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RESUMO

ANALIS DA ESTABILIDADE E DIMENSIONAMENTO PARA DOIS
TIPOS DE MUROS DE ARRIMO: PERFIL CLASSICO DE FLEXAO E
COM CONTRAFORTES

AUTOR: Gustavo da Silveira Baptista
ORIENTADOR: Marcos Alberto Oss Vaghetti

O muro de arrimo € uma estrutura fundamental em projetos de engenharia geotécnica,
desempenhando um papel crucial na prevencao de deslizamentos de terra, erosdes e
instabilidades do terreno. A escolha do tipo de muro a ser utilizado impacta
diretamente na eficiéncia da contencao e na sustentacéo da massa de solo adjacente.
Este trabalho propés um estudo referente a andlise da estabilidade e ao
dimensionamento de dois tipos distintos de muros de arrimo, essenciais em obras de
engenharia civil para a contencao de terrenos e estabilizacdo de taludes, sendo eles
um muro de flexao de perfil classico e um muro com contraforte, em concreto armado,
a serem dimensionados para um talude de 4 metros localizado em uma obra na cidade
de Gravatai — RS. A andlise dos muros se deu com énfase nos seus respectivos
dimensionamentos, detalhamentos e determinacdo dos quantitativos de aco e
concreto, bem como na analise das estabilidades contra escorregamento e
tombamento. Para atingir esse objetivo, foi realizado um levantamento das referéncias
bibliograficas e conceitos a respeito do tema. A verificacdo e dimensionamento dos
muros em questdo foram realizadas com o auxilio da planilha eletrénica Excel e com
base nos conceitos apresentados nas referéncias bibliograficas e normativas vigentes
de dimensionamento de estruturas de concreto e fundacdes. ApoOs fixadas as
dimensbes para os dois muros, foram verificadas as estabilidades contra o
tombamento, escorregamento e capacidade de carga da fundacdo. Para o muro de
perfil classico, foram encontrados, respectivamente, os valores de Fator de
Seguranca: 1.88, 1.79 e 4.16. Para o muro com contraforte, os valores encontrados
foram, respectivamente: 2.76, 2.27 e 4.30. Com isso, foi possivel concluir que todos
estdo situados dentro dos limites de seguranca estipulados. Por fim, foi realizado o
calculo das armaduras e posterior detalhamento, contando com o levantamento
guantitativo dos materiais a serem utilizados para cada estrutura, de forma que, para
1,0m de comprimento, o0 muro de arrimo de perfil classico apresentou um consumo de
concreto de 2,0 m3, além de um consumo de aco CA-60 de 6,3 kg e de 95,6 kg para
CA-50. Da mesma forma, para 3,2 m de comprimento, 0 muro com contraforte
apresentou um consumo de concreto de 5,3 m3, além de um consumo de agco CA-60
de 15,6 kg e de 500,8 kg para um agco CA-50.

Palavras-chave: Muro de arrimo. Analise de estabilidade. Dimensionamento.
Contencao.



ABSTRACT

ANALYSIS OF STABILITY AND SIZING FOR TWO TIPES OF RETAINING
WALLS: CONCRETE CANTILEVER WALL AND COUNTERFORT WALL

AUTHOR: Gustavo da Silveira Baptista
ADVISOR: Marcos Alberto Oss Vaghetti

The retaining wall is a fundamental structure in geotechnical engineering projects,
playing a crucial role in preventing landslides, erosion, and terrain instabilities. The
choice of the type of wall to be used directly impacts the efficiency of containment and
support for the adjacent soil mass. This study proposed an analysis of stability and the
design of two different types of retaining walls, essential in civil engineering projects
for soil retention and slope stabilization. These include a classic profile bending wall
and a counterfort wall, both made of reinforced concrete, designed for a 4-meter slope
in a construction site in Gravatai — RS. The analysis of the walls focused on their
respective designs, details, determination of steel and concrete quantities, as well as
the analysis of stability against sliding and tipping. To achieve this goal, a survey of
bibliographic references and concepts related to the topic was conducted. The
verification and design of the walls were performed using an Excel spreadsheet and
based on the concepts presented in current bibliographic references and standards for
the design of concrete structures and foundations. After determining the dimensions
for both walls, stability against tipping, sliding, and foundation load capacity were
checked. For the classic profile wall, the values of the Safety Factor were found to be
1.88, 1.79, and 4.16, respectively. For the counterfort wall, the corresponding values
were 2.76, 2.27, and 4.30. Thus, it was concluded that all values are within the
specified safety limits. Finally, the calculation of reinforcements and subsequent
detailing were performed, including a quantitative survey of the materials to be used
for each structure. For a length of 1.0m, the classic profile retaining wall had a concrete
consumption of 2.0 m3, along with a consumption of 6.3 kg of CA-60 steel and 95.6 kg
for CA-50. Similarly, for a length of 3.2m, the counterfort wall had a concrete
consumption of 5.3 m3, along with a consumption of 15.6 kg of CA-60 steel and 500.8
kg for CA-50.

Keywords: Retaining Wall. Stability analysis. Sizing. Containment.
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1 INTRODUCAO

Com o avanco da Engenharia e a necessidade de ocupacédo de diferentes
locais, novas tecnologias e maneiras de construir foram sendo desenvolvidas para
atender a demanda crescente por infraestrutura.

Diversas vezes, um projeto de engenharia se depara com o desafio de vencer
grandes desniveis de terra, e, a fim de garantir a seguranca contra deslizamentos de
uma determinada regido ou, até mesmo de apresentar uma solucdo especifica para
um detalhe arquitetdnico, os muros de arrimo se apresentam como uma estrutura
muito presente no dia a dia da engenharia, sendo uma ferramenta essencial para a
seguranca de uma obra, impedindo problemas como o desmoronamento.

Por essa razdo, o muro de arrimo precisa ser bem executado e bem projetado
para garantir a maxima seguranca do seu entorno.

Em um projeto de contencdo, o solo € um aspecto principal a ser analisado,
pois interfere diretamente nas cargas que irdo atuar sobre a estrutura. Outro quesito
importante a ser considerado € a acdo da agua que infiltra no solo e que pode
amplificar a acdo do empuxo. Por isso, esse tipo de estrutura deve ser acompanhado
de um estudo geol6gico aprofundado e de uma drenagem eficiente.

O processo de dimensionamento de um muro de arrimo consiste em um ciclo
de dois passos, sendo eles a determinacdo das dimensdes do muro e a verificacao
aos esforcos atuantes, conforme descrito por Moliterno (1994). Dentro desse aspecto,
a estabilidade da estrutura é um fator essencial a ser verificado e depende, dentre

outros fatores, da escolha do tipo de muro a ser executado.
1.1  OBJETIVOS
1.1.1 Objetivo geral

Elaborar um estudo relativo a analise da estabilidade e dimensionamento de
um muro de arrimo de perfil classico e um muro com contraforte a serem utilizados
para a contencdo de um talude de uma obra em Gravatai — RS, visando determinar

seus respectivos quantitativos de armadura e consumo de concreto.
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1.1.2 Objetivos especificos

Sao objetivos especificos deste trabalho:

Apresentar as principais metodologias construtivas de muros de arrimo
utilizados para contencéo de taludes, bem como os célculos para a anélise
de estabilidade e dimensionamento desses muros;

Realizar o pré-dimensionamento e analise da estabilidade de dois diferentes
tipos de muros de arrimo para a situacdo de um talude de uma obra em
Gravatai — RS, obtendo as dimensdes iniciais;

Dimensionar e detalhar as armaduras para cada tipologia de muro;
Elaborar e apresentar os quantitativos de materiais obtidos para as duas

tipologias de muro.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

21 SOLOS

Conforme afirmado por Bowles (1997), o solo € concebido como um
conglomerado de particulas que podem variar em dimensédo, resultante da
degradacéo fisica e quimica da rocha. A investigacdo do solo representa uma etapa
de significativa relevancia em um projeto de engenharia, sendo a base que sustenta
as estruturas de nossa rotina. Dentro dessa 6tica, a geotecnia busca determinar a
interac&o entre o terreno, a fundacgéo e a estrutura, almejando evitar a ocorréncia de
recalques prejudiciais ou a ruptura do terreno, que poderiam levar ao colapso da obra.
Em outras palavras, visa-se alcancar uma relacdo adequada entre a estabilidade
maxima da edificacdo e o custo minimo, juntamente com a preservagao das estruturas
circunvizinhas (CAPUTO, 1988).

Essencialmente, o conhecimento acerca do tipo de solo analisado € de suma
importancia para o correto dimensionamento de uma estrutura, dado que as
caracteristicas deste material podem apresentar variagbes de uma localidade para
outra.

No campo da mecénica dos solos, tais informacdes sobre o estado do solo séo
adquiridas por meio da avaliacdo da resisténcia que o solo oferece durante a execu¢ao
do ensaio SPT, sigla para Standard Penetration Test (PINTO, C. S., 2006). Este
ensaio, que mensura o numero de golpes necessarios para a penetracdo em cada
trecho do amostrador, fornece a resisténcia expressa pelo parametro N do SPT.

