténcia propria da membrana.

Figura 44 — Calibracio da membrana de ar. Fonte: Schnaid (2000).

Por conseguinte, ¢ mandatério que a curva pressdo-deslocamento utilizada na

interpretacdo do ensaio seja a curva medida em campo, corrigida simultanecamente pelas
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curvas de calibragdo do sistema e da membrana. Somente os resultados corrigidos podem

produzir parametros representativos do comportamento do solo (SCHNAID, 2000).

3.4.2 Interpretacio dos ensaios

O pressidmetro utilizado, método de instalacdo, tipo de solo e método de andlise
influenciam na interpretacdo de pardmetros geotécnicos a partir de resultados de ensaios
pressiométricos (SCHNAID, 2000). Serd considerado o pressiometro de Ménard para a

obtencdo dos parametros geotécnicos abordados a seguir.

3.4.2.1 Modulo de deformabilidade

Uma vez que, ¢ dificil a determina¢do do modulo de deformabilidade através de outros
ensaios de campo e laboratorio, o modulo de deformabilidade do solo (mddulo cisalhante G
ou modulo de Young E) € o parametro de maior interesse geotécnico quando da realizacao de
ensaios pressiométricos. Atengdo ¢ dada a determinagdo do médulo de Ménard e do modulo
obtido através de ciclos de descarga e recarga, procedimento usual em qualquer ensaio

pressiométrico (SCHNAID, 2000).

Modulo de cisalhamento (Gp,):
Em caso de o ensaio ser realizado no interior de um furo previamente aberto, o modulo

de cisalhamento ¢ dado por (QUARESMA et al, 1998):

Gpr = (Ve + Vi) oo (29)

Sendo:

V. = volume inicial da célula de medida

Vo = volume da célula de medida no inicio da parte retilinea da curva pressiométrica
V=V +AV/2

Ap/AV = inclinagdo da parte retilinea da curva pressiométrica.
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Em caso de o ensaio ser efetuado no interior de um tubo ranhurado, o mddulo de

cisalhamento ¢ dado por (QUARESMA et al, 1998):

G, = (2) VI, + VOU: + V)] (30)

AV

Sendo:

V= volume inicialmente ocupado pelo tubo.
V. = volume inicial da célula de medida
Vin=Vo+AV/2

Ap/AV = inclina¢do da parte retilinea da curva pressiométrica.

De acordo com Schnaid (2000), os ciclos de descarga e recarga sdo realizados durante

o0 ensaio para determinar o modulo cisalhante, utilizando-se para esta finalidade as equagdes:

G =052 31)
ou

—yvir
G=vE (32)
Sendo:

€. = deformacao da cavidade

V = volume da cavidade.

Modulo de elasticidade pressiométrica (Ep,):
O modulo de elasticidade pressiométrica ¢ obtido através da teoria de elasticidade

(QUARESMA et al, 1998).

E = 2G(1+ V) (33)

Admitindo-se v = 0,333 tem-se:

E,. =267 G, (34)
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Sendo:
E = modulo de elasticidade;
E,r = modulo de elasticidade pressiométrica;

G = mddulo de cisalhamento.

Segundo Schnaid, 2000 o moddulo pressiométrico pode ser calculado segundo a

expressao:
En = 2(1+V){V, + [Vi— Vo 1} 5 (35)

Sendo:

Vi = volume inicial da célula de medicao

v = coeficiente de Poisson

V¢ = volume correspondentes ao final da fase elastica

Vo = volume da cavidade no inicio do trecho elastico

O resultado de uma curva pressiométrica corrigida ¢ apresentado na Figura 45

(QUARESMA et al, 1998).

Figura 45 — Curva pressiométrica corrigida. Fonte: Baguelin et al (1978) apud Quaresma et al (1998).
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3.4.2.2 Angulo de atrito (¢) e dilatancia (y)

De acordo com Schnaid (2000), a estimativa de parametros de resisténcia ao
cisalhamento através da analise de um ensaio pressiométrico, instalado em condi¢des ideais, &
obtida plotando-se os resultados dos ensaios em escala logaritmica, com a tensdo efetiva

aplicada a cavidade nas abscissas e nas ordenadas a deformacgdo circunferencial corrigida:

S 6./ Ry (36)

corr . corr '
ri 1+ ED}

A inclinagdo S deste grafico possibilita a estimativa do angulo de atrito interno ¢’ e da
dilatancia y:
k)

sin@' = ——— (37)

"~ [1#i5-1) sin 0L,

sinyy =S+ (S—1)sin @, (38)

Sendo:

dcy’ = angulo de atrito no estado critico.
Na auséncia de ensaios de laboratorio (ensaio triaxial ou cisalhamento direto) ¢
possivel estimar o angulo de atrito no estado critico (¢.,’) pelos valores mostrados na Tabela

11 (SCHNAID, 2000).

Tabela 11 — Valores tipicos de ¢.,’. Fonte: Robertson & Hughes (1986) apud Schnaid (2000).

Tipo de solo ¢y’
Areia siltosa pedregulhosa bem graduada 40
Areia grossa uniforme 37
Areia média bem graduada 37
Areia média uniforme 34
Areia fina bem graduada 34

Areia fina uniforme 30
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3.5 Dilatometro

O dilatometro constitui-se de uma lamina de ago inoxidavel dotada de uma membrana
circular de ago muito fina em uma de suas faces. O ensaio dilatométrico consiste na cravagao
da lamina dilatométrica no terreno, medindo o esforco necessario a penetra¢do, para em
seguida usar a pressdo de gas para expandir a membrana de ago (diafragma) no interior da
massa de solo (SCHNAID, 2000).

As hipoteses adotadas no desenvolvimento do ensaio assumem (SCHNAID, 2000):

e As perturbagdes geradas pela inser¢dao do dilatdmetro no solo sdo inferiores a média
observada em outras técnicas de penetragao;

¢ As medidas sdo obtidas para pequenas deformacdes do diafragma e correspondem ao
comportamento do solo na fase elastica.

A experiéncia tem ainda demonstrado a aplicabilidade do ensaio como indicativo do
tipo de solo. A interpretagdo dos resultados dilatométricos possibilita a estimativa de
parametros geomecanicos do solo a partir de correlagdes de natureza semi-empirica, em
particular do coeficiente de empuxo no repouso Ko, modulo de elasticidade E ou M, razdo de
sobre-adensamento OCR, resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada de argilas, Su, e angulo de
atrito interno de areias ¢’ (SCHNAID, 2000).

Os ensaios de dilatdmetro Marchetti sdo executados conforme as seguintes normas
(DNER-PRO 381/98):

¢ ASTM SUBCOMMITTEE D 18.02.10 (1986), J.H. Schmertmann, Chairman,
"Suggested Method for Performing the Flat Dilatometer Test", ASTM Geotechnical
Testing Journal, Vol. 9, 2, June, 93-101;

¢ EUROPEAN COMMITTEE FOR STANDARDIZATION: EUROCODE 7 Part 1
Geotechnical Design General Rules, Vol. 1, Sec. 3 (1994). Part 3 Geotechnical
design assisted by field tests, Sec. 3.7: "Flat Dilatometer Test", (1995 draft).
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Figura 46 — Dilatometro de Marchetti. Fonte: DNER-PRO 381/98.

Figura 47 — Dilatometro de Marquetti. Fonte: Specht (2010).

O equipamento para a realiza¢ao do ensaio consiste em uma lamina dilatométrica, uma
unidade de controle de pressdes (dotada de um sinal acustico), um cabo elétrico/ pneumatico,
um sistema de calibracdo e uma unidade de pressdo, além do sistema de cravacao
(SCHNAID, 2000).

O procedimento de ensaio, segundo Marchetti (1980) apud Schnaid (2000), consiste
na penetracao da lamina dilatométrica verticalmente no interior da massa de solo, utilizando-
se preferencialmente um sistema hidraulico de cravagao. A velocidade de avango da lamina ¢
similar a empregada na penetragdo do cone, sendo aceitavel no intervalo de 2 a 4 cm/s. A
penetragdo ¢ interrompida a cada 20 centimetros, quando se procede imediatamente a
expansdo da membrana, registrando-se as pressoes (SCHNAID, 2000):

e A: Pressdo necessaria para um deslocamento horizontal do centro da membrana de

0,05mm (£ 0,02mm);
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e B: Pressdao de gés no interior do diafragma para um deslocamento radial da membrana
de 1,10mm (£ 0,03mm);
e C: Pressdo interna no diafragma durante a despressurizacdo do sistema, quando a
membrana retorna ao deslocamento correspondente a pressio A.
Devido a rigidez da membrana de aco e a eventuais imprecisdes no sistema de
medi¢do, recomenda-se a corre¢do das pressdes medidas A, B e C, originando as pressdes

corrigidas Py, P;, P», respectivamente:

P, =1,05(A—Z_ — AA) — 0,05(B— Z_ — AB) (39)
P,=B—Z_—AB (40)
P, =C—Z,+AA (41)
Sendo:

Py = pressao corrigida correspondente ao deslocamento nulo da membrana;
P, = pressao corrigida correspondente ao deslocamento de 1mm do centro da membrana;
P, = pressdo corrigida correspondente ao excesso de poro-pressao gerado pela cravagao da
lamina dilatométrica;
Zm = leitura do mandmetro sem pressao aplicada (desvio de zero do manometro);
AA = pressdao que deve ser aplicada a membrana ao ar, de modo a manté-la na posicdo de
repouso (correcao da rigidez da membrana);
AB = pressao que deve ser aplicada a membrana ao ar, de modo a manter Imm de
deslocamento no centro (corre¢do da rigidez da membrana);
A = pressao necessaria para um deslocamento horizontal do centro da membrana de 0,05mm
(£ 0,02mm);
B = pressdo de gés no interior do diafragma para um deslocamento radial da membrana de
1,10mm (£ 0,03mm);
C = pressdo interna no diafragma durante a despressurizacao do sistema, quando a membrana
retorna ao deslocamento correspondente a pressao A.

Apbs as corregdes, considera-se que a pressdo Py correlaciona-se a tensdo horizontal in
situ,; a diferenga entre Py e Py ¢ associada ao moédulo de Young e, finalmente, a pressdo P, é
relacionada ao excesso de poro-pressdo gerado pela cravagdo da lamina dilatométrica

(SCHNAID, 2000).



88

3.5.1 Indices dilatométricos

Marchetti (1980) apud Schnaid (2000) definiu trés indices basicos adotados na
interpretacdo do ensaio com base nas pressoes Py, P; e P,: modulo dilatométrico (Ep), indice

de material (Ip) e indice de tensdo horizontal (Kp).

Modulo dilatométrico (Ep):
O modulo dilatométrico ¢ drenado em areias, ndo-drenado em argilas e parcialmente

drenado em solos argilo-arenosos (SCHNAID, 2000).
Ep, = 34,7 (P, — B,) (42)

Sendo:
Ep = médulo dilatométrico
Py = pressdo corrigida correspondente ao deslocamento nulo da membrana;

P, = pressdo corrigida correspondente ao deslocamento de 1mm do centro da membrana.

Indice de material (Ip):
O indice ¢ utilizado predominantemente como um indicador do tipo de solo,

restringindo a faixa de aplicagdo de correlagdes empiricas (SCHNAID, 2000).

_ (P —Py)
Ty “3)
Sendo:
Ip = indice de material
up = pressao hidrostatica no solo

Py = pressdo corrigida correspondente ao deslocamento nulo da membrana;

P, = pressdo corrigida correspondente ao deslocamento de 1mm do centro da membrana.

Indice de tensio horizontal (Kp):
De acordo com Schnaid (2000), o indice de tensdo horizontal do solo ¢ definido de

forma andloga ao coeficiente de empuxo no repouso Ky. O aumento de Kp € proporcional a



89

tensdo horizontal in situ, porém ¢ também sensivel a outras propriedades do solo; a razdo de

sobre-adensamento, idade do depdsito e grau de cimentacdo afetam as medidas de Kp.

KD _ I:pL_I.UD} (44)

Ty

Sendo:

Kp = indice de tensdo horizontal

up = pressao hidrostatica no solo

Py = pressdo correspondente ao deslocamento nulo da membrana

{’v = tensado vertical efetiva

3.5.2 Classificacao dos solos

Segundo Schnaid (2000), a partir dos resultados obtidos em diferentes solos,
determinou-se que o indice do material, Ip, ¢ controlado pelo tamanho dos graos do solo, ¢
pouco afetado por OCR e independe das condi¢des de drenagem. Com base nestas evidéncias,
Marchetti & Crapps (1981) apud Schnaid (2000) produziram o grafico da Figura 48, fungao

das medidas de Ip e Ep, que serve de indicativo do tipo de solo.
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Figura 48 — Classificacdo dos solos. Fonte: Damasco Penna.

3.5.3 Tensao horizontal (K,)

Argilas:
Marchetti (1980) apud Quaresma et al (1998) propde a correlagdo entre Ky e Kp valida

para argilas ndo envelhecidas ou cimentadas:
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K, = (—]w —06 (45)

Sendo:
Ko = coeficiente de empuxo no repouso

Kp = indice de tensdo horizontal
Powell & Uglow (1988) apud Schnaid (2000) sugerem um comportamento distinto

entre argilas de formagdo recente (argilas jovens < 70.000anos) e argilas envelhecidas (> 60

milhdes de anos). Para depdsitos de formagdo recente os autores sugerem:

0.55
K, = 0,34K> (46)

Depositos antigos exibem valores de Ky substancialmente superiores aos previstos pela

equagdo acima. Resultados procuram quantificar esta diferenca (SCHNAID, 2000):

Ko = 034Kp™ para =% <038 (47)
o

K, = 068Ky para - > 0,8 (48)
o

Sendo:

Ko = coeficiente de empuxo no repouso

Kp = indice de tensdo horizontal

S, = resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada

£’ vo = tensdo vertical efetiva

Areias:
De acordo com Schnaid (2000), as proposi¢des encontradas na literatura sugerem a

estimativa da densidade através de uma sondagem adicional, tipo CPT nas proximidades do
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perfil dilatométrico. Schmertmann (1983) propde um método interativo para avaliar Ko em
funcao de Kp e ¢’, valida para solos com Ip > 1,2. O método consiste nos seguintes passos
(SCHNAID, 2000):
a)Medir a resisténcia de ponta do cone q. @ mesma profundidade do ensaio dilatométrico;
b)Assumir um valor de Ky para estimar o angulo de atrito interno do solo ¢’ em condi¢des
de axi-simetria;

c¢)Calcular Ky com base nos resultados do ensaio dilatométrico, através da expressao:

(40+23Kp-26Kpa+152a-717 &

= (49)

o {192-717c)

Sendo, a = (1 — senday).

d)Comparar o valor de K, determinado pela Equacao 49 com o valor assumido em b para
estimar ¢’; os valores de K¢ nos dois casos nao devem diferir em mais de 10% apds

sucessivas interagoes.

