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RESUMO

No presente trabalho serdo estudadas contengdes de obras enterradas, em especial no
que diz respeito a aplicacdo de técnicas de drenagem que propiciem economia estrutural.

Primeiramente serdo conceituadas as técnicas para controle da agua, e as possiveis
restricdes de uso dessas, em seguida sdo mostrados casos em que alteracdes no regime hidrico,
por causas variadas, levaram a ocorréncia de acidentes e suas possiveis causas e remediacdes.

Parte-se para aplicagdo das teorias de percolacdo, em que se pretende estimar vazdes
para que se possa quantificar a viabilidade técnico-econémica da drenagem, essas teorias seréo
entdo confrontadas com os resultados dos programas que utilizam o método dos elementos
finitos.

Serdo apresentados trés casos em que a utilizacdo da técnica leva a economia estrutural
significativa sem detrimento da utilidade destas obras, sdo elas: Cidade Matarazzo, Edificio
garagem do aeroporto de Congonhas e Linha 2 da Companhia do Metropolitano de Séo Paulo.

Foram levantadas questfes quanto a eficiéncia dessas a longo prazo, essas foram postas
a prova com a visita técnica no Edificio garagem do aeroporto de Congonhas, o0 método de
execucdo também foi avaliado em uma visita a Cidade Matarazzo. Assim sendo, foi possivel
observar todos os aspectos da adocdo da técnica, bem como avaliar os aspectos tedricos que
carecem de embasamento, sendo uma aplicacdo muito voltada a prética da execucao.

Ainda na linha da avaliacdo econémica, foi estudado com maior profundidade o caso
das contencdes da Cidade Matarazzo, com foco na questdo estrutural, no que diz respeito as
secdes circulares de concreto armado e ao detalhamento da armacdo. O uso de armaduras de
grande bitola nessas obras fomentou a realizagdo de um ensaio para verificar questdes de
aderéncia e de fissuracdo que levariam a problemas dos estadios limites ultimos e de utilizac&o.

Foram elaborados dois modelos para que fosse possivel determinar as diferencas nos
elementos estruturais nas situacdes em que sao projetadas estruturas para combater 0s empuxos
de agua e em que se aplica a drenagem. Ainda no caso do Edificio garagem foram estudadas as
lajes de subpressdo que seriam necessarias caso nao houvesse drenagem.

Por fim, ap6s apresentado o estado da arte, espera-se complementar lacunas do
conhecimento de modo a possibilitar a elaborac&o de projetos de estruturas eficientes para obras

enterradas abaixo do nivel freatico.
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1. INTRODUCAO

Processos de urbanizacdo acelerados levaram a uma rapida verticalizacdo da cidade de
Sao Paulo de modo que, atualmente, restricbes impostas pelo plano diretor do municipio sobre
construcdes levam ao uso de subsolos para as mais diversas finalidades. Além disso, limitaces
espaciais devidas em especial a execucdo de grandes edificios em terrenos restritos levam a
escavacOes cada vez mais profundas para execucdo de subsolos em obras de edificacdes,
rodovidrias, de metrd, entre outras.

Devido a profundidade de muitas dessas escavagdes, juntamente com a presenca de
nivel de lencol freatico elevado, o projeto de estruturas de contencdo se torna ainda mais
desafiador. Para esses casos, técnicas de drenagem e rebaixamento do lencol freatico podem vir
a ser solucgdes de engenharia vantajosas.

Entre as maiores obras de rebaixamento no Brasil, cita-se a Casa de Forca da barragem
do Rio Curua-Uma, no estado do Para, com area de 15.000 m? e que compreendeu 6 niveis de
estagios de ponteiras para produzir o rebaixamento de 20 metros do nivel de d&gua. Nessa obra,
foram utilizadas 900 ponteiras, 2000 metros de tubos coletores, 10 bombas de rebaixamento e
4 de recalques. No estado de Minas Gerais, mineradoras conseguem rebaixamentos superiores
a 50 metros com conjuntos de pogos. Segundo Garcia (2002), algumas cidades brasileiras, em
funcdo da exploracdo de suas aguas minerais, participam ativamente do processo de
rebaixamento do lencol freatico

Mundialmente, cita-se o rebaixamento do lencol freatico em 8 metros na cidade do
México, devido a altas taxas de bombeamento que tiveram inicio no final dos anos trinta, e 0
rebaixamento do lencol freatico em Veneza de até 15 metros, o que acabou provocando
recalques nas construcdes (Garcia, 2002).

Distinguem-se dois tipos de rebaixamento: o temporario, realizado apenas durante o
periodo de execucdo da obra, que tem como principal objetivo impedir a percolacdo de agua
emergente em taludes ou em fundos de escavagdes e permitir que os funciondrios trabalhem “‘a
seco”; e o permanente, mantido a longo prazo, com o objetivo de evitar o carreamento
hidraulico do solo, o que aumenta a estabilidade de taludes e reduz a carga lateral em estruturas
de escoramento e contencdo. No presente trabalho, serdo abordados ambos os tipos. O estudo
abrange obrigatoriamente conhecimentos gerais de geotecnia e de estrutura, incluindo a
interacdo entre as duas.

Apesar da ampla pratica dos dois tipos de rebaixamento, o controle de agua no solo

ainda é marcado por um alto grau de incerteza, sendo muitas vezes implementado sem o devido
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embasamento tedrico. O coeficiente de permeabilidade do solo, por exemplo, fator que exerce
influéncia direta na vazao, varia em uma faixa muito ampla de valores. A determinacédo
experimental do parametro € problematica, quando em muitas circunstancias se conhece no
maximo sua ordem de grandeza. O controle de agua em subsolos ainda é uma técnica muito
incerta.

O presente Trabalho de Formatura tem o objetivo de estudar a técnica de drenagem de
aguas de subsolo e suas implica¢fes no projeto de obras enterradas. As possiveis solucdes de
conteng&o serdo divididas neste trabalho entre solugdes drenadas e ndo drenadas. Procurar-se-
a levar em conta fatores geoldgicos, como a composicéo dos solos e nivel do lencol freatico,
fatores construtivos, com relacdo a tempo de execucgdo e tecnologias empregadas, fatores
econébmicos e também sociais, com relacdo a interferéncias com as vizinhangas e ambientais
pela possibilidade de o lengol freatico ou solo se apresentar contaminado.

A avaliacdo da melhor solucéo de contencdo deve ser pautada pelos diversos fatores
citados, bem como se deve levar em consideracdo a qualidade final da obra e seu custo a longo
prazo devido a possiveis impactos negativos da solucdo adotada e o dominio da técnica a ser
utilizada pela equipe de execucédo de forma a ndo ocorrer imprevistos nem possiveis patologias
devido a falta de conhecimento desta aplicagao.

Principalmente quando se considera um ambiente urbano, os impactos negativos tém
uma relevancia fundamental devido as suas potenciais consequéncias desastrosas, como: 0
afundamentos de terreno, de jardins, de espelho d’agua, de pavimentos de rua e abertura de
crateras, além de recalques diferenciais no prédio, que causam o aparecimento de trincas em
vidros de janelas, paredes e muros de divisa, inclinacdo de edificios, destacamento de azulejos
e placas de revestimento de pisos, mau funcionamento de janelas e portas, vazamento de agua,
etc. Sdo citados dois casos que ilustram possiveis efeitos danosos do rebaixamento: o Caso
Cajamar em 1986, quando uma série de residéncias cairam; e o tombamento de casas no bairro
de Moema na cidade de S&o Paulo.

Para o estudo destas estruturas de contencdo serdo apresentadas as principais teorias
envolvidas e as formas de tratamento das soluc¢des, uma modelagem das condicdes de drenagem
sera proposta com uso de um programa de elementos finitos buscando avaliar a efetividade
desta como solucdo, bem como levar em consideracdo a reducdo dos esfor¢os nas contencdes
que é outro fator a ser avaliado teoricamente. Paralelamente serdo estudados aspectos do
detalhamento dessas estruturas, que fomentam a execucgdo de um ensaio com barras de grande
bitola.
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Como possivel conclusdo, espera-se avaliar a efetividade da reducdo dos esforgos sobre
a contencdo, executar o calculo de uma estrutura de contencdo avaliando as varias etapas da
obra, bem como avaliar a capacidade resistente dessas contencdes, suas formas de célculo e

seguranga, que é outro topico a ser explorado com relacéo a abordagem tedrica.
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2. OBJETIVOS E METODOLOGIA
O objetivo geral deste trabalho é investigar os fatores condicionantes na tomada de
decisdo quanto ao uso de técnicas de drenagem em obras enterradas abaixo do nivel freéatico,
avaliando sua viabilidade com base em estudos tedricos e aplicacdes em casos reais.
Como objetivos especificos, relacionam-se:
e Estudar aspectos da andlise estrutural dos sistemas usuais de contencdo empregados
em obras enterradas;
e Estudar métodos para determinacao da capacidade resistente de se¢des transversais e
aspectos de detalhamento correntemente empregadas nas estruturas de contencoes;
e Efetuar comparacgdo entre métodos analiticos e numéricos para analise de fluxo em
problemas de contencao visando estimar vazdes, quantificar pressdes e discutir a

viabilidade do uso de métodos de drenagem

Como métodos utilizados para o desenvolvimento deste trabalho, sempre embasados em
bibliografia técnica e cientifica, ttm-se o uso de modelagem numérica por meio de programas
de elementos finitos para avaliacdo de percolacdo, calculo dos esforcos nas estruturas de
conten¢do, bem como a comparagdo com valores analiticos.

Outra abordagem é a verificagcdo da capacidade resistente de concreto armado, para as
principais secdes utilizadas em estruturas de contencdes, visando seu entendimento. Além
disso, um ensaio com barras de grande bitola é realizado a fim de verificar questdes do
detalhamento de aco em contencgdes. Ao longo do trabalho, sdo contemplados estudos de caso
para 0 melhor entendimento de como estes fatores sdo levados em conta em projetos de
engenharia.

Por fim, espera-se reunir todas as conclusdes a respeito das restricbes de uso e impactos
ambientais associados a drenagem, de sua economia estrutural, da quantificacdo de vazdo do
sistema e dos estudos de resisténcia do concreto, e, desse modo, complementar lacunas do
conhecimento de modo a possibilitar a elaboracéo de projetos de estruturas eficientes para obras

enterradas abaixo do nivel freético.
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3. CONTROLE DE AGUA EM ESCAVACOES
3.1. Generalidades

O interior da Terra, composto de diferentes rochas, funciona como um vasto reservatorio
subterraneo para a acumulacéo e circulagdo das dguas que nele se infiltram. As rochas que
formam o subsolo da Terra raramente sdo totalmente solidas e macicas. Elas contém numerosos
vazios (poros e fraturas) denominados também de intersticios, que variam dentro de uma larga
faixa de dimensdes e formas, dando origem aos aquiferos. (IRITANI e EZAKI, 2008)

Esses intersticios tém tamanhos variados e podem atingir dimensdes de uma caverna em
algumas rochas. Entretanto, o que ocorre na maioria das rochas é que os intersticios apresentam
dimensGes muito pequenas, e, usualmente, sdo interligados entre si, 0 que permite 0
deslocamento das aguas infiltradas. (IRITANI e EZAKI, 2008)

Dependendo da forma como a agua subterranea fica aprisionada no interior do solo, 0s
aquiferos sdo classificados em trés tipos.

el_encdis freaticos: O volume de agua retido entre a camada impermedvel e a linha
fredtica é denominado lencol freatico. Nos locais onde a camada impermeavel cruza com a
superficie do terreno, surgem as nascentes. Portanto, o lencol freético é o principal responsavel
pela origem e manutencao das nascentes. Em determinadas situac@es, esse tipo de lencol podera
ser abastecido apenas com a agua que infiltra na bacia a que pertence ou por &guas que
infiltraram na bacia vizinha.

el_encdis empoleirados: Em alguns locais, pode ocorrer que, entre a superficie do solo
e a camada impermeavel, exista outra camada impermeavel intermediaria, que impede

parcialmente ou totalmente a percolacdo da dgua até a camada impermeavel.

el_encdis artesianos: Quando a dgua esta confinada entre uma camada profunda e uma
outra situada em plano inferior, caracteriza-se um lencol artesiano. Portanto, existem situagdes
em que a agua no interior do solo ndo existe somente acima da camada impermeavel, mas
também podera ser encontrada no interior ou abaixo da mesma, que € onde estdo localizados 0s

maiores lengois de agua subterranea, chamados de artesianos.

Problemas relativos as aguas subterraneas sdo encontrados em diversas obras de
Engenharia. A acdo e a influéncia dessas dguas tém causado numerosos imprevistos e acidentes,
sendo os casos mais comuns verificados em cortes de estradas, escavacdes de valas e canais,

fundacdes para barragens, pontes, edificios etc. A ado¢do de um método de controle da agua
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subterranea gera grandes vantagens em obras com escavagdes abaixo do nivel freatico. Citam-

se as principais delas:

eInterceptar o fluxo de agua que emerge nos taludes ou fundo de escavagdes. A agua
prejudica os processos construtivos e pode ser fator impeditivo ou de consideravel aumento de
custos de uma construcédo enterrada.

eAuxiliar na estabilidade de taludes e evitar o carreamento hidraulico do solo deste
talude e do fundo de escavacao.

eReduzir pressdes de agua em estruturas de escoramento e contencao.

eMelhorar as condi¢Ges de escavacdo e reaterro, j& que escavacdes submersas sdo
sempre mais lentas e dispendiosas.

eEliminar ou reduzir a necessidade do emprego de ar comprimido em tuneis.

ePermitir manter virtualmente inalteradas as condi¢bes de suporte do terreno

subjacentemente ao apoio da estrutura a ser construida.
Os principais métodos atualmente empregados para controle de 4gua subterranea sao:

eBombeamento;
eRebaixamento;
eCongelamento;
eEletrosmose;

eTratamento com jet grouting;
eAr comprimido;

oEtcC.

Entre eles, os mais comumente utilizados sdo bombeamento e rebaixamento.
3.2. Definicdes e aplicacéo

A principio, identifica-se a diferenca entre o uso de dois termos relevantes:

Entende-se por rebaixamento o ato de rebaixar o nivel de dgua do lencol freatico por
um periodo temporario, geralmente somente durante a execucdo da obra, com o principal
objetivo de proporcionar condi¢des de trabalho “a seco”.

Entende-se por drenagem o ato de controlar o fluxo e o nivel de agua com o objetivo de
proporcionar seguranga permanente para as obras.

Como, dentro do escopo deste trabalho, sera apenas estudada a técnica de se rebaixar o
nivel do lencol freatico original, serdo referidos os termos rebaixamento temporério e

rebaixamento permanente.
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3.3. Sistemas para rebaixamento do nivel de agua

3.3.1. Bombeamento direto

O bombeamento direto, também denominado de “esgotamento de vala” ¢ considerado
a técnica mais simples. O sistema consiste em coletar agua em valas executadas no fundo da
escavacdo, ligadas a um ou mais pogos onde a dgua é acumulada e posteriormente retirada
através de bombas, dos mais diversos tipos e poténcias. A escolha do bombeamento € feita com
base na experiéncia ou em célculos de hidréulica.

Urbano (2007) afirma que este tipo de bombeamento pode se tornar inadequado quando
a escavacao for realizada utilizando cortinas impermeaveis e ocorrerem gradientes hidraulicos
altos. Tais condi¢des podem ocasionar ruptura de fundo da escavacdo e, como consequéncia,
um acidente de trabalho ou atraso na execucdo. Quanto ao bombeamento, é sempre
recomendavel observar se ha o carreamento de particulas de solo na agua de saida das bombas,
pois este fendbmeno pode gerar recalques em estruturas vizinhas ou em sistemas de
infraestrutura urbana (agua, esgoto, telefone). Caso o carreamento de solo seja observado, deve-
se melhorar o sistema de captacdo d’agua pela utilizagdo de filtros ou pela execugdo de drenos

sub-horizontais profundos.

Alimentagao
elétrica
da bomba

Tubo de recalque
da bomba

Valeta ligada
80 pogo

=
gﬂ — Anéis de concreto
perfurado

Pogo Tambor furado e

envolto por tela
#0,6 mm

:
% — Brita

Figura 1 — Bombeamento direto na drenagem de uma escavagdo
Fonte: Urbano (1999)

3.3.2. Ponteiras Filtrantes (well-points)

O sistema ¢ caracterizado pela implantacao de um tubo coletor de 4” de diametro dotado
de tomadas d’agua ao longo do perimetro da area a rebaixar. As tomadas d’agua sdo conectadas
a ponteiras filtrantes, ou well-points, constituidas geralmente por tubos de PVC de 1 %4” ou 1
¥2” de diametro, terminados por uma pe¢a de cano de cobre perfurado de 1 metro de
comprimento (a ponteira propriamente dita), envolto por uma rede de telas de cobre de malhas
adequadas.

A ligacéo das ponteiras com o tubo principal é realizada através de mangueiras com um
sistema de registro. O registro controla a vazdo de modo a manter o trecho filtrante sempre

submerso, 0 que evita a entrada de ar, como também impede o fluxo de modo a permitir realizar
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trocas e manutengdes sem a necessidade de interromper todo o sistema. O sistema ainda é
composto por conjunto de recalque.

As ponteiras filtrantes sdo instaladas em furos previamente executados com tubos de
aco e circulacdo de agua, de modo analogo ao processo de perfuracdo com lavagem nas
sondagens a percussdo (SPT). O espagamento entre elas ndo deve ser inferior a 15 vezes o
didmetro de tubo, de maneira a reduzir suficientemente a influéncia de uns sobre os outros,
sendo geralmente feito o espagamento de 1 a 3 metros. O espacamento pode ser reduzido com
0 auxilio de um T (Figura 2).

Quando ndo se estiver usando todas as tomadas d’agua, elas devem ser vedadas para
evitar a entrada de ar no sistema. Como a agua € retirada do solo utilizando-se vacuo, a vedacao
deve ser a mais eficiente possivel para impedir a queda de eficiéncia do sistema. Na pratica, é
impossivel obter-se condi¢des de vacuo absoluto, e por isso o rebaixamento méximo obtido €
da ordem de 5 metros. Geralmente as ponteiras tem 6 metros de comprimento total, e 4 a 5
metros de comprimento efetivo. Os metros restantes sdo utilizados nos sistemas de registro e
filtrante. Desse modo, para rebaixamentos mais profundos, deve-se utilizar varios estagios de

ponteiras, ou rebaixar com pocos profundos (Figura 3).

__ponteiras

Thregistros
Fe ) 7 ) o_ 3

W TE" Coletor

Figura 2 — Disposicéo das ponteiras no sistema de rebaixamento

Fonte: Urbano (1999)
N, -_25 1° Estagio
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Figura 3 — Rebaixamento com trés estagios de ponteiras
Fonte: Urbano (1999)
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3.3.3. Pogos profundos

Esse sistema foi desenvolvido para rebaixamentos mais profundos, geralmente maiores
que 5 metros de profundidade, quando ndo se deseja utilizar mais de um estagio de ponteiras.
Existem dois tipos de rebaixamentos com pocos profundos: com a utilizacdo de injetores e com

a utilizacdo de bombas submersas.
3.3.3.1. Injetores e Ejetores

Neste sistema de rebaixamento, sdo executados pogos com 25 a 30 cm de didmetro e
profundidades de até 40 metros, no interior dos quais se instalam os injetores. O espacamento
entre esses po¢os pode variar de 4 a 8 metros.

O sistema funciona como um circuito semifechado em que a dgua € injetada por uma
bomba centrifuga através de uma tubulacdo horizontal (tubo distribuidor geral) que possui
saidas onde se ligam os tubos de injecdo que conduzem a &gua sob alta pressdo ( 7 a 10 atm),
até o injetor, instalado no fundo do poco. A &gua injetada atravessa o bico do injetor e é
acrescida pela dgua que é aspirada do solo subindo por outro tubo (de retorno) com diametro
ligeiramente superior ao de injecdo, até a superficie. Os tubos de retorno estédo acoplados a outra
tubulacdo (coletor geral) que conduz a 4gua até uma caixa de agua (Figura 4).

As pressdes de retorno da agua sdo da ordem de grandeza de 10% das pressdes de
injecdo e o nivel de agua na caixa é mantido constante, sendo o excesso (aquele que foi aspirado
do solo e o que se perde no sistema) conduzido para fora da obra. A dgua remanescente é

utilizada pela bomba centrifuga, em um processo semifechado.
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Fonte: Urbano (1999)

3.3.3.2. Bombas submersas

Este sistema de rebaixamento é empregado nos mesmos casos de injetores, porém

quando se necessita maiores vazdes por po¢o ou maiores profundidades. Neste caso, recalca-se

a agua por meio de bombas submersiveis no interior de um tubo ranhurado envolvido com tela

de nylon. O acionamento e desligamento da bomba em cada poco € feito automaticamente por

eletrodos ligados ao seu motor e que sdo acionados pelo contato com a agua.
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Todas as bombas utilizadas no rebaixamento sdo ligadas a um painel de controle elétrico
que deve conter, alem dos dispositivos normais de operacéo (sistema de controle dos eletrodos,
de fornecimento de energia e de protecdo do motor elétrico), dispositivos especiais de controle
e desempenho das bombas (voltimetro, amperimetro, etc.), que permitam detectar, de maneira
répida, problemas em qualquer bomba, visto que as mesmas sdo equipamentos de custo

relativamente elevado (Figura 5).

Fios elétricos (blindados) - W
ligados ao painel de controle
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Figura 5 — Esquema de um pogo profundo com bomba
Fonte: Urbano (1999)

3.4. Restri¢oes de Uso

Em certas condicGes, o processo de drenagem pode acarretar efeitos indesejados que
s80 perigosas para o0 projeto em construcao, para outras propriedades adjacentes ou para 0 meio
ambiente. E importante identificar essas condigdes durante a fase de planejamento, para que as
providéncias possam ser tomadas para controlar qualquer dano potencial. Se o problema surge
inesperadamente apds a construcdo ter comecado, 0s custos aumentardo, assim como o projeto
vai ser adiado. Powers (1985) apresenta procedimentos para identificar e avaliar os problemas
de resultados indesejados, € 0s métodos para se lidar com eles.

A drenagem imprépria, tais como um bombeamento (ou pumping) aberto sob condigdes
erradas, pode causar danos na estrutura a ser construida ou as adjacentes. Os principios de
métodos de controle de agua subterranea — tais como pré-drenagem, ponteiras — podem ser

aplicadas para prevenir tais ocorréncias.
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O assentamento do solo pode ocasionalmente ser um problema. O rebaixamento do
lencol freatico aumenta a tensdo efetiva de um solo. O aumento de tensdo é normalmente
modesto e a maioria de solos ndo se afetam significativamente. Entretanto, se existem solos
compressiveis na vizinhanca, tais como turfa, silte organico, argila mole, o assentamento pode
ocorrer e pode causar um dano significativo ou ndo dependendo de diversos fatores, como tais:
a espessura e as caracteristicas de consolidacdo de depoésito compressivo, a profundidade
rebaixada e a duracdo de bombeamento, as fundag6es de estruturas na zona afetada e o tipo de
construgéo.

