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RESUMO

A necessidade de escavagdo de subsolos cada vez mais profundos em edificacdes vem
tornando frequente o uso de paredes diafragma. Solugdo rdpida, econdmica e segura, a
técnica possibilita a escavacdo de solo, executando, para isto, uma parede de concreto
armado, a partir da superficie do terreno, ao longo do perimetro da obra. O presente
trabalho tem como objetivos apresentar o método construtivo de paredes diafragma,
analisar os deslocamentos e esforcos solicitantes provenientes das cargas atuantes no
elemento estrutural e realizar o cdlculo das armaduras necessdrias para resistir as
solicitagdes. Para tanto, através do programa SAP2000, foram elaborados oito modelos
de parede diafragma com alturas de ficha e escavacdo de solo diferentes, submetidos as
mesmas cargas atuantes, dos quais se analisaram os esforcos e deslocamentos gerados.
Apés esta etapa, selecionaram-se quatro desses modelos, com alturas de escavagao
diferentes, para os quais se realizou o cdlculo das armaduras. Como resultado deste
trabalho, através das é4reas de aco obtidas e deslocamentos gerados na estrutura,
analisou-se a viabilidade de execuc¢do de paredes diafragma moldadas in loco com

diferentes alturas de escavacao de solo.

Palavras-chave: Parede Diafragma, SAP2000, Altura de Escavagdo, Esforcos

Solicitantes, Deslocamentos, Armadura.
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1. INTRODUCAO

A necessidade de escavacdo de subsolos vem tornando frequente o uso de
paredes diafragma na construcdo civil. As primeiras aplicacdes praticas deste método,
primeiramente com fungdes de impermeabilizagdo e, mais tarde, como obras de
contengdo, ocorreram na Europa durante a década de 50, com posterior implantacio da
técnica nos Estados Unidos na década de 60. No Brasil, a primeira parede diafragma foi

construida no ano de 1969.

O crescimento da verticalizacdo e a necessidade de um aumento no nimero
de vagas de estacionamento tém gerado empreendimentos com escavacgdes cada vez
mais profundas em dreas intensamente edificadas. Este cendrio propicia, cada vez mais,

o desenvolvimento e aprimoramento da técnica.

O método consiste na execugcdo de pecas de concreto armado em cavas,
executadas da superficie do terreno, cujas paredes permanecem estdveis durante o
processo construtivo devido a acdo de fluidos estabilizantes. Esta técnica vem sendo
cada vez mais utilizada por ser uma solu¢do que apresenta seguranca, economia e

rapidez, quando comparada a outros sistemas de contencao.
1.1  OBJETIVO GERAL

Este trabalho tem como objetivo geral o desenvolvimento do cédlculo de uma
parede diafragma moldada in loco, utilizando, para obtencdo dos esforcos solicitantes, o
programa SAP2000. Aliado a este objetivo, estd a compreensio do comportamento

estrutural do elemento, com posterior andlise das armaduras obtidas no calculo.
1.2  OBJETIVOS ESPECIFICOS
Os objetivos especificos deste trabalho sdo:

- Apresentar um estudo bibliografico sobre paredes diafragma, descrevendo
as vantagens e desvantagens da escolha por esse tipo de contencdo de solos, os tipos

existentes, caracteristicas do sistema e etapas executivas;

- Apresentar o método de calculo e procedimentos para obtencdo das
armaduras de uma parede diafragma. Para isto, inicialmente foram elaborados oito

modelos no SAP2000 com diferentes alturas de escavacdo de solo. Os resultados



encontrados dos momentos fletores e deslocamentos foram analisados, selecionando-se,

assim, quatro modelos para cdlculo das armaduras;

- Analisar a viabilidade de execu¢do de parede diafragma em escavacdo de

um, dois, trés e quatro subsolos.
1.3 JUSTIFICATIVA

A justificativa da realizacdo deste trabalho é de reunir os principais
conceitos envolvidos no cédlculo da armadura de paredes diafragma. As referéncias
bibliogréficas que tratam deste tema, em geral, ndo trazem informagdes suficientes de
projeto estrutural deste tipo de contencdo de solo. A escolha do trabalho, portanto, visa

facilitar o acesso a essas informagdes.
14 ESTRUTURA DO TRABALHO
O presente trabalho estd estruturado em nove capitulos, dentre os quais:

O primeiro contempla a Introduc¢do do trabalho no qual se apresentam os

objetivos, a justificativa e a estrutura do trabalho.

O segundo capitulo trata da revisao de literatura no qual sdo apresentados as

caracteristicas e processo executivo da parede diafragma.

O terceiro capitulo mostra os métodos para obtencdo das cargas atuantes no

elemento, relacionados ao estudo do solo.

No quarto capitulo sdao descritos as etapas envolvidas no projeto,

principalmente com relacdo a determinagao dos esfor¢os solicitantes.

O quinto capitulo contempla informacgdes do programa SAP2000, utilizado

para elaborar os modelos estudados no trabalho.

O sexto capitulo apresenta o método utilizado para elaboracdo dos modelos

de parede diafragma.

No sétimo capitulo estdo descritos os resultados obtidos com relacdo aos

esforcos solicitantes e o dimensionamento da parede diafragma.

No oitavo capitulo apresentam-se as Consideracdes Finais do trabalho e

sugestoes para trabalhos futuros.

No nono e ultimo capitulo estdo as referéncias bibliogréficas utilizadas.



2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 PAREDES DIAFRAGMA

Parede diafragma consiste na realizacdo, no subsolo, de um muro vertical
formado por painéis alternados ou sucessivos capaz de absorver cargas axiais, empuxos
horizontais e momentos fletores, apresentando-se com profundidades e espessuras
varidveis. Geralmente sdo executadas com espessuras variando entre 30 a 120 cm,
podendo ser utilizadas em conten¢des de pequena ou grande altura, na presencga, ou nao,

do lencol fredtico. (Brasfond, 2013)
Existem diferentes tipos de parede diafragma:

e Parede Diafragma Moldada in loco;

e Parede Diafragma Pré-moldada;
o Parede parcialmente pré-moldada;
o Parede totalmente pré-moldada;

e Parede Diafragma Plastica.

e Parede Diafragma Mista.

O tipo mais utilizado atualmente é a parede diafragma moldada in loco.
Consiste em trincheiras abertas no terreno preenchidas com concreto, simples ou
armado, ou argamassa pldstica, mantidas estdveis através do uso de lama bentonitica ou

outro material com funcao similar.

A parede diafragma pré-moldada consiste em painéis pré-moldados de
concreto armado ou protendido que podem ser preparados no canteiro ou em usina. A
escavacao desse tipo de parede diafragma, assim como no processo de escavagdo de
paredes diafragma moldadas in loco, ocorre com o uso da lama bentonitica. A diferenca
€ que, antes da colocac@o dos painéis pré-moldados, a lama bentonitica existente nas
lamelas escavadas ¢ substituida por “coulis”, uma mistura de cimento, bentonita e dgua
em proporcdes adequadas. O “coulis” deve ser lancado de forma a substituir a lama
bentonitica, sem com ela se misturar. Para isso, a lama bentonitica deve estar limpa,
leve e com viscosidade baixa. Apds a colocagdo das placas, o “coulis” preencherd o
espaco entre as juntas, impedindo a passagem de 4gua, garantindo, desta forma, a

estanqueidade das mesmas. (ANSON, 2013).



A opc¢do de uso de painéis pré-moldados propicia reducdo das perdas de
concreto, reduzindo os custos com o material e com a remocao dos bolsdes de concreto
que sobram na superficie do terreno (Fundesp, 2013), além da obtencdo de paredes
diafragma mais resistentes estruturalmente, ja que normalmente se utiliza concreto com
fck superior a 25 MPa. Hachich et al. (1998) citam como vantagens a obtencdo de
paredes diafragma com um melhor acabamento e aparéncia, ji que este tipo nao
necessita de aparelhamento do topo dos painéis e da retirada das protuberancias na
superficie, e obten¢ao de paredes menos espessas que as moldadas no terreno, para uma
mesma solicitacdo, devido a maior precisdo do posicionamento da armadura e melhor

qualidade do concreto.

Existem dois tipos de parede diafragma pré-moldada: parcialmente e
totalmente pré-moldada. As parcialmente pré-moldadas tem como objetivo limitar o
comprimento e, portanto, o peso dos painéis, no qual se concreta in loco uma pequena
parte inferior do painel. Assim, € recomenddvel que os painéis sejam vazados
permitindo que a concretagem desse pequeno trecho ocorra por dentro da placa. Nas
totalmente pré-moldadas ndo hd nenhuma concretagem in loco, apenas seu

engastamento dentro do “coulis”. (FUNDESP, 2013)

Existem limitagdes no uso de paredes diafragma pré-moldadas quanto ao
comprimento das placas. Assim, quando a altura de escavag¢do for muito grande, pode-
se optar pelo uso de paredes diafragma mistas, nas quais o trecho inferior € moldado in
loco e o trecho superior € pré-moldado. Este tipo se diferencia do modelo parcialmente
pré-moldado na altura do trecho moldado in loco, que é maior nas paredes diafragma
mistas. A execugdo deste tipo pode ser a seguinte: escava¢do com lama bentonitica,
introducdo da placa pré-moldada, substituicdo da lama bentonitica pelo ‘“coulis”
injetado de baixo para cima e langcamento da argamassa ou concreto também de baixo

para cima. (HACHICH et al, 1998)

Outro tipo existente € a parede diafragma plastica. Consiste em uma barreira
vertical de “coulis”, em proporcdes que variam em fungdo da permeabilidade desejada,
que ndo tem fungdo estrutural, apenas de reduzir a percolacdo horizontal da agua.

(BRASFOND, 2013)

O presente trabalha enfatiza a parede diafragma moldada in loco, portanto,

todas as explicacOes posteriores estdo relacionadas a este tipo.



2.1.1 SEQUENCIA DE EXECUCAO DE PAREDES
DIAFRAGMA MOLDADAS IN LOCO

A execucdo de paredes diafragma envolve vdrias operagdes, que devem
estar interligadas entre si e serem planejadas com antecedéncia para evitar o surgimento

de imprevistos. (FRANKI, 2013) Podem-se destacar as etapas a seguir:

a) Execucdo das muretas guia;
b) Fabricacdo da lama;

¢) Escavacdo;

d) Troca dalama;

e) Colocacdo das chapas junta;
f) Colocacdo da armadura;

g) Concretagem;

a) Execucio das muretas guia:

Antes do inicio da escavacdo da vala propriamente dita, sdo construidas
muretas guia. Estas sdo paredes executadas em concreto armado ao longo de todo o

perimetro onde havera parede diafragma. (ANSON, 2013)

As muretas guia tém por objetivos: servir como guia para a ferramenta de
escavacdo, definindo o caminhamento da parede e manter o terreno proximo a
superficie estdvel, evitando seu desmoronamento, visto a grande e permanente varia¢ao
do nivel de lama decorrente da entrada e saida do equipamento de escavagdo.

(FRANKI, 2013)

Sendo referéncia de toda a obra enterrada, a locagdo das muretas guia deve
ser precisa, com seu topo rigorosamente nivelado e, no minimo, a 1,50 m acima do nivel
do lencol fredtico. (ANSON, 2013) Para evitar deformacdes nas muretas guia, é

recomendavel que se realize algum tipo de travamento, conforme Figura 1.



Figura 1 — Parede guia devidamente travada para ndo sofrer deformacdes.

Fonte: ANSON (2013).
A ABNT NBR 6122:1996 estabelece que o comprimento minimo das

muretas guia seja de 1 metro. De acordo com Naresi e Hilber (2013), as dimensdes
usuais das muretas guia sdo de 1 a 2 metros de comprimento e de 0,10 a 0,20 metros de
espessura. A escavagdo inicial destes elementos deve ser realizada com retro-
escavadeira ou manualmente, seguida de escavagdo utilizando o equipamento clamshell,

que serd detalhado adiante no item c.

Para facilitar a passagem da ferramenta de escavacdo, recomenda-se que a
distancia entre as muretas guia seja a espessura da parede diafragma a ser executada
acrescida de trés centimetros, quando a mesma possuir espessura de 30 a 50
centimetros, ou cinco centimetros, quando a espessura for maior que 50 centimetros,

conforme Figura 2 abaixo.



Figura 2 — Detalhe para execugio de paredes guia.
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Fonte: NARESI E HILBER (2013).

Podem-se utilizar muretas guia pré-moldadas ou metdlicas, mas,
comparadas as moldadas in loco, estas sio menos eficientes e ndo trazem economia ao
processo. Ainda, devem-se evitar reaterros na execucao das mesmas, sendo que, quando

necessarios, deverao ser feitos com solo/cimento (10% de cimento). (ANSON, 2013)
b) Fabricacido da lama:

Apds a execugdo das muretas guia, procede-se com a escavagdo da vala da
parede diafragma. Mas, para isso, faz-se necessdrio utilizar um fluido que melhore as
condi¢cdes de estabilidade do solo, evitando, desta forma, desmoronamentos durante a
etapa de escavacdo. Os materiais utilizados para isto s3o a lama bentonitica ou

polimeros adicionados em dgua.

A lama bentonitica ¢ uma mistura de bentonita em pé com dgua pura obtida
em misturadores de alta turbuléncia numa concentragdo varidvel em funcdo da
viscosidade e da densidade que se pretende obter, normalmente variando de 4 a 8%. A
bentonita € uma argila, encontrada em depdsitos naturais, da familia das
montmorilonitas, caracterizadas pelo alto poder de inchamento, podendo ser sédicas ou
calcicas, dependendo do cdtion permutdvel que possuam. Somente as bentonitas sédicas
podem ser usadas na preparagdo da lama bentonitica, j4 que as bentonitas cdlcicas

produzem lamas pouco estaveis. (ANSON, 2013) e (ABNT NBR 6122:1996)

Com a crescente restricio ao uso de bentonita, por esta ser um produto

natural, os polimeros vém ganhando destaque como fluido estabilizante em escavacoes,



como no caso das paredes diafragma. Normalmente, este fluido é formado pela mistura
de dois componentes poliméricos, um sélido, em pd, e um liquido, emulsdo, em dgua
pura. (FORTUNA, 2013) Essa mistura geralmente se dad in loco, sendo preparada em
misturadores de alta turbuléncia abastecidos por dgua, nos quais manualmente sdo
adicionados os componentes poliméricos, conforme Figura 3 e Figura 4 apresentadas
abaixo. O uso de polimeros frente ao uso da lama bentonitica traz algumas vantagens,
sendo destaque o fato do produto ser biodegraddvel, facilitando a disposicdo dos

materiais resultantes da escavacao.

Figura 3 —Fabricacio de fluido estabilizante através da adi¢do de polimeros em p6 a dgua.

Fonte: PEREIRA (2012).

Figura 4 - Fabricacdo de fluido estabilizante através da adi¢ao de emuls@o de polimeros a dgua.

Fonte: PEREIRA (2012).

O efeito estabilizante da lama bentonitica é decorrente da estrutura formada
pelas particulas de bentonita quando em contato com dgua. Nesta condi¢do, estas
particulas com formato lamelar, se hidratam e se expandem, formando uma suspensdo
coloidal que, no estado de mixima expansido, movem-se livremente e, devido as suas
cargas elétricas, formam uma estrutura tipo “castelo de cartas”. Quando estas particulas
sdo agitadas, esta estrutura € rompida e as particulas se dispersam. A Figura 5 abaixo

ilustra esse comportamento caracteristico da bentonita. (ANSON, 2013)



Figura 5 — Hidratac@o da bentonita: a) particulas de bentonita b) bentonita hidratada c) estrutura “castelo
de cartas” d) estrutura rompida por agitagao.

Fonte: ANSON (2013).

E recomenddvel, para a obtencio da maxima hidratacdo das particulas de
bentonita, que a mistura fique em repouso aproximadamente 24 horas. (GEOSONDA,

2013)

De acordo com a ABNT NBR 6122:1996 e Anson (2013), a lama
bentonitica possui trés caracteristicas importantes que possibilitam seu uso como

material estabilizante:

- Nao decantacdo das particulas de bentonita mesmo por um longo periodo

de tempo;

- Formagao rapida de uma pelicula impermeabilizante, chamada de “cake”,
sobre uma superficie porosa, na qual as particulas de bentonita vdo colmatando os

vazios do solo rapidamente;

- Comportamento tixotrépico: capacidade reversivel de se tornar liquida
quando agitada ou bombeada, em que suas particulas estdo livres, e de formar um gel
quando em repouso, em que as particulas estdo com a estrutura em formato de “castelo
de cartas”. A resisténcia do gel, somada ao fato da lama bentonitica possuir densidade
maior que a da d4gua, mantém o “cake” aderido as paredes impedindo sua remocdo pela

ferramenta de escavacio.

A ABNT NBR 6122:1996 estabelece pardmetros para a bentonita e para a

lama bentonitica, respectivamente, que devem ser respeitados a fim de que se possa
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utilizar a lama bentonitica em escavagdes tendo suas propriedades desejadas

devidamente garantidas. A Tabela 1 e Tabela 2 a seguir reproduzem estes parametros.

Tabela 1 — Especificagdo da bentonita.

Requisito Valor
Residuos em peneira n° 200 <1%
Teor de umidade <15%
Limite de liquidez >440
Viscosidade Marsh 1500/1000 da suspensao a 6° em >40
4gua destilada -
Decantacio da suspensio a 6% em 24 h <2%
Agua separada por pressofiltracio de 450 cm3da
suspensio a 6% nos primeiros 30 min, a pressio de <18 cm3
0,7 MPa
pH da agua filtrada 7a9
Espessura do cake no filtroprensa <2,5 mm

Fonte: NBR 6122:1996.

Tabela 2 — Pardmetros para a lama bentonitica.

Parametros Valores Equipamento para ensaio
Densidade 1,025 g/cmsa 1,10 g/cms Densimetro
Viscosidade 30sa90s Funil Marsh
pH Tall Papel de pH
Cake 1,0 mm a 2,0 mm Filter press

Teor de areia

até 3%

Baroid sand content ou similar

Fonte: NBR 6122:1996.

¢) Escavacao:

H4 dois tipos de equipamentos que podem ser utilizados na escavacido de

paredes diafragma: as hidrofresas e os “clamshells”. As hidrofresas, conforme

representada na Figura 6 abaixo, destroem a estrutura do solo em pequenos fragmentos
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que sdo transportados para fora da escavacdo misturados com lama bentonitica pelo
sistema de circulagc@o reversa, exigindo métodos sofisticados para recuperacao da lama
bentonitica que sai na superficie. Devido a isso, sua aplicagdo fica restrita a obras
profundas e em terrenos dificeis, ndo sendo compativel com obras usuais de paredes
diafragma. Os “clamshells” cortam o solo como um todo e transportam este volume
todo para fora da escavagdo, sendo, sem dudvida, os equipamentos que melhores se
adaptam aos servicos exigidos na execu¢do de paredes diafragma e os mais utilizados
no mundo inteiro. Por escavarem o solo como um todo, os “clamshells” praticamente
ndo contaminam a lama bentonitica, além de possibilitar o controle da velocidade de
escavacao dos painéis, através do controle da velocidade de suas consecutivas descida e

subida, permitindo a correta formagao do “cake”. (ANSON, 2013)

Figura 6 — Uso de hidrofresa para execug@o de parede diafragma em rocha.

Fonte: FORTUNA (2013).

Com baixo custo de operagdo, os “clamshells” podem estar livremente
suspensos ou acoplados as barras “Kelly”, hastes de metal que os suportam e os guiam,
e estarem acoplados a guindastes de esteiras ou a equipamentos desenvolvidos
especialmente para operd-los. Ainda, o acionamento do fechamento de suas conchas ou
mandibulas pode ser mecanico, através de roldanas, ou hidraulicamente, quando o solo
for muito duro. A Figura 7, Figura 8 e Figura 9 abaixo ilustram diferentes tipos de

“clamshell”. (NAKAMURA, 2012)



Figura 7 — “Clamshell” acoplado a um guindaste de esteiras sem auxilio de barras “Kelly”.
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Fonte: GEOFIX (2013).

Figura 8 - “Clamshell” acoplado a um guindaste de esteiras com auxilio de barras “Kelly”.
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Fonte: AUTOR (2013).
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Figura 9 — Execugao de parede diafragma com uso de “clamshell” hidraulico.

e

Fonte: FORTUNA (2013).