Similarmente, Baldi e outros (1986) apud Schnaid (2000) sugerem a estimativa de Ky

através da equacao:

_ 0,376+0055Kp—0,00172 g,
- [

K, (50)

Cyo

3.5.4 Razio de sobre-adensamento (OCR)

De acordo com Schnaid (2000), a razdo de sobre-adensamento OCR ¢ definida como a
razdo entre a maxima tensdo efetiva a que o solo j& foi submetido e a tensdo vertical efetiva
atual. Este pardmetro controla as deformacdes do solo durante o carregamento, a seguir

encontra-se as seguintes correlagoes:

OCR = (0,5 Kp)"*® para Ip<1,2 (51)
OCR = (0,67 Kp)"*' para 1,2 <Ip<2,0 (52)
OCR = (mKp)" para Ip>2,0 (53)
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Onde:
m=0,5+0,17P
n=1,56 + 0,35P
P=(1Ip-1,2)/0,8

3.5.5 Resisténcia ao cisalhamento niao-drenada (Su)

Para resisténcia nao-drenada encontram-se algumas correlacdes na literatura

(SCHNAID, 2000):

Eg_]i = OCR™ Ladd e outros (1977) (54)
I"i-l:l NA
S, = 0,2 al,(0,5K,)*** Lacasse & Lunne (1983) (55)
S, = 0,35 0, (0,47K)*** Kamei & Iwasaki (1994) (56)
Sendo:

S. = resisténcia ao cisalhamento ndo-drenada
{’ vo = tensao vertical efetiva

NA = solo normalmente adensado

SA = solo sobre-adensado

Kp = indice de tensdo horizontal

OCR = razdo de sobre-adensamento

A =razao de deformacao volumétrica plastica

3.5.6 Angulo de atrito interno do solo (¢’)

Marchetti & Crapps (1981), citado por Schnaid (2000), apresentaram a primeira
correlagdo valida para solos com valores de Ip > 1,2, na qual ¢’ ¢ obtido em funcdo de Ip e

EDZ
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—_—

@' = 25+0,19,/(P— 100) (57)

Sendo:
P= IDRC
R, = Efﬁfé:ﬁ?ﬁ} se R>500 ¢ {,’< 0,5 bar
1+ { /1500,
R.=R se R<500¢e > 0,5 bar
R=Ep/ L)
Os resultados apresentados por Schmertmann (1983) foram expressos, por

conveniéncia, de forma grafica, conforme apresentado na Figura 49. Na previsdo do angulo de

atrito interno necessita-se de uma estimativa independente da magnitude de Ko (SCHNAID,

2000).
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(1991) apud Schnaid (2000).
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3.5.7 Médulo oedométrico (M)

Segundo Schnaid (2000), a expansdao do diafragma no interior da massa de solo ¢é
freqlientemente utilizada na estimativa da deformabilidade do solo. As formulag¢des baseiam-
se no valor de Ep, tendo Ip ¢ Kp como definidoras dos coeficientes de correlacdo. Sendo

possivel estabelecer uma correlagado do tipo:

M =R,Ep (58)

Onde:

Rm=0,14 + 2,36 logKp para Ip <0,6

Rm = Rmo + (2,5 — Rino) logKp para 0,6 <1Ip <3,0
Rm=0,5+2logKp para 3,0 <Ip < 10,0
Rn=0,32 + 2,18 logKp para Ip > 10,0

Rimo =0,14 + 0,36(Ip — 0,6) /2,4

3.5.8 Médulo de Young (E)

E possivel estimar o médulo de Young pela equagdo abaixo (SCHNAID, 2000):

E = FEp (59)

Sendo:
E = médulo de Young
F = fator de conversao

Ep = modulo dilatométrico

Tabela 12 — Valores do fator de conversio F. Fonte: Lutenegger (1988) apud Schnaid (2000).

Tipo de solo Moédulo F Referéncia
Coesivo E; 10 Robertson e outros, 1988
Arenoso E; 2 Robertson e outros, 1988
Arenoso Ess 1 Campanella e outros, 1985

Arenoso NA Ess 0,85 Baldi e outros, 1986

Arenoso PA Ess 3,5 Baldi e outros, 1986
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4 METODOS DE CALCULO DE PAREDE DIAFRAGMA

Os esforgos solicitantes que surgem na parede de contengdo podem ser estudados
através de métodos empiricos, semi-empiricos e analiticos.

Os métodos empiricos baseiam-se em medigdes experimentais, sendo o método
normalmente mais utilizado a Envoltoria Aparente de Tensdes. Os métodos semi-empiricos
diferenciam-se dos empiricos, pois utilizam consideracdes teoricas simplificadas, por
exemplo, o Método da Viga Continua. Os métodos empiricos e semi-empiricos sao
aconselhdveis para um pré-dimensionamento da parede de conten¢do, mas ndo para um
dimensionamento final. Por ser um método simplificado acaba negligenciando fatores
relevantes para o cédlculo da parede de contencdo. Porém muitas obras ja foram construidas
baseadas nos métodos empiricos, as quais deram certas e continuam em funcionamento até os
dias de hoje.

Os métodos analiticos, ou métodos numéricos, sdo métodos iterativos e tornaram-se
vidveis a partir do aparecimento dos computadores. Através desses métodos € possivel
considerar caracteristicas de deformabilidade dos maci¢os ¢ das contengdes. Os métodos de
calculo mais utilizados sao o Método dos Elementos Finitos (MEF) e o Coeficiente de Reagao
(Modelo de Winkler). Segundo Tacitano (2006), os métodos analiticos exigem uma
caracterizacao dos macigos através de parametros geomecanicos que possam descrever as leis
de interagdo solo-estrutura. Esses parametros sdo de dificil obtengdo, exigindo ensaios mais
sofisticados, e pequenas variagdes nos parametros do solo podem provocar variagdes

acentuadas nos resultados (TACITANO, 2006).

4.1 Métodos Empiricos e semi-empiricos

As principais hipoteses utilizadas nos modelos estruturais simplificados, segundo
Clayton et al. (1993) apud Tacitano (2006), sdo:
e Tirantes e estroncas sdo considerados como apoios indeslocdveis, ou seja, suas
flexibilidades sdo negligenciadas;

e Assume-se que cada fase da construgdo ¢ independente das anteriores;
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e Assume-se que cada fase ¢ executada “de uma sé vez”, admitindo que tirantes e/ou

estroncas ja estejam instalados antes mesmo da escavacao ser realizada.

Devido a essas consideracdes os resultados apresentam sensiveis diferengas ao
comportamento real da estrutura, ou seja, apresentam limitagdes que, segundo Tacitano
(2006), sao:

e Nio levam em consideragdo a variacdo de tensdes horizontais devido a deformacdo da
estronca e tirante;

e Nao reproduzem as reais condigdes do processo de estroncamento, ndo considerando
nem a histéria de escavacdo, nem a irreversibilidade do comportamento do solo
(histerese), negligenciando-se assim, os deslocamentos ocorridos durante as fases
anteriores de escavacao;

e As tensdes do solo sobre a estrutura sdo superestimadas e a evolugdo dessas tensdes ao
longo do processo de escavagao também ¢ ignorada;

e Sio dificeis de trabalhar e consomem muito tempo;

e Nao sdo precisos e, geralmente, sdo conservativos.

4.1.1 Métodos Empiricos

Os métodos empiricos sao considerados validos, mesmo nao tendo um fundamento
teodrico que permita generalizagdes, devido sua simplicidade, principalmente a nivel de pré-
dimensionamento (TACITANO, 2006).

Segundo Tacitano (2006), varios autores utilizam-se deste método para o
dimensionamento de paredes-diafragma, isto porque, constatou-se que as paredes-diafragma
ndo sdo necessariamente rigidas. Tornando-se, entdo, viavel a aplicacdo deste método também
a paredes-diafragma. Entretanto, segundo Tacitano (2006), Soares (1981) verifica que a
aplicagdo deste método a uma secdo do Metrd/RJ ndo gerou resultados satisfatorios.

O método da Envoltoria Aparente de Tensdes proposta por Terzaghi e Peck (1967)
baseiam-se em medi¢des experimentais € ¢ o mais comumente utilizado. De acordo com
Tacitano (2006), Terzaghi e Peck (1967) propuseram diagramas de envoltdrias aparentes
obtidos empiricamente a partir de observagdes feitas em canteiros de obras de escavagdes de

valas escoradas horizontalmente. Os autores diferenciaram o terreno em trés tipos: areia,
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argilas moles a médias e argilas rijas fissuradas. O coeficiente “m” destina-se a reduzir a
resisténcia ao cisalhamento da argila ao lado e abaixo da escava¢ao, devido a deformagdes por
cisalhamento originadas a grandes profundidades. Inicialmente, o coeficiente “m” foi
admitido igual a unidade, porém, os empuxos medidos revelaram claramente superiores em
certos casos, sendo assim, Peck (1969) propds que se utilizasse m = 0,4 se yYH/c > 6 ¢ se

houvesse, sob o fundo da escavagdo, uma extensa zona de argila mole (TACITANO, 2006).
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Figura 50 — Envoltoria aparente de tensées. Fonte: Guerra (1982) apud Tacitano (2006).

4.1.2 Métodos Semi-empiricos

Os métodos semi-empiricos adotam diagramas de carregamentos impostos,
pressupondo, portanto, a forma e a grandeza dos deslocamentos que a estrutura ird sofrer. As
fases da escavacao sao calculadas com diversas hipdteses de vinculagdao da parede, sem levar
em consideracao os deslocamentos e os esfor¢os ocorridos em fases anteriores, por isso, nao
sdo considerados evolutivos (TACITANO, 2006).

De acordo com Tacitano (2006), por esses métodos nao levarem em conta as
deformagdes, os mesmos, ndo representam com precisdo o comportamento do sistema de
conten¢do, sendo, em geral, conservador. Os métodos semi-empiricos mais conhecidos sdo:

e Método de Blum (com ficha minima ou maior que a minima);
e Método da Ficha Minima para um Nivel de Escoramento (Método “Free-Earth

Suport”);

e Método da Ficha Maior que a Minima para um Nivel de Escoramento (Método “Fixed-

Earth Support”);



e M¢étodos da Viga (NC-03 do Metr6-SP e DC-02 do Metrd-RJ).

4.1.2.1 Contencio em Balanc¢o
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Segundo Tacitano (2006), as paredes em balango sdo mais adequadas para alturas de

contengdes menores que 4,5m e ficha penetrando em solos com um elevado angulo de atrito

interno, como areias ¢ pedregulhos. Quando existe argila abaixo do fundo da escavagdo e ha

um desbalancgo no nivel d’agua (NA) a ficha necessaria torna-se rapidamente antiecondmica.

O Método de Blum (1931) para ficha minima ¢ o mais amplamente utilizado. Segundo

Tacitano (2006), o método de Blum considera a parede rigida e rodando em torno do ponto b

(Figura 51) e, também, considera o contra-empuxo F. (Figura 52). Além disso, ¢ aplicado aos

empuxos passivos na regido da ficha um fator de seguranga (FS) de 1,5 a 2,0 ou aumenta-se o

seu comprimento em 20 a 40%.
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Figura 51 — Principios para o projeto de paredes em balanco. Fonte: Clayton et al (1993) apud Tacitano
(20006).
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Figura 52 — Hipéteses de projeto para paredes em balanco. Fonte: Clayton et al (1993) apud Tacitano
(2006).

De acordo com Tacitano (2006), o roteiro de célculo para o projeto destas estruturas ¢
0 seguinte:

1) Determinar os parametros e geometria do solo, condigdes do NA e desenhar o
diagrama total de empuxos (empuxos ativo + empuxo d’agua — empuxo
passivo/FS) — Figura 51;

2) Estipular um comprimento de ficha D. De acordo com Teng (1962) apud Clayton

et al. (1993), pode ser tomado para solos granulares os valores da tabela abaixo.

Tabela 13 — Estimativa do comprimento da ficha D. Fonte: Clayton et al (1993) apud Tacitano (2006).

Estimativa do comprimento final da ficha D

Densidade do solo Comprimento da ficha D
Denso 0,75 H
Mediamente denso 1,00 H
Fofo 1,I0OH
Muito Fofo 2,00 H

3) Determinar a posi¢ao de C a partir de D’ = D/1,2;

4) Calcular a soma de momentos em torno de C. Se os momentos anti-horarios
excederem os horarios, entdo o comprimento da ficha € insuficiente. Se o contrario
ocorrer, o comprimento de ficha serd excessivo;

5) Assumir um novo comprimento de ficha e repetir os passos 3 a 5 até ocorrer o
equilibrio de momentos em C;

6) Determinar o ponto em que a for¢a cortante ¢ zero e nele calcular o maximo

momento fletor.
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4.1.2.2 Conten¢ao com 1 nivel de escoramento

Os métodos de “Free Earth Support” e “Fixed Earth Support” sdo utilizadas em
contengdes com um unico nivel de escoramento, em suas aplicagdes sdo possiveis considerar
o escoramento através de estroncas ao invés da ancoragem (TACITANO, 2006).

Conforme o manual do CEEA (1996) apud Tacitano (2006), o método “Free Earth
Support” em projetos de contengdes € suficientemente estavel para contengdes com pouca
penetracdo comparadas com aquelas projetadas pelo método “Fixed Earth Support”. Os
momentos no método “Free Earth Support” sio maiores do que aqueles que realmente
ocorrem, podendo ser reduzido pelo método das curvas de redu¢do de momentos de Rowe.
Bowles (1982) apud Tacitano (2006) propés uma redugdo neste esforgo solicitante
dependendo se a vala esta imersa em areia ou argila, mostrando que através de Método
Analitico obteve-se diretamente o “momento reduzido” que se chegaria utilizando-se a teoria
de Rowe.

O método “Fixed Earth Support”, de acordo com Tacitano (2006), ¢ sugerido pela BS
8002/94 para projetos rotineiros, entretanto a maioria dos engenheiros geotécnicos no Reino
Unido atualmente usa uma forma do método “Free Earth Support” modificado para levar em
conta a flexibilidade da contengdo, pois tem se mostrado mais econdmico, segundo Clayton et
al. (1993) apud Tacitano (2006).

Fang (1991) apud Tacitano (2006) afirma que o projetista pode escolher entre os
métodos “Free Earth Support” e o “Fixed Earth Support” para solos sem coesdao. Porém, para
solos coesivos esta escolha so esta disponivel quando o solo abaixo do fundo da escavagdo for
relativamente rigido, dependendo da altura da contencdo, caso contrario, o método “Free
Earth Support” serd necessario.

O célculo pelo método “Fixed Earth Support” ¢ bem mais trabalhoso do que quando o
projeto ¢ feito com base no método “Free Earth Support”. Porém, segundo Fang (1991) apud

Tacitano (2006), o método “Fixed Earth Support” normalmente ¢ o mais econdmico.
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Método “Free Earth Support”:

Este método ¢ o mais antigo e mais conservativo método de projeto e ¢ largamente
usado, embora com algumas modificagdes, no Reino Unido, Brasil e EUA (TACITANO,
20006).

A parede ¢ assumida rigida no método “Free Earth Support”, rodando sobre o ponto B
onde a ancoragem ¢ suposta indeslocavel. O comprimento da ficha ¢ calculado tomando-se o
equilibrio de momentos no nivel da ancoragem. A forga na ancoragem ¢ entdo calculada com
base no equilibrio de forcas horizontais € 0 madximo momento fletor ¢ determinado no ponto
em que o diagrama de forcas cortantes ¢ nulo (TACITANO, 2006). Segundo o trabalho de
Rowe (1952) apud Tacitano (2006), o momento fletor de projeto ¢ obtido reduzindo-se o
maximo momento fletor por um fator que depende da flexibilidade relativa da parede com

relag¢do ao solo.
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Figura 53 — Layout tipico para paredes de contencio ancoradas. Fonte: Clayton et al (1993) apud
Tacitano (2006).
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Figura 54 — Distribuicéo tipica de empuxos para paredes de contenciio ancoradas. Fonte: Clayton et al
(1993) apud Tacitano (2006).