Os pilares de madeira ndo-tratadas ou estruturas de madeira abaixo de lengol freatico
podem ficar danificados se 0 processo de drenagem 0s expde ao oxigénio.

O fornecimento de agua subterranea na vizinhanca pode ficar afetado, devido a reducao
temporéria de producdo de pocos de fornecimento, devido a invasdo de agua salgada ou
expansdo de pluma contaminante.

O equilibrio ecolégico delicado de zonas Umidas pode ser afetado por drenagem,
particularmente se 0 bombeamento continua por um periodo extenso. As arvores ou outras
plantagGes em parques urbanos podem ficar afetadas.

O despejo de drenagem pode as vezes conter substancias que necessitam de tratamento
prévio a liberacdo na superficie do meio ambiente. As substancias naturais incluem sulfato de
hidrogénio e metano. Os contaminantes frequentemente encontrados criados pelo homem
incluem organicos volateis, produtos petroquimicos, residuos acidos, e esgoto sanitario.

Quando problemas como os relatados acima séo identificados, sua potencial gravidade
deve ser avaliada e procedimentos, planejados para lidar com eles. Pode ser necessario controlar
a 4gua sem drenagem, usando um dos métodos de exclusdo. As vezes é economicamente viavel
aceitar danos de prédios, causados por rebaixamento e repara-los. A substituicdo temporéaria de
fornecimento de agua pode ser provida por usuarios de drenagem. A recarga artificial pode ser
empregada para restringir a zona de influéncia de bombeamento (Powers, 1981, 1985).

As principais condicdes restritivas necessarias para verificacdo estdo mais detalhadas

nos subitens a seguir:
3.4.1. Condicionantes geotécnicos

Uma das restricdes do uso da drenagem de aguas subterraneas ou de rebaixamento do
lencol freatico sdo as caracteristicas geotécnicas. Na maior parte dos casos, pode-se adotar a
técnica apenas em casos de solos argilosos médios a rijos saturados. O principal motivo por

essa restricdo € porque, em solo arenoso, a permeabilidade é tdo alta que a vazdo necessaria
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para o seu rebaixamento (ou o alivio de tensdo sobre a contencdo) seria altissima, tornando-a
muito custosa.

Além disso, quando da ocorréncia de solos moles, o adensamento pelo acréscimo das
tensbes efetivas é significativo, levando a recalques excessivos que podem afetar grandes
extensdes, como é a situacdo da Baixada Santista, por exemplo, onde esse nivel esta sob a
camada de areia, apresentando de oito a dez metros de espessura. Claro que este efeito ocorre a
longo prazo, em que alteragcdes no uso e ocupacédo do solo podem modificar drasticamente as
tensdes que nele atuam e acentuar estes problemas. Nesse caso, 0 rebaixamento que afeta o
nivel d’agua da vizinhanga pode provocar afundamentos em vias publicas, tubulagbes e
edificacOes apoiadas sobre o solo mole.

Outro fator que poderd prejudicar a adocdo da técnica é a potabilidade da agua

subterranea, ja que casos de contaminagdo do solo podem inviabilizar o uso de drenagem.
3.4.2. Prejuizos e Riscos

Em determinadas circunstancias, o rebaixamento do lencol fredtico pode provocar uma
série de danos a vizinhanca e situacGes de prejuizo. Entre os problemas mais comuns, estao:
trincas nas paredes e muros de divisa, afundamentos de pisos, emperramentos de portas e
janelas, danos em revestimentos e em tubulacbes, afundamentos nas calcadas e no asfalto,
colapso da estrutura etc.

Um caso que merece destaque é o da Cidade do México. Segundo Whately (2010), a
Cidade do México é um caso extremo, onde ocorre camadas de argila mole com espessuras de
até 50 metros. A exploracdo excessiva dos aquiferos tem provocado o afundamento da cidade
a razdo de 8 a 12 centimetros por ano. Cerca de 2/3 do suprimento de 4gua da cidade provém
desse aquifero. Em algumas areas, nos ultimos 100 anos, o centro urbano sofreu recalque de até
oito metros. Isso ocorre devido ao fato de que a captacdo de adgua esta sendo realizada em uma
velocidade de 30% a 65% maior do que sua capacidade de recarga.

Ja em S&o Paulo, a presenca de solos moles acontece, principalmente, nas varzeas dos
rios Pinheiros, Tieté e Tamanduatei, com espessuras de até cinco metros. Alguns registros de
impactos significativos na vizinhanca estdo assinalados na Figura 6, sendo que 0s mais comuns

estdo nas regides proximas do rio Pinheiros.
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Figura 6 — Municipio de Séo Paulo: ocorréncia de solos moles (em cinza escuro) e alguns locais com registro de
impactos na vizinhanga (pontos escuros) em razdo de rebaixamento do lencol freatico
Fonte: Elaborado a partir do mapa de Relevo e Geologia - Municipio de Sdo Paulo, 2002 [Secretaria Municipal
de Desenvolvimento Urbano — SMDU]

O aprofundamento do nivel d’agua em certas regides € resultado da impermeabilizacao
da superficie e do rebaixamento permanente do nivel d"agua em areas com concentracao de
edificios com operacdo de bombeamento ap6s sua concluséo.

Recentemente, um caso em S&o Paulo que ilustra os principais danos resultantes por
rebaixamento de nivel d’agua ocorreu no Campus Butantd de Universidade de Sao Paulo,

relacionado a crise hidrica no estado de Sdo Paulo em 2014 a 2016.
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Acredita-se que devido a crise, ocorreu um rebaixamento de nivel d’agua da regido do
Butantd que resultou em danos diversos na universidade. Essas consequéncias variaram desde
trincas nos pisos e paredes até entortamento de batentes nas janelas e portas de edificios,

causando dificuldades no dia-a-dia de alunos, professores e funcionarios.
3.4.3. Casos de Acidentes

O caso Cajamar em 1986
A cidade de Cajamar estd localizada no setor noroeste da regido metropolitana da

Grande Séao Paulo (Figura 7).
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Figura 7 — Localizacdo de Cajamar
Fonte: Google maps

do Sul

Em 1986, apareceu uma cratera de 50 metros de diametro e 13 metros de profundidade
gue engoliu oito casas na cidade de Cajamar, conhecida como o Buraco de Cajamar.
O noticiario no dia 15 de fevereiro de 2018 do “Diario de Cajamar” relata que:
“O Instituto de Pesquisas TecnolOgicas (IPT) detectou na época que o afundamento
ocorreu porque havia cavernas no subsolo da cidade, além de uma camada de rocha
calcaria. Influenciaram também na formacé&o do buraco a retirada de agua do subsolo
pela Companhia de Saneamento Basico de Sdo Paulo (Sabesp) e por uma fabrica de
bebidas, além de detonacdes realizadas por uma pedreira proxima ao local, informa o
laudo que o geodlogo Fernando Luiz Prandini fez na época’.
Posteriormente, foi notificado que uma fabrica de bebidas havia se instalado alguns
meses antes e toda a agua utilizada no processo industrial provinha de pocos freaticos furados
nas dependéncias da fabrica. Acredita-se ser possivel que a retirada de agua subterranea tenha

provocado um rebaixamento do lencol freatico que, por sua vez, provocou o desmoronamento
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do teto de algumas cavernas e, como consequéncia, o solo de algumas casas cedeu provocando
o afundamento das casas.

Fotos da ocorréncia estdo apresentadas a seguir:

Figura 8 — Buraco de Cajamar — 1986
Fonte: Diario Cajamarense

Figura 9 — Buraco de Cajamar — 1986
Fonte: Diario Cajamarense

Tombamento de casas no bairro de Moema na cidade de S&o Paulo

De 1997 a 2007, 3179 prédios residenciais e comerciais foram construidos em S&o
Paulo, segundo a Sempla (Secretaria Municipal de Planejamento). O lider foi o Itaim Bibi, na
zona oeste, onde, nos ultimos dez anos, o lencol freatico ficou 4 m mais baixo, afirmou Milton
Golombek, diretor da Abeg (Associacdo Brasileira de Empresas de Projetos e Consultoria em
Engenharia Geotécnica), durante a sua entrevista realizada pela Folha de S.Paulo em 2018.
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A diminuicéo também foi percebida por ele em Moema e na Vila Mariana (ambos na
zona sul), segundo e terceiro colocados em lancamentos imobiliarios nos Gltimos dez anos. Para
construir prédios em areas onde o lencol freatico estd mais proximo da superficie, as
construtoras precisam drenar a 4gua. E muitos prédios continuam bombeando essa dgua para a
rua, mesmo depois de o imovel estar pronto, para evitar que o subsolo, onde ficam as garagens,

inunde.
.
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Figura 10 — Afundamento de rua no bairro de Moema
Fonte: Folha de S. Paulo
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Figura 11 — Afundamento de rua no bairro de Moema
Fonte: Folha de S. Paulo
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Antes de comegar a fundacdo das obras, as construtoras tém que analisar a profundidade
da agua. De acordo com Folha de S.Paulo, foi em uma dessas medic¢des que Golombek, diretor
da Consultrix, uma das maiores empresas nacionais na area de projeto de fundagdes, notou que
na rua Tabapud, no Itaim Bibi, o lencol estava mais profundo do que ha dez anos, quando
executou outra obra no local na primeira década de 2000.

As possiveis consequéncias disso no edificio foram um muro rachado e um pequeno
afundamento na entrada da garagem, que ja havia sido reformada pelo mesmo motivo ha um
ano. O asfalto da frente do prédio também foi refeito havia trés meses e ja estava empogando
agua em alguns pontos devido a buracos.

Nas ruas Tumiaru, Joinville e Curitiba e na travessa Ponder, em maio de 2007, casas
apresentaram rachaduras e fissuras; algumas foram interditadas. Na época, trés prédios de luxo
estavam sendo construidos. Hoje, as casas passam por reformas, pagas pelas construtoras.

O sindicato disse que a empresa estava irregular ao tirar 4gua em excesso. O promotor
preparou acdo contra prefeitura por falta de controle, pela qual a prefeitura diz que estuda limitar
0 bombeamento, apesar de que ainda ndo houve formulacdo da legislacdo sobre o assunto.

Segundo Ferreira (2011), a drenagem do subsolo deixou de ser necessaria no Edificio
Grand Palais na Alameda dos Anapurus 620 ap6s a construcdo de dois edificios adjacentes com
subsolos mais profundos (Av. Moema 425 e Av. Chibaras 516), indicando uma clara
diminuigdo do nivel d’agua. O mesmo ocorreu com o Edificio Maria Francisca na Av. Jacutinga
446, construido no inicio da década de 80, com dois subsolos, que, ap6s a constru¢do de um
edificio na Rua Gaivota 745, teve o lencol freatico rebaixado de modo que suas bombas

passaram a funcionar por tempo reduzido.
3.5. Bombeamento e aproveitamento de 4gua

Depois que a obra de rebaixamento é concluida, o bombeamento pode se tornar
permanente durante toda a vida Gtil da edificacdo. Nesse caso, uma solu¢do economicamente
viavel € a de aproveitar a 4&gua bombeada para outros usos. Ao invés de lancar a agua
diretamente na sarjeta, por exemplo, pode-se utiliza-la para irrigacdo de jardins ou lavagem de
pisos. Entretanto, o nivel de contaminacdo dessa &gua pode inviabilizar seu uso, tornando o
tratamento economicamente inviavel.

De qualquer modo, qualquer obra deve ter ciéncia do nivel de qualidade da agua que
esta sendo drenada, sendo necesséria a identificacdo do nivel de toxicidade da agua para, em

seguida, caso necessario, determinar o método de tratamento mais adequado. Ja o
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aproveitamento dessa agua para consumo humano representa uma questdo ainda mais
complexa, pois para essa finalidade, precisaria de um sofisticado sistema de filtragem.

A respeito da contaminacdo da agua do lencol freatico, sdo inUmeras as substancias
toxicas produzidas em diversos processos industriais, nas atividades humanas e na agricultura.
Diariamente a sociedade gera uma quantidade enorme de residuos toxicos, a partir de produtos
consumidos e descartados de forma irresponsavel, como por exemplo, lampadas, pilhas,
medicamentos, inseticidas, tintas, produtos de limpeza, combustiveis, equipamentos
eletronicos, dentre outros, sendo que na grande maioria das vezes, esses produtos seréo
depositados em lixfes a céu aberto, sem os devidos cuidados. (CETESB, 2007)

No Brasil, segundo a Agéncia Nacional das Aguas, a falta de saneamento na zona urbana
vem acarretando elevadas concentracdes de N-nitrato na dgua subterranea, que pode ocasionar
cianose caso ingerida em altas concentracdes, além de bactérias patogénicas e virus. O N-nitrato
é também um indicador mundialmente utilizado como referéncia da contaminagdo das dguas
subterraneas. As principais fontes de contaminacdo de nitrato provém da aplicacdo de
fertilizantes nitrogenados, fossas negras, vazamentos das redes coletoras de esgoto e
contaminacgéo na zona de captacéo de pogos. (CETESB, 2007)

Um dos contaminantes comumente encontrados nos aquiferos sdo os microrganismos
patogénicos derivados dos efluentes domésticos descartados em fossas negras ou que vazam de
redes coletoras. Outro contaminante encontrado é o chorume gerado na decomposicao do lixo
depositado em lix0es e aterros. Entre as substancias perigosas contaminantes, os solventes e
metais pesados requerem um cuidado maior, em fungdo da dificuldade de tratamento, e custos
muito elevados. (CETESB, 2007)

Tendo isso em vista, obras que drenam aguas subterraneas devem identificar as areas
com potencial de contaminacdo, avaliando e detalhando todos os cenarios existentes. Uma
equipe capacitada deve realizar um diagnéstico ambiental, que tera importancia nas etapas de
gerenciamento das areas contaminadas. Para avaliar os riscos toxicoldgicos e 0s riscos a saude
humana associados a essas areas, devem ser adotadas metodologias estabelecidas por entidades
normatizadoras reconhecidas internacionalmente como a ASTM, Health Canada, ANZECC,
UK, entre outras.

A Hidroplan, empresa pioneira no pais em hidrogeologia de contaminacdo e meio
ambiente subterraneo, define quatro fases para a avaliagdo do risco de ocorréncia de danos a
salde e a0 meio ambiente. Apos a identificacdo de um agente causador de um determinado

efeito (Passo 1), a analise dose-resposta (Passo 2) determina a relagdo entre a dose ou
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quantidade do agente e a resposta biolégica usando dados de testes toxicoldgicos experimentais
e epidemioldgicos. A avaliacdo da exposicdo (Passo 3) analisa a magnitude e a duracdo da
exposicdo ao agente e as diferentes rotas de ingresso no organismo. Por fim, a caracterizacdo
do risco (Passo 4) examina a associacdo entre uma dose e a probabilidade da ocorréncia do
efeito adverso através do uso de modelos matematicos.

Dentre essas metodologias, a Hidroplan detalha as atividades a serem executadas:

e |dentificagdo do problema e do perigo

e Formulacdo de modelos de exposicao

e Caracterizacéo e analise da exposicdo e da toxicidade

e Quantificacdo dos efeitos potencialmente danosos a saude humana e ao ecossistema
e Caracterizacdo e analise do risco toxicologico e ambiental

e Determinacdo de metas de remediacéo e do potencial de recuperagdo do meio ambiente
e Planejamento e implementagdo de medidas de controle de exposi¢édo

e Eliminacéo e reducéo dos riscos a niveis aceitaveis

e Gerenciamento de riscos ambientais e toxicoldgicos

e Comunicacao do risco

e Andlise de incertezas

3.6. Estimativa de Vazao

O célculo de vazao de agua que deve ser extraida do subsolo, juntamente com o tempo
de operacdo do sistema de rebaixamento, sdo essenciais para a realizacdo de um projeto
adequado do sistema. A determinacdo de dimens@es do espacamento e penetracdo de pocos ou
ponteiras, assim como a dimensdo e a capacidade dos tubos coletores e das bombas dependem
diretamente da vazdo de 4gua. Ndo somente isso, como a vazdo pode ser um fator determinante
na tomada de decisdo de realizar a drenagem.

A vazdo necessaria para produzir o rebaixamento do nivel fredtico desejado pode ser
estimada por solu¢des matematicas, que sdo determinadas para diversas situacGes idealizadas
(isotropia, homogeneidade, fluxo 2D, condi¢Ges de contorno simples), ou por solugdes
aproximadas obtidas por métodos numéricos como o método dos elementos finitos.

Afirma-se que os resultados obtidos por qualquer um dos métodos devem ser encarados
como um pré-dimensionamento e posteriormente ajustados com a chegada de dados obtidos em
campo apos o inicio da operacdo do sistema. Além disso, ambas as solugdes sdo estimadas

assumindo fluxo permanente. Na prética, a vazdo de inicio do rebaixamento, até se atingir fluxo
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permanente, seria superior aquela obtida como solucdo dos métodos, aproximadamente em 10%

(Urbano, 2009) e o sistema de rebaixamento deve ser projetado de acordo.
3.6.1. Aplicacdo do Método Analitico

A vazdo necessaria para produzir o rebaixamento do lencol freatico é calculada por
equacdes relacionadas com a perda de carga hidraulica e da circulacdo da &gua através dos
vazios de um macico de terra. A equacdo basica que governa o fluxo de agua atraves de um
macico em regime lamelar corresponde a Lei de Darcy, dada por:

Q=k-i-A

Em que a vazdo é diretamente proporcional ao coeficiente de permeabilidade k, ao
gradiente hidraulico i, e a area transversal A na qual ocorre o fluxo de agua.

A hipotese de Dupuit admite que o gradiente hidraulico é constante e igual a inclinacéo
da superficie de agua no ponto, o0 que pode ser escrito como i = dh/dy. Além disso, Dupuit
também considera que o fluxo € apenas horizontal, desprezando-se a componente vertical da
velocidade. O erro na adogdo da hipdtese é tanto maior quanto mais inclinada for a linha
freatica.

Para uma linha de pogos suficientemente préximos e paralelos ao canal, esta pode ser
substituida por uma vala continua com eixo perpendicular ao plano do papel, distinguindo-se
duas situacg0es tipicas: o fluxo confinado e o fluxo ndo confinado, significando que o aquifero,
ou seja, 0 meio no qual se processa a percolacdao principal em analise, pode se encontrar
confinado ou ndo, entre dois meios supostos impermedveis. Analogamente, tais situacbes
podem ser aplicadas para um fluxo tridimensional com um eixo central de simetria,
correspondente ao caso de pocos isolados, ndo suficientemente proximos.

Para os casos de pogos suficientemente proximos, a vazdo é obtida por unidade de
comprimento x do sistema, ap0s a estabilizagao do fluxo. As alturas H, do nivel d’4gua original,
e he, nivel d’agua rebaixado, sdo dados em relagdo a camada impermeavel inferior. O
comprimento L refere-se a distancia de influéncia do rebaixamento sobre o lencol freéatico.

Para fluxo gravitacional (ndo-confinado), considera-se uma escavacdo que penetra
totalmente em uma camada permeavel, homogénea e isotrépica, contendo um lencol freatico

horizontal, limitada na base por um estrato impermeéavel horizontal:
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-dy -4 y

Figura 12 — Fluxo nao confinado em uma Unica camada permeavel, homogénea e isotrépica
Fonte: Urbano 2009

Na condicdo de equilibrio, a equacao para a vazdo Q por unidade de comprimento x do
sistema pode ser desenvolvida da seguinte forma:

A = hx
resulta em
ek dh
_ Qady
hdh = 2

integrando-se

" hdh = j =~ dy
he

(H*—h%) QL
2 " kx

kx
— 2 _ K2
3.6.2. Aplicacdo do Método dos Elementos Finitos

De maneira simplificada, entende-se o0 Método dos Elementos Finitos (MEF) como um
procedimento numérico para determinar solucGes aproximadas de problemas de valores sobre
0 contorno de equac0es diferenciais. O MEF subdivide o dominio de um problema em partes

menores, denominadas elementos finitos. Um exemplo dessa subdivisdo, ou criagdo de uma
malha, esta ilustrada na Figura 13.
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Figura 13 — Geometria, carregamento e malha de elementos finitos de chapa quadrada com abertura circular
Fonte: A First Course in Finite Elements - Jacob Fish, Ted Belytschko - JohnWiley & Sons

O célculo de MEF é extenso e necessita do uso de programas computacionais, até porque
o célculo analitico restringe o nimero de nos e o resultado provavelmente se torna insuficiente
em funcdo da precisdo requerida. No presente trabalho, foi utilizado o programa Phase?, que,
por meio da aplicacdo do MEF, produz resultados para analise de percolacdo em uma
determinada contencdo ou se¢éo de terreno.

No software Phase?, adotou-se 0 método de calculo Gaussiano. Esse método possibilita
a visualizacdo da rede de fluxo de agua em uma secdo tipica de contencdo dadas trés
informacdes basicas: as caracteristicas geométricas de secdo, as caracteristicas geoldgicas e de
condicGes de contorno de nivel de agua. Um passo a passo resumido do processo de modelagem
em Phase? esta descrito a seguir:

Em primeiro lugar, é preciso definir Excavation Boundaries, desenhando dentro do
Phase?, ou importando de um arquivo .dxf. As camadas de materiais também devem ser
definidas.

O segundo passo é discretizar a secdo em malhas com nimero definido de ndés, através
da ferramenta meshing. O nimero de nds devera ser escolhido conforme a necessidade do
projeto, lembrando-se de que quanto maior o nimero de nés, mais refinado é seu modelo e,
portanto, o resultado de simulacdo mais se aproximara da realidade, a custo de um consumo
computacional mais elevado.

O terceiro passo, apos discretize e mesh, é definir as propriedades do material. Para
casos de andlise de tensdo ou carga, sdo necessarios 0s parametros de coeséo e angulo de atrito,
para o caso de realizar apenas a analise de fluxo, basta definir o coeficiente de permeabilidade
especifico de cada material (k).

O ultimo passo ¢ a defini¢do das condicGes de contorno, como, por exemplo, restricdes
de deslocamentos nos apoios e condi¢des hidraulicas conhecidas, basta realizar o calculo

numérico com o programa.
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3.7. Distancia de Influéncia

A utilizacdo da equacdo apresentada para o célculo de vazdo assume que se conheca a
distancia de influéncia L do rebaixamento sobre o lencol freatico. Além disso, é de grande
importancia que o projetista do sistema de drenagem tenha uma estimativa desse valor, a fim
de avaliara e evitar interferéncias indesejadas nas obras vizinhas.