Inicia-se a escavacdo por uma lamela primdria de acordo com as
especificacdes do projeto. Apds a escavacdo de 1 a 1,5 metros de profundidade,
procede-se com o bombeamento de lama bentonitica para dentro da escavacdo, o que
estabiliza as paredes da cava. (GEOSONDA, 2013) O preenchimento da lamela com

lama bentonitica deve ser simultaneo a escavacdo. (HACHICH et al., 1998)

A medida que o solo vai sendo retirado da cava, faz-se necessario introduzir
mais lama bentonitica a fim de manter um nivel em torno de 50 centimetros abaixo da
cota superior das muretas guia, evitando possiveis desmoronamentos de solo, conforme
ilustrado na Figura 10. A escavacdo € realizada até a cota de ponta especificada em
projeto. Esse controle da profundidade € realizado através da imersdo de um cabo de

aco graduado de metro em metro, o cabo de medida, dentro da lamela escavada.

(BARBOSA, 2003)
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Figura 10 — Escavacido com um nivel adequado de lama bentonitica na cava.

Fonte: AUTOR (2013).

A qualidade da escavagdo estd intimamente ligada aos cuidados tomados
por toda a equipe envolvida durante o processo e as condi¢des dos equipamentos, nos
quais se destacam trés aspectos importantes: verticalidade, alinhamento e “overbreak”.
A verticalidade depende do bom posicionamento do equipamento em relagdo a lamela a
ser escavada, do prumo das muretas guia e das condi¢des de suporte da plataforma de
trabalho. A falta de alinhamento ¢ causada pela tendéncia do “clamshell” de girar em
torno de seu eixo e pelo desalinhamento das muretas guia. O “overbreak”, sobre
consumacdo maior de concreto, quando o volume consumido € maior que o tedrico, é
dependente das caracteristicas das camadas de solo atravessadas e, principalmente, da
qualidade da lama bentonitica. Além destes cuidados, deve-se atentar a altura de lama
bentonitica em execugdes de paredes diafragma préximas ao nivel do lengol fredtico.
Para que a lama bentonitica forme o “cake”, ¢ necessario que haja lama a, no minimo,

1,5 m acima do lencol fredtico. (ANSON, 2013)

Hachich et al. (1998) consideram a perda instantanea de lama bentonitica o
maior perigo da parede diafragma. Esta perda pode gerar colapso da regido em torno do
elemento escavado. Assim, ao ocorrer, deve-se proceder imediatamente com

reenchimento da vala com areia. (HACHICH et al., 1998)

d) Troca da lama:
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Apés a fase de escavacdo, a lama bentonitica se encontra com grande
quantidade de fragmentos de solo em suspensdo. Para ser usada na préxima etapa, a
concretagem, € preciso que possua um teor maximo de areia em torno de 3% em
volume. Assim, faz-se necessario proceder com a troca da lama existente na lamela para
que o concreto, quando lancado, ndo se misture com as particulas de areia presentes na
lama. H4 duas maneiras de se realizar essa troca: substituicio ou circulacdo. Na
substituicdo, a lama € retirada pela parte inferior através de bombas submersas, ao
mesmo tempo em que a nova lama vai sendo introduzida na lamela pela parte superior.
Na circulacdo, a lama também ¢ retirada pela parte inferior, mas, ao invés de bombas
submersas, utilizam-se desarenadores que, por processos mecanicos, retiram a areia

presente na lama. Apds ser desarenada, a lama volta para a cava. (FRANKI, 2013)
e) Colocacao das chapas junta:

Antes da concretagem dos painéis, faz-se necessario colocar moldes em suas
laterais de modo a criar juntas “secas” do tipo macho/fémea entre os mesmos. Uma
op¢ao ¢ a utilizacdo de tubos metélicos recuperdveis, na qual se posicionam tubos de
diametro igual a espessura da parede diafragma nas laterais do painel. Apés o inicio do
processo de pega do concreto, retiram-se os tubos, o que proporciona a obtengdo de
superficies semicilindricas nas extremidades do painel. (RIBAS, 2013) Outra opgdo € a
utilizacdo de chapas com secdo trapezoidal. Sdo colocadas verticalmente nas laterais
com a base menor voltada para dentro do painel, formando, quando retiradas, uma junta
fémea. Neste caso, na concretagem do painel sequente, ndo serd preciso usar uma chapa
junta, de modo que o concreto preencherd o espaco da junta fémea, solidarizando-se ao

painel vizinho. (GEOSONDA, 2013)

Os painéis podem ser executados de forma continua ou alternada, conforme
Figura 11 representada abaixo. Quando executados continuamente, necessitam de um
tubo junta apenas na extremidade de ligacdo com o painel seguinte. Quando alternados,
os painéis iniciais utilizam dois tubos junta, um em cada extremidade, e sdo chamados
de painéis primdrios. Os painéis intermedidrios, chamados de secundarios, ndo

necessitam de tubos junta. (RIBAS, 2013)
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Figura 11 — Ordem de execucdo dos painéis.
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Fonte: RIBAS (2013).
f) Colocacao da armadura:

As armaduras sdo previamente montadas conforme o projeto, levando-se em
consideragdo as dimensdes dos painéis, dos tubos ou chapas junta, das folgas
necessarias (ANSON, 2013) e cobrimentos indicados. (SERKI, 2013) Devem ser rigidas
o suficiente para serem icadas e manuseadas por guindastes, devendo ser soldadas em
alguns pontos, conter barras adicionais de travamento (ANSON, 2013) e alcas de

icamento na parte superior. (FRANKI, 2013)

A gaiola, como € conhecida a estrutura devidamente formada pelas barras
de aco, conforme Figura 12 abaixo, ¢ “mergulhada” no painel composto de lama
bentonitica. Deve descer suavemente e, apds estar corretamente posicionada, ser presa
nas muretas guia, evitando seu deslocamento quando do lancamento de concreto. As
armaduras devem estar espacadas de forma a possibilitar a passagem de concreto e do
tubo tremonha. A distincia minima entre as barras deve ser de 7 cm, sendo

recomenddvel a utiliza¢do de 10 cm. (ANSON, 2013)
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Figura 12 — Icamento da gaiola.

Fonte: NARESI e HILBER (2013).

A gaiola de armadura deve ficar imersa na lama bentonitica por, no
mdximo, 4 horas antes da concretagem. Um periodo maior que esse, pode provocar a
adesdo de particulas de bentonita no ago, prejudicando a aderéncia do concreto-ago

quando executada a concretagem. (GEOSONDA, 2013)

A gaiola de armadura pode ser executada inteira ou em fracdes, de acordo
com a altura da parede diafragma e capacidade elevatéria do guindaste ou grua.
(RIBAS, 2013) Quando fracionada, a armadura deve ser ligada por emenda por
transpasse, soldas de topo ou luvas de pressdo. (ANSON, 2013)

A fim de garantir o cobrimento estabelecido em projeto e a verticalidade das
armaduras, devem-se colocar roletes espagadores nas barras de aco. Abaixo segue

Figura 13 na qual armadores fazem a montagem de uma gaiola.
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Figura 13 — Detalhe dos roletes espacadores colocados nas barras de ago.

Fonte: AUTOR (2013).
g) Concretagem:

Antes da concretagem, deve-se verificar o estado da lama bentonitica, que
deve atender os requisitos minimos expostos no item 2.1.1b), principalmente no que se
refere a contaminag¢do da lama bentonitica existente no fundo da lamela. Ribas (2013)
explica que a lama bentonitica contaminada dificulta a concretagem, misturando-se ao
concreto, gerando regides de baixa resisténcia. Quando ocorrer contaminagdo, proceder

com a troca ou tratamento da lama, conforme descrito no item 2.1.1d).

O processo realizado na concretagem de paredes diafragma € submerso, ou
seja, o concreto inicialmente € langado no fundo da lamela. Para isso, € utilizado o tubo
tremonha, formado por elementos de didmetro normalmente de 15 a 25 cm e
comprimento de 1 a 4 m, os quais sdo emendados por rosca até atingir a regido préxima
ao fundo da lamela. (RIBAS, 2013) Este € posicionado no centro da gaiola de armadura
e conectado na parte superior a um funil. O concreto € lancado diretamente do caminh@o

betoneira ao funil, conforme Figura 14 abaixo, descendo por dentro do tubo tremonha.
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Figura 14 — Lancamento de concreto diretamente do caminh@o betoneira ao funil.

Fonte: ANSON (2013).

Por ser mais denso que a lama bentonitica, a medida que o concreto vai
sendo langado de baixo para cima, expulsa a lama bentonitica, ocupando o espaco
anteriormente preenchido por ela, sem com ela se misturar. Esta, por sua vez, sai na
superficie, geralmente sendo bombeada para ser reutilizada, conforme procedimento

mostrado na Figura 15 abaixo.

Figura 15 — Sistema de recirculagido de lama bentonitica para reutilizacao.
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Fonte: NARESI e HILBER (2013).

Conforme o concreto vai sendo lancado na lamela e subindo, o tubo

tremonha também sobe, devendo permanecer com sua extremidade inferior em torno de
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1,5 m abaixo do nivel de concreto, para evitar o surgimento de juntas fria ao longo da

concretagem. (GEOSONDA, 2013)

Naresi e Hilber (2013) estabelecem que a concretagem do painel deva ser
executada o mais breve possivel, evitando-se, assim, possiveis instabilizacoes. A ABNT
NBR 6122:1996 menciona que “Caso haja uma interrup¢ao na concretagem, os recursos
a serem adotados, ou até mesmo o abandono da estaca, devem ser avaliados.”. Anson
(2013) afirma que, apds iniciada, a concretagem do painel ndo deve ser interrompida,

devendo ser finalizada no menor tempo possivel, em torno de 3 horas.

O concreto a ser utilizado deve atender as exigéncias especificadas na

ABNT NBR 6122:1996, sendo estas:
a) consumo de cimento nao inferior a 400 kg/m3;
b) abatimento ou slump igual a ( 200 £ 20 ) mm;

¢) diametro maximo do agregado ndo superior a 10% do diametro interno do

tubo tremonha;

d) o embutimento da tremonha no concreto durante toda a concretagem nao

pode ser inferior a 1,50 m.

O concreto do topo da parede diafragma geralmente vem misturado com
lama bentonitica, numa altura dependente da qualidade da lama e do tempo de
concretagem. (ANSON, 2013) Normalmente, o arrasamento dos 50 cm superiores &
suficiente para retirar esse concreto misturado com lama, que possui baixa resisténcia a

compressao. (GEOSONDA, 2013)

E recomenddvel a utilizacdo de mais de uma coluna de tubo tremonha
quando o comprimento do painel for maior que 3 metros, para evitar a segregacao do
concreto. As colunas devem ser devidamente espacadas e langar concretos em taxas

semelhantes, a fim de manter o nivel de concreto mais uniforme possivel.

Quando do inicio da pega do concreto, os tubos ou chapas junta, colocados
antes da concretagem, devem ser retirados lentamente, finalizando o processo executivo

da parede diafragma.
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2.1.2 VANTAGENS DO PROCESSO

A execucdo de paredes diafragma se destaca por possibilitar escavacoes
profundas com relativa facilidade, seguranca, economia e rapidez. (HACHICH et al.,

1998)

Com relag@o aos outros sistemas de fundagdo ou contencdo, podem-se citar

como vantagens da parede diafragma:

e Execucdo sem as vibracdes e ruido decorrentes da cravacdo de
estacas, mesmo em areias muito compactas e argilas muito duras;
(GEOFIX, 2013)

e Naio necessita de rebaixamento do lencol fredtico; (HACHICH et al.,
1998)

e Possibilidade de atravessar camadas de solo resistentes; (FRANKI,
2013)

e Solugao para suporte de escavacdo em locais proximos a prédios, por
ser resistente, pouco deformdvel e ndo causar grandes
descompressdes no terreno; (GEOFIX, 2013) e (GEOSONDA,
2013)

e Econdmica, por possibilitar sua incorporacdo a estrutura
permanente; (GEOFIX, 2013)

e Oferecer multiplicidade de aplicacdes, podendo atuar como
elemento impermeabilizante (parede diafragma pldstica), de
conten¢do de dgua e terra e suporte de cargas verticais; (FRANKI,
2013)

e Se moldar a geometria do terreno; (GEOSONDA, 2013)

e Ser utilizada em conten¢des de pequena e grande altura; (HACHICH

et al., 1998).

A parede diafragma pode ser utilizada em diferentes aplicacdes, tais como
em obras de canalizacdo do leito de rios, cortinas impermedveis, paredes de trincheiras

enterradas, execucdo de tuneis e estacoes de metrd e constru¢do de pocos subterraneos.
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-, 3 DETERMINACAO DOS EMPUXOS DE TERRA

3.1 SOLO

Segundo Das (2011) “Para fins de engenharia, solo € definido como um
agregado nao cimentado de grdos minerais e matéria organica decomposta (particulas
solidas), com liquido e gés preenchendo os espacos vazios existentes entre as particulas

solidas.”.

Para formular as relagdes peso-volume, pode-se dividir o solo em trés fases:
solidos, dgua e ar, conforme Figura 16 abaixo. O volume total de uma amostra de solo

pode ser conhecido através da relagdo abaixo:
V=V,+V,=V+V,+ 1,

sendo V= volume de sélidos no solo;

I}, = volume de vazios;

I;, = volume de dgua nos vazios;

V, = volume de ar nos vazios.

Figura 16 — (a) Solo em estado natural; (b) Trés fases do solo.
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Fonte: DAS (2011).
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3.2 ESTADOS DE EQUILIBRIO PLASTICO

Quando aplicadas forgas ao solo, parte destas € transmitida pela sua massa,
de particula a particula. A transmissdo se da nas regides de contato entre as particulas,
ocorre, portanto, em dreas minimas se comparadas as dreas totais. Os graos do solo vao
carregando os gridos em contato e inferiores a estes, transmitindo as forcas. Estas podem
ser decompostas em forcas tangenciais e normais a superficie. Como nao é possivel
desenvolver um modelo matemético que represente essas forcas isoladamente, estas sdo
consideradas pelo conceito de tensdo, for¢a aplicada em uma drea. A somatdria das
forcas transmitidas pelas particulas corresponde a tensdo efetiva (c’). Se, agora, for
considerada 4dgua preenchendo todos os vazios do solo, esta estard com certa pressao,

chamada de pressao neutra (u). (HACHICH et al., 1998)

Terzaghi estabeleceu que a tensdo total em um plano do solo pode ser
representada pela tensdo total, (o), correspondendo a soma da tensdo efetiva e da

pressao neutra:

o' =o0—u

As tensdes atuantes no solo sdo oriundas de seu peso préprio e das cargas aplicadas. A
pressao num plano horizontal a determinada profundidade pode ser calculada pela
equagdo abaixo, desde que a superficie do terreno seja aproximadamente horizontal:

(HACHICH et al., 1998)
oc=Y.z

Quando o solo € composto de camadas aproximadamente horizontais, a
tensao normal atuante neste pode ser calculada através da somatdria das tensdes
atuantes em cada camada. J4 a pressdo neutra depende do nivel de dgua, representado
pela cota onde a pressdo da dgua € igual a atmosférica. As forgas tangenciais atuantes no
solo identificam a tensdo cisalhante. Quando se tem uma superficie horizontal, os
efeitos nas diversas dire¢des das camadas do solo se contrabalangcam, anulando a tensao

cisalhante. (HACHICH et al., 1998)

A pressdo no solo pode ser determinada em qualquer plano, ndo apenas no
horizontal. Analisando-se as tensOes atuantes no plano vertical, as tensdes de
cisalhamento também ndo ocorrem e as normais sdo dependentes da constituicdo do

solo e do historico de tensdes que esteve submetido. O solo geralmente € referido a
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tensdao vertical, sendo a relacdo entre as tensOes efetivas horizontal e vertical
denominada coeficiente de empuxo em repouso, k,. Gerscovich (2013) apresenta essa

relacdo através da equagdo abaixo:

Ao se acrescentar uma nova camada de solo a um solo formado por
sedimentacgdo livre de graos, a tensdo vertical no plano horizontal aumenta igualmente
ao valor do carregamento. J4, no plano vertical, o acréscimo de tensdo ndo € tao grande
devido ao atrito entre as particulas. O valor de k, situa-se entre 0,4 a 0,5 para areias e
0,5 a 0,8 para as argilas e pode ser estimado em graficos através dos parametros de solo,
angulo de atrito interno, ¢, ou do indice de plasticidade, IP, ou através de correlacdes
empiricas, como a de Jaki (1948), para areias e argilas normalmente adensadas:

(HACHICH et al., 1998)
ko = (1 — sen¢)

Quando o solo ¢ aliviado, através da remo¢do de uma camada superficial,
numa erosao, por exemplo, as tensdes verticais sofrem reducao no valor correspondente,
ja as tensdes horizontais ndo sofrem a mesma reducdo, pois o atrito existente entre as
particulas € mobilizado no sentido contrario ao da formacao do solo. Desta forma, o k,é
maior que no caso citado acima, podendo ser maior que um, sendo estimado pela

equagao de Schmidt (1966): (HACHICH et al., 1998)
ko = (1 — seng). (OCR)Sen ¢

sendo OCR ¢ a razao de sobreadensamento, relagdo entre a maxima tensao aplicada ao

solo e a tensdo atuante na situag@o considerada e ¢ € o angulo de atrito interno do solo.

O coeficiente k, € dificil de ser determinado tanto em laboratdrio, quanto em
campo. As correlagdes citadas anteriormente fornecem indicacdes para o valor de ko E
importante salientar que a escolha do mesmo deve ser alinhada aos projetos,
investigacoes e antecedentes de casos anteriores semelhantes ao em apreco. (HACHICH

et al., 1998)
3.3 EMPUXO DE TERRA

Segundo Marcon (2011) “Empuxo de terra ¢ o esfor¢co que um solo exerce

sobre uma obra de engenharia projetada para sustentd-lo.”. Para Gerscovich (2013)
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empuxo de terra ¢ a “a¢do horizontal produzida por um macig¢o de solo sobre as obras

com ele em contato.”.

A resultante do diagrama de pressdes atuantes ao longo de um anteparo
rigido e indeslocdvel construido em um macigo de solo, conforme Figura 17 abaixo, é

denominada empuxo no repouso (E;). (MARCON, 2011)

Figura 17 — Diagrama de pressdes ao longo de um anteparo rigido.

NT

—y

Fonte: MARCON (2011).

Se for admitido o deslocamento do anteparo, podem-se ter duas situacdes. A
primeira se dd com o deslocamento do anteparo para a esquerda, afastando-se do macigo
de solo. Neste caso, o solo mobiliza sua resisténcia a fim de se equilibrar, distendendo-
se, diminuindo, assim, a pressdo sobre o anteparo. Ao atingir o estado de ruptura
iminente, essa pressdo horizontal é reduzida ao maximo, mobilizando totalmente a

resisténcia ao cisalhamento do solo. Esta condi¢do caracteriza o Estado de Equilibrio

Pléstico Ativo, quando se tem iminéncia de ruptura devido ao afastamento do anteparo
em relacdo ao macico de solo. A pressdo atuante sobre o anteparo, neste caso, €
denominada pressdo horizontal no estado ativo (op,), sendo menor que a pressdo no
estado de repouso, (o), € calculada pela formula abaixo: (MARCON, 2011)

Oha = kg.v.2
sendo k, = coeficiente de empuxo no estado ativo

A resultante do diagrama de pressOes atuantes ao longo do anteparo €

denominada de Empuxo Ativo (E,). A segunda situagcdo se d4 com o deslocamento do




26

anteparo para a direita, aproximando-se do macico de solo. Agora o solo mobiliza sua
resisténcia a fim de se equilibrar, contraindo-se, aumentando, portanto, a pressao sobre
o anteparo. Ao atingir o estado de ruptura iminente, essa pressdo atinge 0 maximo,
mobilizando totalmente a resisténcia ao cisalhamento do solo. Esta condic¢do caracteriza

o Estado de Equilibrio Pléstico Passivo, quando se tem iminéncia de ruptura devido ao

deslocamento do anteparo contra o solo. A pressdo atuante sobre o elemento de
sustentagdo, neste caso, ¢ denominada pressao horizontal no estado passivo, (Gnp), sendo
maior que a pressdo no estado de repouso, (on;), € obtida através da equacdo abaixo:

(MARCON, 2011)
Opp = Kp. V.2
sendo k,, = coeficiente de empuxo no estado passivo

Nesta situacdo, a resultante do diagrama de pressdes atuantes ao longo do anteparo €

denominada de Empuxo Passivo (E,).