De acordo com Pinto (2006), a classificacdo do solo é realizada considerando
sua resisténcia a penetracdo, categorizando-o como areia ou silte arenoso, conforme
a compacidade, e como argila ou silte argiloso, levando em consideracdo a
consisténcia.

Para os propdsitos deste trabalho, nesta secado, serdo discutidas somente as
principais propriedades do solo e como ele interage com a estrutura em foco. No
segmento subsequente, serdo abordados em detalhes alguns parametros que
exercem uma influéncia direta na estabilidade e no desempenho das estruturas

submetidas as condi¢des geotécnicas do solo.
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2.1.1 Peso especifico do solo

O peso especifico do solo é uma propriedade fundamental para o entendimento
do comportamento geotécnico do solo e sua aplicagdo na engenharia civil. O peso
especifico, representado pela letra grega y;, € definido como a raz&o entre o peso da
massa do solo e o volume total que ele ocupa, incluindo os vazios entre as particulas
(CRAIG, 2004). Esse parametro é crucial para analises e dimensionamento de
estruturas, fundacdes e contencdes de solo, além de influenciar a estabilidade de
taludes, capacidade de carga das fundacdes e a compactacao dos solos (TERZAGHI
& PECK, 1967).

Caputo (1988) define o peso especifico das particulas de um solo como sendo

a relacéo entre o peso da substancia solida por unidade de volume:

Ps N

Chl e (1)
A determinacdo precisa do peso especifico do solo é essencial para garantir a
seguranca e estabilidade das obras. Existem diversos métodos para determinar o
peso especifico do solo, como 0 método do frasco de areia, método do picnémetro e
método da balanca hidrostatica (DAS, 2006). A escolha do método adequado depende
das caracteristicas do solo em estudo e da precisado requerida (BOWLES, 1997).
Godoy (1972) apud. Cintra e Aoki (2010) definem valores tabelados para o peso
especifico de diferentes tipos de solo, em funcdo da consisténcia da argila e da

compacidade da areia, conforme demonstrado nas Tabelas 1 e 2 a seguir.

Tabela 1 - Peso especifico de solos argilosos

Peso Especifico y;

Ngpr Consisténcia (kN/m®)
<2 Muito mole 13
3-5 Mole 15
6-10 Média 17
1-19 Rija 19
220 Dura 21

Fonte: (Godoy, 1972, apud. Cintra e Aoki, 2010)
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Tabela 2 - Peso especifico de solos arenosos

Peso Especifico y; (kN/m?)

N Compacidade Areia i
SPT P Umida Saturada
seca
<5 Fofa
16 18 19
5-8 Pouca Compacta
Medianamente
9-18 17 19 20
Compacta
19 -40 Compacta
18 20 21
> 40 Muito Compacta

Fonte: (Godoy, 1972, apud. Cintra e Aoki, 2010)
2.1.2 Angulo de atrito

O angulo de atrito (¢) € uma propriedade fundamental dos solos que representa
a inclinacao da superficie de ruptura quando submetida a carregamentos laterais. Esta
caracteristica € um indicativo da resisténcia ao cisalhamento interno do solo,
desempenhando um papel crucial na engenharia geotécnica (TERZAGHI & PECK,
1967).

A determinacédo precisa do angulo de atrito pode ser realizada por meio de
ensaios de laboratorio, como o ensaio de cisalhamento direto e 0 ensaio triaxial, ou
por métodos in situ, como o ensaio SPT (Standard Penetration Test). Cada método
possui suas vantagens e limitacdes, sendo a escolha do método adequado crucial
para obter resultados precisos e representativos (BOWLES, 1997).

Para uma condicdo nao drenada do solo, Godoy (1983) define uma relagcéo

empirica para estimativa de ¢, com base no Ngpr:

¢ = 28°+ 0'4NSPT (2)

Por outro lado, Teixeira (1996) prop0s:

¢ = /20Nspr + 15° 3
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2.1.3 Coesao do solo

A coeséo € um parametro fundamental na caracterizacdo mecéanica dos solos,
particularmente em solos argilosos e siltosos, sendo um componente critico na analise
de sua resisténcia e comportamento sob diferentes condicbes de carregamento. A
coesao representa a forca de ligagcao entre as particulas do solo, decorrente das forcas
de atracao Inter particulas que podem ser atribuidas a fendmenos fisicos e quimicos
(TERZAGHI, 1943). Em sua esséncia, a coesao € a resisténcia do solo ao
cisalhamento quando ndo h& confinamento, influenciando diretamente sua
estabilidade e capacidade de suporte (MITCHELL, 1993).

A estimativa da coesao do solo é vital para projetos de engenharia geotécnica
e é frequentemente realizada através de ensaios laboratoriais, como o0 ensaio de
cisalhamento direto, que fornece dados para a obtencdo do valor da coesdo nao
drenada (cu) e da coeséo drenada (cd) (DAS, 2006). Diversos modelos empiricos e
semiempiricos foram desenvolvidos para estimar a coesdo do solo a partir de
caracteristicas geotécnicas, tais como a plasticidade do solo, o indice de consisténcia,
e a porcentagem de argila no solo (HOLTZ E KOVACS, 1981; BOWLES, 1997).

Quando néo se dispde de valores de ensaios de laboratorio, Teixeira e Godoy
(1996) sugerem a seguinte equacéo, correlacionando com o incide de resisténcia a

penetracdo Ngpr:

¢ = 10Nspr (4)

2.1.4 Permeabilidade do solo

7

A permeabilidade € uma propriedade fundamental dos solos na area de
geotecnia, que desempenha um papel central na engenharia geotécnica ao influenciar
o fluxo de agua e outros fluidos através do subsolo. Ela é caracterizada pelo
coeficiente de permeabilidade (k), que representa a capacidade do solo de permitir a
passagem de agua por seus poros, sob acdo de gradientes de pressédo (CAPUTO,
1988). A permeabilidade é um fator critico para diversos aspectos da engenharia civil,
incluindo o dimensionamento de sistemas de drenagem, a avaliacdo da estabilidade

de taludes e barragens e a gestéo de aterros sanitarios.
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A determinacédo do coeficiente de permeabilidade pode ser feita por meio de
ensaios laboratoriais especificos, sendo o ensaio de permeabilidade pelo método do
permeametro de carga constante um dos mais comuns. No entanto, em muitas
situacdes praticas, € necessario estimar a permeabilidade do solo a partir de outras
propriedades geotécnicas conhecidas, como a porosidade e o tamanho dos graos.
Diversas equacdes empiricas e semiempiricas foram desenvolvidas para estimar a
permeabilidade do solo com base nessas caracteristicas (KOZENY, 1927). Por
exemplo, a equagdo de Kozeny-Carman é frequentemente utilizada para estimar a
permeabilidade em funcéo da porosidade e do diametro médio dos gréos (KOZENY,
1927; CARMAN, 1937):

_ Cx¢®
- (1—¢)2Xd2 (5)

Onde k é a permeabilidade do solo, C uma constante empirica, ¢ é a
porosidade e d é o diametro médio dos gréos.

Além disso, Henry Darcy formulou uma equacéo fundamental para expressar a
permeabilidade do solo, relacionando fluxo de agua (Q), a area transversal (A), a

condutividade hidraulica (K) e o gradiente hidraulico (%) (CRAIG, 2004).

Q=K.=.A (6)

=~

Essa equacdo € a base para a compreensao da permeabilidade do solo e é
amplamente utilizada em estudos hidrogeolégicos e geotécnicos.

Além disso, a permeabilidade do solo é influenciada por diversos fatores,
incluindo a granulometria, a estrutura, a compactacdo e a composi¢cao mineralégica
do solo. Estudos tém mostrado que a permeabilidade pode ser modelada utilizando
abordagens como a Lei de Terzaghi, que leva em consideragéo a compressibilidade

do solo e sua influéncia na permeabilidade.

2.15 Resisténcia ao cisalhamento

7

A resisténcia ao cisalhamento € uma propriedade crucial dos solos,
desempenhando um papel central na engenharia geotécnica ao avaliar a estabilidade

de taludes, fundacdes e outras estruturas em contato com o solo. A resisténcia ao
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cisalhamento de um solo é frequentemente caracterizada pelo angulo de atrito interno
(¢) e pela coesdao (c), parametros essenciais na analise dos esfor¢cos de cisalhamento
(TERZAGHI, 1943). O angulo de atrito interno € a inclinagdo da reta correspondente
a resisténcia ao cisalhamento no plano de falha, enquanto a coeséo representa a
resisténcia ao cisalhamento na auséncia de atrito.

De acordo com Pinto (2006), a ruptura de um solo é predominantemente um
fendbmeno de cisalhamento, sendo a resisténcia de cisalhamento do solo definida
como a maxima tensao de cisalhamento que pode suportar antes de sofrer ruptura no
plano em que a mesma ocorrer.

