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RESUMO

No Distrito Federal (DF), ¢ comum a execucao de subsolos profundos em edificag¢des. O solo
predominante da regido, no entanto, apresenta comportamento ndo saturado e suscetivel a
colapsos, com deformagdes significativas quando submetido a variagdes no grau de saturacao
ou no estado de tensodes. Essa particularidade justifica o uso frequente de cortinas de estacas
associadas a ancoragens como solu¢do de conten¢do, com o objetivo de controlar os
deslocamentos durante a escavagdo. A adogao de elementos estruturais com diferentes fungdes
impoOe desafios adicionais as verificagdes geotécnicas, exigindo abordagens integradas que
conciliem métodos de equilibrio limite e modelagens numéricas. Nesse contexto, o
monitoramento dos deslocamentos torna-se essencial, permitindo a verificagao das premissas
de projeto, a calibragdo dos parametros utilizados e a validagdo dos modelos constitutivos
adotados. Este trabalho apresenta um estudo de caso detalhado de uma obra com contengdo em
estacas ancoradas, com €nfase no processo executivo, no monitoramento por inclinometria e na
analise do comportamento da escavacao. As analises numéricas demonstraram que o modelo
constitutivo Hardening Soil foi capaz de reproduzir adequadamente os deslocamentos
observados, compativeis com os valores baixos registrados em campo. A comparagdo com o
modelo de Mohr-Coulomb evidenciou a maior sensibilidade do modelo HS a variagao de
rigidez com a tensdo confinante, o que resultou em respostas mais compativeis com o
comportamento ndo linear do solo. A estabilidade do sistema também foi comprovada tanto
pelo método numérico quanto por métodos de equilibrio limite. Os resultados obtidos
evidenciam a importancia da integragdo entre projeto, instrumentacao e modelagem para obras
com contengdes em estacas ancoradas no DF, fornecendo subsidios técnicos relevantes para
futuras obras e contribuindo para o aprimoramento das praticas em engenharia geotécnica

regional.



ABSTRACT

In the Federal District (DF) of Brazil, the construction of deep basements in buildings is
common. However, the predominant soil in the region exhibits unsaturated and collapsible
behavior, characterized by significant deformations when subjected to changes in the degree of
saturation or in the stress-strain state. This geotechnical peculiarity justifies the frequent use of
pile walls associated with anchors as a containment solution, aiming to minimize
displacements. Nevertheless, the combination of structural elements with distinct functions
adds complexity to geotechnical verifications, requiring approaches that integrate limit
equilibrium methods and numerical modeling. Consequently, monitoring displacements during
construction becomes essential, as it allows for the verification of parameters and design
assumptions. In this context, a detailed case study of a construction site with anchored pile wall
retention is presented, with emphasis on the construction process, monitoring, and analysis of
excavation behavior. The numerical analyses carried out confirmed that good results can be
achieved using the Hardening Soil model, showing compatibility with the low displacements
observed through inclinometer readings. The system's stability was also confirmed through both
numerical methods and limit equilibrium methods. The results highlight the importance of
integrating design, instrumentation, and modeling for projects involving anchored pile walls in
the Federal District (DF), providing relevant technical insights for future constructions and

contributing to the advancement of regional geotechnical engineering practices.
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CAPITULO 1
INTRODUCAO

A utilizagao de solugdes de contencdo com estacas ancoradas tem se consolidado como
pratica recorrente na regido de Brasilia/DF, especialmente em virtude das caracteristicas nao
saturadas dos solos locais, que proporcionam uma resisténcia adicional a ruptura. Essa condigao
favorece o emprego de sistemas descontinuos ao longo da extensdo da cortina, contribuindo
para a viabilidade técnica e econdmica da solucdo.

Entretanto, o comportamento desses sistemas pode ser significativamente alterado por
variacoes no estado tensdes devido ao seu processo executivo, podendo causar movimentagdes
excessivas e, em casos criticos, comprometer a estabilidade da estrutura. Tais consequéncias
sdo especialmente indesejaveis em perimetros urbanos, onde o controle de movimentagdes ¢é
fundamental para a preservagao das edificagdes vizinhas.

Nesse contexto, torna-se essencial compreender o comportamento desse tipo de
estrutura, que associa elementos passivos (estacas) com ativos (ancoragens), considerando as
particularidades do solo local. Com esse objetivo, a presente pesquisa acompanhou a execu¢ao
de uma contencdo composta por estacas ancoradas na regido da Asa Sul, em Brasilia/DF,
permitindo a andlise detalhada do desempenho desse sistema em condi¢des reais de obra.

Para tanto, foi adotada uma abordagem fundamentada em investigacdes de campo,
ensaios laboratoriais, instrumentagdo geotécnica e analises numéricas, visando contribuir para

o aperfeicoamento das praticas de projeto, execugdo e monitoramento desse tipo de estrutura.

1.1. Justificativa

A frequente adogdo do sistema de contencdo com estacas associadas a ancoragens na
regido de Brasilia/DF ¢ favorecida pelas caracteristicas do solo local, que viabilizam o uso de
sistemas descontinuos ao longo de sua extensdao. No entanto, variagdes no estado de tensdes do
solo decorrente do processo executivo podem resultar em deslocamentos excessivos, 0s quais
devem ser controlados para evitar danos as estruturas proximas.

Considerando essas particularidades, torna-se essencial entender os fatores que
governam o comportamento das estruturas composta por elementos passivos (estacas) e
elementos ativos (ancoragens). O presente estudo, portanto, justifica-se pela necessidade de
investigar € monitorar o desempenho desse tipo de contencdo no contexto geotécnico do

Distrito Federal. Para isso, o programa de pesquisa envolve investigagdes de campo, ensaios
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laboratoriais € 0 monitoramento da obra por meio de inclindmetros, piezdOmetros e medidores
de nivel d'agua, fornecendo dados fundamentais para as anélises realizadas e contribuindo para

0 aprimoramento das praticas de conten¢do na regiao.
1.2. Objetivos

1.2.1. Objetivo Geral

Este trabalho tem como objetivo analisar o comportamento de uma estrutura de
contengdo composta por cortina de estacas com ancoragens, executada na regido da Asa sul de
Brasilia/DF, destacando os principais fatores que influenciam seu desempenho, em fungao das

especificidades do solo local.

1.2.2. Objetivos Especificos

Como objetivos especificos, cita-se:

e Realizar o monitoramento dos deslocamentos horizontais por meio de inclinometria,
considerando diferentes se¢des da escavagdo e suas respectivas etapas executivas;

e Avaliar o comportamento do lengol freatico com base em medig¢des piezométricas e do
nivel d’agua;

e Avaliar se as hipoteses de célculos estio em conformidade com os resultados do
monitoramento;

e Verificar as condi¢des de estabilidade do sistema por meio de métodos numéricos e de
Equilibrio Limite;

e Desenvolver modelagens numéricas utilizando os modelos constitutivos Hardening Soil
(HS) e Mohr-Coulomb (MC), avaliando suas aplicabilidades e limitagdes na reproducao
do comportamento real observado;

e Realizar andlises paramétricas variando algumas condicdes construtivas, a fim de

compreender possiveis consequéncias de variagdes executivas.

1.3. Metodologia

A metodologia adotada nesta pesquisa fundamenta-se em uma abordagem aplicada e
investigativa, voltada a andlise do comportamento de estruturas de contengcdo com estacas
ancoradas em solos tropicais nao saturados. Buscou-se integrar diferentes frentes de estudo —
execucdo, monitoramento ¢ modelagem — de forma complementar, com o objetivo de
compreender com maior profundidade a interag¢do solo-estrutura durante a escavacao e ao longo

do tempo.
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Para isso, a estratégia metodoldgica contempla a observagdo direta de campo por meio
do acompanhamento da obra e da instrumentac¢do instalada (inclindmetros, piezometros e
medidores de nivel d’agua), associada a caracterizacao do solo via ensaios laboratoriais em
amostras coletadas. A partir dos dados obtidos, foram conduzidas analises baseadas em
métodos de equilibrio limite € modelagens numéricas, permitindo comparar as previsdes de
projeto com os resultados reais do monitoramento. Essa combinagao de métodos visa promover
uma avaliagdo critica do desempenho do sistema de contengao, fornecendo subsidios para o

aprimoramento técnico e cientifico das solu¢des aplicadas na regido de Brasilia/DF.
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CAPITULO 2
REVISAO BIBLIOGRAFICA

Este capitulo apresenta as fundamentagdes tedricas essenciais para a compreensao da
pesquisa. Aborda-se os principios que sustentam o desenvolvimento do trabalho, oferecendo
uma visdo ampla do comportamento de cortina de estacas com ancoragens e enfatizando as
especificidades do solo da regido de Brasilia/DF.

Inicialmente, ¢ feito um estudo das caracteristicas do solo local, buscando-se referéncias
na literatura especializada, em especial as pesquisas conduzidas pela Universidade de Brasilia
(UnB), que oferece um acervo abrangente sobre o tema.

Em seguida, apresenta-se os principais aspectos relacionados ao desempenho de
cortinas de estacas ancoradas, cujo comportamento ¢ influenciado por diversos fatores. Busca-
se destacar aqueles que sdao mais relevantes e que devem ser levados em consideragao pelo
engenheiro geotécnico na elaboragao dos projetos.

Na sequéncia, discute-se o processo de dimensionamento e verificagcdo de estabilidade
destas estruturas, apresentando os principais métodos de analise do sistema de contengao e do
dimensionamento da ancoragem, com énfase nos métodos mais adequados as condig¢des
especificas da regido de Brasilia.

Por fim, destaca-se a importincia do monitoramento, abordando as carateristicas

fundamentais da instrumentacao utilizada neste estudo.

2.1. Comportamento do Solo de Brasilia

A regido de Brasilia se caracteriza por uma notavel presenga de solo lateritico ndo
saturado, cujo comportamento ¢ instavel e suscetivel a colapsos. Compreender a origem desse
tipo de solo e seu comportamento hidromecanico ¢ de suma importancia, dado que a maioria
das obras de engenharia na regido atravessam essa camada, sujeitando-se, assim, a deformacdes
devido as variagdes no grau de saturacdo e a agdes antropicas.

Araki (1997) define o solo colapsivel como um solo argiloso ndo saturado caracterizado
por sofrer um recalque repentino e de grandes propor¢des, apresentando uma estrutura
metaestavel com elevado indice de vazios e baixo grau de saturagdo. Estas argilas possuem uma
estrutura bastante porosa, baixa resisténcia a penetracdo e sdo altamente instaveis quando
submetidas a variacdo no estado de tensdes, apresentando, em consequéncia, um
comportamento contractil.

Segundo Rebolledo et al. (2019), a espessura da camada colapsivel em Brasilia ¢
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bastante diversa, dependendo da topografia, da vegetacao e da presenca da rocha-mae, podendo
variar de centimetros a dezenas de metros. Devido ao seu estado agregado e estrutura
metaestavel, essa argila apresenta um baixo padrdo de resisténcia a penetragao (Nsprde 1 a 6
golpes) e alta permeabilidade (de 107 a 10~* m/s), semelhante a de solos granulares finos, que,
por sinal, ¢ como sua textura se apresenta no estado natural.

Pesquisas conduzidas pela Universidade de Brasilia indicam que a formagao do solo do
Distrito Federal foi amplamente influenciada pela intensa exposicao as condi¢des climaticas
tropicais e pelo processo de lixiviagdo, o que resultou em uma estrutura agregada extremamente
porosa e metaestavel, caracterizada por uma elevada quantidade de vazios, uma baixa densidade
e alta permeabilidade (Camapum de Carvalho & Mortari, 1994; Cardoso, 2002; Cordao Neto
et al., 2018; Delgado, 2007; Guimaraes ef al., 2017; Rebolledo et al., 2019).

O solo da regido ¢ resultado de oscilacdo de climas seco-frio, seco-quente e umido,
causando um intemperismo quimico que gera perda da silica e facilita a formagdo de muitos
oxidos e hidroxidos, especialmente de ferro e aluminio, os quais s3o 0s maiores responsaveis
pelas altas cimentagdes (Otalvaro, 2013).

Além das cimentagdes presentes em sua estrutura, (Camapum de Carvalho et al., 2023)
destacam que o efeito de suc¢do decorrente das condi¢des ndo saturadas confere a argila uma
coesdo aparente, que se torna suscetivel a instabilidade quando h4a aumento no teor de umidade
ou alteragdes no estado de tensdes. Esses fatores podem provocar um rearranjo das particulas e
a perda da acdo cimentante, resultando em uma reducdo volumétrica, fendmeno conhecido
como colapsibilidade.

A alteracdo no grau de saturagdo ¢, portanto, um fator importante a ser analisado. De
acordo com Silva (2006), a construcdo e manutencao de sistemas de drenagem eficientes sdo
fundamentais para ndo afetar a instabilidade do solo. Também devem ser observados os
aspectos sazonais da regido, principalmente na ocorréncia de periodos de intensa precipitacao.
Dependendo do grau de saturacdo em que o solo se encontra, o carregamento externo aplicado
pode provocar sérias deformagdes volumétricas, caracterizando a carga de colapso.

Cintra (1995) define carga de colapso como o sendo o valor minimo de carga aplicada
aum elemento isolado de fundacdo em solo colapsivel tal que, sobrevindo a inundacao do solo,
seja suficiente para deflagrar o fendmeno do colapso.

Cintra & Aoki (2009) ressaltam que, para entrar em colapso, o solo ndo necessita estar
completamente saturado. A elevagdo do teor de umidade para um determinado valor, aquém da
saturacdo, ja faz disparar o gatilho desse fenomeno. Esse teor de umidade suficiente para

acionar o mecanismo do colapso caracteriza a condi¢do de solo inundado. A elevagao do teor
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de umidade até a inundagdo corresponde a uma diminui¢do da suc¢ao matricial até um valor
proximo de zero. Assim, o solo inundado equivale a condi¢ao de suc¢ao matricial praticamente
nula. Os autores ressaltam que o solo inundado pode nao estar saturado, mas todo solo saturado
estd inundado.

Cérdenas (2014) enfatiza que o clima do Distrito Federal, com suas estagdes seca ¢
chuvosa bem definidas, torna a variagdo de umidade do solo um fator crucial para o
planejamento de projetos de contengdo. Durante o periodo seco, a umidade do solo ¢ baixa, o
que eleva a succ¢do no perfil estratigrafico do solo poroso, contribuindo para o aumento da sua
resisténcia. No entanto, durante a época chuvosa, a agua tende a saturar o solo, reduzindo esse
potencial de sucgao.

Nesse sentido, Alves (2009) refor¢a que € preferivel que as obras de escavagdo em
Brasilia sejam executadas entre os meses de maio a setembro, ja que a época de chuvas se
estende de outubro a abril. Contudo, destaca-se que, embora as precipitagdes se iniciem em
outubro, ndo ¢ efetivamente neste més que estas comecam a produzir efeitos sobre o lengol
freatico, tendo em vista o tempo de resposta do solo as chuvas acumuladas.

Segundo Cardenas (2014), a estrutura do solo na regido altera-se através do perfil
geologico, onde, a medida que atinge maiores profundidades, uma estrutura mais homogénea
vai surgindo. Essa variacdo ao longo do perfil do solo do DF estd associada com uma baixa
resisténcia a penetracdo no ensaio SPT em torno dos primeiros 5 m de profundidade, em geral
com numero de golpes (Nspr) da ordem de 2 a 4. Entre profundidades médias de 5 a 9 m ja se
encontra um solo residual lateritico de argila arenosa com Nspr de 4 a 6, com possiveis
ocorréncias de valores maiores, mas raramente passando de 10. Em seguida, tem-se um solo
saprolitico de maior resisténcia, caracterizado como um silte argiloso ou arenoso pouco
intemperizado e anisotropico, com caracteristicas marcadas pela rocha de origem.

A identificagdo de um solo colapsivel pode ser feita diretamente, por meio de ensaios
laboratoriais ou indiretamente, por meio de correlagdes. O método direto mais tradicional
consiste na realizacdo de ensaios oedométricos duplos, onde dois ensaios oedométricos sao
executados com os mesmos estadgios de carregamento, entretanto, um deles ¢ executado na
condicdo de umidade natural e outro em condi¢do inundada. Dessa forma, o potencial de
colapso do solo pode ser determinado pela diferenga entre as curvas de deformagao obtidas.

Silva et al. (2017) realizaram ensaios oedométricos duplos em amostras do campo
experimental de Geotecnia da Universidade de Brasilia, observando uma maior suscetibilidade
ao colapso nas camadas mais superficiais (até 4 metros de profundidade). A identificagcdo da

regido de colapso ¢ fundamental para o dimensionamento e posicionamento dos bulbos de
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ancoragem.

Os autores também avaliaram alguns critérios indiretos de identificacdo de solos
colapsiveis com base em ensaios de caracterizacao, chegando em bons resultados para o método
de Gibbs & Bara (1962) e Feda (1966), indicados na Tabela 2.1. Entretanto, alerta-se que
critérios baseados exclusivamente em ensaios de caracterizagdo sdo limitados, ja que ndo
refletem adequadamente os efeitos das tensdes no solo. Portanto, esses métodos devem ser

aplicados com cautela, servindo apenas como referéncias iniciais.

Tabela 2.1. Critérios de identificagdo de colapso baseados em indices fisicos (Silva ef al., 2017).

Método Expressio Limites
. Yw Yw
Gibbs & (—) - (_) . ,
Bara (1962) R = Ya T Vs Se R > 1, o solo ¢ colapsivel
L
(VSVO‘)‘WP Se S0 < 60% e K; > 0,85, 0
Feda (1966) K —__207 == i
I solo é colapsivel.

v4: peso especifico aparente seco; yw: peso especifico da agua; vs: peso
especifico dos solidos; WL: limite de liquidez; w: umidade natural, WP:
limite de plasticidade; S: grau de saturagdo no estado natural; IP: indice de
plasticidade.

2.2, Caracteristicas do Sistema de Cortinas de Estacas com Ancoragens

A cortina de estacas representa um sistema que combina a rigidez de varias estacas para
combater os esforcos de flexao gerados pelo empuxo do solo. Dependendo do nivel de rigidez
necessario, as estacas podem ser executadas de modo secante, tangentes ou espagadas.

Neste ultimo caso, as estacas sao afastadas entre si de dois a trés diametros (medidos de
centro a centro). Pode-se adotar espagamentos maiores desde que o solo permita uma seguranga
para escavacdo, onde espaco resultante entre as estacas deve ser preenchido com concreto
projetado ou com alvenaria (Dell’Avanzi, 2014). Ao permitir um espagamento entre o0s
elementos, essa solucdo oferece vantagens tanto econdmicas quanto executivas em solos
situados acima do nivel da agua e com certo grau de coesao (Hachich et al., 1996), situacao
tipica do solo do Distrito Federal, como ja destacado.

Essa possibilidade advém do fendmeno de arqueamento de tensdes, que promove a
redistribuicdo de cargas do solo, onde parte ¢ transferida para as estacas e outra parte para o
solo adjacente. Assim, o dimensionamento desse tipo de estrutura deve considerar esse efeito
para garantir a eficiéncia e seguranga do sistema de contencao (Chen ef al., 2020).

Nesse contexto, diversos estudos desenvolvidos na regido tém buscado compreender o

comportamento de cortinas em solos porosos tipicos de Brasilia. Medeiros (2005) analisou trés
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obras executadas com cortinas de estacas justapostas no Distrito Federal: uma contencdo em
balango, localizada na regido da Feira dos Importados; uma contengdo grampeada com trés
linhas de grampos, no Setor de Autarquias Sul; e outra com quatro linhas de grampos, no Setor
Bancéario Sul. As instrumentagdes analisadas pelo autor, entretanto, limitou-se ao
monitoramento dos deslocamentos no topo das estacas.

Cérdenas (2014) apresentou um caso adicional na regido do Setor Hoteleiro Norte, onde
a contencao analisada também era composta por uma cortina grampeada. Nesse estudo, o autor
instalou um inclindmetro posicionado a aproximadamente um metro da superficie superior da
conten¢do, com o objetivo de monitorar os deslocamentos ao longo da estrutura durante as
etapas de escavacdo e, assim, avaliar o desempenho da obra. O estudo ressaltou a importancia
de adaptar as praticas de engenharia geotécnica as condigdes especificas do solo local e
enfatizou a relevancia da instrumentacao de campo, a fim de assegurar tanto a segurancga quanto
a economia nas obras.

As estruturas grampeadas analisadas por estes autores, entretanto, sdo caracterizadas por
elementos passivos, cuja resisténcia ¢ mobilizada somente apds certa movimentacdo da
estrutura, diferindo, portanto, do comportamento das ancoragens ativas, capazes de introduzir
esfor¢cos prévios que contribuem para a estabilidade do sistema desde as etapas iniciais de
escavacgao.

Em situagdes onde os deslocamentos devem ser minimos, a utilizagdo de ancoragens
protendidas (tirantes) associadas a cortina de estacas se torna uma solugdo vantajosa. As
ancoragens atuam, entdo, como elementos ativos que induzem cargas concentradas na
contencao, a fim de mobilizar a resisténcia passiva do solo. A utilizacdo desse sistema oferece
diversas vantagens, especialmente em ambientes urbanos, como a redugdo dos deslocamentos
e a otimizacdo do espaco disponivel para a execugdo da obra.

A estrutura bésica do tirante ¢ composta por duas partes: o trecho livre e o trecho
ancorado (Figura 2.1). O trecho livre € assim denominado pois nao est4 aderido ao solo, sendo
responsavel por transferir as cargas de protensao para uma regido mais estavel do solo, evitando
possiveis superficies de ruptura com fatores de seguranca insuficientes. O trecho ancorado, por

sua vez, deve garantir que estas cargas sejam adequadamente transferidas ao solo.
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Ly comprimento do trecho livre ou comprimento livre

Ly comprimento do trecho ancorado ou comprimento ancorado ou do bulbo
Figura 2.1. Elementos basicos do tirante (ABNT, 2018).

2.2.1. Procedimento Executivo

A execucdo de uma cortina ancorada com estacas tem inicio com a instalacdo das
proprias estacas. O didmetro e o espagamento entre elas sdo definidos em funcdo dos esforcos
atuantes ¢ do nivel de empuxos a serem contidos.

Diversos tipos de estacas podem ser utilizados, dependendo das caracteristicas
geotécnicas do solo, da profundidade do lencol freatico, das condi¢des do entorno, do tipo de
obra e da arquitetura do projeto. No contexto das obras de contencdo no Distrito Federal, onde
frequentemente o lengol freatico ndo € atingido, predominam as estacas escavadas moldadas in
loco sem fluido estabilizante. J4 em situagdes em que o nivel d’agua ¢ alcangado e/ou hé a
necessidade de um controle executivo mais rigoroso, ¢ comum o uso de estacas tipo hélice
continua monitorada. Em terrenos rochosos, solos com elevada resisténcia ou em locais com
restri¢do de espaco, as estacas tipo raiz podem representar a alternativa mais adequada.

ApoOs a execugdo das estacas, realiza-se a concretagem da viga de coroamento, elemento
que contribui para uma maior uniformidade ao sistema e confere uma melhor transferéncia de
carga entre o conjunto de estacas.

Com a viga concluida, inicia-se a escavagdo até¢ o nivel de ancoragem, onde sdo
realizadas as perfuracdes para instalacdo destes elementos. As caracteristicas da perfuragao,
como locacao e inclinacdo, devem ser especificadas em projeto.

O diametro de perfuragdao, em geral, varia de 8 a 20 centimetros, sendo definido em
fun¢do da metodologia utilizada na montagem do tirante, da necessidade de garantir uma

melhor aderéncia da ancoragem no terreno e garantir um cobrimento minimo para prote¢do do
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tirante. Esse cobrimento ¢ necessario para evitar problemas de corrosdo do ago e ¢ feito por
meio de espagadores, comumente locados a cada 0,50 m no trecho ancorado e a cada 1,0 m no
trecho livre (Porto, 2015).

Além da garantia do cobrimento, as medidas de prote¢do anticorrosiva podem adotar
outras solugdes, conforme recomendado pela NBR 5629:2018 (ABNT, 2018). Entre essas
medidas, destaca-se a pintura do ago com produtos especiais € o envolvimento da armadura por
bainhas plésticas. A cabeca da ancoragem também deve receber atencdo especial, sendo
geralmente protegida com uma estrutura de concreto em situacdes permanentes.

Apbs a perfuracao e locagdo do tirante, o furo ¢ preenchido com calda de cimento,
injetada por meio de um tubo posicionado até o fundo. Esse procedimento, conhecido como
execugdo da bainha, tem por objetivo garantir o cobrimento da armadura e preparar o local para
a ancoragem.

Para a adequada aderéncia entre a ancoragem ao solo, a NBR 5629 (ABNT, 2018),
recomenda para a calda um fator 4gua/cimento (a/c) de 0,5 para a execugdo da bainha, e entre
0,5 e 0,7 para possiveis reinjecoes.

As etapas de reinje¢do ocorrem ap6s o tempo de pega do material da bainha (geralmente
apos 24 h) e o procedimento ¢ feito usualmente de forma ascendente, ou seja, do fundo do furo
para o topo. A calda € injetada por meio de um equipamento obturador duplo através de valvulas
manchete dispostas no tubo de injecdo, espacadas geralmente entre 0,3 m e 1,0 m ao longo do
comprimento ancorado. Essas vélvulas consistem em luvas de borracha envolvendo um
pequeno trecho do tubo de inje¢do com uma série de furos perfurados. A Figura 2.2 ilustra o

esquema do sistema de inje¢ao dentro do furo.

Calda de k Composicao
injecao de injecao

Perfurag@do —» |

Injecao
d: halrna

Tubo de
injecao

injecao

Valvula-
Manchete

Figura 2.2. Esquema de injeg@o no furo (Solotrat, 2023).

As injecdes sdo feitas com pressdes crescentes para expandir as valvulas manchete,
promover o rompimento da bainha e permitir o fluxo da calda no solo. Com a abertura da

valvula e rompimento da bainha, percebe-se uma queda brusca da pressao de injecao registrada
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pelo mandmetro. A medida que o solo vai sendo preenchido com a calda, a pressio volta a subir
lentamente, comportamento ilustrado na Figura 2.3. Esse procedimento ¢ realizado em tantas

fases quanto necessario.

Abertura da Manchete e
rompimento da Bainha

Inicio da ruptura
e Injecao do Solo

P

v

Tempo
Figura 2.3. Comportamento tipico das pressdes durante as fases de injegdo (Solotrat, 2023).

Segundo Souza (2001), a aplicagdo da calda de cimento sob pressdo contribui para a
melhoria do desempenho da ancoragem, promovendo uma fixacdo mais eficiente do bulbo e
aumentando sua capacidade de carga. Esse processo induz a densificacdo do solo ao redor da
ancoragem, o que resulta no aumento do diametro efetivo do bulbo, do angulo de atrito ¢ da
tensdo normal na interface entre o bulbo e o solo. Além disso, ha uma melhoria das propriedades
de resisténcia e deformabilidade do solo, decorrente da penetragao da calda nos vazios do solo.

Ap6s a conclusdo do processo de injecdo e o tempo necessario para a cura, as cargas de
protensdo sdo aplicadas, conforme especificado em projeto. Com as cargas incorporadas,

procede-se a continuidade da escavagao.

2.2.2. Ensaios nas Ancoragens

Apo6s a instalacdo dos tirantes e antes de sua incorporacdo definitiva, devem ser
realizados ensaios para verificagdo do desempenho executivo (ensaio de recebimento). Este
ensaio ¢ especificado pela NBR 5629 (ABNT, 2018).

O ensaio de recebimento ¢ realizado em todos os tirantes e serve para verificar a
estabilidade dos deslocamentos para a carga maxima aplicada, bem como o alongamento da
ancoragem.

O procedimento envolve a aplica¢do de fases de carregamento e descarregamento em
incrementos progressivos, conforme estipulado pela norma, seguindo a sequéncia apresentada
na Tabela 2.2. O ensaio inicia-se com uma carga preliminar £y, prossegue até atingir a carga

maxima estabelecida, retorna a Fy, e, por fim, a carga de incorporagdo ¢ aplicada.
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Tabela 2.2. Cargas para leitura no ensaio de recebimento (ABNT, 2018).
Fo 0,3.F, | 0,6.F. | 0,8.F; | 1,0.F; | 1,2.F; | 1,4.F: | 1,5.F: | 1,6.F: |1,75.F,

Estagios de
carga

Em pelo |Permanente
menos 10%
dos tirantes | Provisério

Permanente

Nos demais
Provisorio

Durante o ensaio, medi¢oes de deslocamento da cabeca do tirante devem ser realizadas
tanto nas fases de carga quanto de descarga. Cada estagio de carregamento s6 pode comecar
apos a estabilizacdo dos deslocamentos do estagio anterior, com resolugdo de 1 mm. Na carga
maxima, os deslocamentos devem ser menores que 1 mm apds 5 minutos.

Dessa forma, para que o tirante seja aprovado, ¢ necessario que, além de manter a
estabilidade dos deslocamentos sob a carga maxima, os deslocamentos eldsticos estejam dentro
de limites aceitaveis. Esses limites sdo definidos pelas linhas “a” (limite superior) e “b” (limite
inferior) no grafico Deslocamento x Forca (Figura 2.4). Essas linhas servem como referéncia
para garantir que o comportamento do tirante, em termos de deformagao, esteja aceitavel.

dg

X

6/
N
\

N [ .

\ A\ %
' "5 .
N
1)
Qo
hel
L

b

Figura 2.4. Grafico de deslocamento no ensaio de recebimento (ABNT, 2018).

A linha “a” (limite superior) correspondente ao deslocamento elédstico da cabeca para
um tirante com o comprimento livre (L) mais metade do comprimento do bulbo (Ly). J4 a linha
“b” (limite inferior), correspondente ao deslocamento da cabega para um tirante com 80% do
comprimento livre (Li).

Os deslocamentos do tirante com comprimento livre igual ao de projeto sdo

representados por meio da linha “c”.
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As equagoes de deslocamento eldstico das linhas “a”, “b” e “c” sdo obtidas por:

_(F-Ry) (L +%2)

deg — 2.1)
S
_ 0.8(F — Fy)L,
dep = TR (2.2)
N
_(F—=F)L,
ec — EAS (2'3)

Onde:

Fo= Carga inicial, correspondente a 10% da carga maxima de ensaio;

E =Mobdulo de Young do ago;

Ay = Area da secdo transversal do aco.

Quando os deslocamentos do tirante estao dentro das condigdes de aprovacao (estaveis
e entre as linhas “a” e “b”), procede-se com a incorporacdo da carga, que pode variar entre 80%
e 100% da carga de trabalho de projeto.

Se o deslocamento ultrapassar a linha “a”, isso indica que o trecho ancorado ¢ menor do
que o necessario. Nesse caso, ou se o tirante ndo suportar a carga maxima, deve-se reavaliar o
projeto para determinar se o tirante pode ser aproveitado nessas condigdes. Se ndo for possivel,
pode-se realizar uma nova etapa de injecao da ancoragem ou executar uma ancoragem adicional
para complementar a carga necessaria.

Por outro lado, se o deslocamento estiver abaixo da linha “b”, significa que o trecho
ancorado estd excessivo. Nessa situacdo, ¢ possivel realizar ciclos de carga e descarga para
liberar o trecho livre, ajustando o comportamento da ancoragem conforme o previsto no projeto.

Além do ensaio de recebimento, a NBR 5629 (2018) também recomenda a verificagdo
do comportamento do sistema em relagdo ao terreno por meio do ensaio de qualificagdo, a ser
executado em pelo menos 1% da quantidade de tirantes permanentes da obra.

Quando necessario, realiza-se esse ensaio com medi¢do de fluéncia para avaliar a perda
de carga no tirante ao longo do tempo. De acordo com a NBR 5629 (2018), o ensaio para
medicao de fluéncia deve ser executado em pelo menos 0,5% da quantidade dos tirantes
permanentes, em obras com mais de cem tirantes, podendo também ser executado em obras
com menor numero de tirantes, desde que indicado pelo projetista. Entretanto, Souza (2001)
ressalta que, para ancoragens submetidas a cargas de trabalho bem abaixo da carga de ruptura
geotécnica, o fenomeno da fluéncia ndo ¢ um fator relevante a ser considerado, uma vez que a
solicita¢do aplicada est4 longe do nivel que poderia gerar deformagdes significativas ao longo

do tempo.
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O ensaio de qualificagdo ¢ aplicado para investigacdo ou adequagdo de uma determinada
ancoragem em um certo terreno. Neste ensaio, a partir dos deslocamentos observados, sido
verificados: a capacidade de carga, os deslocamentos sob carga constante, o comprimento livre
equivalente e o atrito ao longo do comprimento livre.