Visto isto, pode-se formular uma relagdo entre as pressdes nos estados ativo,

de repouso e passivo, sendo representada abaixo: (MARCON, 2011)
Opa < Opr < Ohp

Como os coeficientes de empuxo sdo diretamente proporcionais a pressao
horizontal, pode-se estabelecer outra relacdo entre os estados ativo, de repouso e

passivo, apresentada abaixo: (MARCON, 2011)
k, <k, <k,

Gerscovich (2013) relata que o computo da resultante das pressdes que o
solo exerce no anteparo, seja esta de natureza ativa ou passiva, € quase sempre muito
dificil. Porém, a determinacdo dos valores minimo (ativo) e miximo (passivo) é

usualmente resolvida pelas teorias de estado limite.
3.3.1 TEORIAS DE ESTADO LIMITE

Estado-limite € qualquer condicdo que impeca a estrutura de desempenhar
as funcOes para as quais foi concebida. Ha dois tipos de estados-limites: ruptura e
utilizacdo. O estado-limite de ruptura corresponde ao esgotamento da capacidade
portante da estrutura, enquanto no estado-limite de utilizacdo a estrutura deixa de

satisfazer a requisitos funcionais ou de durabilidade. Como exemplo de estado-limite de
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ruptura tem-se o esgotamento da capacidade de carga de uma sapata, ja para o estado-

limite de utilizagdo tem-se a obten¢do de recalques excessivos. A Figura 18 abaixo

apresenta a classificac@o das teorias de estados-limites. (HACHICH et al., 1998)

Figura 18 — Classificacdio das teorias de estados-limites.
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O primeiro grupo de teorias, Limite de Ruptura, possibilita o cédlculo dos

empuxos laterais de solo sobre as estruturas de contencdo e adota a hipdtese de que o

terreno se encontra em estado de ruptura, ou seja, em condicdo de equilibrio pldstico.

Esse grupo ainda é subdividido em teorias Rigorosas, composta pelas classes Exatas e

Numéricas, as quais preenchem todos os requisitos tedricos da plasticidade, e Nao
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Rigorosas, aquelas que ndo atendem um ou mais desses requisitos. (HACHICH et al.,

1998)
3.3.1.1 TEORIA DE RANKINE

A teoria mais famosa do grupo das Rigorosas — Exatas é a Teoria de

Rankine. Esta teoria se baseia nas seguintes hip6teses: (GERSCOVICH, 2013)

e Solo isotrépico;

e Solo homogéneo;

e Superficie do terreno plana;

e A ruptura ocorre em todos os pontos do maci¢o simultaneamente;

e A ruptura ocorre sob o estado plano de deformacao;

e Muro perfeitamente liso (atrito solo-muro: 6 = 0);

e A parede da estrutura em contato com o solo é vertical.

e Pode ser aplicada a todos os tipos de solo, os quais sdao agrupados da
seguinte forma: solos sem coesdo, solos puramente coesivos e solos

com coesao e atrito interno entre os graos. (MARCON, 2011)

As equacgdes da Teoria de Rankine sdo formuladas a partir da Equacdo da

Condicdo Analitica de Ruptura. Esta equacdo € obtida através da andlise das tensdes

atuantes em um ponto do maci¢o de solo, utilizando o elemento grafico Circulo de
Mohr, relagdes angulares e trigonométricas, sendo representada pela equacdo abaixo:

(MARCON, 2011)
o, = 03.No + 2.c. (NPp)”
sendo o; = tensdo principal maior, perpendicular ao plano principal maior;
03 = tensdo principal menor, perpendicular ao plano principal menor;
¢ = coesao do solo;
N =tg? (45 + ¢/2).

Em todo ponto de solo, a tensdo atuante e a sua inclinagdo em relacdo a
normal ao plano variam conforme o plano considerado. Sempre hé trés planos nos quais
a tensdo atuante € normal ao préprio plano, nio existindo a tensio de cisalhamento, os
quais sdo ortogonais entre si. (VAN LANGENDONK, 1954 apud HACHICH et al.,

1998) Segundo Hachich et. al. (1998) estes planos recebem o nome de planos de tensdo
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principal ou planos principais, e as tensdes neles atuantes sdo chamadas de tensoes

principais.

Assim sendo, Marcon (2011) define a tensdo principal, pela teoria da
elasticidade, como o conjunto de tensdes normais tridimensionais que atuam em um
elemento quando as tensdes de cisalhamento sdo nulas. A maior das tensdes principais €
chamada de tensdo principal maior, 6;, a menor de tensdo principal menor, 63, e a outra

de tensdo principal secundaria, .

Nos problemas de Engenharia, que envolvem a resisténcia do solo,
interessam G; € 03, ja que o critério de resisténcia ndo depende de o, As tensdes
principais intermedidrias sdo consideradas apenas em problemas especiais. (MARCON,

2011)

Conforme citado anteriormente, a Teoria de Rankine é formulada a partir da
Equacdo da Condi¢do Analitica de Ruptura, variando conforme as caracteristicas do

solo, no que diz respeito a coesdo e atrito interno.

3.3.1.1.1 APLICACAO AOS SOLOS COM COESAO E ATRITO
INTERNO

De acordo com Marcon (2011), a Teoria de Rankine, quando aplicada as
condi¢des do estado plastico para solos com ¢ # 0 e ¢ # 0, resulta nas seguintes

expressoes:

vz 2c __ y.h? __2ch
N (N2 T 2Ng (N2

Empuxo Ativo: 0y, =
Empuxo Passivo: g, = y.z. N + 2.c. (N)/?

2
y.h*.No

By = ——+2c h.(Ngp)/?
A linha de acdo dos empuxos € teoricamente horizontal, atuando no centro
geométrico do diagrama de pressdes. No caso de um diagrama triangular, o empuxo
atuard a 1/3 da altura total. A equacdo da pressdo ativa para um solocomc # 0e ¢ # 0

fornece um diagrama, conforme a Figura 19 abaixo, da distribui¢do do empuxo ativo

parasolocomc # 0e ¢ # 0. (MARCON, 2011)
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Figura 19 - Distribui¢do do empuxo ativo para solo com ¢ # 0 e ¢ # 0.

Fonte: GERSCOVICH (2013).

em que “H” ¢ a altura total do talude e “zo”é a profundidade na qual a pressao ativa é
igual a zero. Nesta cota o solo se encontra em estado iminente de ruptura, promovendo
o surgimento de fendas. Estas aberturas se prolongam até a superficie do terreno e sdo
indicadores de deslocamento do talude. Igualando a equacdo da pressdo ativa, gy, a

zero e substituindo “z” por “zo”, chega-se na equacao abaixo: (MARCON, 2011)
2.c.
Zo = =7 (Np)'/2

3.3.1.1.2 APLICACAO AOS SOLOS SEM COESAO (C=0)

De acordo com Marcon (2011), a Teoria de Rankine, quando aplicada as
condi¢des do estado pldstico para solos com ¢ = 0, nos quais se enquadram as areais

limpas e os solos arenosos, resulta nas seguintes expressoes:

y.h?
2N

y.z

No

Empuxo Ativo: gy, = E, =

y.h?.Np

Empuxo Passivo: g, = y.z.N¢ E, = >

A partir das condi¢Oes acima, Marcon (2011) determina os coeficientes de

empuxo para os solos ndo coesivos de acordo com as expressdes a seguir:
Empuxo Ativo: k, = tan?(45— $/2) ou k., = 1/(Nd)

Empuxo Passivo: k, = tan®(45+ ¢$/2) ou  k, =No
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No caso de solos ndo coesivos em que a superficie do terreno € inclinada,

com angulo B conforme a Figura 20, os empuxos podem ser calculados da seguinte

forma: (MARCON, 2011)

Figura 20 — Anteparo de altura “h” em solo com superficie do terreno inclinada em um angulo f3.

Fonte: MARCON (2011).

— 20 _cos?dh)1/2
h2. COSﬁI[COSB (cos* B—cos® ) ]

cos B+(cos? B—cos? $p)1/2

Empuxo Ativo: E,;, = %.y

cos B+(cos? B—cos? cb)l/z]
cos B—(cos? B—cos? §p)1/2

Empuxo Passivo: E, = ~.y.h*.cosf. [

Existem dois casos de interesse pratico na aplicagdo da Teoria de Rankine

para solos ndo coesivos, sendo estes:

a) Existéncia de uma sobrecarga uniformemente distribuida sobre a

superficie plana:

A sobrecarga se refere, por exemplo, a constru¢io de um depdsito de
materiais sobre a superficie do terreno, bem como de uma placa, por exemplo, uma
calcada, ou ainda a constru¢do de um aterro. Estas sobrecargas modificam as tensdes
vertical e horizontal sobre o anteparo, alterando, desta forma, o valor dos empuxos. As
tensdes recebem o acréscimo de uma parcela correspondente a multiplicagdo da
sobrecarga atuante pelo coeficiente de empuxo respectivo, ativo ou passivo, resultando
nas equacoes abaixo: (MARCON, 2011)

vh? | ph

Empuxo Ativo: 0;,, = 42 Eq = 2N | No

N = N

Empuxo Passivo: o, = y.z.Np + p.N¢
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_ v.h.No

p = > +p.h.No

b) Existéncia de lencol freatico, fazendo com que parte do terreno fique

submersa:

Esta situacdo € bastante comum na pratica, jA que muitos muros de arrimo
trabalham sem dispositivos de drenagem ou com os mesmos obstruidos ou entupidos.
Em periodos de chuva intensa e prolongada, esta condicdo é, frequentemente, a causa da

ruina de muros de arrimo. (MARCON, 2011)

Neste caso a solugdo € considerar dois estratos de solo, conforme Figura 21
abaixo, um acima do nivel fredtico de peso especifico y e outro abaixo do nivel fredtico
de peso especifico Y. (GERSCOVICH, 2013) As equacdes, para este caso, de acordo

com Marcon (2011) sdo as seguintes:

Figura 21 — Célculo do empuxo ativo para solos com existéncia de dgua.

Fonte: MARCON (2011).

Empuxo Ativo: 0, = (V.2 + Yeup-2')- kg + v4. 2

Eo = (1/5.v.h3 +v.hiohy + Yo Yo h3) ko + 1o Ve h?
Empuxo Passivo: 0y, = (v.z + Vsup.2'). kp +v4.2

Eo = (Y5 v b3 +v.hihy + Vo v h3)- Ky + 1o va. hy?

em que y,€ a massa especifica do liquido que preenche os vazios do solo, geralmente

dgua, e Y4,p € a massa especifica aparente do solo submerso.
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3.3.1.1.3 APLICACAO AOS SOLOS PURAMENTE COESIVOS
(©=0)

Neste caso, no qual se enquadram as argilas com ¢=0, tem-se as seguintes

equagoes: (MARCON, 2011)

2
Empuxo Ativo: 6,, = y.z—2.c E, = % —2.c.h

2
Empuxo Passivo: 0, = y.z+ 2.¢ E, = % +2.c.h

Assim como mostrado nos solos com coesdo e atrito interno, a profundidade
das fendas, em solos puramente coesivos, pode ser calculada conforme a equacdo a

seguir:

2.c
Z0=7

3.3.1.2 TEORIA DE COULOMB

A Teoria de Rankine adota a hip6tese de ndo haver atrito entre o solo e o
muro, o que, na pratica, dificilmente ocorre. O deslocamento do muro provoca o
deslocamento da cunha de solo, gerando tensdes de cisalhamento entre o solo e o muro.

(GERSCOVICH, 2013)

O empuxo ativo causado pelo peso da cunha de solo sobre o anteparo é
suportado pela resisténcia do solo ao longo da superficie de ruptura e também pelo atrito
ao longo do contato solo-muro. Isto reduz o valor do empuxo, se considerada a
condicdo de repouso. O processo inverso ocorre para o empuxo passivo. Haverd,
portanto, rotacdo das tensdes principais, antes nas posicdes vertical e horizontal,
tornando a superficie de ruptura curva. Alguns autores estabeleceram coeficientes de
corre¢do do empuxo que relacionam a curvatura da superficie de ruptura a Teoria de
Rankine, maiores informacdes podem ser consultadas em Tschebotarioff (1978)1.

(GERSCOVICH, 2013)

Segundo Gerscovich (2013), a Teoria de Coulomb baseia-se na existéncia

de uma superficie de ruptura e, diferentemente da Teoria de Rankine, na existéncia de

'"TSCHEBOTARIOFF, G.P. Fundacdes, Estruturas de Arrimo e Obras de Terra, Ed Mc-Graw
Hill do Brasil, 1978
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atrito solo-muro, representado por o6. Marcon (2011) descreve que, inicialmente, a
Teoria de Coulomb foi concebida para os solos arenosos, c=0, e somente mais tarde
adaptada aos solos com coesdo e atrito interno. Esta teoria considera as seguintes

hipéteses: (GERSCOVICH, 2013)

e Solo isotrépico;

e Solo homogéneo;

e Superficie do terreno plana;

e A ruptura ocorre sob o estado plano de deformagao;

e Pode existir atrito solo-muro (6 # 0): em qualquer ponto da parede
haverd a mobilizacdo de resisténcia ao cisalhamento;

e Uma pequena deformagdo da parede € suficiente para mobilizar o
estado limite.

e Para determinar os valores dos empuxos pela Teoria de Coulomb,
assume-se, inicialmente, a superficie de ruptura como plana. Deve-se
atentar que, quando o valor de o for alto, isto é, proximo do valor de
¢, a superficie de escorregamento real difere dessa estabelecida
anteriormente. (MARCON, 2011) No caso do empuxo ativo, pela
curvatura da superficie ser pequena, essa influéncia é pequena e o
erro pode ser desprezivel. J4 para o empuxo passivo a influéncia é

grande e contra a seguranca, o erro sO € pequeno para valores de

6 < ¢/3. (GERSCOVICH, 2013)

A Teoria de Coulomb leva em consideracdo o atrito interno do solo, ¢, € 0
atrito existente entre o solo e o anteparo, 0. Consiste em descobrir quais as superficies
de ruptura que provocam 0 menor empuxo passivo € 0 maior empuxo ativo, condi¢cao
mais desfavordvel, que caracteriza a superficie critica de escorregamento. (MARCON,

2011)
3.3.1.2.1 APLICACAO AOS SOLOS SEM COESAO (C=0)

O mecanismo do empuxo para os solos ndo coesivos se processa conforme a

Figura 22 e Figura 23 abaixo: (MARCON, 2011)



a) Empuxo ativo:

Figura 22 — Determinac@o do empuxo ativo para solos sem coesao.

P T TP TR T TR TR T R

Fonte: MARCON (2011).
b) Empuxo passivo:

Figura 23 — Determinacio do empuxo passivo para solos sem coesdo.

Fonte: MARCON (2011).

sendo P: peso da cunha, conhecido em grandeza e direcio;

R: reacdo do terreno, formando um angulo ¢ com a normal a linha de ruptura BC;

35
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o: angulo formado entre o anteparo ¢ a superficie do terreno livre.
Nos dois casos acima, as forgas “P”, “F” e “E,” estdo em equilibrio.

As equacOes que fornecem os valores dos empuxos sdo as seguintes:
(MARCON, 2011)

y.h? kg

Empuxo Ativo: E,;, = .

2
y.h“.kp

Empuxo Passivo: E, =
2

Os coeficientes de empuxo sdo encontrados pelas formulas abaixo:

sin®(w + ¢)
ke = 2
. 2 . _ sin($p+35).sin(p—)
SN @ Sln(w 6) [1 + \[[sin(w—S).sin(w+B)”
sin®(w + ¢)
k, =

sin(w—6).sin(w+p)

2
sin? w . sin(w — §). [1 _ \[[Sin(¢+8).sin(¢—ﬁ)”

Se forem assumidos os valores de w = 90° 6 = 0°e § = 0°, as equagdes
do Empuxo Ativo e Empuxo Passivo tornam-se idénticas as de Rankine para solos sem

coesao.

3.3.1.2.2 APLICACAO AOS SOLOS PURAMENTE COESIVOS
(©=0)

A Teoria de Coulomb parte do principio da existéncia do atrito solo-muro,
que € medido a partir do angulo de atrito interno. Nos solos puramente coesivos, o
angulo de atrito interno, ¢, € igual a zero, tornando, consequentemente, o atrito solo-
muro também igual a zero. Assim sendo, a Teoria de Coulomb ndo se aplica aos solos

puramente coesivos.

3.3.1.2.3 APLICACAO AOS SOLOS COM COESAO E ATRITO
INTERNO

A adocdo da hipétese de superficie de ruptura plana, para este tipo de solo, é
uma medida muito exagerada. Neste caso, o empuxo serd dado pelo equilibrio das

forcas atuantes na Figura 24 a seguir: (MARCON, 2011)
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Figura 24 — Equilibrio das forcas atuantes no anteparo para determinag¢ao do empuxo.

Fonte: MARCON (2011).

O anteparo deve ser dimensionado para resistir a0 empuxo ativo e, também,

a forca C’. A profundidade das fendas, z,, € dada pela equacao abaixo:

_ Q.o ()
? Y

3.3.1.3 OUTROS METODOS

Quando, para os solos, ndo forem validas as hipdteses que regem as Teorias
de Estado Limite, como, por exemplo, para solos expansivos, colapsiveis, solos cujo
comportamento seja ditado por descontinuidades, recomenda-se a utilizagdo de modelos

de cdlculo especificos. (HACHICH et al., 1998)
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4. PROJETO DE SISTEMA DE CONTENCAO PARA ESCAVACAO DE
SOLO

A andlise e projeto de um sistema de contencdo envolve a determinacdo do
carregamento, dos esforgos solicitantes, o dimensionamento dos elementos de

contengdo e verificagdes complementares aplicaveis a cada caso.
41 DETERMINACAO DO CARREGAMENTO

O carregamento atuante nas estruturas de contengdo e escavagdes sao
essencialmente os mesmos, independente do tipo de obra. Geralmente é composto de
trés parcelas bésicas: empuxos de terra, sobrecargas externas e empuxo devido a 4gua.

(HACHICH et al., 1998)
4.1.1 EMPUXOS DE TERRA

A sequéncia basica da determinacdo dos empuxos de terra consiste em
calcular primeiramente o empuxo-forca resultante, estaticamente determinado pela
teoria de equilibio-limite para as condi¢des de ruptura do solo, conforme visto no item
3.3.1, e, posteriormente, estimar a distribuicao das tensdes respectivas. (HACHICH et

al., 1998)

Conforme citado no item 3.3, convenciona-se ser adequado determinar o
empuxo-for¢a minimo (ativo) ou maximo (passivo), para a hipétese limite de ruptura,
segundo a superficie critica, incorporando ruptura por cisalhamento e possivel trinca de
tracdo. No caso particular de valas, em funcio das condigdes geométricas e reoldgicas, é
convencional considerar duas categorias bdsicas que simplificam a estimativa dos
empuxos-forca e distribuicdo das tensOes: as paredes rigidas e as flexiveis. A parede é
considerada flexivel quando sofre deformacio por flexdo significativa e rigida quando
esta deformacdo puder ser desprezada. A maioria dos métodos de calculo tém
pressuposto o valor e a distribuicdo das tensdes com base na flexibilidade estimada da

parede. (HACHICH et al., 1998)

As sugestdes de cdlculo e determinacdo dos empuxos comumente utilizados

no meio técnico podem ser conferidas no item 3.3.1.

Com relacao aos deslocamentos, o CT115 Eurocode 7 (2004), em seu anexo

C, fornece valores aproximados da razdo entre o deslocamento (v,) e a altura do
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elemento suporte (h), conforme Figura 25 abaixo, de acordo com o tipo de movimento
realizado pelo mesmo, para que ocorra a mobilizacao total do empuxo ativo em solo ndo
coesivo, drenado e com superficie do terreno horizontal.

ey, 9

Figura 25 — Deslocamento “v,” no topo do elemento de acordo com a altura “h”.

