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RESUMO

A adogdo das conten¢Bes nos ultimos anos vem aumentando de acordo com o
crescimento urbano. Um dos métodos de contencéo de solos é designado cortina de estacas, que
ocupa uma solucdo bem satisfatéria como parede de contencdo, o qual esta cada vez mais
presente nos projetos de engenharia. Estudou-se uma estrutura de contengdo projetada para
escavacdo de trés subsolos da obra de um edificio comercial, localizado na cidade de Toledo -
PR, que consiste em uma cortina de estacas escavadas em hélice continua ancorada por tirantes.
Com o uso de uma trena a laser, foram medidas as distancias horizontais entre os dois perfis
metalicos durante a execucdo da obra. A coleta de dados foi realizada in loco, com aferi¢bes
realizadas uma vez por semana, durante 22 semanas. Apos realizadas todas as coletas de dados
in loco necessarias para comparacdo dos deslocamentos, foram utilizados os dados obtidos pelo
ensaio Standard Penetration Test (SPT) para caracterizagdo das camadas do macico e assim ser
possivel realizar o dimensionamento da contencao através do software CypeCAD® 2016, para
avaliar se esta dentro dos fatores de seguranca ou até mesmo superdimensionada. Constatou-se
que entre as etapas de execucdo da estrutura, ocorreu evolucao dos valores de deslocamento
horizontal da cortina, porém com tendéncia de estabilizacdo ao longo do tempo. O
deslocamento horizontal maximo final da cortina atingiu 0,18%.H da profundidade final de
escavacao (H). Ao longo dos meses de monitoramento da contencdo, foi constatado um
deslocamento horizontal maximo final de 8 milimetros, indice de deslocamento duas vezes
menor que o dimensionado com o0 uso do software, portanto em favor da seguranca.

Palavras-chave: Contencdo, Cortina, Hélice Continua, Tirante, Deslocamento Horizontal.
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CAPITULO 1

1.1 INTRODUCAO

A adocdo das contencfes nos ultimos anos vem aumentando de acordo com o
crescimento urbano, junto ao aumento de pavimentos dos edificios, onde hd uma demanda
maior por subsolos para poder acomodar os veiculos. Um dos métodos de contencgéo de solos é
designado cortina de estacas, que ocupa uma solucdo bem satisfatdéria como parede de
contencdo, o qual esta cada vez mais presente nos projetos de engenharia.

Ha diversas solucBes de contencdo, variando de acordo com a necessidade e condigdes
locais, sendo de ordens geotécnicas, geoldgicas, de vizinhanga, de recursos técnicos ou
econdmicos da regido. Os aspectos geotécnicos, como o nivel do lencol freético e mecénica do
solo, sdo fundamentais para o projeto de uma estrutura de contengdo, sendo assim necessaria a
investigacdo do solo para uma analise correta. Este tipo de obra tem como objetivo conter um
determinado macico de solo, suportando as pressdes horizontais, como o empuxo do solo,
garantindo a seguranca sem deformacfes excessivas e mantendo o equilibrio natural apés a
escavacao.

Massad (2005) indica que em escavagdes muito profundas, com paredes verticais, as
estruturas de contencdo empregadas sdo basicamente de quatro tipos: paredes-diafragma de
concreto armado; paredes de estacas-prancha de concreto ou aco; paredes de estacas justapostas
ou espacadas de concreto armado; paredes de perfis metalicos com pranchdes de madeira ou
com placas de concreto pré-moldadas.

Segundo Velloso e Lopes (2010), toda contencdo sofre deslocamentos verticais e
horizontais em funcéo das solicitacBes as quais sdo submetidas. Esses deslocamentos dependem
do solo e da sua estrutura. Quando esses valores ultrapassam certos limites, podem ocasionar o
colapso da estrutura pelo surgimento de esforcos para qual ela ndo esta dimensionada.

Devido a essas condi¢Oes geotécnicas, geologicas e econdmicas, a cortina de estacas
escavadas e suas variagdes se tornaram alternativas bastante vidveis na grande maioria das obras
onde ha necessidade de conter um macico de solo.

S&0 muito comuns erros de analise e dimensionamento em estruturas de contencéo,
ocasionando manifestacBes patologicas ndao sé na edificacdo que contém a estrutura de
conten¢do, mas nas edificagdes vizinhas. Além das manifestacGes patoldgicas, hd ocorréncia de

graves acidentes que colocam a vida das pessoas em risco e geram grandes perdas econdmicas.
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Desta forma, é fundamental a anélise do deslocamento desse tipo de contengdo de
grande porte em estacas escavadas espacgadas, realizada através de dados coletados em campo,
facilitando assim a compreensdo das a¢es do solo atuante na contencdo e sendo de grande
utilidade na solucao de problemas futuros de dimensionamento.

Sendo assim, estudou-se uma estrutura de contencdo projetada para escavacao de trés
subsolos da obra de um edificio comercial, localizado na cidade de Toledo - PR, que consiste
em uma cortina de estacas escavadas em hélice continua ancorada por tirantes. Para isso foram
realizadas medicdes in loco do deslocamento horizontal e comparadas com os deslocamentos

obtidos pelo dimensionamento no software CypeCAD 2016.

1.2 OBJETIVOS

1.2.1 Objetivo geral

Analisar o deslocamento horizontal de uma contencdo de trés subsolos, em estacas
escavadas do tipo hélice continua, com reforco em tirantes em um edificio comercial, localizado
na cidade de Toledo — PR.

1.2.2 Objetivos especificos

- Efetuar medicdes in loco de deslocamento horizontal da cortina de estacas durante
22 semanas;

- Comparar o deslocamento horizontal medido in loco com o deslocamento obtido pelo
dimensionamento por software CypeCAD 2016;

- Avaliar se o dimensionamento para a contencdo esta dentro dos fatores de seguranca

necessarios.
1.3 JUSTIFICATIVA
Sempre que o projeto de uma edificacdo prevé a escavacdo de subsolos, é necessario

realizar a construgdo de uma contengdo com o objetivo de prevenir que o solo assuma sua

inclinag&o natural e venha a ocorrer um deslizamento no mesmo.
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E importante realizar estudos e pesquisas em obras de contencdo que tragam mais
informacdes comparativas de projetos dimensionados por software e resultados in loco, uma
vez que a engenharia ndo é uma ciéncia exata e deve ser considerada a experiéncia pratica, tanto
no projeto de dimensionamento, quanto nos processos construtivos das contencdes.

A ocorréncia de possiveis deslocamentos de contencdes, por falta de conhecimento
geotécnico, hidrogeoldgico da regido e de possiveis sobrecargas externas nas proximidades, faz
com que haja necessidade do estudo pratico em campo para se obter o real deslocamento das
contencoes.

O estudo do comportamento desse tipo de estrutura, desde a execugdo até a escavagao
total dos subsolos e travamento permanente da estrutura, pode ser feito através de analises
instrumentadas em campo, servindo de grande importancia para dimensionamentos e para se
trabalhar a favor da seguranca, e assim prevenir o superdimensionamento da contencao,

evitando gastos excessivos.

1.4 FORMULACAO DO PROBLEMA

Qual o real deslocamento horizontal que uma contencdo com trés subsolos em estacas
de hélice continuas reforcadas com tirantes apresentard em compara¢do com modelos

numéricos obtidos através de software?

1.5 FORMULACAO DA HIPOTESE

Devido a frequéncia das escavacdes de subsolos em zonas centrais urbanas, junto ao
baixo custo da méo de obra e rapidez de execuc¢do, 0 método de contencdo em cortina de estacas
se torna uma opcdao viavel na maioria das obras com necessidade de subsolo em solos como o
de Toledo-PR.

De acordo com Cadamuro (2017), os dimensionamentos por software deverao possuir
caracteristicas estruturais similares, com diferencas apenas nos indices fisicos do solo e a
utilizacdo ou ndo de tirantes. O fator determinante € a utilizacéo de tirantes, pois nas simulacdes
realizadas em software que ndo fizerem o uso deles, deverdo apresentar uma diferenca maior
de deslocamento em relagdo com os que fizerem o uso deles.

Os deslocamentos obtidos nas simulacOes realizadas em software irdo apresentar
pouca diferenga de valores em relacdo aos deslocamentos obtidos in loco (ALMEIDA,
CADAMURO E WIEBBELLING, 2018).
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1.6 DELIMITACAO DA PESQUISA

A pesquisa foi realizada por meio de medicGes do deslocamento horizontal da
contencdo em cortina de estacas na obra de um edificio comercial, localizado na cidade de
Toledo, no oeste do Parana.

A pesquisa limita-se a comparagdo dos dados obtidos in loco com o deslocamento
estimado através de software CypeCAD 2016, e identificar se a estrutura atingiu o

comportamento previsto no dimensionamento ou n&o.
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CAPITULO 2

2.1 REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1.1 Solos

Segundo Pinto (2006), todos os solos originam-se da decomposi¢cdo das rochas que
constituiam inicialmente a crosta terrestre. A decomposicao é decorrente de agentes fisicos e
quimicos. Variagcdes de temperatura provocam trincas, nas quais penetra a agua, atacando
guimicamente os minerais. O congelamento da agua nas trincas, entre outros fatores, exerce
elevadas tensdes, do que decorre maior fragmentacao dos blocos. A presenca da fauna e flora
promove o ataque quimico, através de hidratacdo, hidrolise, oxidagao, etc. O conjunto desses
processos, leva a formacéo dos solos que, em consequéncia, sdo misturas de particulas pequenas
que se diferenciam pelo tamanho e pela composicdo quimica. As particulas, de maneira geral,
se encontram livres para se deslocar entre si, e em alguns casos, podem ocorrer entre elas uma
pequena cimentacdo, mas em um grau extremamente mais baixo do que nos cristais de um metal
ou nos agregados de um concreto. O seu comportamento depende do movimento das particulas
solidas entre si (PINTO, 2006).

A primeira caracteristica que diferencia os solos € o tamanho das particulas que os
compdem. Em uma primeira aproximacao, pode-se identificar que alguns solos possuem graos
perceptiveis a olho nu, e que outros tém os grdos tdo finos que, quando molhados, se
transformam em barro, e ndo se pode visualizar as particulas individualmente.

A diversidade do tamanho dos graos é enorme. Todos parecem muito pequenos perante
0S materiais com 0s quais estamos acostumados a lidar. Mas alguns sdo consideravelmente

menores do que outros, como pode se ver na Tabela 1 (PINTO, 2006).
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Tabela 1: Limites das fracdes de solo pelo tamanho dos gréos.
FRACAO LIMITES DEFINIDOS PELA ABNT

Matacéo 200mm<¢<1lm
Pedra 60 < ¢ <200 mm
Pedregulho 2<$ <60 mm
Areia grossa 06<dp<2mm
Areia média 0,2<¢$<0,6 mm
Areia fina 0,06 < <0,2 mm
Silte 0,002 < ¢ < 0,06 mm
Argila ¢ < 0,002 mm

Fonte: Pinto (2006).

Todo o solo tem sua origem imediata ou remota na decomposic¢éo das rochas pela acéo
das intempéries. A formacdo originaria dos solos depende de pelo menos cinco fatores: a
natureza da rocha madre, o clima da regido, o agente intempérico de transporte, a topografia da
regido e 0s processos organicos. Quanto a sua formacdo, podemos classificar os solos em trés

grupos principais: solos lateriticos, solos residuais e solos colapsiveis (PINTO, 2006).

2.1.1.1 Solos lateriticos

Segundo Nogami et al. (1985), os solos lateriticos encontram-se, na natureza,
geralmente ndo-saturados, com elevados indice de vazios, por isso sua pequena capacidade de
sustentacdo. Quando compactados, entretanto, sua capacidade de sustentacdo é elevada. Apos
compactado, apresenta contracdo se o teor de umidade diminuir, mas ndo apresenta expansao
na presenca de &gua (NOGAMI et al., 1985).

Villibor e Nogami (2009), dizem que solos lateriticos sdo solos superficiais, tipicos das
partes bem drenadas das regides tropicais Umidas, resultantes de uma transformacao da parte
superior do subsolo pela atuagdo do intemperismo por processo denominado laterizagéo.

Vérias peculiaridades associam-se ao processo de laterizagdo, sendo as mais
importantes, do ponto de vista tecnoldgico, o enriquecimento no solo de 6xidos hidratados de
ferro e/ou aluminio e a permanéncia da caulinita como argilo-mineral predominante e quase
sempre exclusivo. Estes minerais conferem aos solos de comportamento lateritico, coloragédo
tipica vermelho, amarelo, marrom e alaranjado (VILLIBOR e NOGAMI, 2009).
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2.1.1.2 Solos residuais

De acordo com Pinto et al. (1998), solos residuais sdo aqueles de decomposicédo das
rochas que se encontram no préprio local em que se formaram. Para que eles ocorram é
necessario que a velocidade de decomposi¢cdo da rocha seja maior do que a velocidade de
remocao por agentes externos. A velocidade de decomposicao depende de Vvérios fatores, entre
0S quais a temperatura, o regime de chuvas e a vegetacdo. As condicdes existentes nas regides
tropicais sdo favoraveis as degradacfes da rocha mais rapida, razdo pela qual as maiores
ocorréncias de solos residuais ocorrem nestas regides, entre elas o Brasil.

Os solos residuais se apresentam em horizontes com grau de intemperizacdo
decrescente. A transicdo entre um horizonte e 0 outro € gradativa, de modo que a separacdo
entre eles pode ser arbitraria. Ndo existe um contato ou limite direto e brusco entre o solo e a
rocha que originou (PINTO et al., 2006).

2.1.1.3 Solos colapsiveis

As regibes de clima tropical apresentam condic¢des favoraveis ao desenvolvimento de
solos potencialmente colapsiveis, seja pela lixiviacdo dos finos dos horizontes superficiais nas
regides onde ha a alteracdo de estacdes secas e de precipitacles intensas, seja pela deficiéncia
de umidade dos solos que se desenvolve em regides aridas e semiaridas (VILAR et al., 1981).

Cintra e Aoki (2009) definiram colapso como um fenémeno que ocorre em certos solos
porosos ndo saturados ao serem inundados, sob carga constante. A inundag&o € responsavel por
anular a succdo matricial existente nos vazios do solo, reduzindo a sua resisténcia ao
cisalhamento, levando a grandes variacdes de volume, conhecidas como recalque por colapso.