O ensaio de qualificagdo ¢ realizado em ciclos de carregamento e descarregamento.
Todos os ensaios devem partir da carga Fy, ir até a carga do primeiro estagio, voltar a carga Fy,
depois seguir até estagio seguinte e retornar a carga Fy. Esse processo de repete até a carga
maxima prevista. Em paralelo, devem ser feitas medigdes do deslocamento da cabeca da
ancoragem, tanto na fase de carga como na de descarga. A representacao dos resultados ocorre

por meio de graficos semelhantes ao ensaio de recebimento.

2.2.3. Condig¢des de Ruptura

Segundo Clayton et al. (2014), para qualquer sistema de contencao, deve-se identificar
todos os possiveis mecanismos de falha, tanto no Estado Limite Ultimo (ELU) quanto no Estado
Limite de Servico (ELS), e projetar o sistema de forma a evitd-los. Destaca-se que os
mecanismos de ruptura em potencial podem mudar ao longo da execugdo da obra, por exemplo,
com o aprofundamento da escavacdo ou com a instalagdo das ancoragens.

Segundo a NBR 6122:2019 (ABNT, 2019), o ELU est4 associado ao colapso parcial ou
total da obra, enquanto o ELS refere-se a deformacdes, fissuras e vibragdes que comprometem
o uso da estrutura. Xanthakos (1991) acrescenta que, em estruturas de contencao, os Estados
Limites de Servigo tipicos incluem deflexdes excessivas da cortina, recalques do solo que
possam afetar construgdes vizinhas e abertura de fissuras que podem levar a deterioracao
gradual da estrutura.

Ainda segundo Xanthakos (1991), ao verificar a ocorréncia do ELU, devem ser
realizados dois conjuntos de calculos para todas as situacdes de projeto relevantes: o
dimensionamento geotécnico e o dimensionamento estrutural. O dimensionamento geotécnico
envolve a definicdo das proporgdes e da geometria da estrutura, como a profundidade de
embutimento (ficha) da cortina, a quantidade de ancoragens e os espacamentos entre elas. J& o
dimensionamento estrutural tem o objetivo de definir as se¢des estruturais adequadas para
resistir as forgas solicitantes e aos momentos fletores, com base nos calculos geotécnicos.

Desse modo, o conceito de um sistema de cortina ancorada resume-se na seguranga
estrutural e na limitagdo de deformacgdes, cujo objetivo € conter uma massa de solo que seja
estavel tanto interna quanto externamente.

Ortigao & Sayao (2004) entendem que a estabilidade interna esta relacionada ao
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desempenho dos elementos estruturais da cortina e das ancoragens, enquanto outras formas de
ruptura estdo associadas a estabilidade externa.

A NBR 11682:2009 (ABNT, 2009) complementa esse conceito, definindo estabilidade
interna como aquela que envolve superficies potenciais de escorregamento localizadas, a serem
estabilizadas pela estrutura de conten¢do, como no caso de uma cunha de empuxo ativo. Por
outro lado, a estabilidade externa ¢ aquela relacionada a superficies de escorregamento globais.
Assim, no caso de estruturas reforgadas por ancoragens, as superficies localizadas interceptam
esses elementos (estabilidade interna), enquanto que as superficies globais ndo os interceptam
(estabilidade externa).

Portanto, o projeto de cortinas ancoradas busca alcangar uma estrutura segura contra
diversas condi¢des potenciais de ruptura. Poulos et al. (2001) resumem os principais critérios
que devem ser atendidos: (i) o equilibrio de momentos deve ser garantido de forma a evitar o
tombamento; (ii) o equilibrio de forgas horizontais deve ser atendido para prevenir
deslizamentos; (iii) o equilibrio de forcas verticais deve garantir a capacidade de suporte do
solo; (iv) os empuxos do solo ndo devem sobrecarregar a estrutura, prevenindo flexdao ou
cisalhamento excessivos; (v) as deformacdes devem ser mantidas em niveis aceitaveis; e (vi) a
estabilidade da estrutura deve ser assegurada tanto interna quanto externamente.

A Figura 2.5 ilustra os modos possiveis de ruptura para sistemas de contencdo com

ancoragens, que sao detalhados nos itens a seguir:
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Figura 2.5. Possiveis condi¢des de ruptura a serem consideradas em projetos de cortinas ancoradas (Sabatini et
al., 1999).

a) Ruptura por tracio do aco: a medida que a carga ¢ aplicada a ancoragem, o ago no

trecho livre € tensionado. Se a carga aplicada exceder sua resisténcia a tragdo, ocorre a ruptura.
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Para evitar esse tipo de falha, é importante adotar fatores de seguranca adequados em relagao a
resisténcia do ago.

Nesse sentido, a NBR 5629:2018 (ABNT, 2018) estabelece como limites para a carga
maxima a ser aplicada: (1) 60% da resisténcia ao escoamento do a¢o em tirantes provisorios
para situagdo de trabalho; (2) 51,4% da resisténcia ao escoamento do aco em tirantes
permanentes para situacao de trabalho; (3) 90% da resisténcia ao escoamento para situagdes de

ensaio;

b) Ruptura na ligagcao entre o bulbo e o solo: a aplicacdo de carga no tirante mobiliza
o atrito entre o trecho ancorado ¢ o macigo circundante. Esse vinculo depende tanto da
aderéncia da calda de cimento com o solo quanto da tensdo normal atuante na zona de
ancoragem. Caso a resisténcia maxima entre o solo e a calda de cimento for superada, ocorre a
ruptura do sistema. Para evitar essa falha, ¢ essencial o dimensionamento adequado do trecho
ancorado, garantindo uma capacidade de carga apropriada.

Sabatini et al. (1999) analisaram os principais fatores que influenciam na capacidade de

carga de ancoragem em solos coesivos e ndo coesivos, conforme indicado na Tabela 2.3.

Tabela 2.3. Fatores tipicos que influenciam a transferéncia de tensdes em ancoragens (Sabatini et al, 1999).

Fator Solos Nio Coesivos Solos Coesivos
Propriedades do . . N ..
P lSolo Angulo de atrito e granulometria. Aderéncia e indice de plasticidade.
Método de Perfuragdo com revestimento aumentaa Perfuragdo sem revestimento ou com fluidos
Perfuracéo mobilizagdo do atrito. diminui a capacidade de carga.

Aumento constante da capacidade de carga para

Comprimento da Aumento da capacidade de carga até 6 O . ~
solos com resisténcia ao cisalhamento ndo

Ancoragem m, com aumentos moderados até 12 m. drenado (S,) < 96 kPa.
n Pequeno aumento na capacidade de Capacidade de carga aumenta em furos < 300
Diametro do Furo
carga em furos < 100 mm. mm.

A capacidade de carga aumenta apenas com a
injegdo por estagios. Pressdes iniciais muito altas
devem ser evitadas.

A capacidade de carga aumenta com o

Pressio de injecao N
aumento da pressao.

O vinculo entre solo e cimento ¢ mobilizado progressivamente ao longo do
comprimento da ancoragem a medida que a tensdo € transferida. Inicialmente, a por¢do mais
proxima do ponto de aplicacdo da carga se alonga e transfere a carga ao solo. Conforme a
resisténcia ¢ mobilizada nesta regido, a tensdo € transferida para por¢des mais profundas da
ancoragem. Esse processo continua até que a tensdo atinja o final da zona de ancoragem, como
ilustra a Figura 2.6. E necessario, portanto, selecionar adequadamente a carga de protensio a

ser aplicada a fim de evitar a falha do sistema.
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Figura 2.6. Mobilizacdo da resisténcia ao longo do bulbo. (Sabatini ef al., 1999).

Para otimizar esse fendmeno de transferéncia de carga, Sabatini et al. (1999)
recomendam que a limpeza do furo e a inje¢@o da calda sejam realizadas o mais rapido possivel
apos a perfuragdao. Além disso, ¢ importante manter o trecho livre desobstruido de calda de
cimento, permitindo o alongamento adequado do aco de forma a ndo afetar a transferéncia de

carga.

¢) Ruptura na ligacdo entre o bulbo e o aco: de acordo com Sabatini et al. (1999), o
mecanismo de ligagdo entre o bulbo e o aco envolve trés fendmenos principais: adesdo, atrito e
intertravamento mecanico. A adesdo corresponde a unido fisica entre a superficie
microscopicamente rugosa do aco e a calda de cimento ao redor. Com a protensdo do tirante,
mobiliza-se a componente do atrito, que depende da rugosidade do aco, da tensdo normal
atuante e da magnitude do movimento relativo entre o aco e calda. Ja o intertravamento
mecanico resulta da mobilizacao da resisténcia ao cisalhamento da calda de cimento devido as
nervuras do aco.

A carga aplicada na cabe¢a da ancoragem ¢ transmitida pelo aco ao longo do trecho
livre até a parte ancorada, que, por sua vez, transfere a carga para o solo. Portanto, € essencial

que haja uma boa liga¢do entre o aco e o bulbo para evitar o desprendimento.

d) Ruptura estrutural da cortina: a cortina deve ser dimensionada de forma a resistir
as cargas laterais e verticais tanto do macigo de solo contido quanto das for¢as transmitidas pela
protensao dos tirantes. A resisténcia da cortina € critica em duas situacdes: (1) durante a
protensao do primeiro nivel de ancoragem e (2) na condicao final da escavagdo, ap6s a aplicagao
de todas as cargas. No primeiro caso, a aplicacdo da carga no tirante superior ¢ realizada a
profundidades rasas, onde a resisténcia passiva disponivel no maci¢o de solo contido ¢ baixa.
Ja na condig¢do final de escavagdo, a cortina tende a rotacionar, solicitando a resisténcia passiva

a frente da cortina, que deve ser suficiente para conter os deslocamentos.
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e) Instabilidade no fundo da escavacfo: a auséncia de resisténcia passiva suficiente
para equilibrar os empuxos atuantes na cortina pode gerar deslocamentos significativos do solo
do macigo em dire¢do a regido escavada. Esse problema pode ser evitado com
dimensionamento adequado do comprimento da ficha.

Outra situagdo que provoca instabilidade na base da escavagao estd relacionada com o
levantamento de fundo. Esse fendmeno ocorre em solos coesivos, quando o peso do solo fora
da regido escavada supera a capacidade de suporte do solo abaixo do nivel da escavagao.

Para solos ndo coesivos, entretanto, Gerscovich ef al. (2016) destacam que a verificagao
de ruptura de fundo ndo ¢ necessaria, uma vez que, em condigdes drenadas, a andlise de
capacidade de carga fornece fatores de seguranga superiores a 2, mesmo para baixos valores de
angulo de atrito. Para estes solos, contudo, ¢ importante avaliar o fluxo de 4gua ascendente, que

pode levar ao fendmeno de piping, caso o gradiente hidraulico atinja um valor critico.

f) Ruptura por falta de ancoragem: esse tipo de ruptura ocorre devido a auséncia de suporte
adequado, fazendo com que a massa de solo se movimente em direcdo & escavagdo. E mais
suscetivel a ocorrer em grandes profundidades de escavacdo (geralmente superiores a 5 m),
onde uma cortina em balango ndo possui resisténcia suficiente para suportar os empuxos do
solo. A necessidade de um sistema de suporte deve ser avaliada por andlises adequadas de

estabilidade e deslocamentos.

g) Ruptura por capacidade de suporte do solo insuficiente: ruptura causada pela
componente vertical da carga das ancoragens, que aumenta conforme a inclinagao das mesmas.
A capacidade de carga axial da cortina de estacas ¢ estimada por meio de procedimentos
comuns para fundagdes profundas, considerando o alivio de tensdes causado pela escavagao,
que reduz a resisténcia lateral das estacas. Sabatini et al. (1999) sugerem que a pratica comum
¢ considerar uma média entre as resisténcias do solo retido e do solo a frente da cortina.
Segundo Xanthakos (1991), esse modo de ruptura ¢ mais provavel em escavacgdes
profundas, onde a componente vertical da carga se torna significativa, especialmente quando
as ancoragens sdo inclinadas para alcancar solos mais competentes ou evitar estruturas
proximas. Idealmente, deve-se buscar projetar a ancoragem com a inclinagdo mais horizontal
possivel. Se angulos mais ingremes forem necessarios, € necessario projetar a cortina para uma

capacidade de carga adequada.

h) Ruptura por rotacido: modo de ruptura relacionado ao equilibrio de momentos atuantes na

cortina. A instabilidade ocorre quando a massa de solo atrads da contencdo, comprimida pela

38



forca aplicada pelos tirantes, rompe-se ao longo de um plano teérico que passa pelo pé da ficha
da parede de conteng¢do e pelo bulbo de ancoragem (Hachich et al., 1996).

Para evitar essa falha, a cortina necessita de resisténcia a flexao suficiente para suportar
os momentos gerados durante as fases de escavagdo. Além disso, as ancoragens devem possuir
comprimento adequado e estar fixadas em zonas de solo competente, de modo a evitar a rotacao
da estrutura (Xanthakos, 1991).

A NBR 11682:2009 (ABNT, 2009) recomenda um fator de seguranga minimo de 2,0

para esse tipo de ruptura.

i) Ruptura por translacio: nesse caso, o mecanismo de falha ¢ controlado pelo equilibrio de
forcas horizontais. Para resistir a essa instabilidade, a cortina deve ser dimensionada com uma
rigidez adequada e ficha suficiente, de forma a mobilizar a resisténcia passiva necessaria ao
equilibrio.

Conforme a NBR 11682:2009 (ABNT, 2009), o fator de seguranca minimo

recomendado ¢ de 1,5 para esse modo de ruptura.

j) Ruptura do macico de solo: para garantir a estabilidade do macigo, ¢ necessario verificar
as superficies de ruptura potenciais que estdo fora da area de influéncia das ancoragens. Neste
caso, o tirante ndo exerce nenhuma influéncia na estabilidade.

Esse modo de ruptura esté relacionado a estabilidade externa e ¢ usualmente avaliado
por métodos de equilibrio limite. Um sistema ancorado ¢ externamente estavel se as superficies
de deslizamento potenciais que passam atras das ancoragens tiverem um fator de seguranga
adequado.

Segundo a NBR 5629 (ABNT, 2018), para obras provisdrias, o fator de seguranga global
minimo ¢ de 1,2. Para obras permanentes, esse valor ¢ definido conforme os riscos envolvidos,

de acordo com a Tabela 2.4.

Tabela 2.4. Fatores de seguranca minimos para ruptura global de tirantes permanentes (ABNT, 2018).

3 Nivel de seguranga contra danos a vidas
Nivel de segurancga contra

o i . humanas
danos materiais e ambientais
Alto Médio Baixo
Alto 1,5 1,5 1,4
Médio 1,5 1,4 1,3
Baixo 1,4 1,3 1,2

2.2.4. Critérios de Projeto

A literatura apresenta diversas boas praticas construtivas para a execug¢ao de cortinas de

estacas com ancoragens. Nos paragrafos seguintes, destacam-se algumas recomendagdes
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relevantes para garantir a eficiéncia e seguranga das obras.

A NBR 5626 (ABNT, 2018) estabelece que, para garantir o desempenho adequado da
ancoragem, o comprimento minimo do trecho livre dos tirantes deve ser de 3 metros, no caso
de fixacao por rosca, ou de 5 metros, no caso de fixacdo com clavetes. A mesma norma também
preconiza um recobrimento minimo de terra 5 metros sobre o centro do bulbo, orientando evitar
a implantagdo de ancoragens em terrenos instaveis, como aterros, argilas moles e solos
organicos.

Quanto as disposi¢des geométricas, a GeoRio (2014) recomenda um espagamento entre
ancoragens maior que seis vezes o diametro do furo, com um minimo de 1 metro, a fim de
evitar interferéncias. Além disso, Gerscovich ef al. (2016) recomendam que o inicio do bulbo
esteja a uma distancia minima de 0,15 vezes a altura da escavagdo (H.) da superficie critica,
assegurando uma distribuicdo adequada das tensdes no solo. Estas recomendagdes sio

ilustradas na Figura 2.7.

Cortina_
atirantada
H

Figura 2.7. Vista transversal das disposi¢des geométricas das ancoragens (Gerscovich ef al., 2016).

Finno et al. (2007) recomendam ainda uma profundidade de embutimento da cortina
(ficha) minima de 20% da altura de escavagdo, a fim de evitar deformagdes excessivas no pé
da cortina.

Segundo o Canadian Foundation Engineering Manual (CGS, 2006), quando necessario
limitar os deslocamentos da cortina, as ancoragens superiores devem ser instaladas o mais alto
possivel. Normalmente, um espacamento vertical entre ancoragens de 2,5 m ¢ considerado o
minimo, sendo ideal um espagamento entre 4 m a 5 m. Espacamentos verticais maiores que 6
m S20 raros.

Quanto a interagao com estruturas vizinhas, Hanna (1982, apud Gerscovich et al., 2016),
sugere que o bulbo de ancoragem esteja localizado a, pelo menos, 3 metros abaixo da cota de
fundagdo de outras edificacdes. Isso ¢ especialmente importante em locais com tirantes
proximos a fundagdes rasas, onde a protensdo da ancoragem pode causar grandes recalques

devido a sobreposicao de tensdes no macigo.
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Strom & Ebeling (2001) sugerem que a escavacdo para o procedimento de instalagcdo
das ancoragens nao avance mais que 60 cm abaixo da cota de ancoragem. Embora essa
escavacao adicional seja necessaria para a instalagdo dos equipamentos, escavagdes excessivas
podem provocar movimentagdes indesejadas na cortina, comprometendo a estabilidade.

Quando as ancoragens forem definitivas, Ortigdo & Sayao (2004) indicam que o
comprimento ancorado deve ser protegido contra a entrada de 4dgua, utilizando prote¢ao dupla
e centralizadores ao longo de intervalos de até 2 metros. Além disso, a barra de aco deve ser
completamente limpa e tratada com pintura anticorrosiva para evitar danos durante o tempo de
exposicao. Os autores também recomendam a utiliza¢do de calda de cimento com resisténcia
minima de 25 MPa.

Com relagdo a protegao contra corrosao, a NBR 5629 (ABNT, 2018) detalha cuidados
especificos, como o uso de tintas, resinas, tubos e recobrimentos minimos para garantir a
longevidade da estrutura.

Campos (2024) recomenda a estabilizacdo do espago entre as estacas para conter o
carreamento de material do macigo. Essa estabilizacao pode ser realizada com o uso de uma
primeira camada de concreto projetado, seguida de uma camada de malha eletrossoltada e outra

camada de concreto projetado, conforme ilustrado na Figura 2.8.

( ]{ Malha eletrossoldada

Estaca
Concreto projetado

Tela drenante

Figura 2.8. Detalhe de protegdo da cortina de estacas (Campos, 2024).

Padfield & Mair (1984) recomendam, caso seja vidvel em campo, deixar bermas em
frente a cortina o maior tempo possivel durante a escavagdo, de forma a reduzir os movimentos
do solo originados pela deflexdo da base da cortina.

Souza (2001) destaca as caracteristicas da fase de instalacdo das ancoragens. O autor
sugere que, para solos com alto grau de injetabilidade, como areias fofas e argilas moles, a
injecdo deve ser realizada em etapas sucessivas, até que se atinja pressoes da ordem de 3 MPa.
Em contrapartida, no caso de solos com baixo grau de injetabilidade, como areias compactas e

argilas duras, recomenda-se dimensionar bulbos mais longos € com no maximo duas fases de

41



injecdo, a fim de ndo afetar suas propriedades iniciais de resisténcia.

Porto (2015) ressalta também que a técnica utilizada na perfuragdo antes da injecao da
calda pode influenciar significativamente na capacidade de carga geotécnica da ancoragem.
Segundo o autor, a perfuragdo com circulagdo de dgua geralmente resulta em uma menor

capacidade de carga geotécnica e deve ser evitada em solos moles.

2.3. Monitoramento Geotécnico

r

A fungdo do monitoramento ¢ manter o controle de parametros ao longo da obra,
comparando estas informagdes com aquilo que foi previsto. Dessa forma € possivel diagnosticar
algum possivel fendmeno adverso e tomar as devidas medidas para evita-lo.

Cabe ressaltar a diferenca entre o controle da obra com o simples registro de eventos.
De acordo com Porto (2015), realizar o boletim de campo com informagdes acerca de cota de
escavacgao, dias de chuva ou equipamentos que danificaram sao simples registros de eventos da
obra. Por outro lado, o controle ¢ algo mais amplo, tratando-se de um acompanhamento
paramétrico a cada etapa projetada e, essencialmente, buscando a afericdo com indicadores
antecipados. Para isso, a instrumentagao geotécnica ¢ essencial.

Nesse contexto, Dunnicliff (1988) propés uma abordagem sistematica para a
programacdo do monitoramento de obras com base na instrumenta¢do. A primeira etapa
consiste em compreender as condigdes iniciais do projeto, incluindo: a estratigrafia do subsolo,
as propriedades de engenharia dos materiais, as condi¢des de estruturas proximas, as condigdes
ambientais e 0 método de construgao planejado. A partir destas informagdes, € possivel levantar
hipoteses acerca dos principais mecanismos que governardo o comportamento da obra e definir
quais os objetivos do monitoramento, bem como quais os parametros geotécnicos devem ser
observados.

Destaca-se que cada instrumento possui um objetivo especifico e, portanto, para
selecionar corretamente o instrumento utilizado, ¢ necessario possuir o conhecimento claro do
objetivo do monitoramento e quais questdes se buscam responder. SO entdo ¢ possivel
selecionar os parametros que devem ser monitorados, levando em consideracgdo a relagdao de
causa e efeito entre os diversos fendmenos.

Por exemplo, os deslocamentos em uma contengao podem ser causados por diversos
fatores, incluindo as condigdes hidrogeologicas. Se a andlise preliminar indicar a relevancia
desse fator, ¢ importante que sejam monitorados nao s6 os deslocamentos da estrutura (efeito),
mas também a variacdo do nivel d’agua (causa).

ApoOs a selecdo dos parametros a serem observados, ¢ possivel selecionar os
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instrumentos especificos para cada tarefa. Essa escolha deve ser baseada em uma estimativa
prévia dos valores maximos e minimos esperados, de modo a garantir que o instrumento possua
uma faixa de leitura adequada, precisao, sensibilidade e tempo de resposta compativeis com os
requisitos do projeto.

No estudo de caso desta dissertagdo, o deslocamento lateral da cortina de contencao € o
principal parametro a ser monitorado, decorrente, principalmente, das alteragdes no estado de
tensdes do solo. Para essa finalidade, optou-se pelo uso de inclindmetros, devido a sua
praticidade e disponibilidade no local para realizagdo da pesquisa. Diferentemente do controle
topografico, que registra deslocamentos apenas na superficie, o inclindmetro permite obter o
perfil de deslocamentos ao longo da profundidade, fornecendo uma compreensdo mais
detalhada do comportamento do solo e da estrutura de contengao.

Complementarmente, seguindo a abordagem sistemadtica apresentada, observou-se que
o nivel d’agua no local alcanga a ficha da conten¢ao e se aproxima da laje do subsolo, podendo
gerar subpressoes indesejadas. Por essa razdo, a variagao do lengol freatico também foi objeto
de monitoramento, por meio da instalagdo de piezometros de Casagrande e medidores de nivel
d’4gua, permitindo avaliar o regime de fluxo subterraneo.

A fim de aprofundar a compreensdo sobre o do funcionamento dos instrumentos

utilizados, cada um deles ¢ descrito e caracterizado nos itens subsequentes.
2.3.1. Inclinémetros

A medicao por inclinometria ¢ composta por quatro componentes principais: (1) o
torpedo; (2) o tubo guia; (3) a unidade de leitura; e (4) o cabo de ligacao.

O torpedo possui um par de acelerometros que permitem medir a inclina¢do do tubo ao
longo de dois planos. Enquanto um acelerometro mede a inclina¢do no plano das roldanas do
inclindbmetro (eixo A), o outro mede a inclinagdo no plano perpendicular (Eixo B). Esse sistema

¢ ilustrado na Figura 2.9.
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Figura 2.9. Sistema Torpedo e Tubo-Guia: a) vista lateral; b) vista superior (Modificado de Slope Indicator,
2011).

O tubo guia ¢ permanentemente instalado no local, sendo caracterizado por possuir
ranhuras internas que permitem a movimentacdo do torpedo em seu interior. Essa
movimentagdo ¢ controlada pelo operador por meio do cabo de ligacdo, que conecta o torpedo
a unidade de leitura e possui marcagdes de profundidade que permitem posicionar o torpedo na
posicao desejada ao longo do tubo.

Em uma medi¢ao padrao, sdo realizadas duas sequéncias de leituras a partir da base do
tubo. Na primeira passagem, o torpedo ¢ inserido com as roldanas inferiores no sentido na
ranhura A,. Na segunda passagem, o torpedo ¢ rotacionado em 180 graus, ficando no sentido
Ais. Esse procedimento garante uma redugdo nos erros devido a irregularidades no tubo bem
como em erros sistematicos de leitura que ocorrem devido a um desvio natural de calibracao
dos acelerdmetros, que varia com o tempo de uso do instrumento.

Mikkelsen (2003) avaliou outros tipos de erros que podem ocorrer na analise de dados
de inclinometria, apresentando os principais pontos de correcdo para obtencdo de resultados
confiaveis. O autor aponta que uma excelente verificagdo da confiabilidade de cada medicao ¢
fornecida ao calcular a soma algébrica das leituras feitas com 180 graus de diferenga,
procedimento conhecido como check-sums. Isso deve ser feito preferencialmente ainda em
campo enquanto os dados estdo sendo coletados, a fim de possibilitar a repetibilidade da leitura,
€aso necessario.

A partir da inclinagdo, € possivel obter o movimento lateral com a relacao do seno do
angulo medido com a distancia do intervalo entre as leituras, que preferencialmente deve ser
igual a distancia entre as rodas do torpedo para resultados mais precisos (Figura x). O valor
fornecido pela unidade de leitura se refere ao seno do angulo multiplicado por uma constante
de calibracdo do instrumento (tipicamente 25000 para instrumentos baseados no sistema

métrico). E importante a consulta do manual do instrumento utilizado para obtengdo correta
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Figura 2.10. Funcionamento do inclindmetro: a) angulo de inclina¢do medido; b) deslocamento acumulado
(Modificado de Slope Indicator, 2011).

Para instrumentos padrdes com calibragao no sistema métrico (com constante de 25000

e intervalo de leituras a cada 0,50 m) o calculo do desvio lateral ¢ dado por:

AO A180

2 x 25000

Ao somar os valores do desvio obtido em cada intervalo de medi¢ao com os valores das

Desvio Lateral = 0,50 X (2.4)

profundidades anteriores € possivel plotar o perfil de deslocamento acumulado ao longo do
tubo, representando o desviou total com relagdo a posi¢ado inicial.

O uso isolado do inclindmetro, entretanto, ndo permite a medi¢do dos movimentos de
translacdo. Conforme destacado por Dunnicliff (1988), o calculo da deformagdo horizontal
absoluta em qualquer ponto ao longo do tubo s6 € possivel se uma de suas extremidades estiver

fixa contra translacdo ou se essa translacdo for medida por meios complementares.
2.3.2. Medidores de Nivel D’agua

O medidor de nivel d’agua (Figura 2.11) ¢ um instrumento simples que objetiva a
determinagdo da posi¢do do lengol freatico. Sua estrutura consiste em uma se¢ao de tubo de
PVC perfurado e envolto por um material filtrante, como manta geotéxtil.

O tubo ¢ instalado em um furo preenchido com areia ou cascalho de forma a permitir a
passagem da agua. Sua superficie €, entdo, selada com argamassa de cimento para evitar que
escoamentos superficiais entrem no furo. A leitura ¢ efetuada por meio de um cabo elétrico
graduado e com dois condutores, onde na extremidade ha um sensor que, ao atingir o nivel

d’agua, a dgua fecha o circuito elétrico, emitindo um sinal sonoro (Cruz, 2004).

45



| —areia

tubo de PVC perfurado
| +—e enrolado em tela ou
min geossintético permeavel

)

Figura 2.11. Medidor de nivel d’agua (GeoRio, 2014).

2.3.3. Piezometros

O piezometro se diferencia do medidor de nivel d’agua de modo que se trata de um
dispositivo com o elemento filtrante selado dentro do solo, respondendo apenas a pressdo da
agua subterranea ao redor de uma profundidade especifica.

Ha vérios tipos de piezdmetros que sdo utilizados no meio geotécnico, diferenciando-se
em seus principios de funcionamento. Os mais comuns sdo os piezometros elétricos,
pneumaticos, hidraulicos e de Casagrande. A Tabela 2.5 apresenta as principais vantagens e

desvantagens desses tipos de piezoOmetros.

Tabela 2.5. Diferentes tipos de piezdmetros (Palmeira, 1996).

Tipo Vantagens Desvantagens
- Simples
- Longo tempo de resposta (se k < 107¢ cm/s)
- Alta confiabilidade
Casagrande
- Auto-desaeravel
- Tubo vertical interfere na obra
- Ensaios de permeabilidade in situ
- Desareagdo da ponta porosa
- Desareagdo trabalhosa
- Tempo de resposta pequeno
Hidraulico
- Facil manutengéo
- Problemas de cavitagdo
- Ensaios de permeabilidade in situ
- Unidade de leitura portatil
- Nao desaeravel
Pneumatico - Sem problemas de cavitagao
- Corrosdo do diafragma
- Tempo de resposta pequeno
- Registro automatico - Alto custo
Elétrico - Sem problemas de cavitagdo - Nao desaeravel
- Tempo de resposta pequeno - Falhas elétricas
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Devido a sua simplicidade executiva e tendo em vista a permeabilidade relativamente
alta do solo de Brasilia, o piezometro de Casagrande se mostra adequado para o caso analisado
nesta pesquisa, sendo detalhado a seguir. Caso fosse necessario um tempo de resposta mais
imediato, situagdo, por exemplo, do acompanhamento de processos de ruptura em solos, a
escolha de outro tipo de piezometro seria mais indicada.

O sistema de instalacdo do piezometro de Casagrande se assemelha ao medidor de nivel
d’agua, com a diferenca de possuir uma camada selante de bentonita acima da célula porosa
que fica posicionada na base do tubo, a fim de evitar a influéncia da d4gua nas camadas de solo
acima do nivel medido (GeoRio, 2014).

Ao redor da célula porosa, o furo ¢ preenchido com um material granular permeével
para garantir que a célula entre em contato com a 4gua, que sobe pelo tubo até equilibrar o nivel
de poropressdo. O procedimento adotado na leitura ¢ o mesmo descrito para o medidor de nivel

d’agua. A Figura 2.12 ilustra as fases de instalagdo desse sistema.
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Figura 2.12. Instala¢do do piezometro de Casagrande (GeoRio, 2014).

A utilizagdo conjunta de piezOmetros proximos a medidores de nivel d’4gua permite a
obteng¢ao do padrao de fluxo da 4gua. Desse modo, caso o nivel piezométrico medido for igual
ao nivel d’agua, trata-se de um sistema estacionario. Por outro lado, se o nivel piezométrico for
maior que o nivel d’agua, ¢ possivel perceber a ocorréncia de subpressdo em determinada

profundidade, sendo indicativo de um fluxo ascendente.

2.4, Aspectos Fundamentais do Comportamento de Cortinas de Estacas com Ancoragens

O desempenho de cortinas ancoradas ¢ condicionado por diversos fatores que interagem
entre si, influenciando o comportamento da estrutura tanto durante as etapas executivas quanto
ao longo de sua vida 1til.

A forma como as caracteristicas do solo e as propriedades da estrutura se relacionam

47



quando submetidos as solicitagdes as deformagdes sdo determinadas a partir da Intera¢ao Solo-
Estrutura (ISE). Esse efeito descreve como os empuxos do solo, sobrecargas e vibragdes, sdo
transferidas do solo para a estrutura de contengdo e vice-versa. A cortina suporta o solo,
enquanto o solo também oferece resisténcia passiva contra o movimento da cortina.

Essa interdependéncia entre os elementos torna dificil prever com precisdo o
comportamento do sistema sob diferentes condi¢des. Além disso, considerar a ISE e todas as
suas agOes simultaneamente tornaria o projeto excessivamente complexo e impraticavel. No
entanto, compreender a influéncia dos aspectos mais relevantes permite a identificagdo de
métodos de analise mais adequados, aumentando a confiabilidade e seguranga ao projetar essas
estruturas.

De acordo com Maleki ef al. (2022), algumas caracteristicas do sistema, como a altura
da escavacgdo e as propriedades do solo, s@o inerentes ao projeto e ao local de execucdo, ndo
podendo ser modificadas. Outros fatores, como os angulos de inclinagdo das ancoragens, as
cargas de protensao e os comprimentos dos tirantes, sdo determinados pelo projetista, visando
a melhor configuragdo para o sistema.