Fonte: CT115 Eurocode 7 (2004).
Nas paredes diafragma sem elementos de escoramento ocorre movimento de
translacdo. Neste caso, para solos compactos, a razao “v,/h” pode variar de 0,1% a
0,2%. Assim, consegue-se encontrar o deslocamento minimo da parede diafragma
necessdrio para mobilizar o empuxo ativo. Um valor de deslocamento do anteparo
menor que este minimo para mobilizar o empuxo ativo, implica que o empuxo do solo

atuante € maior que o admitido.
412  INFLUENCIA DA AGUA

A presencga da dgua deverd ser considerada de acordo com os condicionantes
hidrogeolégicos da regido, as permeabilidades das camadas de solo e do anteparo, e
embutimento do mesmo. A influéncia da dgua nos empuxos € determinada através das
pressoes neutras no elemento de contencdo e na superficie de ruptura. (HACHICH et al.,

1998)

No que se refere ao empuxo passivo, € usual a utilizacdo do peso especifico
submerso, mesmo existindo providéncias de drenagem, ji que qualquer deficiéncia
deste sistema acarretard na reducdo do empuxo passivo. Deve-se verificar se o valor do
empuxo passivo obtido na condi¢do de percolagdo de dgua ndo € menor do valor na
condi¢do de submersdo, adotando-se o valor citado primeiramente caso a afirmacio

anterior proceda. (HACHICH et al., 1998)
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4.1.3 SOBRECARGAS

Tanto em obras permanentes, quanto nas provisorias, devem ser
consideradas as sobrecargas externas no cdlculo das contencdes, tais como: edificios

préximos a vala, depdsitos de materiais nas proximidades da vala, equipamentos etc.

Os efeitos das sobrecargas de fundagcdo de edificios préximos a vala
costumam ser desconsiderados quando estes se encontram nas regides hachuradas na
Figura 26 abaixo. Quando precisam ser considerados, em edificios com fundagdo direta,
o nivel de aplicacdo do carregamento € o préprio nivel da fundacdo. Ja no caso de
fundagdo profunda, deve-se analisar cada caso separadamente, para o estabelecimento

da solu¢c@o mais adequada. (HACHICH et al., 1998)

Figura 26 — Regido de influéncia das sobrecargas das fundacdes de edificacdes junto a valas.

/\Zono de influencia

Fonte: HACHICH et al. (1998).

Os efeitos dos depdsitos de materiais de construcdo e trafego de veiculos
especiais e equipamentos préximos a vala sdo definidos em dois tipos de carregamento:
com largura definida, para as mdquinas que se movimentam, e semi-infinito, conforme
Figura 27 abaixo. E comum adotar uma sobrecarga de 10 kN/m? para sobrecarga semi-
infinita e 25 a 40 kN/m? para o outro tipo considerando uma largura de 1,50 m, sendo
que esses valores devem ser devidamente analisados e aferidos. (HACHICH et al.,

1998)
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Figura 27 — Esquema de sobrecargas junto as valas.

P -'u"cao dos equipamentos
,/—c veiculos definidos poro

’-y __C..._,/_';/ 8 obro
In“““‘“j ’

— P
[
.

Porede de Contengdo

)

Fonte: HACHICH et al. (1998).

O efeito das sobrecargas nas paredes de contencdo € comumente calculado
através da Teoria da Elasticidade. Maiores informac¢des podem ser consultadas em

Poulos e Davis (1974)%.

No caso do empuxo passivo, qualquer sobrecarga acidental ndao deve ser

levada em consideracdo, pois atuaria favoravelmente a estabilidade do anteparo,

comprometendo a estabilidade da obra caso deixe de atuar. (HACHICH et al., 1998)
42 DETERMINACAO DOS ESFORCOS SOLICITANTES

Os resultados obtidos do cdlculo estitico devem ser entendidos como
aproximagcdes. Isto porque surgem dificuldades no processo, tais como na representacao
das tensdes iniciais, na reologia do macigo, nos fendmenos que ocorrem durante a
execu¢do do elemento e que ndo podem ser previstos no calculo, assim como na
operacionalizacdo de métodos de cdlculo sofisticados. Nas paredes isostdticas, 0s
resultados sdo realisticos j4 que os esforcos dependem somente das equacgdes de
equilibrio. J4 nas paredes hiperestdticas, os esforcos sao influenciados pelo histérico de
escavacao, efeitos de construcao, rigidez do sistema de contencdo, reologia do solo e

outros fatores. Assim, a magnitude e distribui¢do dos esforcos solicitantes obtidos pelos

2 POULOS, H.G. & DAVIS, E.H. (1974) — “Elastic Solutions For Soil and Rock
Mechanics” — John Wiley and Sons, Inc.
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métodos de cdlculo ndo devem ser obrigatoriamente tratados como realisticos, e, sim,
como uma distribuic@o de esforcos estaticamente admissivel, isto €, em equilibrio com o

carregamento atuante.

Os modelos de cdlculo de valas podem ser classificados em dois: os que ndo
levam em conta a interacdo solo-estrutura, sem compatibilizar os deslocamentos do solo
e da estrutura, e os que a levam em conta. Apesar de ser mais adequada, por obter os
deslocamentos do elemento de contengdo, a aplicacdo dos modelos do segundo tipo nao
¢ rotineira, pois depende de ferramentas de trabalho nem sempre acessiveis aos
engenheiros. Assim, apresentam-se a seguir modelos de cdlculo mais simples, validos

para obtencdo de diagramas de esfor¢os solicitantes estaticamente admissiveis.
4.2.1 PAREDES EM BALANCO

A parede em balanco resiste a0 empuxo ativo gragas ao seu engastamento
no solo, ou gracas a mobilizagdo do empuxo passivo, necessitando, portanto, de uma
“ficha” minima que garanta seu equilibrio. Esta é definida como o comprimento
minimo de embutimento do anteparo no solo, além do comprimento de escavagdo, que
mantém seu equilibrio com uma margem adequada de seguranca. H4 dois casos que

merecem destaque neste tipo de contengio, citados abaixo.

Stuart (2012) traz uma recomendacao de relacdo entre as alturas de ficha e
de escavacdo. Esta relacdo é determinada através da profundidade do lencol fredtico e
da relacdo entre os coeficientes de empuxo passivo e ativo, estando exposta na Figura 8-

4 da obra do autor, que segue na Figura 28 abaixo:
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Figura 28 — Determinacio da relagido H/D através da profundidade do lengol fredtico e da relag@o entre os
coeficientes de empuxo passivo e ativo.
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Fonte: STUART (2012).

e,

No eixo “x” do grafico acima, tem-se a relacdo entre os coeficientes de
empuxo passivo e ativo e no eixo “y” a relagdo entre as profundidades da ficha e da
altura de escavagdo representada por D/H. As curvas do grifico sdo identificadas
através do parametro “o” que representa a relagdo entre as profundidades do lengol

freatico e da altura de escavacio, portanto, este parametro varia de 0 a 1.

Para se determinar a profundidade da ficha, “D”, deve-se encontrar o valor
da relagdo ky/k, no eixo x, prolongar a reta vertical referente ao valor desta relagdo até
cruzar com a curva respectiva, encontrando-se, assim, um ponto. Deste ponto, traga-se

[

uma linha horizontal até encontrar um valor no eixo “y”, referente a relagdo D/H. Com a

altura de escavacgao, “H”, encontra-se o valor de “D”.
4.2.1.1 FICHA MINIMA

O diagrama de tensdes, neste caso, independente do tipo de parede, € o
correspondente ao empuxo ativo, pois se admite que haverd deslocamentos suficientes
para mobilizd-lo. O movimento € de rotacdo em torno de um ponto situado abaixo do

fundo da escavacdo, resultando em uma distribui¢io das tensdes convencional, ou seja,
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triangular ideal, no caso de macico homogéneo e isotrépico. Abaixo da cota do terreno

escavado considera-se a existéncia de empuxo passivo, além do ativo, que deve ser

totalmente mobilizado, por se tratar da utilizacdo da menor ficha possivel, conforme

Figura 29 abaixo.

Figura 29 — Parede em balango com ficha minima.
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Fonte: HACHICH et al. (1998).

Para o célculo da ficha minima, utiliza-se o0 Método de Blum, que consiste

na aplicacdo das equagdes de equilibrio, conforme carregamento da Figura 30 abaixo.

Figura 30 — Método de Blum para paredes em balan¢o com ficha minima.
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Fonte: HACHICH et al. (1998).
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Os esforgos solicitantes sdo obtidos do carregamento da Figura 30 acima.
Vale lembrar que a tensdao c, deve representar todas as agdes que influenciam o empuxo

ativo, como o empuxo do solo, sobrecargas, entre outras, conforme citado no item 4.1.

Para o equilibrio das for¢as horizontais admite-se uma forca atuante no
ponto R que equilibra o sistema, chamada de “contra empuxo”, apresentada na Figura
31 seguinte. Esta forca ndo interfere no equilibrio de momentos, j4 que 0 momento de

todas as forgas atuantes € nulo em relacdo ao ponto R.

Figura 31 — Contra-empuxo no Método de Blum.

Fonte: HACHICH et al. (1998).

Admite-se ainda um comprimento adicional de ficha igual a “0,2.f” cuja
finalidade é de garantir o equilibrio das forcas horizontais, no caso do empuxo passivo
real ser inferior ao calculado. Este comprimento adicional normalmente é suficiente

para garantir a existéncia de Ec.
4.2.12 FICHA MAIOR QUE A MINIMA

Pode ser necessdrio um aumento no comprimento da ficha a fim de reduzir
os valores dos deslocamentos horizontais. O caso geral deste tipo de parede corresponde

a primeira fase de escavagdo em paredes estroncadas ou atirantadas.

H4 um método simplificado como solugdo deste tipo. Consiste em
determinar, através dos diagramas de empuxo ativo e passivo com 0s mesmos
coeficientes de seguranga, o ponto, abaixo da ficha, no qual o esfor¢o cortante é nulo.

Na Figura 32 abaixo, este ponto corresponde ao ponto A.
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Figura 32 — Método para paredes em balang¢o com ficha maior que a minima.
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Fonte: HACHICH et al. (1998).

O momento fletor de dimensionamento é dado por:
M = Eah- h
4.2.2 PAREDES ESTRONCADAS

A parede diafragma resumidamente é uma estrutura em geral destinada a
conter um solo a ser escavado que, em termos tedricos, possui o topo livre, devendo
estar engastada em um ponto préximo a base. Isto faz com que sejam gerados grandes
deslocamentos na parte superior do elemento. Assim, deve-se utilizar outra condi¢do de
vinculacdo mais coerente, como, por exemplo, a criacio de um apoio que limite esses
deslocamentos. Este apoio € criado através da ancoragem de um cabo, como tirantes, ou

elementos longitudinais de escoramento como as estroncas.

Estroncas sdo elementos lineares e longitudinais, geralmente dispostos
horizontalmente, utilizados como escoramentos nos quais a parede se apdia. Podem ser
constituidas de barras de madeira ou aco. Normalmente sio utilizadas nas situagdes em
que a distancia entre as paredes ndo € muito grande (~ menor que 12 m). Possuem a
vantagem de ndo utilizar o terreno adjacente a contengdo e de serem reutilizaveis, mas,

geralmente, dificultam as escavagdes entre os paramentos.

Os deslocamentos provenientes de valas estroncadas possuem magnitude
suficiente para a consideracdo do empuxo ativo. A distribuicdo dos deslocamentos pode
ser simplificada, exceto em casos excepcionais, por translacdes ou rotagdes em torno do

topo, de modo que as tensdes sdao redistribuidas devido ao efeito de arqueamento,
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possibilitando o célculo através de um diagrama de empuxo ativo equivalente, conforme
a Figura 33 e Figura 34 abaixo. As tensOes resultantes de sobrecargas de equipamentos
proximas a vala ndo sdo redistribuidas, sendo consideradas como cargas acidentais
adicionais ao diagrama equivalente, sempre que atuarem no sentido desfavordvel.
Ainda, admite-se pressdo hidrostdtica atuando acidentalmente na altura da trinca de
tracdo, quando seu efeito for desfavordvel. A instalacdo de drenos pode dispensar a

consideragdo anterior.

Figura 33 — Diagramas de empuxo ativo e o equivalente para macico sem trinca de tragdo.
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Fonte: HACHICH et al. (1998)

Figura 34 — Diagramas de empuxo ativo e o equivalente para maci¢o com trinca de trag@o.
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Fonte: HACHICH et al. (1998).
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A redistribuicdo do empuxo ativo se da pelas tensdes de cisalhamento, logo,
em solos de baixa resisténcia ao cisalhamento, como em argilas moles, o0 empuxo ativo

nao deve ser retificado.

A instalacdo de estroncas no topo da parede, em solos ndo-coesivos, a fim
de inibir os deslocamentos, altera o valor do empuxo ativo, ndo valendo o diagrama de

tensdes triangular cldssico, podendo-se utilizar o diagrama de Dubrowa.
4.22.1 PAREDE COM UM NIVEL DE ESTRONCAS

Assim como nas paredes em balanco, devem-se distinguir os casos de

paredes com ficha minima e ficha maior que a minima.

No caso de ficha minima, a resultante do diagrama de tensdes corresponde
ao empuxo ativo, tanto para paredes flexiveis como para as rigidas, sendo comumente
retificado, exceto nos casos acidentais mencionados anteriormente. Do lado da
escavacao, admite-se a mobilizacdo do empuxo passivo, o que possibilita a
determinacdo da ficha minima através das condi¢des de equilibrio estdtico. Deve-se
minorar o empuxo passivo aplicando-se um coeficiente de seguranca, CS, assegurando a
estabilidade da parede no caso do empuxo passivo disponivel ser inferior ao calculado.

A Figura 35 abaixo representa o que foi descrito neste paragrafo.

Figura 35 — Diagramas de empuxos para parede de conten¢iio com um nivel de estroncas.

Fonte: HACHICH et al. (1998).

A ficha minima € determinada pela condicio do momento das forcas

atuantes ser nulo em relagdo ao ponto “R”:

E
ph == la. Eah

lp.E —_
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O CS normalmente utilizado € de 1,5 para obras tempordrias e 2,0 para
obras definitivas, sendo aumentado para 2,0 ou 3,0 no caso da ficha estar imersa em

solo muito deformavel.

A forca “F” na estronca € encontrada através do equilibrio de esforcos

horizontais.

No caso de ficha maior que a minima, se procura obter uma reducdo dos
deslocamentos ou, entdo, aumentar a capacidade de carga vertical. A ficha minima, em
solos moles, € determinada através do equilibrio de momentos em torno do ponto “A”,
conforme Figura 36 abaixo, considerando o empuxo passivo minorado pelo CS. Neste
caso, recomenda-se adotar um CS igual a 2,0 para obras provisérias e 3,0 para obras

definitivas, ja que o solo abaixo do fundo da escavacdo € altamente deformavel.

Figura 36 — Diagramas de empuxos para parede de conteng¢do com um nivel de estronca em solo mole.
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Fonte: HACHICH et al. (1998).

No caso de paredes com profundidade de ficha tal que atravesse um
substrato resistente, a ficha minima também serd determinada pela condi¢do que
estabelece que a resultante dos momentos em relagdo ao centro de rotacdo “A” seja
nula, com a devida minoracdo do empuxo passivo através do CS, conforme Figura 37
abaixo. Neste caso, na camada de argila mole, o empuxo passivo ndo € totalmente

desenvolvido devido a restricao aos deslocamentos oferecida pelo substrato firme.
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Figura 37 — Diagramas de empuxos para parede de conten¢do com um nivel de estronca, quando a ficha

atravessa solo mole, mas atinge um substrato firme.
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Fig. 15.25 - Diagramas de empuxos para parede de
contencdo com um nivel de estronca, quando a ficha
atravessa solo mole mas atinge um substrato firme

Fonte: HACHICH et al. (1998).

sendo op: tensdo efetiva passiva minorada pelo CS;
opi: tensdo efetiva em repouso.

Uma vez determinada a ficha minima, calculam-se os esfor¢os solicitantes

através do carregamento e do esquema estatico.
4.2.22 PAREDES COM VARIOS NiVEIS DE ESTRONCAS

A experiéncia tem mostrado que paredes-diafragma que utilizam estroncas
metdlicas tém se comportado como paredes flexiveis, diante das deformagdes geradas
na regido da ficha em cada fase de escavacdo. Para limitar esses deslocamentos ¢é
preciso adotar alguns procedimentos em projeto e construtivos, como, por exemplo,

limitar os vaos entre as estroncas.

Os métodos de célculo para este tipo de parede de contencdo podem ser
classificados em dois tipos: evolutivos, aqueles que levam em conta, em cada fase, os
esforcos e deslocamentos ocorridos nas fases anteriores, € ndo-evolutivos, os que ndo
levam em conta esta consideracdo. E sempre preferivel utilizar métodos evolutivos, pois
representam melhor o comportamento do sistema de contencdo. Assim, as explicagdes
do célculo dos esforcos solicitantes para paredes com vdrios niveis de estroncas se

restringird aos métodos evolutivos, descritos abaixo.
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4.2.2.2.1 METODOS EVOLUTIVOS EM QUE NAO HA A
RETIFICACAO DO EMPUXO ATIVO

Este método é aplicdvel a sistemas de contencdo muito rigidos (quando o
empuxo se situa entre 0 empuxo em repouso e ativo), sistema flexivel no caso de solos
moles, no caso de utilizacdo de tirantes ou estroncas pré-comprimidas etc. Os métodos
evolutivos sdo classificados em dois tipos: aqueles que representam o solo como meio
continuo, recomenddveis em casos especiais de andlise, e aqueles que representam o

solo por meio de barras.

Neste método a parede € dimensionada como uma viga de largura unitéria
imersa no solo, submetida ao carregamento gerado pelos empuxos nas duas faces e por

forgas concentradas advindas das a¢des e reacdes das estroncas e tirantes.

O macigo é representado por barras independentes, tanto do lado interno da
vala, quanto do lado externo. As forcas nas barras representam as tensdes horizontais
que atuam em cada lado da parede. As estroncas sdo representadas por barras
biarticuladas ndo resistentes a tracdo, devendo-se considerar os deslocamentos da

parede ocorridos antes de sua instalagao.

O carregamento inicial corresponde a aplicacdo do empuxo em repouso nos
dois lados da parede. Em cada fase da escavagdo, procede-se com a remoc¢ao das barras
correspondentes e aplicacdo, no sentido contrério, das for¢cas que nelas atuavam ao final
da fase anterior; os esfor¢os e deslocamentos, em cada fase de escavacdo, devem ser
superpostos aos obtidos no final da fase anterior. O processo, no método evolutivo, vale

também para as fases de reaterro, conforme descrito na Figura 38 seguinte:
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Figura 38 — Célculo evolutivo para a determinag@o dos esforgos solicitantes durante reaterro de uma vala.
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Fonte: HACHICH et al. (1998).

Os métodos evolutivos obrigatoriamente utilizam programas especiais

desenvolvidos para computadores, permitindo as simulacdes a seguir:

e Variacdo das pressdes neutras internas ou externas a vala;

e Sobrecargas, introduzidas em qualquer fase, interna ou
externamente;

e Alteracdes das caracteristicas do solo, em qualquer fase;

e Aplicacdo de for¢as ou momentos fletores na parede.

4.2.2.2.2 METODOS EVOLUTIVOS EM QUE HA A RETIFICACAO
DO EMPUXO ATIVO

Ao contrario dos métodos descritos anteriormente, estes adotam retificagdo
do empuxo ativo, portanto, valem para as paredes flexiveis, no caso, as paredes
diafragma. A retificacio do empuxo, como ja mencionado, deve-se a fenOmenos de

arqueamento do solo que ndo podem ser representados pelas barras biarticuladas que
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representam o macigo, assim, substitui-se o macico do lado externo da parede pelo
carregamento imposto. No final do processo, deve-se verificar se os valores dos
deslocamentos correspondem ao carregamento adotado, e, se necessdrio, adotar o

empuxo sem retificacdo.

A parede € dimensionada como uma viga de largura unitdria, submetida aos
carregamentos atuantes no lado externo e as forcas concentradas decorrentes das

estroncas e das barras que restringem o solo do lado interno da vala.

Assim como no método anterior, o maci¢co € representado por barras
independentes, porém apenas do lado interno da parede. As forgas atuantes nas barras
correspondem as tensdes horizontais que atuam no lado interno do anteparo, desde a
superficie de escavacdo até o ponto de deslocamento nulo, e devem ser limitadas de
modo a considerar o empuxo passivo. As estroncas sdo representadas do mesmo modo

que no caso de métodos evolutivos em que nao ha retificacdo do empuxo ativo.