Para Gongalves (2006), o fenbmeno do colapso ndo deve ser confundido com o
adensamento, pois sdo completamente distintos. No adensamento ocorre a expulsdo da agua
dos vazios do solo, enquanto que no colapso ocorre a expulsdo de ar. Outra diferenca € que a
variacao de volume no colapso ocorre em curto espago de tempo, enquanto que no adensamento

a variagéo de volume ocorre lentamente.

2.1.2 Ensaios de caracterizagdo de solos

Para Pinto (2006), a identificagdo de uma amostra de solos engloba a anélise

granulométrica e a determinacgéo dos limites de consisténcia. Para o caso dos solos argilosos, o
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teor em &gua constitui um dos parametros de maior relevancia. Para definir o estado do solo, €
usual referenciar o teor em agua natural em relacdo ao limite de liquidez e ao limite de

plasticidade.

2.1.2.1 Granulometria conjunta

De acordo com Pinto (2006), em um solo, geralmente convivem particulas de
tamanhos diversos, onde nem sempre € facil identificar as particulas. Para o reconhecimento do
tamanho dos grdos de um solo, realiza-se o procedimento descrito na NBR 7181 (2016), que
consiste em duas fases: primeiramente ensaio de sedimentacdo e logo ap0ds, ensaio de
peneiramento.

Segundo NBR 7181 (2016), no conhecimento da distribuicdo granulométrica da
porcao mais fina dos solos, emprega-se a técnica da sedimentacédo, a qual se baseia na Lei de
Stokes, que relaciona o tamanho da particula com a velocidade a qual ela se sedimenta em um
meio liquido. Portanto, quanto maior a particula, mais rapidamente ela ira se depositar no fundo
da proveta de ensaio. Entdo, a velocidade de queda das particulas depende diretamente da
massa especifica do material da esfera, massa especifica e viscosidade do fluido e do didmetro
da esfera, ou seja, é a relagdo entre o didmetro dos graos e a sua velocidade de sedimentacao
em um meio liquido de viscosidade e peso especifico conhecido. Para que se possa obter as

porcentagens correspondentes a cada leitura do densimetro, é aplicada a Equacéo 1.

— MH
(Ys—Ya) m*loo

(1)

Onde:

%P = Porcentagem de solo em suspenséo no instante da leitura do densimetro, em %;

N = Porcentagem de material que passa na peneira de 2,0mm, calculado de acordo com a Eq.
A);

vs = Massa especifica dos gréos de solo, em g/cms;

vd = Massa especifica do meio dispersor, em g/cm3 (considerar como 1,000g/cm3);

V = Volume da suspensdo, em cm3 (considerar como 1000cm3);

vc = Massa especifica da agua, em g/cm3 (considerar como 1,000g/cmgd);

L = Leitura do densimetro na suspensao;

LD = Leitura do densimetro no meio dispersor;
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MH = Massa do material umido submetido a sedimentagéo, em g;

h = Umidade do material passado na peneira de 2,0mm, em %.

Conforme NBR 7181 (2016), para o didametro maximo das particulas em suspensao,

no momento de cada leitura do densimetro, aplica-se a Equacédo 2 (Lei de Stokes).

1800 * n a
D= f - 2
Ys—Yd * t ( )

Onde:

D = Didmetro maximo das particulas, em mm;

n = Coeficiente de viscosidade do meio dispersor, a temperatura de ensaio, em g.s/cm?
(considerar como 10,29*10°® g.s/cm?);
a = Altura de queda das particulas, correspondente a leitura do densimetro, em cm;

t = Tempo de leitura, em s.

No peneiramento, sendo seu conjunto em forma decrescente, o peso do material que
passa em cada peneira é considerado como a porcentagem que passa, representado em funcédo
da abertura da peneira, em escala logaritmica. Para se obter a massa retida em cada uma das
peneiras, é aplicada a Equacao 3, possibilitando calcular o percentual que cada uma representa
no total da amostra (NBR 7181, 2016).

MT-MR (3)

%R = * 100

Onde:
%R = Porcentagem de material passando em cada peneira, em %;
MT = Massa total da amostra seca, em g;

MR = Massa do material retido acumulado em cada peneira, em g.

Os resultados dos ensaios de andlise granulométrica foram apresentados através de
curvas granulométricas, que sdo tragcadas ponto a ponto em um diagrama semi-logaritmico,
conforme Figura 1, onde sobre o eixo das abscissas sdo marcados os didmetros nominais das
peneiras em escala logaritmica e sobre o eixo das ordenadas, séo apresentadas as porcentagens

de massa das particulas de diametros inferiores as peneiras consideradas (NBR 7181, 2016).
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Figura 1: Exemplo de curva granulométrica de um solo.
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Fonte: Autores (2018).

2.1.2.2 indice de consisténcia

Segundo Pinto (2006), s6 a distribui¢do granulométrica do solo ndo caracteriza bem o
comportamento do mesmo. A fracdo fina dos solos tem uma importancia muito grande nesse
comportamento. Os teores de umidade limites, entre varios estados de consisténcia, sdo
denominados Limites de Consisténcia.

Esses limites foram inicialmente idealizados pelo engenheiro quimico Atterberg, e
adaptados pelo professor Arthur Casagrande, que adaptou para a mecanica dos solos um
procedimento para definir teores de umidade caracteristicos de mudanca de estado do solo, de
liquido, quando muito umido, passando a plastico, semissolido e solido, na medida em que o
teor de umidade diminui. Os teores de umidade correspondentes as mudancas de estado, sdo
definidos como Limite de Liquidez (LL) e Limite de Plasticidade (LP) dos solos de acordo com
a Figura 2 (PINTO, 2006).
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Figura 2: Limites de Atterberg dos solos.
Estado Limites

liquido

LL = Limite de liquidez

plastico IP = indice de plasticidade

umidade

LP = Limite de plasticidade
quebradico

Fonte: Pinto (2006).

2.1.2.3 Limite de Liquidez
De acordo com Pinto (2006), o Limite de Liquidez é o teor de umidade necessario para
se fechar uma ranhura feita em uma concha no Equipamento de Casagrande, a qual requer 25

golpes para se fechar, conforme ilustrado na Figura 3.

Figura 3: Esquema do Aparelho Casagrande para a determinagdo do LL.

Fonte: Pinto (2006).

Segundo a NBR 6459 (1984), para a verificacdo do numero de golpes necessarios para
fechar uma ranhura feita na concha do equipamento, deve-se levar em consideracdo que €
necessario obter valores acima do nimero de golpes determinados em norma, para que se possa

ter uma maior confiabilidade no valor do teor de umidade.
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O ensaio requer repeticdo de cinco pontos com teores de umidade distintos, no qual,
para a determinacdo apds o primeiro ponto, deve-se adicionar 4gua e assim aumentar o teor de
umidade. Com o auxilio de uma espatula, durante um periodo de 15min, tem-se a
homogeneizacdo do solo. Com os cinco pontos obtidos, é tragado o grafico, com o nimero de
golpes e o teor de umidade. A determinacdo do Limite de Liquidez é de acordo com a umidade
relativa a 25 golpes (NBR 6459, 1984).

2.1.2.4 Limite de Plasticidade

De acordo com Pinto (2006), o Limite de Plasticidade é o menor teor de umidade com
0 qual é possivel moldar um cilindro de aproximadamente 3mm de diametro, rolando o solo
sobre uma placa de vidro esmerilhada. O ensaio tem o objetivo de verificar a possivel transicdo
do estado semissdlido para o estado plastico, sendo assim, o solo passa a deixar de apresentar
consisténcia de um material e sera possivel molda-lo.

Segundo a NBR 7180 (1984), pode-se apresentar o Limite de Plasticidade como sendo
o0 teor de umidade com a qual um cilindro de solo comega a se fragmentar quando se tenta
molda-lo com 3mm de didmetro. Deve-se realizar no minimo cinco rolos, podendo assim se
obter o teor de umidade final das amostras, sendo a média do LP. Por norma, deve-se
desconsiderar os valores finais fora do desvio padrdo, sendo assim pelo menos trés ensaios

devem ser considerados satisfatdrios, os quais nao diferem da respectiva média entre eles.

2.1.2.5 indice de Plasticidade

A diferenca entre estes dois limites, que indica a faixa de valores em que o solo se
apresenta plastico, ¢ definida como Indice de Plasticidade (IP) do solo, de acordo com a
Equacao 4.

IP=LL-LP (4)

Onde:

IP = indice de plasticidade;
LL = Limite de liquidez;

LP = Limite de plasticidade.
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Burmister (1979) classificou o indice de Plasticidade de forma qualitativa e expresso
em porcentagem, conforme indicado na Tabela 2.

Tabela 2: Classificacdo de Burmister.

IP Descricéo
0 Né&o pléastico
1-5 Ligeiramente pléstico
5-10 Plasticidade baixa
10-20 Plasticidade Média
20-40 Plasticidade alta
> 40 Plasticidade muito alta

Fonte: Das (2007).

2.1.3 Cisalhamento do solo

De acordo com Pinto (2006), a ruptura dos solos é quase sempre um fendmeno de
cisalhamento, que acontece quando um macico é carregado até a ruptura ou por ocorréncia de
escorregamento de taludes. A resisténcia ao cisalhamento de um solo define-se como a maxima
tensdo de cisalhamento que o solo pode suportar sem sofrer ruptura, ou a tensdo de cisalhamento
do solo no plano em que a ruptura ocorrer.

Os parametros de cisalhamento do solo sédo representados pelo intercepto de coeséo e
pelo angulo de atrito interno entre os gréos de solos. A coesdo do solo é a forca de atracdo entre
as superficies de uma particula, podendo ser real ou aparente. A coesao real € uma parcela da
resisténcia ao cisalhamento de solos Umidos, ndo saturados, devida a tensao entre particulas
resultante da pressdo capilar da dgua. Ja a coesdo aparente €, na realidade, um fendbmeno de
atrito, no qual a tensdo normal que a determina é consequente da pressdo capilar. Com a
saturacdo do solo, a parcela da resisténcia desaparece, dai chamar-se aparente. Embora mais
visivel nas areias, € nos solos argilosos que a coesao aparente adquire maiores valores (PINTO,
2006).

2.1.3.1 Angulo de atrito

Segundo Pinto (2000), o angulo de atrito também pode ser entendido como o angulo

méaximo que a forca transmitida pelo corpo a superficie pode fazer com a normal ao plano de
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contato, sem que ocorra cisalhamento do solo. O angulo interno depende do tipo do material,
do tamanho dos grdos e o grau de compacta¢do dos mesmos.

Existe uma diferenca entre as forcas transmitidas nos contatos entre os grdos de areia
e 0s gréaos de argila. Nos contatos entre graos de areia, geralmente as forcas transmitidas séo
suficientemente grandes para expulsar a agua da superficie. No caso de argilas, 0 nimero de
particulas é maior, e a parcela de forca transmitida em cada contato é extremamente reduzida.
As particulas de argilas sdo envolvidas por moléculas de agua, assim as forcas de contato néo
sdo suficientes para remover essas moléculas, e sdo elas as responsaveis pela transmisséo das
forgas (PINTO, 2000).

Sob a denominacdo genérica de atrito interno de um solo, inclui-se ndo s6 o "atrito
fisico" entre suas particulas, como o "atrito ficticio”, proveniente do entrosamento de suas
particulas. Nos solos ndo existe uma superficie nitida de contato, ao contrario, ha uma
infinidade de contatos pontuais (CAPUTO, 1988).

2.1.3.2 Coesao

De acordo com Paraguassu (1972) apud Machado (1997), a coesao consiste na parcela
de resisténcia de um solo que existe independentemente de quaisquer tensdes aplicadas e que
se mantém, ainda que ndo necessariamente a longo prazo, se todas as tensdes aplicadas ao solo
forem removidas. Varias fontes podem originar coesdo em um solo. A cimentagcdo entre
particulas proporcionada por carbonatos, silica, éxido de ferro, dentre outras substancias,
responde muitas vezes por altos valores de coesdo. E interessante notar que os agentes
cimentantes podem advir do préprio solo, ap6s processos de intemperizacéo.

A despeito das dificuldades de explicacdo fisica e da medida do seu valor, tem-se
constatado que a coesdo aumenta com o0s seguintes fatores: quantidade de argila e atividade
coloidal, razéo de pré-adensamento e diminuicdo da umidade (PARAGUASSU, 1972 apud
MACHADO, 1997).

O fendbmeno fisico de coesdo ndo deve ser confundido com a coesdo correspondente a
uma equacdo de resisténcia ao cisalhamento. Embora leve o mesmo nome, esta indica
simplesmente o intercepto de uma equacdo linear de resisténcia valida para uma faixa de tensoes

mais elevadas e ndo para tensdo normal nula ou proxima de zero (PINTO, 2006).
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2.1.3.3 Critérios de ruptura de Mohr-Coulomb

Segundo Pinto (2006), o estado de tensbes atuantes em todos os planos que passam
por um ponto pode ser representado graficamente em um sistema de coordenadas. Nesse
sistema, as equagdes definem o Circulo de Mohr. Ele é facilmente construido quando séo
conhecidos os valores de tensdo confinante (o3) € tensdo axial (1), ou as tensées normais e de
cisalhamento em dois planos quaisquer, desde que nesses dois planos as tensdes normais ndo
sejam iguais. Construido o Circulo de Mohr, sdo facilmente determinadas as tensGes em
qualquer plano.

Com frequéncia, na mecanica dos solos, ndo se considera o sinal das tensdes de
cisalhamento, pois, na maioria dos problemas de engenharia de solos, o sentido das tensbes é
intuitivamente conhecido. Isso é verdadeiro quando se analisam ensaios de compressdo triaxial
em que o plano horizontal é o plano principal maior. Por isso, representa-se apenas um
semicirculo (PINTO, 2006).

O estado de tensbes pode ser determinado tanto em termos de tens@es totais como de
tensdes efetivas. Ao considerar-se as tensdes principais o1 € o3 € a pressao neutra (L), em um
solo, os dois circulos indicados na Figura 4 podem ser construidos (PINTO, 2006).

O circulo de tensdes efetivas esta deslocado para a esquerda em relacdo ao circulo de
tensdes totais. 1sso decorre do fato de a presséo neutra atuar hidrostaticamente, reduzindo, em
igual valor, as tensdes normais em todos os planos (PINTO, 2006).

As tensdes de cisalhamento em qualquer plano sdo independentes da pressao neutra,
pois a agua ndo transmite esforgos de cisalhamento. As tensdes de cisalhamento devem-se a
diferenca entre as tensdes principais, a qual é a mesma, tanta em tensdes totais como em tensdes
efetivas (PINTO, 2006).