Nesse sentido, Gaba et al. (2002) destacam que o método de analise apropriado em
determinadas circunstancias dependera de fatores como a complexidade da estrutura, do
processo executivo, dos dados de entrada disponiveis e do possivel beneficio econdmico de
refinar a analise.

Assim, nos itens seguintes, busca-se a caracterizagdo de alguns dos efeitos mais
relevantes para as analises, de forma que possam ser adotados na pratica de engenharia.
Ressalta-se, entretanto, que, embora haja um foco na melhoria das anélises com bases nestes
fatores, ¢ importante considerar que a boa pratica executiva exerce um papel decisivo na
qualidade dos sistemas de contenc¢do. Portanto, a execu¢do adequada ¢ fundamental para

assegurar o desempenho esperado da estrutura.

2.4.1. Efeitos da Rigidez da Cortina

Os sistemas de cortinas podem ser classificados em rigidos, semirrigidos ou flexiveis,
conforme a deformabilidade em potencial. Cortinas mais rigidas tendem a apresentar menores
deslocamentos, o que ¢ desejavel quando se busca limitar a movimentacao do solo e proteger
estruturas adjacentes. No entanto, uma rigidez excessiva pode comprometer a redistribuicdo de
esforcos, impedindo que a cortina se desloque o suficiente para mobilizar o empuxo passivo e
a resisténcia nas ancoragens, resultando em um subaproveitamento do sistema (Ou, 2006).

Por outro lado, sistemas mais flexiveis conseguem redistribuir melhor os empuxos do
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solo, transferindo parte das cargas para as ancoragens. Esse comportamento pode ser vantajoso
ao reduzir a demanda estrutural na cortina, gerando uma maior economia em detrimento de
maiores movimentagdes do macico.

Para cortinas de estacas com mais de uma linha de ancoragens, Dell’ Avanzi (2014)
considera como rigida quando a inércia ¢ equivalente a de uma parede diafragma cuja relagao
espessura/distancia entre os pontos ancorados seja maior ou igual a 10%.

Para o mesmo tipo de sistema, Clough et al. (1989) definem a rigidez R, do sistema de
contengdo de forma quantitativa por meio da Equacao 2.5, onde EI ¢ a rigidez a flexdo da

cortina, / € o espagamento vertical médio das ancoragens ¢ . € o peso especifico da dgua:
El

Ry = ——
* ywht
Finno et al. (2007) utiliza como referéncia para R, valores de 32, 320 e 3200 para

(2.5)

representar cortinas flexiveis, semirrigidas e rigidas, respectivamente. De acordo com o autor,
o valor 3200 ¢ superior a maioria dos sistemas de cortinas rigidas e representa um limite
superior para a rigidez do sistema.

Assim, ajustando-se adequadamente o espacamento entre as ancoragens, ¢ possivel
obter um sistema rigido utilizando cortinas de estacas flexiveis, ou, inversamente, um sistema
flexivel com estacas secantes e ancoragens mais espacadas. Essa possibilidade de espagamento,

por sua vez, ¢ influenciada pela existéncia do arqueamento de tensoes.

2.4.2, Efeito de Arqueamento de Tensodes

Quando o solo se deforma, o movimento relativo entre a cortina e o solo provoca uma
redistribuicdo de tensdes que desloca parte dos esforcos do solo para a cortina e parte pare os
elementos estruturais de contengdo. Esse fenomeno ¢ denominado arqueamento de tensdes e
esta diretamente ligado a rigidez do sistema de contengdo, onde as diferencas de rigidez entre
a cortina ¢ o macigo de solo determina o nivel de redistribuicao de esforgos.

Esse mecanismo, ilustrado na Figura 2.13, tende a se desenvolver tanto ao longo da
altura cortina, entre as ancoragens, tanto longitudinalmente quanto ao longo de seu
comprimento, permitindo o espagamento entre estacas. Dessa forma, mesmo com

descontinuidades entre esses elementos, o macigo permanece estavel.
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Apoio

Apoio Empuxo | + + o+ 4 L

a) b)

Figura 2.13. Redistribui¢do de tensdes devido ao arqueamento: a) secdo transversal; b) secdo longitudinal
(Vermeer et al., 2001).

Considerando esse efeito, Velloso (1958) relata que para espacamentos suficientemente
pequenos, ¢ possivel admitir que a cortina funciona como se fosse continua. Ao aumentar o
espacamento até certo limite, pode-se ainda considerar a cortina continua, porém adotando-se
um coeficiente de redu¢do do empuxo passivo. Finalmente, ao aumentar ainda mais o
espacamento, chega-se a um nivel critico, onde os perfis verticais ja4 trabalham
independentemente, como estacas isoladas submetidas a esforgos horizontais.

Kourkoulis et al. (2011) concluiram que, para gerar o efeito de arqueamento, ¢
necessario manter um espacamento entre estacas menor do que quatro didmetros. Ja
Dell’ Avanzi (2014) considera que, para espacamentos de até duas vezes o diametro da estaca,
o sistema pode ser considerado continuo. Para espagamentos maiores, hd uma redugdo
significativa no efeito de arqueamento, e a resisténcia passiva da ficha passa a ser governada
pelo estado de tensdao no solo ao redor de cada estaca isolada, em vez de ser influenciada pelo
conjunto de estacas.

Outro efeito associado ao arqueamento ¢ a redistribui¢do dos empuxos ao longo da
cortina, decorrente da transferéncia de tensdes no solo provocada pelas diferencas de rigidez
entre o macico e a estrutura de contengao. Paik & Salgado (2003) investigaram a interagao entre
o efeito de arqueamento e os empuxos atuantes, demonstrando que a distribui¢do desses
esfor¢os apresenta comportamento ndo linear, fortemente condicionado pelo atrito na interface
solo—estrutura, o qual controla o grau de transferéncia de tensoes e, consequentemente, a forma

do diagrama de empuxos.

2.4.3. Consideracdes Acerca dos Empuxos de Solo

O calculo dos empuxos de solo ¢ um dos fatores mais importantes para o projeto de
cortinas de estacas ancoradas, uma vez que definem as pressdes que a estrutura tera que suportar

ao longo de sua profundidade.
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Existem trés estados principais de empuxos que precisam ser considerados: empuxo
ativo, empuxo passivo e empuxo em repouso. E importante perceber que a determinagdo do
estado a ser utilizado depende ndo apenas dos parametros do solo, mas sdo influenciados por
varios fatores, como: a rigidez e movimentacgao da cortina, a trajetoria de tensdes, as forcas de
protensdo aplicadas, a presenga de agua e o atrito entre a cortina e o solo. Portanto, os célculos
dos empuxos podem ser bastante complexos dependendo da situacao.

Se forem realizadas analises que incluam a interacdo entre a cortina € o solo, como
modelos de molas ndo lineares ou elementos finitos, a determinagdo prévia dos empuxos de
solo ndo ¢ necessaria, pois as pressoes adequadas sdo geradas pelo proprio modelo. Quando
essas analises ndo forem consideradas, os empuxos de solo adequados devem ser calculados
utilizando a fragcdo da resisténcia do solo mobilizada em deformagdes compativeis com os
requisitos de servigo (EN 1997-1, 2004).

Segundo Elsaid (2000), essas deformagdes podem ocorrer de varias maneiras diferentes,
dependendo da forma em que a cortina se move. Com a movimentacao suficiente da cortina
para dentro da area escavada, pode-se mobilizar o empuxo ativo. Por outro lado, a
movimentagdo da cortina em dire¢ao ao macico pode mobilizar o empuxo passivo.

O empuxo ativo representa o valor minimo da pressdo lateral que uma massa de solo
pode exercer contra uma estrutura de conten¢do. A deformacao lateral necessaria para mobilizar
a resisténcia do solo ¢ relativamente pequena, mas s6 ¢ possivel em estruturas que nao sdo
rigidamente restritas de rotagao ou translagao.

Ja o empuxo passivo representa o valor maximo de pressdo lateral que pode ser
mobilizado pelo movimento relativo de uma estrutura contra uma massa de solo. Ela caracteriza
as condi¢des de ruptura nas quais a resisténcia ao cisalhamento do solo ¢ totalmente mobilizada
para resistir as forgas laterais. A deformacao lateral necessaria para mobilizar a resisténcia do
solo nesse caso ¢ muito maior que no caso ativo.

Dependendo da magnitude e da dire¢ao da deformagao envolvida, a tensdo horizontal
final pode se situar em qualquer ponto entre as duas condigoes limites. A Figura 2.14 representa
essa variacdo para a movimentagdo de uma cortina em situacao de rotagdo no topo em areias

compactas.
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Figura 2.14. Relagdo entre os coeficientes de empuxo ¢ a rotagdo da cortina (Clayton ef al., 2014).

Para a condigdo inicial do sistema, ¢ comum considerar o estado geostatico de tensoes.
Porém, essa situagdo s6 ¢ possivel quando os planos de cisalhamento sdo nulos ¢ ndo ha
deslocamentos horizontais, o que ocorre somente quando a superficie e as camadas de solo sdo
horizontais. Nessa condi¢do, o calculo dos empuxos ¢ realizado com o coeficiente de empuxo
no repouso (ko). Esse coeficiente depende de varios fatores, entre eles: o angulo de atrito do
solo (¢"), a tensdo de pré-adensamento (OCR), a profundidade considerada e o indice de vazios.

Segundo a teoria de Rankine (1857), se a estrutura for instalada sem qualquer
perturbag@o no solo e nenhum movimento subsequente, os empuxos em ambos os lados da
conten¢do permanecem em condigdes de repouso. No entanto, essa condi¢ao € improvavel na
maioria dos casos, uma vez que o processo de instalacdo da cortina e a sequéncia de escavagdo
induzem movimentos suficientes para modificar essas condigdes.

Mayne & Kulhawy (1982) avaliaram varios métodos empiricos para determinagdo de
Ky. Segundo estes autores, a relacao tedrica de Jaky (1944) para solos normalmente adensados
(Equagdo 2.6) se mostrou valida para solos coesivos e razoavel para solos ndo coesivos. Para
solos pré-adensados, Mayne & Kulhawy (1982) propuseram a Equagdo 2.7.

Ky, =1—sen(¢") (2.6)
Ko = [1 — sen(¢")] OCRe™®" 2.7)

Com relacao aos empuxos ativo e passivo, as teorias classicas foram desenvolvidas por
Coulomb (1776) e Rankine (1857), ambas assumindo solos homogéneos e isotropicos.

Coulomb (1776) propds uma abordagem baseada no equilibrio de forgas aplicada a solos
ndo coesivos, considerando o atrito entre a estrutura e o solo (8) e permitindo a inclinacao tanto

da cortina quanto do terreno.
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Por outro lado, a teoria original de Rankine (1857) foi fundamentada na anélise do
estado de tensdes em solos nao coesivos, desconsiderando o atrito estrutura-solo (8) e admitindo
apenas cortinas verticais e terrenos horizontais.

Posteriormente, essas teorias foram sendo complementadas para ampliar sua
aplicabilidade. Uma solu¢do analitica da teoria de Rankine (1857) foi apresentada por
Mazindrani & Ganjali (1997), expandindo-a para o caso de solos coesivos € com superficie de
terreno inclinada.

Segundo o Canadian Foundation Engineering Manual (CGS, 2006), as abordagens
classicas conduzem a resultados razoaveis para o calculo do empuxo ativo em contencdes
rigidas, com a solu¢do de Rankine sendo geralmente mais conservadora. No entanto, para o
empuxo passivo, as superficies de ruptura sdo mais realisticamente descritas por espirais
logaritmicas ou superficies curvas. Nesse caso, as solu¢des de Coulomb podem ser contra a
seguranga, especialmente para ¢’ > 30°e 6 > ¢’/3.

Por essa razdo, Poulos et al. (2001) recomendam nao utilizar o método de Coulomb para
o calculo do empuxo passivo. Por outro lado, o método de Rankine tende a fornecer resultados
muito conservadores. Como alternativa mais realista, o coeficiente de empuxo passivo pode ser
determinado com base em uma superficie de ruptura em espiral logaritmica, utilizando, por
exemplo, o método grafico elaborado por Caquot & Kérisel (1948), reproduzido na Figura 2.15.

Nesse método, o coeficiente de empuxo passivo ¢ calculado a partir do angulo de atrito
interno efetivo (¢') e da relagdo B / ¢', onde B representa a inclina¢do da superficie do terreno.
Em seguida, aplica-se um coeficiente de reducao (R), que € obtido com base na relagdo entre o

angulo de atrito na interface () e o angulo de atrito interno (¢').
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Figura 2.15. Coeficientes de empuxo passivo (Caquot & Kérisel,1948).

Para o caso ativo em cortinas rigidas com até um nivel de apoio, os empuxos tendem a
ser mais uniformes. Portanto, a utilizagao das teorias classicas de empuxo pode ser aceitavel.
Segundo as recomendagdes da Sociedade Geotécnica Alema (EAB, 2013), as distribuigdes de
empuxos se desviam dos conceitos classicos geralmente quando as ancoragens sdo protendidas
com, no minimo, 80% do valor de célculo da resultante do empuxo ativo.

Ja nos casos de cortinas flexiveis ou cortinas rigidas com mais de um nivel de
ancoragem, o efeito de arqueamento, as cargas de protensao, os procedimentos de construgao e
a rigidez da cortina causam uma redistribuicdo de empuxos em dire¢do aos pontos de apoio
(Figura 2.16). Nesses casos, para obter uma distribuicao realista das pressdes, métodos que

considerem a interagdo dos empuxos com a ancoragem se fazem necessarios, como o método
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dos elementos finitos (MEF).

Figura 2.16. Influéncia das cargas de protensdo na distribuicdo de empuxos (Weatherby, 1998).

Uma metodologia alternativa consiste em estimar as pressdes atuantes na cortina por
meio de diagramas de empuxo aparente do solo. Esses diagramas, fundamentados em dados
empiricos, representam pressoes hipotéticas que servem base para realizar o dimensionamento.

Alguns desses diagramas sao ilustrados na Figura 2.17 e na Figura 2.18.

0,25H BN 0,25H
—_— —_—
—_— 1o T—] s 0,50H
0,75H =
E— = = ; 0,25H
0,65k,7H kovH 0,2a0,4yH
Areias Argilas moles a médias Argilas rijas

Figura 2.17. Diagramas de empuxo aparente propostos por Terzaghi & Peck (1967), apud Gerscovich et al.

(2016).
144P 1‘” h
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=\ tensoes passivas
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o : tensoes ativas

Figura 2.18. Diagrama de empuxo aparente proposto por Verdeyen & Roisin (1952), apud Gerscovich et al.
(2016).

Em casos de necessidade de limitar ao maximo os deslocamentos laterais (comum em
zonas urbanas), a cortina terd que suportar empuxos de solo muito superiores as associadas a

condig¢do ativa. Assim, se for assumido que as condigdes de repouso sao mantidas a longo prazo,
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como pode ocorrer em sistemas de suporte rigidos, serdo necessarias forgas nos apoios e
momentos fletores muito maiores do que os calculados com base em empuxos ativos (Potts &
Fourie, 1984).

Nesses casos, Gerscovich et al. (2016) recomendam atentar-se aos deslocamentos
limites e procurar adaptar o célculo as diferentes situacdes e valores de coeficientes de empuxo,

apresentando a Tabela 2.6 como uma estimativa simplificada para anteprojetos.

Tabela 2.6. Orientagdes para anteprojeto (Gerschovich et al., 2016).

Coeficiente de Deslocamentos

empuxo ativo permissiveis Condicdes
Ka >0,002H Prédios afastados ou que sofrem pouca influéncia.
2/3 ka + 1/3 ko <0,002H Prédios vizinhos, mas pouco sensiveis a deslocamentos.
(ka+ko)/2 <0,002H Prédios vizinhos sensiveis aos deslocamentos.
2/3 ko + 1/3 ka <0,002H Prédios muito sensiveis.
ko Pequenos Prédios importantes.

Outro fator que deve ser levado em consideragao sao os empuxos adicionais provocados
por carregamentos externos superficiais, como cargas de veiculos ou de estruturas vizinhas.
Segundo Hachich ef al. (1996), a presenga de sobrecargas na superficie do terreno pode ser
incorporada ao calculo do empuxo por meio da combinagdo da teoria da elasticidade, que
permite o célculo do acréscimo da tensao vertical induzido pela sobrecarga, com a teoria da
plasticidade, multiplicando estes valores por coeficientes de empuxos correspondentes. Um
estudo completo de solugdes com base na teoria da elasticidade pode ser encontrado em Poulos
& Davis (1974).

Hachich et al. (1996) alertam, entretanto, que, quando os empuxos devido as
sobrecargas forem superiores a 40% dos empuxos de peso proprio do macico, a aplicagdo da
teoria da elasticidade para sobrecargas pode gerar valores muito conservadores. Nesse caso, 0s
autores recomendam a aplicacdo de métodos mais representativos, como métodos cinematicos
com consideracdo de todas as acdes simultaneamente. No caso do empuxo passivo, nao se
recomenda considerar efeito de sobrecarga.

A sobrecarga de edifica¢des vizinhas deve ser considerada na profundidade real de
atuacdo. Quanto maior o embutimento da fundagdo vizinha, menor o seu efeito no empuxo
ativo, nos esfor¢os de flexao e nos deslocamentos horizontais. Assim, edificagdes vizinhas com
fundagdes profundas tém influéncia reduzida na estrutura de contencdo. De maneira
simplificada, Hachich et al. (1996) recomendam considerar uma regido de influéncia de 35°

com a horizontal em relacdo a base da cortina, onde as sobrecargas dentro dessa regido devem
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ser avaliadas.

Em varios casos, a cortina de conten¢do também faz parte da fundacdo da propria
estrutura, recebendo cargas de pilares. Tais situacdes devem ser cuidadosamente analisadas,
pois pode ser necessario aumentar a profundidade de embutimento da cortina para garantir a
capacidade de suporte necessaria.

Diversas normas, tanto nacionais quanto internacionais, estabelecem diretrizes para a
defini¢dao das sobrecargas. A NBR 11682:2009 (ABNT, 2009), por exemplo, determina que
todas as estruturas de contengdo devem ser projetadas para suportar, além dos esforcos
provenientes do solo, uma sobrecarga acidental minima de 20 kPa, uniformemente distribuida
sobre a superficie do terreno. A adogao de valores inferiores para a sobrecarga acidental deve
ser devidamente justificada pelo engenheiro civil geotécnico.

J& a Sociedade Geotécnica Alema, por meio do seu Grupo de Trabalho em Escavacdes
(EAB, 2013), recomenda a consideracdo de uma sobrecarga acidental uniforme de 10 kPa,
juntamente com uma sobrecarga adicional localizada em uma faixa, devido ao trafego de
veiculos e maquinas operacionais (Figura 2.19). Os valores de sobrecarga adicional e as
larguras das faixas estdo indicados na Tabela 2.7. Caso o trafego de veiculos e operagdo dos
equipamentos ocorram fora da largura da faixa indicada, as sobrecargas adicionais em faixa
podem ser desconsideradas.

Largura
de faixa
[ —

qk

[T e = O Km?

“““ Cortina

Figura 2.19. Consideragédo para sobrecargas (EAB, 2013).

Tabela 2.7. Sobrecargas equivalentes devido ao trafego (Adaptado de EAB, 2013).
Carga adicional em faixa (q'k)

Peso bruto do Largura da N - N
equipamento* faixa ) Operztg:ao . Operacao >.0,60 m Operacao >.
adjacente a cortina da cortina Largura da faixa
Tréfego de veiculos ndo 1,50 m 40 KN/m? 10 kN/m? -
operacionais
100 kN (10¢t) 1,50 m 50 kN/m? 20 kN/m? -
300 kN (30t) 2,00 m 110 kN/m? 40 kN/m? -
500 kN (50 t) 2,50 m 140 kN/m? 50 kN/m? -
700 kN (70 t) 3,00 m 150 kN/m? 60 kN/m? -

*Peso do equipamento em si somado ao peso de solo carregado ou quaisquer cargas levantadas.

57



2.4.4. Influéncia do Atrito Entre os Elementos Estruturais e o Solo

A relacdo do atrito entre a cortina e o solo influencia diretamente o estado de tensdes, o
deslocamento da estrutura e a estabilidade geral do sistema de conten¢do. De acordo com a
teoria de Coulomb (1776), o atrito na interface estrutura-solo (6) possui o efeito de reduzir o
empuxo ativo e aumentar o empuxo passivo. Portanto, atribuir valores de realistas para d tornam
0 projeto mais econdomico, mas, se o valor for superestimado, o nivel de seguranga diminui.

Segundo o Eurocode 7 (EN 1997, 2004), o nivel de atrito mobilizado na interface solo-
cortina depende de varios fatores, como: (i) os parametros de resisténcia ao cisalhamento do
solo; (i1) as propriedades do material da cortina e sua rugosidade; (iii) a direcdo e o nivel de
movimentagdo da cortina; e (v) a capacidade da cortina de suportar as forcas verticais.

O Canadian Foundation Engineering Manual (CGS, 2006) destaca que o angulo de
atrito estrutura-solo (8) mobilizado deve ser inferior ao angulo de atrito efetivo do solo (¢’), e
a adesao da parede (c'w) deve ser menor do que a coesao efetiva do solo (¢’). Na auséncia de
resultados de ensaios especificos para determinagdo destes valores, pode-se supor valores

dentro da faixa ¢’/2 <3 <2¢’/3. A Tabela 2.8 indica alguns valores de referéncia.
Tabela 2.8. Valores de referéncia para 6 (Navfac, 1982).
Material da interface Angulo 6 (°)

Cortinas de estacas metalicas com os seguintes solos:

Cascalho puro, mistura cascalho-areia, rocha bem graduada 22

Areia pura, mistura cascalho-areia siltosa, enchimento de

. 17
rocha dura de tamanho unico
Areia siltosa, cascalho ou mistura de areia com silte ou 14
argila
Silte arenoso fino, silte ndo plastico 11
Blocos de concreto ou cortinas de estacas em concreto
com os seguintes solos:
Cascalho puro, mistura cascalho-areia, rocha bem graduada 22-26
Areia pura, mistura cascalho-areia siltosa, enchimento de

L. 17-22
rocha dura de tamanho tnico
Areia siltosa, cascalho ou mistura de areia com silte ou 17
argila
Silte arenoso fino, silte ndo pléstico 14

Nos métodos numéricos, a interagao do atrito entre o elemento estrutural ¢ o solo €
modelada por meio de elementos de interface. De forma analoga, ¢ necessario selecionar um
coeficiente de interface (Riner) que simule a limitagdo de atrito entre os dois meios. Um

coeficiente menor indica um contato com baixo atrito, no qual o solo e a estrutura podem
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deslizar entre si. Um coeficiente maior, por outro lado, representa uma condicdo de contato
rigido, onde o solo e a estrutura estdo completamente acoplados, sem movimento relativo entre

ambos.

2.4.5. Influéncia do Processo Executivo

As etapas de execucao do sistema de cortinas de estacas com ancoragens impactam
diretamente o comportamento da contengdo e sua interagdo com o solo. A medida que as fases
de escavagdo avangam, o estado de tensdes no entorno da cortina € continuamente modificado,
resultando em variagdes significativas nos deslocamentos e nos esforcos atuantes em cada
etapa. A Figura 2.20 ilustra como a trajetdria de tensdes varia nas intermediacdes do sistema

devido a escavacgao.
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Figura 2.20. Trajetoria de tensdes aproximada para argilas normalmente adensadas: a) Pontos proximos a
escavagdo; b) grafico gy, x ay,; ¢) grafico s’ x t (Padfield & Mair, 1984).

O processo executivo também exerce influéncia direta sobre o comportamento das
ancoragens, cuja capacidade resistente ndo se manifesta de forma imediata, mas se desenvolve
progressivamente a medida que a obra avanca. Dell’ Avanzi (2014) destaca que considerar as
ancoragens como pontos fixos e indeslocdveis, desconsiderando a mobilizagdo gradual
resultante do processo construtivo, pode conduzir a subestimagao dos deslocamentos da cortina
e a superestimagao dos momentos fletores, sobretudo na tltima linha de ancoragens.

Para compreender adequadamente esse efeito, ¢ necessario reconhecer que, ao longo de
sua vida 1til, as ancoragens estdo sujeitas a diferentes fases de carregamento, que incluem a

aplicacdo da carga de protensdo, eventuais perdas de carga ao longo do tempo e a mobilizagdo
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adicional decorrente das deformagdes da cortina e do solo nas etapas de escavacao seguintes.
As principais cargas associadas ao comportamento das ancoragens sdo:

e Carga de trabalho: carga esperada durante a situagao de servigo da estrutura;

e (Carga maxima de ensaio: a maior carga que ¢ aplicada a ancoragem durante os
ensaios (recebimento e qualificagdo) para verificar seu comportamento. Essas cargas
sa0 maiores que a carga de trabalho, a fim de efetivamente testar a estrutura antes de
sua operacao;

e (arga de incorporagdo: carga aplicada ao tirante apos a realizagdo dos ensaios. Ao
longo das etapas construtivas e do tempo de servigo da obra, essa carga se acomoda
para alcancar a carga de trabalho;

e (Carga de ajuste: uma carga minima aplicada durante os ensaios para manter o
equipamento de protensdo em posi¢ao antes do carregamento efetivo.

Nesse sentido, Dunnicliff (1988) descreve um importante fendmeno, conhecido como
acomodacdo de cargas. Esse fenomeno ocorre quando a protensdo de vdrios tirantes em
sequéncia causa o afrouxamento daqueles previamente tensionados. Em obras com ancoragens
descendentes, onde as primeiras linhas sdo incorporadas antes das demais, ¢ comum que as
cargas nos tirantes iniciais sejam alteradas, para mais ou para menos, dependendo da interacao
entre o bulbo de ancoragem e o solo circundante.

Segundo Gerscovich et al., 2016, para garantir que a tensdo nas ancoragens esteja
alinhada com o estado ativo do solo, geralmente a carga de incorporacdo das ancoragens ¢
projetada entre 70% e 80% da carga de trabalho. No entanto, isso pode resultar em movimentos
da cortina maiores do que o toleravel, especialmente quando hd estruturas sensiveis a
deslocamentos proximas a escavacdo. Nesses casos, cargas de incorporagdo maiores podem ser

adotadas.

2.4.6. Condigdes de Drenagem

A suposigOes feitas para as condi¢des de drenagem do solo impactam diretamente a
selecdo de parametros para as analises e o fator de seguranca obtido. Situacdes drenadas estao
relacionadas a areias ou solos argilosos com aplicacdo de carregamento em longo prazo,
enquanto situagdes ndo drenadas estdo geralmente associadas a argilas com carregamentos de
curto prazo.

Quando o solo se comporta de forma drenada, ele ¢ capaz de dissipar a poropressao
rapidamente e o comportamento do solo ¢ governado por pardmetros efetivos. Por outro lado,

em solos de baixa permeabilidade, as poropressdes ndo se dissipam tdo rapidamente e as
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analises s3o melhores representadas por parametros totais.

Segundo Sabatini et al. (1999), para situacdes de escavacdo em solos argilosos
normalmente adensados ou levemente pré-adensados, a condi¢ao de alivio de carga faz com
que o solo tende a se expandir & medida que mobiliza a resisténcia ao cisalhamento, o que
ocasiona uma variagdo de poropressdo inicial negativa, aumentando a tensdo efetiva no solo e
elevando a resisténcia mobilizada.

Neste caso, Gerscovich (2010) aponta que a situacdo mais desfavoravel ¢ a longo prazo,
quando ocorre recuperacao total de qualquer poropressao negativa gerada e, portanto, a
resisténcia ndo drenada pode ser maior do que apds a ocorréncia da drenagem.

Ja para os casos de solos argilosos muito pré-adensados, ha a tendéncia de gerar
excessos de poropressdo positiva no descarregamento. Nesse caso, 0 momento mais critico da
obra ocorre ao final da construgao, quando os excessos de poropressao nao foram dissipados.

Gerscovich et al. (2016) apresentam a Tabela 2.9 como um resumo das condi¢des de analise.

Tabela 2.9. Condigdes de analise (Gerscovich ef al., 2016).

Escavacio Tipo de solo Condicao Tipo de analise
Areia

Argila normalmente adensada ou Longo prazo Drenada

Permanente .
levemente pré-adensada
Argila pré-adensada Final de construgdo  N&o drenada

Argila normalmente adensada ou

Provisoéria levemente pré-adensada Final de constru¢do  Na&o drenada

Argila pré-adensada

2.4.7. Consideracoes Sobre a Selecao de Parametros

E importante destacar que a obtencio de resultados confiaveis em analises geotécnicas
depende ndo s6 do método de célculo, mas também da qualidade e adequagao dos parametros
utilizados. Segundo Lambe (1973), os parametros devem ser selecionados em acordo com o
método de analise adotado, ou seja, métodos mais sofisticados requerem uma selegdo mais
cuidadosa dos dados de entrada, exigindo ensaios de campo e laboratoriais de melhor qualidade.

Assim, a sofisticagdo do método de andlise deve ser consistente com a precisdo na
obtenc¢do dos parametros. Algumas das técnicas mais avangadas de modelagem numérica, por
exemplo, exigem uma quantidade consideravel de dados de entrada, provenientes de diferentes
ensaios.

Nesse sentido, Gaba et al. (2002) sugerem que calculos mais simples sejam sempre

utilizados como uma verificagao preliminar de modelos mais avancados. Por exemplo, sempre
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que possivel, ¢ prudente realizar célculos de equilibrio limite com suposi¢des simplificadas
apropriadas para obter um limite conservador antes de realizar analises complexas de elementos
finitos. De forma geral, os autores ressaltam que ¢ melhor usar anélises simples com parametros
de solo adequados do que analises complexas com parametros de solo inadequados.

Clayton et al. (2014) destacam que os parametros geotécnicos nunca sdo conhecidos
com total precisdo, em razdo de fatores como a simplificagdo dos modelos de solo e o nimero
limitado de sondagens realizadas, que podem introduzir erros geométricos. Além disso, as
propriedades do solo variam conforme o método de medicao utilizado (métodos diretos ou
indiretos), e os resultados de ensaios in situ ou laboratoriais podem ser afetados por uma série
de razdes, como perturbac¢des na amostra durante sua retirada, transporte ¢ manuseio.

Nesse contexto, Abreu (2014) alerta para a sele¢do dos parametros com base em
correlacdes com o Nspr, cujos resultados podem subestimar significativamente o valor da
resisténcia ao cisalhamento, especialmente em solos lateriticos. Essa discrepancia esta
relacionada com a ocorréncia da quebra da estrutura cimentada nestes solos durante a realiza¢ao
das sondagens. Portanto, sempre que possivel, deve-se buscar a realizacdo de ensaios
especificos para obtenc¢ao de dados mais precisos.

A sele¢do de parametros pode ser obtida também por meio de dados de monitoramento
utilizando técnicas de retroanalise. Finno (2007) destaca que a retroanalise oferece beneficios
que ajudam substancialmente os engenheiros, possibilitando a determinagdao dos parametros
que produzem o melhor ajuste entre os resultados observados e calculados. No entanto, a
determinagdo precisa destes parametros pode ser desafiadora por conta de alguns aspectos,
como a complexidade (falta de informacdes suficientes para estimar os pardmetros), a
instabilidade (pequenas variagdes nos parametros que resultam em grandes mudancas nos
resultados) e a pluralidade (diferentes combinagdes de valores de parametros que podem

ajustar-se igualmente bem as observacgdes).

2.5. Dimensionamento Geotécnico de Cortinas Ancoradas

Conforme discutido nos capitulos anteriores, um dimensionamento ideal precisa levar
em consideracao tanto a seguranca para cada modo de ruptura possivel em cada fase executiva
quanto o comportamento em situagao de servigo, principalmente em situacdes com edificagdes
proximas.

Nesse sentido, varias diretrizes foram estabelecidas internacionalmente com
recomendacdes que podem ser consultadas para abordagens de projetos, principios de

dimensionamento, critérios de ensaios e procedimentos de construgao para sistemas de cortinas
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ancoradas. Destacam-se: os relatorios da Administragdo Federal de Rodovias dos EUA
(Weatherby, 1982; Weatherby, 1998;Sabatini et al., 1999), os relatorios da Associacdo de
Pesquisa e Informagao da Industria da Construcao - CIRIA (Gaba ef al., 2002), o Eurocode 7
(EN 1997-1, 2004; EN 1997-2, 2007), o manual de fundacdes da Sociedade Geotécnica
Canadense (CGS, 2006; CGS, 2023) e as recomendacdes da Sociedade Geotécnica Alema
(EAB, 2013).