De acordo com Tacitano (2006), as hipoteses de calculo consideram:

e A parede ¢ rigida se comparada ao solo;

e A parede gira em torno do nivel de ancoragem na condi¢do de ruina, porém a
ancoragem nao escoa;

e Apesar da condigdo anterior, os empuxos ativos ocorrem ao longo de toda a altura do
solo contido. O movimento da ancoragem ¢ normalmente o suficiente para isso,
inclusive no topo da contengao.

Inicialmente, segundo Tacitano (2006), o comprimento da ficha ¢ desconhecido, o célculo
para o equilibrio de momentos em torno do nivel de ancoragem s6 pode ser completado se um
comprimento de ficha for adotado ou a distribuigdo de empuxos for expressa em termos de
uma profundidade desconhecida de ficha d. Normalmente, ¢ mais facil adotar a segunda

aproximac¢ao. A condi¢cdo de equilibrio leva entdao a equagdo cubica:
Ad*+Bd*+Cd+D=0 (60)
Onde:

A, B, C e D = coeficientes numéricos conhecidos.

d = comprimento da ficha (desconhecido).



104

A maneira mais simples para a determinacdo do valor de d ¢ através de iteragdo,

iniciando com um valor sugerido por Clayton et al. (1993) apud Tacitano (2006) de

g = 0,40,
H

Método de reducao dos momentos de Rowe:

Os trabalhos de Rowe (1952, 1955, 1956, 1957) apud Tacitano (2006) mostram que a
flexibilidade da parede tem vital importancia no projeto, particularmente ao que se refere aos
momentos fletores.

De acordo com Tacitano (2006), anteriormente, sabia-se que a flexibilidade das paredes
condicionava as condigdes de utilizacdo dos momentos fletores, esta redugao era creditado ao
arqueamento do solo que ¢ basicamente a transferéncia de tensdes de uma regido plastificada
do solo para outra vizinha que ainda ndo tenha atingido tal condigdo. Rowe (1952) apud
Tacitano (2006) mostrou que um pequeno movimento da ancoragem devido ao escoamento
dos cabos ou do sistema de ancoramento € o suficiente para, na pratica, eliminar o
arqueamento e produzir uma distribui¢do triangular dos empuxos de solo atras da contengdo.
Os momentos fletores nas paredes sdo menores nas estacas flexiveis comparadas aquelas mais
rigidas em condigdes de servico. A redu¢ao no momento para um dado nivel de ancoragem ¢
devida principalmente ao aumento da altura do ponto de inflexdo na parede devido a

influéncia da flexibilidade da estaca e da relativa compressibilidade do solo.

Figura 55 — Efeito da flexibilidade em condicdes de servico. Fonte: Fang (1991) apud Tacitano (2006).

A partir da Figura 55 pode-se analisar que uma viga vertical bastante flexivel possui um
vao a partir de um ponto A (ancoragem) até um ponto B representado por um apoio rigido
curvilineo e suportando uma carga W. A medida que a barra se desloca, o contato com o

apoio inferior se da no ponto C acima do centro do apoio curvilineo B. Para a barra rigida o
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deslocamento sobre a mesma acdo W ¢ muito menor e o contato com a curva suporte se dd em
um ponto D que ¢ apenas um pouco acima de B. Observa-se, também, que o vao efetivo e o
maximo momento da barra flexivel (a) € significativamente menor do que na barra rigida (b)
para a mesma agdo W. Isto ocorre porque a estrutura ¢ isostatica e o vao CA, em (a), ¢ menor
do que o vao AD, em (b), significando que, nestas condigdes hipotéticas, a barra mais flexivel
pode ser projetada para um momento fletor menor do que a mais rigida. Por isso, as

contengdes ancoradas sofrem redugdo dos momentos. O maximo momento fletor é
proporcional ao cubo do vao efetivo entre o nivel da ancoragem e o ponto de inflexdo nestas

contengodes. Por exemplo, uma mudanca no “comprimento efetivo do vao” de 5% afetara os
momentos fletores em 16% (TACITANO, 2006).
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Figura 56 — Mecanismos de reducio de momento fletor devido a flexibilidade da parede. Fonte: Clayton et
al (1993) apud Tacitano (2006).

Segundo Tacitano (2006), atualmente, aceita-se que os momentos fletores nas estacas
sdo afetados pela forma fletida (elastica) da parede abaixo do nivel da escavagdo (regido da
ficha) e que isto ¢ uma funcdo da flexibilidade da conten¢do relativamente ao solo. A Figura
56 mostra a distribui¢do simplificada do empuxo passivo para uma contengdo rigida que gira

sobre sua base e o tipo de distribuicdo de empuxo observado por Rowe (1952) em modelos de
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contengdo em areias. Existe, geralmente, um ponto de inflexdo na conten¢do a uma distancia
do fundo da escavagdo. Para areias muito densas, o ponto de inflexdo serd proximo ao fundo
da escavacdo ou até ligeiramente mais alto, para areias fofas, o ponto de inflexdo serd mais
baixo. Devido aos deslocamentos na parte inferior da contengdo serem pequenos, empuxos
passivos ndo sdo obtidos, sendo assim, a distribuicio de empuxos para uma areia

medianamente compacta deve ser parabolica. Portanto, a resultante das forcas atua proximo

ao D fz da extremidade inferior da contengdo, com isso, o vao equivalente L ¢ reduzido,

implicando em redu¢d@o do momento fletor (TACITANO, 2006).

A deformada da contencdo, de acordo com Tacitano (2006), ¢ uma funcao da rigidez
das estacas relativamente a rigidez do solo e a medida que a contengdo torna-se mais flexivel
relativamente ao solo, a posi¢do da resultante passiva Qp move-se para cima, reduzindo
progressivamente os momentos fletores. Rowe (1952 e 1957) apud Tacitano (2006) realizou
ensaios em modelos e construiu graficos que permitem os maximos momentos fletores
calculados pelo método “Free Earth Support” sejam reduzidos. Os fatores de reducdo de
Rowe podem ser utilizados em qualquer tipo de solo, porém Skempton (1953) apud Tacitano
(2006) sugere que para areia utilize /2 da redu¢do de momentos de Rowe, para siltes utilize Y4
da reducao de momentos de Rowe e para argilas ndo utilizar a redugdo de momentos de
Rowe.

Rowe identifica a rigidez como:

B
El

p= (61)

Onde:
H = altura da contengao incluindo a ficha;
E = modulo de deformagdo longitudinal do material;

I = momento de inércia da parede.
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Figura 57 — Fatores de reduciio dos momentos fletores () de Rowe. Fonte: Clayton et al (1993) apud
Tacitano (2006).

Método “Fixed Earth Support”:

De acordo com Clayton et al. (1993) apud Tacitano (2006), método derivado dos
trabalhos de Blum (1931, 1950 e 1951), a parede ¢ considerada flexivel, mas com uma
penetracao suficiente de forma que possa ser considerada fixada em sua base. O método de
Blum aplica-se as contengdes ancoradas rigidas e flexiveis, bem como as em balango.

As tensdes na contengdo imediatamente acima do ponto F sdo substituidas por uma
unica for¢a um pouco mais acima (F.) e a parede ¢ considerada vertical neste ponto, isto &,
deforma-se tangencialmente a vertical neste ponto. A ancoragem ¢ assumida indeformavel e
seu deslocamento relativo deve ser zero, assim como o do ponto C, que também possui a 2°
derivada de deslocamento nula. Por essa técnica ser muito trabalhosa, desde que, ndo haja a
utilizagdo de computador, existem varias simplificacdes que sdo baseadas no “Blum’s
equivalent beam method”. Admite-se, neste método, conhecida a posi¢ao do ponto de inflexao
em que o momento fletor ¢ nulo, assim, uma rotula imaginaria ¢ introduzida neste ponto,
simplificando a andlise, tratando-se entdo de calcular os esfor¢os em 2 trechos isostaticos

(TACITANO, 2006).
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Figura 58 — Esquema de calculo pelo método “Fixed Earth Support”. Fonte: Clayton et al (1993) apud
Tacitano (2006).

4.1.2.3 Contenc¢ao com 2 niveis de escoramento

Em casos de contengdo de paredes escoradas por 2 ou mais niveis de estroncas ou
tirantes, conforme Tacitano (2006), ¢ comum a utilizacdo do método proposto por Terzaghi e
Peck (1967), método da Envoltoria Aparente de Tensdes (vide métodos empiricos). Outros
métodos, nao tao populares quanto o método de Terzaghi e Peck (1967), tratam desses tipos
de contencao, que sao o método da Viga Equivalente presente nas normas do Metr6 - SP e do
Metr6 - RJ (DC-02) e uma variante do método “Free Earth Support” proposto por Fleming et
al. (1985) (TACITANO, 2006).

4.2 Método analitico unidimensional

No método analitico unidimensional a parede ¢ representada por uma viga de largura
unitdria imersa no solo, submetida ao carregamento provocado pelos empuxos e por forcas
concentradas correspondentes as agdes e reacdes das estroncas e tirantes. Agora, 0 macigo €

representado por meio de barras biarticuladas ou por molas. As forcas nas barras decorrem
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das pressdes horizontais que atuam em cada lado da parede e sua variagdo, em fungdo dos
deslocamentos transversais (TACITANO, 2006).

De acordo com Tacitano (2006), as for¢as nas barras, que representam o macigo,
devem considerar:

e Os estados ativo e passivo, limitando-se as forgas, assim como os deslocamentos
correspondentes;

¢ A histerese, considerando comportamento elasto-plastico, mesmo depois de ser atingido
um estado limite, se o deslocamento se der em sentido inverso. “A histerese € um
fenomeno observado em alguns materiais pelo qual certas propriedades, em
determinado estado, dependem de estados anteriores. No caso de propriedades
mecanicas, a histerese pode ser medida pela perda de energia durante um ciclo de
deformacao e recuperacdo do material” (TACITANO, 2006);

e O comportamento entre os estados-limites, que pode ser simplificado adotando-se
comportamento elastico linear entre o estado de repouso e o ativo e entre o estado de
repouso € 0 passivo.

As estroncas sdao representadas por meio de barras biarticuladas (ou por molas) de
comportamento elastico-linear ndo resistentes a tracdo, devendo-se considerar os
deslocamentos da parede ocorridos antes da sua instalagdo. Para estroncas pré-comprimidas e
tirantes devem considerar as forgas iniciais de instalagdo e também podem ser representadas
por barras biarticuladas ou por molas. As lajes que tem como fungdo de estroncamento
deverdo resistir a compressao, ¢ dependendo do caso, podem também resistir a tragdo e a

flexdo (Figura 59) (TACITANO, 2006).

SIMPLES EMGASTAMENTO
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Figura 59 — Tipos de conexio entre parede e estronca. Fonte: Potts (1993) apud Tacitano (2006).

O carregamento inicial corresponde a aplicagdo do empuxo em repouso nos dois lados

da parede; cada fase de escavacdo € representada pela retirada das barras correspondentes; e
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os esforcos e deslocamentos que correspondem a cada fase da escavacdo devem ser
superpostos aqueles acumulados no final da fase anterior (TACITANO, 2006).

A partir do diagrama de tensdes horizontais da ultima fase de escavacdo sdo analisadas
as fases de reaterro, superpondo em cada fase os esfor¢os correspondentes a remocgao das
estroncas/tirantes e a coloca¢do do solo, sempre considerando os deslocamentos e esforgos

ocorridos nas fases anteriores (TACITANO, 2006).

Método de Winkler:

Os M¢étodos Analiticos Unidimensionais que se utilizam do Modelo de Winkler
admitem, por hipdtese, que a parede se comporta como uma viga. Levam vantagem sobre os
métodos empiricos e semi-empiricos por serem evolutivos e por necessitarem de um nimero
menor de hipdteses simplificadoras para representar quantitativamente os esforgos
solicitantes. E, também, sdo de aplicagdo mais simples do que o Método dos Elementos
Finitos (MEF) (TACITANO, 20006).

Segundo Tacitano, o modelo proposto pode ser caracterizado pelos seguintes aspectos:

e Sdo validas as hipdteses da Resisténcia dos Materiais (teoria de vigas);

e A parede de contengdo ¢ assimilada a uma viga de largura unitaria imersa no solo,
trabalhando em regime eléstico-linear, ou seja, vale a equagao da linha elastica;

e Considera a presenga do escoramento, permitindo considerar a deformabilidade desses
apoios, sendo que as estroncas e os tirantes tém comportamento eladstico-linear ou
elasto-plastico perfeito;

e O solo tem um comportamento elasto-plastico com histerese, onde, adota-se a hipdtese
de Winkler. Assim, discretiza-se o solo através de uma série de molas independentes
entre si, associada ao critério de plastificacio de Mohr-Coulomb, que acaba por
fornecer a cada mola uma fungao forga-deslocamento (Figura 60);

e Consideram a evolucao da obra;

e A mobilizagao da tensao no fundo da vala é determinada ¢ nio estimada, em funcdo dos

deslocamentos da parede.
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Figura 60 — Comportamento elasto-plastico associado ao solo. Fonte: Tacitano (2006).

A dificuldade reside no fato de ser necessario admitir-se, para o trecho elastico da
curva caracteristica da mola, o seu coeficiente de mola. De acordo com Tacitano, este
coeficiente ¢ uma relagcdo proveniente do coeficiente de reagdo elastica horizontal do solo, ¢
de dificil avaliacdo por depender tanto das propriedades do solo proximo a parede
(granulometria, condigdes de adensamento, curva tensdo x deformacgdo, resisténcia ao
cisalhamento, etc) quanto das caracteristicas da parede (rigidez, processo de instalagdo, tipo
de escoramento, dimensdes, etc).

Segundo Tacitano (2006) apud Fang (1991), a desvantagem do método analitico
unidimensional reside, principalmente, na dificuldade de se determinar um valor apropriado
para o ky que caracterize a relagdo carga x deslocamento para aquele determinado solo.
Alguns pesquisadores propdem métodos semi-empiricos para determinar valores para kj a
partir de ensaios pressiométricos (TACITANO, 2006).

De acordo com Tacitano (2006), outra limitagdo do método ¢ que nao sdo
considerados os deslocamentos verticais da parede e, também, ndo ¢ considerado o atrito entre
o solo e a parede.

O manual do CEEA (1996), citado pelo Tacitano (2006), destaca que a sele¢ao dos
parametros de rigidez do solo sdo a maior incerteza do método, portanto, o método pode ser
utilizado para avaliar a sensibilidade da solug@o para variagdes na rigidez do solo. Terzaghi
(1955) indica que as forgas no sistema sdo relativamente insensiveis a grandes variagdes na
rigidez do solo, enquanto que os deslocamentos sdo significativamente afetados
(TACITANO, 20006).

Na hipotese de Winkler — a qual considera a rigidez do solo uma relagdo linear entre
tensdo e deslocamento em um ponto — um intervalo pequeno ¢ discretizado por meio de

molas, e cada mola trabalha independentemente das demais, ou seja, a forca em uma mola nao
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depende dos deslocamentos das demais molas, mas somente de seu proprio deslocamento
(TACITANO, 2006).

Os pontos para a discretizagdo da parede devem abranger o inicio da parede, nivel de
incidéncia de estroncas e tirantes, fim da fase da escavagdo, os demais sdo determinados de
modo a manter uma distdncia minima entre nds imposta pelo usuario.