A distancia pode ser estimada a partir de uma equacao empirica proposta por Sichardt
(1927):

L = 3000 (H — h)Vk

Onde:

e L — Distancia de influéncia em metros
e H — Altura do aquifero em metros
e H - Altura do nivel d"agua em metros

e K - Coeficiente de permeabilidade dado em m/s.
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4. ESTUDOS DE CASO

Nesta secdo serdo introduzidos os casos estudados pelo grupo no presente trabalho. Cada
um deles utiliza solugdes de drenagem para obter uma redugdo dos esforgos estruturais e,

portanto, uma economia no custo de obra.

4.1. Caso 1: Cidade Matarazzo
4.1.1. Descri¢ao do empreendimento

O empreendimento Cidade Matarazzo localiza-se na Alameda Rio Claro, 190 - Bela

Vista, Sao Paulo, indicado na Figura 14.
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Figura 14 — Localizacdo de empreendimento Cidade Matarazzo
Fonte: Google Maps

O empreendimento tem um uso comercial e possui area total de aproximadamente 8 437

m2, ilustrada na Figura 15:
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Figura 15 — Planta geral de empreendimento
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

Adicionalmente, existe uma torre de uso comercial (Figura 16), com uma area de
aproximadamente 2.500 m2. Nesta torre, a contencdo estd sendo monitorada (BRP’s e
inclinbmetros). Os dados obtidos por meio de instrumentacGes na torre de controle indicam que

0 empreendimento se encontra estavel.

b {0
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Figura 16 — Contengdes na proje¢do da torre mata atlantica — controle visual (BRP’s e inclindmetros)
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia
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A profundidade do empreendimento varia, como se pode observar nas elevagdes de
fachadas na Figura 18. Isso e outros fatores fizeram com que varias solu¢bes de contencédo
fossem adotadas, tais como parede diafragma, arco de concreto projetado, em combinagdo com
diversos tipos de fundagdo, como estacdOes, sapatas e tubulbes. A profundidade na regido da
torre € em torno de 27,4 m, com o nivel de &gua em uma cota aproximada de 789,00 m.

I~ Iy Iy~ [ S U U [ U ) Sy L

Figura 17 — Elevacdes das fachadas
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

As sondagens mostram a ocorréncia de argila siltosa média a dura em grande parte da
escavacao (em até 23 m de profundidade), o que favorece o uso de drenagem. As caracteristicas
do perfil geotécnico na obra serdo descritas em maior detalhe no item 5.4.1 do trabalho.

Em sua totalidade, o empreendimento compreende um mercado organico, uma capela,
um espaco comercial, casas de artesdos e casa da criatividade, uma capela, um edificio
corporativo, uma torre e um hotel, como apresentado na Figura 18:

|-

Ir:\; & - \ ‘ \ Hotel Rosewood Sio I’;nlln R g‘ 77 \ljj"

\ : R\ \& e Edificio Corporativo

#* 3 & X
Figura 18 — Visdo geral do empreendimento
Fonte: https://www.cidadematarazzo.com.br/, acessado em 25/08/2019


https://www.cidadematarazzo.com.br/
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4.1.2. Técnicas Utilizadas e resultados

Um dos tipos de contencdo escolhida na torre de controle foi de estacGes com sec¢des
circulares em arcos de concreto projetado. A secdo tipica dela esta ilustrada na Figura 19, um

detalhe tipico do arco estd ilustrado na Figura 20.

PROJEGAD DA VIGA
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{LINHA B

Figura 19 — Projecéo da viga de coroamento (1,0 m de didmetro, espacados 2,1 m cada)
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia
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Figura 20 — Secdo tipica de contencéao
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

Ha trechos em que foi utilizada parede diafragma, como pode ser vista na Figura 21.
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Figura 21 — Detalhe de projeto de fundacdo na torre
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

A drenagem ¢é realizada por meio de manta geotéxtil, que se insere entre o solo e o arco

de concreto projetado, aliviando a pressdo neutra que atua na contencao.
4.1.3. Visita a Obra

No dia 20 de setembro de 2019, o grupo visitou a obra Boulevard Matarazzo
acompanhado pelo ATO Luiz Felipe Saes e Eng. Msc. Bruno Marcos Gongalves Scodeler que
participaram do empreendimento. A visita teve o objetivo de compreender melhor as
peculiaridades do projeto, com énfase no sistema de drenagem em sua fase de execucdo e em
locais ja concluidos.

A Figura 22 representa o desenho que se encontra afixado numa parede da edificagéo

existente e permite ter uma vis&o geral da obra.

ll...-f-s—*"" . =m

&
|

T—— S |
A== < pr
5 B -

L “;;.‘p




36

Na primeira parte da visita, 0 grupo esteve em uma area de subsolo cuja contencéo é
mista, composta por tubuldes e parede diafragma, ambos atirantados. O local encontrava-se na
fase preparatdria para a execuc¢do da vedacdo vertical, por isso era possivel visualizar blocos de

concreto a serem utilizados (Figura 23).

Figura 23 — Foto dos blocos de concreto para vedagéo vertical
Para esse tipo de contencdo (parede diafragma atirantada), devido ao método

construtivo, a adocdo de técnica de drenagem € invidvel ja que ndo € possivel instalar mantas
drenantes. Além disso, a profundidade de escavagdo abaixo do nivel d’agua ¢ suficiente para
tornar a drenagem com finalidade de reducéo de esforgos desinteressante. Portanto, a drenagem
foi realizada apenas na laje de fundo.

Em seguida fomos para outra regido da obra em que o tipo de contencdo é mista e de
ficha descontinua, composta por estacdes ou tubuldes com arco de concreto projetado e também
continua com parede diafragma. A profundidade da escavacao é superior a 30 m, e, nesse caso,
0 rebaixamento do nivel d’agua foi implementado, levando a uma reducéo significativa nos
esforgos. A seguir, apresenta-se uma foto ilustrativa de contengdo em arco de concreto

projetado (Figura 24).
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Figura 24 — Detalhe do estacdo com arco de concreto projetado

Nesse local, a drenagem foi realizada tanto na contencdo quanto na laje de fundo, por
meio do uso de uma manta geotéxtil (conhecida por MacDrain®) na contencéo e lastros de
britas em contato com o solo. A agua subterrdnea captada pela manta sera conduzida por
condutos até locais que existam poc¢os de agua. Posteriormente, ela serd bombeada. A seguir,

estd um croqui esquematico explicando o sistema de captacdo de agua subterrdnea com

MacDrain® (Figura 25).

P P

(1) (2) (3) (4)
"\,_____,/" -'\,___ v "\\_____,," N
h s ™ '
Captagdo de - Armazenamento Bombeamento
. Condugdo por
dgua na manta ) nos pegos para fora de
Lo meio de valetas - -
geotéxtil d'dgua contengio

Figura 25 — Croqui esquematico do sistema de captacdo de aguas subterraneas
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Durante a visita, a 4gua subterranea estava armazenada nos pocos d’agua localizados
em pontos dispersos no fundo de escavacdo. As bombas para leva-la ao nivel térreo ainda néo
estavam presentes na hora da visita. 1sso ndo era um problema ja que a quantidade de agua
existente no momento da visita ndo era significativa, o solo estava aparentemente seco. As fotos
a seguir mostram o lastro de brita (Figura 26 e Figura 28), as valetas (Figura 27) e 0S pocos
para inspe¢do da agua (Figura 29 e Figura 30), além de algumas peculiaridades encontrados na
obra.

$20
g &

Figura 26 —Brita adicionaa no fndode esa\}a(;éo para dar suporte a aje d fndo

Figura 27 — Valeta de drenagem com lastro de brita



39

2 ( 3
oAk oG )
LA ’L Pl

Figura 28 — Lastro de brita e 4gua subterranea no fundo da escavagao

Figura 29 — Caminho de valetas até poco de inspe¢do da agua
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Figur‘éi 30— Poco com égué‘sbterrénea'
Um ponto peculiar que chamou a atencdo foi o gotejamento de agua na cabeca dos

tirantes provisérios (Figura 31 e Figura 32). Observa-se que isso alivia a pressdo neutra na

contencao, embora de um modo nao planejado.

b3

Figura 31 — Foto das cabecas de tirantes provisorios com saidas de dgua (faixa esbranquicada)

'y .
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m safdas de aga (‘faixa esbranquicada)

Figura 33 — Grupo no interior do empreendimento

4.2. Caso 2: Edificio Garagem Congonhas (CCC-EDG)

4.2.1. Descricdo do empreendimento

O Edificio Garagem de Congonhas € composto de seis pavimentos, sendo cinco de
estacionamento - dos quais trés sdo subterraneos — e 0 pavimento da cobertura, que abriga praca
ajardinada de utilizacdo publica. De arrojada arquitetura, o empreendimento totaliza area
construida superior a 60.000m?2 e capacidade de 2.500 vagas de estacionamento para 0S USuarios
do Aeroporto.

Além do edificio principal, fazem parte do empreendimento todas as estruturas
necessarias para 0 apoio (tais como subestagbes de energia, reservatério de agua com

capacidade de 1.800 m3 e edificio anexo) e para 0 acesso ao edificio principal (como pocos de



42

escadas e elevadores, passarela de pedestres conectada ao terminal aéreo e viaduto de veiculos,
de aproximadamente 90m de extensao, para a circulacdo do trafego no entorno do Aeroporto).

A obra finalizada esta mostrada na Figura 34 e sua planta na Figura 35, uma elevacéo é
mostrada na Figura 36.

Figura 34 — Foto da estacao de aeroporto e Congonhas em 2006
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

A localizacdo da obra é Av. Washington Luis, s/n° - Vila Congonhas, S&o Paulo — SP.
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Figura 35 — Planta geral de aeroporto de Congonhas
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia
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Figura 36 — Elevacdo tipica de estacionamento de aeroporto de Congonhas

Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia
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Os dados de alguns pontos de sondagem apresentam as seguintes caracteristicas do

perfil geoldgico:

Tabela 1 — Dados geotécnicos de Estacionamento de congonhas

PROFUNDIDADE

MATERIAL

SPT-10

SPT-17

SPT-12

SPT-14

11m
15m
21m
17m
13m
13m

Areia argilosa siltosa

Argila siltosa
Areia argilosa
Argila siltosa
Silte argiloso

Areia siltosa

Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

A Tabela 1 mostra que existe a ocorréncia de silte argiloso até 17 m de profundidade, e

nivel de &gua médio de 2,3 m.

4.2.2. Técnicas Utilizadas e resultados

Basicamente, as lajes do edificio principal sdo constituidas por perfis metalicos e lajes

pré-moldadas de concreto protendido, enquanto seu fechamento perimetral foi executado em

concreto armado. Tal composicao estrutural foi adotada apds profundas avaliagcdes dos custos

e da metodologia executiva a ser empregada, realizadas em conjunto com 0s respectivos

fornecedores, em plena harmonia com o projeto arquitetdnico sugerido e visando a manutengéo

dos prazos pré-estabelecidos.
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As caracteristicas gerais da estrutura incluem: contencdo em estacGes atirantados
(Figura 37)Figura 37 — Secdo tipica das estacas na parede de contencdo; fundagdes em sapatas
(Figura 38); paredes de concreto armado; pilares e vigas de aco (detalhe da ligacéo entre os
elementos de aco e de concreto na Figura 39) e lajes de concreto protendido pré-
moldadas(Figura 40).

Figura 37 — Secéo tipica das estacas na parede de contengao
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

Figura 38 — Ligacdo entre pilar e fundagéo
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia
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Figura 39 — Detalhe da ligacdo entre viga e parede

Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia




45

I
) ——
o \ CoT
L F

MATIVA

VIGAS DE APOQIO D

DA CONTRA
FLECHA

|I .|"I'II|L.IIE

Figura 40 — Lajes alveolares Reago térreo com concreto prontendido

Fonte: Fornecida pela Maffei Eng

enharia

O controle de &gua apos a finalizacdo da obra é realizado por meio de um pogo de

bombeamento (Figura 41), onde a &gua subterrdnea é bombeada diariamente para fora do

edificio. E estimado de que em torno de 40% dessa agua é reaproveitada e o restante é

descartada.

Figura 41 — oto do pocgo de bob

eamento
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4.2.3. Visita a Obra

A visita ao edificio garagem do aeroporto de Congonhas foi realizada no dia 11 de
outubro de 2019. Os engenheiros Urandy Maschio, que participou do projeto da obra, e Marcelo
Chiode guiaram o grupo na visita. O projeto inicialmente contava com 5 niveis de subsolos e

2550 vagas somando de outros tipos de veiculos aléem 2100 de individuais. O tempo de

execucdo foi breve, de 18 meses, gracas a estrutura metalica, as fotos dessa visita estdo a seguir:

Figura 42 — Vista do edificio garagem

Figura 43 — Croqui arquitetnico de edificio garagem
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Figura 44 — ista da cobertura do edificio garagem

A contencéo foi executada em estacdes com arcos de concreto projetado, principalmente
devido a economia e facilidade de manuseio em relacdo a parede diafragma. Além disso, conta
com a presenca de 9 exaustores, imprescindiveis para manter a qualidade do ar em niveis
adequados

Os arcos de concreto entre estacGes sao semelhantes aos vistos no empreendimento
cidade Matarazzo. Essa contencdo foi projetada em todo o perimetro do edificio, existe um vao
entre a contencéo e as paredes de fechamento, que sdo de alvenaria estrutural com fundacdo em
sapata corrida, este apresenta funcéo de ventilag&o.

Apesar da existéncia de solo mole em parte da contencdo, o fundo da escavagao esta
assente sob camada competente que varia entre areias argilosas e argilas arenosas tipicas da
formagéo S&o Paulo, 0 que permitiu usar uma fundacao direta com 3,5 x 3,5 m de dimensdo em
cada pilar. Os tirantes estavam embutidos nos estacdes (Figura 45). A seguir, seguem algumas

fotos da contencéo:
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Figura 45 — Cabeca dos tirantes embutidos nos estaces

Figura 46 — Visdo do véo entre contencdo e parede do estacionamento
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Figura 47 — Detalhe do estacdo

A questdo de ventilagdo é de grande importancia para projetos de subsolos. Para a
edificacdo em questdo, a ventilagdo se d& principalmente pela rampa de acesso entre o0s niveis
de subsolos (

Figura 49). As telas nas paredes do estacionamento auxiliam na ventilagdo, como ilustra

na Figura 50. Adicionalmente, a fim de manter o ambiente agradavel e seguro, os sensores de
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CO2 (Figura 51) estavam instalados a fim de detectar com rapidez eventuais mudancas na
condicdo do ar.

gl G——

g G

Figura 50 — Telana parede de estacionamento para ventilacdo (admissao dos exaustores)
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Figura 51 — Sensor de CO;

A drenagem foi realizada no Gltimo pavimento — G5 — onde o fundo de escavacao estava
em média a 2,3 m abaixo do lencol fredtico. Devido a baixa altura do lengol freético e a baixa
permeabilidade do solo, a vizinhanca ndo foi afetada. Com a adocdo da técnica foi possivel
reduzir a espessura inicial de laje de subpressao que era da ordem de 1,5 m para 0,25 m. Com
1SS0, 0 custo final de construcéo foi reduzido de aproximadamente 1 milh&o e 200 mil reais.

O sistema de drenagem apresenta um formato de espinha de peixe com dois pogos de
bombas: uma de &gua suja e outra de agua limpa. A de agua suja atualmente se encontra em
desuso, sendo que apenas uma esta em operacdo com capacidade de 100 m3.

Inicialmente, quase 50% desta vazao era destinada ao reuso com diversas fung¢des desde
valvula sanitéria, jardinagem e lavagem de carro. Com a decadéncia da pratica da lavagem de
carro, atualmente essa porcentagem esta reduzida a 40%. O restante da dgua é jogado no sistema
de coleta de aguas pluviais. Diversos testes foram realizados para determinar a qualidade da
agua, sendo que foi comprovado que ela seria potavel, se ndo fosse o excesso de ferro. As quatro
caixas d’agua — duas para dgua potavel e duas para agua de re(iso — sdo usadas para reserva de
agua, sendo apenas as de reliso conectadas ao sistema das dguas de drenagem.

A manutencdo preventiva do gerador requer uma troca de pecas a cada 3 anos, poréem
ndo constam nos custos conhecidos pelos responsaveis da operagdo do edificio, sendo
considerados despreziveis e estimados em torno de R$ 200 por ano.

A seguir, estdo algumas fotos tiradas de sistema de drenagem de edificio garagem:
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Figura 52 — Foto do conjunto de bombas

Figura 53 — Detalhe de uma bomba
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Figura 54 — Sistema de tubulagéo de agua fria

Figura 55 — foto do grupo na cobertura do edificio
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4.3. Caso 3: Linha 2 Metr6

4.3.1. Descricdo do empreendimento

Trata-se de uma obra predominantemente subterrdnea, composta por estruturas de
contencao provisorias e estruturas permanentes, que se estende desde o km 28,3+90,0m ao km
29,3+60,79m, junto ao Patio Tamanduatei da Linha 2 — Verde do Metropolitano de Sdo Paulo,
e é subdividida em trés partes, VCA 3x4, NATM singelo e VCA duplo.

O terreno natural encontra-se aproximadamente na cota 732,00, com pouca variagao
relativa ao longo do comprimento do trecho analisado. E importante observar que a maioria das
construcdes existentes nos arredores da obra era de pequeno porte — sobrados e galpdes.

O Lote 5 da Linha 2 da CMSP encontra-se totalmente inserido nos solos sedimentares
da BSSP (Bacia Sedimentar de Sdo Paulo), sendo formados por argilas rijas e areias compactas,
essas Ultimas ocorrendo como lentes confinadas. A camada de aluvido formada por argilas
siltosas pouco arenosa e areias médias siltosas pouco argilosa atingem a profundidade de cerca
de 5,7m. Abaixo desta camada encontra-se uma porc¢do tipica de sedimentos da Formacao
Resende, originarios de leques aluviais associados a planicie de rios entrelacados e situados
aproximadamente abaixo da cota 730 m. Em geral os solos desta formacao apresentam elevada
consisténcia e compacidade, com pré-adensamento pronunciado. As argilas cinza — esverdeadas
desta formacao sdo informalmente conhecidas no meio geotécnico como “Tagud”.

Apresentam consisténcia muito rija e sdo excelentes materiais, tanto para apoio de
fundacdes, como para escavacgéo subterranea.

O lencol freatico ao longo do perfil é encontrado entre 4 e 8 metros. A seguir, apresenta-

se o perfil geoldgico-geotécnico tipico da area:
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Figura 56 — Perfil geoldgico-geotécnico tipico da area.
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

4.3.2. Técnicas Utilizadas e resultados

Os tirantes tiveram comprimentos previstos entre 15m a 19m, sendo o trecho livre entre
7m e 9m. O “bulbo” — regido do tirante ancorada no solo foi previsto com comprimento entre
8m e 10m. Os tirantes foram confeccionados com cordoalhas de a¢o tipo CP-190RB, com sete
fios de 12,7mm, variando entre 6 e 7 cordoalhas, conforme a forca a ser aplicada entre 600kN
e 700kN, respectivamente.

No trecho de transicdo entre 0 VCA e os tineis NATM, ndo havia possibilidade de
implantacdo de muitos tirantes pois haveria interferéncia com os referidos tdneis. Dessa forma,
previu-se uma estrutura diferenciada, com longarinas de grande inércia e tirantes com cargas
de até 1400kN. Os comprimentos desses tirantes especiais, sobretudo os comprimentos
ancorados — correspondentes ao “bulbo” — também foram previstos maiores, alcancando-se
comprimentos totais da ordem de 30m. Além disso, na transicdo VCA-NATM foram usadas
duas linhas de tirantes.

No Trecho 1, a profundidade da escavagéo alcancou valores da ordem de 14m. A largura
livre exigida pelo gabarito transversal era da ordem de 16m. A solucdo adotada foi de uma
parede de grande altura travada em nivel intermediario, compativel com as exigéncias de
gabarito — barras de concreto armado com 16 m de véo, se¢cdo de 100cm x 100cm, espacados a

cada 6m na direcdo longitudinal. A grande secéo das estroncas auxiliou na reducgéo das tensoes
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de cisalhamento na parede, reduzindo o problema de puncgdo, devido ao carregamento

horizontal decorrente de empuxo de terra.

o o SR S x%n—‘;—i, ltr ]g,;;v
Figura 57 — Modelo da solugéo
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia
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Figura 58 — Modelo da solucéao
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

A laje de cobertura é macica com 1,20m de espessura e suporta carga de 2,5m de altura
de aterro. Na ligagdo da laje com a parede foi feita uma articulagdo o que possibilitou a execucéao

de uma parede com 60cm de espessura.
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A laje de fundo foi feita com espessura varidvel, alcangando 1m sob a parede e 22cm de
espessura em sua maior extensdo. Essa solucdo somente foi possivel devido a previsdo da
drenagem sob a laje, com alivio da subpressdo. A grande esbeltez da laje de fundo proporcionou
bom resultado também do ponto de vista executivo o que contribuiu para economia da obra,
n&o apenas pela reducdo do volume de material. Ocorre que a laje com 22cm trouxe um menor
prazo de execucdo e menos problemas com relacdo a concretagem. Além disso, foi feita uma
capa de concreto sobre a laje para acomodar as canaletas de drenagem e os embutidos do
sistema da via permanente

No Trecho 2, a largura da secdo é varidvel, alcangando cerca de 21m no final. A solucéo
em laje de cobertura macica seria muito pesada, entdo foi concebida uma laje nervurada apenas
na direcdo transversal. A presenca de uma adutora de 1200mm obstruindo o gabarito obrigou a
execucdo de duas nervuras antes das demais para que a adutora fosse mudada de local.

Um aspecto interessante da execucdo da laje de cobertura foi a utilizacdo de pré-lajes
que reduziu a necessidade de cimbramento e de férmas. O Trecho 3 faz a transicdo entre as
estruturas de célula unica para as estruturas multicelulares, apresentando, portanto, duas
paredes centrais. Apresenta extensdo de apenas 21m, entre duas juntas transversais. A célula
central abriga duas vias, tendo 10m de largura livre, e da inicio a estrutura a céu aberto.

No Trecho 4, a laje de cobertura deixa de ser continua na direcdo transversal visto que
a célula central se apresenta a céu aberto. Esse fato conduziu a uma consideragcdo importante na
concepgdo da estrutura, relacionado a previsao de juntas longitudinais entre a laje de fundo da
célula central e as paredes centrais. O objetivo foi eliminar efeitos de torcdo na parede que
ocorreriam caso encontrasse apoio rigido na laje de fundo, que apresenta altura variavel, quando
da atuacdo dos empuxos de terra.