Figura 4: Circulo de Mohr.
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Para cada valor de o3, obtém-se um Circulo de Mohr. Quando diferentes circulos séo
plotados em um mesmo grafico, é possivel tracar uma envoltéria de Mohr. Embora seja com
frequéncia associada a uma reta, esta €, na verdade, geralmente uma curva. Essa simplificacdo
deve-se a Coulomb e permite o calculo da resisténcia ao cisalhamento do solo através da
Equacdo 5 (PINTO, 2006).

t=c+o.tan¢ ®)

Onde:

T = Resisténcia ao cisalhamento (kPa);
¢ = Intercepto de coesdo do solo (kPa);
o = tensdo normal atuante (KPa);

¢ = angulo de atrito (°).

2.1.3.4 Ensaios para determinacdo da resisténcia ao cisalhamento

Para se determinar a resisténcia ao cisalhamento de um solo, é necessario conhecer 0s
fatores de coesdo e o angulo de atrito entre as particulas. Costumeiramente sdo empregados
para determinacdo desses fatores dos solos o ensaio de cisalhamento direto e 0 ensaio de
compressdo triaxial (PINTO, 2006).

a) Ensaio de cisalhamento direto

Para Pinto (2006), o ensaio de cisalhamento direto € o mais antigo procedimento para
determinacéo da resisténcia e se baseia diretamente no critério de Coulomb. O ensaio consiste
em duas placas que formam uma caixa de cisalhamento, onde sera depositada a amostra.
Inicialmente, € aplicada uma forca vertical (N) e em seguida uma tangencial (T) no anel superior
da caixa, que contém metade do corpo de prova, gerando seu deslocamento, como mostrado na
Figura 5. Por meio da realizacdo de ensaios com diversas tensfes normais, obtém-se a
envoltoria de resisténcia.

O ensaio € muito pratico, mas a analise do estado de tensbes durante o carregamento é
bastante complexa. O ensaio ndo permite a determinacdo de parametros de deformabilidade do
solo, nem mesmo do médulo de cisalhamento, pois ndo é conhecida a distor¢éo, e o controle de

condicdes de drenagem é dificil, pois ndo ha como impedi-la (PINTO, 2006).
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Pelas restri¢des anteriormente descritas, o ensaio de cisalhamento direto é considerado
menos interessante do que o ensaio de compressao triaxial. Entretanto, pela sua simplicidade,
ele é muito util quando se deseja medir apenas a resisténcia, e, principalmente, quando se deseja

conhecer a resisténcia residual (PINTO, 2006).

Figura 5: Esquema de aplicacdo de forcas do ensaio de cisalhamento direto.
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b) Ensaio de compresséo triaxial

Segundo Pinto (2006), o ensaio de compressao triaxial consiste na aplicacdo de um
estado hidrostatico de tensdes e de um carregamento axial sobre um corpo de prova cilindrico
do solo. Para isso, o corpo de prova é colocado dentro de uma camara de ensaio, cujo esquema
é mostrado na Figura 6, e envolto por uma membrana de borracha. A cdmara é enchida com

agua, a qual se aplica uma pressdo chamada pressao confinante.

Figura 6: Esquema do ensaio de compressdo triaxial.
AC1

;

; o, | | o, pedra |
porosa
lri-\j
‘ | O -l corpo O, |
‘ | | de :: membrana
drenagem ou [ 1} prova
ica I i
medigao de [ | » )
pressdo neutra| | || entrada de agua
‘ / e aplicagio da
pressao

[

‘ confinante

1
pedra porosa !

Fonte: Pinto (2006).



32

O carregamento axial € feito por meio da aplicacdo de forgas no pistdo que penetra na
camara, ou coloca-se a cAmara em uma prensa que a desloca para cima e pressiona o pistdo. A
carga é medida por meio de um anel dinamométrico externo, ou por uma célula de carga
intercalada no pistdo. Esse procedimento tem a vantagem de medir a carga efetivamente
aplicada ao corpo de prova, eliminando o efeito de atrito do pistdo na passagem para a camara
(PINTO, 2006).

Durante o carregamento, em diversos intervalos de tempo, medem-se o acréscimo de
tensdo axial que esta atuando e a deformacéo vertical do corpo de prova. Se a drenagem for
permitida e o corpo de prova estiver saturado ou com elevado grau de saturagéo, a variagéo de
volume do solo durante o ensaio pode ser determinada pela medida do volume de agua que sai
ou entra no corpo de prova (PINTO, 2006).

No que se refere as condicdes de drenagem, o ensaio adensado drenado, ensaio
adensado ndo drenado e o ensaio ndo adensado ndo drenado, séo descritos a seguir como sendo
0s trés tipos de ensaios basicos (PINTO, 2006).

Ensaio adensado drenado (CD): ensaio que hd permanente drenagem do corpo de
prova. Aplica-se a pressdo confinante e espera-se que o corpo de prova adense, ou seja, que a
pressao neutra se dissipe. A seguir, a tensdo axial é aumentada lentamente, para que a agua sob
pressao possa sair. Desta forma, a pressdo neutra durante todo o carregamento é praticamente
nula, e as tensdes totais aplicadas indicam as tensdes efetivas que estavam ocorrendo.

Ensaio adensado ndo drenado (CU): ele € chamado também de ensaio rapido pré-
adensado (R) e indica a resisténcia ndo drenada em funcédo da tensdo de adensamento. Consiste
em aplicar uma pressao confinante e deixar dissipar a pressdo neutra correspondente. Entéo a
seguir, carrega-se axialmente sem drenagem. Se as pressdes neutras forem medidas, a
resisténcia em termos de tensdes efetivas também é determinada, razéo pela qual o CU é muito
empregado, pois permite determinar a envoltdria de resisténcia em termos de tensdo efetiva em
um prazo muito menor do que no ensaio CD.

Ensaio ndo adensado nao drenado (UU): ensaio em que o corpo de prova é submetido a
pressdo confinante e, a seguir, ao carregamento axial, sem que se permita qualquer drenagem.
O teor de umidade permanece constante, e, se 0 corpo de prova estiver saturado, ndo havera
variacdo de volume. O ensaio é geralmente interpretado em termos de tensdes totais. Esse
ensaio também pode ser chamado de ensaio rapido, por ndo requer tempo para drenagem
(PINTO, 2006).
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2.1.4 InvestigacBes geotécnicas

De acordo com Gerscovich (2016), o grande objetivo das investigacGes é propiciar o
reconhecimento da estratigrafia do local, possibilitando a montagem de perfil geotécnico que
fara parte das andlises de estabilidade, bem como identificar os pardmetros geotécnicos das
camadas que compdem o perfil geotécnico e/ou orientar na sua definig&o.

A determinacdo dos parametros pode ser efetuada por meio de ensaios de campo e/ou
ensaios de laboratério. E necessario que o projetista identifique quais parametros deverdo ser
obtidos na investigacdo geotécnica para que possa especificar os tipos de sondagens e ensaios
que precisardo ser realizados (GERSCOVICH, 2016).

Segundo Quaresma et al. (1998), a obtencdo de amostras ou a utilizacao de algum outro
processo para a identificacdo e classificacdo dos solos exige a execucdo de ensaios "in situ".
Entre os ensaios de campo existentes em todo 0 mundo, 0s que mais se destacam sdo: Standard
Penetration Test (SPT); ensaio de penetracdo de cone (CPT); ensaio de palheta (Vane Test);
dilatbmetro de Marchetti (DTM); ensaios geofisicos, em particular o ensaio de Cross Hole
Analyser (CHA).

2.1.4.1 Standard Penetration Test (SPT)

Sabe-se que o solo € um material natural com variabilidade em termos de consisténcia,
compacidade e caracteristicas de resisténcia a deformabilidade. Para isso, devem se sujeitar a
uma andlise do macico de solos em cada projeto de fundacéo.

Segundo Quaresma et al. (1998), o ensaio Standard Penetration Test (SPT), como
mostra a Figura 7, € o mais executado no Brasil e na maioria dos paises, sendo um procedimento
geotécnico capaz de amostrar o subsolo medindo a resisténcia ao longo da profundidade, e é

assim designado como sondagem.
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Figura 7: Ensaio Standard Penetration Test (SPT).
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Fonte: Velloso e Lopes (2010).

Recomenda-se a execucdo desse tipo de sondagem quando se quer conhecer o tipo de
solo através da retirada de amostra deformada a cada metro perfurado, a resisténcia (N)
oferecida pelo solo a cravagao do amostrador padrdo também a cada metro perfurado e a posicao
do nivel d’agua, quando encontrado durante a perfuragao.

De acordo com Quaresma et al. (1998), este ensaio consiste em medir a resisténcia do
solo e coletar amostras para o simples reconhecimento. O ensaio de resisténcia SPT é executado
metro a metro, o qual inicia-se com o auxilio de um trado cavadeira, que perfura um metro de
profundidade antes de iniciar a cravacdo do amostrador. Para o avanco dos préximos furos, é
utilizado o trado helicoidal, que remove o material quando este tem determinada coesdo e nédo
esta abaixo do nivel do lencol freatico.

Caso ndo seja possivel o avango a trado helicoidal, como é chamado este procedimento,
por resisténcia exagerada do solo ou pelo tipo de material, ou ainda, pela presenca de agua do
lencol freatico, prossegue-se a perfuracdo com auxilio de circulacdo de agua. As sondagens a
percussdo ndo ultrapassam matacdes e blocos de rocha e tém dificuldade de atravessar solos
residuais jovens (QUARESMA et al., 1998).

Segundo a norma NBR 6484 (2001) — Sondagem de simples reconhecimento com SPT
— Método de ensaio, consiste de um amostrador normalizado, cravado por meio de golpes de
um peso de 65 kg, caindo de 75 cm de altura, anotando-se 0 nimero de golpes necessarios para

cravar os 45cm do amostrador em trés conjuntos de golpes para cada 15cm. Sendo assim, 0
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resultado do ensaio SPT é a soma do nimero de golpes necessarios para cravagao dos 30cm
finais, sendo designado por (N) e desprezando os primeiros 15cm, pois 0 nimero de golpes
correspondente ¢ afetado pela etapa de perfuracao anterior, a qual deixa parte do solo poroso e
sem resisténcia a penetracao.

O numero de sondagens e sua localizacdo em planta dependem do tipo da estrutura.
Deve-se dispor a locacdo dos furos préximos aos pontos de maior concentracdo de carga. De
acordo com a norma NBR 8036 (1983), a quantidade de furos de sondagem para uma
determinada obra deve ser de no minimo uma para cada 200 m2 de area da projecéo em planta
do edificio, até 1200 m2 de area. Entre 1200 m2 e 2400 m? deve-se fazer uma sondagem para
cada 400 m? que excederem de 1200 m2. Acima de 2400 m?, o nimero de sondagens deve ser

fixado de acordo com o plano particular da construcéo.

2.1.5 Sistemas de contencao

Segundo Saes et al. (1998), a implantacdo de um sistema de contencdo depende da
viabilidade técnica e executiva do mesmo e da analise comparativa dos custos advindos de sua
escolha; analise esta que ndo deve se restringir tdo somente ao custo direto de implantagdo, mas
abranger outros custos que sdo influenciados pelo sistema adotado.

Assim, por exemplo, ha que se levar em consideracdo a diferenca de custo dos seguros
a serem contratados; custos que podem variar muito dependendo do tipo de contencéo escolhido
(SAES et al., 1998).

2.1.5.1 Parede-diafragma

Segundo Saes et al. (1998), o processo executivo de paredes-diafragma (moldadas "in
loco™ ou pré-moldadas), conforme Figura 8, permite executar da superficie do terreno ao longo
de todo o perimetro da contencdo, uma parede continua de concreto armado, sem provocar
vibracGes ou desconfinar o terreno adjacente, praticamente em qualquer tipo de solo, acima ou
abaixo do N.A.

As paredes executadas podem ter espessura variando de 0,30 m até 1,20 m e podem
ser executadas obedecendo, geralmente, um afastamento minimo das divisas de 0,10 m. Podem
ser dimensionadas para permitir escavacdes com "pé-direito™ duplo e normalmente possibilitam
uma distribuicdo econdmica dos tirantes. As ligacdes com a estrutura definitiva do subsolo sdo

geralmente simples de serem executadas. No presente caso, dada a existéncia de vizinhos com
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subsolos, é necessario verificar se as paredes dos mesmos podem suportar 0 empuxo
hidrostético da lama bentonitica ou se ndo existem passagens por onde a lama possa invadir

estes subsolos causando, algumas vezes, grandes transtornos (SAES et al., 1998).

Figura 8: Processo executivo de paredes-diafragma.
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Fonte: Geofix (2018).

2.1.5.2 Estacas escavadas

Segundo Beilfuss (2012), estacas escavadas sdo elementos de fundacGes
caracterizados pela execucdo in loco, ou seja, sua construcdo é realizada no local onde ela
desempenhara sua funcdo, havendo a retirada do material para que possa se executar a
concretagem.

Para Oliveira Filho (1985), essas estacas possuem comprimentos pré-estabelecidos,
baseados em dados fornecidos pelas sondagens, e sua capacidade de carga é estimada somente
por férmulas empiricas, baseadas nas caracteristicas fisico-mecéanicas do solo atravessado
(BEILFUSS, 2012).

a) Estacas trado mecénico
Segundo a norma NBR 6122 (2010) - Projeto e execucdo de fundacdes, a execucao

deste tipo de estaca se faz através da perfuracdo por rotacdo de um trado helicoidal de
comprimento usual de 1,00 m, acoplado a uma haste tipo Keller ou torre. Este tipo de estaca
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tem profundidade de alcance limitada pelo nivel de 4gua. Por se tratar de uma escavacdo sem 0
uso de revestimentos ou fluidos estabilizantes, € empregada em perfis de solo que apresentam
uma determinada coesao.

O controle executivo deve ser realizado ao longo de toda perfuracdo do fuste da estaca,
onde deve ser avaliada a verticalidade da torre com fio de prumo ou outro processo de maior
precisdo, podendo ter no maximo um desaprumo de 1% em relacdo a sua profundidade.

Para Falconi et al. (1998), quando da insercdo total do trado helicoidal no solo, pelo
sistema de rotacdo e avanco hidraulico, o trado é retirado de forma estatica para fora da
escavacdo, e entdo, faz-se a limpeza do mesmo de maneira que o material presente entre as pas
do trado ndo caia na escavacdo, conforme Figura 9. Prossegue-se, entdo, com este ciclo até a
cota de apoio desejada, para inser¢do da armadura longitudinal e posterior concretagem do
elemento (HACHICH et al., 1998).