O carregamento ao final de cada fase corresponde ao empuxo ativo desde a
superficie até o ponto de deslocamento nulo abaixo do fundo da escavagdo. As fases de
reaterro sao analisadas de acordo com o diagrama de tensdes horizontais da udltima fase

de escavagdo.

4.2.2.2.3 METODOS EM QUE O SOLO E REPRESENTADO POR
MEIO CONTINUO

Devido a crescente utilizagdo de computadores e disponibilidade de
programas que representam o solo em diversas formas reoldgicas e geométricas, estes
métodos vém ganhando espacgo. Estes devem ser convenientemente elaborados segundo

as caracteristicas do programa utilizado.

4.2.23 PAREDES COM VARIOS NIVEIS DE TIRANTES OU
COM ESTRONCAS PRE-COMPRIMIDAS

Como citado no item 4.2.2, podem-se utilizar tirantes como escoramento em
uma parede diafragma. Tirantes sdo elementos lineares introduzidos no macico
adjacente a conten¢do e ancorados em profundidade por meio de um trecho mais
alargado, o bulbo, que trabalham a tracdo. Possuem a vantagem de n@o ocupar espaco
entre as contencoes, facilitando, desta forma, a escavagdo, porém, como desvantagem,

N

ocupam o terreno adjacente a contengdo, necessitando, assim, autorizacdo dos
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proprietérios dos terrenos vizinhos para a execucdo deste tipo de escoramento, mesmo
quando provisério. Além disto, na elaboracdo do projeto deve ser levado em
consideracdo que o atirantamento pode interferir nas fundag¢des das edificacdes

vizinhas.

A carga proveniente da instalacdo de tirantes (ativos) ou estroncas pré-
comprimidas gera tensdes no solo e na parede, assim, devem-se utilizar métodos
adequados que considerem este fato. Estes podem ser métodos evolutivos ou ndo-

evolutivos.

Os esforgos solicitantes, para este tipo de contencdo, sdo determinados da

mesma forma que a apresentada nos itens 4.2.1 e 4.2.2.

A carga de incorporacio do tirante ndo sofre alteragdes significativas com as
vdrias etapas da obra, cdlculos comprovam este fato, tornando, assim, os métodos nao-
evolutivos pouco representativos, jA que supdem a parede representada por uma viga
sobre apoios indeslocdveis. Neste caso, os métodos evolutivos sao a melhor opcao,
lembrando-se que a carga de instalacdo do tirante deve ser considerada como uma das
fases de cdlculo. Os métodos nao-evolutivos s6 devem ser usados na impossibilidade de

aplicacao dos evolutivos.

Um dos métodos ndo-evolutivos é o que considera a carga do tirante
conhecida, introduzindo tensdes horizontais no solo através da parede. Inicialmente
determina-se a distribuicdo das tensdes devidas a instalacdo do tirante, calculando-as
através da representacdo do solo como barras ou meio continuo. Na bibliografia
especializada, existem expressdes que possibilitam a obtencdo do diagrama,
simplificado ou ndo, de tensdes. Através da envoltéria dos diagramas de tensdes devido
a instalacdo de carga no tirante e devido ao empuxo ativo ndo retificado, no caso de
paredes flexiveis, ou a0 empuxo em repouso, no caso de paredes rigidas, determinam-se
os esforcos solicitantes. Os sistemas para obtencdo dos esforcos solicitantes nas

diferentes etapas de escavacdo sdo os da Figura 39 e Figura 40 abaixo:
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Figura 39 — Diagramas de empuxo e esquema estdtico antes da instalagdo de um determinado nivel de

tirantes.
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Fonte: HACHICH et al. (1998).

Figura 40 — Diagramas de empuxo e esquema estdtico apés a instalagdo de um determinando nivel de
tirantes.
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Fonte: HACHICH et al. (1998).

sendo Py, P», P3: cargas de instalagado;
Nip1, N2P2, N3P3: carga aplicada que resta apds a acomodacao do tirante.

No caso de aplicacdo de método ndo-evolutivo, as fases de reaterro podem
ser calculadas levando-se em conta a carga dos tirantes, o diagrama de tensdes da tltima

fase de escavacgdo e as barras que representam a rigidez do reaterro e da parede.
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Quando se utiliza escoras e tirantes como escoramento, deve-se realizar a
compatibilizacdo dos deslocamentos, motivo pelo qual € necessdria a utilizacdo de

método evolutivo.
4.3 ROTINAS PARA O DIMENSIONAMENTO

H4 elementos de contencdo que possuem vdrias fungdes. Quando ndo for
possivel um dimensionamento que abranja todas as situagdes, o elemento deverd ser
dimensionado isoladamente para cada uma das solicitacdes atuantes, com as
caracteristicas finais fixadas pela envoltéria de todas as verificacdes ou

dimensionamento.

As paredes diafragma estdo sempre submetidas a dois tipos de esforgos

solicitantes: forgas cortantes e momentos fletores.

O esforco normal, em geral, ndo € considerado quando € devido
exclusivamente ao peso proprio do elemento, por sua grandeza ser significativamente
menor que as demais solicitacdes. Sua consideracdo € obrigatéria quando a parede
estiver servindo de apoio para outros elementos, como vigas, lajes, coberturas de valas

etc.

O dimensionamento de paredes diafragma deve obedecer as prescricoes e

recomendagdes existentes na ABNT NBR 6118:2007.

Com relacdo ao cisalhamento, o dimensionamento das paredes diafragma ¢é
realizado como o de uma viga, utilizando-se apenas estribos. E comum a variacdo das
armaduras necessdrias tanto em relacao ao diametro da barra, quanto do espacamento ao
longo da altura. E necessdrio atengiio em relacio a disposicdo dos estribos em planta,
para que ndo comprometam a passagem do tubo tremonha. E comum a utilizacio de
estribos especiais, sem vinculo com o calculo, em locais estratégicos para facilitar o

icamento e colocacdo da “gaiola” na lamela.

Com relagdo ao detalhamento da armadura, tem sido comum a consideracao
do momento fletor maximo, sem realizar o processo de decalagem do diagrama de
momento fletor. Este consiste na translagdo horizontal no diagrama de momentos
fletores, de forma a aumentar o momento fletor nas se¢des, sendo o comprimento da
armadura longitudinal de tracdo determinado em fun¢do do diagrama de momentos

fletores decalado.
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E comum na prética, o uso de armadura simétrica devido as dificuldades de

se garantir o correto posicionamento da “gaiola”.

O projeto de paredes diafragma deve contemplar também a verificacdo de
abertura de fissuras, condi¢des estabelecidas na ABNT NBR 6118:2007. Na norma em
questdo, os requisitos determinados sdo para todos os tipos de obra em concreto armado,

devendo-se proceder com uma andlise criteriosa para as paredes diafragma.

Na possibilidade de ocorrer ao mesmo tempo esforco de compressdo e
flexdo nas paredes diafragma, os painéis deverdo ser dimensionados a flexo-

compressao, caso resulte em uma condicdo mais desfavoravel do que a flexao.

Todas as combinacdes de esforcos solicitantes devem ser consideradas no
dimensionamento, adotando-se a que resultar em uma condicdo mais desfavorivel.

Ainda, armacdes construtivas, adicionais a armadura calculada, deverdo ser adotadas

segundo a experiéncia do projetista, executor e da pratica local.

As estroncas, por sua vez, sao dimensionadas a flexo-compressao. O esforco
normal é resultado do carregamento fornecido pela parede de contengdo e o esforco de
tracdo pode ter origens diferentes, sendo que, no minimo, este deve considerar o peso

préprio da estronca e sobrecarga padrao minima referente ao travamento do sistema.
4.4 REQUISITOS DE SEGURANCA

Além da preocupacdo com o dimensionamento da parede diafragma como
cortina engastada ou estroncada para seus empuxos, é preciso verificar a estabilidade

geral do sistema de contengdo. Este processo consiste na verificacdo da ruptura global

N

o

do macigo, no qual se considera a parede de contengdo como um elemento interno

(€N

massa de solo, que pode se deslocar como corpo rigido. A verificacdo normalmente
realizada através da adoc@o de um coeficiente de seguranca, CS, adequado a rotagdo de
uma massa de solo que se desloca sobre uma superficie cilindrica. A Figura 41 abaixo

representa esquematicamente a superficie de ruptura.
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Figura 41 — Ruptura geral: superficies potenciais.
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Fonte: HACHICH et al. (1998).

O coeficiente de seguranca € definido como:

I M,

CS =
2 Mg

sendo XMg: somatéria dos momentos dos esforgos resistentes;
>Mg: somatdria dos momentos dos esforgos solicitantes.

Os esfor¢cos  solicitantes  correspondem  aqueles que  atuam
independentemente dos deslocamentos do macico. Os esforgos resistentes sao aqueles
mobilizados com a tendéncia ao deslocamento da massa de solo, como, por exemplo,
esfor¢cos provenientes dos escoramentos e resisténcia ao cisalhamento desenvolvida ao

longo da superficie de ruptura.
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S. SAP2000 - STRUCTURAL ANALYSIS PROGRAM

O dimensionamento das paredes diafragma € realizado através do diagrama
de tensdes gerado pelos esforcos solicitantes. Para tanto, se faz necessdrio a obtencdo
das forcas cortantes e momentos fletores. No item 4.2 foram explicados métodos de
obtencdo dos esforcos solicitantes e do centro de rotacdo mais simplificados, cujos
resultados possuem maior incerteza se comparados aos fornecidos por um programa

computacional, como, por exemplo, o SAP2000, Structural Analysis Program.

Segundo Azevedo (2013), o SAP2000 é um software que permite a criagao
de modelos estruturais, fornecendo o estado de tensdao e deformacdo de sélidos de
diversas geometrias sujeitos a diferentes tipos de acdes. Para o cdlculo das estruturas, o
programa utiliza o MEF, Método dos Elementos Finitos que, de acordo com Martha

(2013), consiste em uma forma de resolucdo numérica de equagdes diferenciais parciais.

O Método dos Elementos Finitos € semelhante ao procedimento adotado na
andlise estrutural de sistemas reticulados, como poérticos e trelicas. Nos dois métodos o
modelo estrutural é formado por elementos estruturais individuais, a diferenca é que os
elementos dos sistemas reticulados aparecem praticamente com a prépria concepc¢ao da
estrutura enquanto que no MEF a estrutura € idealizada por um nimero finito de regides

para representar um meio continuo, como na Figura 42 abaixo: (MARTHA, 2013)

Figura 42 — Idealizac@o dos sistemas estruturais, (a) Sistemas Reticulados e (b) Meio Continuo.

Fonte: MARTHA (1994).

Os dominios dos modelos matematicos no MEF sdo definidos através da
geometria dos sélidos, fornecida pelo usudrio, e de hipdteses bdsicas sobre a estrutura.
A andlise estrutural se baseia em trés simplificagcdes da geometria dos elementos nos

modelos de barras, placas e cascas. No caso das paredes diafragma, o elemento é
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discretizado como uma placa, s6lido que possui uma dimensao bem menor que as outras
duas, pois apresenta espessura bem menor que sua altura e comprimento. Independente
do modelo adotado, o Método dos Elementos Finitos subdivide os dominios da equagao,
que descreve o sélido, em pequenas regides nas quais o comportamento do campo pode
ser aproximado por polindmios escritos nos vértices (nds) deste elemento. (MARTHA,

2013)

O programa trabalha com a discretizagdo do elemento em malha fornecida
pelo usudrio, e ndo com o fornecimento do dominio de equacdes ou da geometria do
s6lido. O programa geralmente ndo verifica esta subdivisdo e nem especifica as
condicdes de convergéncia de cada elemento finito. Portanto, € importante que o usudrio
possua conhecimentos sobre os elementos fornecidos e suas formula¢des. De uma
forma geral, a descricdo da malha pelo usudrio ocorre em quatro etapas: (MARTHA,

2013)

1) Descricao das coordenadas dos nés;
2) Fornecimento das informagdes do material utilizado;
3) Fornecimento da conectividade nodal e dos indices de material;

4) Fornecimento das cargas, a serem atribuidas diretamente nos nos.
5.1 SIMULACAO DO COMPORTAMENTO DO SOLO NO SAP2000

Em programas computacionais, como o SAP2000, uma das alternativas para
elaboracdo dos modelos de parede diafragma é simular o comportamento do solo
através de coeficientes de recalque vertical e horizontal, originalmente propostos por
Winkler em 1867. Neste modelo o solo é caracterizado como uma série de molas
eldsticas lineares desconectadas, de modo que as deformagdes ocorrem apenas onde ha
carregamento. O modelo assume que hd uma relagdo entre a pressdo “p” e o
deslocamento “d” de cada ponto, dada por um coeficiente de recalque horizontal ou

vertical, respectivamente, k, ou k,, também chamados de coeficientes de mola,

conforme equacgdo abaixo: (ALEXANDRE JUNIOR, 2013)
p=k,d

O coeficiente de recalque, comumente expresso em kgf/cm3, de maior
confiabilidade € o obtido em ensaios realizados com o solo. Na falta destes, podem ser
utilizadas tabelas com valores tipicos, como a de Béton-Kalender (1962) apud

Alexandre Junior (2013) ilustrada na Tabela 3 abaixo:



Tabela 3 — Coeficiente de recalque vertical para os diferentes tipos de solo (1 kgf/cm3 = 10 MPa).

Valores de k, (kgf/cm?)

Turfa leve — Solo Pantanoso 0,5a1,0
Turfa pesada — Solo Pantanoso 1,0al,5
Areia fina de praia 1,0a 1,5
Aterro de silte, areia e cascalho 1,0a2,0
Argila molhada 2,0a3,0
Argila imida 4,0a5,0
Argila seca 6,0a8,0
Argila seca endurecida 10,0

Silte compactado com areia e pedra 8,0a 10,0
Silte compactado com areia e muita pedra 10,0 a 12,0
Cascalho miiido com areia fina 8,0a12,0
Cascalho médio com areia fina 10,0a 12,0
Cascalho grosso com areia grossa 12,0a 15,0
Cascalho grosso com pouca areia 15,02 20,0
Cascalho grosso com pouca areia compactada | 20,0 a 25,0

Fonte: BETON-KALENDER (1962) apud ALEXANDRE JUNIOR (2013).
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Além da tabela acima, o coeficiente de recalque do solo pode ser encontrado

através de uma correlagdo empirica. Esta relaciona o nimero médio de golpes do ensaio

de SPT com a tensdo admissivel através da formula abaixo. Entrando com o valor da

tensdao admissivel na tabela abaixo, encontra-se o coeficiente de recalque.

5 = 0,20.SPTmsaio (kgf/m?)

Tabela 4 — Coeficiente de recalque vertical de solo a partir da tensdo admissivel (1 kgf/cm? = 100 kN/m?).

Tensdao Admissivel Kk, Tensao Admissivel k,
(kgf/cm?) (kgf/cm3) (kgf/cm?) (kgf/cm3)

0,25 0,65 2,15 4,30

0,30 0,78 2,20 4,40

0,35 0,91 2,25 4,50

0,40 1,04 2,30 4,60

0,45 1,17 2,35 4,70




Continuagdo Tabela 4

Tensiao Admissivel Ky Tensiao Admissivel ky
(kgf/cm?) (kgf/cm?3) (kgf/cm?) (kgf/cm?)
0,50 1,30 2,40 4,80
0,55 1,39 2,45 4,90
0,60 1,48 2,50 5,00
0,65 1,57 2,55 5,10
0,70 1,66 2,60 5,20
0,75 1,75 2,65 5,30
0,80 1,84 2,70 5,40
0,85 1,93 2,75 5,50
0,90 2,02 2,80 5,60
0,95 2,11 2,85 5,70
1,00 2,20 2,90 5,80
1,05 2,29 2,95 5,90
1,10 2,38 3,00 6,00
1,15 2,47 3,05 6,10
1,20 2,56 3,10 6,20
1,25 2,65 3,15 6,30
1,30 2,74 3,20 6,40
1,35 2,83 3,25 6,50
1,40 2,92 3,30 6,60
1,45 3,01 3,35 6,70
1,50 3,10 3,40 6,80
1,55 3,19 3,45 6,90
1,60 3,28 3,50 7,00
1,65 3,37 3,55 7,10
1,70 3,46 3,60 7,20
1,75 3,55 3,65 7,30
1,80 3,64 3,70 7,40
1,85 3,73 3,75 7,50
1,90 3,82 3,80 7,60

62
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Continuagdo Tabela 4

Tensao Admissivel ky Tensao Admissivel ky
(kgf/cm?) (kgf/cm3) (kgf/cm?) (kgf/cm3)

1,95 3,91 3,85 7,70

2,00 4,00 3,90 7,80

2,05 4,10 3,95 7,90

2,10 4,20 4,00 8,00

Fonte: SAFE ¢ MORRISON (1993) apud ALEXANDRE JUNIOR (2013).
O coeficiente de recalque horizontal pode ser obtido através do coeficiente
de recalque vertical a partir do método recomendado por Teng (1962) apud Alexandre

Janior (2013), no qual:

sendo v: coeficiente de Poisson

Como valor indicativo para o coeficiente de Poisson segue Tabela 5 abaixo:

Tabela 5 — Coeficiente de Poisson de acordo com a natureza do solo.

Natureza do Solo | Coeficiente de Poisson

Arenoso 0,29
Argiloso 0,40

Fonte: ALEXANDRE JUNIOR (2013).
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6. MODELO DE PAREDE DIAFRAGMA ELABORADO EM PROGRAMA
DE ELEMENTOS FINITOS

O projeto estrutural de parede diafragma foi elaborado em conformidade a
NBR 6118/2007: Projeto de estruturas de concreto — Procedimento. O modelo foi
construido no programa SAP2000 do qual se obtiveram os esforcos solicitantes, bem

como a deformada da estrutura e seu centro de rotagdo.

Para simular a contencdo de parede diafragma no SAP2000, foi utilizado o
modelo “Wall”, opcao destacada na Figura 43 abaixo, projetando-se uma estrutura sem
elementos de escoramento, como escoras e tirantes, apenas o muro de concreto armado

em si.

Figura 43 - Area de trabalho do programa SAP2000 com a op¢io de criar um novo modelo aberta.

3%, SAP2000 v14.1.0 Advanced - (Untitled) = L@ =
File Tools Help

D@ HiF oo /& >D PPEAA M 3y wwwPé % 5B % Nzt -nl I8

3% = [@][=

- | A

ilzation Project Information
Model from Defauits with Linits Kip.inF <]

Modify/Show Info.
Model from an Existing File: e

-BEOQ {2/ /

__
Eez%%s

Use File Menuto Create or Open Model

Fonte: AUTOR (2013).
6.1 CARACTERISTICAS DOS ELEMENTOS PROJETADOS

A parede diafragma a ser projetada serd executada em solo seco silto-
arenoso compactado, cujas caracteristicas, de acordo com Das (2011), sao dadas

abaixo:

e Peso especifico (y): y = 1900 kg/m3;

e Angulo de atrito interno (¢): ¢ = 35°.
As dimensdes adotadas para a parede diafragma foram as seguintes:

e Comprimento: 10 metros;
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e Espessura: 0,30 centimetros;

e Dimensdes do mdédulo no SAP2000: Im x Im.

Os modelos de parede diafragma foram elaborados considerando uma faixa
linear de parede diafragma de 10 metros, sem levar em consideracdo a existéncia de

outros elementos estruturais, como, por exemplo, paredes diafragma nas laterais.

Com relacdo a altura, foram elaboradas quatro paredes diafragma diferentes

entre si na altura de escavacgdo, resultando nos elementos:

1) Altura de Escavagdo: 3 metros - representando um subsolo;
2) Altura de Escavagao: 6 metros - representando dois subsolos;
3) Altura de Escavacgdo: 9 metros - representando trés subsolos;

4) Altura de Escavagdo: 12 metros - representando quatro subsolos.

Os materiais utilizados para modelar a estrutura foram o concreto e o ago.
Para o concreto, segundo a ABNT NBR 6118:2007, utilizou-se as seguintes

propriedades:

fck =25 MPa é a resisténcia caracteristica a compressdo do
concreto;

e Massa especifica (p): p = 2500 kg/m?;

Moédulo de Elasticidade (Ec): E.s = 4760. W = 4760.3/25 =
23800 MPa;

Coeficiente de Poisson (v): v = 0,2;

Coeficiente de Dilatagdo Térmica (o)): @ = 1075/°C;

Modulo de Elasticidade Transversal (G.): G,=04.E, =
0,4.(0,85.E) = 0,4.(0,85.28000) = 9520 MPa.