Potts & Zdravkovic (1999) apresentaram um resumo dos principais métodos de analise
(Tabela 2.10). Neste trabalho, serdo destacados métodos de equilibrio limite e métodos

numéricos.

Tabela 2.10. Requisitos basicos satisfeitos pelos métodos de analise (Potts & Zdravkovic, 1999).
REQUISITOS DE SOLUCAO

° Condicoes de
= contorno
s 2
5 = constitutivo
= ? For¢a Deslocamento
)
@}
Analitico S S Elastico linear S S
Equilibrio limite g Ng Rigidocomeritério g NS
de ruptura
Campo de tensdes S NS Rigido com critério S NS
de ruptura
Analise Limite inferior S NS Plasticidade com S NS
regra de fluxo
Analise Limite superior NS S associada NS S
Modelo de molas S Solo mod.elado por S S
molas discretas
Analise numérica S S Qualquer S S

S - Satisfaz; NS - Néo satisfaz
2.5.1. Métodos de Equilibrio Limite

Segundo Clayton et al. (2014), os Métodos de Equilibrio Limite (MEL) sdao baseados
na consideracdo de um mecanismo de ruptura em potencial, cujas a¢des solicitantes se igualam
a resisténcia total do solo, mobilizada uniformemente ao redor da superficie de ruptura. Ao
examinar varios mecanismos diferentes, encontra-se a situagao critica.

Os calculos geralmente sao baseados em distribuigdes simples e lineares dos empuxos
de solo. Por isso, esses métodos sdo aplicaveis diretamente para situagdes de cortinas rigidas
com até um nivel de apoio. Além disso, como os calculos sdo definidos para a condi¢do de

ruptura de forma a satisfazer apenas as equacdes da estatica, eles ndo consideram a
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compatibilidade de deformacgdes e, portanto, ndo fornecem nenhuma indicagdo sobre os
movimentos da cortina ou do solo.

Dessa forma, analises mais complexas sdo necessarias para conhecer e restringir os
deslocamentos. Além disso, com o aumento da complexidade do problema, as hipdteses
simplificadoras feitas por estes métodos ja ndo sdo mais validas. A partir dai, s3o necessarios
métodos onde a interagdo solo-estrutura seja considerada, como métodos numéricos.

Hé na literatura varios métodos que utilizam o equilibrio limite em suas formulagdes,
diferenciando-se entre si em alguns fatores como na defini¢ao da superficie de ruptura, no tipo
de suporte utilizado, nas teorias utilizadas para defini¢do dos coeficientes de empuxo e na forma
como estes sdo distribuidos. Nos itens a seguir sdo apresentados alguns dos métodos mais

utilizados na pratica geotécnica.

2.5.2. Método do Apoio Livre e Método do Apoio Fixo

Tanto no Método do Apoio Livre quanto no Método do Apoio Fixo, a cortina ¢
modelada como uma viga apoiada nos locais das ancoragens e no ponto de aplicacdo da
resisténcia passiva do solo. As distribuicdes do empuxo sdo assumidas como previamente
conhecidas e totalmente mobilizadas. Dessa forma, para um determinado comprimento de ficha
(embutimento da cortina no solo abaixo da linha de escavagdo), os céalculos de equilibrio
fornecem os efeitos das agdes na cortina, as reagdes de apoio e a resisténcia do solo no lado
passivo necessaria para o equilibrio. Portanto, estes métodos sdo comumente utilizados para o
dimensionamento do comprimento da cortina.

No método do apoio livre, supde-se que a contencdo possui 0 minimo comprimento de
ficha necessario para garantir a estabilidade. Além disso, considera-se que a cortina ¢ fixa no
ponto de ancoragem, permitindo deformacao e rotacdo suficientes para mobilizar o empuxo
passivo maximo do solo em sua base. Nesse caso, ndo sao gerados momentos negativos abaixo

da linha de escavagao e o sistema torna-se um problema de equilibrio estatico (Figura 2.21).
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Figura 2.21. Método do apoio livre: (A) linha elastica; (B) diagrama de momentos; (C) distribui¢do de empuxos;
(adaptado de Gerscovich ef al., 2016).

A profundidade de embutimento da cortina € calculada com base no equilibrio de
momentos no nivel da ancoragem (Equacdo 2.8) e a forca de ancoragem (7;) ¢ calculada com
base no equilibrio de forgas horizontais (Equagdo 2.9) O ponto de momento fletor maximo ¢
determinado onde a forga ¢ zero no diagrama de forcas cortantes.

[a(KP - KA)] y3 4+ a(Kp — Ky) (2.8)

3 5 (hs + a)y? —Ryy' =0

T, =R, —Rp (2.9)
Onde:
k4= coeficiente do empuxo ativo;
kp= coeficiente de empuxo passivo;
a = distancia entre a base da escavacao e o ponto de tensdes nulas (O);
hs= distancia entre o ponto de ancoragem e a base da escavagao;
v = distancia entre o pé da cortina e o ponto de tensdes nulas (O);
y’ = distancia entre o ponto de ancoragem e a resultante do empuxo ativo (Rq);

R, = resultante do empuxo passivo;

No método do apoio fixo, por sua vez, considera-se que a ficha ¢ longa o suficiente para
promover uma restri¢do efetiva a rotacdo na extremidade inferior da cortina. Como resultado,
ha uma reducdo tanto dos esfor¢os de flexdo quanto das forgas transmitidas a ancoragem,
gerando um momento fletor negativo na base (Figura 2.22).

Os empuxos ativos gerados imediatamente acima do pé sdo substituidos por uma tnica
forca horizontal a certa distancia para cima da parede. A profundidade de embutimento ¢
determinada com a divisdo da estrutura em duas vigas isostaticas equivalentes a partir do ponto

de inflexdao dos momentos (I), considerado como uma rétula.
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Figura 2.22. Método do apoio fixo: (A) linha elastica; (B) diagrama de momentos; (C) distribuigdo de empuxos;
(D) vigas equivalentes (adaptado de Gerscovich et al., 2016).

A fim de considerar um fator de seguranca devido as simplificagdes de calculo e a
ocorréncia de escavagdes adicionais ndo planejadas por erro de execu¢do em obra, recomenda-
se majorar o comprimento da ficha de 20% a 40% em ambos os métodos.

Segundo Gerscovich et al. (2016), a solu¢do de cortina com apoio fixo geralmente ¢ a
alternativa mais econdmica. Embora a cortina seja mais longa, os momentos fletores sio
consideravelmente reduzidos se comparados aos calculados para o apoio livre. Contudo, ha
casos em que o dimensionamento por apoio livre pode ser melhor, como quando ha ocorréncia
de argilas de baixa a média consisténcia abaixo da linha de escavacdo que ndo fornecam
resisténcia passiva adequada ou quando a presenca de rocha proxima a base da escavagao

dificulta a penetracao da cortina.

2.5.3. Método Alemio

O método Alemado, inicialmente proposto por Kranz (1953) e posteriormente
aprimorado por Ranke & Ostermayer (1968), considera uma cunha de ruptura partindo do pé
da cortina e cruzando o ponto médio do trecho ancorado. A estabilidade ¢ calculada por meio
da solug¢do do poligono de forcas que, na condicdo de equilibrio limite, € representado pela

Figura 2.23.
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Figura 2.23. Modelo de calculo para o método alemao: (A) Cunha de ruptura; (B) Poligono de forcas
(Gerscovich et al., 2016).

Onde:

E, = empuxo ativo atuante na contengao;

E; = empuxo ativo atuante na cunha;

G = peso da cunha;

Q = forca devido ao atrito na base da cunha;

C = for¢a devido a coesdo na base da cunha;

Aposs = forca de protensdo do tirante;

o0 = angulo de atrito estrutura-solo;

a = angulo de inclinacao do tirante;

¢ = angulo de atrito do solo.

O fator de seguranca ¢ obtido pela relacdo entre a componente horizontal da capacidade
de carga da ancoragem (7",x), que conduz a condicdo de equilibrio limite, e componente
horizontal da carga atuante (7" suante):

Thmax
FS - Thatuante (210)

No caso de mais de um nivel de tirantes, deve-se pesquisar o menor coeficiente de
seguranga considerando cada um dos niveis e o conjunto como um todo.

Segundo Weatherby (1998), a defini¢do do fator de seguranga (FS) como a razao entre
a capacidade de carga da ancoragem e a carga por ela mobilizada pode levar a valores bem
distintos daqueles obtidos por defini¢des convencionais aplicadas a cortinas ancoradas, que
usualmente consideram a resisténcia mobilizada no solo. Portanto, o FS calculado segundo o
método alemdo ¢ interpretado como uma medida da estabilidade interna do sistema de
contengao.

Algumas limitagdes desse método sdo destacadas por Hachich et al. (1996). Uma
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limitagdo refere-se a idealizagdo da cunha de ruptura, que desconsidera a heterogeneidade
natural dos solos e admite que toda a sua base se encontra em um unico material, o que
raramente ocorre. Outra limitagdo € a suposicao de que a superficie de ruptura passa pela base
da cortina. Na pratica, entretanto, essa superficie pode interceptar a cortina em um ponto acima
da base, alterando a distribui¢ao dos esfor¢os considerados.

Ou (2006) destaca que a consideracdo da zona de ruptura partindo da base da escavagao
¢ menos conservador, enquanto que a partir da extremidade inferior da cortina ¢ muito
conservador. Recomenda-se, portanto, um ponto intermediario, que pode ser determinado por
meio da relagdo entre a resultante de empuxo passivo (R,) e a resultante de empuxo ativo (Ry),

conforme a Equacdo 2.11
Rala
R

—t
5 2.11)

Onde:
[/ = distancia entre o nivel escavado e o ponto intermedidrio considerado;
I, = distancia entre R, e o ponto de ancoragem;

¢ = distancia entre o nivel escavado e o ponto de ancoragem.

2.5.4. Método Brasileiro

O método brasileiro (Nunes & Velloso, 1963) considera uma superficie de ruptura plana
eu passa pelo pé do talude, definida pelo angulo critico (6cr) que, para cortinas verticais €
indicado pela Equacao 2.12:

¢’

Ocr = 452+ > (2.12)

Esse método ¢ recomendado para geometrias simples, solos homogéneos e com taludes
superiores de baixa inclinagdo, inferior a 30°. O fator de seguranca ¢ obtido considerando o

equilibrio das forgas verticais e horizontais (Figura 2.24).
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Figura 2.24. Célculo pelo método Brasileiro: (A) poligono de forgas; (B) detalhe dos angulos. (Gerscovich et al.,
2016).

O método de célculo inicia-se pela determinacdo do fator de seguranga existente sem as
ancoragens (Equagdo 2.13):

4 ccos ¢’

FS = T —send (2.13)

Calcula-se, entdo, o fator (1) necessario para alcancar o fator de seguranca desejado
(Equacao 2.14):

_ FSdesejado

A (2.14)

" FSeistente

A forca de ancoragem necessdria (F) ¢ obtida pela Equagdo 2.15:
(A—1) wsen(6 — ¢")

- Acos(6 — @' + a) (2.15)

Conhecida a forga necessaria para o equilibrio, distribui-se pela quantidade de tirantes

ao longo da vertical (Equacdo 2.16), onde e, representa o espagamento horizontal entre os

tirantes e Fuam a carga admissivel de cada tirante:
Feh

N2 de tirantes na vertical = (2.16)

adm

Por se tratar de um método de equilibrio de for¢cas que também considera uma cunha
teorica que passa pelo pé da contengdo, as limitagdes citadas para o método alemao também

sao aplicaveis ao método brasileiro.

2.5.5. Métodos de Fatias

Para casos com geometrias mais complexas, solos ndo homogéneos, poropressoes
elevadas ou sobrecargas nao lineares, se fazem necessarias ferramentas mais avangadas, que
considerem superficies de ruptura mais elaboradas.

Esses casos de maior complexidade podem ser analisados por métodos de fatias, nos
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quais uma superficie de ruptura em potencial ¢ selecionada e a massa de solo ¢ subdividida em
varias fatias com faces verticais. Em seguida, o equilibrio ¢ determinado utilizando as equagdes
da estatica e o fator de seguranga ¢ encontrado pela razao entre as forgas resistentes e as forgas
instabilizantes. Varias superficies de ruptura sdao avaliadas e o menor fator de seguranca ¢
selecionado para a situagao analisada.

Existem varias variacdes dos métodos de fatias, diferindo entre si na forma como as
equagoes da estatica sdo consideradas, quais forgas entre fatias sao incluidas e na relagdo entre

essas forgas. A Tabela 2.11 mostra alguns dos métodos mais conhecidos e suas consideracoes.

Tabela 2.11. Equagdes da estatica satisfeitas e forgas entre fatias em alguns métodos (Krahn, 2003).

Equilibrio Equilibrio Normal Cisalhamento Inclinagiio da resultante de

Método de de forcas entre entre fatias X/E
momentos horizontais fatias (E) X)
Fellenius Sim Nao Nao Nao Nao ha
Bishop simplificado Sim Nao Sim Nao Horizontal
Janbu simplificado Nao Sim Sim Nao Horizontal
Spencer Sim Sim Sim Sim Constante
Morgenstern-Price Sim Sim Sim Sim Variavel

Corpo de Engenheiros Inclinagdo de uma linha do topo

Nio Sim Sim Sim

dos EUA - 1 ao pé
Corpo de Engenheiros ~ . . . Inclinagdo da superficie superior
dos EUA -2 Nao Sim Sim Sim do terreno

Média da inclinag¢do da
Lowe-Karafiath Nao Sim Sim Sim superficie do terreno e da base da

fatia

Esses casos sdo geralmente analisados por programas computacionais para analise de
estabilidade de taludes, onde o efeito da ancoragem no solo pode ser simulado através da
incorporagdo de forcas resistentes aplicadas na andlise, que atuam reduzindo as forcas
solicitantes.

Como, nesse tipo de analise, apenas as forcas que atuam no corpo livre podem ser
consideradas nas equagdes estaticas, a carga de ancoragem ¢ aplicada como uma carga pontual
que atua na fatia interceptada pela ancoragem. De maneira semelhante, considera-se uma
resisténcia lateral na base da superficie por meio de uma carga pontual que surge tanto da
resisténcia ao cisalhamento da cortina quanto da resisténcia passiva mobilizada na ficha. A

Figura 2.25 exemplifica esse sistema.
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Figura 2.25. Esquema do método de fatias (Seequent, 2022).

2.5.6. Métodos Numéricos

Segundo Potts & Zdravkovic (1999), esta categoria de andlise inclui métodos que
buscam satisfazer todos os requisitos teoricos apresentados na Tabela 2.10. Os métodos
numéricos incluem modelos constitutivos de solo e incorporam condigdes de contorno que
simulam de forma realista as condi¢des de campo. Dessa forma, sdo métodos mais completos
que os anteriormente apresentados, permitindo a modelagem de todos os aspectos da escavagio
e seus efeitos nas mudangas de tensdo no solo.

Nesse sentido, as andlises numéricas retratam um conjunto de técnicas matematicas cujo
objetivo ¢ obter solucdes para problemas complexos, com vdrios pardmetros e incdgnitas,
dividindo-os em subproblemas menores, que podem ser resolvidos de forma mais simples e
computacionalmente viavel. A definicdo de analise numérica engloba varios métodos, como
elementos finitos, elementos discretos, diferengas finitas, elementos de contorno, entre varios
outros.

Na presente pesquisa, as analises numéricas serdo realizadas por meio do Método dos
Elementos Finitos (MEF), dada sua aplicacao bem difundida para problemas geotécnicos e por
se tratar de uma ferramenta poderosa para lidar com geometrias complexas, materiais nao-
lineares e condicdes de contorno variadas. Este método ¢ caracterizado pela discretizacdo de
um dominio continuo em elementos pequenos e interconectados. Cada elemento ¢, entdo,
resolvido individualmente, e as solugdes sao combinadas para obter uma solucao global.

Corrales (2018) destaca algumas vantagens ao utilizar o MEF: (i) permite considerar o
efeito da espessura e da rigidez da cortina, (ii) permite a diminuicdo dos pardmetros de
resisténcia devido ao contato solo-estrutura, (iii) permite simular o processo executivo por
etapas, (iil) permite utilizar o modelo constitutivo de solo que melhor se ajusta ao
comportamento do local analisado.

Em contrapartida, Carter et al. (2000) apontam alguns fatores que podem afetar a

acuracia dos métodos numéricos e que devem ser considerados com ateng¢ao:
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e Aproximacdes geométricas: a idealizacdo do problema real para um modelo
computacional envolve simplificacdes na geometria. A falta de conhecimento da
situacdo in situ pode gerar erros;

e Aproximagdes no comportamento dos materiais: a analise numérica requer uma
idealiza¢do do comportamento dos materiais envolvidos. Portanto ¢ necessario conhecer
bem o modelo constitutivo aplicado para representar o comportamento do solo;

e Aproximagdes na discretizagdo: a geometria real do problema ¢ dividida em sub-
regides. Para resultados precisos ¢ necessdria uma quantidade de sub-regides
suficientemente pequenas de maneira a representar bem os locais onde ocorrem
elevados gradientes de tensdo e deformagao;

e Integracdo das equagdes constitutivas: varias solu¢des existem para realizar a
integracao das equagdes nos métodos numéricos. Solu¢des com menores custos de
processamento computacional exigem maiores aproximagoes, principalmente quando
sdo utilizados modelos constitutivos nao lineares;

Segundo Woods (2003), ao adotar o MEF para analisar sistemas de contencdo, a

primeira decisdo que o analista precisa tomar ¢ como converter o sistema fisico continuo real

em um conjunto de elementos finitos. Esse processo ¢ chamado de discretizagdo e envolve as

seguintes etapas:

L
II.

I1I.

IV.

VL

VIL

Decidir se uma representagao 2D ¢ suficiente ou se um modelo 3D € necessario;
Avaliar qual o dominio do problema, ou seja, quanto da area circundante precisa ser
modelada;

Identificar eixos de simetria que possam simplificar o tamanho do dominio a ser
modelado;

Determinar quais os limites de camadas de solo que precisam ser modeladas, com
base em mudangas nas propriedades geotécnicas;

Se houver alguma superficie inicial inclinada, define-se uma superficie horizontal
sobreposta a superficie existente e cria-se uma fase primaria de escavagao para gerar
o perfil necessario. Esta € uma alternativa mais conveniente do que tentar definir as
tensdes in situ sob uma superficie de terreno inclinada, onde os planos principais ja
ndo sdo horizontais e verticais;

Se a geometria estrutural for complexa, considerar como ela pode ser simplificada
sem introduzir erros significativos;

Decidir quais tipos de elementos serdo mais adequados para os varios componentes
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do dominio (solo, cortina, sistema de suporte e interface solo-estrutura);
VIII. Definir o tamanho aproximado necessario para os elementos de cada sub-regido,
localizando os limites do dominio, e gerar a malha baseada nessa configuracao;

IX. Verificar a malha gerada para localizar elementos de tamanho excessivo e identificar
areas onde os elementos estdo sendo usados de forma ineficiente, realizando ajustes
locais conforme necessario;

X. Paraos elementos que formam a cortina, o sistema de suporte e as interfaces, verificar
os detalhes da geometria e suas conexdes;

XI.  Verificar se ha erros na formagdo da malha, como n6s mal posicionados, suportes

ausentes, contornos mal definidos, entre outros.

Para garantir uma representacdo adequada desse processo, Lin et al (2003)
recomendam que o dominio modelado se estenda lateralmente por pelo menos trés vezes a
altura da escavagdo e verticalmente por, no minimo, uma vez essa altura. Caso ocorram
incertezas na representatividade do dominio adotado, Carter ef al. (2000) recomendam realizar
varias analises com diferentes tamanhos de malha e observar a convergéncia entre os resultados.

Além disso, Ahmadi & Ahmadi (2022) ressaltam a importancia do refinamento da
malha nas proximidades da cortina, regido onde se concentram as maiores deformagdes. Ja para
areas mais distantes, podem ser utilizados elementos maiores, 0 que contribui para maior
eficiéncia computacional e redugdo do tempo de analise.

A interacdo entre a cortina e o solo ¢ representada por meio de elementos de interface,
que simulam a relacdo de atrito entre o elemento estrutural e o solo. Essa relagao ¢ controlada
pelo pardmetro de reducdo da resisténcia na interface (Riner), cujos valores tipicos sdo

apresentados na Tabela 2.12.

Tabela 2.12. Valores sugeridos para Riner (Gouw, 2014).

Elementos Rinter

Areia e aco 0,6 -0,7

Argila e ago 0,5
Areia e concreto 0,8-1,0
Argila e concreto 0,7-1,0

Solo e geogrelha 1

Outro aspecto essencial na definicdo da modelagem ¢ a escolha entre uma abordagem
bidimensional (2D) ou tridimensional (3D).

Zdravkovic et al. (2005) pontam que analises 2D possuem algumas limitagdes, como a
tendéncia a superestimar os deslocamentos da cortina e a dificuldade em capturar com precisao

o comportamento do sistema em certas areas criticas, como nos cantos de escavacoes, onde os
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efeitos tridimensionais sdo mais pronunciados.

Li & Yang (2020) sugerem que razdo entre o comprimento e a altura da escavacdo
(L/He) pode ser utilizada como critério para determinar a necessidade de considerar efeitos
tridimensionais. Efeitos 3D tendem a diminuir gradualmente com o aumento dessa razao,
tornando-se negligenciavel quando L/He > 5. Em projetos com L/He < 5, os deslocamentos
obtidos em modelos 2D s3o geralmente conservadores, e a modelagem 3D pode proporcionar
solugdes mais precisas e econdmicas.

Segundo Potts & Zdravkovic (1999), nas analises bidimensionais, as simplificagdes da
geometria e/ou das condi¢des de contorno geralmente levam a dois estados:

e Estado plano de deformagdes: ¢ considerado quando o problema se estende

consideravelmente na dire¢do perpendicular ao plano modelado (eixo z), e o estado de

tensdes e deformagdes se mantém uniforme ao longo dessa dire¢do. Nesse caso, nao ha

deslocamento na direcao z, sendo aplicavel a situagdes como em analises de cortinas,

fundagdes continuas e estabilidade de taludes (Figura 2.26-a);

e Estado axissimétrico: ocorre em situacoes com simetria rotacional em torno de um

eixo vertical, como em fundag¢des circulares. A modelagem ¢ feita em coordenadas

cilindricas (7, z, 8) onde o deslocamento na dire¢do € ¢ nulo (Figura 2.26-b);

7z

Figura 2.26. Idealizagdes geométricas: a) estado plano de deformacgdes; b) estado axissimétrico (Potts &
Zdravkovic, 1999).

Para escavacdes com geometria retangular, Zdravkovic et al. (2005) sugerem que
analises em estado plano de deformagdes sdo capazes de reproduzir adequadamente os
deslocamentos ao longo do lado mais longo da escavacgdo (L). Enquanto que analises em estado
axissimétrico podem ser adotadas para representar as condi¢des nos cantos e ao longo do lado

mais curto (B), onde as movimentagdes tendem a ser menores (Figura 2.27).
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1
Analise em estado

plano de deformagbes

Analise Axissimeétrica
nos cantos e menor _ -~
lado da escavacgéo

L
Figura 2.27. Esquema de consideragdes geométricas para analises 2D (Zdravkovic et al., 2005).
Contudo, quando realizadas analises bidimensionais em cortinas de estacas, Zdravkovic

et al. (2005) alertam para a defini¢do da rigidez em fun¢do da existéncia de descontinuidades

entre os elementos estruturais (Figura 2.28). Consequentemente, faz-se necessario reduzir a

rigidez da cortina (tanto axial quanto a flexao) na dire¢do fora do plano.

Rigidez a flexao
fora do plano

Rigidez axial E

fora do plano Descontinuidade

Figura 2.28. Visdo esquematica de uma cortina de estacas descontinuas (Zdravkovic et al., 2005).

Outro fator fundamental em modelagens numéricas € a sele¢do apropriada de um
modelo constitutivo do solo, o qual deve ser capaz de reproduzir a resposta do material para
niveis de deformagdo compativeis com as cargas impostas em diferentes trajetdrias de tensoes,
além representar qualquer outra especificidade que seja relevante para a situagdo analisada.

Hé na literatura inumeros modelos constitutivos, que podem variar desde os mais
simples até aqueles mais sofisticados.

Em geral, os modelos menos detalhados ignoram alguns comportamentos do material e
sao de facil implementacao, exigindo, para isso, um numero limitado de pardmetros. Entretanto,
podem carecer de algumas caracteristicas essenciais para a situagdo analisada.

Por outro lado, modelos mais avangados incorporam um conjunto mais amplo de
fendmenos, mas exigem mais parametros, o que reflete em uma investigagdo geotécnica mais
detalhada (Brinkgreve et al., 2010).

Nesse sentido, a escolha do modelo constitutivo deve ser feita de maneira compativel
com os objetivos da andlise. Para problemas envolvendo escavacdo e contengdo, por exemplo,
o alivio de carga e a descompressdo do solo sdo fatores dominantes, que ocorrem em niveis
baixos a médios de deformacgao. Nessas condi¢des, modelos elastoplasticos que incluam a

rigidez dependente da tensao (mddulo de rigidez variavel) sdo capazes de fornecer previsdes
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mais realistas do que modelos elastoplasticos lineares (Carter, 2023).

Os componentes necessarios para o desenvolvimento de modelos elastopléstico sdo

resumidos na Tabela 2.13.

Tabela 2.13. Componentes dos modelos elastoplasticos e seus significados fisicos (Lade, 2005).

Comportamento Componente Funcio

Comportamento . Produz deformacdes elésticas sempre que as
, P Lei de Hooke N ¢ pre q

Elastico tensdes mudam

Comportamento

Plastico

Critério de Ruptura

Fungéo de Plastificagdo

Relagao de Endurecimento

/Amolecimento

Funcao de Potencial Plastico

(Lei de Fluxo)

Impde limites aos estados de tensdo que podem
ser alcangados

Determina quando ocorrem incrementos de
deformagdo plastica, delimitando o dominio
elastico

Determina as magnitudes de incrementos de
deformagdo  plastica, expandindo ou
contraindo o dominio elastico

Determina a direcdo de incrementos de
deformagdo plastica

Considerando a variacdo entre esses aspectos, esta pesquisa adota dois modelos

elastoplasticos amplamente utilizados (Mohr-Coulomb e Hardening Soil), cujos principais

componentes e diferencas sao detalhados nos itens seguintes.

2.5.6.1. Modelo Mohr-Coulomb

O modelo Mohr-Coulomb € caracterizado como um modelo linear -elastico-

perfeitamente pléstico. A relagdo Tensdo x Deformacdo tipica deste modelo ¢ mostrada na

Figura 2.29-a, na qual o comportamento do solo ¢ representado através de dois trechos lineares.

Isso significa que se supde que o material apresenta comportamento elastico linear até atingir a

ruptura, sem apresentar relacdo de endurecimento, ou seja, a superficie de plastificacdo

permanece fixa (Figura 2.29-b).

Tensao desvio

A
g1 -03

Eso

Elés%o

Perfeitamente Plastico

Deformacao axial

-03

»> -o2

b)

Figura 2.29. Modelo Mohr-Coulomb: a) relagdo Tensao-Deformagao; b) superficie de plastificagdo no espago de

tensdes principais para solos ndo coesivos (Brinkgreve ef al., 2011).
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O modelo Mohr-Coulomb possui cinco parametros basicos de entrada. Trés destes
controlam o comportamento pléstico: angulo de atrito (¢’), coesdo (c’) e angulo de dilatancia
(v). Enquanto os outros dois controlam o comportamento eldstico: mdédulo de Young (E’) e
coeficiente de Poisson (v’) (Potts & Zdravkovich, 1999).

Dessa forma, ¢ possivel notar que o modelo MC possui limitagdes importantes,
especialmente quando se trata de representar trajetérias de tensdes complexas. O modelo
assume um unico valor constante de modulo de elasticidade para toda a zona eléstica, até que
se atinja o critério de ruptura. Contudo, na realidade, o comportamento do solo € nao linear e
sua rigidez varia conforme o nivel de tensdo atuante no macigo.

Em particular, considerando-se o0 modulo de elasticidade secante (Es0), Gouw (2014)
observa que o modelo MC superestima o movimento do solo para niveis de tensdo inferiores a
50% da resisténcia a ruptura. Por outro lado, para niveis de tensdo maiores, 0 modelo MC pode
subestimar perigosamente o movimento do solo.

Além disso, em situagdes envolvendo alivio de carga, como em escavagdes, a rigidez
do solo no processo de descarregamento-recarregamento (E,) costuma ser significativamente
maior, com valores que podem variar entre 2 a 5 vezes Eso (Gouw, 2014). Isso significa que o
uso do modelo MC sem levar em conta essa variagao pode comprometer a correta previsao dos
deslocamentos.

Outro ponto critico refere-se a lei de fluxo associada ao modelo, que gera uma dilatancia
exagerada. Conforme apontado por Poulos et al. (2001), essa previsao pode levar a simulacao
de levantamentos verticais nao realistas proximos a cortina. Por essa razdo, o modelo nao ¢
recomendado para andlises que necessitem da estimativa de recalques em éareas adjacentes as

escavagoes.

2.5.6.2. Modelo Hardening Soil

O modelo Hardening Soil (HS), proposto por Schanz et al. (1999) ¢ um modelo
elastoplastico formulado com base na relacao hiperbolica entre tensdo e deformagao (Figura
2.30-a). Ao contrario do modelo Mohr-Coulomb, o modelo HS considera que a rigidez do solo
varia com o nivel de tensdes e com a condicdo de carregamento-descarregamento,
representando de maneira mais realista o comportamento nao linear dos solos.

Uma caracteristica fundamental do modelo ¢ o conceito de superficie de plastificacao
expansivel, que permite simular o fendmeno de endurecimento do solo. Além disso, para
representar os efeitos de carregamentos hidrostéticos, o modelo inclui um cap na superficie de

plastificacao (Figura 36-b), possibilitando a simula¢ao de deformagdes plésticas induzidas por
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compressdoes volumétricas. Dessa forma, o modelo considera dois mecanismos de
endurecimento: um relacionado ao cisalhamento, e outro associado a compressao isotrdpica.

Tensdo desvio
Assintota —o4

Qaf - g T
gs —

Linha de ruptura

g1-03

Deformacao axial o3
a) b)

Figura 2.30. Modelo Hardening Soil: a) relacdo Tensdo-Deformagao; b) superficie de plastificagdo no espago de
tensdes principais para solos ndo coesivos (Brinkgreve ef al., 2011).

Onze parametros basicos de entrada definem o modelo HS: angulo de atrito (¢), coesdo
(c), angulo de dilatancia (), relacao de Poisson para condicao de carga-descarga (vur), modulo
de Young secante de referéncia para 50% das tensdes (Eso™), modulo oedométrico tangente
de referéncia (Eoed™), modulo de descarregamento-recarregamento de referéncia (Eu™), a
tensdo de referéncia (pf), a relacdo de pré-adensamento (OCR ou POP), o expoente que
relaciona os modulos de referéncia com os médulos dependentes do nivel de tensdo (m), e um
parametro de ajuste que relaciona a tensdo de ruptura com a tensdo da assintota da hipérbole
(Ry).

Devido a sua capacidade de simular rigidez varidvel, o modelo HS apresenta previsoes
mais realistas em problemas tipicos da engenharia geotécnica, como deslocamentos horizontais
da cortina, levantamento de fundo e recalques adjacentes a escavagdo (Ahmadi & Ahmadi,
2019; Finno & Calvello, 2005; Hsiung ef al., 2018; Surarak et al., 2012; Teo & Wong, 2012).

De maneira resumida, a Tabela 2.14 apresenta um comparativo entre o modelo

Hardening Soil e o modelo Mohr-Coulomb.
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Tabela 2.14. Resumo comparativo entre o modelo Hardening Soil e Mohr-Coulomb (Lade, 2005).