Apos conclusdo da estrutura do Trecho 4, verificou-se a necessidade de executar duas
novas lajes para suporte e cobertura de um atenuador de ruidos. Cada laje deveria ter vao de
10m, extensdo de 12m (area de 120m?). A solucdo constituiu-se em uma complexa estrutura,
com lajes alveolares protendidas, fixadas a estrutura existentes por meio de consolos metalicos

Finalizando a estrutura, o Trecho 5 apresenta-se com duas células laterais isoladas, com
vias singelas, que chegam em dois tuneis singelos no km 28,7+71,0. O trecho central tem
reaterro com altura que alcanca cerca de 17m. As lajes de cobertura das células dos VCA’s
singelos foram ligadas entre si por um pergolado, com se¢éo de 60cmx60cm, a cada 4m. Para
facilitar a execucdo das formas das paredes o pergolado foi feito em etapa posterior, tendo para

isso sido previstas luvas de ancoragem embutidas nas formas das paredes.
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Além disso, as lajes de cobertura dos VCA’s singelos foram executadas com elementos
pré-moldados de secdo parcial — pré-lajes — que proporcionaram reducdo do escoramento
interno. O uso das pré-lajes auxilia também na reducdo dos efeitos de retracdo, visto que a
concretagem da laje é executada em duas etapas.

No topo da estrutura foi previsto um elemento de transi¢éo em viga-parede para receber
a laje de transicdo do elevado bem como conter o aterro frontalmente. Na parte inferior foram

previstas vigas portais curvas para transicdo da se¢do retangular para a secdo do tunel.

|

E
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!

Figra 59 — Vista do Trecho 5 em execucéo, observando-se a camada de drenagem sob a laje de fundo e Trecho
5 concluido.
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

Os tuneis foram executados pelo método NATM, com duas fases distintas de
revestimento. A primeira fase do revestimento foi executada em concreto projetado, cimbrado
através de cambotas metalicas trelicadas. A segunda fase foi executada em concreto projetado
desempenado, armado com telas metalicas.

Com relacdo ao macico, trata-se de um material de baixa permeabilidade, composto
predominantemente por uma argila siltosa variegada e por algumas lentes de areia fina e média
argilosa.

Devido ao tunel ter sido escavado totalmente na camada de argila siltosa variegada rija
(tagud), ndo houve necessidade de tratamento e o controle do lencgol freatico transcorreu sem

ocorréncias significativas.
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Figura 60 — Secéo transversal do tdnel
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia

O VCA duplo compreende o trecho entre o km 29,1 + 64m ao km 29,3 + 61m,
perfazendo 197m de extensdo, une o trecho em tanel até o Patio de Manobras Tamanduatei.
Trata-se de uma estrutura unicelular de concreto armado, com largura interna variavel entre
12,23m e 10,20m e altura interna variavel entre, aproximadamente, 9,43m e 5,85m.

A declividade da laje de fundo € positiva no valor de +34,25%.. As paredes possuem
0,60m de espessura. A laje de cobertura tem espessura de 1,00m. A laje de fundo tem espessura
variavel, sendo que as abas e os trechos laterais tem1,00m de espessura e o trecho central 0,22m.

Uma das conquistas em uso de técnicas de drenagem consistiu em reducdo de espessura
da laje. Em um dado trecho, foi observada uma diferenca de praticamente 80 cm de espessura

de laje em relacéo a laje adjacente, a qual ndo adotou a técnica.
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5. DIMENSIONAMENTO DE CONTENCOES

Para que se possa escolher e dimensionar uma contencdo é importante conhecer as
alternativas existentes para este tipo de elemento, portanto serdo introduzidos brevemente os
tipos de contencgdes, com suas caracteristicas principais que se julga suficiente para tomada de

decisdo em estudos preliminares.
5.1. Tipos de contengdes

N&o ha muitas variacfes nas tipologias dos elementos utilizados em contencfes. Serdo
abordadas as mais utilizadas em escavagdes urbanas, em especial para a execucéo de subsolos
em edificacOes.

5.1.1. Conceituacao

Segundo Hachich et al. (1998, p. 503) “Contenc¢do ¢ todo elemento ou estrutura
destinado a contrapor-se a empuxos ou tensdes geradas em macico cuja condicao de equilibrio
foi alterada por algum tipo de escavacao, corte ou aterro”.

Complementando esta defini¢do, uma contencdo é um conjunto de elementos estruturais
responsaveis por resistir a esforcos com seguranca e deslocabilidade aceitaveis, permitindo a
execucdo de escavacgdes, sejam estas estruturas temporarias ou permanentes.

Os elementos estruturais que compdem uma contencdo podem ser subdivididos em:

e Paramento

o Continuo

o Descontinuo
e Escoramento

o Longarinas

o Estroncas

o Tirantes

o Outros

Estes elementos estdo exemplificados na Figura 61.
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la - Paramento continuo
1b - Paramento descontinuo

2a - Longarina

2b - Tirante

3 - Viga de coroamento

4 - Saida da drenagem entre os paramentos descontinuos

5 - Talude
Figura 61 — Elementos de contencdes

A seguir serdo descritas as contengfes do tipo cortinas que sdo utilizadas para a

execucdo de obras urbanas enterradas.

5.1.2. Elementos de contencdo e suas particularidades

5.1.2.1. Parede diafragma

Elemento empregado como paramento e executado com uso de equipamentos tipo
“clamshell” ou hidrofresa e fluido estabilizante do tipo lama bentonitica ou polimérica. E uma
contencdo dita estanque, pois ndo permite a entrada de 4gua desde que nao apresente problemas
de execucdo como desaprumo ou bicheiras de concretagem, causa pouca vibragdo e ndo causa
ruidos excessivos durante a escavacdo, podendo ser executada em qualquer condicao de solo

abaixo ou acima do nivel de agua.



62

E necessario que o canteiro de obra seja acessivel aos equipamentos para que esta
alternativa de contencio seja exequivel. E executado sequencialmente em lamelas, iniciando
pela instalacdo da mureta-guia, escavacdo juntamente com a aplicacao de fluido estabilizante,
instalacdo das armaduras e do tubo tremonha para concretagem, execugdo da concretagem
submersa com concomitante remocado do fluido com auxilio de bombas.

Estruturalmente constitui-se de elementos com se¢édo retangular de concreto armado.
Aspectos construtivos especificos impdem restricdes as dimensbes das armaduras, pois estas
devem ser espacadas o suficiente para a instalagdo do tubo tremonha e da chapa junta, bem

como a instalagdo de enrijecedores sem perda de cobrimento nas armaduras.
5.1.2.2. Estaca Prancha

Solucdo de contencdo dada pela sobreposicdo de elementos cravados, podendo ser
composta de elementos metalicos, de concreto ou madeira.

E uma alternativa para obras lineares como € o caso de adutoras enterradas, redes de
agua e esgoto etc., em que é possivel sacar os perfis que foram cravados e ndo sdao mais
necessarios e reaproveita-los em outro local da obra e desta forma viabilizando o uso desta
solucdo devido ao custo elevado dos perfis frente a outras contenc@es de concreto.

Além dessa flexibilidade construtiva, também ha um ganho de velocidade de execucéo,
pois esta alternativa ndo é dependente de um tempo de cura do concreto e ndo had muitos
cuidados a serem tomados durante a cravagédo, podendo ser utilizadas em quaisquer condicGes
de solo e nivel do lencol freético.

Como ponto negativo é uma solucdo esbelta, necessitando de maior ndmero de
escoramentos para manter os deslocamentos em niveis aceitaveis, os métodos de execugdo por
cravacao geram ruidos e dependem do acesso dos equipamentos, e para que os perfis possam
ser recuperados, a estrutura definitiva ndo pode estar em contato com estes pois pode ser

danificada e este procedimento gera um deslocamento adicional nas vizinhancas.
5.1.2.3. Perfil metélico e pranchéo ou pré-moldado

E uma contenc&o descontinua, composta de perfis metélicos, sendo o paramento de pré-
moldado de concreto ou pranchdo de madeira, utilizada em situacgdes de solo coesivo ou com
capacidade de auto suporte temporario adequada a construgdo, ndo indicada para nivel de lencol

freatico elevado por ser permeavel.

5.1.2.4. Paramentos com estacdes ou tubuldes
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A palavra estacfes neste contexto compreende os métodos de execucdes de estacdes
escavados, revestidos ou ndo, escavados com uso de fluido estabilizante, e, como foi executado
no estudo de caso do Cidade Matarazzo em que foram executados alguns tubuldes a céu aberto.

A principal vantagem deste tipo de solucéo é a mesma das paredes diafragmas com
relagcdo a execucdo de baixa perturbacdo nos solos da vizinhanga, mas, diferente destas, néo
depende do acesso de grandes equipamentos quando executados como tubuldes, possibilitando
0 uso em terrenos restritos, situacdo cada vez mais comum nas grandes cidades, em que a
verticalizacdo, bem como imposicdes legais, praticamente obrigam a execugéo de subsolos para
um melhor aproveitamento do terreno.

Possui restricdes geologicas de aplicacdo, sendo indicado para solos com coesdo
suficiente para permitir o espacamento entre os tubulfes ou estacdes o que torna a solugédo
econdmica, além disso, a rigidez consideravel destes permite um aumento na separa¢do dos
escoramentos, fato que também auxilia na economia desta solucéo.

Outro problema referente a este método esta na presenca do nivel de dgua, por ndo se
tratar de uma estrutura que provém uma estanqueidade, fica limitada a aplicacdes em que nédo
ocorrera fluxo ou que este seja controlado com uso de técnicas de rebaixamento do lencol
freatico ou drenagem.

O solo entre os estacOes devera ser contido, algumas alternativas para tal sdo: uso de
concreto projetado, cortina de concreto armado ou parede de alvenaria, o0 que sera adotado deve
ser estudado para cada caso, pois algumas particularidades construtivas podem ser favoraveis
ao uso de uma das solugdes em detrimento as outras, mesmo que esta ndo seja a mais econémica
inicialmente.

Ha necessidade de garantir a estanqueidade quando estas contencbes sdo executadas
justapostas, pois 0 processo executivo ndo garante verticalidade, possibilitando pequenos
desvios que permitem a entrada de agua

As mesmas observacdes sdo validas para cortinas tipo hélice continua, para este caso
especifico, a velocidade de execucdo € maior, porém o método construtivo pode impossibilitar

a armacéo de todo o comprimento da estaca limitando a profundidade de escavacao.
5.1.2.5. Cortinas de Estacas raiz e microestacas

Estacas raiz sdo elementos de menor diametro e, portanto, apresentam menor rigidez a
flex&o, necessitam de maior quantidade de pontos de escoramento, apresentando o problema de
estangueidade que é 0 mesmo do caso dos estacdes justapostos com um maior nimero de juntas

a serem tratadas.
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Como vantagem de utilizacdo, o tamanho reduzido dos equipamentos torna esta solucéo
adequada a situac0es restritivas e outras em que ocorram matac@es ou veios rochosos, pois este
equipamento é adequado para perfuracdo em rochas.

A disposicGes de armaduras na se¢do € dificultada pela pequena dimensao do elemento,
reduzindo bastante os bragos resistentes para garantir alojamento e cobrimento adequados.

Fatores que interferem na escolha de uma contencao:

e Universo geoldgico em que esté inserido
e Caracteristicas dos solos

e Localizacdo do nivel de &4gua

e Disponibilidade de equipamentos

e Acesso ao canteiro de obras

Sera dado enfoque nos sistemas de contencdo descontinuos formados por estacGes ou
tubuldes e arcos de concreto projetado, ja que esta tipologia € utilizada nos estudos de caso
analisados.

Neste tipo de contencéo € possivel executar sistemas de drenagem por meio de mantas
geotéxtis entre os estacOes e sob 0 concreto projetado. Eliminando as pressfes neutras nesta
contencdo, ja que nos casos estudados a permeabilidade do solo é muito baixa eliminando a

possibilidade de acimulo de dgua na face do geotéxtil.
5.2. Capacidade resistente de secéo circular

Inicialmente estudaremos as sec¢des circulares de concreto armado com relacdo ao seu

dimensionamento em estado limite Gltimo para flexGes compostas e forcas cortantes.
5.2.1. Resisténcia a flexdo composta

No caso da flexdo composta foi desenvolvida uma planilha de calculo para verificacéo
e dimensionamento das se¢des para uma distribuicdo de armadura qualquer, as formulacdes e
resultados obtidos sdo apresentados na sequéncia:

Dada uma distribuicdo de armadura, suas dimensfes, disposi¢cdo geométrica e a
resisténcia a compressdo caracteristica do concreto, é possivel obter os esforgos resistentes

ultimos da sec¢éo por equilibrio, sendo as expressdes utilizadas mostradas a seguir:
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Figura 62 — Esquema de célculo para o equilibrio

Capacidade resistente a esforgos normais, obtida pelo equilibrio de esforcos horizontais:

Nea = Req + Roa = AC0008fea + ) AsiG

Sendo:

Ny, — Normal resistente de calculo

R.4 — Reacdo do concreto

R,; — Reacdo do ago

Aco,8x) — Area de concreto relativa a 0,8 da posigéo da linha neutra

0,8f.4 — Resisténcia a compressédo de calculo do concreto, com efeito Riisch de 0,8
Ag; — Area de aco na posicao i
0, — Tensao do ago na posicéo i

Capacidade resistente a momentos fletores, obtida pelo equilibrio de momentos:

Mg = Ac(o,8x)0,8fca(Xcc — ¥ce) + z Agi0gi(ds; — Xcg)

Sendo:

Mgz4 — Momento resistente de célculo

Xcc — Baricentro da se¢éo

yc¢ — Baricentro da rea comprimida acima de 0,8 da posicéo da linha neutra
d,; — Distancia entre o eixo da barra e o topo da se¢do na posicao i

Calculando as expressdes necessarias para o caso da secdo circular, para 0 < x < d:

Considerando:
d—2x

a = acos

Area da seco de concreto resistente:
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s d
E+a 5

> 2
Ac(a) = fE— fg(cosa)l ‘rdrdf = %(Za — sin(Za))
2 2

sin @

Momento estatico da secéo de concreto resistente em relacdo ao centro do circulo:

—+a dajz d3
C o : _ 2 in3
Sc(a) —f__ f cosa [r - sin(6)] rdrd@-lzsm a

51n9
Baricentro da secdo de concreto resistente:
D _ Sc(a) 2d sina
(— - }’ca) (a) = =X T oo
Ac(@) 3 (2a —sin2a)

2
Serdo utilizados os seguintes adimensionais para a geracdo de abacos de resisténcia a

flexdo composta normal de uma secéo circular:

5'_@ _Asifya NRdM _ _Mgg
St Dt Acfed d Acfed a AcDfeq

As expressdes de resisténcia ficam reduzidas as seguintes equacoes:

(Za — sin Za)
va = zfyd

sin3 a« N o
3T fyd
Com as expressdes acima, foram gerados abacos para o estudo das armacdes usuais dos

Ug = 0'8 '

Esi ' Ogi

diversos elementos circulares de concreto armado utilizados em estruturas e contengdes ou
fundacdes. Para isto foi implementada uma rotina em VBA no Excel (Figura 63), de modo a
variar a posicdo da linha neutra na se¢do, sempre considerando os dominios de deformacéo a

essa associada, e calcular as tensdes, deformacdes e por fim os adimensionais.

Dados
EfeitoRiisch v 1dfeeTzne
08 «  DEzEEIy w0 v u
2 1 4 59632ET .
n 6 banas 0,87 1 459632617
v " 084 1 459B32E1T
1415 03285638 a1 1 459632E17
0388 1 459IZET allee D23 Doita D#alDis #6105
Wk B0 KMiem? 088 1 $59EI2ET 0 0 U 009 003 03282 ONEZZ 07S3 00889 08061 0,043
Es 2 Mem: 15708 082 1 459632617 01 0098 00003 00273 OQ4TF 033 01003 05403 00736 Q76 0,050
115 0178 1 459B32E1T 02 0195 0007 004 00573 03405 O35 07025 00382 08312 0057
! 078 1 459632E17 03 D283 Q0026 0005 0088 03477 DBEE O7EM 0067 09037 0084
o zOT0IE W 073 1 $59EI2ET 0f 009 0003 OWE 00781 03549 DJE47 08257 0075 0976F 007
0,17 1 459632617 05 0485 00043 0244 00382 03621 0723 08973 0T 10438 0078
Tabela de esleulo w 4D 087 1 459B32E1T 05 0585 00052 012 00334 03633 0191 03438 0267 L1 0035
WD 00 1 015 084 1 459632E17 07 08B 0008 D3PE 0SS 03765 D203 1005 01384 11939 0092
zaMz97 Asithe  dsiD 181 1 459IZET 08 078 QO0EY 0447 096 0383 022z 1072 046 12883 0099
bara 8w e we DB 0,188 B 4 BABI2E-IT 03 -DG7B Q0073 05 DI28E 03309 02954 11357 OJE6T 1339 006
Lo 1 1 o526 | 0jEEF 0328 2383 4388 0TS 055 4 459632E17 1 .07 0009 0583 01069 02991 02635 11983 LIS LANE DX
(0D 085 2 15T0E 067 015 2375 4348 036 082 A 4 59632ET
wd LT 3 26 OMET 0325 | 2363 4345 IS i P
4 3§EE2 067 OSTE | BB 2388 0176 Abaco - segio cricular
w23 0259259 5 47Tz 067 086 0525 MOT 036 03
34 0828322 § 65 067 OETS | 118 2389 0TS
Dominic D5 025
35 %
055 % oz —
0z ~
.

Figura 63 — Printscreen da planilha desenvolvida
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Um exemplo de dbaco adimensional gerado encontra-se na Figura 64. Uma variagao dos
pardmetros adimensionais também foi elaborada com o intuito de avaliar a influéncia da
variacdo do cobrimento na resisténcia de uma estaca raiz com 40 cm de diametro.

Outros abacos gerados forma para uma distribuicdo de armadura uniforme com 6 barras,
variando-se a relacdo do cobrimento adotado com o didmetro da se¢cdo, com 0s quais €
perceptivel a reducdo da capacidade resistente a flexdo pelo aumento do cobrimento, o que €
esperado devido a perda de braco resistente das armaduras, conforme Figura 65 e Figura 66

E possivel comparar esses abacos com outros disponiveis na literatura, ainda com a
possibilidade de variacdo de cobrimento, distribuicdo de armadura e do efeito Risch utilizado
igual a 0,8, bem como os parametros de resisténcia e coeficientes de reducdo da tensdo maxima
nas armaduras, podendo assim gerar outros abacos a partir da necessidade ou para simples

comparacgao variando-se estes parametros.
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Figura 64 — Abaco adimensional gerado para uma se¢do com distribuicio de armagao bissimétrica ndo homogénea
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Tragdo-———}——— Compressao V4

Figura 65 — Abaco adimensional com 6 barras distribuidas uniformemente, com d’=0,05d
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Figura 66 — Abaco adimensional com 6 barras distribuidas uniformemente, com d’=0,1d
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5.2.2. Resisténcia a esforgos cortantes

A resisténcia a esforgcos cortantes no caso de vigas de concreto armado segundo o
modelo de biela-tirantes € condicionada por dois mecanismos principais, 0 primeiro é a
presenca de armadura transversal suficiente para evitar a fissuragdo diagonal do concreto e o
segundo a capacidade resistente da diagonal comprimida de concreto.

Com base no modelo da trelica classica de Mérsch é possivel avaliar o comportamento
das secOes a forgas cortantes de modo simplificado, sendo a viga comparada com uma trelica,
com diagonais comprimidas que simulam o concreto e montantes tracionados que
correspondem aos estribos, com essas simplificacbes, os esforcos nas armaduras sdo
determinados.

As expressdes utilizadas pela NBR6118 seguem este pretexto com correcfes nas
expressdes pela existéncia de mecanismos resistentes complementares a trelica que séo o
argueamento, engrenamento do agregado graddo do concreto e o efeito de pino pelas barras de
aco longitudinais. Pelo modelo de calculo 1 segundo item 17.4.2.2 da NBR6118, as expressoes
sdo as seguintes:

Vraz = 0,27 ay; feabyd
ay, =1— [ /250, f. em MPa
Vras = Ve + Vo
Vow = (Asw/s) 0,9d fywq (sena + cos a)
V. = 0 nos elementos tracionados quando a linha neutra se situa fora da secao;
V. = V., na flexdo simples e na flexo-tracdo com linha neutra cortando a se¢éo;
Ve = Veo(1 + Mo /Msg max) < 2V, Na flexo-compresséo;

Veo = 0,6 feraq by d

A resisténcia a esforcos cortantes ndo possui uma aplicacdo direta das expressdes
contidas em norma no caso das sec¢des circulares, apresentando dificuldade na definicdo dos
parametros b, e d pelo formato da se¢do néo ser retangular.

O método adotado para contornar este problema encontra-se em Teixeira et al., bem
como a comparagdo da adogdo destes valores entre as normas brasileira e americana, com
resultados que parecem conduzir a valores seguros no caso das duas normas segundo os autores.

A expresséo para o célculo dos mecanismos resistentes complementares a trelica é dada
por Merta (2006), e serd adotada para o dimensionamento neste trabalho, sendo reproduzidas a

sequir:
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P
Ve = 3,7-pl+0,18+0,08-<A—)-O,Sl-k- 10,7 A,
g

Sendo:

e p, — Taxa geométrica de armadura longitudinal

P , -
¢ —- Nivel de carregamento axial
g

e k — Coeficiente dependente da relacéo entre o comprimento da fissura e altura da se¢édo
e f./—Resisténcia a compressdo do concreto

sz:Asw'fyw'(1’8'nt+/1'nd+1)

D —c—cov
ntzf-ctge

D/2 — cov
ng = INT M-ctg@
S

Sendo:

e A, — Areada secdo transversal dos estribos

e f,w — Tensdo de escoamento dos estribos

e D — Diametro da secao

e ¢ — Profundidade da linha neutra

e cov — Cobrimento considerado

e s —Espacamento longitudinal dos estribos

e ctgf — Cotangente do angulo de inclinagéo das fissuras
e INT — Arredondamento para o nimero inteiro inferior

Além de respeitar as condi¢cdes de seguranca dadas pelas verificacbes dos estados

limites Gltimos também se deve respeitar os estados limites de servico, sendo estes: estado-

limite de deformacao e de fissuragéo.
5.2.3. Estados limites de servico (ELS)

Segundo a NBRG6118: “Nos estados-limites de servico as estruturas trabalham
parcialmente no estadio | e parcialmente no estadio Il. A separacdo entre esses dois
comportamentos ¢ definida pelo momento de fissuragdo.”.

A definicdo das propriedades das se¢des nos estadios I e 1l é importante para caracterizar
0 comportamento das estruturas quanto as condi¢des de servigo. A primeira propriedade a ser

definida € o momento de fissuragéo, pois esta indica qual dos estadios a estrutura se encontra.

5.2.3.1. Momento de fissuracdo
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A expressdo utilizada para o célculo do momento de fissurag&o, isto €, 0o momento fletor
gue causa a ocorréncia da primeira fissura, segundo a NBR6118 é:

_ afel.
Yt

M,
Sendo,

e « — Fator de correcdo entre a resisténcia a tracao direta e ne flexdo.
e f. — Resisténcia a tracdo direta do concreto (fexiny Para fissuras e fi.,, para
deformacéo).
e [.—Inércia da secdo bruta de concreto.
e y, — Disténcia entre o baricentro da secéo e a fibra mais tracionada.
O fator de correcdo (a) ndo é especificado para se¢des circulares pela norma, sendo
necessario adotar um valor para este parametro, no caso, os valores que a norma prescreve sao:
1,2 para se¢des T ou duplo T, 1,3 para se¢Bes | ou T invertido e 1,5 para secdes retangulares.