Nesse sentido, Pinto (2006) define critérios de ruptura como formulacdes que
procuram refletir as condicbes em que ocorre a ruptura dos materiais, sendo 0s
critérios de Mohr e Coulomb aqueles que melhor representam o comportamento dos
solos.

Seguindo a abordagem do critério de ruptura de solos de Coulomb, conforme
descrito por Vargas (1981), é estabelecido que a ruptura ocorre quando a tenséo de
cisalhamento no solo atinge um valor igual a resisténcia de cisalhamento do solo,
também conhecida como angulo de atrito interno, dado pela expresséo ¢ + f. o, sendo
o a tensdo normal existente no plano de cisalhamento e ¢ e f denominados,
respectivamente, coesao e coeficiente de atrito interno, expresso como a tangente de
um angulo denominado angulo de atrito interno, parametros esses representados na
Figura 1 abaixo (PINTO, 2006).

Figura 1 - Representacao do critério de ruptura de Coulomb

C/

v

A B C o

Fonte: Adaptado de Pinto, 2006.
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Para o critério de ruptura de Mohr, conforme destacado por Sobral (2018), é
essencial compreender que o circulo de tensdes gerado esta sempre contido no
interior de uma curva representativa das tensdes do solo, que representa a envoltoria
dos circulos relativos ao estado de ruptura, observados experimentalmente. Este
circulo é fundamental para a analise da estabilidade do solo, uma vez que seu raio e
centro variam de acordo com a magnitude e direcdo das tensdes atuantes no material.
A Figura 2 abaixo representa a envoltéria de Mohr, na qual o circulo A indica um
estado de tensdes na ruptura, e o circulo B representa um estado de tensdes em que
nao ha ruptura (PINTO, 2006).

Figura 2 - Representacao do critério de ruptura de Mohr

Y

Fonte: Adaptado de Pinto, 2006.

Por ser de dificil aplicacdo, a envoltéria curva de Mohr é frequentemente
substituida por uma reta e, dessa forma, seu critério de resisténcia se torna analogo
ao de Coulomb e definindo o critério de Mohr-Coulomb (PINTO, 2006). A teoria de
Mohr-Coulomb, uma das mais amplamente aceitas, expressa a resisténcia ao
cisalhamento (1) em fungdo da coesado (c), do angulo de atrito interno (¢), e dos

esforcos normais (a,,) sobre o plano de falha (TERZAGHI, 1943):

T=c+o,.tan¢ 7
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22 TENSOES NO SOLO
2.2.1 Tensodes devido ao peso préprio do solo

As tensdes geradas pelo proprio peso do solo sdo um dos fatores fundamentais
na analise de estabilidade e comportamento do solo. Conforme Terzaghi (1943), ao
considerar a acao da gravidade, o solo experimenta uma distribuicdo de tensdes que
resulta da sua propria massa. Essas tensdes, também conhecidas como tensdes
efetivas, sdo de grande importancia em engenharia geotécnica, pois afetam a
capacidade de carga e a estabilidade das estruturas.

Uma teoria crucial que descreve a distribuicdo das tensfes devido ao peso
préprio do solo é a Teoria de Boussinesq (1885). Segundo esta teoria, para uma carga
pontual aplicada a superficie do solo, a tensao vertical (g,) em profundidade pode ser
calculada pela equacéo de Boussinesq, onde P é a carga aplicada, z é a profundidade

abaixo da carga, e d é o diametro da carga aplicada:

0, =—.(1+%) ®)

m.z?’ z

Além disso, Rankine (1857) propds uma abordagem simplificada para o célculo
das tensdes no solo devido ao peso préprio. De acordo com sua teoria, a distribuicdo
das tensdes varia linearmente com a profundidade. A tenséo vertical (o,) devido ao
peso proprio do solo pode ser calculada pela equacédo de Rankine, onde y representa

0 peso especifico do solo e z a profundidade:
0, =Y.z 9)

De acordo com Pinto (2006), quando o solo é formado de camadas
aproximadamente horizontais, a tenséo vertical total resulta do somatorio das tensées
das diversas camadas, conforme a Figura 3, que relaciona a tenséo e a profundidade

de um solo em uma situacao ficticia.



24

Figura 3 - Diagrama de tensdes verticais de um subsolo
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Fonte: Pinto, 2006.

2.2.2 Pressao neutra e tensao efetiva

A compreensdo da pressao neutra e das tensdes efetivas em um solo é
fundamental para analises geotécnicas e de mecéanica dos solos. De acordo com Das
e Sobhan (2014), a pressao neutra representa a pressao total exercida pela agua
presente nos poros do solo. Essa pressao é significativa, pois pode influenciar a
distribuicdo das tensbes e o comportamento do solo.

A pressdo neutra (u) € dada pela equacdo da pressado hidrostética, que é
proporcional a altura da coluna de agua (h) e ao peso especifico da agua (y,,) (DAS;
SOBHAN, 2014):

U=yvyh (20)

A teoria das tensOes efetivas € um dos principios fundamentais na mecanica

dos solos, conforme proposto por Terzaghi. Essa teoria se baseia na ideia de que a
resisténcia e o comportamento do solo sdo determinados pelas tensdes efetivas, que

sdo a diferenca entre as tensdes totais e as pressdes neutras. A representacao

matematica das tensdes efetivas (¢') é dada por (BOWLES, 1997):

o'=0—-u (11)

onde o é a tensao total aplicada e u a pressao neutra.
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23 EMPUXO

De acordo com Craig (2004), o empuxo do solo é definido como a pressao
exercida pelo solo contra uma estrutura de contengdo, como muros de arrimo e
paredes de contencédo, em resposta a acdo de cargas. Essa pressao varia com a
profundidade, sendo essencial compreender suas caracteristicas e mecanismos para
o dimensionamento adequado das estruturas.

O célculo do empuxo de terra e a distribuicdo de tensdes ao longo do elemento
de contencado séo influenciados pela interacao solo-elemento estrutural ao longo de
todas as etapas da construcdo. A acdo do empuxo sobre o elemento estrutural resulta
em deslocamentos horizontais que, por consequéncia, modificam tanto o valor quanto
a distribuicdo do empuxo ao longo das diferentes fases construtivas da obra
(GERSCOVICH, 2010).

Clayton et al. (2013) define que as cargas aplicadas a uma estrutura de
contencédo sdo produzidas pelas pressdes exercidas pela terra e pela agua, que sao
a soma dos seguintes aspectos:

a) Tensao efetiva normal a face do muro;

b) Poro pressao da agua na face do muro;

c) Tensdao de cisalhamento entre o muro e o solo.

Terzaghi (1936) classifica 0 empuxo de terra em trés tipos principais:

a) Empuxo Ativo (ou de Atrito): O empuxo ativo ocorre quando a parede da
estrutura esta afastada do solo, gerando pressdes horizontais no solo em
direcdo a estrutura. Esse tipo de empuxo € crucial em projetos de muros
de arrimo.

b) Empuxo Passivo: O empuxo passivo € o oposto do empuxo ativo. Ele
ocorre quando a parede da estrutura se aproxima do solo, gerando
pressdes horizontais do solo afastando-se da estrutura. E importante em
situacdes em que a parede da estrutura esta sendo empurrada em direcao
ao solo.

c) Empuxo de Terra em Repouso: Este é 0 empuxo que ocorre em um solo
sem movimento relativo. E a pressdo exercida pelo solo sobre uma

estrutura quando o solo esta em repouso, sem deslizamento.
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A teoria de Terzaghi € baseada na consideracao de que o solo é coesivo e pode
ser modelado como um meio continuo e homogéneo. Suas analises levam em
consideracao a inclinacdo da superficie de ruptura potencial e outras propriedades do
solo.

Sendo assim, compreender o estado de equilibrio plastico referente a um
elemento de solo é essencial para realizacdo de analises geotécnicas e se relaciona
diretamente com a estabilidade de taludes e estruturas de contencao, no qual neste
se configura uma relagcdo entre as tensdes horizontais e verticais atuando em
determinada regido.

Marchetti (2007) define a acdo de um equilibrio plastico em um elemento de
solo com base na Figura 4, na qual o segmento AB representa a superficie de uma
massa de areia sem coesao, com peso especifico y, e E representando um elemento

de areia com altura z e area unitaria.

Figura 4 - Estado de equilibrio plastico em um elemento de solo

\ I
|

T

ov

Fonte: Marchetti (2007).

A relacdo entre as tensOes principais verticais (o,) e horizontais (0,) sao
descritas através de uma constante k (MARCHETTI, 2007), dada por:

k=2 (12)

Oy
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O valor de k, que é obtido através da realizacdo de ensaios de compressao
triaxial, pode assumir valores entre os limites k, e k,, denominados coeficientes de

empuxo ativo e passivo, respectivamente:

kq = tan? (45 — £) (13)

ky = tan? (45 +2) (14)

onde ¢ representa o angulo de atrito interno da areia.