Modelo

Hardening Soil

Mohr-Coulomb

Tipo de modelo

Elastoplastico nao linear

Elastoplastico linear

Caracteristicas
basicas

Relacao tensdo-deformacao hiperbolica

Rigidez dependente da tensdo
Dilatancia ndo linear

Distingdo entre carregamento primario e
descarregamento

Evolugdo da tensdo de pré-adensamento

Deformagdes plasticas por adensamento ¢
cisalhamento

Relagao tensdo-deformagao

linear

Rigidez constante

Dilatancia linear

Critério de
ruptura

Mohr-Coulomb

Mohr-Coulomb

Superficie de

Expansivel com cap eliptico

Fixa e igual a superficie de

plastificacio ruptura
Endurecimento Por cisalhamento e por compressdo Nao apresenta
Nao-associada para endurecimento por
. cisalhamento; ~ .
Lei de fluxo ’ Nao-associada

Associada para endurecimento por
compressao

2.6. Dimensionamento das Ancoragens

No item anterior, foram apresentadas metodologias para o dimensionamento geotécnico

da cortina, possibilitando a definicdo do comprimento de ficha e das forcas de ancoragem

necessarias ao equilibrio dentro de limites aceitdveis de deslocamentos. Entretanto, € necessario

que essas forcas de ancoragem sejam efetivamente transmitidas ao macigo. Portanto, neste

topico, serdo abordados os métodos para o dimensionamento das ancoragens.

De acordo com Weatherby, (1982), esse dimensionamento envolve as seguintes etapas:

I. Avaliacdo da viabilidade da ancoragem;

II. Avaliagdo do risco e das consequéncias de uma ruptura;

III. Selegao do tipo de ancoragem:;

IV. Estimativa da resisténcia da ancoragem,;

V. Determinagdo do comprimento livre e do comprimento ancorado;

VI. Selegdo de um sistema de protecdo contra corrosao;

VII. Selecao de procedimentos de ensaios;

VIII. Estabelecimento de requisitos de monitoramento.

Considerando-se que as

caracteristicas

da ancoragem foram

determinadas
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(posicionamento, inclinagdo e cargas) e que as avaliagdes de viabilidade e de risco foram
realizadas, inicia-se para a etapa de defini¢cdo da resisténcia da ancoragem e o comprimento
ancorado necessario para alcanga-la.

O bulbo atinge sua capacidade de carga quando a tensdo tangencial chega a um valor
limite. Essa tensdo tangencial ndo ¢ uniforme ao longo do bulbo, variando com seu
comprimento, caracterizando um comportamento elastoplastico de transferéncia de carga.
Entretanto, normalmente nos projetos, a resisténcia axial do bulbo ¢ considerada uniforme ao
longo do comprimento ancorado, no qual apenas a resisténcia lateral ¢ considerada ¢ a
resisténcia frontal do bulbo é desprezada. Essa resisténcia pode ser avaliada por meio do
comportamento Carga x Deslocamento da ancoragem no momento do ensaio de recebimento.

A magnitude da carga de ancoragem ¢ determinada pela comparagdo do menor valor
entre: (1) a resisténcia a tracdo do ago ou (2) a resisténcia ao arrancamento da ligacdo entre a
argamassa do bulbo e o solo circundante.

A resisténcia a tragdo do aco ¢ diretamente obtida por suas propriedades eldsticas e
geométricas. De acordo com a NBR 5629 (2018) as cargas maximas de ensaio (Tens) € de

trabalho (Twab), considerando a sua ruptura, sao calculadas utilizando as Equagdes 2.17 e 2.18,

respectivamente.
Tens = 0,9/, As (2.17)
T. = h
Onde:

Jy =resisténcia caracteristica a tragao do ago;

Ay = &rea da secdo transversal;

FS = 1,5 para tirantes provisorios e 1,75 para tirantes permanentes.

A defini¢do da resisténcia ao arrancamento, por sua vez, ¢ mais complexa e envolve
diversos fatores, como o tipo de solo, 0 método de perfuracao, o diametro do furo, a qualidade
da mao de obra, o material injetado, o volume injetado, a pressao de inje¢do e o numero de
injecoes. Ha também fatores relacionados ao processo de escavagdo que, devido as
deformacgdes, ocasionam a mobilizagdo de cargas adicionais.

Segundo Littlejohn (1980), a técnica e a qualidade da execugdo influenciam
consideravelmente na capacidade de arrancamento das ancoragens. Em particular, a qualidade
da execugdo limita a precisao das previsdes baseadas apenas em métodos empiricos. Portanto,
os valores calculados por esses métodos ndo devem ser tomados como exatos, pois fornecem

apenas uma indicagdo preliminar.
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Nesse sentido, ¢ fundamental a execugdo de ensaios regulares de arrancamento dos
tirantes, uma vez que estes testes permitem otimizar o projeto e a constru¢ao das ancoragens
em um local especifico, além de determinar os fatores de seguranca reais. A partir das curvas
Carga x Deslocamento obtidas nestes ensaios, pode-se realizar extrapolagdes matematicas para
obter valores mais proximos da capacidade de carga dos tirantes (Cintra et al., 2013).

Um dos métodos de extrapolagdao mais comumente utilizado atualmente foi apresentado
por Van der Veen (1953), que associa a curva Carga x Deslocamento pela relacao:

P=R,(1—e™) (2.19)

Onde:

P = carga aplicada na ancoragem (kN);

R, = carga tltima correspondente a assintota vertical da curva (kN);

a = coeficiente que define a forma da curva (mm™');

d = deslocamento correspondente a carga P (mm).

Reescrevendo-se essa expressao, obtemos a equagao de uma reta (Equacao 2.20), em
que a ¢ R, sdo duas constantes determinadas em um processo iterativo, adotando-se valores
para R, e obtendo-se os respectivos graficos de -In (I - P/R,) x d. O grafico que mais se
aproximar de uma reta indicara o valor procurado de R,.

P
ad + In (1 - R—) =0 (2.20)

u

Segundo Cintra et al. (2013), ¢ necessario avaliar o coeficiente de determinagao r* da
reta. Quando r? ¢ muito proximo de 1, temos a certeza de um bom ajuste desse modelo.
Entretanto, recomenda-se cautela com extrapolagdes exageradas, ao comparar o valor de R, de

Van der Veen com a carga méxima de ensaio da ancoragem (7exs), conforme a Tabela 2.15.

Tabela 2.15. Verificagdo da extrapolacao por Van der Veen (Cintra et al.; 2013).

[(Ru/Tens) — 1] * 100 Extrapolacio

<25% Confiavel
25%-50% Aceitavel
50%-75% Toleravel
>75% Inaceitavel

Cintra ef al. (2013) alertam ainda que a extrapolagdo ¢ problematica sempre que a curva
Carga x Deslocamento permanece praticamente linear até a carga méaxima aplicada, com baixos
niveis de deslocamento. Caso houvesse uma sequéncia no carregamento, poderia ocorrer uma
ruptura nitida ou ainda gerar uma curvatura aberta e indefinida. Nesse caso, a modelagem
numeérica do sistema pode ser util na elucidacao do provéavel modo de falha e do valor da carga

de ruptura.
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2.6.1. Método de Bustamante & Doix (1985)

Com base em observacdes de ensaios de cargas em ancoragens, Bustamante & Doix
(1985), chegaram a uma formulagdo para a capacidade de carga do trecho ancorado (Equagao
2.21), considerando as dimensdes do bulbo, o volume injetado e a pressdo de injecdao (Pr)
aplicada.

T, = mDsLpqs (2.21)
Ds = apDyp (2.22)
Onde:
T1 = Carga de ruptura (kN);
Dy = didametro médio do bulbo (m);
Ly = comprimento do bulbo (m);
gs = resisténcia ao cisalhamento por atrito lateral na interface solo-bulbo (kPa) (Figura 2.31 e
Figura 2.32);
D, = diametro do furo (m);
ap = coeficiente de majoracdo do didmetro do bulbo devido a injegdo.

Os valores do coeficiente ap para diferentes tipos de solo sdo representados na Tabela
2.16, considerando a diferenga existente entre a técnica de injecao em estagio unico (IEU) e a
injecdo em estagios multiplos (IEM). Bustamante & Doix (1985) destacaram que o volume de
calda de cimento injetada deve ser, no minimo, 1,5 vezes o volume perfurado para que o valor

de ap alcancem os valores representados.

Tabela 2.16. Coeficiente de majoragdo do didmetro do bulbo devido a inje¢do (Bustamante & Doix, 1985).

Coeficiente ap

Tipo de Solo Injegdes Il,ljegtio Quantidade min.infa i
miiltiplas Unica recomendada para injecao
(IEM) (IEU)
Cascalho 1,8 1,3-1,4 1,5 Vs
Cascalho arenoso 1,6 -1,8 1,2-1,4 1,5 Vs
Areia com cascalho 1,5-1,6 1,2-13 L5 Vs
Areia grossa 1,4-1,5 1,1-1.2 1,5 Vs
Areia média 1,4-1,5 1,1-1,2 L5 Vs
Areia fina 1,4-15 1,1-1,2 1,5 Vs
L 1,5 Vs - 2,0 V{(IEM)
Areia siltosa 1,4-1,5 1,1-1,2 1,5 Vi (IEU)
. 2,0 Vi (IEM)
Silte 1,4 - 1,6 1,1 - 1,2 ]’5 Vs (IEU)

) 2,5 Vs—3,0 V.(IEM)
Argila 1,8-2,0 1,2 1,5 Vs —2,0 V5 (IEU)

Vs= Volume teodrico do bulbo
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Figura 2.32. Abaco para o calculo de ¢, para argilas e siltes (Bustamante & Doix, 1985).
2.6.2. Método de Costa Nunes (1987)

Costa Nunes (1987) leva em consideragao mais fatores de influéncia, utilizando a
superficie de ruptura de Mohr-Coulomb para definir a resisténcia ao cisalhamento (qs) na
interface solo-bulbo de acordo com as equacdes:

T, = nDyngLyniqs (2.23)
qs = ¢ + (yhyn, + o;) tan ¢ (2.24)
Onde:
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T1: Carga de ruptura (kN);

D,: diametro perfurado (m);

ng: fator de aumento do didmetro pela pressao de injecao;

Lp: comprimento do bulbo (m);

n;: fator de redugdo do comprimento do bulbo devido & pressdo ndo uniforme (para
comprimentos até 8§ m, ni=1);

gs: resisténcia ao cisalhamento por atrito lateral na interface solo-bulbo (kPa);

c: aderéncia entre a calda e o solo (pode ser igual a coesao real do solo);

y: peso especifico do solo;

hp: profundidade do centro do bulbo (m);

ny: fator de redugdo da profundidade (para valores maiores que 9 m, ny = 1);

¢: angulo de atrito do solo;

o'r: pressdo residual efetiva de inje¢do no ponto médio do bulbo (estimada como 50%
da pressdo de injegdo aplicada).

Segundo Hachich er al. (1996), na maioria dos casos praticos ¢ possivel adotar a

simplificagdo ng =n; =ny = 1.
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CAPITULO 3
MATERIAIS E METODOS

A metodologia adotada na presente pesquisa combina procedimentos tanto em campo
quanto em laboratorio, visando a investigacdo detalhada do comportamento de uma obra de
escavacao em Brasilia.

Inicialmente, faz-se a descrigdo da area em estudo, fornecendo informacgdes sobre sua
localizagdo, particularidades construtivas e caracteristicas geoldgico-geotécnica. Detalha-se
também a técnica de contencgdo utilizada e o processo executivo da escavacdo. Em seguida,
define-se o processo de monitoramento, que compreendeu o uso de inclinometros, piezdmetros
e medidores de nivel d’agua.

Além disso, foram incorporados ensaios laboratoriais para obtengdo de pardmetros
geotécnicos relevantes, a partir da retirada de amostras indeformadas antes do inicio das obras.
Esses ensaios incluiram a caracterizacao fisica do solo, como teor de umidade, densidade,
granulometria e limites de consisténcia, além da definicdo dos pardmetros de resisténcia por
meio de cisalhamento direto.

Os dados obtidos dos ensaios € do monitoramento proporcionaram a base para a

realizagdo das analises, visando a verificacao da estabilidade e deslocamentos da conteng¢ao. A

Figura 3.1 ilustra o fluxograma da metodologia apresentada.

O AT AN A

DESCRIGAO DA AREA

MONITORAMENTO RESULTADOS

EM ESTUDO

Perfil Geoldgico Caracterizagdo Deslocamentos Equilibrio Limite Melhor compreensio
Caracteristicas da Obra Resisténcia Nivel d’agua Modelagem Numérica do  comportamento
Processo de Escavagdo Poropressdes de cortinas de estacas

com ancoragens.

Figura 3.1. Fluxograma da metodologia de pesquisa.

3.1. Descricao da Obra

A obra em estudo consiste em um edificio comercial com dois niveis de subsolo,
localizado na regido SGAS 613, em Brasilia-DF (Figura 3.2). Sob o aspecto geologico, essa
regido esta situada dentro de uma unidade litoldgica de ardosia, conforme o mapa geoldgico do
Distrito Federal (Freitas-Silva & Campos, 1998). Devido a sua baixa resisténcia aos processos
de intemperismo, as rochas que compdem essa unidade sdo capeadas por um latossolo vermelho

de matriz argilosa.
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Figura 3.2. Planta de situacdo da obra analisada.

A solucdo adotada para a escavag@o foi uma combinacdo de taludes com contengdo em
estacas ancoradas (Figura 3.3). Esse sistema foi escolhido para otimizar o espago disponivel,
uma vez que o taludamento completo até o nivel do segundo subsolo seria inviavel devido a
proximidade de edificios vizinhos, enquanto a instalacdo de uma contencao total desde o nivel
inicial do terreno seria antieconomica. Assim, a combina¢ao de ambas as solugdes otimiza o0s

custos da obra.

a) b)
Figura 3.3. Imagens em perfil do sistema de escavagdo: a) recém escavada; b) com protegdo da cortina.

A planta da obra com a locacdo das se¢des instrumentadas, bem como a disposi¢ao dos
equipamentos de monitoramento utilizados, estd apresentada na Figura 3.4. Estdo representados
os furos de sondagem (SPT), os tubos de inclindmetros (IN), os medidores de nivel d’agua
(MNA) e os piezometros de Casagrande (PZ), distribuidos em trés ilhas de monitoramento ao
longo da area escavada. Indica-se também as curvas de nivel do terreno natural e a projecao da

escavacgdo, permitindo a visualizagdo da variacdo altimétrica do terreno.
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Os resultados das sondagens estdo indicados na Tabela 3.1, acompanhados de suas

respectivas médias e coeficientes de variacao (CV), que representa a razao entre o desvio padrao

e a média. Esse indice ¢ importante na avaliagdo da dispersao entre os resultados de diferentes

furos, indicando possiveis zonas de heterogeneidade. Os niveis d’agua registrados estdo

destacados em azul na mesma tabela. A partir destes resultados, foi possivel definir o perfil

geologico do solo, representado na Figura 3.5.

Tabela 3.1. Resultados de Nspr obtidos pelas sondagens.

SPT-1

SPT-2

SPT-3

SPT-4

SPT-5

SPT-6

Prof.(m)  Cotas MEDIA CV
1034,91 1034,50 1032,79 1032,80 1031,74 1031,34
0,45  1035-1034 - - - - - - - -
1,45  1034-1033 15 9 - - - - 120 03
2,45  1033-1032 7 11 - - - - 90 02
3,45 1032-1031 6 4 5 3 - - 45 0.2
4,45  1031-1030 11 5 5 3 12 5 68 05
545 1030-1029 6 4 5 8 7 62 02
6,45  1029-1028 6 5 5 3 3 3 42 03
7,45 1028-1027 8 5 7 5 5 5 58 02
8,45  1027-1026 11 7 7 3 6 3 62 04
9,45  1026-1025 11 9 10 3 7 3 72 04
1045  1025-1024 9 7 5 5 10 5 68 03
11,45 1024-1023 11 15 6 7 5 5 82 04
12,45 1023-1022 13 11 7 5 10 5 85 04
1345 1022-1021 18 11 6 7 10 5 95 05
1445  1021-1020 29 18 6 9 11 5 130 0,6
1545  1020-1019 33 25 7 8 13 11 162 0,6
16,45  1019-1018 38 41 11 17 22 11 233 0,5
1745 1018-1017 45 51 10 30 32 22 31,7 0,4
18,45  1017-1016 54 55 14 36 35 19 355 0,4
1945 1016-1015 50 63 13 42 34 31 388 0,4
20,45  1015-1014 52 70 21 50 39 36 447 03
21,45  1014-1013 64 84 26 53 43 38 513 04
2245  1013-1012 69 93 39 63 41 44 582 03
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Figura 3.5. Perfil geologico.

O perfil indica inicialmente uma camada de argila arenosa rija, correspondente a um
aterro ¢ ndo ao solo natural da regido. Sob essa camada ha a presenca de um solo poroso de
argila siltosa com coloracdo vermelha de consisténcia mole a média, estendendo-se até uma
profundidade média de 8§ m. Segue-se com uma camada de transi¢cdo de silte arenoso
medianamente compacto, de coloragdo vermelho-amarelo até uma profundidade média de 13
m, onde ha um aumento claro da média do Nspr, estabelecendo o inicio de uma zona saprolitica
composta por um silte arenoso compacto a muito compacto.

A caracterizacdo adequada desse perfil ¢ fundamental ndo apenas para as anélises de
estabilidade da escavacdo e do sistema de conten¢do, mas também para o desempenho do
sistema de ancoragem. Considerando as caracteristicas do solo colapsivel presente nas
profundidades superiores, ¢ importante que o bulbo ancorado seja posicionado fora dessa
regido. No caso estudado, o trecho ancorado esté localizado na zona de transi¢ao para o material
saprolitico, o que confere uma melhor capacidade de carga e favorece a estabilidade do sistema.

Outro fator a ser destacado a partir da observacdo do perfil ¢ a presenca do lengol
freatico proximo a cota de piso do 2° subsolo, justificando a implantacdo de um sistema de
drenagem para evitar situagdes de subpressao na laje da estrutura.

Os niveis d’agua variam entre 11 m e 13 m de profundidade, sugerindo a existéncia de
um fluxo subterraneo com sentido do lado esquerdo para o lado direito do lote. Isso pode ser

observado por um nivel mais alto no SPT1 e SPT2 que diminui ao chegar no SPTS5 e SPT6. Na
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Figura 3.5 foi representado um nivel médio do lengol.

O procedimento executivo da escavagdo estd ilustrado na Figura 3.6, que representa o
corte transversal AA da Figura 3.4) ao longo das diferentes etapas da obra. A etapa inicial
consistiu na escavacao em talude até o nivel do 1° subsolo, com alturas variando entre 2,30 m
e 6,78 m e inclinagdes entre 45° ¢ 50°, em fungdo das diferencas de cotas do terreno natural.
Concluida essa fase, foi executado o sistema de contengdo, permitindo continuidade da
escavagao até o 2° subsolo, com acréscimo de 4,08 m de profundidade.

O sistema de contencao adotado consistiu em estacas tipo hélice continua, com 50 cm
de diametro, espacgadas a cada 1,0 m entre eixos e com comprimentos variando entre 8,0 m e
14,0 m. Apo6s a instalagdo das estacas, procedeu-se a escavacgao da porgdo central do terreno,
mantendo-se bermas laterais de equilibrio. Nessa fase também se iniciou o monitoramento da
obra, correspondente a etapa D na Figura 3.6.

Na sequéncia, foram instaladas as ancoragens no topo das estacas, permitindo a
continuidade da escavacdo até o nivel do 2° subsolo. Posteriormente, executou-se um sistema
de drenagem composto por trincheiras drenantes e um colchdo drenante em toda a area do
terreno. Para sua implantagdo, foi necessaria uma escavagao adicional de aproximadamente 0,8
m, ndo prevista no planejamento inicial da obra.

Essa escavacdo extra poderia representar uma condi¢do potencialmente critica para a
estabilidade da contenc¢do, uma vez que implicou a redugdo temporaria do confinamento do
solo a frente das estacas. Nesse contexto, a instrumentacdo instalada teve papel essencial na
avaliacdo dos efeitos dessa etapa, permitindo verificar se houve alteracdo significativa no
padrao de deslocamentos e garantindo a seguranca na continuidade das atividades.

Ao considerar todas as etapas descritas, a altura total escavada variou entre 6,50 m e

11,00 m, a depender da se¢do analisada.
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Figura 3.6. Esquema do processo executivo da escavagio.
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3.2. Ensaios Laboratoriais

Conhecida as caracteristicas geologicas da area em estudo, ha a necessidade da obtengao
de parametros geotécnicos por meio de ensaios laboratoriais. Portanto, foram retiradas amostras
indeformadas no local antes do inicio das obras. As amostras foram coletadas proximo ao furo
SPT2 nas profundidades de 3 m (cota 1030,00), 6m (cota 1027,00) € 9 m (cota 1024,00), com
0 objetivo de caracterizar o solo e observar a variabilidade dos pardmetros, servindo como

referéncia para as analises.

3.2.1. indices Fisicos

Inicialmente foram realizados ensaios para a caracterizagdo fisica do solo, obtendo-se:
o teor de umidade natural (w), o indice de vazios (e), a densidade relativa dos solidos (Gs), o
peso especifico seco (ya), 0 peso especifico natural (yn), o peso especifico saturado (ysat), 0 grau
de saturagdo (S), os limites de liquidez (wL) e de plasticidade (wP), assim como o indice de

plasticidade (IP). Os resultados obtidos sdo indicados na Tabela 3.2.

Tabela 3.2. Indices fisicos do solo.
Profundidade da amostra

Indice

3m 6 m 9m

w (%) 18,20 26,64 32,70

e 2,05 1,84 1,69

Gs 2,82 2,75 2,80

va (kKN/m?) 9,25 9,68 10,41

¥n (KN/m?) 10,93 12,26 13,82

Yeat (KN/m?) 15,97 16,16 16,70

S (%) 25,04 39,82 54,20
wL (%) 43 44 55
WP (%) 31 37 33
IP (%) 12 7 22

O limite de liquidez foi determinado conforme a NBR 6459 (ABNT, 2016). O
procedimento teve inicio com a separagao e preparagdo das amostras, que foram colocadas em
capsulas de porcelana. Em seguida, adicionou-se gradualmente agua destilada as amostras, que
foram homogeneizadas com uma espatula. O aparelho de Casagrande foi utilizado para aplicar
os golpes nas amostras, sendo realizadas cinco tentativas com diferentes teores de umidade até
que a ranhura no solo se fechasse. Os valores de umidade foram entdo registrados para cada
tentativa e foi tracado um grafico de numero de golpes x teor de umidade, onde o valor
correspondente a 25 golpes foi interpolado, definindo o limite de liquidez do solo.

J& o limite de plasticidade foi determinado conforme a NBR 7180 (ABNT, 2016b). Apos

a secagem prévia das amostras, elas foram colocadas em céapsulas de porcelana e receberam
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incrementos pequenos de &gua, sendo homogeneizadas até atingirem uma consisténcia
adequada para o ensaio. Em seguida, por¢des de aproximadamente 10 g de solo foram roladas
em uma placa de vidro para formar cilindros de 3 mm de diametro, medindo-se, entdo, o valor
de umidade. O limite de plasticidade foi considerado a partir da média da umidade de trés
resultados.

Para obten¢do da densidade relativa dos graos, utilizou-se um de picnémetro de gas
hélio, cujo funcionamento se baseia na aplicagcdo da lei dos gases ideais, aproveitando-se da
caracteristica inerte do hélio e de sua baixa densidade, que consegue ocupar os vazios da
amostra de solo. Dessa forma, o equipamento realiza as medigdes do volume da amostra,
permitindo o calculo da densidade relativa.

Em posse dos valores de densidade relativa, dos teores de umidade e dos indices de
vazios, medidos ao realizar os ensaios de cisalhamento direto, todos os outros indices fisicos

podem ser calculados por meio de correlagdes.

3.2.2. Parametros de resisténcia

Os parametros de resisténcia do solo foram obtidos por meio de ensaios de cisalhamento
direto, executados conforme a norma internacional D3080/D3080M (ASTM, 2011). Os ensaios
foram realizados em condi¢des naturais com pressdes normais de 10 kPa, 25 kPa, 50 kPa e 100
kPa, estimadas de acordo com a tensdo confinante in situ nas profundidades trabalhadas.

A fim de evitar a geragao de excessos de poropressado e, dessa forma, obter propriedades
drenadas do material, os ensaios foram executados com uma velocidade lenta de cisalhamento,
de 3,0 x 102 mm/min, estimada em funco da permeabilidade do solo e do tempo necessério
para ocorrer o adensamento primario, obtido da curva de adensamento que antecede a fase de
cisalhamento.

Para a obtencao da tensdao de cisalhamento, adotou-se que a ruptura ocorre no instante
em que a curva de Tensdo x Deformacdao atinge uma deformacdo de 10%, conforme
recomendado pela D3080/D3080M (ASTM, 2011) para amostras que ndo apresentam condi¢ao
de pico. Com as tensdes de ruptura, tragou-se as envoltéria de resisténcia de Mohr-Coulomb
(Figura 3.7), a partir das quais foram extraidas o intercepto coesivo (c) e o angulo de atrito (¢),
indicados na Tabela 3.3.

Percebe-se uma maior contribui¢do da resisténcia friccional nos primeiros 3 metros do
perfil, caracteristica associada a presenca de agregados que conferem ao solo um
comportamento similar ao de solos arenosos, como observado em campo. A medida que a

profundidade aumenta, chegando a 6 metros, h4 acréscimo na parcela coesiva. Isso pode ser
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atribuido ao aumento do contetdo de finos no solo, representando uma maior forca de ligacao

entre os graos.
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Figura 3.7. Resultados dos ensaios de cisalhamento direto.

Tabela 3.3. Parametros de resisténcia.
Amostra ¢ (kPa) ()

3m 20,5 34,5
6 m 23,6 26,2
9m 17,7 31,7

3.3. Monitoramento de Campo

A instrumentagdo da obra foi composta por inclinometros (IN), medidores de nivel
d’agua (MNA) e piezometros de Casagrande (PZ), conforme apresentado na Figura 3.4.

Ao todo, foram instalados oito inclindmetros na obra (quatro em solo e quatro dentro de
estacas), permitindo o monitoramento de quatro se¢des distintas (Figura 3.8). A estratégia de
combinar inclindmetros instalados em solo e em estacas teve como finalidade possibilitar a
identificacdao de eventuais movimentos de translacao da estrutura. Para isso, os tubos em solo
foram projetados com comprimentos maiores. No entanto, devido a dificuldades durante a
execucao, ocorreram quebras de tubos, o que comprometeu parte das leituras. Apenas na se¢ao
3-4 foi possivel obter, de forma satisfatoria, um tubo instalado no solo com comprimento

superior ao do tubo correspondente na estaca.
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Figura 3.8. Seg¢des instrumentadas.
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Destaca-se que a se¢do 5-6 corresponde a uma regido destinada a implantacdo de um
pogo de elevador, onde esté prevista a execucao de outras linhas de ancoragem e uma escavacao
adicional de 2,0 m, o que justifica sua ficha maior que as outras se¢cdes. No entanto, até o
término do periodo de analise deste trabalho, a configuracao ilustrada na Figura 3.8 foi a Giltima
registrada em campo, sendo, portanto, a condi¢cao considerada para as avaliagdes realizadas.

O objetivo principal da inclinometria foi avaliar a estabilidade da cortina, monitorar as
deflexdes ao longo da escavagdo, analisar o desempenho das ancoragens e verificar a
consisténcia das hipdteses de projeto adotadas. Para isso, foram programadas leituras iniciais
de referéncia (zero) apés a instalagdo de cada tubo-guia, leituras apos a instalagdo dos tirantes
e ap6s o avanco de cada etapa de escavagao.

Outro fator diretamente influenciado pela execu¢do em campo refere-se a orientagdo
dos tubos inclindmetros. Idealmente, esses devem ser instalados com o eixo AA perpendicular
a diregdo da escavagdo. Na pratica, entretanto, esse alinhamento raramente ¢ garantido. Por essa
razdo, ¢ fundamental a medicdo do angulo de rotagdo de cada tubo, de modo que, no
processamento dos dados, os deslocamentos possam ser corrigidos para refletirem os valores

reais na dire¢do escavada. A Tabela 3.4 resume as caracteristicas dos tubos-guia instalados.

Tabela 3.4. Quadro resumo dos tubos-guia para medi¢do inclinométrica.

Referéncia Secdo Posigdo Comprimento (m) Rotacgdo do eixo AA*
IN1 1-2 Norte - Solo 11,5 34°
IN2 1-2 Norte - Estaca 10,0 14°
IN 3 3-4 Norte - Solo 13,0 32°
IN 4 3-4  Norte - Estaca 9,0 23°
INS5 5-6 Sul - Solo 11,5 -13°
IN6 5-6 Sul - Estaca 13,0 -5°
IN7 7-8 Sul - Solo 13,0 37°
IN 8 7-8 Sul - Estaca 9,0 -1°

*(+) Antihorario; (-) Horario
Para viabilizar a instalacdo dos tubos no interior das estacas, estes foram previamente
fixados a armadura, permitindo que a concretagem fosse realizada conforme o procedimento
usual da estaca tipo hélice continua. A Figura 3.9 ilustra o processo executivo da instalacao dos

tubos-guia.
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Figura 3.9. Processo de execucao dos tubos-guia: a) tubo junto a armacao; b) instalacdo; c) tubos instalados.

As medigdes dos deslocamentos foram realizadas com o uso do torpedo Digitilt Slope
Indicator em conjunto com a unidade de leitura Digitilt Datamate II (Figura 3.10). Esse sistema

permite leituras a cada 0,50 m, com precisdo de £0,25 mm por leitura.

11 IAYWYAYA 11141910 )

= OOQR
159 NTER

a)

Figura 3.10. Equipamento de leitura: a) unidade de leitura; b) sistema em aplicagao.

A instrumentagdo com medidores de nivel d’agua (MNA) e piezometros de Casagrande
(PZ) teve como finalidade avaliar as variagdes da linha freatica, identificar o fluxo subterraneo
e detectar eventuais subpressoes, especialmente devido a proximidade do lengol freatico com a
laje do 2° subsolo da edificacdo. Para isso, foram implantadas trés ilhas de monitoramento, cada

uma composta por um MNA e um PZ, instalados a um metro de distancia entre si (Figura 3.11).
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Figura 3.11. Ilha de monitoramento do lengol freatico, composta por MNA e PZ.

Com relagdo ao monitoramento inclinométrico, ¢ importante apontar que, no momento
de execucao das estacas ¢ instalacao dos tubos, a escavagao em talude até o nivel do 1° subsolo
j& havia sido concluida. Consequentemente, os deslocamentos gerados durante essa etapa
inicial ndo foram registrados. Assim, o monitoramento mediu diretamente os deslocamentos a
partir da etapa D (conforme indicado na Figura 3.6), que correspondem a instalacdo das
ancoragens e a escavacao final até o 2° subsolo, respectivamente.

Apesar da auséncia de dados nas etapas iniciais, com a validagdo da modelagem
numérica com base nas leituras obtidas, ¢ possivel realizar uma retroanalise para estimar os
deslocamentos ocorridos nas fases anteriores ao inicio do monitoramento, permitindo uma

avaliag¢do de todo o processo executivo.

3.3.1. Monitoramento Inclinométrico

e 1" medi¢ao — 13/11/2023:

Nessa primeira fase (Figura 3.12), o terreno ja se encontrava com os taludes laterais
escavados, alcangando a cota do 1° subsolo. As estacas da contengdo estavam comecgando a ser
executadas no lado norte do terreno, enquanto a escavacdo do 2° subsolo avancava pela regido
central. Nesse momento, apenas o inclindmetro IN2 havia sido instalado, sendo realizada sua

leitura inicial (Figura 3.13), utilizada como referéncia para os deslocamentos futuros.
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Figura 3.12. Situag@o na 1* medicdo: a) esquema ilustrativo; b) registro fotografico.
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Figura 3.13. Medicdo realizada - 13/11/23.
e 2" medicao —22/11/2023:

Nessa etapa, todos os inclindometros do lado norte estavam instalados. As bainhas dos
tirantes desse trecho haviam sido executadas. O processo de protensdo estava sendo realizado
de forma progressiva, acompanhando o avanco da escavagdo do 2° subsolo, que evoluia no
sentido da esquerda para a direita do terreno.

Foram efetuadas as leituras zero dos inclindmetros IN1, IN3 e IN4, estabelecendo a
referéncia para o monitoramento dos deslocamentos nesses pontos. Simultaneamente, teve
inicio a execucgao das estacas no lado sul do terreno, conforme ilustrado na Figura 3.14.

Também foi realizada a segunda medicdo no inclindbmetro IN2, cuja leitura estd

apresentada na Figura 3.15. No entanto, alguns fatores limitaram a analise dessa etapa. A leitura
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de referéncia do IN1 s6 pode ser registrada apoés o avanco da frente de escavagdo,
impossibilitando a medi¢do dos deslocamentos induzidos pela escavagdo nesse ponto. Da
mesma forma, ndo foi possivel isolar a influéncia da protensdo dos tirantes sobre os
deslocamentos registrados no IN2, uma vez que ambos os eventos (escavagdo e protensao)

ocorreram em sequéncia proxima.