Inicialmente, a discretizagdo do solo é considerado em estado de repouso com o
paramento sem nenhuma deformacdo (Figura 61). Estas agdes (tensoes) sdo substituidas por
forcas concentradas (empuxos) nos nos da barra discretizada por meio de distribuigao

equivalente (drea de influéncia), negligenciando-se o momento fletor associado (Figura 62)

(TACITANO, 2006).
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Figura 61 — Distribuicio de tensio no solo na condic¢ao inicial. Fonte: Maffei (1977) apud Tacitano (2006).
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Figura 62 — Forca concentrada no né i que é estaticamente equivalente as tensdes provocadas pelo solo na
area de influéncia deste né. Fonte: Tacitano (2006).

E adotado 0 mesmo procedimento para os diagramas de empuxos ativo e passivo,
gerando, neste caso, as forcas limites equivalentes de plastificacio (TACITANO, 2006).

Analogamente, a discretizagdo ¢ adotada para o coeficiente de reagdo horizontal do solo,

multiplicando-o pela area de influéncia da mola, de forma a obter o k, da mola necessario

para os calculos, de acordo com Tacitano (2006).
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O comportamento da carga x deslocamento que se adota para a mola ¢ mostrado pela
Figura 63, que, neste caso, substitui o diagrama tensdo x deformagdo para exprimir a lei
constitutiva do solo. Quando o kj ¢ constante em uma mesma camada (solo homogéneo)
obtém uma variacdo linear dos limites de plastificagdo com a profundidade (Figura 64)

(TACITANO, 2006).

v
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Figura 63 — Comportamento de um elemento. Fonte: Maffei et al (1977) apud Tacitano (2006).
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Figura 64 — Variacio dos elementos com a profundidade (k; = constante). Fonte: Maffei et al (1977) apud
Tacitano (2006).

De acordo com Tacitano (2006), ha um comportamento de irreversibilidade
representado pelos chamados ciclos de histerese (Figura 65), por exemplo, um solo submetido
a compressao acima de seu limite de plasticidade, quando descomprimido nao voltara para o
mesmo estado anterior que existia antes, o caminho do descarregamento ¢ diferente do

carregamento.
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5
Figura 65 — Ciclos de histerese. Fonte: Maffei et al (1977) apud Tacitano (2006).

O coeficiente ky do solo e os limites de plastificagdo sdo alterados na presenca de nivel
d’agua. Segundo Malffei et al. (1977) apud Tacitano (2006), admitindo ruptura plana do solo
(Teoria de Coulomb) ¢ possivel demonstrar que o kj, sofre uma redugdo na presenca do nivel
d’4gua dada pela equacgao abaixo:
ki = k"2 =k, = sk <k, (62)

3 ¥s

Em seu trabalho Tacitano (2006) diz que: “¢é possivel considerar um pré-carregamento
para as estroncas e tirantes. A partir da discretizagdo definidos por todos os elementos
componentes do sistema estrutural proposto ¢ possivel calcular a matriz de rigidez. A
contribuicao da rigidez da mola que representa o solo ¢ adicionada a diagonal principal. O
mesmo principio ¢ adotado para as estroncas e tirantes. Em cada fase da escavacdo ¢ definido
um vetor de cargas e a diagonal principal da matriz de rigidez ¢ atualizada de modo a
considerar os efeitos dos elementos (molas, estroncas e tirantes). O sistema ¢ resolvido por
meio de processo iterativo, redefinindo a estrutura a cada iteracdo, retirando os elementos
plastificados e adicionando os elementos que sofrem histerese, isto €, que voltaram a
trabalhar. Uma vez obtidos os deslocamentos, presentes (os da fase) e acumulados, os
esforcos internos e as cargas nas estroncas e tirantes podem ser calculados. Estas for¢as nos

elementos e as correspondentes tensdes no solo podem ser entdo atualizadas” (Tacitano,

2006).
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Figura 66 — Discretizacao da parede. Fonte: Maffei et al (1977) apud Tacitano (2006).

A Figura 66 mostra como € obtido os deslocamentos e esfor¢os em uma determinada
fase de acordo com a proposta de Maffei et al. (1977) apud Tacitano (2006). O elemento
observado encontra-se a uma profundidade H, o solo ¢ escavado até que esta profundidade se
reduza a (H-h). Antes da escavacdao o solo ja havia sofrido um deslocamento D. A seguir
encontra-se a proposta de Maffei et al. (1977) apud Tacitano (2006) em equacdes que
representam os esforcos e deslocamentos da parede antes e depois da escavagao.

Antes da escavagao:

F, = k,yHAS (63)
Fp = kp,yHAS (64)
Fr = k,YHAS (65)

k = ky AS (66)
F=F,—kD (67)

Depois da escavagao:

Fy =kay(H—-h)AS (68)
Fp = kpy(H — h)AS (69)
Fr = koy(H— h)AS (70)
k =k, AS (71)
F=F,—kD (72)

Portanto, tem-se:

AF = F — F = k,yhAS (73)



Sendo:

Fa — Forga ativa antes da escavagao;

Fp — Forga passiva antes da escavagao;

Fr — Forga em repouso antes da escavagao;
F, — Forca ativa depois da escavagio;

F; — Forga passiva depois da escavagio;
Fr — Forga em repouso depois da escavagao;
kn — Coeficiente de rigidez do elemento;
ka — Coeficiente de empuxo ativo;

kp — Coeficiente de empuxo passivo;

ko — Coeficiente de empuxo em repouso;
AS — Area de influéncia do elemento;

v — Peso especifico do solo;

D — Deslocamento sofrido pelo n6 em questao.
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A Figura 67 mostra a condicdo em equilibrio com deslocamento D (antes da

escavacdo) e em desequilibrio com deslocamento D e em equilibrio na nova posicdo com

deslocamento D (depois da escavagio).

Fp 4 Forca

_Deslocamento

Figura 67 — Escavacio em dois estagios (antes e depois da escavacio). Fonte: Maffei et al (1977) apud

Tacitano (2006).

Primeiramente a estrutura ¢ fixada na posi¢do do fim da escavagao anterior. Os

elementos (molas) sdo redefinidos obtendo-se a varia¢ao do valor da reacdao no elemento (AF),

variacdo que representa as forcas hipotéticas necessarias para fixar o paramento. O préximo

passo ¢ aplicar as forcas de fixacdo (AF) com sinal contrario na estrutura para se obter os

deslocamentos finais (D) e for¢as finais (E'). Ressaltando que os limites de plastificagio
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devem ser considerados nos processos iterativos de céalculo, por exemplo, o valor ficticio de

F* deve ser corrigido para F; na Figura 67 (TACITANO, 2006).

De acordo com Tacitano (2006), o método analisado por Haliburton (1968) assume as
hipoteses do Modelo de Winkler, em que existe um comportamento independente entre
camadas de solos adjacentes, ou seja, molas independentes. Com isso, o efeito de
arqueamento do solo através da estrutura nido ¢ considerado. Contudo, Haliburton (1968)
afirma que o arqueamento ¢ usualmente um estado instavel o qual pode desaparecer com o
tempo e com o deslocamento da estrutura. A definicdo de curvas entre os valores limites €
complicada, pois o aumento das tensoes até atingir o valor passivo e a diminui¢ao até atingir o
valor ativo ocorre simultaneamente em varios pontos da estrutura. Haliburton (1968) apud
Tacitano (2006) considera este problema desenvolvendo curvas independentes para o solo de
cada lado da estrutura (ky e ky”).

Segundo Tacitano, o efeito das fases de escavacdo ¢ analisado assumindo o estado
inicial em que se encontra o sistema solo-estrutura e removendo gradativamente as forgas para
simular a retirada de solo. O comportamento historico da estrutura pode ser obtido resolvendo

uma série de problemas.

4.3 Método bidimensional

Os métodos numéricos utilizados em engenharia conforme Lopes (1995) apud Do
Vale (2002) sdao: Método das Diferengas Finitas (MDF), Método dos Elementos Finitos
(MEF) e Métodos dos Elementos de Contorno (MEC). O M¢étodo dos Elementos Finitos,
segundo Santos (2007), ¢ muito utilizado atualmente por sua capacidade de simular diversas
condi¢des de contorno, incorporando diferentes etapas construtivas ¢ modelos constitutivos
diversos. Apesar de ter sido originalmente desenvolvido para andlise de problemas estruturais,
a teoria original do MEF foi modificada para permitir a andlise de situacdes envolvendo
outros campos da engenharia. De acordo com Potts & Zdravkovic (1999) apud Santos (2007),
em razdo de aspectos bastante complexos que sdo especificos da engenharia geotécnica € que
apenas recentemente o0 MEF esta sendo intensamente utilizado para analise de problemas
geotécnicos.

O MEF utiliza aproximagdes, de acordo com Santos (2007), baseadas no método dos

deslocamentos, método de equilibrio e método misto. As principais incognitas sdo os
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deslocamentos para o método dos deslocamentos, as tensdes para o método de equilibrio e
ambas incognitas (deslocamentos e tensdes) para o0 método misto.
De acordo com Santos (2007), os procedimentos para a resolu¢do de um problema
pelo Método dos Elementos Finitos sdo:
1.Discretizacio do meio continuo. Inicialmente divide-se o meio continuo em um
nimero de subdominios denominados “elementos finitos”, conectados entre si através
de um numero finito de pontos, denominados “pontos nodais” ou “nés”. Discretiza¢ao
€ o processo no qual o meio ¢ subdividido mediantes linhas e superficies imagindrias,
resultando neste nimero finito de elementos. Os elementos podem ser triangulos,
grupo de tridngulos e quadrildteros para uma andlise bidimensional, enquanto que
podem ser tetraedros, prismas retangulares e hexaedros para uma andlise

tridimensional.

Figura 68 — Malha de Elementos Finitos. Fonte: Santos (2007).

2.Selecdo do modelo de deslocamentos. Adota-se um conjunto de fungdes que definem
de maneira unica o campo de deslocamentos em fungdo dos deslocamentos nodais em
cada elemento. Normalmente sdo utilizadas fung¢des do tipo polinomial.

3.Calculo da matriz de rigidez. A partir desta fun¢do de interpolagdo, cuja solugdo ¢
procurada dentro dos elementos finitos, ¢ possivel relacionar o valor da variavel do
problema nos nds de cada elemento com a geometria e propriedades do elemento,
dando origem ao sistema de equacdes do elemento, apresentada na forma matricial. A
matriz de rigidez pode ser obtida a partir do principio dos trabalhos virtuais. As forgas
distribuidas atuantes no meio sdo convertidas em forcas nodais equivalentes, obtendo-

se uma relacdo de equilibrio entre a matriz de rigidez, o vetor de deslocamentos nodais
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e o vetor de forcas nodais. A matriz de rigidez de cada elemento ¢ associada,
considerando a conexdo dos elementos através dos pontos nodais, formando assim um
sistema global. O mesmo acontece com o vetor de deslocamento de cada elemento,
sendo a partir dai, fornecida uma relagao de equilibrio em fun¢do da matriz de rigidez
e do vetor de forcas nodais equivalentes global. A seguir sdo introduzidos os valores
conhecidos da varidvel do problema de contorno.

4.Calculo das incégnitas do problema. Os deslocamentos sdo calculados a partir da
relacdo de equilibrio. No caso de problemas lineares, os deslocamentos sao calculados
de forma direta usando técnicas algébricas, como o método de Gauss. Para o caso de
problemas ndo lineares, as solucdes sdo obtidas por uma seqiiéncia de etapas, onde
ocorre a modificacdo da matriz de rigidez e/ou do vetor de forgas. A partir do campo
de deslocamentos nodais, obtém-se de maneira unica o estado de deformagdes em
cada elemento. Estas deformagdes juntamente com as deformagdes iniciais e as leis
constitutivas de cada material definem o estado de tensdes no elemento € no seu

contorno.

| ENTEADA DE DADOS

| MONTAGEM DAS MATRIZES ELEMENTARES

| MONTAGEM DA MATRIZ GLOBAL

| MONTAGEM DO VETOR DE CARGAS

| INTRODUCACQ DAS CONDICOES DE CONTORNO

| RESOLUC A DO SISTEMA DE EQUACOES

| OBTEM{ A DAS VARIAVEILS SECUNDARIAS

Figura 69 — Fluxograma das operacdes realizadas pelo MEF. Fonte: Lopes (1995) apud Do Vale (2002).
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4.3.1 Algoritmo

Os principais tipos de algoritmos, segundo Lopes (1995) apud Do Vale (2002),
utilizados em uma modelagem em elementos finitos sdo o incremental, o iterativo e o misto
ou incremental-iterativo (Figura 70).

O algoritmo incremental divide a carga em parcelas ou incrementos, aplicados um de
cada vez ¢ os resultados de cada incremento sdo somados. Apds aplicado cada incremento, ha
modificagdo da matriz [D] para que haja acompanhamento do modelo. Os métodos utilizados
no algoritmo incremental sdo a rigidez tangente ou Euller-Cauchy e os dois passos por
incremento (Runge-Kutta) (DO VALE, 2002).

O algoritmo iterativo ou algoritmo de “forgas ou cargas equivalentes” aplica a carga
de uma s6 vez e iteragdes sdo feitas para satisfazer o modelo em cada ponto. Nas iteragdes sao
aplicadas forgas equivalentes as tensdes nao equilibradas (residuos) decorrentes da violagao
do modelo, o processo sO termina apos o desaparecimento dos residuos a menos de uma
tolerancia especificada (DO VALE, 2002).

O algoritmo misto ou incremental-iterativo aplica a carga em incrementos, fazendo

iteracdes a cada incremento (DO VALE, 2002).

Figura 70 — Principais algoritmos. Fonte: Lopes (1995) apud Do Vale (2002).
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4.3.2 Simulacio pelo MEF de eventos em geotecnia
4.3.2.1 Simulacio de escavacao

A simulag¢do de escavagdo, normalmente, ¢ feita retirando-se a rede de Elementos
Finitos que correspondem ao material escavado. Aplicam-se, entdo, tensdes iguais as que

estavam antes da escavagdo na face exposta, mas com o sinal contrario (DO VALE, 2002).
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Figura 71 — Simulacio de escavaciio em etapas. Fonte: Lopes (1995) apud Do Vale (2002).

Dunlop et al. (1968), Duncan e Dunlop (1969) ¢ Wong (1971) efetuaram as primeiras
simulag¢des de escavagoes, de acordo com Do Vale (2002), nestes estudos, as tensdes a serem
aplicadas na face exposta eram calculadas pela interpolagdo entre tensdes no interior dos
elementos dos dois lados da face exposta, porém, esta técnica nao atende ao requisito de
unicidade de Ishihara (1970), pelo qual se demonstra que o resultado da analise de uma
escavacdo em material elastico ndo depende do niimero de etapas em que ¢ feita a simulagao
da escavagao.