Para o propdsito deste trabalho serd adotado como 1,5.
5.2.3.2. Estadio |

A estrutura é dita em estadio | quando os esforgcos que nela atuam e atuaram ndo sédo
suficientes para que ocorra fissuragdo, isto é, a méxima tensdo normal foi menor que a
resisténcia a tracdo do concreto. As propriedades da se¢do no estadio | sdo calculadas
considerando a capacidade resistente da secdo bruta de concreto somada com a secdo das
armaduras existentes, as expressdes sao mostradas a seguir:

A=A+ (ap — 1A
Sendo,

A; — Area da secdo no estadio 1.

A, — Area bruta de concreto.

ap — Raz&o modular entre ago e concreto (Es/Ec).
A, — Area de aco.

A reducdo de 1 da razdo modula deve-se a exclusdo da area de concreto ja contabilizada
pelo termo A, a expressdo para a inércia da secdo € dada a seguir:
I =1+ (ag — I,
Sendo,

e [, —Inércia da secdo no estadio I.

e [.—Inércia da secdo bruta de concreto.

e [, — Inércia total das armaduras no baricentro da secdo, desprezando sua inércia em
relagdo ao baricentro de cada barra, calculada pela expressdo abaixo:
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Nparras

Iy = Z Asi(xcg - dsi)z

i=1
Sendo,

e A, —Areadaarmadura de indice i.
e x4 — Baricentro da se¢ao composta ago e concreto.
e d, — Distancia entre o topo da fibra mais comprimida e a armadura de indice i.

A obtencao destas propriedades € direta, ndo exigindo célculos iterativos como € o caso

das expressdes em estadio Il.
5.2.3.3. Estadio Il

Quando as tensdes de tracdo na secdo superam a capacidade resistente do concreto
ocorre fissuracdo, sendo dito que a estrutura se comporta em estadio I, neste caso, as
propriedades da se¢do sdo determinadas desprezando a resisténcia a tragdo do concreto.

Ay = Ac(xpp) + agA

Sendo,

e A, — Area da secdo no estadio Il.

e A.(x;;) — Resultado da funcdo A, que para cada posicdo x do baricentro da secédo
composta de concreto e aco, associa a area da capa circular de concreto correspondente,
quando x é igualado a x;;, definida na secdo 5.2.1.

e x;; —Posicdo da linha neutra da se¢cdo composta no estadio II.

Rigorosamente, a area da secdo de concreto deveria ser determinada desconsiderando
as areas das armaduras que venham a existir na zona de compressdo, porém as diferencas nao
sdo significativas ja que a areas dessas armaduras sao muito pequenas quando comparadas com
a area de concreto, 0 mesmo vale para as inércias das secdes.

Para a inércia no estadio Il:

Iy = 1.(xqp) + agls
Sendo,

e [;; — Inércia da secdo no estédio II.

e [.(x;;) — Resultado da funcdo I. que para cada posi¢do x do baricentro da segéo
composta de concreto e ago, associa a inércia da capa circular de concreto
correspondente, quando x é igualado a x;;.

Nparras

Iy = Z Asi(xII - dsi)2
i=1
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O valor de x;; € obtido pelo equilibrio dos momentos estéticos gerados pela secéo de
concreto e pela armadura, com relagdo a um eixo que corta a se¢do a uma altura x;; da fibra
mais comprimida ou tracionada a depender da formulacao utilizada, com um pouco de trabalho
algébrico, para uma secdo circular, a formulacdo é dada a seguir:

Nbarras
3

Sc(xy) = Ss(xyy) = 96 (sin(3a) + 9sin(a) — 12a cos(a)) = z Agi(xp — dg)

i=1

Com a = acos 221 y L como definido na segéo 5.2.1.

N&do sendo possivel explicitar um valor de x;, sendo necessario resolver
numericamente, obtido a posicéo da linha neutra no estadio Il, é facil obter A, para obter I, é
necessario calcular a inércia da se¢do de concreto, o que pode ser feito com a equacéo a seguir:

/2 d4
Ic(a) = f__ f cos [r-sin(8)])*-rdrdf = ﬁ(éla — sin(4a))

sm 9

Resumindo as propriedades para a secdo circular ficam:

Tabela 2 — Propriedades da secdo circular nos estadios | e Il

Estadio | Estadio 11
d3 d—2x Nparras
X d/2 Esm <acos 7 ”) = Z Agi(x; —dg)
i=1
P d2
Area wd?/4 + (ag — 1)A, 3 (Za — sin(Za)) + agA;
Nbarras Nbarras
e a*
Inércia  md*/64+ (ap — 1) ) Au(d/2—dg)?  ge(ba—sin@a) + ) A - ds)
i=1 i=1

Apos definidas as propriedades necessarias para avaliar os estados limites de servico,
serdo explicitados os estados limites de deformacdo para vigas e de fissuracdo para elementos

lineares.
5.2.3.4. Estado-limite de deformacao

A NBR6118 permite considerar o comportamento estrutural da estrutura de concreto
armado como elastico linear para a avaliagdo aproximada de flechas em vigas, sendo
determinadas as deformacoes especificas em estadio | caso ndo ocorra fissuracdo devido aos
esforgos e no estadio Il caso contrario, e utilizando do médulo secante do concreto.

A inércia equivalente da secéo pode ser obtida pela formula de Branson, que consta no

item 17.3.2.1.1 da NBR6118, e é utilizada para avaliar a flecha imediata em vigas de forma
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aproximada. Essa inércia equivalente serd avaliada no estudo de caso para contabilizar os
efeitos devidos a fissuracdo na analise.

Para levar em conta os efeitos das cargas de longa duracdo, a norma utiliza um
coeficiente multiplicador da flecha instantanea, que depende do tempo em que ocorreu a
aplicacdo da carga de longa duragéo.

Os limites para aceitagdo dos deslocamentos sdo dados pela norma, para as estruturas
deste trabalho, a principal restricdo € dada pela aceitabilidade sensorial, sendo que o0s

deslocamentos nédo séo considerados visiveis desde que sejam inferiores a 1/250.
5.2.3.5. Estado-limite de fissuracao

A verificacdo de fissuracdo para concreto armado deve ser feita com uma combinagao
frequente de carregamentos, e os limites de aberturas caracteristicas de fissuras devem estar de
acordo com a tabela 13.4 da NBR6118, que relaciona para cada classe de agressividade
ambiental (CAA) um valor maximo desse parametro.

A norma estabelece que se deve considerar uma area Aci para cada elemento de
armadura passiva, definida como um retangulo de lados menores ou iguais a 7,5¢ do eixo da
barra. Os valores caracteristicos da abertura de fissuras € 0 menor entre as duas expressoes:

¢ o5 3oy
¥ —— Xk

w =
; 1215771 Esi fctm

o; Ogi ( 4 )
- st (= + 45
Wi = 1250 By g

Sendo,

wy, — Abertura caracteristica das fissuras.

¢; — Didmetro da barra que protege a regido considerada.

n, — Coeficiente de conformacdo superficial da armadura considerada

o; — Tensao de tracdo no baricentro da armadura, calculado no estadio Il, podendo-se
adotar ap = 15.

E¢; — Modulo de elasticidade do aco da barra considerada.

e f..m — Resisténcia a tracdo media do concreto.

e p,; — Taxa geométrica de armadura na area de envolvimento Acri,

Apesar de especificado na norma como a area critica deve ser levada em consideracao,
para o caso de se¢Oes circulares ndo é claro que a influéncia de uma barra sera realmente dada
por uma area retangular como estabelecido em norma, contudo, por falta de outras fontes, esta
sera adotada conforme a norma.

Um outro problema de aplicacdo das expressdes da norma ocorre pela utilizagdo de

armaduras de grande diametro, a tensdo de aderéncia nestes elementos tende a ser mais intensa,
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necessitando de maiores comprimentos de ancoragem e cuidados com a adogao de cobrimentos

adequados para evitar tensdes transversais excessivas, esses efeitos serdo analisados a seguir.
5.3. Aderéncia de barras de grande diametro

Nos estudos de caso verifica-se 0 uso de armadura com bitola de 32mm, neste caso
surgem problemas de detalhamento que podem interferir no funcionamento adequado da
estrutura, um destes é a questdo do cobrimento necessario para que os esfor¢cos de aderéncia
destas barras ndo causem forcas transversais excessivas que levem & ocorréncia de
fendilhamento rompendo o cobrimento do concreto.

De forma a contribuir no estudo deste aspecto, foram ensaiados quatro corpos de prova
com relagdo ao surgimento de fissuras e & ocorréncia ou ndo do fendilhamento, estando cientes
da representatividade deste ensaio para a estrutura em questdo ja que esta ndo € reproduzida
fielmente, sendo apenas ensaiada uma barra de 32mm e ndo o arranjo completo das armaduras
utilizadas, bem como a impossibilidade de utilizar o mesmo cobrimento adotado em projeto por
causa do acréscimo de massa caso este fosse adotado.

Como base para este tipo de ensaio temos a norma NBR7477 que trata da determinagao
do coeficiente de conformacéo superficial de barras e fios de aco para concreto armado, serdo

discutidas suas prescri¢des a seguir:
5.3.1. Analise da NBR 7477/1982 e outros aspectos relevantes

A norma prescreve dimensfes dos tirantes de concreto armado segundo a bitola do
elemento de aco ensaiado, seja este uma barra ou fio, as dimensGes para uma barra de 32mm

séo as seguintes:
; Cg ¢ ~
Lado dotirante:d = |m- ¢ (Z + 7) = 8,9 cm

Comprimento do tirante: [ > 15-d = 133,5cm

Comprimento da barra: = [ + 120 = 253,5cm
Com estas dimensdes, 0 peso de um corpo de prova seria de 41,4 kg, o que dificultaria
0 ensaio desnecessariamente, portanto para 0s propositos do ensaio ndo serdo respeitadas estas
prescrigdes. O efeito em que estamos interessados em analisar ndo € 0 mesmo que a norma
contempla. Sendo assim, foram propostos corpos de prova com as caracteristicas indicadas na

Figura 67.
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Figura 67 — Dimensdes dos tirantes adotados

Nas notas esta indicada a resisténcia do concreto conforme prescrito na norma, outras
caracteristicas do concreto a ser utilizado estdo na Figura 68 extraida da norma:
5.2 Composigas do concreto
5.2.1 0 concreto para confeccao dos corpos de prova deve ser composto de:

a) agregado graldo de diametro maximo inferior a (d - ¢).—i—- conforme

a NBR 7211;
b) areia, com diametro maxime igqual a 4,8 mm, conforme a NBR 7211;
c) cimento Portland, conforme a NBR 5732 ou NBR 5733;

d} &gua obedecendo aocs critérios da NBR 6118. Os componentes devem ser
dosados a fim de permitir uma adequada trabalhabilidade e ter 3 idade

do ensaio uma tensac de ruptura a compressac axial simples igual a

(250 + 25)kgf/cm?.

Figura 68 — Caracteristicas do concreto para a confeccéo dos corpos de prova
Fonte: NBR7477

Estas caracteristicas, no entanto, ndo sdo mais representativas do estado atual da
execucéo de concretos, por ser uma norma muito antiga. Outra consideracdo da norma trata da
velocidade de ensaio que deve estar de acordo com a atual NBR6892, que substituiu a
NBR6152, devendo ser controlada por alguma das medidas propostas por esta.

Como um dos pontos de interesse deste ensaio € a determina¢do da formacao de fissuras

e seus comprimentos, buscou-se na literatura formas de prever a ocorréncia de fissuras e as
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aberturas esperadas. Neste caso, surge um problema na definigéo do espacamento estre fissuras
e como que € assumido conforme formulagdes empiricas dadas pela antiga norma de concreto
NB1, ja que nas novas edi¢des esta metodologia foi abandonada.

A metodologia escolhida esta descrita no livro de Gahli (2000). Esta foi implementada
em uma planilha eletrénica, tendo que assumir a expressao da distancia média entre fissuras

dada a sequir:
)
s, =15¢, + 0,165

Sendo,

s, — Espacamento médio entre fissuras
¢, — Cobrimento

@ — Diametro da barra de ago

p — Taxa geométrica de armacao

Para a geometria do tirante (Figura 58), este espacamento calculado € de 9,3 cm, além
do espacamento entre fissuras € necessario assumir as tensdes em que ocorrerdo a primeira e a
ultima fissuras, sendo utilizado as expressdes da NBR6118 adotando, respectivamente, 0 fet,in
eo fctk,sup-

Resumidamente, esta teoria considera 0 comportamento conjunto do concreto armado
como elastico linear até a ocorréncia da primeira fissura, adotando um acréscimo de deformacéo
sem variacdo da tensdo, apds a primeira fissura.

Em seguida utiliza uma expresséo que divide o intervalo de deformacdes esperadas entre
a primeira e Ultima fissura, esta depende do numero esperado de fissuras e da razdo entre as
areas em estadio | e estadio Il, também ponderando o comprimento do patamar de tensdo
constante, até que se atinja o estadio II.

Apos a ultima fissura considera que o elemento se encontra no estadio Il puro, com
comportamento linear. Os resultados da aplicacdo desta teoria sdo mostrados a seguir, uma
consideracdo adicional necessaria é a relacdo entre 0 modulo de elasticidade do aco e do
concreto assumido igual a 10 que seria 0 caso de um ensaio rapido (Gréafico 1) e comparado

com o valor tedrico adotando Ecs conforme NBR6118 (Gréafico 2).
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Gréfico 1 — Forca normal esperada por deform acédo até a ocorréncia da Gltima fissura para Es/Ec = 10
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Gréfico 2 — Forca normal esperada por deformacéo — variando a relagdo Es/Ec
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Além da ocorréncia de fissuras, outro aspecto que esta teoria prevé é o tamanho médio
das aberturas, sendo dada por:
Wi = Sr(€s

Onde,
w,,, — Tamanho médio da abertura de fissuras
¢ — Coeficiente de interpolacédo entre estadios | e Il considerado igual a 0,5
&5, — Deformacéo considerando estadio Il puro

Apenas para comparagdo, mostram-se no Grafico 3 e no Gréfico 4 os valores das

aberturas caracteristicas calculadas conforme NBR6118.
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Gréfico 3 — Abertura de fissuras esperadas até a carga maxima programada do ensaio (32 tf)
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Gréfico 4 — Abertura de fissuras esperadas até a carga maxima programada do ensaio (32 tf)
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A teoria utilizada ndo prevé a ocorréncia do fendilhamento, este efeito pode levar o
corpo de prova a ruptura sem que se atinja um padréo estabilizado de fissuragdo ou aberturas
que comprometam os estados limites de servico, e espera-se constatar caso este ocorrerd ou ndo

nos ensaios. Para avaliar este fendmeno, sera utilizado a teoria disponivel em Leonhardt (1978),



83

que considerada a tensédo de fendilhamento em funcdo da tenséo de aderéncia das barras, do
espacamento entre elas e do cobrimento adotado.

Com relacédo a tensdo de aderéncia, considera que ndo € necessario adotar 0 mesmo
limite utilizado nas questbes de ancoragem, que € um valor pequeno que obrigaria um
cobrimento elevado para que esses elementos trabalhem dentro do limite de ancoragem, e
sugere a adogédo de valores experimentais provenientes de ensaios de sapatas armadas com
barras nervuradas.

Adotando os valores limites sugeridos para as tensdes, e um valor muito grande para o
espacamento entre as barras ja que a secdo dos tirantes estd armada com uma Unica barra, com
0 cobrimento adotado segundo a Figura 67, chega-se em um valor méximo para a tensdo de
fendilhamento relativa de 0,071 cm™, o valor dessa tensdo para as dimensdes dos tirantes
segundo a referéncia é aproximadamente de 0,050, portanto inferior ao admissivel, caso
adotassemos como espacamento longitudinal entre armacgdes o valor do lado do tirante, ou seja,
9 cm, essa tensdo esperada cresce para 0,090 cm™, e ocorreria ruptura por fendilhamento
segundo estas equacdes do Leonhardt (1978).

A tensdo media de aderéncia esperada com o espacamento entre fissuras conforme
calculado (9,3 cm) seria de 0,44 kN/cm?, até a formagdo da proxima fissura, adotando a
resisténcia média a tracdo, € um valor préximo da tensdo de aderéncia para ancoragem segundo
a NBR6118 (adotando n1 = 2,25 e m2=n3=1,0 para barra de 32 mm) seria de 0,51 kN/cm?, na
norma ndo ha distin¢do entre os casos de ancoragem em sapatas que sdo situacbes de alta
concentracdo de esforcos, que deveria admitir tensbes mais elevadas, foi calculada pela
expressdo a seguir, com F=41kN que seria a forca que supera a resisténcia a tracdo média do
concreto dessa secao.

F
T pS,

Além de avaliar as condi¢cdes de fendilhamento também sera possivel verificar o

Tpa =

comportamento do tirante com relacdo a essa tensdo de aderéncia.

Tabela 3 — Tens@es de aderéncia para algumas bitolas conforme formulacdo adotada

¢ (mm) d(cm) As (cm?) pr cv (cm) Sr (cm) F (kN) Tod (KN/Ccm?)
8 43 0,50 2,72% 1,75 7,33 6 0,33
16 6,1 2,01 5,40% 2,25 8,11 15 0,36

25 78 4,91 8,07% 2,65 8,93 28 0,40
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Ainda aplicando essa teoria, variando a bitola e adotando os valores de lado do tirante
espacamento de fissuras conforme a NBR7477, obtém-se os resultados da Tabela 3, com

tensoes de aderéncia semelhantes.
5.3.2. Resultados e discussdes dos ensaios

A primeira etapa para o inicio dos ensaios foi a confec¢do dos corpos de prova, foi
necessario requisitar os materiais, executar as formas, realizar a concretagem e dispd-los na
camara Umida para cura, o abatimento medido foi de 5 cm durante a concretagem.

O aco utilizado foi da categoria CA-50 com bitola de 32 mm fornecido pela
ArcelorMittal®, para a execucdo do concreto foram utilizados 21 kg de cimento CP-V ARI, 44
kg de pedrisco, 60 kg de areia e 13 kg de agua (relacdo agua-cimento de 0,62). A resisténcia
esperada aos 7 dias era de 35MPa.

Apbs o tempo estipulado de cura, que foi de 7 dias, romperam-se o0s testemunhos para
determinacdo da resisténcia a compressdo do concreto e a tragdo por meio do ensaio de
compressdo diametral. A resisténcia média a compressdo foi de 34,48 MPa e a tracdo (fctsp) de
2,95 MPa (determinada pela NBR7222/2011), conforme Tabela 4 e Tabela 5.

Determinado as propriedades de interesse do concreto, foi iniciado os ensaios dos
tirantes no dia 25/11, nessa data foram ensaiados dois tirantes e no dia 26/11 foram os dois
restantes.

Segundo a NBR7477/1982 em seu item 6.2.7: “’s6 devem ser considerados tirantes que
apresentarem mais do que cinco fissuras, em toda a se¢do transversal, regularmente espacadas
ao longo da peca.”, apenas um dos tirantes ndo cumpriu esta condicdo, portanto a ndo adequacao
do comprimento dos tirantes pela expressdo dessa norma, que deveriam ser de 133,5 cm e foram
projetados com 70 cm, mas executados com 80 cm por engano na fabricacdo das formas de
madeira, ndo seria um empecilho para aceitar os resultados desses tirantes.

O espacamento médio entre fissuras dos trés corpos de prova que respeitam as condi¢oes
da norma foi de 10,3 mm os resultados de cada tirante estdo nas Figura 72 e Figura 73, a Tabela
6 resume os espacamentos entre fissuras e a Tabela 7 os coeficientes de conformacgéo

superficiais esperados segundo a norma.

Tabela 4 — Resultados dos ensaios de compressao direta

Testemunho Forca de ruptura (tf) Resisténcia a compressédo (MPa)
1 27,35 34,82
2 26,70 34,00
3 27,20 34,63
Média 27,08 34,48

Desvio padréo 0,34 0,43
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Tabela 5 — Resultados dos ensaios de compressao diametral

Testemunho Forca de ruptura (tf) Resisténcia a tracdo (MPa) fet,sp feem (MPa)
4 9,50 3,02 2,72
5 8,70 2,77 2,49
6 9,65 3,07 2,76
Média 9,28 2,95 2,66
Desvio padréo 0,51 0,16 0,15

4,/ koo 3 | =2 3

Figura 70 — Concreto na betoneira e forma sobre a mesa vibratéria
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Figura 71 — Concretagem dos testemunhos e tirantes concluidos
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Tabela 6 — Resultados para os tirantes ensaiados
Tirante 1 — Distancia entre fissuras (cm)

Face do tirante

Fissura 1 5 3 7
1-2 9,1 9,2 9,8 9,2
2-3 7,6 8,0 7,6 8,7
3-4 10,5 11,3 12,3 11,1
4-5 20,9 10,7 11,5 10,1
5-6 9,5 9,0 9,2 9,9
6-7 - - - 9
Média 11,5 9,6 10,1 9,7

Tirante 2 — Distancia entre fissuras (cm)
Face do tirante

Fissura 1 5 3 7
1-2 6,5 20,7 10,7 8,1
2-3 10,7 11,2 10,6 11,7
3-4 11,7 9,3 10,8 12
4-5 7,4 55 8,4 7,2
5-6 7,4 - 9,1 111
Média 8,7 11,7 9,9 10,0

Tirante 3 — Distancia entre fissuras (cm)
Face do tirante

Fissura 1 5 3 7
1-2 10,2 9,2 8,6 12,4
2-3 91 30 8,2 6,6
3-4 8,5 - 7,4 8,7
4-5 14,7 - - 15,5
Média 10,9 18,3 12,1 11,7

Tirante 4 — Distancia entre fissuras (cm)
Face do tirante

Fissura

1 2 3 4
1-2 14 14 15,5 14,1
2-3 12,5 12,4 11,7 12
3-4 6,4 6,7 7,4 6,8
4-5 11,2 9,6 10,5 11,2
5-6 9,6 9,6 8,9 9,5
Média 10,7 10,5 10,8 10,7

Tabela 7 — Resultados dos coeficientes de conformacéo para os tirantes segundo a expressdo da norma

Tirante Espacamento médio entre fissuras (cm) Coeficiente de conformacao (n)
1 10,2 1,96
2 10,1 1,98
3 11,6 1,73
4 10,7 1,88
Média desconsiderando tirante 3 1,94
Coeficiente de variacéo 3,0%

* - Neste tirante foi desconsiderada a face que nédo atingiu o nimero minimo de fissuras requeridas pela norma,
rigorosamente este resultado deve ser desconsiderado

Os resultados dos tirantes foram satisfatorios, a abertura de fissuras foi proxima do
esperado (com méaximo aparente de 0,15mm), o espacamento medio entre fissuras dos tirantes

que respeitaram as condi¢Oes da norma (Tirantes 1, 2 e 4) foi 11% superior ao calculado que
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era de 9,3 cm, ndo sendo observado ruptura por fendilhamento com o carregamento maximo de
ensaio (32 tf).