22/11/2023
q a0 1-2 £ca0 3:4 ST
L T TP T T T T T ST
3 IN2’Y = IN4
kd
E AL 7
E 1.024,42 3 1.028,50
3 D7<teion 3 Ssusoro
ZARRR AR AR AR AR AR AR R AR AR AR NERERFRRRFRRRNRRRRINS
a)

Figura 3.14. Situagdo na 2* medicdo: a) esquema ilustrativo; b) registro fotografico.
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Figura 3.15. Medicdo realizada - 22/11/23.

e 3" medi¢ao — 01/12/2023:

Nessa etapa, todos os tirantes ao norte ja haviam sido protendidos, permitindo a

continuidade da escavacao do 2° subsolo. Simultaneamente, as estacas ao sul avangavam mais,

conforme mostrado na Figura 3.16.

As leituras registradas nessa fase estdo apresentadas na Figura 3.17. Nos inclindmetros

INT e IN2, observa-se que os deslocamentos permanecem praticamente nulos, comportamento

compativel com a auséncia de novas interferéncias desde suas leituras anteriores. Ja na se¢do

representada pelos inclindmetros IN3 e IN4, o comportamento registrado reflete deslocamentos

no sentido oposto ao da escavagdo, associados a aplicacao da carga de protensao nos tirantes.
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Figura 3.16. Situagdo na 3* medicdo: a) esquema ilustrativo; b) registro fotografico.
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Figura 3.17. Medigéo realizada - 01/12/23.
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e 4" medicao — 14/12/2023:

Nessa etapa, todas as estacas da conten¢do ja haviam sido executadas. No lado norte, a
escavacao do 2° subsolo ja havia ultrapassado todos os inclindmetros (Figura 3.18). Foram
realizadas as leituras de acompanhamento dos inclindmetros IN1 a IN4, além da leitura zero
dos novos inclindmetros IN6 e IN8, posicionados em estacas na regido sul da obra. As leituras

realizadas sdo indicadas na Figura 3.19.
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Figura 3.18. Situagdo na 4* medicdo: a) esquema ilustrativo; b) registro fotografico.
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Figura 3.19. Medigdo realizada - 14/12/23.
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e 5" medi¢ao — 05/02/2024:

Nessa etapa, a protensao dos tirantes comegava a ser realizada no sentido da esquerda
para a direita na regido sul, permitindo o avanco da escavagao (Figura 3.20). Foram instalados
os ultimos inclindmetros em solo (IN5 e IN7), sendo realizada a leitura zero dos mesmos. Foram
realizadas também leituras de acompanhamento dos inclinometros IN6 e IN8 (Figura 3.19),
constatando-se deslocamentos praticamente inexistentes, o que condiz com a auséncia de
mudanga de configuragdo, tendo em vista que os tirantes ainda ndo haviam sido protendidos

nestas secoes.

05/02/2024

RN RRRRRARNNAN]

a)

Figura 3.20. Situagdo na 5* medicdo: a) esquema ilustrativo; b) registro fotografico.
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Figura 3.21. Medicao realizada - 05/02/24.

e 6" medi¢do — 26/02/2024:

Nessa etapa, todos os tirantes localizados no lado sul da conten¢do ja haviam sido
protendidos, o que viabilizou a continuidade do avango da escavagado nesse trecho (Figura 3.22).
As leituras realizadas nessa data, portanto, foram realizadas com o objetivo de verificar a
influéncia da protensdo nos inclindmetros da regido sul. Os dados obtidos sdo mostrados na
Figura 3.23.

Os inclindmetros apresentaram movimentagdes contrarias ao sentido da escavacao,
coerente com a aplicacdo das cargas de protensao dos tirantes. Os inclinometros dentro das
estacas apresentaram deslocamentos mais acentuado no topo da estaca, enquanto as
movimentagdes em solo apresentaram movimentacdes de menor magnitude, sugerindo uma

diferenca da influéncia da protensdo entre o elemento estrutural e o elemento de solo.
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Figura 3.23. Medigéo realizada - 26/02/24.
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e 7" medi¢ao — 04/03/2024:

Nessa etapa, a escavacao ja havia passado por todos os pontos instrumentados (Figura
3.24). Foram realizadas leituras para verificar a influéncia do desconfinamento nos
inclindmetros da regido sul, cujos resultados obtidos sdo indicados na Figura 3.25.

Observa-se em todos os instrumentos um pequeno aumento nos deslocamentos em
direcdo da area escavada, correspondente ao alivio de tensdes promovido. As magnitudes de

deslocamentos se mantiveram abaixo de 2 mm nessa diregao.
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Figura 3.24. Situagdo na 7* medicdo: a) esquema ilustrativo; b) registro fotografico.
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Figura 3.25. Medicao realizada - 04/03/24.

e 8" medicao — 18/03/2025:
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|
-10

-12 -14

Nesta fase da obra, a implantagdo do sistema de drenagem j& havia sido concluida e a

estrutura do edificio encontrava-se em execugdo (Figura 3.26). Para avaliar os efeitos da

escavacao adicional realizada para instalagao do sistema de drenagem, foram realizadas novas

leituras inclinométricas.

Devido a obstrucdes constatadas nos tubos IN1, INS5, IN6 e INS, a coleta de dados nestes

locais foi impossibilitada. A Figura 3.27 indica os resultados lidos nos tubos ainda operacionais.

De modo geral, observa-se que o padrdo de deslocamento das curvas se manteve

semelhante ao das leituras anteriores. Contudo, a magnitude dos deslocamentos atingiu valores

mais expressivos, variando entre 3 mm e 4 mm no sentido escavado.
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Figura 3.26. Situagdo na 8 medicdo: a) esquema ilustrativo; b) registro fotografico.
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Figura 3.27. Medicao realizada - 18/03/25.

3.3.2. Monitoramento do Lenc¢ol Freatico

\
8 10 -12 -14

Com base nas sondagens realizadas previamente a execu¢do da obra, foi identificada a

proximidade do nivel d’4gua em relagao a laje do 2° subsolo, o que poderia resultar subpressoes

indesejadas na estrutura. Para diminuir esse risco, foi projetado um sistema de drenagem

composto por trincheiras drenantes e um colchdo drenante com geotéxtil ao longo do fundo da

escavacgao.

A Figura 3.28 ilustra em planta a situacdo descrita, que conta com trés ilhas de

monitoramento para avaliar o comportamento do lengol fredtico. Cada ilha foi equipada com

um Medidor de Nivel d’Agua (MNA) e um Piezémetro de Casagrande (PZ), ambos com
profundidade de 10 m.
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Para viabilizar a instalagdo desse sistema, foi necessario realizar um rebaixamento do
lengol fredtico na regido proxima a Ilha 1, onde o nivel d’4gua se encontrava mais elevado,

utilizando-se ponteiras drenantes (Figura 3.29).

NN NN N AR RN NN RN R NNNRRRRR AN RN ANAY|
[ [

ILHA DE MONITORAMENTO 01 IU!ADEMJNJTORAMENTOOI.
A

REGIAQ DE
REBAIXAMENTO COM
PONTEIRAS DRENANTES

Figura 3.29. Ponteiras drenantes e sua regido de atuacdo.

O acompanhamento das leituras indicou uma redu¢do do nivel d’adgua na regido
esperada (Ilha 01), passando de uma média de 25 cm de profundidade em 26/02/2024, data de
inicio do funcionamento das ponteiras, para 90 cm em 01/03/2024 e 58 cm em 04/03/24. A
Figura 3.30 apresenta o perfil de variagdo do lencol ao longo do tempo nas ilhas de

monitoramento (se¢do AA da Figura 3.28).
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Figura 3.30. Monitoramento do lencol freatico.

A comparagao entre os dados do MNA e do PZ em um mesmo local permite identificar
o regime de fluxo subterraneo. Quando os niveis coincidem, o sistema encontra-se em condi¢ao
estacionaria, ja quando o nivel piezométrico supera o nivel d’agua, ocorre uma tendéncia de
fluxo ascendente, indicativa da geragdo de poropressodes positivas em profundidade.

A anélise dos resultados indica que a condicdo inicial ¢ de fluxo descendente, onde o
nivel piezométrico (linha pontilhada) permanece abaixo do nivel d’agua (linha continua). Na
Ilha 1, a partir do inicio do bombeamento, observou-se a inversdao do regime de fluxo para
ascendente, o que confirma a atuacdo do sistema de rebaixamento. Nas demais ilhas, o fluxo
manteve-se descendente durante todo o periodo de monitoramento.

Com base nessa interpretagdo, identificaram-se, nas Ilhas 1 e 2, que o regime de fluxo
ascendente pode ser associado ao nivel piezométrico acima do nivel d’dgua que ocorreu com o
inicio da operag¢do das ponteiras, a partir de 26/02. Antes do rebaixamento, o nivel d’agua
encontrava-se proximo a cota do piso do subsolo, enquanto o nivel piezométrico situava-se em
cota inferior. Apos a implantacdo do sistema, embora tenham sido observadas acumulo de
poropressoes nas areas de influéncia das ponteiras, estas ndo atingiram a cota da laje de fundo,
o que indica que o sistema de drenagem subterranea atuou de forma eficaz, mantendo a
estabilidade hidraulica durante a escavagao.

Ap0s a fase de rebaixamento temporario, foi implantado um colchao drenante definitivo
sob a laje de fundo, composto por camadas de material granular de alta permeabilidade e de
geotéxtil interligadas a trincheiras drenantes com tubos drenos horizontais. Dessa forma, apos

o desligamento das bombas, eventuais gradientes ascendentes sdo aliviados, evitando o
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desenvolvimento de subpressdes na laje em longo prazo.

3.4. Analises

A metodologia adotada para as analises envolve verifica¢des de estabilidade do sistema
de contengdo e da capacidade de carga das ancoragens por meio de métodos de equilibrio limite,
complementados por modelagem numérica. A analise numérica também ¢ utilizada para a
estimativa dos deslocamentos horizontais, permitindo a comparagao com os dados obtidos em
campo pelas leituras inclinométricas.

Para isso, utilizou-se o método dos elementos finitos, com aplicagdo dos modelos
constitutivos Mohr-Coulomb e Hardening Soil, a fim de verificar suas aplicabilidades para a
situagdo apresentada.

As andlises foram conduzidas para as quatro se¢des instrumentadas da obra (Figura 3.8),
selecionadas com base em variacdes geométricas relevantes entre elas, como o comprimento

das estacas, a inclinag¢do do talude superior e a configuracdo das ancoragens.

3.4.1. Verificacido das Ancoragens

Para realizacdo das andlises, um parametro fundamental a ser definido ¢ a carga de
ruptura das ancoragens. Neste estudo, ndo foram consideradas as tensdes de colapso da
ancoragem, tendo em vista o posicionamento dos bulbos fora da regido de solo colapsivel.
Foram adotados, portanto, os métodos de Bustamante & Doix (1985) e Costa Nunes (1987).

Pelo método de Bustamante & Doix (1985), a carga de ruptura foi estimada por meio
da Equacdo 2.21, considerando o valor de a. = 1,5, conforme indicado na Tabela 2.16 para solos
siltosos. Com esse coeficiente, tem-se um diametro médio do bulbo (Ds) de 22,5 cm. A
resisténcia por atrito lateral na interface solo-bulbo (gs) foi estimada como 0,12 MPa, com base
em uma pressao de inje¢do de 0,5 MPa para solos de consisténcia média, conforme apresentado
na Figura 2.32. Com um comprimento do bulbo de 10 m, a carga de ruptura estimada para os
tirantes foi de 847,8 kN.

Ja pelo método de Costa Nunes (1987), a carga de ruptura foi obtida com base na
Equagdo 2.23. Diferentemente do método anterior, essa abordagem leva em conta as inclinagdes
dos tirantes, que influenciam as tensdes verticais efetivas no ponto médio do bulbo, bem como
os parametros de resisténcia ao cisalhamento da interface solo-bulbo (gs), calculados a partir
das propriedades do solo. Como resultado, as cargas de ruptura variam entre os diferentes
tirantes analisados. Os valores obtidos por ambos os métodos estdo apresentados na Tabela

3.5.
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Tabela 3.5. Cargas de ruptura calculadas para as ancoragens.
Bustamante & Doix (1985) Costa Nunes (1987)

Secio

(kN) (kN)
Secdo 1-2 847,8 714,0
Secdo 3-4 847,8 726,0
Sec¢do 5-6 847,8 774,1
Secdo 7-8 847,8 767,9

3.4.2. Modelagem Numérica

Com o objetivo de aprofundar a compreensdo sobre o comportamento do sistema de
contencao durante as etapas executivas, foi conduzida uma série de modelagens numéricas por
meio do método dos elementos finitos. As andlises foram desenvolvidas no software Plaxis 2D
(Bentley Systems, 2019), utilizando a condi¢do do estado plano de deformacdes, adequada para
representar as se¢des monitoradas ao longo da escavacao.

Considerando que a extensdo da contengdo nas se¢Oes analisadas € cerca de 20 vezes a
altura escavada, e que essas secdes se encontram distantes das regides dos cantos, entende-se
que as analises bidimensionais sdo suficientemente representativas para as verificagdes
propostas. Ademais, ndo foram consideradas sobrecargas atuantes, tendo em vista a existéncia
de fundagdes profundas nos vizinhos, cuja contribui¢do para as cargas superficiais transmitidas
a escavacao torna-se desprezivel.

Adotou-se a condigdo de estado plano de deformagdes, com discretizagdo realizada por
meio de elementos finitos triangulares de 15 n6s. A malha foi gerada com uma distribuicdo fina
de elementos e um fator de refinamento de 0,25.

A geometria do modelo foi definida considerando a simetria do sistema analisado
(Figura 3.31). O dominio vertical foi estendido em 12 m abaixo do pé da estaca, valor superior
a uma vez a altura escavada, enquanto a extensdo horizontal foi estendida a 40 m, garantindo
mais de trés vezes a altura total escavada. Esses valores foram adotados com o objetivo de evitar
interferéncias de contornos nos resultados obtidos.

Dessa forma, as condi¢des de contorno puderam ser impostas com restri¢do horizontal
nas laterais, liberdade de movimento na superficie superior e fixacdo na base. J& as etapas de
modelagem foram simuladas de acordo com a sequéncia executiva observada em campo,

representada na Figura 3.32.
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Trecho Ancorado:

R

Eixo de simetria

Figura 3.31. Geometria da modelagem.

a) Malha gerada e) Escavacéo da parte central
F f
b) Condig&o inicial f) Instalagé&o da ancoragem
# E
c¢) Escavacéo do talude superior g) Escavacéo do 2° subsolo
ﬁ E
d) Instalacdo da cortina h) Escavagéo adicional

Figura 3.32. Etapas de execugdo modeladas.

Para representar a estrutura da cortina, foram utilizados elementos de placa isotropicos
e elasticos, cujos parametros foram ajustados para considerar a diminuicdo da rigidez
decorrente da descontinuidade entre as estacas. Assim, a estimativa dos valores de rigidez a
flexao (EI) e rigidez axial (EA) deve considerar um fator de redugdo dado pela relagdo entre o

diametro da estaca e o espagamento entre elas (s/d).
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No caso apresentado, foram utilizadas estacas de 50 cm de didmetro com espagamento
de 1,0 m entre eixos. O moddulo de elasticidade linear do concreto armado foi considerado como
27 GPa e o peso especifico igual a 25 kN/m?. A Tabela 3.6 apresenta os parametros resultantes,

onde W corresponde ao peso do elemento e v representa o coeficiente de Poisson.

Tabela 3.6. Propriedades dos elementos de placa.

Propriedade Valor

EA (KN/m) 2,65E+06
EI (kNm?/m) 4,14E+04
W (kN/m/m) 7,43
v 0,20

Ressalta-se que, no Plaxis, os elementos de placa s3o sobrepostos ao meio continuo, o
que implica que o peso do solo precisa ser subtraido do peso da placa para o célculo correto de
W. Além disso, foram incluidos elementos de interface entre as placas e o solo, de forma a
representar adequadamente a interagdo entre os materiais. Essa interacdo é governada pelo
parametro Rinter, definida no modelo de solo. Para as analises, os resultados mais representativos
foram observados ao utilizar Rinter = 0,7.

A ancoragem, por sua vez, foi representada por dois tipos de elementos, considerando
as diferencas entre o trecho livre e o trecho ancorado. O trecho livre foi modelado como um
elemento de ancoragem né-a-no6 (node-to-node anchor), equivalente a uma mola eldstica com
uma rigidez normal constante, capaz de resistir a esforcos de tracdo e de compressdo. Esse
elemento permite também a aplicagdo de cargas de protensdo durante a simulacdo das etapas
construtivas.

Para estes elementos, sdo exigidos como entrada os parametros de rigidez axial (EA) e
o espacamento na dire¢do fora do plano do aco. Na obra analisada foram utilizadas monobarras
de aco de 32 mm de didmetro com modulo de elasticidade (E) de 210 GPa.

No caso do trecho ancorado, foram utilizados elementos de viga embutida (embedded
beam), adequados para representar elementos estruturais longos que transmitem cargas ao solo,
sem a necessidade de aplicar explicitamente elementos de interface.

Considerando que a geometria da ancoragem ¢ governada pelo didmetro do bulbo de
calda injetada, enquanto a rigidez axial (EA) ¢ determinada pela barra de ago, os dados de
entrada foram definidos da seguinte forma: adotou-se um diametro equivalente do bulbo de
22,5 cm (valor majorado considerando um coeficiente de majoragdo do didmetro do bulbo
devido a injegdo de 1,5). Para manter a equivaléncia com a rigidez axial com o trecho livre, foi

atribuido ao bulbo um modulo de Young ficticio de 4,25 GPa, de modo que o produto EA
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corresponda a rigidez real da barra de ago. J4 a resisténcia por atrito lateral foi considerada
linear e com o valor de 102,6 kPa, estimada a partir da carga de ruptura calculada de 725 kN,
distribuida ao longo da superficie lateral do bulbo.

Apo6s a defini¢ao das propriedades dos elementos estruturais, procedeu-se a defini¢ao
das propriedades do solo. Dada a auséncia de ensaios especificos de deformabilidade, esses
dados foram estimados com base na literatura local, considerando-se a similaridade com o solo
estudado (Perez, 1997; Cardoso, 2002; Guimaraes, 2002; Rebolledo et al., 2019).

Em particular, Rebolledo et al. (2019) calibraram e validaram os parametros mecanicos
dos solos tipicos de Brasilia para o modelo Hardening Soil (HS), com base em resultados de
ensaios laboratoriais e de campo conduzidos no Campo Experimental de Geotecnia da
Universidade de Brasilia (CEG/UnB). Os parametros de resisténcia e compressibilidade foram
obtidos a partir de ensaios triaxiais € ensaios oedométricos, sendo posteriormente calibrados
por meio de modelagem numérica utilizando o software Plaxis e seu modulo de simulacdo de
ensaios laboratoriais Soil Test. A partir dessas analises, os autores propuseram um modelo

geotécnico, cujos parametros estdo indicados na Tabela 3.7.

Tabela 3.7. Modelo geotécnico proposto para o campo experimental de geotecnia da UnB para o modelo HS
(Rebolledo et al., 2019).
Camada Camada Camada Camada Camada Camada
1 2 3 4 5 6

Parametros
Argila arenosa porosa Solo residual lateritico ~ Saprolito

Profundidade (m) 0-1,5 ,5-35 35-50 50-70 70-85 8,5-200

v (kN/m?) 13,1 12,8 13,9 143 16 18,2
¢ (kPa) 5 5 5 20 75 20

¢ (°) 25 25 26 32 20 22

v (°) 0 0 0 0 0 0

ELf (MPa) 3.2 2,5 4 12 13,2 12,2
E,¢) (MPa) 4,9 1,45 2,2 6,9 7,0 5,7
Eyy) (MPa) 14,0 14,0 36,9 37,5 54,0 54,0
m 0,5 0,5 0,5 0,5 0.5 0,7
Vur 0,2 0.2 0,2 0,2 0.2 0.2
pf (kPa) 100 100 100 100 100 100
Ry 0.8 0.8 0,9 0,9 0.9 0.8
POP (kPa) 65,7 31,8 0 31,4 0 0

Kg© 0,58 0,58 0,56 0,47 0,66 0,63
Ko 1,37 0,77 0,56 0,56 0,66 0,63

Com base no modelo proposto e nos parametros de resisténcia e indices fisicos obtidos
por meio dos ensaios laboratoriais (Tabela 3.2 e Tabela 3.3), foi possivel estabelecer os dados
iniciais para a situacdo analisada. Para isso, as camadas 3, 4 e 6 descritas por Rebolledo ef al.

(2019) foram consideradas compativeis com as condi¢des geotécnicas observadas nas
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profundidades de 3 m, 6 m e 9 m, respectivamente, da area em estudo. Essa compatibilidade ¢

reforcada pela comparagao entre os perfis do solo, conforme ilustra a Figura 3.33.
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Figura 3.33. Comparag@o entre perfis de sondagens.

Para verificar a adequabilidade dos parametros ao caso estudado, uma andlise preliminar
consiste na comparacao da modelagem com o ensaio de recebimento das ancoragens. Para isso,
foi utilizado o ensaio apresentado na Figura 3.34 como referéncia. A modelagem foi conduzida
até a etapa de protensdo, aplicando-se as mesmas fases de carregamento e descarregamento
utilizadas no ensaio. Com isso, foi possivel reproduzir o grafico Carga x Deslocamento no
ponto de contato entre a cortina e o elemento de ancoragem, permitindo uma comparagao direta
entre os resultados numéricos e os resultados de campo.

A partir dessa comparagao, observou-se uma excelente adequabilidade dos parametros
adotados ao comportamento real da estrutura. Um melhor ajuste foi obtido ao se anular os
valores do parametro de pré-adensamento (POP), originalmente sugeridos por Rebolledo ef al.

(2019). Os resultados dessa calibragao estdo apresentados na Figura 3.35.
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Figura 3.34. Curvas obtidas do ensaio de recebimento da obra.
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Figura 3.35. Comparacdo do modelo com o ensaio de recebimento da ancoragem.

Portanto, os parametros finais adotados para o modelo Hardening Soil sao mostrados

na Tabela 3.8.
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Tabela 3.8. Pardmetros de solo adotados para o modelo Hardening Soil.

Parametros Camada 1 Camada 2 Camada 3
Profundidade (m) 0-45 4,5-175 7,5-20,0
¥n (KN/m?3) 10,93 12,26 13,82
Ysat (KN/m?) 15,97 16,16 16,7
¢' (kPa) 20,5 23,6 17,7
¢ (°) 34,5 26,2 31,7
v ) 0 0 0
EL (MPa) 4,0 12,0 12,2
E'¢) (MPa) 2,2 6,9 57
EL¢S (MPa) 36,9 37,5 54,0
m 0,5 0,5 0,7
Vur 0,2 0,2 0,2
pf (kPa) 100 100 100
Re 0,9 0,9 0,8
POP (kPa) 0,0 0,0 0,0
Rinter 0,7 0,7 0,7

Ap6s a selecdo dos parametros para o modelo Hardening Soil (HS), torna-se necessario
compatibilizar os modulos de deformabilidade para viabilizar a modelagem utilizando o
modelo Mohr-Coulomb (MC). Como os médulos adotados no modelo HS sdo associados a uma
tensdo de referéncia (padrao de 100 kPa), ndo ¢é possivel utilizar diretamente os mesmos valores
no modelo MC, que se baseia em apenas um modulo de elasticidade constante para cada camada
de solo.

Conforme discutido no capitulo 4, ao utilizar o modelo MC em situacdes de escavagao,
¢ mais apropriado adotar o modulo de carregamento-descarregamento (E.,), cuja defini¢ao no
modelo HS ¢ dada por meio da Equagao 3.1:
gref < c cos(¢p) — o5 sen(¢p) )m
Y \ccos(¢p) +pref sen(¢)

Portanto, para representar adequadamente as se¢des pelo modelo MC, ajustou-se os

Eyr = 3.1)

valores de £, considerando os valores de 6’3 de 25 kPa, 50 kPa e 100 kPa, representando as
tensdes confinantes utilizadas para as camadas de 3 m, 6 m, e 9 m, respectivamente. Com isso,
foi possivel ajustar os valores de E,- do modelo HS e converté-los para valores compativeis
com o modelo MC, permitindo comparacdes diretas entre os resultados dos dois modelos. Os

parametros utilizados para o modelo Mohr-Coulomb sdo mostrados na Tabela 3.9.
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Tabela 3.9. ParAmetros de solo adotados para o modelo Mohr-Coulomb.

Parametros Camada 1 Camada 2 Camada 3
Profundidade (m) 0-4,5 45-17,5 7,5-20,0
¥n (KN/m?) 10,93 12,26 13,82
Ysat (KN/m?) 15,97 16,16 16,7
c' (kPa) 20,5 23,6 17,7
¢ (°) 34,5 26,2 31,7
v ) 0 0 0
E' (MPa) 24,0 30,5 54,0
v 0,3 0,3 0,3
Rinter 0,7 0,7 0,7
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CAPITULO 4
RESULTADOS E DISCUSSOES

4.1. Monitoramento e Modelagem

As modelagens numéricas, desenvolvidas com os modelos constitutivos Mohr-Coulomb
(MC) e Hardening Soil (HS), foram confrontadas com os dados obtidos por meio do
monitoramento inclinométrico. Os resultados sdo apresentados na Figura 4.1, Figura 4.2, Figura
4.3 e Figura 4.4.

Nas modelagens, os deslocamentos anteriores a instalacdo das estacas foram
considerados nulos, permitindo uma comparacao direta com os deslocamentos medidos em
campo. No entanto, ¢ importante destacar que os resultados obtidos com a instrumenta¢ao nao
representam os deslocamentos integrais do sistema, pois a etapa inicial de escavacdo do talude
ndo foi instrumentada. Soma-se a isso a propria limitagdo do inclindmetro, que, por si s6, nao
detecta movimentos de translagdo, ja que sua medig¢ao depende de variagdes angulares ao longo
do tubo.

Com o objetivo de contornar essa limitagdo, foram instalados tubos complementares em
solo, buscando alcangar uma base mais estavel e estabelecer uma referéncia para detecg¢do dos
movimentos de transla¢do na estaca. Contudo, devido a quebras de tubos durante a execucao,
essa condi¢do s6 foi atendida de maneira satisfatoria na secao 3-4, onde o comprimento do tubo
no solo excedeu o da estaca em cerca de 4 m.

Para estimar o deslocamento integral do sistema, que foi acumulado a partir da situacao
inicial na profundidade 0, foram realizadas simulagdes numéricas complementares que
incluiram a evolu¢do das deformagdes sem zerar os deslocamentos na etapa de instalagdo das
estacas. Essa abordagem permitiu uma visualizagdo mais completa da resposta do solo e da

estrutura durante todas as fases construtivas, mesmo quando ainda nao havia a instrumentagao.
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IN4 - Inclinémetro

Profundidade (m)

14 12 10 8 6 4 2 0o 2 4 6 -8 -0 -12 -14
Deslocamento (mm)
14/12/23 (Escavagdo 01)

e+ e e 01/12/23 (Ancoragem) — . = .= 18/03/25 (Escavagdo adicional)

22/11/23 (Zero)

IN4 - Hardening Soil

Profundidade (m)

-10
Deslocamento (mm)
Ancoragem — .= .= Escavacdo adicional

Escavacao 01 = === Deslocamento Integral

IN3 - Mohr-Coulomb

Profundidade (m)

Deslocamento (mm)
Ancoragem — .= .= Escavagio adicional

Escavacao 01 = === Deslocamento Integral

IN4 - Mohr-Coulomb

Profundidade (m)

__________ Ancoragem — -—-— Escavagao adicional

Escavacéo 01 — ——— Deslocamento Integral

===-------  Ancoragem = —-—:— Escavagcao adicional

Escavacao 01 — ——— Deslocamento Integral

Figura 4.2. Comparag@o dos resultados de deslocamento para a secéo 3-4.
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Profundidade (m)

IN5 - Inclinémetro

Profundidade (m)

Deslocamento (mm)

05/02/24 (Zero)

26/02/24 (Ancoragem)

04/03/24 (Escavagao 01)

IN5 - Hardening Soil

Profundidade (m)

“TArea escavadaol

Deslocamento (mm)

Ancoragem
Escavagdo 01
Deslocamento Integral

IN5 - Mohr-Coulomb

Deslocamento (mm)

Ancoragem

Escavagéo 01

Deslocamento Integral

ING - Inclinémetro

Profundidade (m)

8 6 4 2 0o 2 4 6 8 -0 -12 -14
Deslocamento (mm)

14/12/23 (Zero)

05/02/24 (Sem mudanga de configuragao)

26/02/24 (Ancoragem)

04/03/24 (Escavagéo 01)

ING - Hardening Soil

Profundidade (m)

«
L,

L
14 12 10

Deslocamento (mm)
Ancoragem

Escavagdo 01
Deslocamento Integral
ING - Mohr-Coulomb

Profundidade (m)

Deslocamento (mm)

Ancoragem
Escavagao 01
Deslocamento Integral

Figura 4.3. Comparagao dos resultados de deslocamento para a se¢do 5-6.
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IN7 - Inclinbmetro IN8 - Inclinémetro

Profundidade (m)
Profundidade (m)

Deslocamento (mm)

Deslocamento (mm})
05/02/24 (Zero)
.......... 26/02/24 (Ancoragem) —  14/12/23 (Zero) )
04/03/24 (Escavagdo 01) 05/02/24 (Sem mudanga de configuragao)
==-==-=-m=  26/02/24 (Ancoragem)
————— 18/03/25 (Escavagéo adicional) 04103124 (Escavagdo 01)

IN7 - Hardening Soil IN8 - Hardening Soil

0 = o

Profundidade (m)
Profundidade (m)

Lom N 5
LA S S p

14 12 10 8 6 4 2 0 -2 4 -6 -8 -10 12 -14 4 12 10 8 6 4 2 o 2 4 6 -8 -10 12 -14

---------- Ancoragem ———

Escavagao adicional =====ee====  Ancoragem
Escavagao 01

————— Escavagao adicional
= == —  Deslocamento Integral ——  Escavacdo 01

IN7 - Mohr-Coulomb

———— Deslocamento Integral

IN8 - Mohr-Coulomb

Profundidade (m)
Profundidade (m)

14 12 10 8 6 4 2 0o 2 4 &6 -8 -10 12 -14 14 12 10 8 6 4 2 o 2 4 6 8 -10 12 -14
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)
.......... Ancoragem —-—-— Escavacao adicional ====-==-==  Ancoragem —-—-— [Escavagao adicional
Escavagao 01 —— ==——  Deslocamento Integral = Escavacdo 01

————— Deslocamento Integral
Figura 4.4.Comparagao dos resultados de deslocamento para a segdo 7-8.

Os graficos apresentados mostram a comparacdo entre os deslocamentos horizontais
medidos pelos inclindmetros (IN1 a IN8) e os deslocamentos obtidos nas simulagdes

numéricas. As curvas refletem a atuacao das diferentes fases construtivas, com destaque para a

127



etapa da protensdo das ancoragens e da sequéncia de escavagao.

Algumas observagdes, entretanto, devem ser consideradas para a interpretagdo dos
resultados: (i) no inclinometro IN1, a auséncia de leitura de referéncia anterior a escavacao
comprometeu a obten¢ao dos dados, pois os deslocamentos medidos ndo refletem mudangas no
sistema, inviabilizando a comparagdo com os resultados calculados; (ii) nos inclinometros IN5,
IN6 e IN8, obstrugdes nos tubos impediram a realizacdo de suas ultimas leituras,
correspondentes a etapa onde foi realizada a escavacao adicional.

Os resultados do monitoramento indicaram deslocamentos horizontais de baixa
magnitude, permanecendo abaixo de 4 mm apds a ultima etapa de escavacdo. Com base na
retroanalise realizada, que considerou o deslocamento acumulado desde a etapa inicial, os
valores permaneceram inferiores a 8 mm. De acordo com Gerscovich ef al. (2016), os
deslocamentos horizontais aceitos em areas urbanas com presenga de edificios proximos
geralmente se restringem a até 0,2% da altura escavada (Tabela 2.6). Para as se¢des analisadas,
com escavacao total de aproximadamente 9 m, os deslocamentos verificados correspondem a
0,09% da profundidade escavada, dentro dos limites recomendados. Esses resultados atestam a
eficacia do sistema de conten¢ao adotado no controle dos movimentos do macigo.