Ainda, quando uma massa de solo for depositada em finas camadas ao longo
de uma grande area, pode-se considerar que essa massa nao ira ceder lateralmente
devido a imposicao de carregamentos sucessivos por conta dessas diversas camadas
(CLAYTON et al., 2013). Nesse caso, o valor de k é assumido como coeficiente k,,
intermediario entre os valores de k, e k,, sendo k, uma constante empirica
denominada coeficiente de empuxo em repouso, e seu valor dependente, nesse caso,
do grau de compacidade da areia e do processo como o depdsito foi realizado
(MARCHETTI, 2007).

Jaky (1944) descreve a seguinte equacao teorica simplificada para estimativa

de k,, para um material granular no estado normalmente consolidado:

k, =1—sin ¢’ (15)

onde ¢' é o angulo de atrito interno efetivo.
Por outro lado, Caputo (1988) apresenta, de forma genérica, valores para k,

conforma a tabela 3:

Tabela 3 - Valores genéricos de k, conforme tipo de solo

Solo k,
Argila 0,70a0,75
Areia solta 0,45 a 0,50
Areia compacta 0,40 a 0,45

Fonte: Caputo (1988), adaptado
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Em estruturas em que as condicdes se encontram diferentes das iniciais
descritas anteriormente, podem ocorrer deslocamentos no plano de contencgao
capazes de ativar a resisténcia interna ao cisalhamento do solo, desenvolvendo,
assim, tensdes horizontais diferentes das estabelecidas com parametros de
elasticidade (MARANGON, 2018). Com isso, podem ocorrer variacées do tipo de
empuxo conforme o deslocamento da parede.

Dessa forma, Clayton et al. (2013) define que a magnitude e o padréo do
empuxo exercida pelo solo sobre a estrutura de contencdo sao consideravelmente
influenciados por varios fatores, incluindo:

a) A forma como o muro de contencéo esta posicionado;

b) Se o muro se move para longe ou em direcdo ao solo;

c) A magnitude do movimento sofrido pelo muro;

d) O padrao especifico de movimento do muro, que pode envolver translacao,

rotacao, flexdo, entre outros.

2.3.1 Empuxo ativo

Moliterno (1998) define empuxo ativo como a resultante da presséo de terra
sobre um muro. Nesse estado, o solo é responsavel por “empurrar’ a estrutura que,
por sua vez, reage de forma a se afastar do macico.

E possivel representar o empuxo ativo ocasionado por um solo através do
circulo de ruptura de Mohr que determina um estado de equilibrio plastico. Bowles

(1997) define esse estado de ruptura conforme a Figura 5.



29

Figura 5 - Circulo de Mohr para um estado de equilibrio plastico ou ruptura.

Fonte: Bowles (1997), adaptado.

Esse estado, segundo Bowles (1997) é obtido a partir da aplicacao inicial das
tensdes AO e OE (Figura 6), onde se obtém o estado de repouso k, inicial. Em
seguida, a partir da diminuicdo gradual da tensdo OE, obtém-se OC. Dessa forma, as
tensdes maximas (OA) e minima (OC) podem ser usadas para tracar o circulo de
Mohr, sendo seu diametro determinado pela diferenca entre os dois valores. O angulo

do plano de ruptura desenvolvido nesse estado é de aproximadamente 45° + ¢ /2.

Figura 6 - Representacdo do conceito de equilibrio elastico e plastico.

U=OA 01=OA dl=0A
o3 =0E — EC oy =0E+ ED
[ =oc = 0D
o =0E
A4S° + ¢/2 45° — /2PN
a) Estado inicial K, b) Pressao ativa c) Pressdo passiva

Fonte: Bowles (1997), adaptado.
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Dessa forma, Bell (1915) descreve a tensdo principal minima OC = g3,

referenciada como empuxo ativo de terra através da equacéao:

0; = oy tan® (45° — %) — 2ctan (45° - %) (16)

onde o; representa a tensao principal vertical, ¢ a coesao do solo e ¢ 0 angulo de
atrito interno.

Essa formulacdo também pode ser escrita através da relacdo trigopnométrica
abaixo (BOWLES, 1997). O valor correspondente a tangente também & comumente

representado como k,, ou coeficiente de empuxo ativo.

__1-sin¢
o 1+sin¢

tan? (45° — £) = k, (17)

Conforme Bowles (1997) também € possivel descrever as implicacdes praticas
referente ao discutido anteriormente ao se considerar um muro de espessura nula
inserido em uma massa de solo normalmente consolidada, isotrpica e ndo-coesiva
(Figura 7).

Figura 7 - Idealizacdo dos estados de presséo ativa e passiva a partir de um estado de repouso

desenvolvido pela insercdo de um muro de espessura hula em uma massa de solo (a).

Shanp— C k—0y.,
AN\ 74 WA A
=
2| Solo P,—
g nao-coesivo P=45~-¢/2
# | normalmente TRYA|B
b4 .
a| consolidado
3
Q
o
2
=
=
a) Estado inicial de repouso b) Estado de pressdo ativa c) Estado de pressdo passiva

Fonte: Bowles (1997), adaptado.

Inicialmente, temos um estado de tensdes k, em repouso e, caso 0 solo seja
escavado nas proximidades do muro, podera ocorrer um deslocamento &y,
ocasionando também a formacé&o de planos de ruptura (Figura 7(a)). Na situacao em

gue esse deslocamento se limite a formac&o de um equilibrio plastico a tensédo OC,
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conforme a Figura 6(b), e uma pressdo minima exercida pelo muro, temos a

configuragdo do empuxo ativo na interface solo-estrutura, definido pela formulacéo:

oy, = 01. kg (18)

2.3.2 Empuxo passivo

O empuxo passivo se desenvolve quando o solo é “comprimido” pela estrutura,
na qual o estado passivo de tensdes € descrito pelo circulo AD da Figura 5, obtido ao
aplicar uma tensao lateral crescente indo do limite OE até um estado de falha de
equilibrio plastico OD (Figura 6) (BOWLES, 1997).

Nesse caso, o plano de ruptura desenvolvido no solo forma angulos de 45° —
¢/2 e a agora tensdo principal maxima OD = gy, referenciada como pressao passiva

de terra, é obtida conforme Bell (1915) através da equacéao:

0, = 03 tan® (45° + %) — 2ctan (450 + %) (19)

E de maneira analoga ao descrito para o0 caso ativo, ocorrera um deslocamento
dn,p @ medida que o muro em questao exercer presséo sobre a massa de solo devido
ao aumento da tenséo lateral, ocasionando a mobilizacdo da méaxima resisténcia ao

cisalhamento do solo (BOWLES, 1997). Assim, temos que:

O = 03.kp (20)
2.3.3 Teoriade Empuxo de Rankine

A teoria de empuxo de Rankine, proposta por William John Macquorn Rankine
no século XIX, € uma abordagem fundamental na andlise de estruturas de contencéo,
desempenhando um papel critico na engenharia civil (TERZAGHI & PECK, 1967).
Para a determinagdo do empuxo do solo sobre uma contengcdao, Rankine (1857)
considera o solo em um estado de equilibrio plastico e, além disso, prop6s
determinadas condicdes iniciais pressupostas para a sua teoria. Marangon (2018)
resume essas hipoteses no que segue:

e Solo considerado areia pura seca, sem coesao e homogénea;

e O atrito entre o solo e a estrutura de contencao € considerado nulo, sendo

gue o empuxo atua paralelamente a superficie do muro;
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e A superficie do terreno, constituido de uma camada Unica e continua do
mesmo solo, é considerada plana;
e Terrapleno ndo apresenta nenhuma sobrecarga.
Bowles (1997) ilustra o sistema solo-estrutura para a teorizacdo de Rankine
conforme a Figura 8 e define os coeficientes K, e K,, atuando paralelamente ao aterro
de inclinacéo S conforme as seguintes formulacdes:

. cos B—/cos? B—cos? ¢
Kq = cosfs cos B++/cos? B—cos? ¢ (21)

_ cos ++/cos? f—cos® ¢
Kp =cosf cos B—/cos? B—cos® ¢ (22)

Figura 8 - Sistema solo-estrutura para a teoria de Rankine, onde a = 90°

Fonte: Bowles (1997)

Dessa forma, sabendo que o empuxo € dado pela area correspondente a secéo
ABC do macico (Figura 8) pode-se obter os valores para as forcas de empuxo ativo e

passivo, respectivamente, conforme Bowles (1997):

Po = [ vzKodz - By = SYHK, (23)

H 1
P, = fo yzK,dz - P, = E)/HZKP (24)
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Para um solo coesivo, Gerscovich (2010) define as tens6es horizontais ¢';,, €
o'np para 0s casos ativo e passivo atuantes em uma contencdo a partir das

expressoes:

Onha = 0,K; — 2cK,, (25)
Onp = 0uKp — 2¢K)¢ (26)

em que, no caso ativo, em uma determinada profundidade Z,, o empuxo se anula,
existindo uma regido de tenses horizontais negativas na regido acima desse ponto,

ocasionando o surgimento de trincas. E, entdo, o empuxo ativo total € dado por:

H H 1
E, = [; (Kg-0p — 2¢Kqp).dz = [ (Kq.y.-h — 2¢Ky.). dz = SYH?K, — 2chK,, (27)

E a altura Z,, correspondente ao ponto de tenséo nula, equivale a:

2
Zy = 7= (28)

Em concordancia, o valor de empuxo passivo é dado por:

H H 1
Ep = [y (Kp- 0y — 2¢Kpc).dz = [/ (Kp.y.h = 2cKp ). dz = SyH?K, — 2chK. (29)
2.34 Teoriade Coulomb

A teoria proposta por Coulomb em 1773 fundamenta-se na suposi¢ao de que a
forca atuante no parametro do muro € originada pela combinacéo da carga parcial de
peso e a presenca de uma cunha de solo, a qual se desloca devido a diminuicao da
resisténcia ao cisalhamento ou a ocorréncia de atrito (MOLITERNO, 1994).