Figura 9: Trado mecanico sobre chassi de caminhao.
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b) Estacas tipo hélice continua

A norma NBR 6122 (2010) - Projeto e execucdo de fundacdes apud Velloso e Lopes
(2010), descreve esse tipo de estaca como de concreto moldada in loco, executada mediante a
introducéo no terreno, por rotagdo, de um trado helicoidal continuo e de inje¢do de concreto
pela propria haste central do trado, simultaneamente a sua retirada. A armacgdo é sempre
colocada apds a concretagem da estaca, conforme Figura 10 (VELLOSO e LOPES, 2010).
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Figura 10: Processo executivo de estaca hélice continua.
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Fonte: Geofix (2018).

Conforme Joppert Jr. (2007) apud Beilfuss (2012) diz, pode-se resumir que as estacas
de hélice continua sdo feitas através da perfuracdo do solo, fazendo uso de caminhdes
perfuratriz, até a profundidade desejada e em seguida a concretagem através de um tubo
localizado no centro do trado onde o concreto é bombeado do caminhdo até a extremidade
superior deste tubo. A medida que se concreta a estaca, se retira o trado, girando-o0 em sentido
contrério. A armacdo desta estaca deve ser feita apds a concretagem, introduzindo-as
manualmente pelos operarios, com auxilio de vibradores e pesos (BEILFUSS, 2012).

A execucdo dessas estacas pode ser monitorada eletronicamente, por meio de um
computador ligado a sensores instalados na maquina. Como resultados da monitoragéo, séo
obtidos o0s seguintes elementos: comprimento da estaca, inclinacdo, torque, velocidade de
rotacdo, velocidade de extracdo do trado, pressdo do concreto, volume de concreto e o
sobreconsumo de concreto (relagdo percentual entre o volume consumido e o tedrico calculado
com base no didmetro informado). A andlise e a interpretacdo destes dados permitem uma
avaliacdo da estaca executada. A Figura 11 reproduz uma folha de controle (VELLOSO e
LOPES, 2010).



Figura 11: Folha de controle de execugdo de estaca hélice continua.
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Fonte: Velloso e Lopes (2010).

2.1.6 Tirantes

39

Yassuda et al. (1998) descreve o tirante como um elemento linear capaz de transmitir

esforcos de tragdo entre suas extremidades: a extremidade que fica fora do terreno é a cabeca e

a extremidade que fica enterrada é conhecida por trecho ancorado, e designada por

comprimento ou bulbo de ancoragem, conforme Figura 12.

Figura 12: Detalhamento tirante.
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Segundo Yassuda et al. (1998), a funcdo béasica do tirante é transmitir um esfor¢o
externo de tracdo para o terreno, atraves do bulbo. Evidentemente o esforco externo é aplicado
na cabeca e transferido para o bulbo através do trecho livre. Como o atrito tolerado no trecho
livre é limitado, praticamente toda a carga é efetivamente transmitida ao bulbo. A transmisséo
dos esforcos é feita pelo elemento resistente a tragdo, normalmente aco (YASSUDA et al.,
1998).

O aco constituinte do tirante deve suportar o esforco com uma seguranca adequada em
relacdo ao escoamento e ainda deve ter uma protecdo adequada contra a corroséo, conforme
definido na norma brasileira, para garantir sua durabilidade (YASSUDA et al., 1998).

O bulbo n&o deve se romper por arrancamento e nem deformar em demasia em funcéo
de cargas de longa duracéo, por efeito de fluéncia, com uma margem de seguranca adequada.
Os valores do fator de seguranca da norma NBR 5629 (1996) - Execucéo de tirantes ancorados
no terreno, sdo de 1,75 e 1,5 com relacdo ao arrancamento, respectivamente para tirantes
definitivos e provisorios, e de 1,5 para fluéncia (YASSUDA et al., 1998).

Segundo Gerscovich et al. (2016), os tirantes podem ser monobarras de aco ou
cordoalhas, conforme Figura 13. S&o implantados com inclinagdes em relacdo a horizontal, em
geral, entre 15° e 30°, para facilitar o processo executivo (injecdo), porém podem ser utilizadas

outras inclinages.

Figura 13: Tirantes cordoalhas e monobarra.
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As paredes de concreto armado da cortina atirantada possuem espessura variando, em
geral, de 20 a 40cm, de acordo com as cargas dos tirantes e 0s espacamentos das ancoragens.
Esta espessura é definida na elaboracdo do projeto estrutural da parede de concreto armado, em
funcdo do funcionamento e dos momentos ao longo do painel (GERSCOVICH et al., 2016).

Os tirantes sdo tracionados, por macaco hidraulico, até uma carga definida em projeto
(carga de incorporacéo) e fixados na parede de concreto por meio de um sistema de placas e
porcas. Esta carga nos tirantes ficara atuando contra a parede de concreto e serd o carregamento
responsavel por se contrapor ao empuxo e garantir a estabilidade do solo arrimado, conforme
Figura 14 (GERSCOVICH et al., 2016).

Figura 14: Secdo transversal de uma cortina atirantada.
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Fonte: Gerscovich et al. (2016).

2.1.6.1 Execucao de tirantes

Segundo Yassuda et al. (1998), o tirante pode ser montado em oficina e no canteiro de
obra. O preparo para montagem do tirante comeca quando 0 ago é cortado e se necessario
emendado, de acordo com o comprimento de projeto. As emendas devem ser feitas 0 mais
proximo possivel do bulbo de ancoragem; e nessa etapa & necessario aplicar protecao
anticorrosiva no aco, para garantir a seguranca atraves de um bom desempenho do tirante
durante toda sua vida util. Porém, devem ser tomadas as providéncias necessarias para que a
protecdo nédo seja danificada durante o transporte e instalagdo. Feito o preparo, a montagem e a
protecdo do tirante, deve-se entdo proceder a execugdo do furo no qual este serd instalado.

De acordo com a norma NBR 5629 (1996), e tolerado o uso de qualquer sistema de

perfuracéo, desde que o furo resultante seja retilineo, com diametro, inclinacdo e comprimento
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previstos, e desde que obedega ao melhor alinhamento possivel. Além disso, o sistema de
perfuragdo ndo deve prejudicar o comportamento das estruturas vizinhas.

Apds a perfuracgéo e verificagdes conforme recomendacao da norma NBR 5629 (1996)
- que a protecdo esteja em boas condi¢des, sobretudo nas emendas e o comprimento do furo
esteja de acordo com o projeto, - parte-se para a instalacao do tirante, a qual consiste na insergéo
do aco no furo ja executado e, na sequéncia, a injecdo da calda de cimento, podendo ser feita
em estagio unico ou em estagios multiplos.

O procedimento de injecdo por estagio Unico consiste na lavagem do furo com agua
para remogé&o de detrito e ou bentonita, seguindo assim com o preenchimento do furo com calda
de cimento, utilizando uma mangueira e garantindo assim o preenchimento total. A injeg&o por
estagios multiplos é o sistema mais eficiente e seguro, consiste na instalacdo de um tubo de
injecdo (PVC), paralelo ao tirante, onde nesse tudo sdo instaladas valvulas injetaveis em locais
pré-determinados, acessadas pelo obturador, que aplica pressao e volume de calda controlados,
em quantos estagios forem necessarios. Pode-se observar a execucdo de tirantes na Figura 15
(YASSUDA et al., 1998).

Figura 15: Método executivo dos tirantes.
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Fonte: Serki (2018).

2.1.7 Esforcos sobre uma contengéo

De acordo com Pinto (2006), nos solos ocorrem tensdes devidas ao peso proprio e as
cargas aplicadas. Na analise do comportamento dos solos, as tensdes devidas ao peso tém



43

valores consideraveis, e ndo podem ser desconsideradas. Quando a superficie do terreno é
horizontal, aceita-se, intuitivamente, que a tensdo atuante em um plano horizontal a uma certa
profundidade seja normal ao plano. Nado ha tensdo de cisalhamento nesse plano.
Estatisticamente, as componentes das forcas tangenciais em cada contato tendem a se contrapor,
anulando a resultante.

Segundo Velloso e Lopes (2010), um aspecto fundamental no estudo das estacas
carregadas transversalmente € a reacdo do solo, ou seja, como o terreno resiste a acdo da estaca.
Sabe-se que essa reacdo depende da natureza do solo e do nivel do carregamento (uma vez que
o0 solo € um material ndo linear), do tipo de solicitacdo e da forma e dimensdo da estaca. Ao se
imaginar uma estaca vertical submetida a uma forca horizontal, a medida que essa forca
aumenta, os deslocamentos horizontais da estaca também aumentam, até atingir a ruptura,
conforme Figura 16 (VELLOSO e LOPES, 2010).

Figura 16: Estaca submetida a uma forca transversa[.
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Fonte: Velloso e Lopes (2010).

2.1.7.1 Empuxo

Os empuxos laterais de solo sobre uma estrutura de contencdo sdo normalmente
calculados por intermédio de um coeficiente, o qual € multiplicado pelo valor da tensdo vertical
efetiva naquele ponto. O valor deste coeficiente ira depender do processo de interacao
solo/estrutura, ou seja, dos movimentos relativos entre a estrutura de contengéo e o solo. Deste
modo, pode-se dizer que, a depender do tipo de estrutura, obter-se-ao diferentes valores de
coeficientes. Estes sdo denominados coeficientes de empuxo do solo e dependem do movimento

lateral imposto pela estrutura de contencdo (MOLITERNO, 1994).
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Para Moliterno (1994), empuxo de terra é o esforgo exercido pela terra contra 0 muro.
O coeficiente de empuxo de terra pode ser ativo (Ka) ou passivo (Kp), como pode se ver na
Figura 17. Sera considerado passivo quando atuar do muro contra a terra, 0 que € comum no
caso dos escoramentos de vala e galerias. O empuxo ativo, designa-se pela resultante da pressédo
da terra contra 0 muro. No caso do solo ndo apresentar deslocamentos laterais, o coeficiente de

empuxo é denominado de coeficiente de empuxo em repouso do solo (Ko).

Figura 17: Empuxo ativo e passivo.
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Fonte: Reis et al. (2006).

Segundo Machado (1997), para o estudo dos empuxos de terra, em sintese, existem
duas linhas de conduta. A primeira, de cunho tedrico, apoia-se em tratamentos matematicos
elaborados a partir de modelos reolégicos que tentam traduzir, tanto quanto possivel, o
comportamento preciso da relacdo tensdo x deformacdo dos solos. A segunda forma de
abordagem é de carater empirico/experimental, sendo recomendacdes colhidas de observactes
em modelos de laboratorio e em obras instrumentadas.

A anélise pelo Método dos Elementos Finitos (MEF) €, dentre os processos teoricos, 0
mais difundido. O uso do MEF propicia o calculo tanto dos empuxos quanto das deformagdes
do solo e da estrutura. Todos os aspectos do problema, como a interagcdo solo/estrutura,
sequéncia construtiva, comportamento tensdo/deformacdo do solo, podem ser abordados
(MACHADO, 1997).

Segundo Grau (2014), o coeficiente de empuxo no repouso ou coeficiente de empuxo

em condicdes de deformagcdo lateral nula € um parametro essencial de projeto usado na previsao
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das pressbes atuantes contra os muros de contencdo, na andlise de escorregamentos
progressivos em taludes argilosos, na previsdo de poropressdes de barragens de terra e no
calculo das pressdes de inchamento que causam atrito nas estacas em solos expansivos (GRAU,
2014).

Pode-se definir o coeficiente de empuxo no repouso (Ko) a partir da Teoria da
Elasticidade, que relaciona as tensdes aplicadas e as deformac6es alcangadas por meio do

coeficiente de Poisson, conforme Equacao 6 (BISHOP, 1958).

K, = (6)

Onde:
Ko = Coeficiente de empuxo no repouso;

v = Coeficiente de Poisson do solo.

A Tabela 3 apresenta valores tipicos de coeficiente de empuxo no repouso para
diversos tipo de solo.

Tabela 3: Valores de K, (Composta a partir de Bernatzik, 1947; Bichop, 1957, 1958; Simons, 1958;
Terzaghi e Peck, 1967).

TIPO DE SOLO LL LP IP ATIVIDADE Ko
Areia Compacta (e=0,60) - - - - 0,49
Areia Média (e=0,70) - - - - 0,52
Areia Fofa (e=0,88) - - - - 0,64
Areia Fofa Saturada - - - - 0,46
Areia Compacta Saturada - - - - 0,36
Argila Residual de média - - 93 0,44 0,42
plasticidade
Argila Residual de alta - - 31 1,55 0,66
plasticidade
Argila Mole, Organica, 74 28 45 1,20 0,57
Indeformada
Argila Marinha, Indeformada 37 21 16 0,21 0,48
Argila Sensivel 34 24 10 0,18 0,52
Argilas - - - - 0,60 20,80
Areias ndo compactadas (Fofas - - - - 0,40a0,50
ou Compactadas)
Areias compactadas por camadas - - - - 0,80

Fonte: Machado (1997).
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Segundo Teles (2013), o coeficiente de Poisson (v) mede a deformagdo transversal
para a aplicacdo de uma carga longitudinal atraves da relacdo entre deformacbes ortogonais.
Para as deformacdes iniciais, onde é aproximadamente valida a Teoria da Elasticidade, o
coeficiente de Poisson varia com a deformacéo. Devido a esse comportamento, a determinacgéo
exata do coeficiente de Poisson é muito dificil. Porém, como o valor de v tem pouca influéncia
nas previsdes de engenharia, o desconhecimento do valor acurado desse parametro néo chega a
representar um grande problema.

Teixeira e Godoy (1996) apresentam valores tipicos para o coeficiente de Poisson do

solo (v), reproduzidos na Tabela 4.

Tabela 4: Coeficiente de Poisson.

Solo \J
Areia pouco compacta 0,2
Areia compacta 0,4
Silte 0,3-0,5
Argila saturada 0,4-05
Argila ndo saturada 0,1-0,3

Fonte: Teixeira e Godoy (1996).

Segundo Gerscovich (2010), o método de Rankine, estabelecido para solos granulares
e estendido por Resal para solos coesivos, constitui a primeira contribuicdo ao estudo das
condic@es de equilibrio limite dos macigos, tendo em conta as equacfes de equilibrio interno
do solo. O método de Rankine consiste na integracdo, ao longo da altura do elemento de suporte,
das tens@es horizontais atuantes, calculadas a partir do sistema de equacdes estabelecido para o
macico.