Segundo Do Vale (2002), Chandrasekaran e King (1974) propuseram a seguinte
técnica, que foi utilizada posteriormente por Tsutsumi (1975) e Fuji (1976):

1. Inicialmente todas as forcas nodais de escavagdes sdo calculadas (e guardadas) a partir

do estado de tensdes inicial:

{Fex:} = .Jrv [B]ngl}} dv (74)
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2.Apds a aplicagdo das forcas de cada estdgio, os deslocamentos dai decorrentes sdo
multiplicados pelas matrizes de rigidez dos elementos adjacentes as faces ainda por

expor para alterar as forcas de estagios ainda por simular:

{Fex: }l = {Fex: }i—l + [K] {5}1 (75)

Uma técnica mais simples foi formulada por Mana (1978), onde a simulacdo de
escavacao ¢ produzida por uma solu¢do tnica independente do nimero de etapas, em que se
calculam diretamente as forcas nodais de escavagdao usando as tensdes nos elementos
(isoparamétricos) adjacentes a escavagao (DO VALE, 2002). Segundo Do Vale (2002), Mana
(1978) calcula em todos os estagios da escavacdo as forgas nodais equivalentes as tensoes

segundo Chandrasekaran e King (1974) no estagio inicial:

{Fued = [, [B]{c}dv (76)
De acordo com a técnica de Mana (1978) apud Do Vale (2002), antes de uma nova
etapa, as forcas nos nos expostos sdo calculados com as tensdes existentes apds a etapa
anterior nos elementos logo abaixo da superficie de escavagao (com os sinais contrarios).
Mana (1978), citado por Do Vale (2002), utiliza, no item 2 do processo geral de
simulacdo de escavagdes, rigidez nula nos elementos removidos, enquanto anteriormente
reduzia-se o modulo de elasticidade até proximo de zero. Com isso, os graus de liberdade
associados aos pontos nodais na parte removida saem do sistema de equagdes, assim, evita-se

uma rigidez desnecessaria e diminuindo o numero de equagdes a ser resolvido.

4.3.2.2 Carregamento por forcas de percolaciao

Segundo Lopes (1995) apud Do Vale (2002), existem duas maneiras de se introduzir a
acdo da agua numa andlise tensdo deformacao-equilibrio num maci¢o. A primeira andlise ¢
realizada por meio de métodos de equilibrio limite em que se analisam elementos de solo com
peso total e pressdes de agua na fronteira, a segunda andlise ¢ pelo MEF que se analisa

elementos de solo com peso aparente (submerso) e sob a acdo de forgas de percolacao.
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Lopes (1995) apud Do Vale (2002) sugere o seguinte procedimento, em analise de
pressoes efetivas, para efeito de simulagdo de eventos envolvendo mudangas no regime de
agua subterranea nas obras de terra:

1.Fornecer ao programa o regime de agua inicial (inexisténcia de dgua ou submersdo
estatica, por exemplo);

2.Fornecer o novo regime de agua (submersdo estitica ou fluxo estaciondrio, por
exemplo);

3.Calcular no programa as mudangas na carga hidrdulica total nos pontos nodais;

4.Calcular no interior dos elementos os gradientes hidraulicos decorrentes das mudangas

obtidas em (3). Isto € conseguido com a primeira derivada das fun¢des de forma:

dx ox
aH 3[N]
1y=—g=—a—y{51‘1} (78)

Onde:
1y — gradiente hidraulico segundo x;

1, — gradiente hidraulico segundo y;

a[N] ANl . . : ~ . ~ L
% € =5, 5o as primeiras derivadas das fungdes de forma no ponto (de integragdo numérica)

no interior do elemento;

{AH} € o vetor das mudangas na carga hidraulica nos pontos nodais.

5.Calcular forgas nodais equivalentes a estes gradientes pelo mesmo procedimento de

potenciais de forcas de massa descrito no item anterior:

(=1, N T (79

4.3.2.3 Analise de percolaciao

Os pioneiros nas formulac¢des de problemas de percolacao foram Zienkiewics, Mayer e
Cheung (1966) e Taylor e Brown (1967). Newman e Witherspoon (1970) e Bathe e

Khoshgoftaar (1979) estudaram mais profundamente a superficie livre. Desai e Sherman
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(1971) e Newman (1973) foram responsaveis pelos primeiros estudos de fluxos transientes e

nao saturados (DO VALE, 2002).

Formulacio de fluxo estacionario

A formulacdo de percolagdo apresenta os seguintes passos (DO VALE, 2002):

S WIE S S (Q

condicBes de |condicies | condicées de
compatibilidade| fisicas |continuidade
Sendo:

e

fH} = vetor de cargas hidraulicas nodais;
{H} = vetor de cargas de um ponto genérico no interior do elemento;

{i} = vetor de velocidades no interior do elemento;

[
fQ} = vetor de vazodes nodais.

1.Relaciona a carga hidraulica de um ponto qualquer no interior do elemento com as

cargas hidraulicas nodais por meio de:
[
{H} = [N] {H} (80)

Sendo:

[N] ¢ a matriz das fun¢des de carga hidraulica.

2.Diferenciando H em relacdo a x e y obtém-se o gradiente da carga hidraulica:

{i} = [B] {H} (81)

Sendo:

[B] ¢ a matriz das primeiras derivadas das fungdes de deslocamento.
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3. A velocidade no interior do elemento se relaciona com o gradiente hidraulico pela Lei

de Darcy (caso 2-D):

()= & kﬂ] {i}]

(82)

Para permeabilidade principal maior k; coincidir com o eixo x. Se ndo coincidir, deve-se

introduzir a matriz de rotagao.
{v} = [RI[KI[R]*{i}

Portanto, tem-se:

{v} = [k][B] {H}

4.Estabelece a equagdo de continuidade:

(@ = [ [BI"{v}dv

Obtém-se combinando as equagdes acima:

{Q@ = [, [BI"[k][B]dv {H}

ou
{Q) = [K]{H}

Onde:

[K] ¢ a matriz de fluxo.

Analogia do problema de percolacio com problemas tensdo-deformacao

(83)

(84)

(85)

(86)

(87)

Lopes (1974), Amorim (1976), Nogueira (1986) e Gongalves (1990) incluiram em suas

teses a andlise de percolagdo pelo MEF. Uma vez que o problema de fluxo pode ser

comparado ao problema tensdo-deformacao (elastico), Tabela 14. Com isso, pode-se utilizar o

mesmo programa para o calculo de ambos. Conforme proposto por Zagotis (1971) apud Do

Vale (2002), basta que as propriedades elasticas sejam fornecidas em fun¢do do coeficiente de

permeabilidade. A analise estara restrita a materiais isotropicos e se estara resolvendo o dobro

do niimero de equagdes necessarias caso se dispusesse de um programa especifico para fluxo.

(Do Vale, 2002).
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Tabela 14 — Analogia entre os problemas tensao-deformacao e de fluxo. Fonte: Lopes (1995) apud Do Vale

(2002).
Tensao-deformacio Fluxo
Equaciao geral _ _
F=Ko Q=KH
Matriz de rigidez/fluxo K: J BTDE dv J BTkB dv
1* incognita (nodal): 0 (deslocamento) H (carga hidréulica)
€ (deformacgao) 1 (gradiente de H)

2% e 3* incognitas:
 (tensdo)

Lei de comportamento: Hooke ( = Eg)

v (velocidade aparente)

Darcy (v = Ki)

4.4 Recalque

Santos (2007) fez uma comparagao dos métodos empiricos de Bowles (1988), Clough

e O’Rourke (1991) e Hsieh e Ou (1998). Os métodos de Bowles (1998) e Clough ¢ O’Rourke

apresentaram o perfil em que o recalque maximo (dvm) Ocorre junto a escavagdo, 0 que nao

aconteceu na pratica para o caso analisado. Além disso, segundo Santos (2007), o método

Hsieh e Ou (1998) foi o que apresentou o perfil em que o recalque maximo (&) Ocorre a uma

certa distancia da escavag¢dao coerente ao encontrado pela instrumentacdo. Em relacdo a

magnitude de recalques o método Hsieh e Ou (1998) foi também o que apresentou a melhor

aproximac¢ao com os dados e campo.
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Figura 72 — Comparaciio entre perfis de recalques — 1* Etapa de Escavacio. Fonte: Santos (2007).

Figura 73 — Comparacio entre perfis de recalques - 2* Etapa de Escavacio. Fonte: Santos (2007).
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Figura 74 - Comparacio entre perfis de recalques - 3" Etapa de Escavacio. Fonte: Santos (2007).

Figura 75 - Comparagio entre perfis de recalques - 4" Etapa de Escavagiio. Fonte: Santos (2007).



Tabela 15 — Estimativa do volume de bacia de recalques. Fonte: Santos, 2007.
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Volume de Bacia de Recalque (m?3)

'
Instrumentacio Bowles (1988) Clough(le9(9)0;20urke Hsieh e Ou (1998)

0,0022
Etapa 1 0,0078 0,0093 0,0030

0,0044

0,0109
Etapa 2 0,0090 0,0410 0,0049

0,0218

0,0179
Etapa 3 0,0147 0,0630 0,0094

0,0359

0,0229
Etapa 4 0,0225 0,0654 0,0133

0,0459

De acordo com Santos (2007) o método empirico que mais se aproximou com 0S

dados de campo foi o método Hsieh e Ou (1998), portanto, esse método serd apresentado a

seguir.

Método de Hsieh e Ou (1998):

O método proposto por Hsieh e Ou (1998) ¢ um complemento ao estudo de Ou et al.

(1993) sobre perfis de recalques provocados por escavacdes. Os perfis tipicos de recalques

podem ser designados como “spandrel” e concavo (vide Figura 76) (SANTOS, 2007).

Figura 76 — Perfis tipo concavo e tipo “spandrel”. Fonte: Hsieh e Ou (1998) apud Santos (2007).

A proposta para o tipo “spandrel” continuou a mesma estabelecida por Ou et al (1993).

Entretanto, para o tipo concavo Hsieh e Ou (1998) fixaram a profundidade de escavacdo (He),
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ao invés do comprimento total da parede (He + f) estabelecido por Ou et al (1993) (SANTOS,
2007).
e Perfis tipo “spandrel”:

Os perfis tipo “spandrel” de varios casos de obra situam-se numa faixa relativamente
estreita, mesmo sendo diferentes as condigdes do subsolo, geometria da escavacdo e sistema
de suporte lateral da parede (Figura 77). Através dessa observagdo Hsieh e Ou (1998)
determinaram duas curvas, a curva a-d-c € a curva a-b-c. A curva a-d-c foi determinada
através de regressdo linear com coeficiente de regressao de 0,949, ja a curva a-b-c¢ foi
determinada através da média considerando ainda um desvio padrdo. Com isso, Hsieh ¢ Ou

(1998) determinaram as seguintes equacoes (SANTOS, 2007):

—
§, = (_0,636 |'i + 1) 8 om parai = 2e (88)
N e
—
5, = (_0,1?1 Ili + 0,342)53?“ para 2 < Ly (89)
HHE HE'

Sendo:

H. — profundidade de escavacao;

d — distancia da parede;

dy — recalque superficial a uma distancia d da parede;

Ovm — deslocamento vertical maximo.

Figura 77 - Perfil tipo “spandrel”. Fonte: Hsieh e Ou (1998) apud Santos (2007).



131

Foi observado por Hsieh e Ou (1998) que a extensdao da zona ativa, atrds da parede,
pode ser considerada igual a profundidade da parede. Além disso, a razdo entre a
profundidade da parede e a profundidade da escavacdo varia de 1,6 a 2,2 nos casos de obra
analisados dependendo da estratigrafia do solo. Com isso, a zona de influéncia primaria e a

zona ativa devem ter extensoes equivalentes (SANTOS, 2007).

e Perfis tipo concavo:

De acordo com Santos (2007) apud Hsieh e Ou (1998), para perfis tipo concavo ¢
necessario conhecer-se a faixa de influéncia, o recalque na face da parede e a locagdao do
maior recalque de forma a definir completamente o perfil de recalque. Em relagdo a
localizagdo do maior recalque, Hsieh e Ou (1998) apud Ou et al (1993) e Nicholson (1987)
verificaram que a distancia, a partir da face da parede, onde ocorre o maior recalque ¢ igual a
metade da profundidade onde ocorre o maior deslocamento horizontal da parede. Segundo
Santos (2007), a maior parte dos casos reportados de perfil tipo concavo, o maior
deslocamento lateral ocorreu junto ao nivel da escavagdo, chegando, portanto, a localizacao
do maior recalque num valor de He/2. Em relagdo ao recalque na face da escavagao, Hsieh e
Ou (1998) sugerem a adogao de 0,5 dym (SANTOS, 2007).

Hsieh e Ou (1998) apud Santos consideram que diferentes escavagdes e procedimentos
de instalagdo de escoramentos resultardo na mesma zona ativa, ou seja, na mesma resultante,
baseados no principio de Saint Venant. Estas diferentes escavacdes e procedimentos de
escoramento devem resultar em diferentes estados de tensdes para o macigo de solo junto a
parede e, conseqiientemente, diferente tipos de perfis de recalque. Entretanto, diferentes
escavacoes e procedimentos de escoramento devem ter pequena influéncia no estado de
tensoes no macico afastado da parede. Assim, os recalques devem ser os mesmos em tais
circunstancias. A zona de influéncia secundaria pode ser considerada suficientemente afastada
da parede e pouco afetada pela distribui¢do do carregamento, baseando-se no principio de
Saint Venant. Com isso, Hsieh e Ou (1998) considerou a como iguais nos dois tipos de perfis
a extensdo e o valor dos recalques da zona de influéncia secundéria. Chegando, entdo, a
conclusdo de que o recalque ¢ igual a 0,1 6y, (ponto b — Figura 77) a uma distdncia 2He e
praticamente desprezivel a 4He. De acordo com Santos (2007), Hsiech e Ou (1998)
consideraram linear o comportamento entre os trechos por simplificacdo, apresentando a

Figura 78 para a previsdo do perfil de recalque tipo concavo (SANTOS, 2007).
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Figura 78 — Perfil tipo concavo. Fonte: Santos (2007) apud Hsieh e Ou (1998).

Segundo Santos (2007), Hsieh e Ou (1998) propdoem que a areas correspondentes a

parcela do deslocamento da parede em balago (A.) e origindrio da movimentagao profunda

(As) sejam diferenciadas. Sendo a area em balango (A.) definida como (SANTOS, 2007):

A, = Max (A,,A,,)

Onde:

(90)

A1 — Area da componente “em balango” do primeiro estagio.

Ao — Area da componente “em balanco” do estagio final da escavacgao.

1° estagio ‘|l-‘

—

Estagio final \ |

A.=Max(A,,Ag)

Figura 79 — Areas das componentes em balanco e profunda. Fonte: Hsieh e Ou (1998) apud Santos (2007).
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Segundo Santos (2007), observa-se que o perfil do tipo concavo ocorre para As> 1,6
A, através dos casos de obra estudados por Ou et al (1993), Hsieh e Ou (1998) e Clough ¢
O’Rouke (1990) (SANTOS, 2007).

Figura 80 — Relaciio entre A, e A.. Fonte: Hsieh e Ou (1998) apud Santos (2007).

De acordo com Santos (2007), Hsieh e Ou (1998) ressaltam que o valor do recalque
superficial maximo (dym) pode ser estimado em fungdo do valor do deslocamento maximo da
parede (Onm). A Figura 81, segundo Santos (2007), apresenta valores de oy, compreendidos

entre 0,5 Opm a 0,75 dnm com limite superior de dvm = Onm.

Figura 81 - Relacio entre d,,, € op,. Hsieh e Ou (1998) apud Santos (2007).
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O procedimento estabelecido por Hsieh e Ou (1998) para a previsdo de recalques foi o
seguinte (SANTOS, 2007):

1) Proceder a previsio da maxima deformacdo lateral da parede onm, utilizando
analises de deformagdo lateral, seja pelo Método de Elementos Finitos, seja por
métodos baseados em vigas sobre base elastica.