Segundo Moliterno (1994), esse deslizamento ocorre ao longo de uma
superficie em forma de espiral logaritmica e, em casos praticos, costuma-se substituir
essa curvatura por uma superficie plana, ou plano de ruptura.

Bowles (1997) descreve as hipéteses consideradas para a teoria de Coulomb
conforme:

e O solo deve ser isotropico e homogéneo, apresentando atrito interno e

coeséao;

e A superficie de ruptura é plana e a superficie do terrapleno é planar, ou seja,

nao admite formas irregulares;
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e Aresisténcia ao atrito esta uniformemente distribuida ao longo da superficie
de ruptura, e o coeficiente de atrito solo-solo equivale f = tan ¢;
e A cunha de ruptura é um corpo rigido que se desloca;
e Existe atrito com a parede, ou seja, conforme a cunha de falha se move em
relacédo a face traseira da parede, desenvolve-se uma forca de atrito entre
o0 solo e a parede e 0 angulo de atrito é geralmente denominado 6.
e A falha é um problema de deformacéo plana, ou seja, considera-se uma
fatia interna unitaria de uma parede infinitamente longa
As equacOes que descrevem a teoria de Coulomb, segundo Bowles (1997),
podem ser derivadas, através do uso de relacdes trigopnométricas, com base nas
Figuras 9 e 10, de forma que o peso da cunha determinada por ABE (Figura 10), para
uma espessura unitaria perpendicular ao desenho, € dado por:

YH?
2sin*a

sin (a+p)
sin (a—p3)

W=yA= [sin (a+p) (30)

Figura 9 - Cunha de falha usada na derivagéo da equacéo de Coulomb para presséo ativa

< /
W .
\Ef’+ﬁl / ABanm+ﬂ_)
N\ / sin(p — B)
x N
H & 7 ABsin (a+ p)
"/

'.A/p\‘ 180° —ox— p
A

Fonte: Bowles (1997).
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Figura 10 - Representacdo da cunha de presséo ativa de Coulomb

B C 180° — 6 — ¢
P, .
0 =a—0
-5 W
H
R
VIv=r-4¢
+4d
A
a) Condicdes assumidas de falha b) Tridngulo de forgas para
determinagdo de P,

Fonte: Bowles (1997), adaptado.
Conforme a Figura 10(b), tém-se que o valor de P, corresponde a uma
componente do vetor W e, aplicando a lei dos senos, temos que:

_ . _ __ Wsin(p—¢)
Pa - Ea - sin(180°—a—p+¢+35) (31)

Ainda conforme Bowles (1997), ao se combinar as equacdes 30 e 31, obtemos:

_yH? . sin (a+p) sin(p—¢)
@ 2sinla [Sln (a + 'D) sin (a—B)] “sin(180°—a—p+¢p+5) (32)

- . P . dE
na qual a maxima forca ativa E, € determinada estabelecendo que d—; = 0, logo:

yH? sin? (a+¢)
E, = : : > (33)
14 sin(¢p+6).sin (¢p—B)
sin(a-4§).sin (a+B)

E para o caso de um muro vertical reto com aterro horizontal, no qual g = § =

sin2a.sin(a-9).

0 e a = 90°, a equacao é simplificada para uma forma semelhante a determinada por
Rankine:

2

E, =2 tan? (45° - 2) = 1k, (34)
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As equacOes gque descrevem 0 empuxo passivo podem ser derivadas
analogamente, de forma que a inclinacdo dessa for¢ca em relagéo ao muro e o triangulo

de forgas diferem conforme a Figura 11.

Figura 11 - Representacdo da cunha de pressao passiva de Coulomb.

180° — ¢ — 0

P+9
a) Atuagao das forgas na cunha de b) Tridngulo de forgas para
falha para presséo passiva de terra determinagao de P,

Fonte: Bowles (1997), adaptado.

Assim temos que 0 peso:

sin (a+p)

_YH [
W == [sm (a+p)sin(p_ﬁ)

(35)

. - ~ . . dE,
Logo, pela lei dos senos e utilizando a relacdo estabelecida anteriormente d—p“ =

0, pode-se obter o valor minimo para P,:

P — E — VTI-IZ Sir’l2 ((I-(p) (36)

P \ [r@rosm @)
sin(a+46).sin (a+B)

E para o caso de um muro vertical reto com aterro horizontal, no qual g = § =
0ea=090°:

sinZa.sin(a+96).

E, = - tan? (45° + ) = 1k, (37)
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2.3.5 Efeito da sobrecarga para o calculo do empuxo

A sobrecarga € geralmente levada em conta para o calculo do empuxo devido
a possiveis carregamentos provenientes de maquinas, constru¢des, multiddes, entre
outros, de forma uniformemente distribuida (MOLITERNO, 1994).

Figura 12 - Empuxo com sobrecarga no terrapleno

= q=Kg/m*
ho| |

N XA/

=5 =

|
\
\
\
f
|
I
|
T
|
|
\
\
\

|
XK A KA AKX

Fonte: Marangon (2018) adaptado

A Figura 12 descreve a ocorréncia de sobrecarga no aterro. Para o calculo
dessa acéo, transforma-se a sobrecarga em uma altura equivalente de solo h, para

ser levado em conta o acréscimo de empuxo no muro, de forma que:

ho =7 (38)

onde:

q € o valor da sobrecarga vertical;

y € 0 peso especifico do solo.

Dessa forma, conforme definido por Moliterno (1994) para o caso descrito na

figura, sendo H a altura total do solo, o valor do empuxo pode ser calculado como:

E =S Ky(H? = hj) (39)
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E, por fim, o ponto de aplicacdo do empuxo pode ser descrito como:

__H 2ho+H
T 3" ho+H

(40)

24  MUROS DE CONTENCAO

Segundo Bowles (1997), os muros de contencdo podem ser definidos como
estruturas projetadas para resistir as pressfes laterais do solo, proporcionando,
assim, um suporte contra deslizamento, tombamento e colapso. Essas estruturas
encontram aplicacdo em uma variedade de cenarios, desde pequenos jardins
residenciais até projetos de engenharia de grande escala, como contencdes de
encostas em rodovias e ferrovias.

A classificacdo dos muros de contencdo depende de varios critérios, sendo um
dos mais importantes o material de construcdo. Moliterno (1994) destaca a distingéo
entre muros de contencdo de concreto armado e muros de gabifes. Os muros de
concreto armado sdo estruturas rigidas que utilizam a resisténcia do concreto
reforcado para suportar as cargas, enquanto os muros de gabides empregam cestas
de malha metalica preenchidas com pedras ou outros materiais granulares para criar
uma estrutura flexivel capaz de acomodar deformacoes.

Gerscovich (2010) ainda estabelece que os muros podem ser divididos em
muros de gravidade (construidos de alvenaria, concreto, gabides ou pneus), de flexao
(com ou sem contraforte) e muros com ou sem tirantes. Além dessas tipologias,
existem também os muros de contencéo de solo reforcado, muros de pedra seca e
muros de madeira, entre outros, cada um adequado a situacdes especificas com base

nas propriedades do solo, na estética desejada e nos requisitos de projeto.
24.1 Muros de gravidade

Conforme o Eurocode 7, a caracteristica que define um muro de gravidade é
gue o peso da prépria parede desempenha um papel significativo no suporte do
material a ser retido (CLAYTON et al., 2013).

Dessa forma, muros de gravidade séo construgcdes continuas concebidas para
resistir as forgas horizontais resultantes do peso proprio. Tipicamente, essas

estruturas sdo empregadas para reter declives de modesta a média inclinacdo, com
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alturas inferiores a aproximadamente 5 metros. Muros de gravidade podem ser
edificados a partir de diferentes materiais, tais como pedra, concreto (ndo reforgcado
ou armado), gabides e até mesmo pneus reciclados (GERSCOVICH, 2010).

As paredes gravitacionais podem ser feitas de pedra, blocos ou de concreto
simples ou reforcado, e podem apresentar uma base (com ou sem talédo), saliéncia ou
contraforte. O peso da parede pode ser aumentado pelo peso do solo, rocha ou aterro
colocado em sua base (CLAYTON et al. 2013). Para Teng (1962), um dos principais
beneficios das paredes gravitacionais € a sua robustez na constru¢do, ndo sendo

econbmicas para grandes alturas retidas, por outro lado.