Dois tirantes foram levados a ruptura, sendo que esse efeito s6 foi observado com cargas
proximas da de ruptura que ocorreu com aproximadamente 58 tf, e se apresentou de forma
catastrofica com rompimento da barra de aco no interior do concreto ocorrendo estric¢do desta
e esmagamento do concreto em algumas nervuras, a Figura 74 mostra a possivel posi¢do de

parte do concreto apds a ruptura do tirante.

P S 3

e

v
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Figura 74 — Parte do concreto apds rompimento, observar fissura transversal
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Pelos ensaios realizados, a ndo ocorréncia de ruptura por fendilhamento para tensdes
maximas de trabalho que seriam da ordem de 80% da capacidade de escoamento das armaduras
ou seja, 32 tf, no caso das barras de 32 mm, mostra que a preocupacao com o cobrimento
adotado ndo ser suficiente, que no caso desses tirantes, foi planejado com 2,85 cm, sendo
préximo dos 3 cm minimos usuais para obras que utilizam essas bitolas, pode ser descartada.

Outra questdo a ser comentada é o coeficiente de conformacdo superficial dessas
armaduras, que se calculado com a expressdo da NBR7477 deve ser tomado seu valor ao
quadrado para ser comparado ao adotado pela NBR6118 para definicdo dos comprimentos de
ancoragem, nessa norma adota-se o valor de 2,25 para barras nervuradas sem distingéo, o que
seria equivalente a 1,5 calculado pela NBR7477, os valores obtidos foram superiores a esse
valor adotado com folga, mesmo nédo sendo adotado o comprimento de norma para o corpo de
prova.

Foram feitos alguns passos de carga (mais do que os 5 intervalos exigidos pela

NBR7477), sendo observado o surgimento de fissuras com forca préxima de 5 tf, ndo sendo
possivel determinar com exatiddo a forca de ocorréncia da primeira fissura, ja que as aberturas
eram muito pequenas neste nivel de carregamento, sendo necessario aumentar o nivel de
iluminacdo para que se possa observar as fissuras durante quase todos os passos de
carregamento, com uma carga de 20 tf chegava-se em um padréo estabilizado de fissuras em
todos os corpos de prova.
Esses resultados de carregamento sdo um pouco dispares do esperado pela teoria do item 5.3.1,
primeiramente por ter sido calculada com 25MPa de resisténcia a compressdo, mesmo quando
alterado para a resisténcia de 35MPa, a carga para primeira fissura foi de 3,6 tf e para a Gltima
de 6,7 tf, em especial para a carga de ocorréncia da Ultima fissura sendo muito inferior ao
observado. Por outro lado, a abertura de fissuras continua da mesma ordem de grandeza da que
foi calculada, as tensbes de aderéncia com os valores do ensaio seriam de 0,49kN/cm? quase da
mesma ordem que foi calculado pela teoria.

Vale considerar a adequacdo da estrutura aos esfor¢os que nela atuam, sendo que nem
sempre as prescri¢cdes de norma para o detalhamento véo garantir um bom desempenho, sendo

necessario a experiéncia do projetista para utilizar um detalhamento adequado.
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5.4. Estudo de caso 1 — Cidade Matarazzo

Ja gue possuimos acesso aos projetos dos estudos de caso, foram utilizados as dimensdes
dos elementos de projeto para obtencdo dos esforgos nas estruturas, sendo necessario adotar
parametros para as camadas de solo, bem como definir as fases de execugéo e os trechos que se
pretende representar com os modelos.

A metodologia para obtencdo dos esfor¢os solicitantes foi a modelagem da geometria
tipica de uma secdo por meio do programa do Phase2 que € um programa de elementos finitos
que permite considerar a interacdo solo-estrutura, modelado o solo como um meio continuo e
levando em conta a plastificacdo que pode ocorrer neste elemento.

As propriedades dos materiais bem como dos solos necessarias para analises sao

mostradas nos itens a seguir.
5.4.1. Perfil geotécnico e parametros adotados

De posse das sondagens (exemplo na Figura 76) e de suas locagdes, um perfil geotécnico
ao longo da contencéo do parking foi tragado (Figura 75), este foi utilizado para a definicdo dos

parametros dos solos necessarios para as analises (Tabela 8 e Tabela 9).

ARE |ADE GRANULAGAQ VARIADA ARGILOSA, COMPACTA, VERMELHA
SPT i
MEDIA 39
DESMIO 12

Figura 75 — Perfil geotécnico no eixo da contencdo (nivel de 4gua indicado pela reta horizontal que atravessa o
perfil geotécnico a direita)
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Tabela 8 — Parametros dos solos da literatura

Y c ¢’ E
Solo Ko
(KN/m3) (kPa) © (MPa)

3AgP1 15,0 20 27 0,6 6
3Agl-C 19,0 40 24 0,9 20
3Agl-E 19,0 75 22 0,8 45
3Agl -G 20,0 150 20 0,8 100
3Arl 19,0 3 35 0,8 50

Fonte: Memorial justificativo dos pardmetros geotécnicos — Promon (1994)

Tabela 9 — Descricéo da simbologia adotada para os solos
Solo Descricéo SPT

Argila siltosa pouco arenosa, porosa, de consisténcia mole a média,
3AgP1 2a4
vermelha e amarela

3Ag1-C . o . 8212
Acrgila siltosa pouco arenosa, de consisténcia rija a dura, variegada
3Agl-E _ 18a25
(amarela, cinza e vermelha)
3Agl-G >40
Areia fina a média argilosa, medianamente compacta a compacta,
3Arl >20

amarela e vermelha

Fonte: Memorial justificativo dos pardmetros geotécnicos — Promon (1994)

A argila variegada da formacdo Sdo Paulo, classificada como argila siltosa pouco
arenosa de consisténcia rija a dura e denominada por 3Ag1l, foi subdividida sequencialmente
pelos valores de SPT de A a G, conforme a tabela 10 A do documento técnico da Promon
(1994), sendo os intervalos de SPT dados pela Tabela 9.

O principal problema desses pardmetros consiste na ndo indicacdo do nivel de
deformacéo dos corpos de prova para o qual foram tomados as medidas de modulo, j& que sabe-
se que o solo se comporta de forma mais rigida a carregamentos em pequenas deformacdes, o

que se supBe é que esses valores podem ser bons indicativos para o estado limite dltimo.
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ATERRO DE ARGILA SILTO ARENDSA, COM ENTULHO. WARRDM

ATERRO DE ARGILA SILTO ARENOSA, MUITO MOLE,
MARROM

ARGILA POROSA SILTO ARENDOSA,
MOLE, VERMELHA

shtosa.

ARGILA SILTO ARENOSA, MEDIA A
DURA, VERMELHA

pvernelhe, cinza e omarela

pararela e roxa

pvernelha, dnzo e onarela

T—rufto orghosa

t—grandaglo verlada, roxa e amarels

8o vorkda

ARGILA SILTOSA, DURA, VERMELHA
CINZA E AMARELA

arenosa

siito arenosa, con velos de orelo

AREIA FINA E MEDIA ARGILOSA, COMPACTA, VERMELHA
E ROXA

ARGILA SILTO ARENOSA, DURA, VERMELHA, AMARELA]

o srences E CINZA

AREIA FINA ARGILOSA, COMPACTA, VERMELHA E CIN|

Figura 76 — Sondagem tipica
Fonte: Maffei Engenharia (ENGESOLOS)
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Além dos pardmetros geotécnicos também € necessario definir os estruturais, sendo
estes a rigidez do paramento, considerada uma rigidez equivalente a um estacdo por metro de
paramento, a rigidez dos tirantes, do bulbo (pelo método de modelagem adotado) e dos
travamentos proporcionados pela estrutura, para a rigidez dos tirantes foi consultado o catalogo
da Solotrat (2018) e definida a area minima dos tirantes conforme a carga de trabalho
especificada e para os travamentos foi adotado este valor por indicagéo do projetista.

Tabela 10 — Parametros estruturais adotados

EA El
Elemento
KkN/m kNm2/m
Paramento 7,961-108 4,976-10°
EA L - espacamento
Elemento
kN m
Tirante 120 tf 7,420-10* 2,10
Tirante 110 tf 4,718-104 2,10
Tirante 90 tf 3,520-10* 2,10
Tirante 60 tf 2,650-10* 2,10
Travamentos 1,000-10° 1,0

5.4.2. Modelo 2D - Caso drenado

Com os parametros definidos anteriormente, basta escolher a secdo para modelagem,
para esta escolha lembraremos dos conceitos de estado plano de deformacdes, ja que esta
hip6tese serd utilizada para a modelagem da se¢do. Serdo evitadas secdes de alteracdo da
geometria, seja esta causada pela mudanca da tipologia do paramento ou pelo posicionamento
dos tirantes.

Foi escolhida a secdo representada pelos estacdes 68 a 82, reproduzida na Figura 78
localizada paralelamente & Alameda Rio Claro, conforme Figura 77.

i & Digr
' )OO 0 Ogoi et lf
| - - - =118 @ o S
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Figura 77 — Localizacdo aproximada da secao
Fonte: Adaptado de Maffei Engenharia



94

VAR. 810,50 A 812,50

CA: B09.72

806,40

TIRANTES F=60tf

ESTACAO
@100cm ¢/210

797.10

]
<

TIRANTES F=120tf
c/210

TIRANTES F=110tf

TIRANTES F=90tf
c/210

o

CF: 775.50

930

580

505

N+1

VAR.

N-0

=
B
z

802,56

i

-
I
8
£

i

-
&
ta
&

2655
z
N

793,34

|

3487

790,30

g

N-6

787,26

.

N-7

784,22

.

N-8

783.82 (ESCAV.

832

ESTACOES EP-68 A EP-82

(FECHADA)

Figura 78 — Secéo considerada para analise

Fonte: Maffei Engenharia

Realizada a escolha da secdo, bastou modela-la (Figura 79), inserindo os parametros

necessarios e definindo a sequéncia construtiva conforme Figura 80 e Figura 81. Os passos

intermediarios de escavacdo, implantacao dos tirantes, execucao dos travamentos e desativagdo

dos tirantes ndo foram mostrados, mas foram considerados na analise e calculados.
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Figura 79 — Modelo geométrico
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(@) — Implantacdo dos estacdes

(b) — Primeira escavagdo
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(c) — Implantacéo do primeiro nivel de tirantes
Figura 80 — Evolucédo da execucédo considerada

(d) — Término da escavagéo
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(c) — Situacdo final
Figura 81 — Continuacg&o das etapas de execugéo

O critério de plastificacdo utilizado ¢ o de Mohr-Coulomb, com pardmetros de
deformabilidade dados por um modulo Eres, adotado igual ao médulo dado pela Tabela 8, a
adocao deste modulo Unico gera davidas quanto a representatividade destes resultados por ndo
considerar o comportamento do solo sob variacdo de tensdes, sendo o caso de alivio na
escavacao e recompressdo na ativagédo dos tirantes.

As dimens6es do modelo foram adotadas conforme a geometria de secdo, de modo a
representar metade da distdncia da escavacdo entre esta contencdo e sua paralela, o
comprimento fora da escavacéo foi escolhido como trés vezes o comprimento da escavacao e a
profundidade das camadas foram adotadas conforme as sondagem analisadas e o perfil
geotécnico da Figura 75, sendo limitado pela sondagem mais profunda que estava disponivel.

Foi considerado um modelo drenado, sendo calculada a rede de fluxo a partir do ponto

em gue a escavacgao se da abaixo do nivel de agua, como limitagéo, s6 pode ser calculada em
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estado permanente, ndo sendo possivel levar em conta o aspecto temporal da escavacao para o
estabelecimento do fluxo, os pard@metros de percolacdo necessarios estdo mostrados na Figura
82, outra forma que poderia ser adotada seria a considera¢do de um modelo ndo drenado, porém
falta na literatura as propriedades ndo drenadas para os solos em questao, analise que deveria
ser feita com pardmetros totais.

Em uma analise ndo drenada também é importante adotar propriedades de adensamento
para os solos, para que seja possivel avaliar como o tempo de escavacéo influencia os resultados
em especial os esforcos a longo prazo, que seriam importantes para os estados limites de
Servico.

Os valores de referéncia da literatura foram interpolados para os valores de Nspr médios

obtidos pelas sondagens.

- S | Young's | . | .| Tensile |pilation | - Cohesion | Cohesion Air N
Material Name | Color '"'“;'ﬂf“'“"‘ U'(';;l‘;’mgght ET'“:“ Modulus p"';:‘nf’: ° c:'::::n M:t“:' Strength | Angle F("f;‘l’(']‘ (‘;';g'; J:ﬁ::lf("f:] (peak) |(residual) | Phib |Entry pEF'I""nEC:i'::tV ISoil Type |Ks (m/s) | K2 / K1 Ar:ﬂh
J - (kpa) L (kPa) | (deg) [P & 8l (kpa) (kpa) (kpa) 3
Field Stress and Mohr "
3AgP1 D Body Force 15 Isotropic 8000 0.3 Coulomb Plastic 0 o 27 27 20 20 0 0 Simple General | 1e-006 1 o
Field Stress and Mohr "
3Ag1-C I:‘ Body Force 20 Isotropic | 26000 0.3 Coulomb Plastic 0 o 24 24 a6 46 0 0 Simple General | 1e-008 1 o
Field Stress and . Mohr . -
3Agl-E D Body Force 20 Isotropic | 50000 0.3 Coulomb Plastic 0 o 21 21 88 88 0 0 Simple General | 1e-008 1 o
Field Stress and Mohr -
3Ar1 I:‘ Body Force 19 Isotropic | 50000 0.3 Coulomb Plastic 0 o 32 32 10 10 0 0 Simple General | 5e-008 1 o
Field Stress and Maohr "
3Ag1-G I:‘ Body Force 20 Isotropic | 100000 0.3 Coulomb Plastic 0 o 20 20 150 150 0 0 Simple General | 1e-008 1 o
Bolt Diameter | Bolt Modulus,E | Tensile  |Out-of-plane |Pre-Tensioning| <°™ 2™ | joint | Borehole  |*2Med| pond strength |  Residual Bolt [Bond Length
Eolihacyl| Colod vie (mm) (kPa) Capacity (kN) | Spacing (m) | Force (kN) P || g |t o | 2 (kN/m) Tensile | \odel (m)
pacity pacing Install Stage Plates Capacity (kN)
Tirante 60 tf . Tieback 43.75 2e+008 994 21 o Yes Yes 150 Yes 2000 ms3 Plastic 6
Tirante 120 tf . Tieback 69 2e+008 2025 21 o Yes Yes 150 Yes 2000 2444 Plastic 12
Tirante 110 tf . Tieback 69 2e+008 1955 21 o Yes Yes 150 Yes 2000 2514 Plastic 1
Tirante 90 tf D Tieback 60 2e+008 1562 21 o Yes Yes 150 Yes 2000 1792 Plastic 9

Figura 82 — Parametros dos solos inseridos no programa
Fonte: Printscreen do Phase?

As condi¢bes de contorno para a defini¢do do nivel freatico foram adotadas de modo a
aproximar os resultados do nivel d’agua calculado pelo programa e de uma sondagem feita
posteriormente a execucdo das contencdes, esta informacdo foi fornecida pelo projetista, foi
constatado que o rebaixamento a uma distancia de aproximadamente 15m da contencao foi de
1 metro, ndo seria possivel, a principio, garantir que esta variacdo deveu-se unicamente a
drenagem.

Para etapas intermediarias adotou-se uma freatica com comprimento de influéncia
reduzido quando comparado com a Figura 83, na qual foi adotado o comprimento conforme
dito anteriormente, sendo o nivel do lencol fretico adotado na cota 798,9 m por ser o valor

maximo das sondagens analisadas.
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Horizontal
Displacement

-2.6e-001
-2.3e-001
-2.0e-001
-1.7e-001
-1.42-001
-1.1e-001
-7.5e-002

-4 .5e-002

.5e-002

.5e—-002

.Se-002

Figura 83 — Deslocamentos para o final da escavacéo (26 cm horizontais na contencéo)
Fonte: Printscreen do Phase?

Verificada a ocorréncia de deslocamentos excessivos, incompativeis com o observado
pela instrumentagdo nas Figura 84, Figura 85 e Grafico 5, cujos maximos séo da ordem de 6

mm para o interior da escavacao.

N ALAMED/A RIO CLARO

Figura 84 — Localizagao do inclindmetro na obra
Fonte: Relatério de instrumentacéo da LPC LATINA, cedido pela Maffei Engenharia
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Figura 85 — Leituras do inclinémetro IN-10
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04-11-2017 08:08:00
09-11-2017 15:14:00
16-11-2017 07:43:00
23-11-2017 14:32:00
30-11-2017 10:28:00
07-12-2017 10:02:00
14-12-2017 09:20:00
27-12-2017 09:18:00
05-01-2018 08:36:00
11-01-2018 10:15:00
19-01-2018 08:56:00
26-01-2018 09:08:00
31-01-2018 10:15:00
08-02-2018 10:36:00
15-02-2018 13:14:00
01-03-2018 10:42:00
09-03-2018 10:28:00
15-03-2018 12:34:00
21-03-2018 10:30:00
28-03-2018 10:25:00
04-04-2018 07:48:00
12-04-2018 10:25:00
17-04-2018 11:53:00
25-04-2018 09:16:00
04-05-2018 11:18:00
08-05-2018 11:55:00
15-05-2018 10:55:00
24-05-2018 13:54:00
29-05-2018 11:50:00
04-06-2018 12:20:00
14-06-2018 10:38:00
22-06-2018 08:54:00
28-06-2018 11:40:00
05-07-2018 10:04:00
12-07-2018 10:05:00
02-08-2018 09:34:00
06-09-2018 10:01:00
21-09-2018 12:13:00
16-11-2018 09:52:00
13-12-2018 08:22:00

Fonte: Relatério de instrumentacéo da LPC LATINA, cedido pela Maffei Engenharia
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Gréfico 5 — Deslocamentos totais acumulados na ultima medicdo da instrumentacéao

Deslocamento total acumulado - IN-10 - 13/12/2018

S

-3 o

-13

-18

-23

Profundidade (m)

o

-43 ——e
3 2 -1 0 1 2 3 4 5 6

Deslocamento (mm)

Fonte: Adaptado do relatdrio de instrumentacdo da LPC LATINA, cedido pela Maffei Engenharia

Devido a essa incompatibilidade de deslocamentos, e reconhecendo a diferenca de
comportamento dos solos na descompressao e recompressao que seria um maddulo superior ao
mostrado na literatura (Tabela 8), foram adotados mddulos dez vezes superiores com o objetivo

de tentar aproximar os deslocamentos esperados pelo modelo com os medidos. Com estes novos
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valores de modulo, obtém-se deslocamentos horizontais maximos de 3 cm (8,7 vezes inferiores
ao observado utilizando os mddulos da literatura) conforme Figura 86.

Os parametros de médulo da literatura serdo utilizados para a verificacdo da seguranca,
ja que estes valores reduzidos de moédulo estdo mais relacionados com a ruptura de um corpo
de prova e, portanto, grandes deformacdes, do que com a situacdo de servigo das estruturas
usuais, nas quais sdo desejaveis pequenas deformacdes.

Horizontal
Displacement

-2.5%e-002
-2.6e-002
-2.2e-002
-2.0e-002
-1.7e-002
-1l.4=-002
-1l.1le-002
-7.5=-003
—-4.5e-003

-1.5e-003

.S5e—-003

Figura 86 — Deslocamentos para o final da escavagdo (3 cm horizontais na contencao)
Fonte: Printscreen do Phase?
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Gréafico 6 — Empuxos ativos e passivos na interface

TensoOes nas interfaces
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As resultantes dos empuxos foram obtidas por meio do método dos trapézios, aplicado
ao Gréafico 6, sendo 1940 kN até a cota da escavacdo para 0 empuxo ativo e 310 kN para o
passivo. Um coeficiente médio de empuxo para a escavacdo com profundidade de 26,7m,
desconsiderando a presenca de agua pela drenagem e utilizando um peso médio do solo de 19

kN/ms3, é 0,29, valor considerado um pouco elevado para o que foi adotado pelo projetista.
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Os esfor¢os na estrutura para 0 modulo multiplicado por 10 e com rigidez integral da

estrutura sdo mostrados na Figura 87, os valores calculados pelo projetista com o programa

AMRetain estdo na Figura 88.

Observa-se uma boa aderéncia entre os esforcos cortantes, o que ndo pode ser dito para

0s momentos fletores, no qual o valor médximo obtido pelo Phase? foi 7,5% inferior ao calculado

pelo AMRetain que utiliza um modelo de Winkler que leva em conta a passivacdo das molas.

-3.9976 [kN] Axial Force

—_

e
947 69 [kN] Axial Force

/

276.07 [kN] Shear Force|

N

-262.64

\

[kM] Shear Fc:urce|

N
B

s

A

{/

\

N N/

-194 65 [kNm] Momentfs

y

288 .46 [kNm] Moment|

Figura 87 — Diagramas de esforgos solicitantes para o final da escavacdo (compressao positiva)

Fonte: Printscreen do Phase?
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Displacements [mm] Moments [kNm/m] Shear forces [kN/m]

812 812 —+ 812 +
=1 -1 1L
<:'_:
|
T

808

T T T T

808

804 504

800 800 -+

804

796 + | 796 + L 796 1 ] /
sl ol |
il AL 318 = 4 -;//
788 788 - > 788 -
764 B T 784 R [ 784 i <<_/
o ) | ol ] o) 5
_— 1 _— ] 76 1 Y
772 __{ } I t 772 L | 772 L { {
-20 -10 i 10 20 -200 0 200 -200 0 200
Dmin =-18,34 - Dmax =-3,23 M.k min =-311,71 - M.k max = 261,57 V.k min=-28217 - V.k max =292 71

Figura 88 — Diagramas de esforcos solicitantes e deslocamentos previstos pelo programa AMRetain
Fonte: Cedido pela Maffei Engenharia (Printscreen do relatério do AMRetain®)

Os valores obtidos até o momento nao levaram em consideracdo os efeitos de fissuragdo
mencionados no item 5.2.3.4, primeiramente deveremos estimar o momento de fissuracao
conforme item 5.2.3.1 e com os esfor¢os calculados adotar uma rigidez equivalente.