2) Determinar o tipo de perfil esperado para o recalque, calculando a 4rea da bacia de
deflexdo horizontal tipo balango (A.) e a area da deflexdo horizontal profunda da
parede (A,) — Figura 79 e Figura 80.

3) Estimar o valor maximo do recalque superficial (6vm) com base na relagdo dym =
f(0nm) — Figura 81.

4) Calcular o recalque superficial para as varias distancias a parede, de acordo com as

Figura 77 ou Figura 78.

4.5 Estabilidade

As verificagdes para estabilidade geral, ruptura hidraulica, estabilidade de fundo e
estabilidade, também sdo necessarios nos calculos da parede de contencdo. Nao se sabe a
principio qual o mecanismo de ruptura mais critico para o sistema solo-parede de contencao-
escoramento, por isso, analisam-se varios mecanismos de ruptura considerados vidveis
isoladamente e garante-se uma seguranca adequada da obra contra cada um deles

(TACITANO, 2006).

4.5.1 Estabilidade Geral

Ruptura geral de uma parede de contencdo consiste na ocorréncia de um mecanismo de
ruptura associado a rotagdo de um corpo rigido em torno de um ponto, com a superficie
potencial de ruptura passando abaixo do “pé” da ficha (Figura 82) (TACITANO, 2006).

De acordo com Tacitano (2006), a verificacdo quanto a estabilidade geral consiste na
verificagdo de um mecanismo de ruptura global do macigo, onde a parede de contengdo ¢ um
elemento interno & massa de solo, que potencialmente pode se deslocar como corpo rigido.
Essa verificagdo consiste em se garantir um fator de seguranca adequado a rotacdo de uma

massa de solo que se desloque ao longo de uma superficie cilindrica, normalmente adotada
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com diretriz circular. A Figura 82 apresenta esquematicamente uma superficie potencial de

ruptura.

Superficie Potencial
de Ruptura

MAV\ *

Superficie que ndo /
pode ocorer

Figura 82 - Superficies potenciais de ruptura geral. Fonte: Marzionna et al (1996) apud Tacitano (2006).

4.5.2 Erosao interna (“piping”)

Este ¢ um fendmeno que pode ocorrer em condi¢des onde a parede de contencao o nivel
d’4gua externo estd acima da cota de escavacdo e o subsolo na regido do fundo da vala ¢
constituido por camada de areia, e ndo se tenha um sistema especifico de controle do fluxo

d’agua (TACITANO, 2006).

R (NN
N.A. 1 N.A. 1
Areia NA. 5
Fluxo
d'agua

Figura 83 — Fenomeno de “piping”. Fonte: Marzionna et al (1996) apud Tacitano (2006).

4.5.3 Estabilidade de fundo

Este fendmeno ganha maior importancia quando o fundo da escavagdo se encontra em
argila mole, ndo se revelando condicionante do projeto para os outros tipos de solo. O

mecanismo associado a estabilidade de fundo pode ser assemelhado a ruptura de fundagdo
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direta. A Figura 84 apresenta um esquema do mecanismo de ruptura de fundo (TACITANO,
2006).

W NN : ) ’iﬁﬁr T
P /&;f,«v R r}i ’
i

~
| Ve
NP B 38
i

N J
T,

Figura 84 - Estabilidade do fundo da escavacio. Fonte: Marzionna et al. (1996) apud Tacitano (2006).

4.5.4 Consideracoes sobre a ficha

Considera-se, segundo Tacitano (2006), como sendo a “ficha necessaria” o menor
comprimento da parede de contencdo enterrado no solo, abaixo da cota final de escavacdo que
garanta uma seguranga a obra. Por isso, as verificacdes e calculos minimos sao necessarios:

e Estabilidade geral;

e Ruptura hidraulica;

e Estabilidade de fundo;

e Estabilidade da parede (plastificagdo do solo na regido da ficha);
e Calculo dos esforcos solicitantes no sistema de escoramento;

e Deslocamentos a superficies.

A ficha da parede de conteng¢do pode vir a ser condicionada por outros fendmenos em
decorréncia da concepgao estrutural das obras, proviséria ou permanente, ¢ das condigdes
hidrogeoldgicas da regido, como a acdo de cargas verticais — caso em que a parede devera ser
verificada como elemento de fundagdo, sujeita as restricdes comuns de capacidade de carga e
recalques (TACITANO, 2006).

Mostra-se a seguir os motivos que conduzem ao emprego de ficha nas paredes de
contengdo (TACITANO, 2006):

1. Estabilidade geral: caso a seguranga da contencdo sem ficha fosse insuficiente, o seu

emprego faria com que houvesse um crescimento do fator de seguranga, desde que o

solo abaixo da escavacdo ndo apresentasse parametros de resisténcia muito baixos,
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como ¢ o caso de argilas moles. Para estes casos o emprego de fichas que parem nestas
camadas de baixa resisténcia pouco auxilia no aumento do fator de seguranca.
Entretanto, pode-se conseguir um aumento do fator de seguranca mais significativo
com o emprego de uma forca externa convenientemente aplicada a parede proveniente
do escoramento. Portanto, este ndo parece um argumento decisivo para o emprego de
fichas em paredes de contencgao;

2.Condig¢des hidrogeoldgicas: para situacdo em que a obra tenha problemas de liquefagao,

ou seja, carreamento de particulas devido a percolacdo d’agua, o emprego de ficha na
parede de contencdo tem como funcao a criacdo de um obstaculo para a percola¢do da
agua, aumentando o seu caminho de percolagdo e diminuindo o gradiente ao longo do
percurso e se ndo eliminando o carreamento de material, pelo menos diminuindo a sua
intensidade e permitindo um controle mais facil. Este motivo justifica a utilizacdo de
ficha nas paredes de conteng¢ao;

3.Estabilidade de fundo: a ficha da parede de contencdo pode vir a desempenhar papel

essencial a estabilidade da estrutura quando ha necessidade de se garantir um efeito de
profundidade para melhorar, isto €, aumentar a capacidade de carga do solo. Porém,
para que isso ocorra ¢ necessario que a ficha resista como elemento estrutural;
4.Estrutural: a ndo utilizagao da ficha na parede de contengdo faz com que exista sempre
um balango na parede de contencao, da ultima estronca ou tirante até o fundo da vala,
que resista as tensoes do solo. O comprimento deste balanco pode ser tal que os
esforcos solicitantes nele atuantes sejam os condicionantes da parede de contengao e
muito maiores que os demais atuantes no resto da parede. Para a diminuigcdo desses
esforcos ¢ necessario o emprego de ficha na parede de contencdo, a qual buscara
reagdo no solo abaixo da escavagdo reduzindo os esforcos solicitantes e

conseqiientemente resultando em economia.

4.6 Efeito da temperatura

O efeito da temperatura nas paredes diafragmas introduz acréscimos de cargas nas
estroncas dos niveis intermedidrios, estes acréscimos devem ser superpostos aqueles
provenientes da dilatacdo térmica das estroncas. O modelo matematico elaborado por Massad

(1978) ignorou este efeito, porém o mesmo procurou fazer uma breve e paralela avaliacdao
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quantitativa do mesmo, recorrendo-se ao Método dos Elementos Finitos e os estudos
analiticos desenvolvidos por Westergaard (1926) para pavimentos de concreto sujeitos a

variagoes térmicas (TACITANO, 2006).

Hipodteses concernentes a variacio da temperatura nas paredes diafragmas:

De acordo com Massad (1978) apud Tacitano (2006), admite-se que a temperatura do
solo em contato com o concreto permanece constante, com um valor de 20°C. A temperatura
na face externa da parede em contato com o ar ambiente tornar-se-4 com um valor de 40°C no
plano da superficie do terreno, diminuindo-a linearmente até 30°C (1* hipdtese) ou 20°C (2°
hipdtese) na posicao do fundo da vala.

Segundo Tacitano (2006), a forma de variagdo de 40°C a 20°C, 2% hipdtese, coincide
aproximadamente com aquela observada nas estroncas dos diversos niveis de uma das secoes
experimentais, com paredes rigidas estudadas. Como os raios solares incidem sobre as
estroncas com um angulo muito maior do que nas paredes diafragmas considera-se, esta
hipdtese bastante severa e, entdo, a favor da seguranga.

As hipoteses adotadas quanto aos incrementos de temperatura foram as seguintes
(TACITANO, 2006):

¢ Gradientes de temperatura constantes ao longo da espessura da parede;
¢ Incrementos de temperatura nulos na interface concreto-solo;
¢ Incrementos de temperatura decrescendo linearmente com a profundidade na face da

parede exposta ao ar.

Aplicacao do Método dos Elementos Finitos:

Analisou o comportamento de pavimentos de concreto sujeitos a variagdes de
temperatura, introduziu-se o Fator de Rigidez Relativa Parede-Solo, conforme expressdao
abaixo (TACITANO, 2006):

_ 4 Ech®
M=% Z 91)

g 12(1-vi)Ee
Onde:
E. — médulo de deformabilidade;

v, — coeficiente de Poisson;
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h — espessura da parede continua de concreto;
E; — modulo de deformabilidade do solo;

t — espacamento entre estroncas (em planta).

Segundo Tacitano (2006), uma vez formulado matematicamente o problema, foram
utilizados elementos finitos isoparamétricos retangulares para a parede de conten¢do e solo,
passou-se a uma aplicagdo pratica. Fixou-se o pardmetro n = 1,0 e a espessura da parede de
escoramento em h = 1,0m, e permitiu-se que M variasse de 0,5m'?, que corresponde a

. ;. 12 o, .
paredes mais flexiveis, a 2,0m / , paredes mais rigidas.

Resultados obtidos:
As linhas elasticas para as duas hipoteses de variagdo da temperatura sdo mostradas na
Figura 85, observa-se que ¢ um caso em que a rigidez da parede ¢ bastante elevada e a

estronca superior ¢ aliviada de uma parcela de sua carga inicial, enquanto que a inferior ¢

aumentada (TACITANO, 2006).

Figura 85 - Linha elastica da parede diafragma ao longo de CDE, considerando apenas o efeito da

temperatura. Fonte: Massad (1978) apud Tacitano (2006).

Os aumentos ou alivios de carga nas estroncas devem ser superpostos as forcas pré-

existentes de compressdo, ao empuxos de terra e aos incrementos de carga devidos ao efeito
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da dilatacdo térmica das estroncas. Enfatizando que somente a parede de escoramento sofre os

efeitos da dilatagdo térmica (TACITANO, 2006).

A Figura 86, segundo Tacitano (2006), apresenta valores dos incrementos de carga nas

estroncas do nivel inferior, em funcdo do Fator de Rigidez Relativa Parede-Solo.

10,0

5.0

20

1.0

AF = Incrementa de Carga na Eslronca Inferiar, If

TS5, AP il A el
AF = (0,066 = 02708 ) o™
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Figura 86 — Incremento de carga na estronca inferior em fun¢ao do fator de rigidez relativa parede-solo,
quando apenas a parede continua de escoramento esta sob efeito da temperatura. Fonte: Massad (1978)

apud Tacitano (2006).
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A se¢io experimental do Bloco 17, paredes rigidas, segundo Tacitano (2006),
correspondem os seguintes valores:
et=1/5al/l0ouM=147a124m"%;
e Incrementos relativos de temperatura iguais a 1 e 0,80 para estroncas do nivel superior e
inferior, respectivamente;
e Gradiente na estronca inferior, em final de escavagao, de 0,85 t/°C.
De acordo com Tacitano (2006), para um incremento de temperatura de 40°C na

estronca superior, tem-se, na estronca inferior, um incremento de carga de:

(40 x 0,80)x 0,85 =27t (92)

Os incrementos de carga advindos apenas do efeito da temperatura na parede de
escoramento variam de 2,4 a 4,0 t, na hipotese mais severa de incrementos de temperatura (3
= 0,5), significa aumentos de 9% a 15% quando comparados com os incrementos de carga
resultantes s6 do efeito da dilatagao térmica das estroncas.

As hipoteses nao ocorrem na pratica como se sup0s no modelo matematico, nao
somente no que se refere a forma de variacdo dos incrementos de temperatura com a
profundidade, na face exposta do concreto, como também pela assimetria e nao
simultaneidade do aquecimento das paredes. Portanto, Massad (1978) sugere que a redugdo

nos gradientes maximos nao seja aplicada no caso de paredes rigidas (TACITANO, 2006).

4.7 Seguranca estrutural

4.7.1 Teoria de estados limites

Podem-se classificar as teorias de estados limites aquelas que focalizam estados limites
de ruptura, correspondestes a condigdes de colapso, e as que enfocam condi¢des limites de
utilizacdo e que dependem, portanto, da magnitude dos deslocamentos associados
(TACITANO, 20006).

A escolha da formulacdo mais adequada a estrutura em questdo ¢ fungdo de varios
fatores. As teorias de estados limites de ruptura referem-se as caracteristicas e tipo da

estrutura, o que implica sua capacidade de atender ou ndo as condi¢cdes de deformagdes
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minimas (CDM). Atendem as condi¢des de deformagdes minimas os muros de arrimo com
fundagdo direta como os de gravidade, os muros de flexdo, os muros mistos, os de
contrafortes, os muros de gabides, os “crib walls”. Entretanto, as estruturas dispostas sobre
fundagdes profundas ou quando sdo “atirantadas” deixam de atender as condigdes de
deformagdes minimas. As cortinas rigidas ou flexiveis, os escoramentos, as estacas pranchas,
paredes-diafragmas e as estacas justapostas ndo atendem as condigdes de deformagdes
minimas. As teorias de Estados Limites de Ruptura deveriam ter aplicagdo exclusiva a
contengdes que atendem as CDM e as teorias de Estados Limites de Utilizacao a estruturas

que nao atendem as CDM (TACITANO, 2006).

Teorias de estados limites de ruptura

As teorias de estados limites de ruptura sdo aplicaveis a estruturas que satisfazem
Condigoes de Deformagdes Minimas (CDM) exigiveis ao desenvolvimento completo de
estados de tensdo de cedéncia no solo (plastificagdo do solo) como os estados de Rankine,
ativo ou passivo. Sao teorias que possibilitam o calculo dos empuxos laterais de solo sobre as
estruturas de contencdo, e que adotam a hipdtese de que o terreno esteja em condigdo de
ruptura, isto €, condi¢do de equilibrio plastico (TACITANO, 2006).

A teoria mais famosa da classe de solugdes exatas ¢ a de Rankine para mobilizacao de
um estado geral ou local (cunha) de plastificacdo. Isto ocorre pela translacdo ou rotacao da
estrutura vertical de contencdo. Atinge-se um estado limite descrito, algumas vezes por estado
de “Equilibrio Limite” (TACITANO, 2006).

“Chama-se Equilibrio Limite o estado que resulta da satisfagdo simultdnea das
condi¢des de equilibrio e de ruptura. O critério de ruptura mais comumente utilizado, na
pratica, ¢ o de Mohr-Coulomb” (TACITANO, 2006).

Destacam-se, segundo Tacitano (2006), as solugdes numéricas como o método usado
por Sokolovsky (1965) apud Ranzini e Negro (1996) que ¢ o método das caracteristicas de
tensdes. Supdem-se, inicialmente, que todas a massa de solo em deformacdo plana esteja em
condi¢do de Estado Limite de Ruptura. Wroth (1972), apud Ranzini e Negro (1996), mostrou
que ¢ possivel estender este método as condi¢cdes de mobilizagdo parcial da resisténcia do
solo, 0o que permitiria seu uso para estruturas que nao satisfazem condi¢cdes de deformacao
minimas.