Com o deslocamento da parede de encontro ao macico, se observara um acréscimo de
tensdo principal horizontal (o), sem alteracédo de tensdo principal vertical (ov). Em determinado
instante, a tenséo horizontal se igualara a tensdo vertical, instalando-se no maci¢o um estado de
tensdes hidrostatico ou isotropico. Nos estagios seguintes, a tenséo principal maior passa a ser
horizontal, ou seja, ocorre uma rotagdo das tensées principais. Neste caso, 0 solo tera atingido
a condicdo passiva de equilibrio plastico. Nesta condicédo, o coeficiente de empuxo ativo (Ka) €

definido pela Equacéo 7.

Ko = tg2(45° — %) (7)
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Onde:
Ka = Coeficiente de empuxo ativo;
¢ = Angulo de atrito (°).

No caso ativo, a distribuicdo de empuxos se anula a uma determinada profundidade.
Pelo fato da regido superficial apresentar tensdes negativas, havera uma profundidade em que
a resultante de empuxo ativo serd nula. Até esta profundidade, a escavagdo vertical é estavel e
0 empuxo pode ser obtido a partir da Equagéo 8.

E, = 0,. K, —2.c.\/K, (8)

Onde:
Ea = Empuxo ativo (KN/m);

ov = Tenséo principal vertical (kPa);

C = Intercepto de coeséo (kPa);

Ka = Coeficiente de empuxo ativo.

Com o deslocamento da parede de encontro ao macico, se observard um acréscimo de
oh, sem alteracdo de ov. Em determinado instante, a tensdo horizontal se igualara a tensdo
vertical, instalando-se no macico um estado de tensGes hidrostatico ou isotropico. Nos estagios
seguintes, a tensdo principal maior passa a ser horizontal, ou seja, ocorre uma rotacdo das
tensdes principais. Neste caso, o solo tera atingido a condi¢cdo passiva de equilibrio plastico.

Nesta condicdo o coeficiente de empuxo passivo (Kp) € definida pela Equagéo 9.
— 2 o ¢
Ky = tg°(45° +2) 9)

Onde:
Kp = Coeficiente de empuxo passivo;
¢ = Angulo de atrito (°).
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Admitindo-se agora, que a parede se desloque contra o terrapleno, para que se produza
0 deslizamento, 0 empuxo devera ser maior do que o peso do terrapleno. Assim, a tensdo

principal maior sera horizontal. No caso, serd obtido o empuxo passivo a partir da Equacéo 10.

E, = 0,.K, — 2.c. /K, (10)

Onde:

Ep = Empuxo passivo (KN/m);

ov = Tensdo principal vertical (kPa);
C = Intercepto de coeséo (kPa);

Kp = Coeficiente de empuxo passivo.
2.1.7.2 Influéncia da agua

Segundo Marzionna et al. (1998) a presenca da dgua no subsolo devera ser considerada
a partir dos condicionantes hidrogeoldgicos da regido, das permeabilidades das varias camadas
de solo e da parede de contengdo, assim como do seu embutimento. Dependendo do caso,
podera ser utilizado nivel d’agua estatico, hidrodindmico ou até mesmo transiente, quando entéo
devera ser compatibilizado com a velocidade de escavacéo.

A correta consideracdo da influéncia da agua nos empuxos se faz através da
determinacdo das pressdes neutras, ndo somente na parede de contencdo, mas também na
superficie potencial de ruptura (MARZIONNA et al., 1998).

2.1.7.3 Sobrecargas

Marina (1998) afirma também que qualquer que seja o tipo de obra, provisoria ou
permanente, é necessaria a consideracdo das sobrecargas externas no célculo das paredes de
contencdo de valas, tais como: edificios proximos a vala, depositos de materiais nas
proximidades da vala, equipamentos, trens-tipo de norma, entre outros.

O efeito dessas sobrecargas nas paredes de contencdo (tensbes horizontais) €
comumente calculado através da aplicacio da Teoria da Elasticidade. A titulo de exemplo,
sugere-se a Poulos e Davis (1974), que estas consideracdes de sobrecargas, assim como muitas

outras para diferentes geometrias e caracteristicas do subsolo, estdo apresentadas.
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A aplicagéo indiscriminada das expressdes da Teoria da Elasticidade pode conduzir a
valores conservadores para as tensfes devido as sobrecargas, em funcdo das condi¢cfes de
deslocabilidade da parede. Assim, se 0 empuxo devido a elas resultar significativo, por exemplo
superior a 40% do empuxo devido ao peso proprio do macico, torna-se necessaria a aplicacédo
de modelos mais representativos, tais como metodo cineméatico com a consideragao simultanea
de todas as acfes (MARZIONNA et al., 1998).

2.1.8 Andlise de estabilidade

Segundo Gerscovich (2009), o objetivo da andlise de estabilidade € avaliar a
possibilidade de ocorréncia de escorregamento de massa de solo presente em talude natural ou
construido. Em geral, as analises sdo realizadas comparando-se as tensfes cisalhantes
mobilizadas com a resisténcia ao cisalnamento. Na verificacdo de estabilidade, devem ser
investigadas as seguintes condi¢Ges de estabilidade: tombamento, deslizamento da base,

capacidade de carga da fundacdo e ruptura global.

2.1.8.1 Andlise de estabilidade global

Para Gerscovich (2009), a verificagdo de um sistema de contencdo quanto a sua
seguranca em relacdo a estabilidade geral, consiste na verificacdo de um mecanismo de ruptura
global do macico. Neste caso, a estrutura de contencéo é considerada como um elemento interno
a massa de solo, que potencialmente pode se deslocar como um corpo rigido. Normalmente
essa verificacdo consiste em garantir um coeficiente de seguranca adequado a rotacdo de uma
massa de solo que se desloca ao longo de uma superficie cilindrica. A possibilidade de ruptura
do terreno deve ser analisada segundo uma superficie de escorregamento ABC, conforme

Figura 18.
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Figura 18: Anélise global.

Fonte: Gerscovich (2016).

Segundo a NBR 5629 (1996), no item 4.5 que trata da estabilidade global, menciona
que deve se fazer duas verificaches de estabilidade. Uma primeira vez para verificar a
estabilidade do talude sem a consideragéo dos tirantes, e uma segunda vez levando-se em conta
a interferéncia dos tirantes. Para as duas situaces, o coeficiente de seguranga minimo deve ser

maior do que 1,5.

e 1°verificacdo (item 4.5.1 da norma): sem considerar efeitos de protenséo deve
resultar FS > 1,5.

e 20 verificagdo (item 4.5.3 da norma): considerando efeitos de protensdo deve
resultar FS > 1,5.

A NBR 5629 (1996), ndo deixa claro o motivo da exigéncia da primeira verificacao.
Caso na 1° verificagdo FS > 1,5 entdo ndo haveria necessidade de o bulbo ser posicionado além
da superficie de ruptura, ja que o talude estaria estavel. Se na 1° verificacdo FS < 1,5 tornando
desnecesséria a segunda verificagdo. No entanto, pode-se entender que a norma exija a primeira
verificacdo a fim de estabelecer o comprimento minimo do trecho livre e assim ser possivel

verificar o equilibrio do talude com os efeitos de protenséo.
2.1.8.2 Seguranca contra o deslizamento
Segundo Gerscovich (2009), a seguranga contra o deslizamento consiste na verificagéo

do equilibrio das componentes horizontais das forcas atuantes, com a aplicacdo de um fator de

seguranca adequado. O empuxo passivo, quando considerado, deve ser reduzido por um fator
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de seguranca entre 2 e 3, uma vez que sua mobilizagdo requer a existéncia de deslocamentos
significativos. Alternativamente, esta componente pode ser simplesmente desprezada. A

possibilidade de deslizamento deve ser analisada conforme Figura 19.

Figura 19: Deslizamento.

Fonte: GeoAcademy (2018).

Pinotti (2011), diz que, para o deslizamento ocorrer, as estruturas devem ser aflorantes
e inclinadas na direcdo da face livre da vertente, com angulo superior ao angulo de atrito interno
da rocha e angulo menor que o da inclinacdo da superficie livre da vertente. O deslizamento
ocorrera ao longo da direcdo de mergulho, admitindo-se uma variacdo de 20° entorno da

direcao.
2.1.8.3 Seguranca contra o tombamento

Para que o muro ndo tombe entorno da extremidade externa, conforme Figura 20, o
momento resistente deve ser maior do que o momento solicitante. O momento resistente

corresponde ao momento gerado pelo peso do muro.

Figura 20: Tombamento.
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Fonte: GeoAcademy (2018).
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De acordo com Fiori e Carmignari (2009) apud Pinotti (2011), o processo de
tombamento de blocos (toppling) envolve mecanismos diferentes de movimentacgéo das massas
rochosas, ndo ligados a algum tipo de escorregamento. Blocos individuais ou conjunto de
blocos sofrem uma rotagédo sobre eixos fixos, tombando assim, na face livre da vertente.

Para que ocorra o tombamento de blocos, é essencial a presenca de planos estruturais
bem definidos como acamamento, xistosidade, falhas, juntas, etc. As condi¢Bes mais favoraveis
aparecem quando duas familias de descontinuidades se cruzam, uma delas mergulhando com
altos angulos e contra a face livre da vertente e a outra com baixos angulos, no mesmo sentido
da vertente (PINOTTI, 2011).

2.1.8.4 Ruptura de cortina atirantada

A seguranga de uma obra de cortina atirantada esta diretamente relacionada com o
nivel de informacdes obtidas para realizacdo do projeto, como as caracteristicas do solo e dos
elementos de ancoragem, além dos condicionantes da obra como o nivel do lencol freéatico,
sobrecargas de aterro ou estrutura vizinhas, sendo temporéarias ou permanentes (SILVA, 2016).

A NBR 5629 (1996), diz que um importante fator ao se analisar a estabilidade das
partes constituintes e interna do macico € a orientacdo da direcdo dos tirantes em seu interior
para determinar quais o0s esforgcos (tracdo, cisalhamento ou flexdo) estdo atuando e
influenciando a estabilidade da estrutura. De acordo com Carvalho (2009), os modos de ruptura
de uma estrutura ancorada e as principais verificacbes que devem ser consideradas no
desenvolvimento dos projetos séo:

a) ruptura da armacéo do tirante;

b) ruptura do bulbo na interface calda-terreno ou insuficiéncia de ancoragem do bulbo;

c) ruptura do bulbo na interface calda-armadura;

d) ruptura da cortina por flex&@o (baixa rigidez a flexao);

e) ruptura da cortina por empuxo passivo insuficiente;

f) ruptura por rotacdo 65 da cortina (antes da execugéo da ancoragem);

g) ruptura por resisténcia insuficiente da fundacéo (recalque na fundagéo);

h) ruptura por rotacdo (ou tombamento).

De acordo com Carvalho (2009), a forma esquematica dos modos de ruptura que
podem ocorrer em uma estrutura estabilizada em cortina atirantada esta representada na Figura
21.



Figura 21: Tipos de ruptura de uma cortina ancorada em solo.

a)

d)

f) g) h)
Fonte: Carvalho (2009)
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CAPITULO 3

3.1 METODOLOGIA

3.1.1 Tipo de estudo e local da pesquisa

A pesquisa foi realizada pelo método quantitativo, pois foram levantados os dados de
deslocamentos horizontais in loco através de medicGes com trena eletrbnica a laser e
comparadas com as estimativas obtidas pelo dimensionamento no software CypeCAD 2016.

Trata-se de uma andlise de deslocamento horizontal de uma contencdo de estaca em
hélice continua atirantada, em uma obra contendo trés subsolos e duas linhas de tirantes,
localizada na cidade de Toledo - PR.

Toledo é um municipio brasileiro localizado na regido oeste do Parana. Considerado
"Capital do Agronegocio do Parand”, impulsionado pelo seu solo fértil e plano, que faz
concentrar cooperativas e outras empresas do ramo, tornando-o um dos maiores produtores de
grdos do interior do estado. O municipio se estende por 1 197 km? e sua populacdo em 2018 é
de 138 572 habitantes, conforme estimativa do IBGE. Situado a 550 metros de altitude, Toledo
tem as seguintes coordenadas geograficas: Latitude: 24° 43' 12" Sul, Longitude: 53° 44' 36"
Oeste.

Segundo pesquisa realizada pela revista Exame (2014), Toledo faz parte do ranking das
100 cidades do pais para investir em negécios. De acordo com o indice FIRJAN de
Desenvolvimento Municipal de 2018, ela é também considerada, hoje, uma das melhores
cidades do Parana para se morar. O municipio esta entre as 100 cidades mais desenvolvidas do
Brasil.

O estudo de caso foi realizado para uma contengdo em cortina de estacas atirantadas na
obra de um edificio comercial localizada em frente a Prefeitura Municipal de Toledo, na Rua
Almirante Barroso, esquina com a Rua Raimundo Leonardi, de acordo com a Figura 22. O

edificio tera aproximadamente 12.000 m2 de area construida e trés subsolos de garagem.
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Fonte: Google Maps (2018).

Apbs a coleta de dados, foram averiguadas as movimentagdes horizontais da contencédo
para identificar se a estrutura atingiu 0 comportamento previsto no dimensionamento ou nao,
além de avaliar se o dimensionamento para a contencao esta dentro dos fatores de seguranca

necessarios ou superdimensionado.
3.1.2 Caracterizacdo da cortina de estacas

A execucdo da cortina atirantada de estacas em hélice continua, no local de estudo,
resumiu-se em 5 (cinco) etapas construtivas, a primeira etapa sendo a execucao das estacas em
toda a contencdo e, da viga de coroamento, seguindo pela segunda etapa, que consistiu na
escavacao até a cota -3,88m do primeiro subsolo e, perfuragdo da primeira linha de tirantes e

protensdo na cota -3,38 conforme Figura 23.
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Figura 23: Execucao d

os furos e protensdo dos tirantes.
- :

Apds a execucdo da primeira linha de tirantes, foi executada a concretagem da viga de
travamento do primeiro subsolo. Em seguida, foi executada a escavacao até a cota -6,58m, do
segundo subsolo e, execucdo da segunda linha de tirantes na cota -6,08m.

Por Gltimo, foi executada a escavacdo do terceiro subsolo, o qual sera feito o
rebaixamento temporario do nivel da agua encontrada no subsolo para permitir a execuc¢éo das

fundagdes, conforme Figura 24.