Quanto as modelagens realizadas, o modelo Hardening Soil apresentou melhor
capacidade de reproduzir os deslocamentos medidos, tanto na magnitude quanto na distribuigao
ao longo da profundidade, evidenciando uma representa¢do mais adequada do comportamento
ndo linear do solo. Por outro lado, o modelo Mohr-Coulomb tendeu a subestimar os
deslocamentos e apresentar uma curva de deslocamentos mais distante do observado,
especialmente na etapa de escavagdo, onde observa-se uma movimentacao predominante de
translagao.

Isso ocorre pois 0 modelo Mohr-Coulomb assume um modulo de elasticidade constante,
resultando em respostas mais lineares, tipicos de corpo rigido. Por outro lado, o modelo
Hardening Soil incorpora um modulo dependente da tensdo confinante e da evolugdo das
deformacdes, permitindo representar adequadamente a redugdo de rigidez promovida pela
escavacao e a redistribui¢do de tensdes ao longo da profundidade. Isso se traduz em um perfil
de deslocamentos horizontais mais préximo das observacdes de campo.

Ja na fase de protensdo das ancoragens, os modelos apresentaram resultados mais
similares. As principais diferengas entre os modelos foram observadas na etapa de escavacao,
o que ¢ esperado, considerando a trajetdria de descarregamento que ocorre nessa etapa. Como
o modelo MC ndo diferencia o modulo de elasticidade para essas condigdes, sua

representatividade ¢ comprometida.
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As diferencas entre os resultados medidos e os resultados modelados podem ter varias
causas distintas, incluindo simplificagdes numéricas consideradas e particularidades
construtivas nao previstas em um modelo que se trata de uma simplificacao da realidade. Ainda
assim, para o modelo HS, a magnitude e o perfil de deslocamentos em profundidade mostraram-
se coerentes com o observado.

De modo geral, os deslocamentos observados na regido abaixo do nivel de ancoragem
sugerem um movimento de flexdo na estaca, enquanto que os deslocamentos no topo sao
sugestivos de rotagdo. Ambos os mecanismos sdo captados pelo inclindmetro, conforme

ilustrado na Figura 4.5.

Componente de flexdo Componente de rotagao

Figura 4.5. Composicao dos deslocamentos observados pelo inclindmetro.

Entretanto, uma diferenca importante observada entre os resultados medidos e os
resultados modelados refere-se a ocorréncia do movimento de translagdo na cortina. Esse tipo
de deslocamento ndo ¢ diretamente detectado pelo inclindmetro quando utilizado isoladamente,
j& que o equipamento mede variacdes angulares ao longo de seu eixo, ndo sendo sensivel a
deslocamentos da estrutura que nao alterem esse eixo. Como destacado por Dunnicliff (1988),
a quantificacdo da translagdo exige a utilizagdo de métodos complementares.

Na secao 3-4, a instalacdo do tubo em solo com comprimento maior ao da estaca
permitiu a analise da translagdo ocorrida. Os resultados obtidos nessa se¢do indicaram a
movimenta¢do da base da estaca (Ax), conforme ilustrado na Figura 4.6-a, onde sdo tomadas as
ultimas leituras realizadas no IN3 e no IN4. Ao corrigir o deslocamento da estaca pela
componente de translacdo Ax, obtém-se a Figura 4.6-b, representando um deslocamento mais

realista.
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4

Profundidade (m)
Profundidade (m)

14 12 10 8 [ 4 2 0 2 4 6 8 -0 12 -14 14 12 10 8 ] 2 4 6 £ -10 12 -14
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)
————— Medicdo em solo Medicéo na estaca corrigida
Medicao na estaca === Resultado da modelagem (HS)

Figura 4.6. Corre¢do do movimento de translacdo na se¢do 3-4.

Como ndo foi possivel medir esse movimento nas demais se¢des, os resultados do
modelo HS foram ajustados eliminando-se a componente translacional, de forma a possibilitar
a comparagdo direta com os deslocamentos medidos. Ressalta-se que esses resultados,
apresentados na Figura 4.7, t€ém carater apenas comparativo entre as curvas, ndo refletindo os
deslocamentos absolutos, uma vez que todos os perfis de inclindmetros foram ajustados a um
mesmo ponto de origem. Nesta andlise, o IN1 ndo foi representado, tendo em vista que nao
foram registradas suas mudancas de configuracgao.

Com base nos resultados, observa-se que as curvas geradas pelas simulagdes numéricas
com o modelo HS foram capazes de reproduzir de forma satisfatoria a tendéncia dos

deslocamentos observados nos inclindmetros.
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Profundidade (m)

Profundidade (m)

Profundidade (m)

Legenda
===e==-e==  Ancoragem - Medido

= ====s=sea=  Escavagfo 01 - Medido

E m————— Escavagao adicional - Medido
©

% Ancoragem - HS

g Escavacdo 01 -HS

o

Escavacéo adicional - HS

14 12 10 8 6 4 2 0 2 4 -6 -8 -10 -12 -14
Deslocamento (mm)

IN4

Profundidade (m)

14 12 10 8 6 4 2 0 2 4 6 -8 -0 12 -4 14 12 10 8 6 4 2 0 2 4 6 -8 -10 -12 -14
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)

Profundidade (m)

4 12 10 8 6 4 2 0 -2 4 -6 -8 -0 -12 -14 4 12 10 8 6
Deslocamento (mm)

IN7

4 2 0 2 4 6 -8 -10 -12 -4
Deslocamento (mm)

Profundidade (m)

14 12 10 8 6 4 2 0 2 4 6 8 -10 -12 -14 14 12 10 8 6 4 2
Deslocamento (mm)

0o 2 4 6 -8 -10 -12 -14
Deslocamento (mm)

Figura 4.7. Comparativo entre os deslocamentos sem o movimento de translagao.
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4.2, Analises de Estabilidade

Realizar uma verificag¢ao de estabilidade de forma analitica para as condigdes analisadas
apresenta alguns desafios. Como a escavagdo acima da cortina ja havia sido executada
previamente, a consideragdo direta da condi¢ao geostatica ndo € mais aplicavel. Além disso, a
aplicacdo das cargas de protensdao nas ancoragens altera o estado de tensdes no macico para
niveis que ndo podem ser determinados com base apenas nas distribuicdes classicas de empuxo
ativo e passivo.

Dessa forma, uma representacdo mais realista da distribuicdo de tensdes requer a
consideragdo da interagdo solo-estrutura e da sequéncia das etapas construtivas. Nesse sentido,
a Figura 4.8 apresenta as distribui¢des de tensdes horizontais resultantes apos a tltima etapa de
escavacdao em cada se¢do analisada, considerando tanto o modelo MC quanto o modelo HS.

Para este ultimo, sdo indicadas também as forgas resultantes.

Camada 1
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Camada 2

Camada 3
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Figura 4.8. Distribui¢des de tensdes horizontais.

Conforme discutido no Capitulo 3, a defini¢do da distribuicdo dos empuxos ¢
influenciada por varios fatores, como as condi¢des iniciais de tensdo, a rigidez do sistema, a
relag@o solo-estrutura, o padrao de deslocamento e o modelo constitutivo adotado para o solo.
Assim, para melhor visualizar como a distribuicdo de empuxos pode divergir das teorias
classicas, foram apresentados, juntamente com os resultados numéricos na Figura 4.8, os
empuxos calculados com base no método de Rankine (Mazindrani & Ganjali, 1997),

considerando as situacdes de empuxo ativo (Ea), passivo (Ep). Além disso, incluiu-se a condigdo

de empuxo em repouso (Eo), representativa do estado geostatico inicial do sistema.
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Embora a condi¢do Eo j4 ndo seja mais aplicdvel em funcdo dos procedimentos
executivos, sua inclusdo ¢ relevante para fins comparativos, permitindo avaliar a magnitude das
alteragdes provocadas pela escavacgdo e pelas etapas construtivas subsequentes em relagao ao
estado inicial de equilibrio.

A partir dos diagramas apresentados, observa-se que as distribuigdes de empuxos
obtidas nas modelagens numéricas se distanciam da condi¢do ativa. Isso ocorre devido a
aplicacdo de carga na ancoragem, que induz uma movimentagdo da estrutura em dire¢do ao
macig¢o, gerando empuxos mais elevados na regido superior das estacas no sentido passivo. Esse
mecanismo contribui para o controle dos deslocamentos ao longo da escavacdo, onde foi
possivel observar uma tendéncia de aproximagdo do diagrama Eo. No lado escavado, por sua
vez, nota-se a mobilizagdo parcial do empuxo passivo disponivel, suficiente para garantir o
equilibrio do sistema.

Quanto as diferencas entre os modelos constitutivos utilizados, verifica-se que o modelo
MC resultou em tensdes horizontais de menor magnitude, o que reflete diretamente nos esforgos
solicitantes desenvolvidos na cortina.

Na Tabela 4.1 sao apresentados os esfor¢os maximos obtidos para cada se¢ao analisada.
Observa-se que os esforcos axiais estimados pelos modelos Mohr-Coulomb e Hardening Soil
foram bastante semelhantes. Em contrapartida, os esforcos cortantes previstos pelo modelo MC
foram, em média, 17% inferiores aos obtidos com o modelo HS. A maior discrepancia entre os
modelos foi observada nos momentos fletores, com o modelo MC apresentando valores

aproximadamente 37% inferiores quando comparado ao modelo HS.

Tabela 4.1. Esforgos solicitantes obtidos.

- Esforco Axial (kN/m) Esforco Cortante (kN/m) Momento Fletor (kN.m/m)

Segdo MC HS Discrepancia MC  HS Discrepancia MC  HS Discrepancia
1-2 82,4 80,8 2% 71,5 85,6 16% 43,7 68,6 36%
3-4 81,7 79,4 3% 71,6 859 17% 43,7 69,6 37%
5-6 92,7 884 5% 52,6 63,1 17% 344 54,2 37%
7-8 114,6 116,8 2% 47,7 583 18% 33,1 50,8 35%

Com o conhecimento da distribuicdo de tensdes, torna-se possivel proceder as analises
de estabilidade do sistema. No Plaxis, essa verificacdo pode ser realizada por meio do método
de reducdo dos parametros de resisténcia (phi/c reduction), no qual os pardmetros de resisténcia
ao cisalhamento do solo - angulo de atrito (¢) e coesdo (c) - sdo progressivamente reduzidos
até que o modelo atinja a condi¢do de colapso. A cada passo de reducdo, o software verifica se
o equilibrio global do sistema ainda ¢ mantido. O processo continua até que o modelo nao

consiga mais convergir para o equilibrio numérico, indicando que a resisténcia do solo foi
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completamente mobilizada e que o colapso foi atingido.

Assim, o FS obtido representa a relacdo entre a resisténcia disponivel e a resisténcia na
ruptura (Equagao 4.1), indicando o quanto os parametros de resisténcia do solo ainda poderiam
ser reduzidos antes que ocorra a falha.

Resisténcia disponivel
FS = — 4.1)
Resisténcia na ruptura

Essa abordagem permite identificar o mecanismo de ruptura com base na andlise dos
deslocamentos incrementais acumulados ao longo do processo de colapso. Dessa forma, nao se
faz necessario assumir previamente a forma da superficie de ruptura, como ocorre nos métodos
de equilibrio limite.

Nas analises, verificou-se que o mecanismo de ruptura se desenvolve por uma superficie
potencial de deslizamento que intercepta a base da cortina e contorna a regido da ancoragem,
conforme ilustrado na Figura 4.9. Essa configuracdo se estendeu para todas as secdes
analisadas, sendo representativa de uma instabilidade global do conjunto solo-estrutura.

Adicionalmente, observaram-se resultados semelhantes de fator de seguranca entre os
modelos Mohr-Coulomb e Hardening Soil. Isso se deve ao fato de ambos utilizarem o mesmo
critério de ruptura, de modo que as diferengas nos comportamentos de rigidez dependente da
tensdo e endurecimento do solo (caracteristicas especificas do modelo HS) nao influenciam na

determinag¢do do fator de seguranga pelo método de redugao de resisténcia aplicado.
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Figura 4.9. Superficie de ruptura observada nas modelagens.

Além das andlises numéricas, foram realizados calculos por meio de métodos de
equilibrio limite, com o objetivo de avaliar abordagens complementares de verificagdo de
estabilidade. Para isso, aplicaram-se o método brasileiro (Nunes & Velloso, 1963) e o método
alemdo (Ranke & Ostermayer, 1968), ambos utilizando uma cunha pré-determinada partindo
de uma posicdo intermedidria entre a base da escavacdo e a extremidade inferior da estaca,

conforme a recomendagdo de Ou (2006), expressa na Equagdo 2.21. Os calculos foram
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baseados em valores médios dos parametros de resisténcia das diferentes camadas do solo.

E importante destacar que os métodos adotados se baseiam em defini¢des distintas para
o fator de seguranca, o que impede uma comparagao direta entre seus resultados. Enquanto o
método numérico determina o fator de seguranga com base na razao entre a resisténcia total
disponivel e a resisténcia mobilizada no instante do colapso, o método alemao define o fator
como a razao entre a capacidade de carga da ancoragem e a carga atuante. Por sua vez, o método
brasileiro utiliza um equilibrio de forcas com a resisténcia mobilizada ao longo de uma
superficie plana de ruptura.

Os resultados obtidos pelo método brasileiro sdo indicados na Tabela 4.2, enquanto os
referentes ao método alemao estdo dispostos na Tabela 4.3. A Tabela 4.4, por sua vez, reune os
fatores de seguranca estimados por todas as metodologias aplicadas, incluindo os resultados
numéricos. Destaca-se que, em todas as abordagens, os fatores de seguranca se mantiveram

acima do valor minimo recomendado de 1,5, evidenciando as condigdes de estabilidade da obra.

Tabela 4.2. Analise pelo método brasileiro.

Parimetros Segdo

1-2 3-4 5-6 7-8
Altura considerada (m) 7.1 6,8 9.8 7.8
Angulo critico (°) 60,4 60,4 60,4 60,4
Peso da cunha deslizante (kN/m) 319,5 2948 508,3 373,8
Fator de seguranga sem ancoragem 1,6 1,7 1,2 1,5
Forga de ancoragem aplicada (kN/m) 96,0 96,0 72,0 72,0
Angulo de inclinagdo da ancoragem (°) 5,0 5,0 20,0 35,0
Fator de seguranca da superficie critica 33 3.8 1,5 1,8

Tabela 4.3. Analise pelo método aleméo.
Parametros Se¢do
1-2 3-4 5-6 7-8

Peso da cunha deslizante (kN/m) 1088,7 1088,7 842,0 1215,4
Angulo na base da cunha (°) 26,1 29,6 20,6 30,6
Angulo de inclinagdo da ancoragem (°) 5,0 5,0 20,0 35,0
Componente de reagdo na base da cunha (kN/m) 2354 201,8 247.8 146,9
Componente de reagdo ao empuxo (kN/m) 26,3 24.4 80,6 23,3
Forca de ancoragem aplicada (kN/m) 96,0 96,0 72,0 72,0
Maéxima carga da ancoragem (kN/m) 316,4 220,2 4259 153,5
Fator de seguranca 33 2,3 5,9 2,1

Tabela 4.4. Comparacao entre Fatores de Seguranca.
Fator de Seguranca

Segdo Método numérico Método brasileiro Método aleméao
1-2 2,7 33 33
3-4 2,6 3,8 2,3
5-6 4,5 1,5 5,9
7-8 2,9 1,8 2,1
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As verificagdes realizadas por meio do método alemao podem ser interpretadas como
uma avaliagdo da estabilidade interna do sistema, por relacionar diretamente a carga maxima
admissivel pela ancoragem com a carga efetivamente aplicada. Nesse contexto, destaca-se a
importancia da defini¢dao da posicao de origem da superficie de ruptura: superficies partindo da
extremidade inferior da cortina tendem a resultar em estimativas mais conservadoras, enquanto
superficies iniciadas proximas a base da escavacdo tendem a produzir fatores menos
conservadores. Indica-se, portanto, a determinagao de um ponto intermedidrio determinado pela
relacdo entre a resultante de empuxo passivo (R,) e a resultante de empuxo ativo (Rq).

A verificagdo por meio de métodos numéricos ¢ recomendada para a obtengao de fatores
de seguranga globais, uma vez que permite uma consideracdo mais realista das condi¢des de
contorno, das propriedades geotécnicas do solo e da interacdo solo-estrutura. No entanto, essa
abordagem exige uma quantidade maior de pardmetros do solo, cuja qualidade influencia na
confiabilidade dos resultados.

Nesse cendrio, o uso do modelo constitutivo de Mohr-Coulomb mostra-se apropriado
para a estabilidade global, tendo em vista sua maior simplicidade e capacidade de fornecer
resultados satisfatorios, desde que os pardmetros utilizados sejam consistentes com as

condi¢des do local analisado.

4.3. Analises Paramétricas

O monitoramento dos deslocamentos revelou que o comportamento do sistema de
contenc¢do esta condicionado ndo apenas as propriedades geotécnicas do solo, mas também a
sequéncia executiva adotada.

Na situacdo analisada, a aplicagdo de cargas de protensdo no topo das estacas induziu
uma compressao do solo em direcdo ao interior do macigo, alterando as tensdes para uma
condi¢do intermedidria entre o repouso € o estado passivo. Caso as ancoragens fossem
instaladas em profundidades maiores, seria possibilitado um alivio de tensdes decorrentes da
descompressdo do solo, o que favoreceria a mobilizacdo de condi¢des mais proximas ao
empuxo ativo.

Para investigar esse cenario, foram realizados ajustes na modelagem previamente
apresentada, utilizando a se¢do 3-4 como referéncia. Avaliou-se a influéncia da profundidade
de instalag¢do da ancoragem no desempenho da contencdo, simulando-se quatro configuragdes:
ancoragem a 1,0 m, 1,5 m e 2,0 m abaixo do topo da cortina, além da condi¢do sem ancoragem.

Os resultados, obtidos com o modelo Hardening Soil, estdo apresentados na Figura 4.10.
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Figura 4.10. Avaliagdo da variagdo na posi¢do da ancoragem.

Verificou-se que a posi¢do da ancoragem tem impacto direto na distribuicdo de tensdes
e nos deslocamentos horizontais da estrutura. Quando instalada préxima ao topo, ocorreram
deslocamentos no sentido contrario a escavagdo, ocasionando um acumulo de tensdes
horizontais na regido protendida. Essa condi¢do inibe a mobilizacdo do empuxo ativo nas
porcdes superiores, resultando em um estado de tensdes que supera o estado Ko.

A medida que a ancoragem ¢é posicionada em profundidades maiores, hd maior liberdade

para a estrutura deformar, o que favorece o alivio das tensdes horizontais. Esse comportamento
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contribui para a redug¢do da concentracdo localizada de tensdes na zona da ancoragem e
promove uma distribuicdo de esfor¢os mais proxima do triangular, resultando em um
desempenho estrutural mais equilibrado.

Essa tendéncia pode ser confirmada pela Tabela 4.5, que indica os esforgos solicitantes
maximos obtidos na cortina para cada configura¢do analisada. Observa-se que o esfor¢o axial
apresenta pouca variagdo com o aumento da profundidade da ancoragem, enquanto o esforco
cortante apresenta uma reducgdo progressiva. O momento fletor, por sua vez, atinge seu valor
minimo com a ancoragem posicionada a 1,0 m abaixo do topo, voltando a se elevar em

profundidades maiores.

Tabela 4.5. Esforcos solicitantes maximos obtidos com a varia¢do no posicionamento da ancoragem.

Posicao da Esforco Axial Esforco Cortante = Momento Fletor
ancoragem (kN/m) (kN/m) (kN.m/m)
Topo 79,4 85,9 69,6
1,0m 86,0 62,3 343
1,5m 90,0 61,9 35,6
2,0m 92,7 60,7 39,6

Sem ancoragem 92,5 40,1 50,2

Nesse contexto, identifica-se que uma configuracdo mais otimizada pode ser alcancada
com a ancoragem a 1,0 m de profundidade, onde o momento fletor ¢ reduzido em
aproximadamente 51% em relagdo ao valor obtido com a ancoragem posicionada no topo da
cortina. Além disso, os deslocamentos horizontais permanecem controlados com esse
posicionamento, sem variacdes significativas, conforme ilustrado na Figura 4.10

Destaca-se, contudo, que a instalagdo da ancoragem proximo ao topo com um baixo
angulo de inclinagdo (5°) s6 foi possivel nesse caso devido a existéncia de um confinamento
existente pela sobrecarga do talude localizado a montante da cortina.

Com o objetivo de isolar a influéncia desse confinamento, avaliou-se um cenario
hipotético com terreno horizontal a montante, eliminando-se, assim, a sobrecarga associada ao
talude. Conforme ilustrado na Figura 4.11-a, a remocao dessa sobrecarga resultou em uma
redugdo de aproximadamente 50% nos deslocamentos da cortina ndo ancorada, em comparagao
ao caso original com presenca do talude, representado na Figura 4.10-e.

Entretanto, na auséncia desse confinamento, verificou-se que a instala¢do da ancoragem
com a mesma inclinagdo de 5° torna-se inviavel, uma vez que os deslocamentos passam a
ocorrer exageradamente no sentido oposto ao da escavagdo, comprometendo a estabilidade da
estrutura (Figura 4.11-b).

No caso da obra analisada, foi adotado um confinamento minimo de 5 m a partir do

centro do trecho ancorado, valor compativel com o recomendado pela NBR 5626 (ABNT,
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2018). Esse critério demonstrou ser essencial para viabilizar a geometria da ancoragem e
controlar as deformacgdes da estrutura.

Dessa forma, conclui-se que a manuten¢ao de niveis adequados de confinamento,
associada ao posicionamento estratégico das ancoragens, sdo fatores essenciais para o
desempenho eficiente do sistema de contengdo.
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Figura 4.11. Situacdo hipotética sem o talude superior.
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CAPITULO 5
CONCLUSOES

Este estudo apresentou uma andlise abrangente do comportamento de uma estrutura de
contengdo composta por estacas ancoradas, integrando dados de ensaios de campo e laboratorio,
instrumentagdo geotécnica e simulagdes numéricas baseadas no método dos elementos finitos.

As analises foram fundamentadas em resultados de monitoramento com inclindmetros,
medidores de nivel d’agua e piezometros de Casagrande, permitindo uma avaliacao integrada
da resposta do solo e da estrutura ao longo das fases construtivas.

A previsao adequada dos deslocamentos € essencial para minimizar os riscos associados
a condicao de servico da obra e para manter a integridade das estruturas vizinhas, especialmente
em zonas urbanas densamente ocupadas. Nesse cenario, a instrumentacdo com inclindmetros,
tanto no solo quanto nas estacas, demonstrou-se uma estratégia eficaz para o monitoramento
dos deslocamentos horizontais. Os registros de campo para o caso apresentado indicaram
valores inferiores a 4 mm na direcdo da escavagdo. Apds a retroandlise realizada, que
considerou fases anteriores ao inicio do monitoramento, estimou-se que os deslocamentos
acumulados permaneceram abaixo de 8§ mm, o que representa aproximadamente 0,09% da
profundidade escavada (cerca de 9 m) nas secdes verificadas. Considerando os limites
estabelecidos na literatura, que recomendam limites méaximos da ordem de 0,2% da
profundidade escavada em dareas urbanas, os resultados obtidos atestam o desempenho
satisfatorio do sistema de conteng¢ao adotado no controle dos movimentos do macigo.

Apesar dos resultados satisfatorios, o estudo evidenciou que o comportamento do
sistema nao ¢ completamente previsivel, principalmente quando ha a combinacao de varios
elementos, como estacas, ancoragens e taludes. A previsdo das movimentagdes depende do
modelo adotado e da qualidade dos parametros utilizados. No caso analisado, a presenca do
talude a montante, associada a cortina com ancoragem em seu topo, alterou a distribui¢ao de
empuxos e a resposta da estrutura, exigindo abordagens de dimensionamento que considerem
a interagao solo-estrutura.

Nesse sentido, foram realizadas simula¢cdes numéricas com o uso do software Plaxis
2D, fundamentadas em dados da investigacdo geotécnica do local, com parametros de
resisténcia obtidos por ensaios de cisalhamento direto. As modelagens foram capazes de
reproduzir satisfatoriamente o comportamento da estrutura de contencdo ao longo das

diferentes fases executivas. Para as analises, foram adotados os modelos constitutivos de Mohr-
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Coulomb (MC) e Hardening Soil (HS), sendo observado que o modelo HS apresentou uma
maior proximidade & movimentagao observada, tanto em relagdo a magnitude quanto ao perfil
das curvas de deslocamento ao longo da profundidade.

Essa diferenca se justifica pela propria formulagao dos modelos: o modelo MC, baseado
em um comportamento linear eldstico-perfeitamente plastico e moéddulo de elasticidade
constante, ¢ adequado para andlises de estabilidade global, mas possui limitagdes na
representacdo do comportamento nao linear dos solos. J& o modelo HS apresenta uma
formulacao hiperbodlica com rigidez dependente do estado de tensdes e da trajetoria de
carregamento-descarregamento, permitindo estimar com maior precisdo o comportamento
observado em obras de escavagao.

Do ponto de vista construtivo, a estratégia de execu¢do adotada, com instalacdo das
ancoragens no topo da cortina, mostrou-se eficiente na limitagdo dos deslocamentos. No
entanto, a analise da distribuicao de tensdes indicou que uma otimizagao do sistema poderia ter
sido alcangada com a instalagdo das ancoragens 1 m abaixo da posi¢dao original, o que
proporcionaria uma melhor distribuicdo dos esforgos solicitantes sem comprometer os
deslocamentos da estrutura.

Além disso, foi realizado também o monitoramento do lengol freatico durante a
execug¢do do rebaixamento temporario, que foi adotado para permitir a execugdo do sistema de
drenagem definitivo da obra. Nesse aspecto, a analise integrada dos dados dos Medidores de
nivel d’agua e piezOmetros de Casagrande possibilitou acompanhar o comportamento do fluxo
subterraneo durante essa etapa, identificando zonas com potencial de acimulo de poropressao,
caracterizadas pela elevacao do nivel piezométrico em relagdo ao nivel d’agua.

Dessa forma, os resultados obtidos neste estudo contribuem para o aprofundamento do
conhecimento sobre o desempenho de estruturas de contengdo no contexto geotécnico do

Distrito Federal. Dentre os principais aspectos observados, destacam-se:

o As ancoragens com ponto de aplicacdo no topo da cortina foram eficazes no controle de
deslocamentos horizontais. No entanto, as analises numéricas realizadas indicaram a
mobilizagdo de tensdes horizontais no sentido do empuxo passivo na regido superior das
estacas ap0s a protensdo, comportamento que se afasta das previsdes das teorias cldssicas.
Esse resultado evidencia a importancia de métodos de célculo que considerem
explicitamente a interacdo solo-estrutura em projetos semelhantes;

o O monitoramento da obra por meio de inclindmetros tanto dentro das estacas quanto no

solo permitiu distinguir os deslocamentos da estrutura em relacdo ao macigo, viabilizando
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a identificacdo de movimentos de translacdo. Na secdo 3-4, por exemplo, a instalacdo de
um tubo-guia com extensdo de cerca de 4 m além da base da estaca permitiu detectar
diretamente o deslocamento de base da cortina (Ax), contribuindo para a corre¢ao do
perfil de deslocamento;

As modelagens numéricas indicaram que os parametros calibrados por Rebolledo et al.
(2019) para o modelo Hardening Soil representam uma boa estimativa preliminar para o
solo tipico do Distrito Federal. No presente estudo, os valores adotados foram validados
tanto pelos ensaios de recebimento das ancoragens quanto pela comparagdo com os
deslocamentos medidos, sugerindo a viabilidade de seu uso como referéncia, com ajustes
pontuais conforme o contexto do projeto;

A modelagem da situagdo correspondente ao ensaio de recebimento das ancoragens
mostrou-se uma estratégia valida para a calibracdo prévia dos parametros do sistema de
conten¢do. Tendo em vista que essa analise pode ser realizada antes da etapa de escavacao
da obra, trata-se de uma boa alternativa para ajuste de pardmetros em situagdes
semelhantes, em que, caso necessario, ajustes podem ser feitos ao projeto antes de alguma
situagdo critica. Essa pratica de pré-calibragdao por meio da simulacdo do ensaio de
arrancamento conferiu maior seguranca na defini¢do dos pardmetros de rigidez e
resisténcia do tirante antes da escavacdo, aumentando a confiabilidade das previsdes
numéricas subsequentes;

A comparacdo entre os modelos Hardening Soil ¢ Mohr-Coulomb evidenciou uma
diferenga em relacdo ao comportamento dos deslocamentos da cortina. Os mddulos de
elasticidade considerados para o MC foram compatibilizados com base nos mddulos de
descarregamento-carregamento (Eur) do modelo HS. Em termos quantitativos, o modelo
MC foi apresentou deslocamentos ligeiramente menores € um formato de curva menos
compativel com o medido, ao passo que o modelo HS reproduziu com maior precisdo a
magnitude e a forma dos deslocamentos observados nos inclinometros;

Para avaliagcdo de fatores de seguranca, ambos os modelos sao adequados, fornecendo
resultados semelhantes, indicando que a escolha do modelo constitutivo (MC ou HS)
pouco influencia na estimativa do FS global, ja que utilizam o mesmo critério de ruptura;
O monitoramento do fluxo subterraneo, realizado por meio da combinacdo de
piezOometros de Casagrande com medidores de nivel d’agua, possibilitou identificar zonas
com potencial de acimulo de poropressio e avaliar a eficiéncia do sistema de

rebaixamento temporario. Verificou-se a inversao do gradiente de fluxo e a ocorréncia de
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subpressodes nas Ilhas 1 e 2 apds o inicio do bombeamento, indicando a atuacao efetiva
do sistema de drenagem. Ainda assim, em todas as medigdes, os niveis piezométricos
permaneceram abaixo da cota da laje, o que confirma o bom desempenho do sistema e a
seguranca frente a possiveis efeitos de subpressao na estrutura;

As andlises paramétricas apresentadas demonstraram a importadncia de considerar
cuidadosamente as disposicdes construtivas, uma vez que elas impactam diretamente a
distribuicdo de tensdes e os deslocamentos da estrutura. A instalagdo da ancoragem em
posicdes mais profundas favorece uma maior mobilizagdo do empuxo ativo. No entanto,
essa configuracdo também resulta em um aumento dos deslocamentos horizontais e dos
momentos fletores na estrutura. No caso analisado, a comparagdo entre a ancoragem
posicionada no topo e aquelas instaladas a 1,0 m, 1,5 m e 2,0 m abaixo indicou que a
profundidade de 1,0 m proporcionou o melhor equilibrio entre a redistribuicao de esforgos
e a limitagcdo dos deslocamentos.