Os teoremas da plasticidade e os teoremas dos Limites Inferior e Superior sdo, também,

chamados de Teorema Estatico e Cinematico, respectivamente. Esses teoremas permitem
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solugdes que se designam por Andlise Limite para calculo das cargas de colapso em estruturas
de contencao (TACITANO, 2006).

A teoria de Coulomb ¢ a mais conhecida dentre as solugdes nio rigorosas. A solugdo ¢
considerada ndo rigorosa por desprezar o efeito do atrito contengdo-solo na rotagdo das
tensdes principais. Este efeito ¢ mais pronunciado no modo passivo de ruptura que no ativo,
tendendo a curvar a superficie de ruptura, o que é desprezado por Coulomb conforme Clayton

et al. (1993) apud Tacitano (2006).

Teorias de estados limites de utilizacao

Aplica-se a estruturas que nao satisfazem condigdes de deformag¢des minimas (NCDM)
e que, portanto, envolvem plastificagdo parcial do solo (regime elastoplastico) ou ndo envolve
plastificacdo (regime elastico). Sao subdivididos em quatro subgrupos de teorias
(TACITANO, 2006).

O primeiro subgrupo, segundo Tacitano (2006), envolve solucdes exatas, obtidas
analiticamente, como a de Finn (1963), apud Ranzine ¢ Negro (1996), que permite o célculo
dos empuxos num muro de arrimo que translada ou roda ao redor do topo, contendo um
macigo elastico linear.

O segundo subgrupo, segundo Tacitano (2006), inclui solu¢des numéricas de forgas-
deslocamentos como as de molas, as de elementos finitos e as de diferencas finitas. Permitem
a adocdao de leis constitutivas quaisquer, lineares ou nao lineares. Possibilitam o célculo
evolutivo da estrutura de contengdo que levam em conta a nao linearidade geométrica
permitida pelas andlises incrementais.

O terceiro subgrupo, segundo Tacitano (2006), inclui os métodos semi-empiricos, que
utilizam alguma formulagdo tedrica aproximada, nao rigorosa, associada a elementos e dados
extraidos de ensaios em modelos reduzidos, ou até mesmo de observagdes em prototipos.
Incluem-se a Teoria Geral das Cunhas de Terzaghi (1941) e as Teorias de Cortinas
Atirantadas (Terzaghi, Rowe, Blum). Enquadram-se neste subgrupo os métodos da viga
continua, o Free e o Fixed Earth Support.

O quarto subgrupo, segundo Tacitano (2006), corresponde a todos os procedimentos
empiricos que se baseiam em dados de observacdo de empuxos em contengdes de valas
escoradas. E o caso dos diagramas de envoltéria de empuxos para argilas e areias, de Terzaghi

e Peck (1967), de Peck (1969), Guerra (1982) e para solos lateriticos de Massad et al. (1985).
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4.7.2 Verifica¢ao de estados limites

As verificacdes de estados limites tltimos (ELU) e de estados limites de servigo (ELS)
tem uma abordagem diferente dos conceitos do estado limite de ruptura e do estado limites de

utilizagdo apresentados anteriormente (TACITANO, 2006).

Verificacdo de estados limites ultimos (ELU)

O objetivo, dessas verificagdes, ¢ garantir uma margem minima de seguranca em
relagdo a Estados Limites Ultimos, ou seja, estados em que é esgotada a capacidade resistente
ou a estabilidade de parte ou do conjunto todo, terreno e estrutura. As verificagdes para
possiveis modos de falha em paredes de contengdo sao (TACITANO, 2006):

e Estabilidade global;

e Estabilidade local da ficha (empuxo passivo) — giro da estrutura;
e Estabilidade de fundo;

e Estabilidade hidraulica de fundo;

e Resisténcia do paramento a flexao e ao cisalhamento;

e Resisténcia das estroncas a flexo-compressao;

e Resisténcia dos tirantes a tragao;

e Estabilidade da contencao atirantada (resisténcia do bulbo);

e Verificagao local do apoio, contra o paramento, de estroncas/tirantes (pungao).
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Figura 87 — Modos de falha de uma parede de contencio. Fonte: Clayton et al. (1993) apud Tacitano
(20006).

Verificacido de estados limites de servigo (ELS)

O objetivo, dessa verificagdo, ¢ garantir uma margem minima de prote¢do em relagdo a
estados limites de servico, ou seja, estados em que as especificacdes de desempenho em
servigo deixam de ser atingidas. As verificacdes sdo, segundo Tacitano (2006):

e Verificagao dos recalques nas areas lindeiras, decorrentes de escavagao e rebaixamento
do NA;
e Verifica¢do de deslocamentos horizontais excessivos na parede e escoramento;

e Verifica¢do do nivel d’agua dentro da vala;
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e Verificagdo de vibragdes geradas nas edificacdes lindeiras por cravacdo de estacas ou
escavagdo a fogo (desmonte de rocha);

e Verificagdo das conseqiiéncias de eventuais tratamentos nas utilidades/edificacdes
lindeiras, como injecdo do terreno, injecdo do bulbo de tirante, execugdo de “jet

grounting” em terreno sensivel, e congelamento e descongelamento do terreno.

4.7.3 Fatores de seguranca para estabilidade

De acordo com Tacitano (2006), um procedimento que vem ganhando aceitabilidade do
Corpo de Engenheiros do Exército Americano (CEEA) ¢ aplicar um fator de seguranca para
os parametros de resisténcia do solo ¢ e ¢, enquanto usam-se melhores estimativas para outras
quantidades. A pratica corrente ¢ avaliar os empuxos passivos usando valores efetivos
(reduzidos) de ¢ e c. Isto porque, os empuxos passivos sdo um pouco mais dificeis de
desenvolverem totalmente do que os empuxos ativos. Os valores efetivos sao (TACITANO,

2006):

gl

t'g@ef B (93)

cs
Cof = (94)

Para empuxos ativos ¢ considerado suficiente o fator de seguranga de valor igual a 1, a
nao ser que deformagdes da contencao sejam restringidas (TACITANO, 2006).

De acordo com Tacitano (2006), para evitar a composicao de fatores de seguranca, as
estacas-prancha e as longarinas sdo projetadas para resistirem a esfor¢os produzidos por
empuxos de terra com fator de seguranga igual a 1 para empuxos ativos e passivos. Fang
(1991), citado por Tacitano (2006), ressalta que a sobreposi¢do de fatores de seguranca usada
no dimensionamento geométrico, combinado com aqueles usados no dimensionamento
estrutural, leva a um dimensionamento conservativo.

O reconhecimento dos estados limites ¢ importante para a mecanica dos solos, segundo
Clayton et al. (1993) citado por Tacitano (2006). Na mecanica dos solos os dois estados
limites comuns que ocorrem sdo devidos a ruptura devido ao cisalhamento do solo, levando a
distorcdo excessiva da estrutura ou ruina em estruturas de conten¢do, € o0 excessivo
deslocamento da estrutura, induzindo altas tensdes em seus elementos como resultado de

movimentos diferenciais e eventuais problemas nas estruturas vizinhas.
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4.7.4 Defini¢ao dos fatores de seguranca

Um unico fator de seguranga (FS) ¢ normalmente utilizado durante a rotina de céalculo
fornecendo uma margem de seguranga contra a ruina e manter as deformacdes dentro de
limites aceitaveis, de modo a considerar as incertezas provenientes das acdes aplicadas,
parametros de resisténcia do solo, condi¢des do nivel d’agua (NA) e geometria do solo.
(Clayton et al. (1993) apud Tacitano (2006)). O Eurocode 7 (EC 7) sugere um modo de
calculo com fatores parciais, onde os fatores nas acdes e reacdes sdo explicitamente
considerados durante o calculo (TACITANO, 2006).

Na préatica ha pouca certeza na eficiéncia dos métodos de projeto correntemente em uso
e assim surgem um elevado nimero de diferentes consideragdes para a seguranca
(TACITANO, 2006).

e Fator de seguranca sobre o empuxo passivo:
E
_E
- (95)

FS =2 (BS 8002/94);
FS > 1,5 (Canadian Foundation Enginnering Manual);

FS =1,522,0 (Teng, 1962).

e Fator de seguranca sobre os parametros de resisténcia efetivos passivos:

o'n = 167" [FF] 6)
o = 17" [5¢] )
“n =[5 ©9)

FS =1,5 a 2,0 para areias;
FS =1,2 a 1,5 para argilas.

e Fator de seguranga sobre todos os pardmetros de resisténcia, o fator de seguranga ¢

aplicado aos empuxos passivos e ativos:
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o'n =18 3] )
8, = tg7 [£] (100)
= [5e) (101)

FS = 1,5 (Potts e Burland, 1983).

e Aumento do comprimento da ficha:
D=FSq4x D’ (102)

FS=1,2a 1,4 (Teng, 1962; Ussi, 1975);
FS = 1,7 (Tschebotarioff, 1973).

A forma exata de selecionar os parametros criticos precisa ser estudada apesar o
principio de estados limites na avaliagdo de situacdes criticas ¢ bastante aceito. Deve-se dar
preferéncia aos dados de campo quando estes forem muito bem coletados. Quando nao houver
tal disponibilidade, dados das normas devem ser utilizados, embora com bastante critério.
Estudos mais aprofundados devem ser conduzidos neste aspecto, de modo a aplicar conceitos
estatisticos a paredes de contengdo que correlacionem os fatores de seguranca (FS) aos indices

de confiabilidade (B) (TACITANO, 2006).

4.8 Programacao

Associado a atividade de projetos, durante a constru¢do, vem ocorrendo um aumento
no monitoramento das estruturas, além de usos de ensaios mais sofisticados “in situ” e/ou em
laboratério. Apesar de a modelagem numérica ser geralmente mais complexa, segundo
Tacitano (2006), tem tornado-se mais freqiiente em virtude de:

e Vantagens de velocidade, permitindo avaliar varias diferentes opgdes de projeto;
¢ A habilidade de fornecer ao projetista previsdes que ndo seriam possiveis através de
outros métodos. Em particular, a necessidade de se prever os deslocamentos de solos

préoximos as escavagdes em centros urbanos tem sido maior.
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Conforme Tacitano (2006), o principal objetivo da andlise numérica ¢ determinar os
momentos fletores, forgas cortantes, deslocamentos no paramento e pressdes e forcas para que
a estrutura possa ser dimensionada a resistir aos esfor¢os nas estroncas/tirantes. Podem ser
também utilizados para determinar os deslocamentos na superficie do terreno e no fundo da
escavagdo. De acordo com Tacitano (2006), varios tipos de softwares estdo disponiveis
comercialmente, que incluem:

e Modelos de Molas de Winkler: na maioria dos programas, cabe ao usudrio impor limites

ativos e passivos as pressoes/forgas aplicadas a contengcdo. Um exemplo deste tipo de
programa largamente utilizado no Reino Unido é o WALLAP, enquanto que uma
implementagao mais sofisticada ¢ proposta pelo programa FREW;

e Modelos Continuos: estes incluem aproximacgdes pelos Métodos dos Elementos Finitos

(MEF), Métodos das Diferencas Finitas (MDF) e Métodos dos Elementos de Contorno

(MEC). Exemplos de pacotes computacionais bastante utilizados no Reino Unido

incluem CRISP e PLAXIS (MEF), FLAC (MDF) e ICFEP (MEC).
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S ESTUDO DE CASO

O caso analisado foi o colapso da parede diafragma em uma Estacdo de Tratamento no
centro de Bangkok, Tailandia. Este caso foi apresentado no Simposio Internacional de Tuneis
e Estruturas Subterraneas realizado em Bangkok, 2006. Os autores, Thansnanipan, Maung e
Tangseng, enfatizaram a importancia da seqiiéncia executiva e de estruturas temporarias
durante a execucao de uma parede diafragma.

A estacao de bombeamento de entrada (IPS — Inlet Pumping Station) era uma das mais
importantes obras de armazenamento e bombeamento de toda 4dgua residual para estacdo de
tratamento de esgoto do Projeto de Aguas Residuais de Bangkok. O projeto de dguas residuais
iniciou-se em 1995 e foi completado em 1999. Neste projeto, o contratante principal era
responsavel tanto pelo projeto quanto pela construcdo. Engenheiros no projeto atuaram como
consultores e representantes do proprietario para revisdo conceitual e detalhada do projeto e

para supervisionar a construgao.

5.1.1 Localizacao

Bangkok (ou Bancoc) ¢ a capital e maior cidade da Tailandia, também ¢ um
importante centro industrial e cultural. Situa-se nas proximidades do Golfo da Tailandia,
também conhecido como golfo de Sido, e na margem esquerda do rio Chao Phraya.
(wikipédia, acessado 07/09/2011).

A obra da estagao de tratamento de esgoto, onde houve o colapso da parede de

diafragma da IPS, localiza-se na regiao central da cidade de Bangkok.
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Figura 89 - Localizacio de Bangkok. Fonte: Wikipédia.

5.1.2 Projeto

O projeto era conhecido como a “segunda fase do projeto de aguas residuais de

Bangkok™ e era servido pela regido central de Bangkok. A IPS tem duas camaras distintas,
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ambas obras subterraneas, uma camara de bombeamento e uma camara de entrada/passagem.
A camara de bombeamento ¢ um eixo circular enquanto a camara de entrada/passagem tem
forma de “caixa” e encontra-se na regido norte da camara de bombeamento. (Thansnanipan et

al, 2006).

Figura 90 — Layout da Estacio de Bombeamento de Entrada (IPS). Fonte: Thansnanipan et al, 2006.

As dimensdes da camara de bombeamento sdao de 20,3m de didmetro e tem 20,2m de
profundidade. Consiste num pogo central de 8,75m de diametro e a espessura do anel ¢ de
4,875m. As dimensoes previstas da camara de entrada ¢ 11,5m x 9,0m aproximadamente, para
permitir o armazenamento dos esgotos de entrada e armazenamento de telas para filtragem de
detritos. A camara de passagem ¢ adjacente a camara de entrada e ¢ dividida por uma parede
de concreto de 19,5 m de altura. A camara de entrada/passagem tem 3 niveis, a cota da base ¢
a 19,5m de profundidade. Os niveis 1 e 2 encontram-se na profundidade de 10,5m e 5,5m. A
laje do térreo encontra-se a Im de profundidade. Na camara de entrada estdo conectados dois
tuneis de 2,25m de didmetro para entrada da 4gua e um tinel de saida interligando a esta¢do
de bombeamento de agua pluvial (SPS — Storm Pumping Station), poco circular com 15m de
didmetro, que também foi construido por uma parede diafragma moldada in loco.
(Thansnanipan et al, 2006).

A limitacdo de espago necessitava de uma parede diafragma com concreto reforgado
com 1,0 m de espessura e 25m de profundidade como estrutura permanente da IPS. As

paredes diafragma também foram usadas com estrutura de contengdo durante a escavagdo de
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22m de profundidade. Os painéis da parede tinham comprimentos de 2,5m a 3m e foi
utilizado lama bentonitica na sua construgao. (Thansnanipan et al, 2006).

Durante a escavacdo da IPS foram projetados escoramentos tempordrios em 5 niveis
para suportar a porgao retilinea e 5 niveis adicionais para o encontro da estrutura circular com
a estrutura retilinea. Foram instalados quatro inclindmetros nos pontos criticos da parede

diafragma para observar os deslocamentos durante a escavacdo. (Thansnanipan et al, 2006).