2.4.1.1 Muros de alvenaria de pedra

Muros de alvenaria de pedra (Figura 13) representam uma técnica de
construcdo antiga e tradicional, que ao longo da histéria tem sido empregada em todo
o mundo para diversas finalidades, incluindo a construcdo de muros de arrimo. Essas
estruturas sédo reconhecidas pela utilizacao de pedras naturais ou cortadas, dispostas
em camadas ou cursos, semelhante a um quebra-cabeca, de forma a criar um
conjunto coeso capaz de resistir a pressoes laterais e transmitir cargas para o solo.

Esse muro oferece como beneficios a facilidade na sua construcdo e a
eliminacdo da necessidade de sistemas de drenagem, uma vez que o material do
muro permite a passagem de agua. Outra vantagem reside na economia de custos,
especialmente quando ha disponibilidade de blocos de pedra no proprio local. No
entanto, € importante destacar que a estabilidade interna do muro exige que os blocos
tenham dimensdes aproximadamente uniformes, o que resulta em um coeficiente de
atrito reduzido entre as pedras. (GERSCOVICH, 2010).
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Figura 13 - Muro de alvenaria de pedra
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Fonte: Gerscovich, 2010.

2.4.1.2 Muros de concreto ciclopico

O muro de concreto ciclépico é formado a partir da aplicacdo do concreto em
uma férma preenchida com blocos de pedra de diferentes tamanhos. Geralmente,
muros de concreto ciclépico se mostram economicamente justificaveis somente para
alturas que nao ultrapassem aproximadamente 4 metros (GERSCOVICH, 2010).

Para Barros (2014) essas estruturas sao muito utilizadas, apesar de
apresentarem algumas limitacdes técnicas e de aplicacdo, como a exigéncia de um
bom terreno de fundacéo (uma vez que ndo aceitam recalques ou assentamentos) e
a necessidade de um sistema de drenagem eficiente.

Marchetti (2007) apresenta as principais relacées geométricas adotadas para o

pré-dimensionamento de um muro de concreto ciclépico, conforme Figura 14.
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Figura 14 - Dimensdes estabelecidas para o pré-dimensionamento de muros de concreto ciclépico

(30 cm ou 8% a 15% H) (30 cm ou 8% a 15% H)
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Fonte: Marchetti, 2007.

2.4.1.3 Muros de gabido

Os muros de gabido tém se destacado como uma solucao versatil e eficaz na
construgdo de muros de arrimo. Essas estruturas sdo formadas por componentes
metalicos fabricados com telas hexagonais de dupla torcéo, que sédo preenchidas com
pedras (Figura 15). Do ponto de vista técnico e econdmico, elas apresentam
vantagens consideraveis na construcdo de sistemas de contencdo, uma vez que
oferecem um conjunto de atributos funcionais ausentes em outros tipos de estruturas
(BARROS, 2014).

Os muros de gabido oferecem diversas vantagens em relacao as alternativas
tradicionais de muros de arrimo em concreto armado. Um estudo fundamental
realizado por Terzaghi em 1943 demonstrou a estabilidade e durabilidade dessas
estruturas quando devidamente projetadas e construidas. Terzaghi (1943) ressaltou a
capacidade dos muros de gabido de absorver movimentacdes do solo e minimizar a
erosdo, tornando-os ideais para regibes com alta pluviosidade e riscos de

deslizamentos.
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Figura 15 - Muros de contencéo do tipo gabido
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Fonte: Clayton et al. (2013), adaptado

Conforme Gerscovich (2010), a estrutura metalica que constitui os gabides
demonstra uma elevada resisténcia mecanica, sendo que, caso ocorra a quebra de
um dos fios metdlicos, a dupla torcdo dos elementos preserva a integridade e a
flexibilidade da malha, absorvendo as deformacdes excessivas. Os fios utilizados nos
gabifes sdo submetidos a uma dupla camada de galvanizacdo e, em certos casos,
séo revestidos com uma camada de PVC.

A principal vantagem desse tipo de muro é a sua flexibilidade, mas vantagens
adicionais ao se considerar a constru¢do em areas remotas, uma vez que somente a
malha precisa ser transportada para o local, sendo que a mao de obra e materiais
locais podem ser utilizados para completar a estrutura. As paredes de gabido séo
particularmente boas na absor¢cdo de impactos energia e séo frequentemente

utilizados como barreiras contra queda de rochas (CLAYTON et al. 2013).

2.4.1.4 Muros em fogueira (“Crib Walls”)

Os muros em fogueira, ou “Crib Walls”, sdo estruturas moldadas in loco em
forma de “fogueiras” a partir de elementos pré-moldados de concreto armado, aco ou

madeira, sendo preenchidas internamente com material graddo (Figura 16)

(GERSCOVICH, 2010).
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Conforme destacado por Clayton et al. (2013), essa tipologia estrutural é
apropriada para alturas variando de 6 a 9 metros e suporta pressbes de solo
moderadas. Uma das caracteristicas mais notaveis desse sistema reside na sua
capacidade de absorver movimentos substanciais sem que isso resulte em danos a
estrutura. Ademais, a implementacéo de aterros permeaveis nesse contexto contribui

significativamente para a eficacia da drenagem do solo contido.

Figura 16 - Esquema de construcdo do muro tipo fogueira ("Crib wall")
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Fonte: Clayton et al. (2013), adaptado

2.4.1.5 Muros de saco solo-cimento

Esse tipo de estrutura é formada por camadas constituidas de sacos de
poliéster preenchidos por uma mistura de cimento-solo da propor¢gdo em volume de
1:10 a 1:15 (GERSCOVICH, 2010).
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Figura 17 - Esquema construtivo de um muro de saco solo-cimento
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Fonte: Judnior, 2021.

Ainda segundo Gerscovich (2010), o solo-cimento é compactado em camadas
dispostas horizontalmente, seguindo uma técnica que visa reduzir o volume de
espacos vazios. O posicionamento dos sacos em cada camada é intencionalmente
desalinhado em relacdo a camada inferior para promover um intertravamento mais
eficaz e, como resultado, uma densidade superior no muro, sendo que a
compactacao, em geral, € realizada manualmente com o uso de soquetes.

Conforme descrito por Marangon (1992), esse tipo de estrutura pode ter um
custo até 40% menor do custo de um muro de concreto armado para alturas entre 2 e

5 metros.

2.4.2 Muros de flexao

Conforme Clayton et al. (2013), os muros de flexdo sdo estruturas de concreto
armado que utilizam a agao de alavanca para reter a massa de solo, cuja estabilidade
€ obtida a partir do peso do solo que age sobre a porcéo de apoio da laje da base.

Bowles (1997) descreve as principais situacées em que o uso do muro de flexao
é recomendado:

e Para paredes de comprimento relativamente curto, sendo "baixa" em termos

de altura (entre 1 e 3 metros) e comprimentos de 100 metros ou menos;



45

e Onde existe limitacdo da zona de aterro e/ou situacfes em que é necessario

utilizar o solo existente como aterro;

e Em éareas urbanas, onde a aparéncia e a durabilidade justifiguem o custo

mais elevado para esse tipo de estrutura.

No geral, essa estrutura apresenta configuragées em forma de “L” ou “T” para
incrementar a resisténcia a flexao e, no caso de alturas maiores que as usualmente
recomendadas, se torna conveniente a utilizacdo de contrafortes ou nervuras para
melhorar a estabilidade contra o tombamento, podendo também ser ancorada com o
uso de tirantes (GERSCOVICH, 2010).

Marchetti (2007) estabelece as principais relacbes geométricas para o pré-
dimensionamento de muros de flexdo, conforme Figura 18, de forma que a espessura

minima para esse tipo de parede esteja na ordem de 20 cm.

Figura 18 - RelagBes geométricas para o pré-dimensionamento de muros de flexao
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Fonte: Marchetti (2007).

Moliterno (1994) divide os muros de flexdo em quatro tipos de configuracoes,
algumas ja citadas, sendo elas: Muros de perfil classico, de perfil “L”, perfis especiais

e muros atirantados.
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2.4.2.1 Muros de flexao — perfil classico

Os muros de perfil classico sdo comumente utilizados para alturas entre 2 e 4
metros. Moliterno (1994) apresenta o0s principais parametros para o0 pré-

dimensionamento desse tipo de muro conforme a Figura 19.

Figura 19 - Parametros geométricos para pré-dimensionamento de um perfil classico de muro de

flexao
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Fonte: Moliterno (1994), adaptado.

Onde, com base na figura temos:
E: Empuxo de terra (tf/m);
y: equivale ao ponto de aplicagdo do empuxo;
d, = 10 cm para concreto com brita n® 2 e d, = 15¢m para concreto com brita n° 3;
f=150u 20 cm;
M = E.y (tf.m/m);
d; = 10vVM (cm);
b, = 0,5.hou 0,6.h;
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r = %h ou %h;
hs = 0,07h ou 0,08h.