Os resultados paramétricos também comprovaram a necessidade de manter o trecho
ancorado a um nivel de confinamento minimo de 5 m abaixo da superficie do terreno, de
modo a ndo comprometer a estabilidade do sistema e evitar deslocamentos excessivos em

sentido contrario a escavagao.
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RECOMENDACOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Instrumentar outras obras na regido incluindo a instalacdo de células de carga nas
ancoragens, a fim de avaliar o empuxo sobre a cortina e a possivel perda de carga de
protensao;

Avaliar o efeito da instalacdo das ancoragens dentro da regido colapsivel, tanto por meio de
instrumentagdo quanto por modelagens numéricas com modelos que consigam representar
o fendmeno de colapsibilidade;

Realizar as analises considerando modelos de solos nido saturados;

Analisar os resultados utilizando uma modelagem tridimensional, verificando se ocorre
diferencas para os resultados bidimensionais, considerando a influéncia das etapas
construtivas ¢ a distancia dos cantos da escavagao;

Verificar os deslocamentos por outros métodos de calculo, como o método de molas

discretas.
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APENDICE A: LEITURAS INCLINOMETRICAS

IN-1
Tubo: IN1 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 22/11/2023 Rotacgao: 34° Média: 17,4 47,7
Referéncia: 00 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 21,9 321
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 1297 -1330 -33 934 -822 112
1 1241 -1258 -17 854 =771 83
1,5 1181 -1207 -26 843 -700 143
2 1120 -1142 -22 744 -652 92
2,5 1108 -1123 -15 671 -613 58
3 1083 -1054 29 496 -459 37
3,5 1073 -1043 30 441 -424 17
4 1036 -1011 25 381 -350 31
4,5 1029 -996 33 261 -211 50
5 956 -930 26 188 -156 32
5,5 973 -947 26 160 -136 24
6 1077 -1043 34 157 -94 63
6,5 1109 -1081 28 99 -75 24
7 1140 -1114 26 101 =77 24
7,5 1101 -1073 28 113 -64 49
8 1043 -1013 30 59 -25 34
8,5 994 -968 26 65 -37 28
9 954 -926 28 188 -162 26
9,5 884 -855 29 203 -181 22
10 837 -809 28 221 -186 35
10,5 817 -788 29 320 -265 55
11 807 -779 28 306 -279 27
11,5 800 -770 30 311 -280 31
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Tubo: IN1 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 01/12/2023 Rotacao: 34° Média: 12,3 47,5
Referéncia: 01 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 26,8 35,3
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check

0,5 1266 -1329 -63 936 -804 132

1 1220 -1259 -39 873 -761 112

1,5 1175 -1203 -28 832 -699 133
2 1117 -1146 -29 740 -649 91
2,5 1106 -1124 -18 672 -621 51
3 1082 -1054 28 493 -473 20
3,5 1070 -1042 28 454 -434 20
4 1033 -1013 20 369 -340 29
4,5 1025 -995 30 258 -211 47
5 953 -928 25 187 -153 34
5,5 969 -948 21 157 -134 23
6 1071 -1040 31 153 -103 50
6,5 1103 -1078 25 91 -70 21
7 1138 -1115 23 92 -78 14
7,5 1099 -1072 27 107 -65 42
8 1039 -1013 26 54 -31 23
8,5 993 -970 23 54 -36 18
9 953 -925 28 192 -142 50
9,5 883 -858 25 218 -185 33
10 836 -811 25 227 -196 31
10,5 814 -791 23 317 -267 50
11 804 -778 26 303 -273 30
11,5 797 -771 26 315 -276 39
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Tubo: IN1 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 14/12/2023 Rotacéo: 34° Média: 14,7 35,3
Referéncia: 02 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 19,7 28,5
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 1302 -1333 -31 906 -816 90
1 1239 -1253 -14 844 -750 94
1,5 1195 -1201 -6 794 -706 88
2 1131 -1146 -15 747 -656 91
2,5 1089 -1124 -35 682 -636 46
3 1089 -1056 33 489 -485 4
3,5 1068 -1044 24 449 -435 14
4 1030 -1011 19 377 -344 33
4,5 1022 -995 27 257 -218 39
5 953 -929 24 198 -171 27
5,5 969 -948 21 150 -145 5
6 1070 -1042 28 146 -114 32
6,5 1104 -1079 25 98 -79 19
7 1137 -1116 21 94 -89 5
7,5 1097 -1071 26 100 -74 26
8 1038 -1012 26 62 -38 24
8,5 992 -970 22 59 -53 6
9 951 -926 25 191 -152 39
9,5 882 -857 25 212 -191 21
10 834 -811 23 229 -208 21
10,5 812 -790 22 311 -270 41
11 802 -778 24 304 -281 23
11,5 795 -771 24 308 -285 23

154



IN-2

Tubo: IN2 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 13/11/2023 Rotagao: 14° Média: 31,4 46,2
Referéncia: 00 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 53 8,9
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -282 324 42 76 -1 75
1 -272 308 36 51 -1 50
1,5 -441 457 16 242 -193 49
2 -602 639 37 211 -170 41
2,5 -487 520 33 110 -69 41
3 -343 376 33 14 21 35
3,5 -94 123 29 -18 58 40
4 158 -127 31 67 -20 47
4,5 368 -333 35 292 -256 36
5 160 -127 33 125 -67 58
5,5 100 -72 28 175 -121 54
6 74 -39 35 271 -224 47
6,5 -32 65 33 266 -221 45
7 -45 76 31 190 -149 41
7,5 -2 35 33 200 -153 47
8 -238 264 26 -75 115 40
8,5 -305 337 32 -199 247 48
9 -160 187 27 -195 234 39
9,5 324 -294 30 -261 307 46
10 920 -893 27 -292 337 45
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Tubo: IN2 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 22/11/2023 Rotacéo: 14° Média: 30,1 32,8
Referéncia: 01 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 7,3 10,7
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -368 389 21 131 -81 50
1 -350 383 33 93 =77 16
1,5 -493 530 37 279 -235 44
2 -619 655 36 222 -173 49
2,5 -491 533 42 97 -76 21
3 -354 377 23 5 18 23
3,5 -93 117 24 -36 68 32
4 164 -129 35 46 -21 25
4,5 375 -333 42 286 -262 24
5 163 -125 38 116 -74 42
5,5 107 -83 24 152 -110 42
6 80 -42 38 258 -230 28
6,5 -31 54 23 259 -219 40
7 -48 68 20 185 -155 30
7,5 2 29 31 192 -162 30
8 -240 263 23 -85 102 17
8,5 -312 336 24 -198 237 39
9 -157 185 28 -199 228 29
9,5 323 -289 34 -255 282 27
10 917 -892 25 -286 334 48
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Tubo: IN2 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 01/12/2023 Rotacao: 14° Média: 33,6 38,1
Referéncia: 02 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 59 8,6
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -362 404 42 171 -152 19
1 -360 397 37 129 -86 43
1,5 -487 517 30 271 -227 44
2 -623 657 34 238 -189 49
2,5 -488 520 32 104 -65 39
3 -342 381 39 17 28 45
3,5 -94 133 39 -18 46 28
4 166 -130 36 56 -11 45
4,5 380 -339 41 284 -253 31
5 159 -123 36 133 -84 49
5,5 105 -76 29 160 -128 32
6 76 -46 30 272 -228 44
6,5 -20 55 35 257 =217 40
7 -52 71 19 200 -162 38
7,5 -2 25 23 196 -165 31
8 -236 267 31 -73 93 20
8,5 -299 336 37 -197 238 41
9 -148 186 38 -197 240 43
9,5 325 -289 36 -261 299 38
10 913 -885 28 -291 334 43
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Tubo: IN2 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 14/12/2023 Rotagao: 14° Média: 244 29,4
Referéncia: 03 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 6,8 10,4
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -366 385 19 108 -60 48
1 -370 398 28 114 -80 34
1,5 -492 517 25 261 -230 31
2 -625 644 19 221 -177 44
2,5 -490 519 29 94 -68 26
3 -352 381 29 13 9 22
3,5 -99 127 28 -20 52 32
4 162 -139 23 39 -21 18
4,5 370 -350 20 270 -257 13
5 150 -128 22 119 -97 22
5,5 114 -75 39 150 -128 22
6 78 -42 36 269 -232 37
6,5 -25 59 34 263 -222 41
7 -51 73 22 197 -164 33
7,5 -8 20 12 191 -167 24
8 -243 265 22 -76 88 12
8,5 -307 332 25 -200 229 29
9 -155 174 19 -205 230 25
9,5 316 -300 16 -266 293 27
10 908 -887 21 -276 324 48
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Tubo: IN2 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 18/03/2025 Rotacgao: 14° Média: 28,1 471
Referéncia: 04 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 6,2 9,2

Profundidade Eixo A Eixo B

(m) 0° 180° Check 0° 180° Check
0,5 -346 380 34 196 -149 47
1 -344 376 32 137 -104 33
1,5 -509 536 27 299 -246 53
2 -622 643 21 210 -158 52
2,5 -497 522 25 104 -52 52
3 -355 381 26 17 33 50
3,5 -101 122 21 -18 66 48
4 151 -122 29 75 -30 45
4,5 381 -337 44 297 -249 48
5 174 -138 36 116 -84 32
5,5 111 -83 28 176 -126 50
6 84 -50 34 284 -233 51
6,5 -20 52 32 271 =217 54
7 -41 61 20 210 -145 65
7,5 12 19 31 211 -149 62
8 -215 239 24 -75 125 50
8,5 -299 321 22 -196 227 31
9 -152 180 28 -189 225 36
9,5 320 -293 27 -249 287 38
10 918 -898 20 -281 326 45
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IN-3

Tubo: IN3 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 22/11/2023 Rotagao: 32° Média: 25,2 341
Referéncia: 00 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 3,3 10,3
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -167 202 35 773 =722 51
1 -162 191 29 758 -734 24
1,5 -258 279 21 754 =711 43
2 -342 371 29 651 -621 30
2,5 -360 383 23 621 -598 23
3 -368 391 23 593 -552 41
3,5 -352 379 27 574 -538 36
4 -319 346 27 556 -536 20
4,5 -289 313 24 488 -452 36
5 -214 236 22 426 -397 29
5,5 -150 177 27 415 -385 30
6 -119 138 19 298 -253 45
6,5 -65 91 26 26 11 37
7 -43 71 28 -11 29 18
7,5 -22 44 22 -30 71 41
8 7 19 26 -79 113 34
8,5 18 6 24 -112 137 25
9 -28 54 26 -255 300 45
9,5 -79 105 26 -647 682 35
10 -15 36 21 -825 870 45
10,5 83 -56 27 -957 1008 51
1 194 -167 27 -1078 1110 32
11,5 266 -240 26 -1096 1114 18
12 311 -290 21 -1087 1132 45
12,5 386 -361 25 -1139 1176 37
13 416 -391 25 -1165 1181 16
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Tubo: IN3 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 01/12/2023 Rotacgao: 32° Média: 22,7 29,2
Referéncia: 01 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 71 13,9
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° Check 0° 180° Check
0,5 -169 201 32 773 -739 34
1 -185 207 22 754 -740 14
1,5 -286 309 23 735 -704 31
2 -348 380 32 653 -620 33
2,5 -368 396 28 619 -610 9
3 -380 398 18 592 -560 32
3,5 -368 382 14 569 -540 29
4 -332 349 17 550 -543 7
4,5 -300 318 18 495 -447 48
5 -221 249 28 425 -402 23
5,5 -168 180 12 406 -391 15
6 -125 150 25 294 -256 38
6,5 -79 94 15 16 11 27
7 -56 73 17 -15 23 8
7,5 -36 48 12 -24 72 48
8 -8 21 13 -87 111 24
8,5 10 12 22 -108 127 19
9 -35 53 18 -258 299 41
9,5 -74 108 34 -651 690 39
10 -12 39 27 -820 869 49
10,5 90 -55 35 -955 1005 50
11 197 -165 32 -1076 1113 37
11,5 266 -238 28 -1101 1115 14
12 311 -288 23 -1087 1134 47
12,5 382 -358 24 -1142 1174 32
13 413 -393 20 -1171 1181 10
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Tubo: IN3 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 14/12/2023 Rotacao: 32° Média: 22,0 33,8
Referéncia: 02 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 6,1 12,6
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -103 130 27 619 -575 44
1 -174 199 25 694 -660 34
1,5 -286 314 28 734 -682 52
2 -347 368 21 649 -622 27
2,5 -356 381 25 621 -602 19
3 -351 370 19 589 -557 32
3,5 -343 358 15 571 -553 18
4 -307 325 18 565 -541 24
4,5 -275 303 28 503 -464 39
5 -208 229 21 429 -402 27
5,5 -152 168 16 416 -395 21
6 -121 135 14 302 -254 48
6,5 -69 95 26 25 7 32
7 -48 79 31 -4 27 23
7,5 -28 48 20 -20 69 49
8 -3 34 31 =77 106 29
8,5 14 23 37 -103 128 25
9 -26 50 24 -244 307 63
9,5 -80 94 14 -637 669 32
10 -8 23 15 -804 846 42
10,5 83 -58 25 -939 997 58
11 188 -166 22 -1068 1099 31
11,5 259 -245 14 -1096 1115 19
12 307 -285 22 -1084 1127 43
12,5 363 -346 17 -1139 1168 29
13 415 -397 18 -1159 1179 20
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Tubo: IN3 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 18/03/2025 Rotacao: 32° Média: 28,4 32,0
Referéncia: 03 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 5,7 14,0
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -268 300 32 817 -804 13
1 -199 233 34 754 -734 20
1,5 -261 295 34 740 -698 42
2 -353 380 27 655 -610 45
2,5 -364 388 24 627 -604 23
3 -367 386 19 601 -559 42
3,5 -333 358 25 587 -546 41
4 -311 339 28 585 -547 38
4,5 -282 308 26 513 -467 46
5 -206 238 32 443 -415 28
5,5 -134 167 33 426 -390 36
6 -120 141 21 319 -268 51
6,5 -62 97 35 34 -1 33
7 -53 89 36 -9 12 3
7,5 -21 51 30 -37 57 20
8 13 25 38 -87 103 16
8,5 35 -2 33 -106 124 18
9 -37 70 33 -227 279 52
9,5 =77 102 25 -636 669 33
10 -3 38 35 -796 849 53
10,5 80 -60 20 -948 996 48
11 177 -157 20 -1076 1095 19
11,5 285 -262 23 -1109 1121 12
12 330 -301 29 -1091 1134 43
12,5 404 -381 23 -1145 1172 27
13 413 -390 23 -1154 1185 31
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IN-4

Tubo: IN4 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 22/11/2023 Rotacéo: 23° Média: 25,2 48,0
Referéncia: 00 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 3,7 10,1
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -1294 1316 22 -574 613 39
1 -578 603 25 -409 477 68
1,5 -409 433 24 -347 393 46
2 -399 425 26 -322 374 52
2,5 -334 362 28 -266 315 49
3 -250 275 25 -186 236 50
3,5 -282 304 22 -157 193 36
4 -229 256 27 -52 115 63
4,5 -248 277 29 -2 56 54
5 -345 371 26 56 -8 48
5,5 -372 394 22 158 -104 54
6 -386 409 23 209 -154 55
6,5 -380 415 35 169 -114 55
7 -384 405 21 154 -122 32
7,5 -412 439 27 306 -272 34
8 -165 188 23 487 -443 44
8,5 243 -214 29 544 -493 51
9 639 -619 20 442 -408 34
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Tubo: IN4 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 01/12/2023 Rotacao: 23° Média: 254 494
Referéncia: 01 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 4,6 11,8
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check

0,5 -1246 1273 27 -537 574 37

1 -572 593 21 -396 453 57
1,5 -389 418 29 -338 393 55

2 -380 407 27 -312 377 65
2,5 -326 350 24 -248 310 62
3 -246 267 21 -173 226 53
3,5 -267 295 28 -153 189 36
4 -214 244 30 -60 105 45
4,5 -233 269 36 -2 56 54
5 -336 362 26 59 -10 49
5,5 -363 393 30 164 -102 62

6 -375 402 27 212 -155 57
6,5 -374 394 20 163 -110 53
7 -375 402 27 156 -123 33
7,5 -417 440 23 308 -285 23
8 -172 189 17 491 -449 42
8,5 233 -210 23 539 -496 43

9 635 -614 21 457 -393 64
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Tubo: IN4 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 14/12/2023 Rotacéo: 23° Média: 23,8 31,1
Referéncia: 02 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 3.1 6,6
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -1235 1257 22 -541 571 30
1 -576 600 24 -416 443 27
1,5 -403 432 29 -347 382 35
2 -395 418 23 -327 368 41
2,5 -330 356 26 -280 308 28
3 -244 266 22 -187 228 41
3,5 -274 299 25 -152 183 31
4 -229 252 23 =77 102 25
4,5 -249 273 24 -12 48 36
5 -344 372 28 41 -2 39
5,5 -369 394 25 131 -106 25
6 -387 413 26 194 -163 31
6,5 -385 413 28 161 -125 36
7 -386 408 22 144 -122 22
7,5 -411 430 19 305 -288 17
8 -169 187 18 470 -442 28
8,5 231 211 20 542 -507 35
9 626 -601 25 447 -415 32
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Tubo: IN4 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 18/03/2025 Rotacgao: 23° Média: 271 44,4
Referéncia: 03 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 3,6 141
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° Check 0° 180° Check

0,5 -1224 1246 22 -538 597 59

1 -572 600 28 -436 460 24
1,5 -393 422 29 -360 397 37

2 -380 412 32 -336 381 45
2,5 -315 342 27 -278 323 45
3 -236 256 20 -187 241 54
3,5 -265 296 31 -148 189 41
4 -226 249 23 -85 109 24
4,5 -247 271 24 -8 53 45
5 -343 371 28 50 14 64
5,5 -374 396 22 151 -92 59
6 -396 421 25 193 -153 40
6,5 -395 423 28 155 -113 42

7 -388 420 32 153 -106 47
7,5 -428 456 28 309 -255 54
8 -191 219 28 500 -433 67
8,5 210 -181 29 552 -513 39
9 614 -583 31 462 -448 14
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IN-5

Tubo: INS Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 05/02/2024 Rotagao: -13° Média: 23,7 19,1
Referéncia: 00 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 8,2 10,3
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -538 550 12 440 -423 17
1 -489 521 32 445 -444 1
1,5 -495 519 24 385 -366 19
2 -510 528 18 318 -309 9
2,5 -561 588 27 383 -360 23
3 -615 645 30 480 -447 33
3,5 -615 638 23 554 -536 18
4 -634 664 30 529 -518 11
4,5 -693 718 25 562 -534 28
5 -704 728 24 575 -567 8
5,5 -718 742 24 564 -562 2
6 -716 743 27 611 -581 30
6,5 -682 704 22 642 -633 9
7 -656 684 28 623 -613 10
7,5 -558 550 -8 625 -599 26
8 -413 440 27 590 -567 23
8,5 -396 427 31 569 -556 13
9 -430 460 30 570 -547 23
9,5 -360 382 22 701 -675 26
10 -308 335 27 787 -759 28
10,5 -303 324 21 766 -750 16
1 -251 275 24 708 -684 24
11,5 -264 289 25 759 -716 43
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Tubo: INS Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 26/02/2024 Rotacgao: -13° Média: 24,7 22,6
Referéncia: 01 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 59 14,0
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° Check 0° 180° Check
0,5 -523 541 18 508 -455 53
1 -497 524 27 479 -440 39
1,5 -511 534 23 369 -367 2
2 -528 551 23 324 -297 27
2,5 -585 607 22 384 -349 35
3 -639 656 17 471 -458 13
3,5 -640 661 21 553 -519 34
4 -649 674 25 546 -503 43
4,5 -710 732 22 532 -532 0
5 -720 748 28 581 -546 35
5,5 -723 755 32 580 -558 22
6 -715 754 39 611 -599 12
6,5 -692 716 24 648 -620 28
7 -668 690 22 623 -597 26
7,5 -554 569 15 632 -604 28
8 -417 442 25 586 -567 19
8,5 -408 431 23 565 -549 16
9 -431 465 34 569 -552 17
9,5 -359 384 25 697 -686 11
10 -309 327 18 797 -767 30
10,5 -304 339 35 751 -735 16
11 -253 279 26 702 -685 17
11,5 -268 293 25 729 -733 -4
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Tubo: INS Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 04/03/2024 Rotacao: -13° Média: 27,3 17,8
Referéncia: 02 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 5,2 7,0
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -515 535 20 471 -443 28
1 -461 497 36 456 -444 12
1,5 -506 536 30 386 -365 21
2 -528 554 26 310 -307 3
2,5 -583 611 28 375 -353 22
3 -636 660 24 469 -453 16
3,5 -630 656 26 547 -525 22
4 -641 670 29 535 -510 25
4,5 -693 726 33 560 -537 23
5 -707 731 24 594 -569 25
5,5 -704 741 37 579 -577 2
6 -710 739 29 615 -592 23
6,5 -672 705 33 647 -629 18
7 -653 674 21 624 -612 12
7,5 -538 566 28 628 -609 19
8 -421 443 22 591 -570 21
8,5 -403 436 33 562 -547 15
9 -433 466 33 562 -546 16
9,5 -350 378 28 695 -680 15
10 -299 319 20 782 -766 16
10,5 -293 316 23 761 -741 20
11 -242 262 20 699 -691 8
11,5 -251 276 25 744 -716 28
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IN-6

Tubo: ING Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 14/12/2023 Rotagao: -5° Média: 23,8 221
Referéncia: 00 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 4.4 11,1
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 73 -46 27 -698 717 19
1 102 -75 27 -647 658 11
1,5 180 -150 30 -634 663 29
2 236 -211 25 -504 534 30
2,5 -79 106 27 -47 87 40
3 -64 89 25 53 -44 9
3,5 1 20 21 15 4 19
4 4 21 25 87 -57 30
4,5 -38 71 33 131 -108 23
5 -256 272 16 169 -138 31
5,5 -278 303 25 108 -96 12
6 -465 487 22 90 -65 25
6,5 -497 522 25 -10 54 44
7 -310 332 22 -186 210 24
7,5 -182 193 11 -213 248 35
8 -89 117 28 240 -219 21
8,5 63 -43 20 -53 89 36
9 53 -29 24 -221 235 14
9,5 =77 102 25 -95 103 8
10 -182 207 25 69 -60 9
10,5 -237 261 24 128 -129 -1
1 -615 640 25 496 -472 24
11,5 -677 698 21 521 -510 11
12 -677 703 26 524 -490 34
12,5 -739 758 19 569 -549 20
13 -518 539 21 502 -484 18
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Tubo: ING Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 05/02/2024 Rotacao: -5° Média: 27,2 29,8
Referéncia: 01 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 6,2 15,2
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 69 -49 20 -627 654 27
1 101 -61 40 -611 635 24
1,5 187 -153 34 -632 666 34
2 235 -220 15 -517 551 34
2,5 -75 105 30 -35 94 59
3 -65 87 22 56 -50 6
3,5 5 27 32 13 14 27
4 5 22 27 87 -54 33
4,5 -36 74 38 135 -104 31
5 -254 275 21 164 -121 43
5,5 -276 307 31 116 -62 54
6 -459 489 30 102 -47 55
6,5 -496 520 24 -17 60 43
7 -311 331 20 -185 226 41
7,5 -179 199 20 -210 247 37
8 -92 123 31 228 -215 13
8,5 66 -41 25 -59 82 23
9 53 -33 20 -218 232 14
9,5 -76 103 27 -76 99 23
10 -178 215 37 81 -65 16
10,5 -235 263 28 135 -132 3
11 -614 641 27 501 -469 32
11,5 -677 701 24 534 -494 40
12 -674 706 32 524 -488 36
12,5 -735 762 27 571 -546 25
13 -515 540 25 485 -484 1
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Tubo: ING Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 26/02/2024 Rotacao: -5° Média: 29,8 18,0
Referéncia: 02 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 55 15,0
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -185 205 20 -637 669 32
1 -155 185 30 -620 639 19
1,5 65 -40 25 -637 664 27
2 210 -184 26 -503 494 -9
25 -89 125 36 -21 60 39
3 -69 107 38 46 -21 25
3,5 3 29 32 31 1 32
4 5 22 27 89 -70 19
4,5 -36 71 35 142 -116 26
5 -251 271 20 157 -127 30
5,5 -276 311 35 105 -67 38
6 -460 492 32 89 -48 41
6,5 -495 524 29 -29 51 22
7 -312 337 25 -196 220 24
7,5 -181 204 23 -222 223 1
8 -89 124 35 214 -219 -5
8,5 66 -33 33 -81 70 -11
9 53 -24 29 -208 227 19
9,5 -85 111 26 -69 89 20
10 -180 220 40 81 -74 7
10,5 -235 273 38 127 -137 -10
11 -614 642 28 497 -480 17
11,5 -672 706 34 526 -506 20
12 -673 703 30 521 -497 24
12,5 -733 757 24 574 -561 13
13 -516 542 26 499 -492 7
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Tubo: ING Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 04/03/2024 Rotacao: -5° Média: 27,0 12,3
Referéncia: 03 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 51 7,6
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -141 161 20 -636 654 18
1 3 28 31 -621 630 9
1,5 158 -134 24 -639 650 11
2 228 -200 28 -516 538 22
2,5 -81 112 31 -57 51 -6
3 -62 91 29 48 -38 10
3,5 7 19 26 9 4 13
4 10 17 27 78 -65 13
4,5 -25 66 41 125 -114 11
5 -248 276 28 155 -139 16
5,5 -272 299 27 109 -98 11
6 -455 485 30 99 -79 20
6,5 -493 520 27 -28 32 4
7 -309 334 25 -193 218 25
7,5 -174 191 17 -219 226 7
8 -85 122 37 217 -211 6
8,5 64 -43 21 -76 83 7
9 52 -24 28 -210 229 19
9,5 -76 103 27 -83 94 11
10 -180 208 28 85 -64 21
10,5 -231 261 30 134 -134 0
11 -616 637 21 489 -472 17
11,5 -671 696 25 523 -510 13
12 -671 701 30 520 -495 25
12,5 -733 755 22 570 -556 14
13 -519 540 21 483 -481 2
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IN-7

Tubo: IN7 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 05/02/2024 Rotagao: 37° Média: 26,7 20,2
Referéncia: 00 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 3,4 6,0
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -227 265 38 648 -630 18
1 -212 246 34 641 -628 13
1,5 -246 275 29 655 -647 8
2 -265 291 26 596 -576 20
2,5 -255 278 23 571 -563 8
3 -221 247 26 607 -581 26
3,5 -160 189 29 496 -475 21
4 -129 154 25 417 -403 14
4,5 -154 176 22 447 -430 17
5 -187 212 25 536 -515 21
5,5 -175 202 27 523 -498 25
6 -172 197 25 469 -442 27
6,5 -160 186 26 409 -395 14
7 -153 179 26 360 -336 24
7,5 -163 189 26 397 -375 22
8 -181 204 23 473 -455 18
8,5 -193 218 25 525 -502 23
9 -184 210 26 522 -495 27
9,5 -180 206 26 494 -469 25
10 -191 222 31 523 -511 12
10,5 -242 271 29 564 -547 17
11 -284 309 25 586 -564 22
11,5 -270 296 26 565 -541 24
12 -279 302 23 622 -591 31
12,5 -302 328 26 661 -634 27
13 -335 362 27 660 -639 21
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Tubo: IN7 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 26/02/2024 Rotacao: 37° Média: 36,1 15,3
Referéncia: 01 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 3,9 9,8
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -193 217 24 575 -550 25
1 -234 269 35 620 -592 28
1,5 -250 282 32 646 -606 40
2 -272 305 33 587 -564 23
2,5 -255 291 36 572 -561 11
3 -220 260 40 600 -591 9
3,5 -161 197 36 481 -480 1
4 -126 166 40 421 -411 10
4,5 -151 186 35 444 -438 6
5 -182 222 40 541 -524 17
5,5 -171 212 41 519 -502 17
6 -166 206 40 464 -449 15
6,5 -155 196 41 402 -399 3
7 -150 189 39 356 -354 2
7,5 -161 197 36 392 -383 9
8 -180 213 33 483 -466 17
8,5 -194 227 33 536 -511 25
9 -180 210 30 516 -499 17
9,5 -177 213 36 492 -474 18
10 -192 231 39 524 -519 5
10,5 -239 279 40 562 -553 9
11 -281 318 37 585 -571 14
11,5 -268 302 34 567 -543 24
12 =277 312 35 619 -596 23
12,5 -299 337 38 663 -635 28
13 -337 373 36 660 -657 3
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Tubo: IN7 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 04/03/2024 Rotacao: 37° Média: 257 18,8
Referéncia: 02 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 3,2 8,8
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -219 253 34 635 -608 27
1 -228 252 24 656 -628 28
1,5 -253 281 28 651 -640 11
2 -269 300 31 590 -557 33
2,5 -257 280 23 576 -559 17
3 -220 251 31 605 -593 12
3,5 -160 189 29 490 -475 15
4 -129 151 22 413 -411 2
4,5 -153 172 19 439 -436 3
5 -182 207 25 542 -521 21
5,5 -171 199 28 521 -506 15
6 -167 191 24 466 -458 8
6,5 -153 179 26 409 -387 22
7 -151 173 22 366 -339 27
7,5 -162 186 24 397 -380 17
8 -177 200 23 479 -461 18
8,5 -191 216 25 532 -510 22
9 -183 207 24 520 -488 32
9,5 -179 205 26 497 -473 24
10 -197 223 26 525 -514 11
10,5 -244 271 27 562 -551 11
11 -284 309 25 586 -561 25
11,5 -269 294 25 561 -536 25
12 -273 298 25 629 -594 35
12,5 -300 327 27 649 -636 13
13 -330 355 25 656 -640 16
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Tubo: IN7 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 18/03/2025 Rotacao: 37° Média: 30,9 45,6
Referéncia: 03 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 3,5 10,1
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -220 250 30 666 -585 81
1 -240 260 20 666 -615 51
1,5 -255 282 27 653 -613 40
2 -276 309 33 598 -558 40
2,5 -259 292 33 582 -543 39
3 -223 256 33 622 -575 47
3,5 -162 198 36 516 -467 49
4 -123 153 30 439 -400 39
4,5 -137 165 28 452 -421 31
5 -169 198 29 561 -519 42
5,5 -156 188 32 545 -502 43
6 -149 181 32 490 -441 49
6,5 -135 168 33 432 -390 42
7 -140 171 31 379 -336 43
7,5 -144 178 34 405 -360 45
8 -164 189 25 506 -454 52
8,5 -179 209 30 556 -497 59
9 -176 204 28 531 -472 59
9,5 -173 202 29 507 -454 53
10 -184 219 35 536 -489 47
10,5 -236 271 35 571 -535 36
11 -283 315 32 593 -552 41
11,5 -265 299 34 563 -518 45
12 -270 300 30 620 -577 43
12,5 -295 329 34 660 -620 40
13 -324 355 31 674 -644 30
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IN-8

Tubo: IN8 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 14/12/2023 Rotacéo: -1° Média: 23,4 28,9
Referéncia: 00 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 29 15,5
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 18 7 25 181 -132 49
1 51 -28 23 136 -96 40
1,5 81 -53 28 190 -146 44
2 94 -71 23 230 -186 44
2,5 38 -15 23 332 -285 47
3 44 -20 24 475 -437 38
3,5 -80 95 15 497 -474 23
4 -152 176 24 370 -358 12
4,5 -254 279 25 208 -201 7
5 -362 385 23 104 -70 34
5,5 -306 332 26 45 -8 37
6 -220 242 22 11 5 16
6,5 -365 390 25 116 -104 12
7 -452 475 23 245 -217 28
7,5 -517 543 26 391 -349 42
8 -556 576 20 384 -363 21
8,5 -286 306 20 173 -177 -4
9 272 -246 26 -24 55 31
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Tubo: IN8 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 05/02/2024 Rotacgao: -1° Média: 21,7 24,3
Referéncia: 01 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 6,9 8,8
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° Check 0° 180° Check

0,5 30 -20 10 546 -524 22

1 70 -47 23 555 -527 28
1,5 72 -52 20 436 -413 23

2 98 -63 35 204 -166 38
2,5 42 -10 32 313 -266 47
3 48 -17 31 449 -427 22
3,5 -79 91 12 491 -468 23
4 -155 175 20 378 -354 24
4,5 -256 278 22 203 -187 16
5 -364 386 22 92 -63 29
5,5 -310 334 24 40 -15 25
6 -221 241 20 15 5 20
6,5 -368 383 15 122 -106 16

7 -452 468 16 227 -220 7
7,5 -509 537 28 378 -357 21
8 -551 576 25 397 -375 22
8,5 -285 306 21 206 -172 34
9 263 -249 14 -33 54 21
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Tubo: IN8 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 26/02/2024 Rotacéo: -1° Média: 24,7 17,8
Referéncia: 02 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 4,7 9,9
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° | Check 0° 180° Check
0,5 -100 128 28 616 -600 16
1 32 -6 26 570 -545 25
1,5 57 -26 31 445 -410 35
2 78 -57 21 208 -176 32
2,5 18 -3 15 307 -286 21
3 31 -14 17 467 -437 30
3,5 -84 110 26 486 -477 9
4 -158 185 27 355 -347 8
4,5 -262 290 28 203 -189 14
5 -366 393 27 89 -69 20
5,5 -308 339 31 33 -11 22
6 -223 247 24 9 6 15
6,5 -370 396 26 112 -109 3
7 -453 481 28 225 -226 -1
7,5 -520 545 25 374 -357 17
8 -559 579 20 386 -364 22
8,5 -278 305 27 193 -185 8
9 265 -247 18 -27 51 24
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Tubo: IN8 Obra: SGAS 613 Eixo A Eixo B
Data: 04/03/2024 Rotacgao: -1° Média: 22,4 16,1
Referéncia: 03 Const. Equip. 25000 | Desv. Padrao: 5,2 9,7
Profundidade Eixo A Eixo B
(m) 0° 180° Check 0° 180° Check
0,5 -71 77 6 601 -572 29
1 48 -27 21 570 -562 8
1,5 58 -39 19 424 -404 20
2 81 -55 26 208 -178 30
2,5 28 -1 27 316 -282 34
3 39 -12 27 453 -440 13
3,5 -79 102 23 490 -477 13
4 -151 176 25 369 -356 13
4,5 -253 270 17 215 -196 19
5 -356 375 19 90 -68 22
5,5 -300 324 24 34 -10 24
6 -212 240 28 10 5 15
6,5 -361 382 21 112 -108 4
7 -440 467 27 224 -225 -1
7,5 -505 531 26 363 -359 4
8 -540 565 25 389 -368 21
8,5 -276 297 21 197 -190 7
9 265 -243 22 -36 50 14
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