Figura 24: Escavagéo do terceiro subsolo.
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Fonte: Autores (2018).

A contencdo em cortina de estaca foi executada por uma perfuratriz hidraulica do tipo
hélice continua formada por um total de 186 (cento e oitenta e seis) estacas divididas entre 0s
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quatro lados da escavagéo, todas elas com didmetro de 40cm e espagcamentos entre eixos de
75cm, com comprimentos de até 18m.

A andlise foi realizada no meio da contenc¢éo localizada no limite do terreno com a
Rua Raimundo Leonardi, composta por 42 estacas. A escavacdo foi feita em trés etapas,

totalizando uma profundidade total de 8,28m, representada na Figura 25.

Figura 25: Perfil da contencdo analisada.
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Fonte: Autores (2018).

Para a execucdo das estacas, foi utilizado concreto com resisténcia & compresséo de
20MPa aos 28 dias, agregado graudo brita 0 para agregado maximo e, Slump Test 220 = 20mm.
Armadura longitudinal composta por seis barras de 12,5mm com comprimento de 1,6m e seis
barras de 16mm com comprimento de 12m, armadura transversal composta por 104 estribos de
6,3mm espacadas a cada 12cm, ambas com ago CA-50 conforme mostrado na Figura 26.

Figura 26: Detalhamento da armadura.
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Foram executadas duas vigas de travamento, uma posicionada na cota -3,38m e outra
na cota -6,08m, onde foi utilizado concreto com resisténcia caracteristica (fck) maior ou igual
a 30MPa e aco CA-50. A armadura longitudinal foi composta por 10 barras de 12,5mm de
diametro e estribos com 6,3mm de didmetro com espacamento de 15cm.

No local de cada tirante foi executado um reforgo de fretagem composto por uma
malha de ago de 12,5mm, sendo quatro barras na horizontal com comprimento de 50cm e quatro
barras na vertical com comprimento de 30cm. Pode-se visualizar o detalhamento da viga de

travamento e do reforco de fretagem na Figura 27.

Figura 27: Detalhamento da armadura da viga de travamento e fretagem.
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Fonte: Autores (2018).

No total foram utilizados 26 (vinte e seis) tirantes provisorios compostos por trés
cordoalhas CP-190 RB 12.7 nas duas linhas da contencéo analisadas, todos com inclinacao de
25°. A primeira linha foi executada no nivel -3,38m, com comprimento livre de 10m e
comprimento ancorado de 8m, enquanto a segunda linha foi executada no nivel -6,08m, com

comprimento livre de 7m e ancorado de 6m, conforme Figura 28.

Figura 28: Detalhe da escavacdo e ancoragem.
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Na determinacdo dos indices caracteristicos da cortina de estacas foram consideradas as
condigdes ambientais do terreno e o laudo de sondagem Standard Penetration Test do furo 1
(SPT1) pelo fato de estar mais proximo da contencdo, além de estudos especificos do solo da
regido. De acordo com a estrutura de contencdo executada em cortina de estacas escavadas, foi
elaborada a Tabela 5, com dados gerais de projeto, os quais foram levados em consideracao

para as fases de execucdo da estrutura de contencgao.

Tabela 5: Dados gerais da contencéo.

Tipo de contengdo Parede de estacas em concreto armado
atirantada
Extensao da contengao 31 metros
Tipo de Fundagdo da edificagao Isolada e sem ligagcdo com a contencgdo
Divisas Via de trafego intenso de automaoveis, 6nibus e
caminhdes
Quantidade de subsolos 3
Altura subsolo 1 2,88 metros
Altura subsolo 2 2,70 metros
Altura subsolo 3 2,70 metros
Altura Total 8,28 metros
Comprimento total das estacas 18 metros
Cota da 12 linha de tirantes -3,38 metros
Cota da 22 linha de tirantes -6,08 metros
Quantidade de tirantes 13
Profundidade do nivel freatico 7,9 metros
Numero de estacas 41
Diametro das estacas 40 centimetros
Distancia entre eixo das estacas 75 centimetros
Resisténcia caracteristica do concreto 20 Mpa
Aco das armaduras longitudinais CA-50
Aco dos estribos CA-60
Cobrimento 5 centimetros

Fonte: Autores (2018).

3.1.3 Caracterizacao do solo

Segundo Harter (2016), o municipio de Toledo esta localizado no terceiro planalto
paranaense, também chamado de planalto de Guarapuava. O solo apresenta-se revestido de uma
camada de arenitos, a regido tem caracteristicas de rochas eruptivas e dos tipos de solos a ela
correspondentes. O solo é do tipo latossolo roxo, com boa capacidade de permeabilidade.

Para Pereira (2016), alguns pontos de Toledo-PR apresentam as condicionantes para

se classificarem como solo colapsivel, o qual apresenta caracteristicas peculiares, devido a sua
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formacao, alta porosidade, presenca de agentes cimentantes (6xidos de ferro) e condigdo ndo
saturada.

A caracterizacdo geotécnica do solo no local da obra foi realizada antes do inicio do
presente trabalho, onde foram executados oito furos de sondagens do tipo SPT como apresenta

a Figura 29.

Figura 29: Localizacao dos furos de sondagem.
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Fonte: Autores (2018).

Os resultados das camadas dos materiais que constituem o solo, de acordo com a
classificacdo visual-tactil, apresentam camadas de solo semelhantes entre si, indicando que o

mesmo é composto por: argila, argila pouco siltosa e argila siltosa, conforme Figura 30.

Figura 30: Perfil estimado do terreno.

PERFIL LONGITUDINAL ESTIMADO DO TERRENO (CORTE A-A)
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Fonte: Autores (2018).
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Com os dados obtidos para 8 (oito) furos de sondagens SPT realizadas no local, foi
elaborada a Figura 31, que apresenta a resisténcia do solo (Nspt) ao longo da profundidade.
Para cada furo foi emitido um laudo individual de sondagem. Segundo Almeida e Oliveira
(2018), devido ao perfil heterogéneo e suas caracteristicas residuais, quanto maior a
profundidade, maior a resisténcia do solo, que é proporcional ao indice de resisténcia a

penetracdo do solo, o Nspt.

Figura 31: indice de resisténcia SPT ao longo da profundidade.
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Fonte: Autores (2018).

Em nenhum furo verificou-se o impenetravel por rocha ou matacdo. Além disso, nos
furos executados, o lencol freatico foi detectado entre 7,00 e 8,00m de profundidade. Pode ser

verificado um perfil individual de sondagem SPT no ANEXO A.

3.1.3.1 Parametros de resisténcia

De acordo com Pinto (2006), a coeséo atua diminuindo as tensdes ativas e aumentando

as tensOes passivas. Como as tensdes ativas significam acles e as passivas significam
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resisténcias, a influéncia da coesdo sera sempre favoravel, pois diminui as a¢fes e aumenta as
resisténcias.

Cintra e Aoki (2011) dizem que é habitual o calculo da capacidade de carga apenas
com os valores nao drenados de intercepto de coeséo e angulo de atrito. Os valores de coesédo
efetiva (c’) e angulo de atrito efetivo (¢’) podem ser utilizados para comprovar o acréscimo de
capacidade de carga com o tempo.

Para estimativa do valor da coesdo ndo drenada, Teixeira e Godoy (1996) sugerem

uma correlagdo com o indice de resisténcia a penetragdo Nspt, conforme apresenta Equacdo 11.
c = 10.Nspt (kPa) (11)

Onde:
¢ = Intercepto de coesdo (KN/m?);
Nspt = indice de resisténcia & penetragao.

Ainda para a estimativa de angulo de atrito, na condi¢cdo ndo drenada, existem no meio
técnico duas correlagbes empiricas muito difundidas com o indice de resisténcia a penetracao
do Nspt. A primeira correlacdo é de Godoy (1983), conforme Equacdo 12 e a segunda

correlacdo é de Teixeira (1996), conforme Equacéo 13.

¢ = 28° + 0,4.Nspt (12)

¢ = /20.Nspt + 15° (13)

Onde:
¢ = Angulo de atrito (°);

Nspt = indice de resisténcia & penetragéo.

Segundo Almeida e Oliveira (2018), também é possivel obter o intercepto de coesao
para argilas em funcdo do Nspt. O peso especifico pode ser adotado a partir dos valores
aproximados, os quais sdo baseados em funcdo da compacidade da consisténcia da argila.
Bowles (1997) apresenta alguns valores para o peso especifico de solos coesivos saturados. A

Tabela 6 apresenta valores de correlagdo com Nspt sugeridos para solos coesivos.
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Tabela 6: Parametros de resisténcia em funcao do Nspt.
Consisténcia Nspt Coeséo Peso Especifico Peso Especifico

do Solo (kPa) Natural (KN/m3)  Saturado (KN/m3)
Muito Mole <2 <10 13 16 - 19
Mole 2a4 10a 25 15
Média 4a8 25a50 17 17-20
Rija 8al5 50a100 19
Muito Rija  15a30 100a 200 - 19-22
Dura > 30 > 200 21

Fonte: Almeida e Oliveira (2018), adaptado pelos autores (2018).

3.1.4 Ensaios de caracterizacdo

Para a caracterizacdo dos indices fisicos do solo na regido analisada, foi realizado um
conjunto de ensaios de laboratorio. Entre estes ensaios, estdo os de granulometria conjunta de
acordo comaNBR 7181 (2016); limites de liquidez de acordo com a NBR 6459 (1984); e limite
de plasticidade de acordo com a NBR 7180 (1984).

Os ensaios foram realizados no Laboratério de Mecanica dos Solos I, no campus do
Centro Universitario Assis Gurgacz, com as amostras deformadas coletadas no local da obra e
juntamente aos resultados de sondagem que ja haviam sido realizadas no local de execucédo da
contencéo.

3.1.4.1 Ensaio de granulometria conjunta

Para o ensaio de granulometria conjunta, a NBR 7181 (2016) diz que, deve-se passar
o material na peneira de 2,0 mm, tomando-se a precaucdo de desmanchar no almofariz todos os
torrdes eventualmente ainda existentes. Do material passado na peneira 2,0 mm tomar cerca de
70g de solo e transferir para um béquer de 250 cm3 e juntar com o defloculante. Agitar o béquer
até que todo o material fique imerso e deixar em repouso, no minimo 12 horas. Verter, entdo, o
material no copo de dispersao, adicionar agua destilada até que seu nivel fique 5cm abaixo das
bordas do copo e submeter a agdo do aparelho dispersor durante 15 minutos, conforme Figura
32.
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Figura 32: Amostra submersa em defloculante e aparelho dispersor.
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Fonte: Autores (2018). .

Transferir a dispersdo para a proveta e adicionar dgua destilada até atingir o traco
correspondente a 1.000 cm3. Em seguida, executar movimentos enérgicos de rotacdo, durante
1 (um) minuto. Imediatamente apo6s terminada a agitacdo, anotar a hora exata do inicio da
sedimentacdo e mergulhar cuidadosamente o densimetro na dispersdo. Efetuar as leituras do
densimetro correspondentes aos tempos de sedimentacdo de 0,5, 1 e 2 minutos. Se o ensaio ndo
estiver sendo realizado em local de temperatura constante, colocar a proveta no banho onde
permanecera até a Ultima leitura. Fazer as leituras subsequentes a 4, 8, 15 e 30 minutos, 1, 2, 4,

8 e 24 horas, a contar do inicio da sedimentacéo, conforme Figura 33.

Figura 33: Amostra em repouso na proveta e leitura do densimetro.
— l " ]

Fonte: Autoresl(2018).
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Apos realizada a Gltima leitura, verter o material da proveta na peneira de N° 200 e
efetuar a lavagem com agua potavel a baixa pressao na peneira mencionada. Secar o material
retido na peneira N° 200 em estufa e, utilizando-se o agitador mecanico, passar nas peneiras de
N° 16, 30, 40, 60 e 200, conforme Figura 34.

Figura 34: Agitador mecanico.

Fonte: Autores (2018).

3.1.4.2 Ensaio de limite de liquidez

Para determinar o Limite de Liquidez foram adotados os métodos desenvolvidos por
Casagrande e assim normatizados pela NBR 6459 (1984). Para o procedimento, levou-se a
estufa uma quantidade de material suficiente para que, apds passagem por estufa e passado na
peneira de n°40, se obtivesse uma amostra de 200g.

Colocou-se uma quantidade de solo que seja suficiente para a execugdo do ensaio,
destorrado e peneirado dentro da capsula de porcelana e adicionou-se pequenas porgdes de agua
destilada, misturando a porcéo de solo, de modo que se obtivesse um material homogeneizado,
visando que a umidade presente na amostra fosse constante em toda a sua composicao.

Iniciou-se o ensaio com o solo em condi¢des mais secas, passando para a condigdo mais
umida durante o decorrer do procedimento. Prosseguindo o ensaio, colocou-se uma porgao de
solo na concha do aparelho, de tal forma que o material se apresentasse em espessura de no
maximo 1cm no centro da concha, evitando, assim, que as por¢des de ar estivessem no meio da

composigdo. Posicionando o cinzel de forma perpendicular ao formato da concha, realizou-se
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a abertura de uma ranhura padronizada, dividindo, dessa forma, a por¢do de material em duas
partes, conforme Figura 35.

Figura 35: Abertura da ranhura no centro da concha.
> \ -l .

M &

P 2 e
Fonte: Autores (2018).

Dando seguimento, aplicou-se movimentos de rotagdo na manivela do aparelho com
uma velocidade de 2 golpes/segundo, contando o nimero de golpes necessarios para fechar a
ranhura de 1cm na parte central. Anotando o nimero de golpes necessarios para fechar a
ranhura, foi retirada uma amostra de solo do local onde se verificou o fechamento, para
determinar o teor de umidade da amostra.

Retornou-se a porgdo que ficou na concha novamente para o recipiente de porcelana e
adicionou-se por¢des de agua, para que no préximo teste o nimero de golpes resultantes seja
menor que o anterior. Foram repetidos todos 0s passos anteriores, com objetivo de se obter um
namero de 5 (cinco) amostras com a variagdo do numero de golpes entre um méaximo de 50

golpes e um minimo de 16.
3.1.4.3 Ensaio de Limite de Plasticidade
Para determinar o Limite de Plasticidade foram adotados os métodos descritos pela NBR

7180 (2016). Tomou-se uma porcdo de solo de acordo com 0s mesmos procedimentos

executados para a preparacdo das amostras para a realizacdo do ensaio de LL. O mesmo
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processo de preparacdo foi realizado também em capsulas de porcelana, com pequenas adi¢cGes
de &gua destilada e homogeneizada por completo, separando assim em pequenas por¢des com
aproximadamente 10g, de modo a formar rolos cilindricos.