A armacdo dos estacdes neste trecho de contencdo estd mostrada na Figura 89, um
detalhe desta armacdo estd nas armaduras denominadas N5 e N6, sdo vergalhdes de 32 mm
dispostos préximos ao solo nos trechos de aplicacdo dos tirantes, foram pensados para caso
ocorram desvios durante a instalacdo dos tirantes, que € executada por meio da perfuracdo dos
estacOes, esta armadura possa atuar na regiao em substituicdo a uma das barras denominadas
de N1 e N2, ja que durante a execucdo a gaiola é ocasionalmente rotacionada, dificultando o
posicionamento das armacoes.

Sdo utilizados estribos duplos no formato de semicircunferéncias totalizando 4 ramos,
sendo espacados a cada 30 cm desde o topo até a cota 790,5; 15 cm até a cota 782,50 e
novamente 30 cm até a cota de fundo.

Foram calculadas as propriedades desta se¢do no estadio | e Il conforme Tabela 11, a
razdo entre as propriedades dos estadios 1l e | foram de 3,2 para as areas e 2,9 para inércias, 0
momento de fissuragdo calculado foi de 266 KNm considerando a resisténcia média a tragéo
(ELS-deformacéo) e 186 kNm com a resisténcia a tracao inferior (ELS-fissuracao).
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ARMACAO DOS ESTACOES
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Figura 89 — Armacéo dos estacBes no trecho analisado
Fonte: Cedido pela Maffei Engenharia
Tabela 11 — Propriedades da secdo nos estadios | e 1l de cada estacdo
Estédio | Estéadio 11
Area (m?) 8,64-101 2,58-10"1
Inércia do concreto (m*) 4,91.107 3,65-10°3
Inércia do aco (m*) 1,00-10%? 1,54-10?

Inércia total (m*) 5,91-102 1,90-10%?
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Gréfico 7 — Envoltdria de momentos solicitantes considerando a rigidez integral dos estacGes
Momento fletor nos estacdes (kNm)
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O valor maximo de momento fletor foi de 797 kNm, conforme Gréfico 7, ja multiplicado
pelo espacamento entre os estacOes, este momento & quase trés superior ao momento de
fissuracdo, e utilizando este momento obtemos a inércia equivalente de 2,01-102 m*, valor
muito préximo ao da inércia do estadio Il puro, esta sera utilizada no programa.

Esta alteracdo na rigidez da estrutura ndo representou uma mudanca significativa nos
deslocamentos, foi observada uma variagdo na tensdo principal menor efetiva em especial na
regido da ficha, que no caso com a rigidez reduzida apresentou tensdes menores, conforme
Figura 90, esta reducéo de rigidez do paramento leva a um alivio nos esfor¢os na contencéo, o
momento maximo para este caso é de 503 kNm e a nova inércia equivalente sera de 2,35-10
m*. Este calculo, no entanto, ¢ iterativo, a convergéncia € rapida, com inércia equivalente final
de 2,26-102 m* e momento maximo de 543 kNm.

Serdo utilizados os momentos fletores calculados para a rigidez integral dos estacdes, ja
que estes esforcos sdo mais elevados, apesar do que foi apresentado, pois ha muita incerteza

nos parametros adotados para os solos.
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Effective
Sigma 3
kPa

Effective
Sigma 3
kPa

-540.00
-585.00

—440.00 _495.00

—340.00 _405.00

-240.00 _315.00

-140.00 ~225.00

T#0.00 -135.00

€0.00 —45_00

160.00 45.00

260.00 135.00

360.00 225.00

460.00 315.00

(@ (b)
Figura 90 — Comparacéo da tensdo principal menor efetiva para o caso com inércia integral (a) e reduzida (b)
Fonte: Printscreen do Phase?

Grafico 8 — Envoltoria resistente dos estacfes com os esforcos solicitantes em seu interior
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No Grafico 8 observa-se que todas as combinacdes de esforcos solicitantes se encontram
no interior da envoltdria, satisfazendo as condi¢des de estado limite Gltimo para um concreto
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com fek de 20 MPa, yc de 1,8; ys de 1,4 e 0,8 de efeito Riisch, esta envoltoria resistente foi gerada
pela planilha desenvolvida pelos autores e ilustrada na Figura 63.

Outro esforco solicitante importante é a forca cortante, no caso 0 maximo valor em
maodulo ja multiplicado pelo espacamento entre estacGes foi de 738 kN, ainda no trecho em que
a armacdo de cisalhamento é reduzida, como esta indicado no Grafico 9, utilizando as
expressoes da se¢édo 5.2.2 e da NBR6118, podemos avaliar a capacidade resistentes a esforgos
cortantes desta secdo, o resultado desta verificacdo para o trecho de maior esforco esta na Tabela
12.

Gréfico 9 — Envoltdria de esforgos cortantes nos estacoes
Forga cortante nos estacdes (kN)
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Tabela 12 — Resisténcia a esforcos cortantes

Sec¢do 5.2.2 NBR6118
VRd2 2555 kN 2555 kN
Vo 472 kKN 477 kN
Ve 472 kN 530 kN®
Vsw 586 KN 295 kN
VRd3 1144 kN 825 kN
Vra/Vsd 1,02 0,80

(*) — Efeito da flexo-compresséo na segdo
(**) — Considerando a profundidade média da linha neutra de 50 cm (utilizando o programa Pcalc)
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Como comentado, a aplicacdo da NBR6118 no caso de se¢des circulares ndo € clara, ja
que as expressdes ndo foram desenvolvidas para este caso, sendo adequado utilizar as
formulacdo conforme descrito na se¢do 715.2.2, que consideram a distribuicdo de tensGes para
as secdes circulares, neste caso a secdo estd adequada ao estados limites ultimo para forcas
cortantes.

Para os estados limites de servico basta utilizar 0 momento méaximo de 797 kNm
(Grafico 7) e as propriedades da se¢do no estadio Il (Tabela 11), j& que este momento é superior
ao momento de fissuracdo calculado (186kNm), as tensbes nas armaduras foram calculadas e
estdo apresentadas na Tabela 13, para estes valores de tensao € possivel dispensar a verificagdo
da abertura de fissuras, j& que 0s espagamentos entre as armaduras é inferior ao méximo
especificado pela norma (30 cm para barras de 32 mm e 15 cm para barras de 16 mm), mesmo
assim serdo calculadas as aberturas de fissuras esperadas.

A Figura 91 apresenta a divisdo proposta de areas protegidas por cada barra, valor
necessario para o calculo da abertura de fissuras conforme NBR6118, aplicando as expressdes

da norma resulta na Tabela 14, que confirma a expectativa da pequena abertura de fissuras.

Tabela 13 — Tensbes nas armaduras para 0 momento solicitante de 797 kNm

0] dg — xy; Osi
mm m MPa
32 -0.19 -8
32 -0.19 -8
32 -0.16 -7
32 -0.16 -7
16 -0.10 -4
16 -0.10 -4
16 0.00 0
16 0.00 0

1 1 M
o on . 05 = 7 (s = 11
16 0.30 13
16 0.30 13
16 0.44 18
16 0.44 18
16 0.55 23
16 0.55 23
32 0.60 25
32 0.60 25
32 0.63 27

32 0.63 27
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Figura 91 — Determinag&o dos valore de A para cada barra

Tabela 14 — Calculo da abertura de fissuras conforme NBR6118

10} Osi Acri ) Wki1 W2 Wk
mm MPa cm?2 per mm mm mm
32 -8 - - - - -

32 -8 - - - - -

32 -7 - - - - -

32 -7 - - - - -

16 -4 - - - - -

16 -4 - - - - -

16 0 160 1,3% 0,00 0,00 0,00
16 0 160 1,3% 0,00 0,00 0,00
16 6 252 0,8% 0,00 0,01 0,00
16 6 252 0,8% 0,00 0,01 0,00
16 13 252 0,8% 0,00 0,02 0,00
16 13 252 0,8% 0,00 0,02 0,00
16 18 232 0,9% 0,00 0,03 0,00
16 18 232 0,9% 0,00 0,03 0,00
16 23 208 1,0% 0,00 0,03 0,00
16 23 208 1,0% 0,00 0,03 0,00
32 25 402 2,0% 0,00 0,03 0,00
32 25 402 2,0% 0,00 0,03 0,00
32 27 380 2,1% 0,01 0,03 0,01
32 27 380 2,1% 0,01 0,03 0,01
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Foi utilizado o modelo com reducdo da rigidez para a verificacdo estado limite de
deformacéo, neste caso, as flechas obtidas sdo as imediatas, pois ndo leva em consideracao a
fluéncia do concreto, os deslocamentos na regido da contencéo sdo exibidos na Figura 92

A expressdes da norma poderiam ser adotadas para considerar a fluéncia de forma
aproximada, contudo seria necesséria a definicdo do tempo de aplicacdo equivalente do
carregamento, o que é um valor complexo ja que depende da variacao de resposta do solo neste
intervalo.

Além disso, 0 modelo ndo consegue representar adequadamente as condices reais de
resposta do macigo, como observado pelas instrumentacfes que indicaram deslocamentos
méaximos de 6mm, enquanto nestes modelos esse valor € da ordem de 3cm, ou seja, 5 vezes
superior. Mesmo assim ainda servia visualmente aceito segundo os limites da NBR6118 que

seria da ordem de 10 cm

Horizontal
Displacemsnt

.4=-002
. 9e-002
.4e-002
.Oe-002
.Se-002
.0e-002
.3e-002
.O=-002
.6e-002
.le-002
.0=-003
.2e-003

.6e-003
.0=-003

Figura 92 — Deslocamentos para a rigidez reduzida
Fonte: Printscreen do Phase?

A seguranca da escavacao e da estrutura final foram avaliadas por meio de uma analise

do tipo SFR (Strength Reduction Factor) que utiliza 0 método SSR (Shear Strength Reduction)
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que reduz os parametros de resisténcia dos solos até que ndo ocorra convergéncia, os valores
obtidos foram: 1,74 para o final da escavagdo e 2,6 para a situacdo permanente, nesses casos
foram utilizados as propriedades dos modulos sem multiplicacdo, ja que devem representar a
capacidade resistentes desses solos no estado limite ultimo (ruptura), sendo que os valores

obtidos satisfazem as condigdes de seguranca.

Maximum SFR: 1.74

Shear Strain

3.75e-003

1.13e-002

1.87=-002

2.62e-002

3.38e-002

4.13e-002

4.88e-002

5.62e-002

€.38e-002

7.12e-002

N

Eigura 93 — Fator de reducéo para o final da escavacgdo (1,74)
Fonte: Printscreen do Phase?

Maximum SFR: 2.6

Shear Strain

€.00e-003

1.80e-002

3.00e-002

4.20e-002

5.40e-002

6.60e-002

7.80e-002

5.00e-002

1.02e-001

. 1.14e-001

2

Figura 94 — Fator de seguranca apos aplicacao dos travamentos e desativacao dos tirantes (2,6)
Fonte: Printscreen do Phase?
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5.4.3. Modelo 2D — Caso nao drenado

Além do caso analisado anteriormente, foi verificado o dimensionamento de uma secao
ndo considerando a drenagem, a principal diferenca na modelagem consiste no uso de linhas
piezomeétricas para definir as pressdes neutras, 0 que anteriormente era calculado por meio da
rede de fluxo. Primeiramente foram definidos os diagramas de empuxos, em seguida
determinou-se a ficha, partindo de uma representacéo esquematica das se¢Ges existentes (Figura
98) que foi posteriormente introduzida no programa de elementos finitos, com 0s mesmos
parametros do solo para o caso anterior (considerando o moédulo 10 vezes superior e avaliando

a variagéo da rigidez da estrutura).
5.4.3.1. Empuxos

Os empuxos ativos foram adotados pela formulacdo de Rankine, os passivos foram
adotados pela féormula de Lancellotta (2002), que resultou da aplicacdo do teorema de analise
limite inferior, a aplicacdo destas formulagdes resulta na Tabela 15, foi adotado a redugédo do

passivo de 2 para reduzir a deformacéo necessaria para mobilizéa-lo.

Tabela 15 — Coeficientes de empuxo adotados

Solo ka kp/2
3AgP1 0,376 -
3Agl-C 0,422 -
3Agl-E 0,472 -
3Ag1-G 0, 490 1,29

3Arl 0,308 2,64

Definidos estes parametros e os pesos especifico dos solos, foi calculado a tensédo
normal em cada cota, a pressao neutra pelo nivel do lencol adotado e 0s empuxos horizontais,
em seguida foi identificado a profundidade em que 0s empuxos ativos se igualam aos passivos,
calculou-se a resultante dos empuxos de solo até essa profundidade e definiu-se o empuxo
retangular equivalente a essa resultante, o que somado aos empuxos de dgua gera 0 empuxo
retificado, conforme Figura 95.

Este empuxo de solo foi retificado em formato retangular pelas recomendacdes de

Hachich et al. (1998) quando séo utilizados tirantes em varios niveis para suporte da contencao.
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Figura 95 — Diagramas de empuxos idealizados

5.4.3.2. Determinacéo da ficha

Utilizando o diagrama de empuxos determinado anteriormente, foi determinada a ficha
para 0s casos apoiado e engastado, os tirantes foram modelados como molas e substituidos pela
forca méxima de 120 tf para os trés ultimos niveis, 110 tf para o terceiro nivel, 100 tf para o
segundo e 90 tf para o primeiro caso a rea¢do nas molas seja superior a carga de trabalho desses
tirantes.

Foi adotado uma secdo transversal retangular de 1m de lado com a rigidez dada pelo
modulo secante do concreto, a rigidez dos tirantes (representados por molas) foi estipulada
considerando monobarras com 69 mm de diametro e comprimento de 11 metros, a determinacéo
da ficha foi feita por tentativas.

As Tabela 16 e Tabela 17 a seguir resume os valores encontrados, a Figura 96 mostra
os diagramas de momentos fletores e forcas cortantes, a secdo transversal adotada é adequada
para estes esforcos, apesar de exigir uma armacdo significativa, sendo calculada para os

esforcos extremos e consta na Tabela 19.
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Tabela 16 — Resultados do modelo de viga variando a cota de fundo considerando esta ficha apoiada

Apoiado
Cota de fundo da Reacéo horizontal Forca horizontal dos tirantes (KN/m)

ficha (m) (kN) 1 2 3 4 5 6

766,000 -848,7 277,2 4579 217 477,4 925,6 -333,7
772,55 -715,8 2014 32,2 425 463,6 463,6 463,6
776,75 467,0 195,9 57,7 425 463,6 463,6 463,6
775,35 58,4 150,2 129 425 463,6 463,6 463,6
775,21 18,4 148,2 131,7 425 463,6 463,6 463,6
775,14 -15 147,3 132,8 425 463,6 463,6 463,6

) — Neste caso os tirantes ndo foram substituidos pela forga de trabalho desejada

Tabela 17 — Resultados do modelo de viga variando a cota de fundo considerando esta ficha engastada

Engastada
Cota de fundo da Momento no Forca horizontal dos tirantes (kN/m)
ficha (m) engaste (KNm) 1 2 3 4 5 6
766,00 4285 2775 47,4 199,8 460,9 463,6 463,6
770,12 1682 205,5 0 425 463,6 463,6 463,6
771,15 639 208,7 0 425 463,6 463,6 463,6
772,55 -637 208,5 0 425 463,6 463,6 463,6
771,85 -55 209,2 0 425 463,6 463,6 463,6

Os valores mostrados nas tabelas para a cota de fundo da ficha devem ser acrescidos de
20% da diferenca entre a cota da ficha calculada e a profundidade em que as tensGes ativas e
passivas se anulam. Para esse calculo serdo arredondadas as cotas para o decimetro
imediatamente superior, sendo o resultado mostrado na Tabela 18.

No caso da ficha engastada, a reacdo no segundo nivel de tirantes foi de tracéo, portanto,
nesse modelo ndo haveria utilidade para esse nivel de tirantes, porém, o modelo de barra apenas
representa a situacdo do fim da escavacdo, ndo levando em consideracdo o histdrico de

carregamentos e deformacdes que seriam reduzidos pela aplicacdo desses.

Tabela 18 — Resumo da cota de fundo da ficha para os dois casos
Condicéo Cota da ficha arredondada Cota de empuxo nulo Cota de fundo da ficha

Apoiada 775,2 778,15 774,60
Engastada 7719 778,15 770,60
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Momentos (KNm) Cortantes (kN) Momentos (KNm) Cortantes (kN)
(a) (b)

Figura 96 — Diagramas de momentos fletores e forcas cortantes para o caso apoiado (a) e engastado (b)
(fora de escala)

Tabela 19 — Armacao necessdria para os esforcos solicitantes indicados

Caso Momento solicitante (KNm) Armagcao necessaria
981 36,47 cm2/m = @25 ¢/13,5
Apoiado 9719 Dupla:107,27 cm?/m = @32 ¢/7,5 +
22,10 cm2/m = @25 ¢/22,0
Engastado 1415 53,32 cm?/m = @25 ¢/9,0
-1808 70,70 cm?/m = @25 ¢/7,0
Cortante solicitante (kN) Estribo calculado
Apoiado 806

10 ¢/14,0 (30 cm entre ramos)
Engastado 908
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5.4.3.3. Resultados do modelo

Com a geometria da contencdo definida, bastou realizar sua modelagem geométrica,
foram adotadas linhas piezomeétricas conforme o avanco da escavacgdo, neste tipo de modelo €
dificil representar a contencdo ap0ds a execucao da laje de fundo, a decisdo de nédo utilizar o
calculo das redes de fluxo dificulta o estabelecimento de pressdes neutras realisticas para o
término da construcdo, apesar disso foi feito uma tentativa de instalacdo dos travamentos
considerando a freatica constante apos a Ultima fase de escavacéo.

Ocorreu um problema com a convergéncia da fase em que sao instaladas as molas que
representam os travamentos da estrutura, ndo atingindo a tolerancia do programa, mas como
nessa fase ndo ha variacdo dos esforcos no macico, ndo se espera variagdo dos esfor¢os na
estrutura, nem nos deslocamentos, o que foi avaliado pelos resultados, e mesmo assim foram
considerados adequados, ja que quase nao houve variacao desta etapa para a anterior que era a
do final da escavacgao.

Grafico 10 — Envoltoérias de momentos fletores para os dois casos de ficha considerados
Momentos fletores (kNm)
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A envoltdria de momentos fletores (Gréafico 10) mostra uma ocorréncia estranha nesse

modelo, no modelo em que foi adotado uma ficha mais profunda esses esforcos foram mais
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intensos do que no caso apoiado, mesmo assim nos dois casos os esfor¢cos foram

significativamente menos intensos do que no modelo de viga com empuxos impostos (4,4 vezes

menores do que 0 maximo momento na viga apoiada e 2,4 vezes na engastada).

Essa diferenca também ocorreu nos esforgos cortantes (Grafico 11) que sao 1,9 vezes

menores do que os obtidos pela viga apoiada e 2,1 vezes na engastada.
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esforcos que nele atuam, da mesma forma que ocorre quando foi considerada a reducdo da

inércia da secdo transversal pelo efeito da fissuracao.

Outra comparacdo realizada foi dos diagramas de empuxos que foram obtidos pelo

programa e aqueles adotados pelo diagrama retificado que sdo mostrados no Gréafico 12, a

resultante dos empuxos é exibida na Tabela 20, no caso do empuxo ativo os resultados do

programa foram bem similares, com diferenca inferior a 5%, porém para o passivo 0s resultados

divergiram significativamente.

Gréfico 11 — Envoltéria de esforcos cortantes para os dois casos de ficha considerados
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Gréfico 12 — Comparagdo dos diagramas de empuxos obtidos
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Tabela 20 — Empuxos resultantes por integracdo numérica
e Phase?
Empuxo Retificado Engastado Apoiado
Ativo (kN) 2904 3095 3028
Passivo (KN) 2142 629 665

Apesar de tal reducdo do passivo, os esforcos obtidos pelo programa ainda foram

significativamente inferiores aos calculados pelo modelo de viga, as rea¢des nos travamentos

estdo na Tabela 21, ndo houve diferenca significativa entre as duas condigdes de apoio.

Tabela 21 — Comparagdo entre as reacdes nos apoios para o caso drenado e ndo drenado

Travamento Drenado Engastado Apoiado
1 -89 -56 -56
2 -115 -115 -110
3 -145 -75 -75
4 -169 -160 -157
5 -125 -124 -126
6 -153 -114 -113
7 -200 -95 -101
Média -142 -106 -105

, valores em kN
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A diferenca média entre a condigdo drenada e ndo drenada foi de -24%. A seguir seré

verificada a reducdo da secdo e proposto um esquema de armacéo.
5.4.3.4. Dimensionamento e verificacOes

A secdo transversal foi reduzida para 80 cm, também foi avaliada a possibilidade de
remover o primeiro tirante de 120 tf da contencdo (4° nivel de tirantes), adotando a ficha
calculada para o caso apoiado. Os resultados dessas variagcdes mostraram deslocamentos muito
proximos aos obtidos no caso drenado, 0 maximo momento fletor calculado foi de 528 kNm
(Grafico 13), para as duas situacOes verificadas. Essa semelhanga também ocorre nos esforgos
cortantes com excec¢do das proximidades do tirante que foi removido, em que ndo ha variacéo
brusca desses esforcos gerados pela introducdo do tirante (Gréafico 14).

Os momentos fletores dessa nova secdo apresentaram uma reducdo de 13%
aproximadamente quando comparados com a se¢cdo com 100 cm de espessura (Grafico 15)

Com relagdo aos empuxos na interface, os resultados sao bem semelhantes aos obtidos
anteriormente, destacando a variacdo na regiao em que foi removido o tirante (Grafico 16).

Grafico 13 — Envoltoria de momentos solicitantes para a secdo reduzida
Momentos fletores (kNm)
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Gréfico 14 — Envoltéria de forgas cortantes para a se¢do reduzida
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Gréfico 16 — Diagramas de empuxos na interface para as se¢@es reduzidas
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As reaces médias foram proximas das obtidas anteriormente (Tabela 21 e Tabela 22),

sendo que a remogdo do tirante ndo causou um alivio significativo.

Tabela 22 — Comparacdo entre as reacdes nos apoios para o caso drenado e ndo drenado

Travamento Secdo 80 cm Secao 80 cm removido um tirante
1 -58 -60
2 -114 -115
3 -75 -71
4 -158 -142
5 -128 -107
6 -120 -92
7 -104 -95
Média -108 -97

, valores em kN

O dimensionamento dessa nova sec¢do serd feito com os maximos valores de momentos
solicitantes obtidos, considerando a secdo solicitada por flexdo pura, ou seja, desconsiderando
os beneficios da forga normal no célculo. Com o0 maximo momento positivo adota-se $20 ¢/12,5

e com 0 maximo negativo ¢$20 c¢/20. Esse primeiro dimensionamento também deve ser



123

verificado para as condi¢des de servigo, para tanto foram encontradas as propriedades da se¢éo

transversal nos estadios | e 11 e 0 momento de fissuracdo (Tabela 23).