Para o acgo, segundo a ABNT NBR 6118:2007, foram utilizadas as seguintes

propriedades:

e Massa especifica (p): p = 7850kg/m3;

Moddulo de Elasticidade (E): E = 210 GPa;

Coeficiente de Dilatagdo Térmica (a): @ = 1075/°C;

Moédulo de Elasticidade Transversal (G): G = 80 GPa.
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O centro de rotagdo, ponto nos quais o deslocamento e a rota¢do sdo nulos,

das paredes diafragma, como mostra a

Figura 29, se localiza na ficha, mas ndo no ponto final do anteparo. Este
ponto funciona como vinculo de segunda ordem no qual a translacdo vertical no eixo
“z” e a translacdo horizontal no eixo “x” sdo impedidas, possibilitando as rotacdes em

e 9 (1)

torno dos trés eixos, “x”, “y” e “z”, e a translacdo no eixo “y”, conforme a posi¢do dos

eixos na Figura 44 abaixo:

Figura 44 — Visualizagao dos eixos no programa SAP2000: a) 3D; b) plano xz; c) plano xy; d) plano zy.

a)

Fonte: AUTOR (2013).

A posi¢ao do centro de rota¢do ndo € conhecida quando se estd definindo as
condi¢cdes de vinculagOes e cargas atuantes no elemento, apenas quando o programa
analisa a estrutura, gerando a deformada e os esforcos solicitantes. Logo, ndo ha como
saber quais nds correspondem a este ponto, para que recebam os vinculos adequados.
Entretanto, para que o programa possa analisar corretamente a estrutura faz-se
necessdrio vincular os nds finais da ficha ao longo do comprimento da parede, portanto,

e, (Y4

adicionar, aos nds, o vinculo que impede as translagdes em “x” e “z”, ou seja, que

[}

possibilita a translagdo no eixo “y” e rotagdo nos trés eixos. Quando o programa analisar

a estrutura, mostrard as coordenadas do centro de rotacdo.
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Além da vinculagdo, é preciso simular o comportamento do solo. Como
explicado no item 5.1, o comportamento do solo € representado por molas através de
coeficientes de recalque. No caso da parede diafragma, os deslocamentos sdo
horizontais e ocorrem no eixo “y”, conforme a configuragdo dos eixos no SAP2000,
devendo-se, portanto, adicionar molas nesta direcdo. Quando inseridas, as molas
simulam o comportamento do solo nos dois sentidos do eixo, ou seja, do solo existente
dos dois lados do anteparo. Devido a isso, as molas s6 podem ser aplicadas na regido da

ficha, pois acima se encontra a regido escavada em que ndao hd solo de um lado do

anteparo.

Para cédlculo do coeficiente de recalque horizontal, utilizou-se o método
recomendado por Teng (1962), explicado no item 5.1. O coeficiente de recalque vertical
adotado, de acordo com a Tabela 3, foi de 8 kgf/cm3 e o coeficiente de Poisson, de
acordo com a Tabela 5, foi de 0,29, resultando no seguinte coeficiente de recalque

horizontal:
kgf kN
kh = kv.‘U kh = 8.0,29 kh = 2'32cm_3 = 232003

O coeficiente de recalque horizontal deve ser multiplicado pela area do

modulo adotado, neste caso 1m x 1m, resultando em:
kN kN
kp = 23200—.1m.1m = 23200 —
m m

Desta forma selecionaram-se os nés compreendidos do fundo da escavagao

até o fundo da parede diafragma e aplicou-lhes o coeficiente de recalque horizontal

igual a k;, = 23200 %v Na linha horizontal de nés do fundo da escavagdo, o valor do

coeficiente de recalque horizontal adotado foi a metade, kj = 11600%’, Ja que o

programa SAP2000 trabalha com cargas nos nds e apenas a camada de solo inferior aos
nods deve ser simulada por essas molas. A mesma situacdo ocorre com a linha horizontal
de nés do fundo da parede diafragma, sendo que neste caso a camada superior aos nds é

que deve ser simulada pelas molas.

A distribuicdo do empuxo ativo se da através de carga triangular,
proporcional a altura da parede diafragma. Esta pressdo atuante pode ser encontrada
multiplicando-se o peso especifico do solo pela coordenada “z” e pelo coeficiente de

empuxo ativo. O programa SAP2000 possui um comando que aplica carga distribuida
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triangular, bastando entrar com os seguintes dados: peso especifico do solo e coeficiente

de empuxo ativo.

Conforme citado no item 3.3.1.2.1, de acordo com a Teoria de Coulomb, o
coeficiente de empuxo ativo € encontrado através da equagao abaixo:
sin?(w + ¢)

2
sin w . sin(w — §). [1 + \[[Sln(¢+8).sm(¢—[3)”

sin(w—8).sin(w+pB)

k, =

sendo ®: angulo formado entre o anteparo e a superficie do terreno livre;
B: inclinagdo da superficie do terreno;

d: angulo atrito solo-muro;

®: angulo de atrito interno do solo.

Através da equagdo anterior, Das (2011) estabeleceu uma tabela
relacionando o coeficiente de empuxo ativo a inclinagdo do terreno (), ao angulo de

atrito interno (®) e a inclinag¢do da parede interna do anteparo (0), desde que & = 2 .

No caso das paredes diafragma, “0” ¢ igual a 0°, ja que esta possui paredes verticais, e,
no projeto em questdo, “B” também foi considerado 0°, j4 que se adotou terreno

horizontal.

O coeficiente de empuxo ativo foi determinado a partir da tabela 13.7 de

Das (2011), entrando-se com os dados:
B =0° (equivale ao “a” da tabela);
0 =0°;
¢ = 35° (equivale ao “¢" da tabela);
o que resultou no coeficiente de empuxo ativo, k, = 0,2444.

No projeto em questdo, selecionaram-se os ndés compreendidos do fundo da
escavacdo até o topo do terreno e aplicou-lhes a carga referente ao empuxo ativo,
entrando com o peso especifico do solo igual a 1900 kg/m3 e coeficiente de empuxo

ativo igual a 0,2444.
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Abaixo segue Figura 45 mostrando, a esquerda, a visualizacdo do SAP2000
em 3D do modelo 1 e, a direita, o plano “xz” do mesmo modelo, sendo que, em ambas

telas, os vinculos e cargas atuantes ja estdo aplicados ao modelo.

Figura 45 — Visualizag¢do do modelo 1, elaborado no SAP2000.

[’ SAP2000 v14.10 Advanced -1 -06_03 10 (==
File Edit View Defne Bridge Draw Select Assign Analyze Display Design Options Tools Help

D HE o /& >»D PPRAL M 3dw wwmPe 3 %@ %, nirdd-n T~ @ .

IRl 5% 3-0 View o | @ | 52 | | 7% Area Surface Pressure - Face Top (empuxo)

)

B E 4 i %/ /

XZ Plane @Y=0 | [cLoser  ~|[ketmc ]

Fonte: Print Screen do programa SAP2000 (2013).

6.2 DESENVOLVIMENTO DO PROJETO

Como mencionado no item 6.1, foram elaboradas quatro paredes diafragmas
com as mesmas propriedades, diferentes entre si na altura de escavagdo, “H”, sendo esta

igual a:

e 3 metros: um subsolo;
e 6 metros: dois subsolos;
e O metros: trés subsolos;

e 12 metros: quatro subsolos.

Ainda, pra cada um destes quatro modelos, foram elaborados dois casos
com alturas de ficha, “f”, diferentes, iguais a:
e f=1.H;
e f=1,5H
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Figura 46 — Representag@o das alturas total, H, e da ficha, f, de uma parede diafragma.

Loy

MNeste caso

N H=f

Fonte: AUTOR (2013).

Esta escolha foi baseada na recomendacdo de Stuart (2012), explicada no
item 4.2.1, que, através da Figura 8-4 da obra em questdo, possibilita a obtencdo da
altura da ficha através das alturas de escavacdo e do lencol fredtico e dos coeficientes de

empuxo passivo e ativo do solo.

O coeficiente passivo foi obtido através da equacdo do coeficiente de

empuxo passivo para solos sem coesdo, de acordo com a Teoria de Rankine:
35
k, = tan2(45 + ¢/2) = tan? (45 +7) — 3,69

A relacdo entre os coeficientes de empuxo passivo e ativo resultou em:

ky 3,69 151
k, 02444

Quanto a profundidade do lengol fredtico, no projeto em questdo ndo ha
influéncia da dgua na parede diafragma, pelo fato do lengol fredtico estar situado abaixo
dela. Assim, o valor do “a”, relagcdo entre as alturas de nivel de dgua e de escavacio, é

igual a zero.

Entrando com “a” igual a zero e “kyk,” igual a 15,1, destacados em

vermelho na Figura 47, a relagdo D/H resulta em 0,7, destacada com o circulo azul.
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Figura 47 — Obtencao da relacdo H/D através da relac@o entre os coeficientes de empuxo passivo e ativo e

da profundidade do lencol fredtico.
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Fonte: STUART (2012).

A escolha pelas op¢des de altura de ficha igual a 1 e 1,5 vezes a altura de
escavacao, excluindo a op¢ao de 0,5 vezes, foi devido aos deslocamentos gerados no
topo da parede diafragma, ji que ndo € comum a escolha pelo coeficiente 0,5 pois

acarreta em deslocamentos altos.

Estas opgdes resultaram em oito modelos de paredes diafragma cujas

dimensoOes sao dadas na Tabela 6 abaixo:
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Tabela 6 - Alturas das 08 paredes diafragma elaboradas.

Altura de Escavacio = Altura da Ficha (m) | Altura Total (m)

(m) f=1.H f=1,5.H f=1.H f=1,5.H
H=3 3 4 6 7
H=6 6 9 12 15
H=9 9 13 18 22
H=12 12 18 24 30

Fonte: AUTOR (2013).
No caso das paredes diafragma cuja altura da ficha resultou em ndmero
decimal, arredondou-se o valor para o nimero inteiro imediatamente abaixo deste, ja

que os médulos no SAP2000 foram construidos com as dimensdes de 1m x 1m.

Os oito modelos de paredes diafragma foram elaborados no SAP2000 com
as mesmas condicdes de vinculacdo, aplicacdo de molas e carregamento, fazendo-se as
devidas adaptagdes de acordo com as alturas dos elementos. Para que o programa possa
analisar o elemento, faz-se necessario escolher a combinagdo de cargas atuantes. Neste
caso, a combinacao foi formada com o empuxo ativo atuando com coeficiente igual a
um. Apds esta etapa, com o comando do usudrio, o programa analisa a estrutura,
trazendo como resultados os deslocamentos e esfor¢os solicitantes nos diversos nés do

elemento.

A parede diafragma se comporta como uma placa associada a flexdao local
devida a acdes normais a seu plano, no caso, ao empuxo. As placas podem ser armadas

nas duas direcdes ou apenas em uma, dependendo das dimensdes de seus vaos. Quando
~ . ~ . . l

a relagdo entre o maior (ly) e o menor (l,) vao for maior que 2, ou seja, (/1 = l—y) > 2,
X

diz-se que a placa € unidirecional, devendo ser armada na direcdo do menor vao, ja que

os esfor¢os na outra direcdo sio despreziveis, podendo ser absorvidos pela armadura de

distribuicdo. Isto se deve ao fato da parcela correspondente a reagdo de apoio no lado

menor ser muito pequena e, consequentemente, o momento fletor na direcdo do maior

vao também resultar muito menor que o momento fletor na menor direcdo. Quando a
ly

relacdo entre os vaos for menor que 2, ou seja, (A = l—) < 2, diz-se que a placa €
X

bidirecional, devendo ser armada nas duas dire¢des.

As placas unidirecionais sdo dimensionadas como uma viga de
comprimento igual ao menor vao da placa submetida a um carregamento vertical. Os

momentos fletores, positivos e negativos, dependem dos tipos de apoios do elemento e
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podem ser encontrados aplicando-se férmulas simples que dependem do carregamento e
do vdo. As placas bidirecionais estdo sujeitas a esforcos nas direcdes do menor e do
maior vao, recebendo, desta forma, armaduras nas duas direcdes. Para os esforcos

solicitantes, o SAP2000 utiliza como conveng¢do os eixos indicados na Figura 48 abaixo:

Figura 48 - Convengdo do sistema de eixos e momentos fletores.

]

W21 = W12 ES:D
\

® ) Negaive 3Faceis |3
“. - onbackof element |

.

1

Fonte: Print screen do programa SAP2000 (2013).

O momento M12=M21, quando presente, gera torcao no elemento. No caso
da parede diafragma este esforco pode ser desconsiderado, j4 que nio hd momentos
torgores atuando na estrutura. O momento M11 atua sobre as faces 1, positiva e
negativa, na dire¢do do eixo 2 e o momento M22 sobre as faces 2, positiva e negativa,

na direcdo do eixo 1.
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7. ANALISE DOS RESULTADOS OBTIDOS

71 MOMENTOS FLETORES

Conforme explicado no item anterior, foram simuladas oito paredes

diafragma no programa SAP2000 das quais se obtiveram os esforcos solicitantes.

Abaixo segue Tabela 7 com os valores de momentos fletores e
deslocamentos obtidos nos oito modelos elaborados no SAP2000. Os momentos “M
Minimo” se referem aos menores momentos encontrados pra cada caso e,
consequentemente, 0 “M_ Mdximo” aos maiores momentos.

Tabela 7 — Valores dos momentos fletores e deslocamentos encontrados nas paredes diafragma

elaboradas.

N° Altura Ficha Altura Desloc M11 M11
)

Total (cm) °  Min. Max.
(m) (kN.m) .
3 6 0,59 -3,89 1,73 -24.38 0,07

Subs. Escav.

(un)  (m)

(m

1 3 4 7 0,51 -4,46 1,65 -25,68 0,06
’ 6 6 12 6,29  -30,95 7,22 -180,99 2,66
9 15 6,28  -30,95 7,22 -180,96 8,26
3 9 9 18 32,98 -100,63 17,05 -600,43 27,01
13 22 32,98 -100,63 17,05 -600,41 27,52
4 1 12 24 114,18 -239,55 30,65 -1.407,05 66,29

18 30 114,18 -239,55 30,65 -1.407,05 66,35
Fonte: AUTOR (2013).
A distribuicdo dos momentos fletores dos 8 casos de paredes diafragma
simulados no SAP2000 pode ser conferida na Figura 49 & Figura 56 representadas
abaixo, cuja fonte € Print Screen do programa SAP2000, de acordo com a nomenclatura

adotada na Tabela 8.
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Tabela 8 — Nomenclatura adotada para os 8 modelos simulados no SAP2000.

Altura

Modelo Escavacao Ficha (m) TAltura
otal (m)
(m)
1 3 3 6
2 3 4 7
3 6 6 12
4 6 9 15
5 9 9 18
6 9 13 22
7 12 12 24
8 12 18 30

Fonte: AUTOR (2013).

No final das figuras abaixo, que representam a distribuicio do momento
fletor, ha a indicacdo dos valores dos momentos fletores encontrados no SAP2000. No

canto inferior direito, estd a unidade destes momentos, que, em todos os modelos, €

kN.cm

“kN, cm”. Assim, a unidade dos momentos ¢é



Figura 49 - Momentos fletores, M11 e M22, respectivamente, para modelo 1.

{5 Resultant M11 Diagram (COMB1) [r=|[ =[]

IS0 20 200 o0 am am oS

MIN=-3,893, MAx=1,730, Right Click on any Area Element for detailed diagram &= |GLDBAL ﬂ | KM, cm, C

Resultant M22 Diagram (COMB1)

DA e 480 62 e 25 03 AR

MIN=-24,382, M&x=0,071, Right Click on any Area Element for detailed diagram
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Figura 50 - Momentos fletores, M11 e M22, respectivamente, para modelo 2.

{5 Resultant M11 Diagram (COMBEL) =] -E 3]

405 98006 270 226 A0 A% 0% -0 fNNO00NNONNO N

MIN=-4,457, Max=1,648, Right Click on any Area Element for detailed diagram & | = ‘ GLOBAL ﬂ | KM, cm, C

% Resultant M22 Diagram (COMB1)

DAL 0 74 52 33 4 S

MIN=-25,676, MAx=0,064, Right Click on any Area Element for detailed diagram &= IGLDBAL LI | KM, cm, C LI
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Figura 51 - Momentos fletores, M11 e M22, respectivamente, para modelo 3.

7% Resultant M11 Diagram (COMB1) =N R

e 05 62 55 -0 04 A

MIN=-30,950, M&X=7.215, Right Click on any Area Element for detailed diagram & | = [coesl  ~|[kNemC ~]

J{: Resultant M22 Diagram (COMB1) || == @

MIN=-180,988, M&X=2,662, Right Click on any Area Element for detailed diagram &= [coesl  v|[kn.emC v]
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Figura 52 - Momentos fletores, M11 ¢ M22, respectivamente, para modelo 4.

Resultant M11 Diagram (COMB1)

DONBENONEA WD 82 455 50 104

MIN=-30,952, M&ix=7,218, Right Click on any Area Element for detailed diagram & |=eLoesl ~|knemC v

{7 Resultant M22 Diagram (COMBL)

MIN=-180,961, M#=8,258, Right Click on any Area Element for detailed diagram & | = [GLoesl  v|[kN.emC ~]
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Figura 53 - Momentos fletores, M11 e M22, respectivamente, para modelo 5.

{7 Resultant M11 Diagram (COMB1) o[ 2]

[ 855 @506 80 95 50 425 40 2ASNENESSN O

MIN=-100,631, Max=17,051, Right Click on any Area Element for detailed diagram e | = |GLDBAL L”KN, cm, C LI

% Resultant M22 Diagram (COMB1) =[5 (3w

0,5, 450, M0, o0, 15, 20, 2

MIN=-5010,428, M&x=27,008, Right Click on any Area Element for detailed diagram & | = |GoBsl  ~|[kN.emC v
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Figura 54 - Momentos fletores, M11 e M22, respectivamente, para modelo 6.

=3 E=R X7

{7 Resultant M11 Diagram (COMB1)

PSSE0NEss S0 95 510 25 240 -SSR

tIN=-100631, M&x=17 051, Right Click on any Area Element for detailed diagram - = |GLDBAL ﬂ|KN, cm, C j

{7 Resultant M22 Diagram (COMB1)

[ s s, 0, 405, se0. x5, 270, -ZjSsonmEtssn o

MIN=-500,407, M&=27.522, Right Click on any Area Element for detalled diagram & |= [GLossl  ~|[kN.emC |




Figura 55 - Momentos fletores, M11 e M22, respectivamente, para modelo 7.

% Resultant M11 Diagram (COMBI) o[- 23]

MIN=-233547, MAX=30,655, Right Click on any Area Element for detailed diagram &= [coesl  ~lkn.emC ~]
IF
% Resultant M22 Diagram (COMB1) o[- 23]

SR 955 o5 o7 o065 o5 o

MIN=-1407 054, Mex=66.292, Right Click on any Area Element for detailed diagram & | = |GLDBAL L”KN» cm, C LI
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Figura 56 - Momentos fletores, M11 e M22, respectivamente, para modelo 8.

Resultant M11 Diagram (COMB1)

MIN=-239 546, M&x=30,655, Right Click an any Area Element for detailed diagram &= [coesl  ~|[kN.cmC +|

7% Resultant M22 Diagram (COMB1) =N R

a2 A0 0% 0m 07 0% 05 -SSR

MIN=-1407 053, MA>=EE,348, Right Click on any Area Element for detailed diagram = | = |GLDBAL ﬂ | KM, cm, C ﬂ
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Para melhor compreensdo dos momentos obtidos nos 8 modelos elaborados

no SAP2000, segue, abaixo, novamente a Tabela 9:

Tabela 9 — Deslocamentos e momentos obtidos nos 08 casos elaborados no programa SAP2000.

Altura M11 M11 M22 M22

Modelo (l’fl) Total Min. Max. Min. Max.
(m) (kNom) (kN.m) (kN.m) (kN.m)
1 3 1 3 6 -3,89 1,73 -24,38 0,07
2 4 7 -4.46 1,65 -25,68 0,06
2 6 3 6 12 -30,95 7,22 -180,99 2,66

4 9 15 -30,95 7,22 -180,96 8,26

3 9 5 9 18 -100,63 17,05 -600,43 27,01
6 13 22 -100,63 17,05 -600,41 27,52

4 12 7 12 24 -239,55 30,65 -1.407,05 66,29
8 18 30 -239,55 30,65 -1.407,05 66,35

Fonte: AUTOR (2013).