Ainda, Domingues (1997) estabelece que a determinacdo das espessuras
minimas da parede (d,) e da sapata (f), que frequentemente sdo adotadas com
valores iguais, baseia-se na andlise das secdes transversais necessarias para
suportar as forcas solicitantes, ou seja, 0s momentos fletores e as forcas cortantes

gue atuam na regido de engastamento.
2.4.2.2 Muros de flexdo perfil “L”

O muro de perfil “L” é recomendado para alturas pequenas, de até 2 metros
(MOLITERNO, 1994). Conforme descrito por Domingues (1997), esse tipo de
estrutura pode apresentar também um dente de ancoragem (Figura 20), que é

utilizado para aumentar a resisténcia ao escorregamento, nesse caso.

Figura 20 - Parametros geométricos para o pré-dimensionamento de muros de flexao tipo "L"
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Fonte: Moliterno (1994), adaptado.

Com base na figura, temos:

d, = 10V/M (cm);
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ds; =d, (Cm);
b, = 0,5.h (M):
h, = 0,08. h (m).

2.4.2.3 Muros de flexdo — perfis especiais

Conforme apresentado por Moliterno (1994), o muro de perfil especial (Figura
21) é empregado em aplica¢des com alturas que variam de 2 a 4 metros. Estes muros
diferem dos demais devido a inclusdo de lajes intermedidrias com o propésito de
mitigar as forcas exercidas pelo empuxo do solo, reduzindo, por conseguinte, a carga

transmitida a estrutura, através da interacdo com o solo na face interna do muro.

Figura 21 - Representacdo do muro de flexao de perfil especial.
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Fonte: Moliterno (1998), adaptado.

2.4.2.4 Muros de flexado atirantados

Os muros de flexado atirantados s&o indicados para alturas maiores que 0s
outros tipos, podendo variar na faixa de 4 a 6 metros . Nessa configuracéo, o topo do
muro é preso por tirantes que se encontram fixados a uma placa de ancoragem

contida em rocha ou em solo resistente.



49

Figura 22 - Representacdo de um muro de flexao atirantado
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Entretanto, esse sistema foi atualmente superado pelo desenvolvimento da
técnica moderna de cortinas atirantadas, sendo relevantes apenas para fins
informativos (MOLITERNO, 1994). Essas cortinas atirantadas s&o estruturas
formadas por uma parede de concreto armado e fixadas no solo por meio de

cordoalhas de aco protendidas, ancoradas em calda de cimento aplicada sob pressao.

2.4.3 Muros com contrafortes

Os muros com contrafortes (Figura 23) séo similares aos muros de flexdo, com
a excecdo de possuirem lajes verticais transversais que conectam a parede com a
base da estrutura, dessa forma reduzindo o momento e o esforgo cortante atuando na
estrutura (CLAYTON et al., 2013).

Moliterno (1994) indica que esse tipo de muro € recomendado para alturas de
taludes de 6 até 9 metros, e de forma que os contrafortes podem estar do lado do
aterro, do lado externo do aterro ou até mesmo apoiado sobre estacas.

Conforme Domingues (1997), para a determinacdo dos esfor¢cos solicitantes
nas lajes verticais, considera-se essas como engastadas junto aos contrafortes e a

sapata e livre na borda superior e, para o dimensionamento dos contrafortes, séo
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considerados os momentos fletores atuantes na laje vertical devido ao empuxo e 0s

pesos proprios da laje e do contraforte.

Figura 23 - Representacao de um muro com contraforte e suas principais relagdes geométricas para

pré-dimensionamento

H/14-H/12

Fonte: Clayton et al. (2013)

25  ESTABILIDADE DE MUROS DE CONTENCAO

A andlise de estabilidade de uma estrutura de arrimo é de extrema importancia
para o seu dimensionamento, uma vez que garante a adequabilidade da seguranca
do muro frente a diversos fatores e situacdes. Gerscovich (2010) determina que,
precedendo o dimensionamento de um muro de arrimo, devem ser verificadas as
condi¢cbes de estabilidade ao tombamento, deslizamento da base, capacidade de
carga da fundacéo e ruptura global.

Dentro desse aspecto, Clayton et al. (2013) descreve esses estados limite para
a consideracdo de estabilidade externa de uma estrutura, estabelecendo em um
primeiro momento que o muro deve apresentar uma margem de seguranga contra 0

tombamento em sua base, a partir da verificagdo do momento resistente nos pontos
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A e B da Figura 24. Ainda, estabelece que para atingir o equilibrio horizontal, a secéo
global da estrutura e suas respectivas segdes intermediarias ndo devem “deslizar” sob
acdo da componente horizontal do empuxo de solo, sendo necessario verificar a
resisténcia ao deslizamento da base do sistema. Ainda conforme Clayton (2013), para
o equilibrio vertical, deve-se ter um fator de seguranca adequado contra a capacidade
de carga da fundacao, a qual é verificada comparando a resultante de forcas atuando
na base do muro com a capacidade de carga efetiva da fundacdo. Além disso, para
garantir a estabilidade global, a mudanca na geometria do solo no entorno da estrutura
provocada pela sua construcdo ndo deve induzir a falha ao redor do muro em si, sendo
necessario verifica-la através de célculos de equilibrio limite para a avaliacdo de

seguranca e estabilidade do talude.

Figura 24 - Representacdo das forcas utilizadas para o calculo de um muro de concreto

Superficies de falha
ativa e passiva em

solo uniforme \

Solo in situ

Solo in situ A f =

p para calculo de deslizamento)
b

Fonte: Clayton et al. (2013), adaptado

Conforme Moliterno (1994), para verificagdo da estabilidade de uma estrutura
de contencdo, deve-se considerar as situacdes de equilibrio estatico e equilibrio
elastico, respectivamente, de forma que tanto a estabilidade do conjunto como a
estabilidade verificada nas secdes intermediarias ao longo do muro e fundacao

estejam adequadas.
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Ainda segundo Moliterno (1994), a verificacdo da estabilidade de uma estrutura

de contencéo segue 0s seguintes passos:

e Fixacédo das dimensdes, etapa onde é realizado o pré-dimensionamento da
estrutura, seguindo parametros de dimensdes obtidos através de critérios
empiricos e/ou comparativos com projetos ja executados.

e Verificacdo do conjunto, onde séo calculadas as cargas atuantes no muro e
verificadas as condi¢des de estabilidade.

e Verificacdo das secdes intermediarias: apds validada a estabilidade do
muro, deve-se calcular as solicitacdes nas diferentes se¢fes intermediarias
do muro e fundagéo.

Para fins deste trabalho, focaremos apenas na verificacdo do equilibrio ao

deslizamento e do equilibrio a rotacdo, ndo sendo objetivo presente a verificacdo da

estabilidade global.

2.5.1 Equilibrio estatico

Conforme Moliterno (1994), para simplificacdo dos calculos utilizados na
verificacdo dos estados de equilibrio limite, € necesséario admitir as restricées que se
seguem:

a) O muro de arrimo deve ser considerado como corpo rigido (indeformavel).

b) Devem prevalecer esforcos de compressdo ao longo da base do muro,

sendo desejavel auséncia de esforcos de tracéo.

2.5.1.1 Equilibrio de translacdo ou deslizamento

De acordo com Teng (1962), a componente horizontal de todas as pressdes
laterais exercidas sobre o muro tende a causar o deslizamento do mesmo sobre sua
base. Para atender as condicbes necessarias para o equilibrio ao deslizamento,

Moliterno (1994) apresenta as seguintes equagoes:

SN=0 (41)

ST =0 (42)
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Ainda segundo Moliterno (1994), a componente normal N da resultante das
focas “R” (Figura 25) deve ser de compresséo e o ponto C deve estar situado dentro
dos limites AB, e sendo T a componente tangencial da resultante “R”, o atrito € definido

como a unica forca que deve resistir a componente T, sobre o plano ACB (Figura 25).