5.1.3 Caracteristicas Geotécnicas

O solo da regido do colapso tem uma camada de argila muito mole de
aproximadamente 2 a 3m. A camada de argila muito mole se estende para area residencial
(regido oeste). Quando o comegou a constru¢dao do projeto, toda a camada de argila mole foi
retirada até os limites da propriedade. Uma camada de areia de aproximadamente 3m de
espessura foi colocada no lugar. (Thansnanipan et al, 2006).

Assim, as condigdes do solo consistem em 3m de areia (aterro), logo em seguida tem
uma camada de argila cinza escura, média a mole, até aproximadamente 16m de
profundidade. Abaixo dessa argila tem uma camada de argila siltosa muito dura a dura, até a
profundidade de 30m. A partir da profundidade de 30m encontra-se uma camada de areia
siltosa compacta. A sensibilidade da argila mole a média ¢ da ordem de 2,5 a 6,0. O nivel
d’4gua foi encontrado a 21m de profundidade. As propriedades do solo sdo apresentadas na

tabela abaixo:

Tabela 16 — Propriedades do solo. Thansnanipan et al, 2006.

Profundidade [m] o ve Su
" o Descri¢cao do Solo (KN /m3] (KN /mZ]
0 3 Aterro 18 -
3 16 Argila Mole 16 12 -30
16 20 Argila Siltosa Dura 19 100 - 150
20 30 Argila Siltosa Muito Dura 20 175 -250

> 30,0 Areia Siltosa Compacta 20 -
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5.1.4 Colapso da estacdo de bombeamento de entrada (IPS)

A construgdo da parede diafragma e a instalagdo dos quatro inclindmetros foram
terminadas no dia 15 de Janeiro de 1997. Em 8 de Junho os inclinometros I1 e 12 foram
encontrados danificados e ndo foram reparados, ndo podendo, entdo, ser usado para o
monitoramento. (Thansnanipan et al, 2006).

A escavacdao comegou em meados de Junho (1997). O guindaste utilizado para a
retirada do solo localizava-se perto da zona do colapso. A escavacdo e a instalacdo dos
suportes foram realizadas passo a passo. Porém, apenas 5 camadas de escoras diagonais, 5
principais e dois de cada cinco suportes intermediarios foram instalados. (Thansnanipan et al,

2006).

Figura 91 - Sistema de Escoramento Temporario (Projeto Inicial). Fonte: Thansnanipan et al, 2006.

O-aphmgm
wall

4

Figura 92 - Sistema de Escoramento Temporario Final. Fonte: Kanok — Nukulchai et al (1998) apud
Thansnanipan et al (2006).
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Segundo Thansnanipan et al, 2006, foram registrados deslocamentos laterais nos
inclindmetros. No eixo A do inclindmetro I3 nota-se que a parede ndo estd suportando as
condigdes enquanto na direcdo do eixo B a parede esta suportando (Figura 93). No entanto, os
deslocamentos na dire¢do do eixo A eram consideraveis e os escoramentos mostravam-se
ineficientes. Os dois deslocamentos diferentes indicavam que o encontro entre a parede reta e

a circular encontrava-se em tor¢ao. (Thansnanipan et al, 2006).
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Figura 93 - Leitura do inclinometro 13. Fonte: Thansnanipan et al (2006).
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Figura 94 - Leitura do inclinémetro 14. Fonte: Thansnanipan et al (2006).
Com o aparecimento das rachaduras os executores instalaram o restante do

escoramento, porém ja muito tarde. Ocorreram mais rachaduras e ruidos foram ouvidos. A

parede ja se encontrava no estagio final da escavacdo e apenas tinham instalados dois das
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cinco camadas de escoras intermediarias. A Figura 95 foi fotografada um dia antes do
colapso. O colapso ocorreu na manhd do dia 17 de agosto de 1997. (Thansnanipan et al,

2006).

Laver 5

Layer & (Not instatled)
--—

Figura 95 - Sistema de escoramento um dia antes do colapso. Fonte: Thansnanipan et al (1997) apud
Thasnanipan (2006).

Figura 97 — Foto do colapso da parede. Fonte: Thasnanipan (1997) apud Thansnanipan et al (2006).
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Observa-se nas figuras que toda a massa de solo entrou no pogo da parede diafragma,
provavelmente o colapso ocorreu pela ruptura da superficie de estabilidade global.

Casas adjacentes foram destruidas e desabaram dentro do poco. Felizmente ndo houve
nenhuma perda humana devido a sirene alertando as pessoas e trabalhadores do colapso

iminente. (Thansnanipan et al, 2006).

5.1.5 Causas do Colapso

De acordo com Thansnanipan et al, 2006, as causas do colapso foram investigadas em
varias partes envolvidas. As causas preliminares consideradas foram:
e Forma inapropriada para estrutura permanente;
e Fracasso da parede diafragma;
e Falha na execucdo do escoramento temporario durante a escavagao;

e Falha devido ao fraco desempenho durante os trabalhos temporarios.

As trés principais causas consideradas foram: a forma inapropriada da IPS, fracasso da
parede diafragma e o escoramento temporario improprio. (Thansnanipan et al, 2006).
No que diz em respeito a forma inapropriada do IPS, uma estrutura semelhante foi
concluida com éxito em Frankfurt, Alemanha (apud Katzenbach et al. 1998). A escavacao foi
de aproximadamente 20m de profundidade e também foi utilizado um sistema de escoramento

temporario. (Thansnanipan et al, 2006).

Figura 98 — Parede Diafragma construida em Frankfurt (formato semelhente ao da IPS). Fonte:
Katzenbach et al (1998) apud Thansnanipan et al (2006).
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Ha evidencias que indicam que o colapso da IPS n3o foi causado pela parede
diafragma. Os resultados da analise do muro projetado, realizado tanto pelo projetista quanto
pelo subempreiteiro da parede diafragma, revelou que as especificacdes de construcio
estavam em conformidade com projetos similares construidos em Bangkok. Além disso,
nenhum defeito ou vazamento foi encontrado nas paredes expostas. Phien-Wej &
Sriruanthong (1999) relataram que na profundidade final da reconstru¢do da IPS, a base da
parede diafragma na zona de colapso foi encontrada na posi¢ao original. (Thansnanipan et al,
20006).

Resultados de uma andlise realizada pelos Métodos dos Elementos Finitos (FEM —
Finite Element Method), concluiu que a escora principal que suportava as bordas da parte
circular foi demasiadamente solicitada. O relatério também afirmou que este escoramento
teria alcancado progressivamente sua capacidade no inicio do colapso e pode ter se tornado
totalmente ineficaz. Isto foi claramente indicado pelas fotografias tiradas apenas um dia antes

do colapso (Figura 99). (Thansnanipan et al, 2006).

Figura 99 — Mas condicdes de instalacio do escoramento. Fonte: Thansnanipan et al (1997) apud
Thasnanipan (2006).

A Figura 99 mostra a separacdo das vigas e escoras construidas, a qual deve ter
reduzido a capacidade monolitica da se¢do em 30%. As trés escoras intermedidrias requerida
na borda da se¢do circular ndo estavam presentes, apesar de a escavagdo ter atingido a
profundidade final. Este escoramento inapropriado também contribuiu nas trincas observadas
na trave de nivelamento. Além disso, deslocamentos laterais nas paredes, mostrada pelo
inclindmetro I3 indicava que a parede estava em balanco. O comportamento da parede nao
refletia com o comportamento previsto devido ao ineficiente sistema de escoramento. (Figura

100). (Thansnanipan et al, 2006).
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Figura 100 — Previsdo x Comportamento real da parede no inclinometro 13. Fonte: Thansnanipan et al,

2006.

A seqiiéncia de escavacdao apropriada foi ignorada. A escavac¢do dentro do recinto

circular (Figura 101) deveria ter sido realizada depois dos escoramentos necessarios

estivessem nos seus respectivos lugares e o solo dentro do perimetro reto da parede diafragma

tivesse sido escavado. Entdo, o sistema de escoramento podia ser instalado corretamente para

neutralizar o empuxo desenvolvido nas bordas entre o recinto circular e a parede reta. Além

disso, a Figura 102 mostra que a escavacao foi realizada sem o sistema de suporte completo,

isso a uma profundidade de 10m. As fotos abaixo indicam que a seqiiéncia de escavagao

apropriada ndo foi seguida desde o inicio do processo de escavagdo, sendo o colapso a

conseqiiéncia disto. (Thansnanipan et al, 2006).

Figura 101 - Escavacio sem escoramento. Fonte: Thansnanipan et al, 2006.
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Figura 102 — Escavac¢io com o escoramento incompleto. Fonte: Thansnanipan et al, 2006.

5.1.6 Reconstrucao

A reconstrugdo da Estacdo de Bombeamento de Entrada iniciou-se no fim de 1997. O
processo consistiu na construcdo de uma parede diafragma externa ao local do colapso. O
trabalho de reconstru¢do foi concluido com éxito através de um sistema de escoramento e
instrumentagao adequados. (Thansnanipan et al, 2006).

A parede de diafragma nao pode ser construida em outro lugar devido a presenca de
outras estruturas associadas. Antes da construcao da parede diafragma externa, foi utilizado a
técnica do Jet Grouting para estabilizar o solo ao redor da area do colapso (Figura 103). O jet
grouting foi utilizado para estabilizar a argila mole até aproximadamente 16m de

profundidade. (Teparaksa et al, 1999).

Figura 103 — Locacéio dos inclindmetros e da regido do Jet Grouting. Fonte: Teparaksa et al, 1999 apud
EIT, 1999.
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Durante a reconstrug¢do, foram realizadas instrumentagdes em todas as partes, seis
inclindmetros foram instalados, cinco foram instalados nos painéis da parede ¢ um na zona do

colapso onde foi realizado o Jet grouting (Figura 103). (Teparaksa et al, 1999).

Figura 104 — Sistema de Escoramento. Fonte: EIT (1999) apud Teparaksa et al (1999).

Durante a escavacao, duas camadas de escoramento foram utilizadas como escoras
diagonais na profundidade de 2m e 11,5m (Figura 104). Em ambas as camadas, medidores de
tensdao também foram instalados em dois suportes principais e as leituras foram feitas a cada
dois metros de escavacao ou a cada dois dias. (Teparaksa et al, 1999).

Instalagdo e monitoramento da tensdo nos escoramentos forneceram informagdes
sobre seu desempenho durante a construcdo para que medidas necessarias contra a

instabilidade pudessem ser tomadas. (Teparaksa et al, 1999).

Figura 105 — Leituras dos inclindmetros 12 e 16. Fonte: Teparaksa et al, 1999.



162

Os deslocamentos laterais da parede foram gravados pelo 12 e 16 com a deflexdo
maxima de aproximadamente SO0mm e 70mm respectivamente (Figura 105). A Figura 106

mostra o escoramento durante a escavagdo da nova estrutura da IPS. (Teparaksa et al, 1999).

Figura 106 — Reconstruciio do IPS. Fonte: Teparaksa et al, 1999.

Apo6s anos do colapso da IPS em Bangkok, outros casos de colapso devido ao mau
funcionamento da estrutura tempordria ocorreram como o caso do metrd de Singapura.
Segundo Thansnanipan et al, 2006, apds essa tragédia o Comité de Inquérito (COI)
recomendou que fossem realizadas verificagdes independentes para as estruturas temporarias

assim como ¢ feita para obras permanentes.

5.1.7 Conclusao

Este caso da Estagao de Bombeamento de Entrada mostra a importancia das estruturas
temporarias durante obras de escavagdes profundas. A metodologia executiva de escavacgao
deve ser seguida a risca para evitar grandes desastres.

Devem-se ter bons conhecimentos em um sistema de escoramento adequado, uma
seqiiéncia construtiva e um monitoramento adequado sdo primordiais para a seguranca da
obra.

O projeto de parede diafragma ¢ complexo e assim como o projeto, a sua construgdo
deve estar atenta aos minimos detalhes. O projeto permanente e/ou temporario tem que ser

rigorosamente seguido.
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6 CONSIDERACOES FINAIS

A parede de diafragma desde sua criacdo revolucionou os métodos de contencio.
Atualmente, com o crescimento acelerado do setor imobiliario, existe a necessidade de ser
construir em todos os tipos terrenos com subsolos profundos em areas densamente ocupadas,
principalmente, para a constru¢do de estacionamento. O metrd precisa chegar a todos os
pontos da cidade independentemente das caracteristicas geotécnicas do solo. Por isso, a
parede de diafragma ¢ uma 6tima solucdo, principalmente, para solos com nivel d’agua acima
da escavagdo, sendo sua grande vantagem a formacdo de uma parede estanque. Além disso,
pode ser executada junto a edificacdes ja existentes e, também, conforma-se a varias
geometrias.

O projeto de parede diafragma ¢ relativamente complexo e assim como no projeto, a sua
construg¢do requer mao-de-obra especializada e deve estar atenta aos minimos detalhes. O
projeto e a execugdo tém que ser estudado e planejado cuidadosamente para evitar imprevistos
durante sua execucao. O projeto, mesmo que temporario, tem que ser rigorosamente seguido.

A utilizagdo da lama bentonitica na execucdo da parede de diafragma vem sendo
substituida pela utilizagdo do polimero, pelo fato de seu componente principal, a bentonita,
causar problemas a saude de quem a manuseia ao longo do tempo. Entretanto, ainda ha certa
resisténcia na substitui¢do da bentonita pelos polimeros por uma questdo de custo.

As principais dificuldades no método de calculo ¢ a obtengdao dos parametros do solo.
Os métodos analiticos necessitam de parametros que possam descrever as interagdes do solo-
estrutura. Esses parametros sao de dificil obtencdo, exigindo ensaios mais sofisticados, e
pequenas variacdes nos parametros do solo podem provocar variagdes acentuadas nos
resultados. Existe, entdo, a necessidade da realizagdo de diferentes ensaios de campo e
laboratdrio, executado criteriosamente € com controle tecnoldgico, para a obtencdo dos
parametros. Para a obtengdo dos parametros necessarios nos calculos analiticos, existe a
necessidade da utilizacdo do ensaio de cone (CPT e CPTU), o ensaio pressiométrico e/ou,
ainda ndo muito difundido no Brasil, o ensaio dilatométrico. O SPT ¢ muito utilizado para um
pré-dimensionamento da parede e para uma andlise inicial da estratigrafia do solo.

Os métodos empiricos e semi-empiricos ndo necessitam de ensaios de campo
sofisticados por ser um método com varias simplificacdes, por isso sdo aconselhaveis para um

pré-dimensionamento. Por ser um método simplificado acaba negligenciando fatores
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relevantes para o calculo da parede. Os métodos empiricos e semi-empiricos sdo nao-
evolutivos, ou seja, os esforcos na parede sdo calculados para cada fase da obra, porém como
se fossem independentes das demais, podendo levar a incoeréncias. Além disso, os efeitos da
pré-compressdo de estroncas e/ou da instalagdo de tirantes ndo sdo considerados nestes
métodos, em face da adogdo de apoios indeslocaveis para o calculo das vigas. Entretanto,
muitas obras ja foram construidas baseadas nos métodos empiricos, as quais deram certas ¢
continuam em funcionamento até os dias de hoje.

Os métodos numéricos sdo muito pouco aplicados em projeto de estruturas de
contengdo, ao contrario de projetos de tuneis. Entretanto, sdo os métodos que melhor

propiciam otimizagdes de projeto e economias.
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