Para um melhor entendimento dos momentos fletores encontrados, seguem

abaixo o Grafico 1 a Grafico 4.



Griéfico 1 — Momentos fletores minimos na dire¢do do eixo 2, ou seja, “M11”, de acordo com as

caracteristicas das paredes diafragma.

M11 Minimos (kN.m)

Altura Total 6 7 12 15 18 22 24 30
(m)
Altura Escavacio 3 6 9 12
(m)
N° Subsolos (un) 1 2 3 4

Fonte: AUTOR (2013).
Grifico 2 - Momentos fletores maximos na dire¢do do eixo 2, ou seja, “M11”, de acordo com as

caracteristicas das paredes diafragma.

M11 Maximos (kN.m)

Altura Total

(m) 3 6 9 12
Altura Escavagdo
(m) 1 2 3 4

N° Subsolos (un)

Fonte: AUTOR (2013).
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Gréfico 3 - Momentos fletores minimos na dire¢@o do eixo 1, ou seja, “M22”, de acordo com as

caracteristicas das paredes diafragma.

M22 Minimos (kN.m)

Altura Total 6 7 12 15 18 22 24 30
(m)
Altura Escavacio 3 6 9 12
(m)
N° Subsolos (un) 1 2 3 4

Fonte: AUTOR (2013).
Grifico 4 - Momentos fletores maximos na dire¢do do eixo 1, ou seja, “M22”, de acordo com as

caracteristicas das paredes diafragma.
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M22 Maximos (kN.m)

Altura Total 6 7 12 15 18 22 24 30
(m)
Altura Escavagdo 3 6 9 12
(m)
N° Subsolos (un) 1 2 3 4

Fonte: AUTOR (2013).
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Os dois modelos, em que f=1.H e f=1,5.H, elaborados pra cada altura de
escavacdao, de 1 a 4 subsolos, em geral, resultaram em momentos fletores bem

proximos.

No caso de escavacdo de um subsolo, os momentos mdximos obtidos foram
muito semelhantes. Com relacdo aos momentos minimos, os obtidos no modelo 2, em
que f=1,5.H, foram maiores que os do modelo 1, em que f=1.H, porém esta diferenca foi

baixa, em média de apenas 1 kN.m.

Para a escavagdo de dois subsolos, apenas no momento M22 méaximo houve
diferenca significativa entre os dois modelos, ja que, no modelo 4, em que f=1,5.H, este
valor foi trés vezes maior que o obtido no modelo 3, em que f=1.H. Porém, estes
momentos sdo relativamente baixos, assim, ndo implicam em diferencas significativas

na armadura.

Nos casos de escavacdo de trés e quatro subsolos, os momentos M1
minimos, obtidos nos modelos de f=1.H e f=1,5.H, apresentaram valores idénticos e os
momentos M22 foram praticamente iguais, ja que, quando houve diferenca nos valores,

esta foi de, no maximo, 0,5 kN.m.

Para o dimensionamento, explicado no item 7.4, serdo utilizados os
momentos M22 minimos nos casos em que f=1.H. Assim, abaixo, segue Gréfico 5, que

mostra a variacdo dos momentos de acordo com a altura da ficha.



88

Griéfico 5 — Momentos M22 minimos obtidos no SAP2000 para os modelos em que f=1.H de acordo com

o ndmero de subsolos escavados.

M22 Minimos modelos f=1.H (kN.m)

Altura Total
(m)

Altura Escavagdo

- 3 6 9 12

N° Subsolos (un)

Fonte: AUTOR (2013).

Através do Gréfico 5 acima, verifica-se que a linha vermelha, que liga a

série de dados, muda de inclinag¢do. Esta cresce com o aumento na altura de ficha, maior
no caso de escavacdo de quatro subsolos. A diferenca entre os momentos obtidos nos
casos de 1 e 2 subsolos é de 156,6 kN.m, passando para 419,4 kN.m entre os casos de 2
e 3 e para 806,6 kN.m entre os casos de 3 e 4 subsolos. Isto ocorre pelo fato do
momento fletor, em elementos sujeitos a cargas distribuidas, ser proporcional ao

quadrado do vao do elemento, que cresce, entre os nimeros de subsolos, 6 metros.

Abaixo segue Grifico 6, correspondente a distribuicio dos momentos
fletores M22, exemplificado para o Modelo 3, em que a altura da parede diafragma é

igual a 12 metros.
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Gréfico 6 — Distribui¢do dos momentos fletores M22 para o Modelo 3.

12 ¢ -0,2
11 4 0,6

M22 x Altura Par. Diafragma

Altura da Parede Diafragma (m)

faY
I T T T U

-200 -150 -100 -50
Momento Fletor M22 (kN.m)

Fonte: AUTOR (2013).
7.2 DESLOCAMENTOS

Quanto aos deslocamentos gerados nos oito modelos de paredes diafragma
simulados no SAP2000, praticamente ndo houve variagdes dentro dos 2 modelos
existentes em cada caso de escavagdo. Os deslocamentos, com o aumento do nimero de

subsolos escavados, crescem significativamente, conforme o Gréfico 7 abaixo:
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Grifico 7 — Deslocamentos obtidos nos 08 modelos elaborados, de acordo com as caracteristicas das

paredes diafragma.

Deslocamentos (cm)

Altura Total 6 7 12 15 18 22 24
(m)
Altura Escavagio 3 6 9 12
(m)
N° Subsolos (un) 1 2 3 4

30

Fonte: AUTOR (2013).

Para melhor visualizagdo do crescimento dos deslocamentos com o aumento

do nimero de subsolos escavados, segue abaixo o Grafico 8 para o caso de flecha (f)

igual a 1 vez a altura de escavacdo (H), que serd o caso utilizado para o

dimensionamento:

Grifico 8 — Deslocamentos obtidos no SAP2000 para os modelos em que “f=1.H” de acordo com o

nuimero de subsolos escavados.

Deslocamentos modelos f=1.H (cm)

Altura Total
(m)
Altura Escavagdo

(m) 3 6 9 12

N° Subsolos (un)

Fonte: AUTOR (2013)
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Com o gréfico acima, € possivel notar que, dependendo do nimero de
subsolos escavados, fica invidvel executar uma parede diafragma sem elementos de
escoramento devido aos grandes deslocamentos gerados no topo do elemento.
Conforme o Gréfico 8 acima, no caso de escavacdo de 4 subsolos, por exemplo, no qual
a altura de escavacdo € igual a 12 metros e a altura da ficha € de 12 metros, o
deslocamento no topo da parede diafragma é de 1,14 metros, um deslocamento muito

alto.

De acordo com a ABNT NBR 6118:2007, os deslocamentos nos elementos
devem ser verificados no estado limite de servico de deformagdes excessivas. Porém, na
referéncia bibliogrdfica nacional expressiva, ndo hi valores ou sugestdes de
deslocamentos admissiveis para as paredes diafragma. A ABNT NBR 6118:2007, na
Tabela 13.2, traz alguns deslocamentos limites de acordo com o tipo de efeito que estes
causam. Porém, as expressdes desta, os quais algumas poderiam ser aplicadas ao
elemento estrutural em questdo, foram elaboradas considerando a ocorréncia de
deslocamentos na vertical e ndo na horizontal, ndo valendo, portanto, para as paredes
diafragma. Além disto, os deslocamentos admissiveis, neste caso, devem levar em
consideragdo a existéncia, ou ndo, de elemento que estard posicionado acima da parede
diafragma durante a vida util da estrutura, como, por exemplo, um pilar, uma parede de
alvenaria de tijolos, pois, dependendo desta finalidade, com a parede diafragma
podendo servir de fundagdo ou simplesmente como obra proviséria de conteng¢do, por

exemplo, os deslocamentos admissiveis poderao ser maiores ou menores.

Na falta de um parametro mais adequado para o calculo dos deslocamentos
admissiveis, serd utilizado o item da Tabela 13.2, Limites para deslocamentos, da
ABNT NBR 6118:2007 de aceitabilidade visual dos deslocamentos em elementos
estruturais. A tabela traz a expressdo do deslocamento limite como o menor vao do
elemento dividido por 250, sendo que, em caso de balango, este vdo deve ser
considerado o dobro do balanco. No projeto em questdo, este vao foi considerado do
centro de rotagcdo até o topo da parede diafragma. O SAP2000, como ja comentado,
apresenta os valores de deslocamentos nos nos, assim ndo hd como saber exatamente a
posicdo do centro de rotacdo. Assim, a favor da seguranga, o centro de rotacdo foi
considerado no ndé mais proximo deste e a distancia, para cdlculo do deslocamento

admissivel, foi tomada deste n6 até o topo da parede diafragma.
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Abaixo segue Tabela 10 com os valores dos deslocamentos obtidos nos oito
modelos simulados no SAP2000 e os deslocamentos admissiveis calculados de acordo
com a metodologia apresentada anteriormente, sendo que o “OK”, na ultima coluna da

tabela, representa que o deslocamento da parede diafragma € menor que o admissivel.

Tabela 10 — Verificagio dos deslocamentos obtidos nos 8 modelos elaborados no SAP2000 de acordo

com o deslocamento admissivel adotado.

Altura Desloc " Desloc.
Total *  Adm. Verificacio
(cm)
(cm)

1 3 3 6 0,6 3,2 OK

4 7 0,5 4,0 OK
2 6 6 12 6,3 6.4 OK

9 15 6,3 6,4 OK
3 9 9 18 33,0 8,0

13 22 33,0 8,0

4 12 12 24 114,2 10,4
18 30 114,2 10,4

Fonte: AUTOR (2013).

)X XX

De acordo com a dltima coluna da Tabela 10 acima, apenas os
deslocamentos gerados nos modelos com altura de escavacao igual a 3 e 6 metros, ou
seja, escavacdo de 1 e 2 subsolos, resultaram menores que os deslocamentos
admissiveis. Os deslocamentos dos modelos com altura de escavacao de 12 metros ou, 4
subsolos, foram os que mais se distanciaram dos deslocamentos admissiveis, no qual o
deslocamento obtido foi de 114,18 cm, enquanto o deslocamento admissivel € de 3 cm.
Uma alternativa para reducdo desses deslocamentos gerados no topo da parede

diafragma seria a utilizacio de elementos de escoramento, como os tirantes.

Conforme mencionado no item 4.1.1, o CTI115 Eurocode 7 (2004)
recomenda valores minimos dos deslocamentos gerados em paredes diafragma sem
elementos de escoramento para a mobilizacdo do empuxo ativo. A Tabela 11 abaixo
fornece a verificagdo dos deslocamentos obtidos nos 8 modelos elaborados no SAP2000
de acordo com a metodologia proposta no CT115 Eurocode 7 (2004), considerando a
razdo “vy/h” igual a 0,1. O “OK”, na ultima coluna da tabela, representa que o
deslocamento da parede diafragma € suficiente para mobilizar o empuxo ativo, ou seja,
o deslocamento ¢ maior que o deslocamento correspondente a razdo “v,/h”, chamado de

“Desloc. Mob.” na tabela.
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Tabela 11 - Verificacdo dos deslocamentos obtidos nos 8 modelos elaborados no SAP2000 de acordo com

a metodologia apresentada no CT115 Eurocode 7 (2004).

Desloc.
Mob. Verificacao

(cm)

2 6 6 12 6,3 1,2 OK
9 15 6,3 1,5 OK
3 9 9 18 33,0 1,8 OK
13 22 33,0 2,2 OK
4 12 12 24 114,2 24 OK
18 30 114,2 3,0 OK

Fonte: AUTOR (2013).

De acordo com a dltima coluna da Tabela 11 acima, apenas os
deslocamentos gerados nos modelos com altura de escavacao igual a 3 metros, ou seja,
escavacao de 1 subsolo, ndo estdo OK, pois resultaram menores que 0s necessarios para
a mobilizacdo total do empuxo ativo. Se o empuxo ativo ndo € totalmente mobilizado,
significa que o empuxo do solo atuante é maior que o admitido. Devido a isto, deve-se
avaliar se o empuxo do solo atuante estd realmente em condicdo ativa ou em repouso.
Caso este esteja em condicdo de repouso, os esforcos solicitantes devem ser

recalculados, ja que as cargas atuantes no elemento estrutural serdo maiores.

Assim, apenas os modelos com altura de escavacdo igual a 6 metros estdo
OK, ja que os deslocamentos gerados foram menores que os admissiveis e maiores que

0s necessarios para mobilizar totalmente o empuxo ativo.
7.3 ESFORCOS CORTANTES

Os esforgos cortantes obtidos nos oito modelos elaborados no SAP2000

estao registrados na Tabela 12 abaixo.
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Tabela 12 - Valores dos esforcos cortantes encontrados nas paredes diafragma elaboradas.

1 3 3 6 17,3
4 7 16,7
2 6 6 12 79,1
9 15 79,1
3 9 9 18 218,3
13 22 218,2
4 12 12 24 504.,9
18 30 504.,9

Fonte: AUTOR (2013).
Com o aumento da altura da parede diafragma, o esforco cortante obtido é
maior, devido ao empuxo ativo ser proporcional a altura de solo contido pelo elemento

estrutural.

Abaixo, segue Figura 57, como exemplo das distribuicdes do momento
fletor M22 e do esfor¢o cortante no Modelo 3 elaborado no SAP2000. Com a imagem, é
possivel notar que o momento fletor maximo ocorre préximo a regiao em que o esfor¢co

cortante € nulo.
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Figura 57 — Distribui¢des do momento fletor M22, em kN.cm/cm, a esquerda, e do esforco cortante, a direita, em kN/m, no Modelo 3, obtidas no SAP2000.

Resultant M22 Diagram (COMB1)

[[= @3] | % Resultant V23 Diagram (COMBI)

oG-l

A, A S, A0, 7, 04 ot 76, -SSANS S | | 700 S0 %00 400 00 00 100 00 20 00 400 SRS

MIN=-180,988, M&x=2 662, Right Click on any Area Element for detailed diagram

& |2 [5Loesl w[kN e © ] MiN=73.085, M&X=57.336, Right Cliick on any Area Element for detailed disaram

Fonte: AUTOR (2013).
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7.4  DIMENSIONAMENTO DE PAREDE DIAFRAGMA

O dimensionamento e detalhamento de parede diafragma serdo realizados
para um modelo em cada altura de escavacdo. Os modelos escolhidos sdo os que

apresentam f=1.H, cujas caracteristicas se encontram detalhadas na Tabela 13 abaixo:

Tabela 13 — Caracteristicas dos Modelos escolhidos para o dimensionamento e detalhamento.

N° T B Altura Altura Ficha Momentos
Subs. Total Escav. (kN.m)
@y @ (m ey m @ &y M22
1 10 0,30 6 3 3 17,3 -3,89 -24,38
2 10 0,30 12 6 6 79,1 -30,95 -180,99
3 10 0,30 18 9 9 218,3 -100,63 -600,43
4 10 0,30 24 12 12 504,9 -239,55 -1.407,05

Fonte: AUTOR (2013).

A opc¢do de ficha igual a altura da parede diafragma, f=1.H, foi escolhida,
por ter sido, em geral, a que melhor resultou no conjunto de momentos, ja que o caso de
f=1,5.H apresentou alguns momentos maiores que os de f=1.H, embora nos casos de
escavacao de 3 e 4 subsolos, o deslocamento tenha ultrapassado o deslocamento

admissivel.

Os modelos escolhidos serdao nomeados de 1 a 4 de acordo com o nimero de
subsolos que possuem, por exemplo, o primeiro modelo da tabela acima serd chamado

de Modelo 1, o segundo de 2 e assim por diante.

A parede diafragma estd submetida simultaneamente a momento fletor e
esforco normal. Quando hd esforco normal e momentos fletores atuando em duas
direcdes, a se¢do estd submetida a flexao composta obliqua. No caso das paredes
diafragma, hd momentos atuando nas duas dire¢des, M11 e M22, porém os momentos
M?22 sdo cerca de 6 vezes maiores que os M11, isto para os maiores momentos atuantes,
que sdao os minimos. Assim, considerou-se que a secao estd submetida a flexdo

composta reta, em que atuam o maior M22, no caso o0 M22 minimo, e o esforco normal.

O procedimento de célculo utilizado foi o dimensionamento e detalhamento
de secdes submetidas a flexdo composta reta, conforme consta em Carvalho e

Figueiredo Filho (2009) e Carvalho e Pinheiro (2009). Foi programada uma planilha no

programa Microsoft Office Excel 2007 na qual € preciso entrar apenas com a altura da

parede diafragma e os esfor¢os solicitantes (valores advindos do resultado encontrado
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no SAP2000) para obter a drea de aco e o espagcamento entre as barras. A seguir serd

explicada brevemente a metodologia utilizada.
7.4.1 METODOLOGIA UTILIZADA

Primeiramente faz-se necessdrio apresentar os parametros da se¢do. Abaixo
segue Figura 58 com a representacdo dos momentos M22 e M11 atuando no Modelo 1.
A secdo considerada para o dimensionamento € a destacada em azul, uma viga de
30x100 centimetros sob flexo-compressdo gerada pelo peso préprio, esforco normal, e
momento fletor M22. Desta forma, a armadura longitudinal serd obtida para 100
centimetros e poderd ser adaptada de acordo com o comprimento da parede diafragma,
apenas dividindo o comprimento real pelo espacamento resultante no dimensionamento.
Assim, para os 4 modelos dimensionados, foi considerada a mesma se¢do de 30x100
cm.

Figura 58 — Representagdo da secido 30x100 cm do Modelo 1 sob flexocompressdo causada pelo M22 e

peso proprio da estrutura, medidas em centimetros.

Fonte: AUTOR (2013).
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A seguir serdo apresentadas as equacOes necessdrias para O
dimensionamento de uma secdo genérica, conforme Figura 59, submetida a flexdo
composta reta. Conforme mostrado abaixo, o cobrimento nominal utilizado foi de 7
centimetros, maior que os valores minimos determinados na ABNT NBR 6118:2007, ja
que a parede diafragma € executada com auxilio de lama bentonitica e sem forma de

madeira, o que pode acarretar em imperfeicdes no cobrimento.

Figura 59 — Sec@o genérica submetida a flexocompressao.

Fonte: AUTOR (2013).

Inicialmente necessita-se saber a posicao da linha neutra, LN. Esta pode ser
verificada através da equagdo abaixo:

, (d—d" d’
M sd — Md - NdT = —0,68.ﬁ:d.bw.d2. 0,4—3

sendo: f.q4 = % (y, = 1,4) aresisténcia de célculo do concreto.
Cc

Se a expressdo acima for verdadeira, a LN corta a seciio e o problema € dito
de Grande Excentricidade com armaduras tracionadas e comprimidas, caso contrario, a
LN estd fora da secdo, que estd toda comprimida, e diz-se que o problema é de Pequena
Excentricidade. Nos quatro modelos em questdao, tem-se problema de Grande

Excentricidade.

Para o caso de Grande Excentricidade, a resolu¢do da flexdo composta

segue roteiro abaixo:

1 — Calcula-se a se¢ao como flex@o simples para um valor de momento igual
ao momento no nivel da armadura tracionada (M) obtendo-se Agr:

(d—d")

MSd :Md+Nd' 2
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2 — Considera-se a existéncia do esfor¢co normal N4 obtendo-se Ag:

Ny
As = Asl _?

S
A armadura adotada serd simétrica devido as dificuldades de se garantir o

correto posicionamento da “gaiola” na lamela escavada.