Com o rolo cilindrico formado, foi rolado com pressdo da mao sobre a placa de vidro
esmerilhada, até a formagéo de um cilindro com aproximadamente 3mm de didmetro, de acordo

com gabarito metalico, conforme Figura 36.

Figura 36: Rolo cilindrico.

w 7

Fonte: Autores (2018).

Nos casos em que o cilindro se rompeu antes de atingir a conformagdo, o material foi
devolvido a capsula para novos incrementos de agua destilada, visando a elevagéo do teor de
umidade, repetindo, novamente, o processo de homogeneizacdo. Foram repetidos 0s
procedimentos para se obter 5 (cinco) determinacfes do teor de umidade.

O Limite de Plasticidade € determinado pela média dos teores de umidade proximos, e

que conforme norma, os valores superiores a um desvio padréo de 5% foram descartados.

3.1.5 Instrumentos e procedimentos para coleta de dados

Para a coleta de dados dos deslocamentos in loco, foram realizadas medigdes em trés
pontos da contengdo, um ao centro da cortina analisada e os outros dois proximos a cada
extremidade da mesma parede, podendo assim possuir uma média e verificar se teve diferenca
de deslocamento nos diferentes pontos. Para isso, foi fixado um perfil metalico com base

concretada ao solo, a uma distancia de 4m da viga de coroamento da contencdo e
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perpendicularmente a ela, onde foi posicionado outro perfil metélico fixada na prépria viga,
conforme Figura 37.

Figura 37: Localizacéo dos pontos de medicdes.
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Com o uso de uma trena a laser BOSH GLM 30, conforme Figura 38, foram medidas
as distancias horizontais entre os dois perfis metalicos durante a execu¢do da obra, tendo como
marco zero, a primeira coleta, antes mesmo da escavacdo do primeiro subsolo, seguindo até a
execucdo e travamento da segunda linha de tirantes. A coleta de dados foi realizada in loco,
com afericdes realizadas uma vez por semana, até a conclusao deste trabalho, totalizando 22

semanas.

ais com trena a laser.

&

Figura 38: Afericdo das distancias horizont
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3.1.6.1 Dimensionamento da estrutura de conten¢éo atraves de software

Ap0s realizadas todas as coletas de dados in loco necessarias para comparacao dos
deslocamentos, foram utilizados os dados obtidos pelo ensaio Standard Penetration Test (SPT)
para caracterizagdo das camadas do macico e assim ser possivel realizar o dimensionamento da
contencéo através do software CypeCAD® 2016, para avaliar se estd dentro dos fatores de
seguranca ou até mesmo superdimensionada.

Para a verificacdo das deformacdes através do software, foi preciso cadastrar o tipo de
obra desejada. Apos escolhida, foi aberto um assistente de projeto, no qual inicialmente foram
lancados os dados da edificacdo, tais como: profundidade da escavacdo, nivel freatico,
sobrecarga do terreno. Estas sobrecargas sdo carregamentos na superficie de terrenos vizinhos,
que ocorrem devidos a construgdes existentes ou até mesmo devido a vias com trafego pesado.
Em caso de contengdes afastadas da divisa do terreno, devem ser previstas sobrecargas de
maquinarios pesados, quando necessario.

Apds a definicdo e lancamento de todos os dados necessarios, foi iniciada a
caracterizacdo das etapas construtivas da estrutura de contencdo, considerando as fases de
carregamento para o método convencional de escavacdes de subsolos.

O dimensionamento da estrutura de contencdo pelo método convencional é
caracterizado de maneira geral pelas etapas: escavacao até a cota desejada, colocacao de escoras
e atirantamento da parede, quando necessarios, finalizacdo da escavacdo até a profundidade
determinada e construcdo das lajes para o nimero de subsolos definido em projeto.

No final ou até mesmo durante a determinacdo das fases construtivas, é possivel alterar
as caracteristicas de cada camada de subsolo e também alterar o tipo de contengdo. Durante
todas as fases construtivas é possivel observar o resumo de descricdo das etapas no perfil do
terreno.

Inicialmente foram lancados dados gerais da contencgéo e as caracteristicas do solo,
tais como densidade aparente, densidade submersa, angulo de atrito interno, intercepto de
coesao, coeficiente de recalque de empuxo ativo, empuxo passivo e gradiente do coeficiente de

recalque, conforme Figura 39.



Figura 39: Secéo vetical do terreno (CypeCAD® 2016).
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Através da correlacdo com o indice de Resisténcia & Penetracdo Nspt, citado no topico

de caracterizacdo do solo, obtém-se os valores de intercepto de coesdo e angulo de atrito, para

que seja possivel obter um resultado mais proximo da realidade.

Segundo Mendes (2016), para obtencdo do mddulo de reacéo horizontal (kh) pode-se

utilizar a correlacdo empirica para solos argilosos de Terzaghi (1956), de acordo com a Equacéo

14,
kh =02
B

Onde:

kh = Modulo de reagéo horizontal (kN/m?);

k1= Peso especifico seco (kN/m?3);

B = Didmetro da estaca (m).

(14)
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O valor de k1 foi considerado de acordo com a classificagdo do solo por camadas,

conforme Tabela 7.

Tabela 7: Coeficiente k1 para solos argilosos.

Condicao
(KN/m?)

(KN/m?)

Argila Mole Argila Média Argila Rija Argila Dura

(KN/m?) (KN/m?)

Seca ou saturada 0 a 15.000

20.000

50.000

100.000

Fonte: Mendes (2016) apud Terzaghi (1956).

A Tabela 8 apresenta um resumo dos dados relativos as caracteristicas do solo,

conforme os estados de consisténcia de acordo com o indice de resisténcia a penetragao do SPT

1 (ANEXO 1), divido em camadas.

Tabela 8: Caracteristicas das camadas.

Descricdo Ya Yds ) C Kh
(KN/m3)  (kKN/m3)  (©)  (kN/m?) (kN/m?)

Argila Muito Mole 13 6 19,47 10 7500
Argila Mole 15 9 21,32 10 7500
Argila Dura 21 12 33,44 200 50000
Argila Média 17 10 25,95 25 10000
Argila Rija 19 9 32,32 50 25000
Argila Dura 21 12 37,36 200 50000

Fonte: Autores (2018).

Apds lancamento dos dados gerais, foi lancada a primeira fase da obra, que consiste

na escavacdo até a cota -3,88, antes da execucdo da primeira linha de tirantes, para obter

resultados da pior situacdo, conforme. Nesta fase foram langcados também os dados relativos

dos tirantes, tais como rigidez axial, cargas e espagamentos, seguido dos dados da segunda fase

da obra, que consiste na escavagdo até a cota -6,58, antes da execuc¢do da segunda linha de

tirantes. Por fim, apds lancamento dos dados da segunda fase da obra, foram langados os dados

da fase de servico, que consiste na escavacgao ate a cota -8,28 e término da escavagéo, conforme

mostra Figura 40.
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Figura 40: Escavagéo até a cota -8,28 e fase de servico (CypeCAD® 2016).
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Fonte: Autores (2018).

Em seguida foram langcados os dados de tirantes para ancoragem ativa da cortina. Para
isso foi preciso langar os dados de carga de tens&o inicial, cota da cabeca do tirante, distancia
entre tirantes, angulo de inclinacdo, entre outros. A Figura 41 apresenta a aba de langamento

dos dados de ancoragem ativa e o perfil do terreno com tirantes executados.
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Figura 41: Dados ancoragem ativa (CypeCAD® 2016).
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Fonte: Autores (2018).

A NBR 5629 (1996) determina, por motivos técnicos de medigdo, que a forca de tragdo
deve manter o conceito de tensdo admissivel igual a 90% da sua resisténcia caracteristica a
tracdo, dividida pelo fator de seguranca (FS) de 1,75 ou 1,50, conforme os tirantes, definitivos
ou provisorios e, desde que o material ndo apresente fluéncia.

Por motivo de seguranca, foi utilizada a carga minima de ruptura de acordo com o
catalogo do fabricante das cordoalhas, que é de 18,7 tf (toneladas-forca) de carga de tensdo
inicial, equivalente a 187 kN (quilo-newtons), para cada cordoalha, sendo especificadas no

projeto 3 (trés) cordoalhas em cada tirante, somou-se um total de 56,1 tf. Para uso dos dados no
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software, foi utilizado o FS de tirantes provisoérios de 1,50, ficando entdo uma carga de tensdo
de 37,4 tf, equivalente a 374 kN.

A rigidez axial depende da deformacéo elastica do rolamento sob a carga e pode ser
expressa como a relacdo entre a carga e a deflexdo, conforme Equacéo 15. Entretanto, ja que a
relacdo entre a deflex&o e a carga néo € linear, somente é possivel fornecer valores de referéncia

obtidos diretamente dos fabricantes.

EA=ExXA (15)

Onde:
EA = Modulo de rigidez axial (kN);
E = Mddulo de elasticidade (kN/mm?2);

A = Area da secdo transversal do tirante (mm?).

Conforme o item de caracterizacdo do local de estudo, foram utilizados tirantes
provisorios composto por trés cordoalhas CP-190 RB 12.7 nas duas linhas da contencéo
analisada. A primeira linha foi executada com comprimento livre de 10m e comprimento
ancorado de 8m. A segunda linha foi executada com comprimento livre de 7m e ancorado de
6m. Os dados dos tirantes langados no software podem ser vistos na Tabela 9.

Tabela 9: Descricdo dos tirantes.
Descricdo Cota  Rigidez Axial Angulo Carga Distancia

(m) (kN/m) () (kN) (m)
1°Linha  -3,38 7499 25 374 2,25
2°Linha  -6,08 9999 25 374 2,25

Fonte: Autores (2018).

Apo6s o langcamento dos dados necessarios para o dimensionamento, o software
apresentou se as verificagcbes foram cumpridas, além dos diagramas de esforgos, momentos

fletores, empuxos e deslocamentos horizontais.
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3.1.7 Anélise dos dados

Com os resultados obtidos in loco, juntamente aos graficos finais de dimensionamento
por software, foi feita uma anélise comparativa dos deslocamentos horizontais, podendo entdo

determinar se a contengéo foi dimensionada e executada a favor da seguranca.
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CAPITULO 4

4.1 RESULTADOS E DISCUSSOES

Apos a coleta dos dados medidos in loco do deslocamento horizontal da cortina e 0s
resultados de dimensionamento de acordo com a simulagdo por software CypeCAD® 2016
utilizando os dados obtidos dos parametros de resisténcia de acordo com as correlagcdes por
Nspt, coesdo e angulo de atrito interno. Além da rigidez axial dos tirantes presentes na cortina
de estacas escavadas do objeto de estudo, foi possivel realizar a respectiva analise comparativa

entre os dois métodos propostos.

4.1.1 Caracterizacdo do solo da obra

O ensaio de granulometria realizado foi do tipo granulometria conjunta, constituido de
sedimentacdo e peneiramento fino, ndo sendo necessario 0 peneiramento grosso, pois o solo
estudado passa em sua totalidade na peneira N° 10 (abertura 2,0mm). Foram realizados no total
3 (trés) ensaios de granulometria conjunta, segundo metodologia proposta pela NBR 7181
(2016).

De acordo com os dados obtidos nos ensaios, foi possivel tracar a curva granulométrica

dos 3 (trés) ensaios como mostra a Figura 42.

Figura 42: Curvas granulométricas.
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Fonte: Autores (2018).
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A partir da classificagdo da NBR 6502 (1995), quanto ao tamanho das particulas e
observando os resultados dos ensaios de granulometria, é possivel observar que todas as
amostras apresentaram resultados semelhantes com grandes porcentagens de solo fino,
composto por argila e areia, sendo assim, denominado Argila Arenosa, conforme a Tabela 10.

Nota-se também que ndo ha presenca de pedregulhos no solo analisado, sendo entdo
classificado como mal graduado, devido ao excesso de finos e auséncia de material granular,

prejudicando assim o contato entre 0s graos e consequentemente sua resisténcia.

Tabela 10: Porcentagem de materiais nos ensaios.
Amostra Argila Silte  Areia  Pedregulho  Composicéo

(%) (%) (%) (%)
1 65,50 5,70 28,80 0,00 Argila Arenosa
2 64,79 8,65 26,56 0,00 Argila Arenosa
3 65,69 6,60 27,71 0,00 Argila Arenosa

Fonte: Autores (2018).

De acordo com o padrdo estabelecido pela norma NBR 6459 (1984), para calculo do
Limite de Liquidez, foi possivel calcular o teor de umidade para cada uma das 5 (cinco)
amostras.

Conforme os resultados dos ensaios realizados, foi possivel gerar um grafico, onde o
eixo de ordenadas em escala aritmética, apresenta os teores de umidade e o eixo das abscissas,
em escala logaritmica, apresenta o nimero de golpes. Com isso, 0 nimero de golpes no ensaio
gerou uma reta. O ponto de abscissa equivalente a 25 golpes determina no eixo das ordenadas
o teor de umidade, que é o limite de liquidez do solo, expresso em porcentagem, conforme

Figura 43.

Figura 43: Limite de liquidez.
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Fonte: Autores (2018).
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Os limites baseiam-se na constatagéo de que um solo argiloso ocorre com aspectos bem
distintos conforme seu teor de umidade, quando muito Umido se comporta como liquido,
quando perde sua agua, se torna plastico e quando esta seco, torna-se quebradico.

Com os dados obtidos no ensaio, determinou-se que o Limite de Liquidez do solo é de
56%. Este valor expresso em porcentagem é a umidade em que o solo atinge o comportamento
de um liquido. Os resultados tabelados encontram-se no Apéndice A.

Conforme NBR 7180 (1984), para calculo do Limite de Plasticidade, foram utilizados
os valores das cinco amostras, obtendo um LP (médio) de 38%. Os resultados tabelados
encontram-se no Apéndice B.

Os valores de umidade obtidos no ensaio ndo foram considerados satisfatérios de acordo
com a NBR 7180 (1984), visto que a amostra 1 e 2 tiveram uma variacdo do teor de umidade
superior a 5% da meédia. Com isso, foi calculado um novo valor para LP (médio), com apenas
3 das 5 amostras. Os resultados tabelados encontram-se no Apéndice C.