Tabela 23 — Propriedades da secdo transversal com a armacdo proposta

Mr,fissuras Mr,deformagéo AL l1 Az I2
kNm kNm m?2 m* m? m*
353,7 247,6 8,36-101 4,40-107? 2,00-10 9,84-10°%

Como o momento solicitante maximo € superior ao momento de fissuracdo, a secao sera
verificada com as propriedades do estadio I, utilizando as mesmas expressdes da norma para
obter a abertura de fissuras (Tabela 24), mostrando que a armacao esta adequada para a abertura
de fissuras. Os deslocamentos obtidos utilizando a inércia no estadio Il (Figura 97), sdo no
méaximo da ordem de 5 cm, o que é inferior ao limite de aceitabilidade visual para a dimenséo

da estrutura, que seria de 10 cm.

Tabela 24 — Calculo da abertura de fissuras conforme NBR6118

()] Gsi Acri _ Wi1 W2 Wk
mm MPa cm? Per mm mm mm
20 31 262,5 1,20% 0,004 0,040 0,004

-4.52-002

-4.0e-002

-3.5e-002

-3.0e-002

-2.5e-002

-2.0e-002

-1.5e-002

-1.0e-002

-5.0e-003

6.9e-018

5.02-003

Figura 97 — Deslocamentos horizontais para o final da escavagéo a esquerda e remocao dos tirantes a direita
Fonte: Printscreen do Phase?

A armacéo parar esforgos cortantes também foi revisada com os resultados do programa,
ja que a nova cortante maxima é igual a 380 kN, o que resulta em ¢6,3 ¢/14,0 com distancia
entre ramos de 30 cm.

A Tabela 25 mostra de modo resumido as principais vantagens e consequéncias da

adocdo de técnica de drenagem em comparacao a solucdo proposta sem drenagem:
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Tabela 25 — Caracteristicas principais das soluc@es avaliadas

Proposta ndo drenada Proposta drenada - Maffei
Niveis de tirantes 5 4
Consumo de concreto ~29 m3/m de parede 16,7 m3/m de parede
Consumo de aco ~3000 kg/m de parede 2505 kg/m de parede
Drenagem Nao Sim

Fonte: Maffei Engenharia (Adaptado)
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Figura 98 — Alternativa inicial sem drenagem com 6 niveis de tirantes
Fonte: Fornecida pela Maffei Engenharia
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A solucdo aqui apresentada ndo tem como objetivo verificar o que foi projetado, e a
proposta da alternativa ndo drenada carece de informacgdes fundamentais que a tornariam
inviavel, como a dificuldade de acesso de equipamentos para o canteiro, de fornecimento dos
materiais em quantidade e tempo adequados, interferéncias com outros projetos, dentre outros,
portanto ndo é adequado julgar apenas se baseando no que foi apresentado.

Além disso ndo entraremos no mérito de avaliar a laje de fundo, que também é grande

geradora da economia oriunda da drenagem, em especial pela reducdo de espessura e por nao
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utilizar tirantes permanentes, que mesmo adequadamente considerados ndo garantem
estanqueidade dessa laje, e oneram a execugdo, contudo hé situagdes em que o uso das lajes de

subpressao € necesario.
5.4.4. Determinacéo da vazdo bombeada

Para a determinacdo da vazdo no Matarazzo, foi utilizado o seguinte perfil geotécnico,
com as medidas da escavagdo e respectivas alturas e coeficientes de permeabilidade das
camadas de solo:

N k=10%m/s P7sm ey

NA$g|naI . 32 m N 7,0m

(= 10% m/s 13,5 m
k=5x10%m/s ! oM

Figura 99 — Secéo representativa do subsolo do Edificio Matarazzo

Nesse caso, assume-se a hipotese de que esse perfil permanece constante ao longo de
todo o perimetro da contencdo. Tanto nos calculos matematicos quanto no software de
elementos finitos, obtém-se a vazao por metro de comprimento de vala, que é continua no eixo
perpendicular ao plano do papel. Com este resultado, basta multiplica-lo pelo comprimento
perimetral da contencéo.

A area a ser estudada sera a projecdo da torre, pois foi dela que se obteve medicoes
aproximadas de vazdo em campo. Seu perimetro de contencgdo é de 235 metros. A medicdo de
vazdo obtida em obra é em torno de 5,5 m®dia, entretanto sabe-se que juntamente a vazio
drenada esta também a agua de chuva, além da agua proveniente de outros usos — como de
operarios, lavagem de rodas etc. isso significa que a vazdo drenada obtida em campo deve ser
pouco inferior a 5,5m3%dia. Embora tal medicdo ndo seja precisa, ela fornece a grandeza do
resultado que se espera obter como estimativa de vazéo.

Como informacdo relevante, cita-se que ambos 0os métodos assumem o fluxo de agua
em estado permanente. O nivel de dgua original esta 28 metros acima da camada impermeavel,
enquanto o nivel para o qual deseja-se rebaixar, no fundo da escavacao, esta a 13,5 metros

acima da camada impermedavel. Na préatica, ha uma distancia de seguranca entre a altura de agua
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rebaixada e o fundo da escavacdo, entretanto, a principio, esta sera desprezada. Assim, a altura
que se deseja rebaixar é de 14,5 metros. A vale tem 32 metros de comprimento e 27,5 metros
de altura. Na Figura 100 sao exibidos os resultados obtidos do modelo em elementos finitos no

software Phase?:

Pressure Head
m

-27.00

-21.00

-15.00

-5.00

-3.00

3.00

9.00

15.00

21.00 2.3e-007 m3/s

27.00

33.00

2.6e-007 m3/s

Figura 100 — Rede de fluxo calculada pelo software com valores de vazéo nas regifes de interesse
Fonte: Print do Phase?

A vazdo por metro de comprimento calculada pelo programa é de aproximadamente
4,9 - 1077 m3/s/m, multiplicando pelo perimetro de contencdo e convertendo a unidade de
tempo resulta em torno de 9,9 m3/dia. Tal resultado € quase duas vezes superior aos 5,5 m3/dia.

Em seguida, deseja-se estimar a vazdo pelos equacionamentos matematicos. O primeiro
ponto que se observa é que as formulas adotam a hip6teses da homogeneidade do solo.
Entretanto, o perfil é composto de quatro estratos permeaveis, acima da camada impermeavel,
cada um com sua respectiva altura e coeficiente de permeabilidade. Nesse caso, estuda-se as
férmulas para melhor adapta-las a situacdo do Matarazzo.

De imediato, sabe-se que sdo relevantes apenas as camadas pelas quais ha fluxo de agua.
Assim, exclui-se do problema a camada superior, acima do nivel d’agua original. Felizmente,
as camadas restantes apresentam permeabilidades semelhante, com coeficiente de
permeabilidade k na grandeza de 108 m/s.

Para possibilitar o uso dos equacionamentos que assumem homogeneidade dos solos,
procura-se aplicar um coeficiente k equivalente em todas as camadas. Observando a Lei de

Darcy, da qual deriva-se a maioria das formulagGes, os trés parametros que influenciam
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diretamente a vaz&do sdo a permeabilidade da camada, a area da secéo transversal, e o gradiente
hidraulico. Percebe-se que o gradiente se relaciona com a diferenca de altura do rebaixamento
da &gua pelo comprimento L do fluxo, que sdo ambos constantes para todas as camadas. A
sequir, a area ¢ dada pela altura da camada vezes o comprimento fora do plano, este chamado
de x e igual a 235 metros para todas as camadas.

Desse modo, propde-se a ponderagdo das permeabilidades com base nas alturas das
camadas, até a altura do nivel d’agua original H = 28 metros. A permeabilidade K equivalente
é 1,9 - 1078, Tal hipotese foi comprovada por simulages no programa de elementos finitos.
Nesses casos, as camadas distintas foram substituidas por uma camada equivalente ponderada,
que produziu os mesmos resultados de vazdo. Além disso, simula¢Ges também mostraram que
a vazdo obtida é diretamente proporcional a permeabilidade, o que também é evidenciado em
todos os modelos matematicos

Finalmente, estima-se a distancia de influéncia para calcular a vazdo. Por Sichardt, L =

6,0 metros. A seguir (Tabela 26), apresenta-se os dados de entrada no equacionamento:

Tabela 26 — Pardmetros de entrada obtidos para calculos matematicos de vazdo

Simbolo Unidade Variavel Valor
H m Altura do nivel d'agua original 28
h m Altura do nivel d'agua rebaixado 13,5
L m Distancia afetada pelo rebaixamento 6,0
k m/s Permeabilidade média do solo 1,9 E-08
X m Perimetro da contencéo 235

Entretanto, um piezdmetro na obra revelou que o nivel d’dgua estava 1 metro abaixo do
nivel original a uma distancia de 15 metros do bombeamento. Estima-se um L de distancia de
influéncia igual a 16,1 metros, o que € razoavelmente discrepante do estimado por Sichardt,
especialmente considerando que a vazéo é inversamente proporcional a este valor. Realiza-se

o célculo analitico de vazao para os dois valores de L. Seguem os resultados (Tabela 27):

Tabela 27 — Resultados de vazéo para 0s métodos analitico e numérico

Software Métodos Analiticos (Dupuit)
Determinag&o de L por Determinacédo de L por estimativa com base no
Phase2 Sichardt piezbmetro em obra
L=60m L=16,1m
Q (m¥/s/m)  4,9E-07 9,6E-07 3,6E-07
Q (m¥/dia) 9,9 19,2 7,2

Aquele que mais se aproximou do resultado esperado pelo software, 9,9 m%/dia, e pela
vazdo obtida em campo, 5,5 m®dia, foi o de 7,2 m*/dia utilizando L estimado a partir da
medicdo por piezdmetro, ao invés de Sichardt. Nesse caso, conclui-se que tanto o software

guanto o método analitico produziram valores razoaveis de vazao, por mais simplificado que
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este Ultimo seja. Entretanto, aponta-se que a estimativa de distancia de influéncia por Sichardt
n&o se mostrou adequada para 0 caso em questéo, sendo quase 1/3 do valor real.

5.4.5. Estimativa da distancia de influéncia

Propde-se um modo alternativo de se calcular L: combinar resultados para vazao obtidos
por simulagBes em Phase? e substitui-los nas equacdes matematicas para obter o parametro L.
Mantendo os parametros do problema constantes, foi variada apenas a altura h (altura do lencol
rebaixado) para se observar como o comprimento de influéncia se altera junto com a altura da
escavacao. Compara-se também os valores de L pelo método proposto com os obtidos por

Sichardt. Seguem os resultados:

Gréafico 17 — Altura do nivel d’agua alterado x distancia horizontal afetada

Altura do nivel rebaixado x distancia horizontal afetada
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Tabela 28 — Comparagdo de distincias de influéncia e vazio por altura de nivel d’agua afetada
he (m) L por Sichardt (m) L proposto (m)

25 1,3 15,1
20 3,4 14,0
13,5 6,2 18,0
13 6,4 20,5
12,5 6,6 20,2
12 6,8 22,3
11,5 7,0 20,6
11 7,2 21,1
5 9,8 28,5

11,5 55,3

Para o caso Matarazzo, em que o nivel é rebaixado até he = 13,5 metros, o L resultante

da combinacdo dos metodos € igual a 18,0 metros, valor 11,8% maior que aquele estimado pelo



129

piezOmetro na obra. Desse modo, conclui-se que os valores propostos poderiam ser usados
como pré-dimensionamento para distancia de influéncia no nivel freatico, em fungdo da
profundidade de escavacéo, o que ndo pode ser dito pelos valores de Sichardt, que se mostraram
inadequados para o caso estudado.

Destaca-se a importancia de se ter uma no¢do prévia a respeito dessa grandeza, para
evitar rebaixamentos indevidos no lencol freatico em areas vizinhas — problema comum em um
contexto de proximidade entre edificagdes urbanas vizinhas. O empreendimento Matarazzo
contém uma grande area, e as maiores distancias de influéncia obtidas ainda nédo sdo suficientes

para apresentar problemas em sua vizinhanca.
5.5. Estudo de caso 2 — Edificio garagem do aeroporto de Congonhas

A fim de avaliar os beneficios da solucéo drenada, dimensiona-se a laje de fundo para
as duas solucbes. Como os esfor¢os variam para cada solucdo, os dimensionamentos produzirdo
valores distintos de espessura de laje e arranjos de armacdo, uma comparacdo direta dos
quantitativos revela a economia de material gerada pela drenagem.

Para cada um dos casos, os esforgos na estrutura dependem da interacdo solo-laje, e
serdo obtidos por meio de software, em posse dos esforcos, dimensiona-se a estrutura.

A laje do estacionamento possui uma geometria irregular, com formato curvilineo,
entretanto, dada uma regularidade na disposicao dos pilares e elementos de fundacdo, adota-se
a geometria simplificada de uma laje retangular para o dimensionamento. Isso deve simplificar
o0 desenho da estrutura no modelo.

Pelos espacamentos dos pilares e sapatas, definem-se as dimens@es de 7,5 metros por
15 metros para a laje retangular simplificada.

A NBR6120 estabelece uma sobrecarga de projeto igual a 3kPa para estacionamentos e
garagens para veiculos de passageiros ou semelhantes. Como o menor véo da laje, de 7,5
metros, € ainda maior que 3 metros, o coeficiente de impacto adotado é 1.

A seguir, obtém-se momento e for¢ca maximos atuantes nas lajes para verificar o
dominio e definir a armagdo. Na modelagem, foi utilizada a ferramenta de software SAP2000
e as molas de coeficiente de elasticidade (k) = 10.000 kN/m/m2. Tal coeficiente esta a favor da
seguranga, considerando as caracteristicas de solo nas proximidades do fundo da laje — pela
analise da sondagem, encontra-se argila silto arenosa, rija a dura com NSPT na faixa de 8 a 12,
e areia de granulacdo variada argilosa, medianamente compacta, com NSPT na faixa de 10 a
20, e coeficientes de elasticidade estimados segundo Promon (1994)
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5.5.1. Caso sem drenagem

Os carregamentos adotados no caso sem drenagem sdo: a sobrecarga (3 kN/m2 para
estacionamento, seguindo a NBR6120), 0 peso proprio (peso especifico de 25 kN/m3) e forca
de empuxo. Segundo analise das sondagens, o nivel do lencol fredtico estd em média a 2,3
metros acima do fundo de apoio da laje, gerando um esfor¢o de empuxo sob a laje igual a 23
kN/m?, apenas para verificar a flutuagio com coeficiente de seguranca, a laje deveria ter
espessura de 1m para néo precisar de tirantes.

Com a espessura da laje escolhida sera adotado um Unico caso de carregamento, ja que
os esforcos de peso proprio sdo suficientes para combater 0s empuxos de agua, ndo ocorrendo
inversdo da deformacéo, esse carregamento é definido pela atuacdo de todos 0s carregamentos
adotados simultaneamente.

O concreto adotado foi de classe C30, os resultados do modelo s&o mostrados nas Figura
101, Figura 102 e Figura 103, a Tabela 29 resume os esfor¢os solicitantes obtidos.

Tabela 29 — Esforcos solicitantes na laje no caso ndo drenado

Mu M2 V
kKNm/m KNm/m KN/m
Méaximo 15 35 70
Minimo -35 -45

31.

-
. L 178
£ 4

48.4

-55,

Figura 101 — Momento fletor na direg&o do lado menor (flete o lado maior), em kNm/m
Fonte: Printscreen do SAP2000
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Figura 102 — Momento fletor na direcdo do lado maior (flete o lado menor), em KNm/m
Fonte: Printscreen do SAP2000

£ 1
- o 50.
£ +

46.2

423

+tot

Figura 103 — Esforcos cortantes na laje, em kN/m
Fonte: Printscreen do SAP2000

131
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Os esforgos solicitantes ndo eram suficientes para necessitar de armagdo alem da
minima, sendo imprescindivel um detalhamento adequado dessas para controlar trincas geradas
por retracdo, sera adotado @12,5 c/8 no positivo das duas dire¢des principais e @10 ¢/10 no

negativo.
5.5.2. Caso com drenagem

Como estimativa inicial para a altura de laje em condicdo drenada, adota-se o seguinte
procedimento tipico:
d=(25-01-n)-Il"
Onde:
d — Altura atil da laje (cm);
n — Numero de bordas engastadas da laje;
[* — Dimenséo da laje assumida da seguinte forma:

* lx * 715 *
l S{O,7-ly}_>l S{0,7_15}—>l =75m

Referente as restri¢des de apoio, foi considerado que as lajes sdo continuas e, para a
representatividade dessas restricdes, deve-se restringir as rotacdes nas bordas e 0s
deslocamentos horizontais em seus respectivos €ixos.

Portanto, adota-se n = 0 e obtém-se:

d=1875cm

A esse valor, soma-se 0 cobrimento e meio diametro de barra. Como estimativa de
didmetro, adota-se 20mm, e um cobrimento de 3cm, superior ao limite minimo em lajes de
concreto armado, em classe de agressividade ambiental |1 (NBR 6118).

Por fim, estima-se uma altura de laje igual a h = 22,75 cm.

Alternativamente, pode-se estimar a altura por:
0,75
h = (l_x) (&
40/ \1,
Onde:

[, — Lado menor da laje (cm)

L, — Lado maior da laje (cm)

Obtém-se h = (ﬂ) : (ﬂ)ws = 31,53 cm.

40 750

Adota-se uma espessura de laje para a situacdo drenada igual a 25cm, considerado um

valor razodvel para a execugao.
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Os carregamentos considerados no caso drenado sdo: a sobrecarga (3 kN/m?2 para
estacionamento, seguindo a NBR) e o0 peso proprio (peso especifico de 25 kN/m3).

Desconsidera-se todo empuxo do caso nao drenado.

Figura 104 — Momento fletor na diregdo do lado maior (a esquerda) e do lado menor (a direita) em kNm/m
Fonte: Printscreen do SAP2000
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20,

17

15.5
14,
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11,

9.6

Figura 105 — Esforcos cortantes na laje, em kN/m
Fonte: Printscreen do SAP2000

Novamente os esforcos calculados foram de baixa intensidade, exigindo apenas
armadura minima, que nesse caso é de 3,75 cm2/m, adotaremos entdo @8 ¢/ 13 no positivo das

duas direces principais e @8 ¢/ 13 no negativo.
A seqguir, apresenta-se uma tabela comparativa que resume a economia estrutural que

ocorreu com o uso da drenagem:

Tabela 30 — Resumo dos casos avaliados

Laje ndo drenada Laje drenada
Espessura da laje 100 cm 25 cm
Consumo de concreto 1 m3/m2 de laje 0,25 m3/mz2 de laje

Consumo de aco ~40 kg/mz2 de laje ~14 kg/m2 de laje
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6. CONSIDERACOES FINAIS

O uso das técnicas de drenagem trouxe beneficios para as obras em anélise, ndo se deve
esquecer da importancia da ventilacdo para que a qualidade do ar seja adequada ao uso das
edificacOes, sendo ainda mais importante no caso da drenagem pela umidade que adentra o
ambiente pela contencdo, necessitando de equipamentos capazes de verificar essas condicdes e
da adocao de outras medidas como um espaco livre para a ventilagdo entre a contencédo e a
estrutura.

Na elaboragéo de modelos para avaliar as situagdes de interagdo solo-estrutura surgem
desafios principalmente com relacdo aos parametros de entrada dos programas, € comum néo
existirem dados sobre os solos da regido ou mesmo a possibilidade de execuc¢éo de ensaios ndo
é viabilizada para o tipo de obra. Mesmo quando se dispde desses dados, nem sempre se
consegue representatividade com os modelos.

Nesse trabalho nos deparamos com esse problema, principalmente na defini¢cdo do
maodulo dos solos, pois, ao adotar parametros de literatura, nos deparamos com deslocamentos
excessivos, ndo coerentes com a realidade. Claro que os modelos executados possuem seus
defeitos, mas, quando alimentados com informacg6es confidveis, devem produzir resultados
compativeis.

Superando-se esses problemas obtivemos resultados semelhantes a aplicacdo dos
métodos classicos para obtencdo dos esforcos em contengdes, com modelos de viga sob base
elastica, como foi utilizado para o dimensionamento da estrutura estudada.

O principal desenvolvimento nessa questdo foi a verificagdo de um modelo n&o drenado
onde os resultados obtidos pelo programa foram comparados com o modelo de viga com
empuxos para a determinacdo da ficha, tendo percorrido todas as etapas necessarias para o
projeto basico desse tipo de contencao.

Foi possivel verificar a economia gerada por projetos que utilizem o controle da dgua
para reduzir os esforcos em suas estruturas, seja apenas durante a execugdo, por meio de
rebaixamento temporéario até que a estrutura apresente um esquema resistente adequado com
travamentos, ou por toda sua vida Util em que se aplicam técnicas de drenagem.

Portanto a aplicacdo da drenagem é positiva, desde que as variagcdes no nivel freatico
ndo sejam negativas as vizinhangas do empreendimento, nesse contexto o conceito de
vizinhancas é mais amplo do que apenas a proximidade fisica, ja que depende da forma com
que os solos se comportam na regido, por isso foi importante estudar os métodos de controle da

agua nas escavacoes, de modo a entender esse efeito.
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O ensaio realizado pelo grupo procurou responder outras questfes de importancia no
contexto das grandes obras, em que se utilizam barras de grande didmetro como a que foi
ensaiada, que podem levar a ruptura por fendilhamento quando os esforcos transversais gerados
pela aderéncia da barra forem significativos. Nos tirantes avaliados ndo se observou esse efeito
para as forcas de trabalho, apenas nas cargas proximas a de ruptura.

Com relacéo ao controle da &gua nas escavacgoes, sabe-se que limitacBes inerentes aos
modelos analiticos e numéricos fazem com que as estimativas de vazao obtidas apresentem
muita incerteza, devendo sempre ser reajustadas com valores obtidos em campo. Ainda assim,
a analise conjunta dos resultados produzidos por ambos os métodos permite um maior
entendimento acerca dos parametros e do seu grau de influéncia na vazéo no sistema.

Conclui-se que a determinacdo da permeabilidade equivalente para um subsolo com
diversas camadas é feita razoavelmente utilizando valores ponderados, pelo menos no caso do
Matarazzo, no qual as permeabilidades das diferentes camadas apresentam mesma grandeza.
Além disso, diversas simulages no Phase? corroboram os equacionamentos que afirmam que
a permeabilidade € diretamente proporcional a vazdo. Tal fato se mostra problemético nos
calculos de vazdo, devido a grande variabilidade do coeficiente k e da dificuldade em se obter
valores precisos para este pardmetro. Consequentemente, o valor da vazdo também estaria
sujeito a essa imprecisao.

A determinacdo do valor de comprimento horizontal de influéncia do rebaixamento
sobre o lencol freatico também apresenta dificuldades. O valor estimado por Sichardt ndo se
mostrou adequado no caso do Cidade Matarazzo, tampouco os resultados de vazdo derivados
dele. Como um todo, conclui-se que os resultados obtidos com relacdo ao fluxo de 4gua carecem
de precisdo, sendo necessario que estes estejam acompanhados de dados obtidos em campo e

de experiéncia prévia de projetistas de sistemas de controle de agua.
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