A drea de aco encontrada deve ser maior que a drea de aco minima

estabelecida na ABNT NBR 6118:2007 para este modelo de célculo:
Ny
As = Agmin = [(0,15.—) = 0,004. 4,
fyd

Além da verificacdo quanto a armadura minima, a norma, em questio,
estabelece uma expressdao de armadura maxima para este modelo de cdlculo, conforme

abaixo:
As < Agmax = 8,0%. A,

Segundo o item “19.4 - Forc¢a cortante em lajes e elementos lineares com
“by > 5d” da ABNT NBR 6118:2007, elementos lineares com “by, > 5d” podem
prescindir de armadura transversal para resistir aos esforcos de tracao oriundos da forca

cortante de cdlculo (Vyg) desde que a expressdo abaixo seja satisfeita:
Vsa < Vear = [tra-k. (1,2 + 40.p,) + 0,150, ]. b,,.d

sendo: Vg4, a forca cortante resistente de cdlculo, relativa a elementos sem armadura

para forga cortante;

2
Tra = 0,25. frrq = o,zs.fct% _ 0,25, 2703 a),

Yc

k = 1, para elementos em que 50% da armadura inferior ndo chega até o apoio;

k= (1,6 —d) = 1, comd em metros;

pr == < 0,02;

w-

Asi: area da armadura de tracdo que se estende até d — lynec além da secdo

considerada, sendo Iy nec © comprimento de ancoragem necessario;

0cp = Ngq/ A, utilizado para elementos protendidos.
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Deve-se verificar também a compressdo diagonal do concreto em elementos
que dispensam armadura de cisalhamento, comparando-se a forca cortante solicitante de

célculo (V) com Vg4, conforme expressao abaixo:
Vsd < VRdZ = (0,5 avl.fcd. bW' 0,9 d)

sendo: Vg4, a forca cortante resistente de célculo, relativa a ruina das diagonais

comprimidas de concreto;
a1 = (0,7 — £ /200) < 0,5, (fox em MPa);

Como mencionado anteriormente, esta simplificacdo vale para elementos
lineares em que “by, > 5d”. No projeto em questdo, “by,” € igual a 100 cm, logo, para
que possa prescindir de armadura transversal, “d” deve ser menor ou igual a 20 cm. Nos
quatro modelos calculados, isto ndo ocorreu, ja que “d” foi maior que 20 cm, o que
anularia a simplificacdo. Porém, a simplificacdo foi utilizada, ja que “d” ¢ um valor

préoximo do necessdrio para tornar a relacdo valida e, também, pois bastaria utilizar uma

secdo com “b,,” um pouco maior que 100 cm que a condigdo seria satisfeita.

(13

Nos modelos 1 e 2, as relagcdes “Vgg < Vgg1” € “Vsqg < Vggqp” foram
atendidas. Porém, nos modelos 3 e 4, isto ndo ocorreu, tornando necessario o calculo de

armadura transversal.

As paredes diafragma, conforme ji mencionado, além de M?22, estdo
submetidas aos momentos M11. O processo de cédlculo utilizado, a flexdo composta
normal, leva em consideragdio o M22, que € o maior momento atuante no elemento.
Porém, faz-se necessario dimensionar uma armadura que resista ao M11, que, no caso,
foi utilizada como estribo da parede diafragma. Assim, a drea de ago € calculada
considerando se¢ao, também de 30x100 cm, submetida a flexdo simples devido ao
momento fletor M11. Neste caso, por se tratar de estribo, interessa o célculo do

espacamento entre as barras através da drea de aco encontrada.

A drea de aco encontrada deve ser maior que a drea de aco minima

recomendada na ABNT NBR 6118:2007 para este modelo de calculo:
As = Agmin = [Pmin-Acls Pmin em (%)

sendo: pmim = 0,15 % neste caso, encontrado na Tabela 17.3 da ABNT NBR 6118:2007.
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Na realidade, a simplificacdo de prescindir armadura transversal nao foi
totalmente utilizada, ja que, para os modelos 1 e 2, nos quais as expressdes “Viq <
Vea1” © “Vsq < Vrgp” foram satisfeitas, podendo, assim, utilizar a simplificacdo, foi
calculada uma armadura para resistir ao momento fletor M11, que, no caso, corresponde
aos estribos. Para os modelos 3 e 4, que, conforme jd mencionado, ndo tiverem estas
condicdes satisfeitas, foi calculado o espacamento de estribos necessario para resistir as
tensdes de cisalhamento geradas pelo empuxo ativo. O cdlculo da armadura transversal
em elementos lineares sujeitos a forca cortante foi realizado de acordo com o Modelo de
Caélculo I da ABNT NBR 6118:2007, que admite diagonais de compressao inclinadas de
0=45° em relagdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural, conforme processo

descrito a seguir:

1 — Verificac@o das tensdes de compressdo nas bielas (compressao diagonal

do concreto):

Vsd < VRdZ = 0,27 a’vz.fcd. bW' d

sendo: @, = (1 — %), (fer em MPa).

2 — Calculo da armadura transversal:

L1V, [cmzl

s d-fywd m

sendo: Vg, = Veqg — V25
V. =0,6.f:q-by-d;

fywa € a tensdo na armadura transversal passiva, limitada ao valor fyq no caso de

estribos e 70% desse valor, no caso de barras dobradas, ndo se tomando valores maiores

a 435 MPa.

3 — Vertificar o trecho de armadura minima de estribos:

cm?

Aswmin = [pswmin- bw] [ ]’ Pswmin€Mm (%)

m
0,20.fctm

sendo: Pswmin = f
ywk

3
fctm =0,3. fckz'fck em MPa;



102

fywk = fyd-ys (¥s = 1,15).

4 — Se A = Agwmin, Vsd = Vadmin. Assim, utilizando a armadura minima,

Agwmin, calcular o Vgimn:

A o d.
Vsamin = swmllnll nyd +V;

5 — Comparar Vi, com a forca cortante solicitante Vg Se a mdxima forga
cortante solicitante, Vs, for menor que Vnm, pode-se adotar a drea de ago minima, caso
contrdrio, calcular uma nova drea de ago, utilizando a equagdo do item 2, a ser utilizada

na regido em que o esforco cortante solicitante € maior que V.

A seguir, na Figura 60, Figura 61 e Figura 62, estdo demonstradas as
planilhas elaboradas no Microsoft Office Excel 2007 para o cdlculo das armaduras,

utilizando o Modelo 4 para exemplificar.

Figura 60 — Planilha elaborada no Microsoft Office Excel 2007 para calculo da armadura longitudinal do
Modelo 4, submetida a0 momento M22.

bw 100 cm [ 7.0 cm d' 93 cm
h 100 cm estribo 1cm 0K d 20,8 cm
24 m
Ald 2,5 cm 491 cm?*
yC 25 kN/m?
fck 25 MPa [ fyk 500 MPa |
Esforgo Cortante
Nd 840,0 kN N 600 kN I Vsd 706,98 kN
Md 1969,9 kN.m M 1407,05 kN.m
Vrdl 329,0 kN
M'sd 1627,6 kN.m Vrd2 36462 kN
M'sd = -2980,8 kN.m

X

LN corta a se¢do -» G.E.

Msd 2312,17 kN.m

X 23,39 cm
x/d 0,258| Dominio 2 Asl p/ Dom. 2 ou 3 65,34 cm*
Asl 65,3 cm*
As 46,0 cm? Asl pf Dom. 4:
(] 10 barras x34 57,0 cm
s 6 cm mdl 470261,7 kN.cm
Asl 159.2 cm*
As efetiva 98,2 cm* Mdll -2732,7 kN.cm
As min 2,90 cm* Asll -0,77 cm?
40 cm? As 1584 cm?
As max 800 cm* £s' 29 %.
s min real 40 cm? As' £5'42,07> -0,63 cm?
As real 98,2 cm? As' -0,77 cm?
b 10 barras
s 6 cm

Fonte: AUTOR (2013).
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Figura 61 - Planilha elaborada no Microsoft Office Excel 2007 para cdlculo da armadura transversal do
Modelo 4, submetida a0 momento M11.

bw 100 cm [ 7,0 cm d' 9,3 cm
h 100 cm estribo 1cm d 50,8 cm
L 24 m parra lcm
Alp 1cm 0,79 cm*
yC 25 kN/m?*
fck 25 MPa [ fyk 500 MPa |
Esfor¢o Cortante
Vsd 706,9 kN
Md 335,4 kN.m [ M 239,55 kN.m |
X 3,09 cm Vrdl 255,1 kN
x/d 0,034] Dominio 2 | Asip/Dom.20u3 8,62 cm* Vrd2 36462 kN
Asl 8,6 cm* X
N2 ¢ inicial 11 estribos/m Asl p/ Dom. 4:
s 9 cm X34 57,0 cm
Mdl 470261,7 kN.cm
As min 15 cm* | Asl 159,2 cm?
Mdll -4367,2 kN.cm
As real 15,0 cm? | Asll -1,23 m?
As 157,9 m?
5 5 cm I £s' 29 %.
As' g5'<2,07> -1,00 cm?
As' -1,23 cm?

Fonte: AUTOR (2013).

Figura 62 - Planilha elaborada no Microsoft Office Excel 2007 para cdlculo da armadura transversal do
Modelo 4, submetida ao esfor¢o cortante.

Cortante resistido pela armadura minima

Ve G98,3 kN
Vsdmin 1063,0 kN
Vsmin 758,3 kN 0K

,\
i

2 cm*m

Verificar se no DEC tem algum Vs >

Vsmin. Se tiver, uti

zar formulas abaixo.

bw 100 cm c 7,0 cm d' 9.3 cm
h 100 cm estribo 1cm d 20,8 cm
L 24 m barra 2,5 cm
Ald 25 491 cm*
yC 25 kN/m? 1 0,79 cm*
fick 25 MPa | fyk 500 MPa_ |
Vsd 7063 kN | | Vs 5049 kN |
Modelo | (8=45)
Verificacdo bielas comprimidas
VRd2 3937,9 kN av 09|
Verificacdh 0K
Armadura Minima
Aswmin 10,26 cm?/m I pswmin 0,10 %
NE ¢ inicia 7 estribos/m
s inicial 15 cm I
Vsd< |[s<=0,6d 5= 545 cm 34 30,0 cm s adotad OK
0,67.Vrd2 | e s<=30 s= 30 cm

Fonte: AUTOR (2013).

No projeto, em questdo, para os modelos 3 e 4, o espacamento da armadura

transversal, obtido pelo calculo de elementos lineares sujeitos a forgca cortante

apresentado anteriormente, foi superior ao espagcamento obtido no cdlculo da drea de
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aco para resistir ao M11, utilizada como estribo. Assim, como a barra do estribo que
resiste ao esforco cortante, correspondente a menor dimensao do estribo, € diferente da
barra que resiste a0 momento fletor causado por M11, maior dimensdao do estribo, o
espacamento adotado foi o menor obtido entre os dois cdlculos. Nos dois modelos, o

menor espacamento foi o obtido no célculo da drea de ago para resistir ao M11.

A secdo de 30x100 cm foi suficiente para resistir aos esforcos solicitantes
apenas dos Modelos 1 e 2, sendo necessdrio aumentar a secdo dos Modelos 3 e 4,
alterando a altura para 55 cm e 100 cm, respectivamente. Ao modificar a se¢do, os
esforcos solicitantes também mudam, assim, deve-se realizar um novo cdlculo dos
esforcos solicitantes utilizando a nova secdo do elemento. No projeto, em questdo, as
secoes dos Modelos 3 e 4 foram modificadas, porém os célculos dos esforcos
solicitantes utilizando as novas se¢des nao foram realizados, utilizando, os valores

provenientes da se¢do de 30x100 cm.
7.4.1.1 DETALHAMENTO DAS ARMADURAS

As armaduras, encontradas de acordo com os métodos de calculo
apresentados no item anterior, estdo apresentadas na Tabela 14, Tabela 15 e Tabela 16
abaixo. A Tabela 16 mostra o total de barras necessdrio para resistir aos esforcos
solicitantes em cada modelo, considerando as dimensdes totais da parede diafragma,

conforme Tabela 14, e as se¢des dispostas na Tabela 15.



Tabela 14 - Esforcos solicitantes obtidos no programa SAP2000, de acordo com as caracteristicas das paredes diafragma.

(AUTOR, 2013)

Dados Parede Diafragma Esforcos Solicitantes

Modelo

B W -

N° Altura
Subs. | Escav.
(un) (m)
1 3
2 6
3 9
4 12

Ficha
(m)

3
6
9

12

1¥tura Comp. | Espes.

otal

| ™ (em)
6 10 0,3
12 10 0,3
18 10 0,3
24 10 0,3

M22 M1l
(kN.m) | (kN.m)
24,38 3,89
180,99 | 30,95
600,43 | 100,63
1407,05 | 239,55

V Max.
(kN)

17,3
79,1
2183
504.,9

Tabela 15 — Armadura calculada de acordo com os procedimentos listados em 7.4.1, para resistir aos esforgos solicitantes.

Fonte: AUTOR (2013).
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Dados Par. Diaf. Armadura Longitudinal Armadura Transversal

Modelo

>R R SRR

Secao
Necessaria

30x100
30x100
55x100
100x100

Qp
(cm)

1,25
2,5
2,5
2,5

S @b
(cm)

19
11
6
6

Descricao

¢ 12,5c¢19
¢25cll
®25c6
®25c6

Dominio

Dominio 2
Dominio 4
Dominio 3

Dominio 2

Armadura resistir ao M11

As,min T G
(cm) | (cm)

Sim 1 17
Nao 1 15
Nao 1 9
Nao 1 5

Descricao | As,min

¢®10c17 Sim
¢10c15 Nao
¢®10c9 Sim
¢010cS5 Sim

Armadura resistir ao

Vs adotado
Armad. S ot
Transv. (cm)

Nao necessita -

Nao necessita -

Necessita 15
Necessita 15



Dados Par. Diaf. Armadura Longitudinal Armadura Transversal

Modelo
1

2
3
4

Tabela 16 — Armadura total para os 4 modelos de parede diafragma, considerando dimensdes totais dos elementos.

Fonte: AUTOR (2013).

Secao
Necessaria
30x100

30x100
55x100
100x100

¢ob | so¢b
(cm) | (cm)
1,25 | 19
2,5 11
2,5 6
2,5 6

N° Barras
(un)
53
91
167
167

Descricao

53¢ 12,5¢c19
91¢925cll
167 925¢c6
167 @25¢c6

ob
(cm)

1

1
1
1

S ¢b
(cm)
17
15

N° Barras
(un)
36
80
200

480

Descricao

36 9p10c17
80p10c15
200010¢9
480 9 10 ¢ 5

106
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Através das tabelas acima, pode-se notar que a drea de aco, calculada para
resistir aos esforcos solicitantes, cresce consideravelmente com o aumento na altura da
parede diafragma. Nos Modelos 3 e 4, em que os esforcos solicitantes sdo maiores, a
secdo de 30x100 cm ndo € suficiente, necessitando de uma se¢do de 55x100 cm para o
Modelo 3 e 100x100 cm para o 4, que resultaram em taxas altas de armadura. O
espacamento entre as barras longitudinais, obtido nestes modelos, 6 cm, € baixo, ja que,
segundo Anson (2013), a distdncia minima entre as barras deve ser de 7 cm, sendo
recomenddvel a utilizacdo de 10 cm para ndo comprometer a passagem do concreto e do
tubo tremonha. O mesmo fato ocorre para os estribos, que nos Modelos 3 e 4, sdo

espacados em 9 e 5 cm, respectivamente, resultando em uma concentracdo de armadura.

Devido a grandeza dos deslocamentos gerados no topo das paredes
diafragma e alta concentracdo da 4rea de aco encontrada, a execucdo de paredes
diafragma sem elementos de escoramento para escavagao de 3 e 4 subsolos € invidvel.
No Modelo 1, escavagdo de um subsolo, a drea de aco encontrada apresenta valores
aceitdveis e deslocamento reduzido. O Modelo 2 apresenta uma taxa de armadura bem
mais alta que a encontrada no Modelo 1, porém também aceitivel. Quanto aos
deslocamentos gerados neste modelo, estdo abaixo do deslocamento admissivel

calculado de acordo com a ABNT NBR 6118:2007 e, portanto, estao OK.

A partir da definicdo da disposi¢do das barras nas segdes, € possivel
detalhar, com maior ou menor aproximag¢do, a armadura ao longo da viga. Como este
nao é o proposito do trabalho, o detalhamento da armadura nao foi realizado. Vale

lembrar que este processo deve atender as prescrigdes da ABNT NBR 6118:2007.

Além de garantir a seguranca contra o colapso, é preciso garantir que o
elemento estrutural atenda aos estados limites de servico, que, de acordo com o item
104 da ABNT NBR 6118:2007, “sao aqueles relacionados a durabilidade das
estruturas, aparéncia, conforto do usudrio e a boa utilizagdo funcional das mesmas, seja
em relacdo aos usuarios, seja em relacdo as maquinas e aos equipamentos utilizados.”.
Entre esses estados limite, destacam-se os de formagdo de fissuras, abertura de fissuras
e deformacdes excessivas. Novamente, por ndo ser o propdsito deste trabalho, as

verificacOes relacionadas ao estado limite de servico ndo foram realizadas.
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8. CONSIDERACOES FINAIS

Os objetivos tracados no trabalho, tanto gerais como especificos, foram
atingidos. Foi apresentado o cdlculo das armaduras, necessdrias para resistir aos
esforcos solicitantes atuantes nas paredes diafragma sem elementos de escoramento, e a
andlise de viabilidade destas contengdes quando executadas para possibilitar escavacdo

de um, dois, trés e quatro subsolos.

Observou-se neste trabalho que o aumento da altura de escavacdo de solo
aumenta consideravelmente o valor do momento fletor, utilizado no dimensionamento
das armaduras longitudinais das paredes diafragma. Isto faz com que a drea de aco
obtida resulte em taxas altas, sendo necessdria a ado¢do de barras com secdes maiores
ou utilizacdo de espacamentos menores entre as barras para suprir o aumento dos
momentos fletores. Por exemplo, a armadura longitudinal obtida para o Modelo 1, cuja
altura de escavacdo € de 3 metros, resultou em barras de aco de didmetro igual a 12,5
mm espagadas a cada 19 cm, enquanto no Modelo 2 a armadura necessaria foi de barras
com o dobro de didmetro, 25 mm, espacadas em 11 cm. A armadura transversal destes
modelos ndo apresentou diferencas significativas. J4 os Modelos 3 e 4, com alturas de
escavagdo iguais a 9 e 12 m, respectivamente, apresentaram dreas de aco maiores,
comparadas aos outros modelos, necessitando na diminui¢cdo do espacamento entre as
barras e aumento da secdo dos elementos, no qual o Modelo 4 precisou ser

dimensionado com espessura de 1 metro.

Com relacdo aos deslocamentos, como mencionado no item 7.2, ndao foi
encontrada bibliografia especifica para a determinacdo dos deslocamentos admissiveis
em paredes diafragma. Assim, foi adotado o procedimento julgado mais adequado para
a andlise. Apenas no Modelo 1, o deslocamento gerado no topo da parede diafragma

resultou em um valor baixo.

Devido as consideracdes mencionadas anteriormente, € invidvel a execucao
de paredes diafragma sem elementos de escoramento para conter a escavacao de 2, 3 e 4
subsolos, sendo os dois ultimos casos os mais criticos. Diante desta situacdo, faz-se
necessdrio utilizar elementos de escoramento, como, por exemplo, tirantes, que, através
da reducgdo dos deslocamentos e valores de momentos fletores maximos, resultam em

taxas de armaduras mais baixas.
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8.1 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Como sugestdo de trabalhos futuros, tem-se um estudo sobre os estados
limites de servico, ELS, relacionados as paredes diafragma, principalmente com relacdo
aos deslocamentos gerados devido a atuacdo dos esforcos solicitantes nas mesmas.
Conforme mencionado anteriormente, ndo ha senso comum relacionado a este tema,
assim, analisando-se o estudo em questdo, poderd ser sugerida uma metodologia

apropriada a determinacdo destes deslocamentos.

Outro tema para pesquisa futura € realizar uma comparacgdo dos esforgos
solicitantes e armaduras obtidas na elaboracdo de paredes diafragma sem elementos de
escoramento e com estes elementos. Isto possibilitard a confirmacdo de que escavagao

de muitos subsolos s6 € possivel através da utilizac@o destes artificios.

Nos modelos calculados neste trabalho, utilizou-se como cargas atuantes nas
paredes diafragma apenas o empuxo ativo do solo e peso préprio da estrutura. Um
estudo considerando a atuacdo de outros tipos de carga, como, por exemplo, influ€ncia

da dgua e sobrecargas, que, na pratica, sdo situagdes frequentes, seria de grande valia.

Por dltimo, recomenda-se a elaboracdo de paredes diafragma utilizando, no
programa SAP2000, médulos ainda menores que os utilizados neste trabalho, de 1m x
Im. Como o programa trabalha com o comportamento nos nds dos elementos, a

utilizacdo de médulos menores implica em maior precisao nos resultados.
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