Com a andlise dos resultados do ensaio de Limite de Plasticidade, determinou-se a média
entre eles, que foi de 37%, para utilizaco na posterior determinacéo do indice de Plasticidade
(IP). Sendo assim, os valores de umidade obtidos no ensaio foram considerados satisfatorios,
visto que atenderam a NBR 7180 (1984).

O Indice de Plasticidade encontrado foi de 19%, sendo assim classificado como
mediamente plastico. Isso acontece por ser um solo composto por muita argila e menor

quantidade de areia.
4.1.2 Resultados de deslocamentos obtidos in loco

Os dados foram tabelados com os deslocamentos maximos medidos in loco
semanalmente, conforme Tabela 11, os quais serviram como base para comparativo com 0s

resultados graficos dos dimensionamentos realizados pelo CypeCAD 2016.

Tabela 11: Deslocamentos medidos in loco.
Semana Data Tirante Cota Deslocamento Deslocamento Deslocamento

(m) 1° Ponto 2° Ponto 3° Ponto
(mm) (mm) (mm)
1° 14/Jun Né&o -0,50 0 0 0
20 21/Jun Né&o -3,88 1 1 1

3° 28/Jun Né&o -3,88 1 1 1
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40 05/Jul Né&o -3,88 1 2 1
5° 12/Jul Né&o -3,88 2 3 2
6° 19/Jul Né&o -3,88 2 3 2
7° 26/Jul Néo -3,88 2 3 2
8° 02/Ago Né&o -3,88 3 4 2
90 09/Ago 1°Linha -3,88 3 4 2
10° 16/Ago 1°Linha -3,88 3 4 2
110 23/Ago 1°Linha -6,58 3 4 2
12° 30/Ago 1°Linha -6,58 3 4 2
13° 06/Set  1°Linha -6,58 3 4 2
14° 13/Set  1°Linha -6,58 3 4 2
15° 20/Set  1°Linha -6,58 3 4 2
16° 27/Set  1°Linha -6,58 3 4 2
17° 04/Out 1°Linha -6,58 3 ) 3
18° 11/0ut 1°Linha -6,58 3 6 3
19° 18/0ut  2°Linha -6,58 3 6 3
20° 25/0ut  2°Linha -6,58 4 7 4
21° 01/Nov 2°Linha -8,28 4 7 4
22° 08/Nov 2°Linha -8,28 ) 8 5)

Fonte: Autores (2018).

Com os dados tabelados, também foi possivel gerar o Figura 44 para melhor

entendimento dos resultados de deslocamentos dos pontos de coleta de dados medidos in loco.
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Figura 44: Deslocamentos medidos in loco.

i PONT 1 PONTD 2 PONTO 3

17/nov

10/ naw

0 :_.I.'nﬁ._.

Omm 2 mm A mm B mm & mm 10 mm

DESLOCAMENTO

Fonte: Autores (2018).

4.1.3 Anélise da modelagem numérica das contencGes

O sistema de contencdo atirantada foi desenvolvido para propiciar maior estabilidade e
facilidade construtiva, possibilitando a execucéo de escavacdes de elevada verticalidade com
profundidades maiores, devido ao reforgo inserido no solo e ao seu paramento frontal. O reforco
proporciona um melhoramento mecanico e de suporte, além de resisténcia a tracdo com baixa
deformabilidade do macico.

Por meio dos dados obtidos através do furo de sondagem SPT 1 realizado no local de
estudo, aplicou-se as correlagcbes para determinacdo do angulo de atrito interno do solo,
desenvolvidas por De Mello (1971) e Godoy (1983) e Teixeira (1996), utilizando o Nspt. Tais
correlagOes sdo frequentemente empregadas nessa area da engenharia devido a falta de ensaios
de laboratorio.

Segundo Almeida e Oliveira (2018), entre os métodos, o de Teixeira (1996) e o Godoy
(1983) foram os que apresentaram maiores aproximacdes com a realidade, obtidos através do
ensaio triaxial. J& o método de Mello (1971) foi o que apresentou a maior dispersdo de

resultados, principalmente pelo fato de ter seu uso recomendado para solos arenosos.
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Para a determinacédo dos valores do intercepto coesivo, foram utilizadas as correlagfes
de Alonso (1983), Teixeira e Godoy (1996), em func¢do do indice de resisténcia a penetracao.
Para o método de Alonso (2010), por seguranca, adotou-se como coesdo 0 menor valor do
intervalo para cada intervalo de Nspt. Para Almeida e Oliveira (2018), o0 método de Alonso
(2010) apresentou comportamento mais proximo a realidade, indicando crescimento da coeséo
ao longo da profundidade.

Através do CypeCAD 2016, foi possivel determinar, para cada fase, os dados
considerados no dimensionamento durante a execu¢do da contencdo, segundo o grafico de

esforgos cortante, conforme o Figura 45.

Figura 45: Esforco cortante.
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Fonte: Autores (2018).

E possivel verificar que, embora haja diferenca significativa no angulo de atrito e
intercepto de coesdo adotado entre as camadas do solo, o uso de tirantes proporciona uma

uniformizacédo dos esforgos na cortina, garantindo uma maior seguranca e qualidade no servico.
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Também foi realizada a anédlise dos diagramas de momentos fletores que atuam na
estrutura de contencao. A atuacao desses momentos esta de acordo, e separada por cada fase da

sequéncia executiva, de acordo com o Figura 46.

Figura 46: Momento Fletor.
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Fonte: Autores (2018).

Para o dimensionamento da contencdo, o CypeCAD 2016 analisa a deslocabilidade da
estrutura, levando em consideracao as combinacGes permanentes de cargas, além dos empuxos
de solo e sobrecargas atuantes. Sendo assim possivel gerar os deslocamentos horizontais, onde
foi considerada a fase mais critica entre todas as etapas de execucdo das escavagOes e

atiramentos, conforme o Figura 47, que apresenta os deslocamentos maximos.
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Figura 47: Deslocamento.
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Fonte: Autores (2018).

Foi verificado que a escavacdo do solo no intradorso da contencdo provocou um
aumento dos deslocamentos horizontais, o qual houve uma estabilizacdo apds a execucao dos
tirantes e, uma desaceleracdo dos deslocamentos registrado apds a escavacdo do segundo
subsolo.

Com a analise final gerada pelo CypeCAD 2016, também foi possivel constatar um
deslocamento horizontal final de 15mm no topo da cortina analisada, enquanto que nos
resultados medidos in loco, foi constatado um deslocamento de 8 mm, duas vezes inferior,
quando comparado com o resultado do CypeCAD 2016, assim entdo, atendendo ao esperado
de deslocamento horizontal para cortinas de estacas escavadas atirantadas, onde os tirantes
realizam o travamento horizontal impedindo ainda mais que a cortina se desloque.

O CypeCAD 2016 utiliza 0 método dos elementos finitos, equacdes de equilibrio e
considera a deformabilidade dos materiais envolvente, além da deslocabilidade da estrutura,
onde a mesma € associada com 0s empuxos atuantes, com isso, se justifica o alto deslocamento

horizontal.
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A Figura 48 apresenta uma comparacao das deformagdes horizontais da se¢do analisada,

normalizados pela altura de escavacédo (6/H), analisados em todas etapas construtivas.

Figura 48: Deformacao relativa normalizada ao longo da profundidade.
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Fonte: Autores (2018).

Apds a segunda etapa de construgdo, correspondente a escavacdo até a cota -6,58m,
observa-se que as deformacdes horizontais diminuiram, passando de 0,08 %H para 0,05 %H a
3,50 m de profundidade. Isso acontece devido a execugéo dos tirantes.

Entretanto, a partir da cota -5,00m, observa-se certa rotagdo no grafico, entorno do ponto
correspondente a localizacdo dos tirantes, com avanco das deformacoes apenas na regido abaixo
da linha de tirantes, possivelmente devido ao solo exercer uma tensdo maior na cortina nessa
regiéo.

As deformacgdes maximas da secdo da estrutura de contencdo analisada se localizaram
todos no topo da cortina, chegando ao valor maximo de 0,18 %H. De acordo com Ranzini e
Negro Jr. (1998), as condicGes de deformacGes minimas exigiveis ao desenvolvimento

completo de estados de tensdo de cedéncia no solo para argilas é de 0,4 %H, concluindo-se que
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a contencgdo de estacas atirantadas da forma que foi dimensionada e executada est& a favor da

seguranga, apresentando indices menores que o estimado.
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CAPITULO 5

5.1 CONSIDERACOES FINAIS

Neste trabalho, avaliou-se o0 comportamento de um trecho de uma estrutura de contencéao
projetada para construcdo de 3 (trés) subsolos de um edificio comercial, localizado na cidade
de Toledo - PR. A estrutura de contencdo em cortina de estacas analisada, teve a fixacdo de
marcos para medicGes em sua viga de coroamento e perpendicularmente no solo, com o objetivo
de averiguar o possivel deslocamento horizontal do topo da contencéo e assim, efetuar analises
comparativas dos indices de deslocamentos maximos gerados pelo dimensionamento da
estrutura no CypeCAD 2016.

As medigdes in loco tiveram inicio logo apds a concretagem da viga de coroamento,
seguindo-se por 22 semanas consecutivas até a escavacao do terceiro subsolo na cota -8,28. O
baixo deslocamento apresentado de 8 mm € justificado principalmente devido ao uso das duas
linhas de tirantes protendidos.

Foram realizadas sete analises diferentes no CypeCAD® 2016 a fim de avaliar
individualmente em cada fase da escavacdo a influéncia da escolha dos parametros de
resisténcia do solo por correlagdes empiricas com o Nspt.

Considerando as simulagfes realizadas, pode-se afirmar que a utilizacdo de tirantes
mantém um deslocamento estatico no topo da cortina a partir do inicio da escavacdo, e
uniformiza os deslocamentos em todas fases, com isso, reduz a influéncia do erro da
determinacédo dos parametros de resisténcia do solo.

Essa analise identificou também que a utilizacdo de dados a partir das correlagcbes com
0 Nspt mostrou-se eficaz para a estimativa dos parametros do solo, porém apresentou altos
valores do angulo de atrito e coeséo, o qual devem ser usados com cautela, ou utilizar valores
de autores renomados.

Em todas fases do dimensionamento realizado através do CypeCAD® 2016, foi
estimado deslocamentos horizontais maximos acima do aferido a campo, sendo assim, conclui-
se que a contencdo de estacas atirantadas da forma que foi dimensionada e executada esta a

favor da seguranca, apresentando indices menores que o estimado.
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CAPITULO 6

6.1 SUGESTOES DE TRABALHOS FUTUROS

- Andlise de deslocamento horizontal de contencéo em parede diafragma com 3 (trés) subsolos.
- Analise de deslocamento em contencao sem tirantes com o uso de taludes.
- Analise de deslocamento horizontal de contencdo em parede diafragma utilizando

inclindbmetro.
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APENTICE A - VALORES PARA LIMITE DE LIQUIDEZ
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Amostra 1 2 3 4 5
Mc+s+w (g) 32,18 27,65 22,24 25,83 22,71
Mc+s (g) 25,58 22,33 18,37 21,01 18,83
Mc (g) 12,43 12,61 11,53 12,55 12,23
w (%) 50,2 % 54,7 % 56,6 % 57,0 % 58,8 %
Golpes 40 37 32 27 23
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APENTICE B - VALORES PARA LIMITE DE PLASTICIDADE COM 5 AMOSTRAS

Amostra 1 2 3 4 5
Mc+s+w (g) 12,52 13,44 12,72 12,23 12,82
Mc+s () 12,41 13,33 12,62 12,12 12,69
Mc (g) 12,17 12,97 12,38 11,78 12,34
w (%0) 45,8 % 30,6 % 41,7 % 32,4 % 37,1 %

LP (médio) 38%
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APENTICE C - VALORES PARA LIMITE DE PLASTICIDADE COM 5 AMOSTRAS

Amostra 3 4 5
Mc+s+w (g) 12,72 12,23 12,82
Mc+s (Q) 12,62 12,12 12,69
Mc (g) 12,38 11,78 12,34
w (%) 41,7 % 32,4 % 37,1 %

LP (meédio) 37 %
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ANEXO A - PERFIL INDIVIDUAL DE SONDAGEM SPT
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PERFIL INDIVIDUAL DE SONDAGEM A PERCUSSAO | SPT1 g
oD
7 olpes Elg2z| « Perfil - GOLPES 2
¢ o 1 0 : % 2| z |geoldgico DESCRICAO DO MATERIAL b 10 20 30 40 50 |5
| o | iniciais | finais | O |
= . o.00m
2 2 1| 9928 /// ______ §
3 4 2 yd o
2 2 3 7/ Argila, coloracio marrom. 2
=
2/38 | 17 4 / =
1126 | 119 s | 0528 A 00 m =
3 5 6 7./ d RIS
8| 3 4 7 él _
© 2 3 R 7; Argila pouco siltosa, coloragdo marrom. ©
5 = ] =]
sl 2| 2 “ 74 N (1 A AR TRRARRNR CARRRRRAC LR ARRY =
g 2 3 10 | 90.28 “ S >|1000m
e 3 6 1 1
: 3 224?24 |
| 8 17 12 3 v Idem, coloragdo marrom e cinza.
18 | 27 13 i 77//}72 o
— =
25 32 14 E ,é 1400 m T o
23 30 158528 7/2/224 Argila siltosa, coloracéo cinza, ocorréncia i { |
de alteragdes na cor amarela.
5 7 16 _7 : =TT ¢ . =
6 17 _; f§ oo m 1 g
8 18 ,é . [~
12 15 19 ?/ Argila siltosa, coloracdo marrom N ! o
avermelhada. Ocorréncia de veios pretos 2
16 20 | 20 {8028 —7 e presencéo de alteracdes nacor - \ “uaRREE INIEREY IEREINEITE HANS ]
23 | 28 2 77//4 amarela. N
22 | 29 2 L VTR, EERAERH ERERHARN THER)
rd
17 25 23 /%/ a0 m & <
26 | 32 24 7/ | Argila siltosa, coloracdo roxa. Ocorréncia 2 N
31 48 25 | 75.28 7| de alteracBes na cor branca e presenga i
32 0 ? 7; de veios pretos.
| 26 | _
36 55 z "é Idem, leve ocorréncia de fragmentos de
25 35 28 /7/ | rocha (cascalho)nacorcinza. ||
- 28,00 m
26 3 » 7/ X Argila siltosa, coloragdo marrom,
26 30 30 | 70,28 | presenca de alteraces na cor branca.
30,00 m Obs: == = == 30cminiciais