Figura 25 - Representacdo das a¢cfes atuantes em um muro em estado de equilibrio

Deslizamento Tombamento

Fonte: Moliterno (1994), adaptado

A forca de atrito F,, como apresentada na figura 23, € dada por:

F,=u.N (43)

Onde,
u = Coeficiente de atrito.
Considerando a acao da forca de atrito, de acordo com Moliterno (1994), para

haver uma situacdo de equilibrio limite, temos que:
F,=T=uN (44)
Ou seja, conforme Moliterno (1994), para haver uma situacdo de seguranca,

deve-se adotar um coeficiente de seguranca que garanta que a forca de atrito F, seja

maior que a componente horizontal T da resultante R, de forma a obter:

N
& =HU7 (45)

Onde,

&; = Fator de seguranca contra o deslizamento.
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Segundo Teng (1962), para uma base de muro rigida, o coeficiente de atrito
corresponde ao valor de tan ¢, sendo ¢ o angulo de atrito interno do solo e apresenta

os valores referentes ao coeficiente de atrito conforme a tabela:

Tabela 4 - Valores do coeficiente de atrito conforme tipo de solo

Tipo de solo M
Granulado, sem silte 0,55
Granulado, com silte 0,45

Silte 0,35
Rocha de superficie dura 0,60

Fonte: Teng (1962), adaptado

O fator de seguranca (FS) contra o deslizamento, conforme NBR 11682 (ABNT

2009), adota um valor minimo de 1,5.
2.5.1.2 Equilibrio de rotacéo

Segundo Gerscovich (2010), considerando uma situagcdo com base na Figura
26, é necessario que o momento resistente M,.., correspondente ao momento gerado
devido ao peso do muro, possua um valor maior que o do momento solicitante M.,
resultado do empuxo total que atua em relagcdo ao ponto A. Ainda, para o caso de
muros de flexao tipo “L”, por exemplo, 0 momento de tombamento é estabilizado pelo
peso da parede e também pelo peso do solo situado acima da base do muro
(TENG,1962). Ainda segundo Teng (1962), € comum projetar o muro de tal forma que
0 momento resistente seja no minimo 50% maior que 0 momento solicitante e, dessa

forma, temos que:

FSpomp = €, = —2¢ > 15 (46)

solic
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Figura 26 - Representacdo equematica dos esforgos atuantes em situacéo de equilibrio contra
tombamento

av E

B

Fonte: Gerscovich (2010)

Ao observar a Figura 26, pode-se deduzir, segundo Gerscovich (2010), que:

W.X1+Eqp.
FSromp = Tyxz > 1,5 (47)

2.5.1.3 Capacidade de carga da fundacao

A capacidade de carga refere-se a avaliacdo da estabilidade em relacdo a
potencial ruptura e deformacgfes excessivas do solo de sustentacdo, a partir da
consideracdo do muro como estrutura rigida e a distribuicdo das tensées ao longo da
base como linear (Gerscovich, 2010). Para Teng (1962), a configuracdo do muro deve
ser tal que permita que a resisténcia ao cisalhamento do solo de fundacédo seja
suficiente para suportar os esfor¢os cisalhantes causados pela estrutura de contencéo
e pelo aterro, com uma boa margem de seguranca.

Segundo Clayton et al. (2013), a analise da capacidade de carga € um
problema complexo, uma vez que existe uma discordancia na literatura em relagéo a
previsao da capacidade de carga de uma fundacao simples, tornando, para o caso de
uma fundacédo de um muro de contencao, algo ainda mais incerto. Além disso, para
argilas, a capacidade de carga é tida como um problema critico a curto prazo sendo
que, por outro lado, a carga de solo atuante sobre um muro de contencdo pode muito

bem aumentar no longo prazo.
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Portanto, Clayton et al. (2013) estabelece que, para a realizacdo de um projeto
conservador nesse sentido, deve-se calcular o fator de seguranga a curto prazo contra
falha da capacidade de suporte sob carga maxima e, para muros que retém solos in
situ, deve ser utilizada a pressao a longo prazo, obtida por meio de calculos de tenséo
efetiva. Dessa forma, a pressdo meédia Ultima de suporte sob uma fundacéo

carregada, para analise a curto prazo € dada por:
Quit = Po + Nc.cy (48)

Onde,

qui: = capacidade de carga ultima

po = Tensao vertical total no solo adjacente a fundacéo

N, = Fator de capacidade de carga, dependente da geometria da fundacéo

c, = resisténcia média ao cisalhamento de um solo de fundac&o na condi¢céo

nado drenada, obtido através da realizacao de ensaios triaxiais.

O calculo da capacidade de carga a curto prazo deve ser usado apenas para o
caso de argilas saturadas, uma vez que solos granulares e coesivos secos drenam
rapidamente a medida que a carga € aplicada (CLAYTON et al., 2013). Para outros
tipos de solo, considerados de aplicacdo mais comum, a capacidade de carga €
calculada em termos da tensao efetiva. Nesse caso, a capacidade de suporte é obtida
através do método classico de Terzaghi-Prandtl (TERZAGHI E PECK, 1967),

conforme a equagao:

Guit = ¢ .N¢ + q5. Ny + 0,5.7¢.B.N, (49)

Onde:

qui: = capacidade de carga ultima

B = Dimensé&o da base do muro

¢’ = coesdo do solo de fundacao

Yr = peso especifico do solo de fundagao

qs; = Tensdo vertical total no solo adjacente a fundacéo, no nivel da base da
fundacéo

N., Ny, N, = fatores de capacidade de carga
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Figura 27 - Capacidade de carga para cargas inclinadas excéntricas atuantes em fundacéao

Y

r

XA |

]

B"'=B-2e 2e

Fonte: Clayton et al. (2013)

Os fatores de capacidade de carga dependem da geometria da fundacéo e,
principalmente, do angulo de atrito efetivo do solo (CLAYTON et al., 2013), e

apresentam valores conforme Tabela 5.

Tabela 5 - Fatores de capacidade de carga para calculo de tenséo efetiva para situacdo de longo

prazo

. Fatores de capacidade de carga
Angulo de atrito efetivo do solo

N, N, Ny
0° 5,14 1,00 0,00
15° 10,98 3,94 2,65
20° 14,83 6,40 5,39
25° 20,72 10,66 10,88
30° 30,14 18,40 22,40
35° 46,12 33,30 48,03
40° 75,31 64,20 109,41
45° 133,88 134,88 271,16

Fonte: Vesic (1975), adaptado
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Por fim, o fator de seguranca contra falha de capacidade de carga da fundacéao
que, conforme ABNT (NBR 6122:2019) deve assumir um valor minimo de 3,0, é dado

por:

FS =2ut > 30 (50)
dapp
Onde:

qapp = forca vertical aplicada por unidade de comprimento do muro.

26 DRENAGEM DE MUROS DE CONTENCAO

Conforme descrito por Bowles (1997), a presenca de agua junto ao muro na
regido do aterro é indesejavel, uma vez que ocasiona o aumento do peso unitario do
solo e da pressao lateral atuante na estrutura. Por isso, a execuc¢ao de uma drenagem
eficiente de um aterro sustentado por um muro de arrimo é essencial para estabelecer
um comportamento satisfatério dessa estrutura (GERSCOVICH, 2010), evitando,
assim, o acumulo de agua nessa regido.

Para Bowles (1997), € preferivel prever uma drenagem do aterro a dimensionar
0 muro para grandes pressdes laterais resultantes da presenca de agua no solo.

De acordo com Gerscovich (2010), € possivel classificar os sistemas de
drenagem em duas categorias: superficiais e subsuperficiais. Este ultimo € empregado
para gerenciar a pressao hidraulica que atua sobre estruturas de contencédo, além de
desempenhar a funcéo de captar os fluxos internos que se manifestam no talude.

O sistema de drenagem mais simples utilizado para uma estrutura de
contencédo consiste na execucao de tubos drenantes horizontais ao longo da base do
muro (Figura 28 (b)), na ordem de 100mm de diametro, de forma a ser separado do
solo retido por uma camada de material granular que permita a captacao da 4gua em
direcdo aos tubos (CLAYTON et al, 2013). Em adicdo, Bowles (1997) prevé a
necessidade de utilizar manta geotéxtil porosa ao longo da face vertical do muro e no
entorno dos tubos de drenagem, com o objetivo de prevenir o carreamento de finos

provenientes do aterro.
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Figura 28 - Tipos e caracteristicas de sistemas de drenagem utilizados para estruturas de contencéo
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Fonte: Gerscovich, 2010.



60

3 METODOLOGIA

O estudo referente aos muros de arrimo propostos inicialmente neste trabalho,
sera realizado mediante uma situacao de talude em uma obra na cidade de Gravatai,
Rio Grande do Sul, situada préximo a Rua Ernesto Gomes e a Avenida Centenario. A
obra em questdo trata-se de um loteamento no qual serdo construidas 4 torres
residenciais, cujo perimetro apresenta regides de terreno com desnivel, nos quais esta
prevista a construgdo de muros de contencéo. Para fins deste trabalho, foi selecionada
a regiao do perimetro com o maior desnivel (4 metros), cujo solo foi caracterizado
através de uma sondagem SPT (ANEXO D).

Conforme descrito anteriormente, a analise se dara para um muro de arrimo de
perfil classico e um muro com contraforte, para uma mesma situacdo de talude. A
verificacdo da estabilidade e dimensionamento das estruturas propostas foi realizado
com o auxilio da planilha eletrénica Excel e utilizando as formulacdes e conceitos
presentes na revisao bibliografica deste trabalho, além das normas da Associagao
Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) NBR 6118:2023, como referéncia no
dimensionamento de estruturas de concreto armado, e NBR 6122:2019.

Para o desenvolvimento do dimensionamento, inicialmente, foi realizada a
determinacdo dos parametros do solo em questdo através do ensaio SPT de
referéncia. Em seguida, para atingir os objetivos propostos neste trabalho, foi
realizada a analise de estabilidade da estrutura conforme a sequéncia descrita no item
2.5 e, por fim, foram realizados os dimensionamentos das armaduras, detalhamentos

e os levantamentos de quantitativos.
3.1 LIMITACOES

As limitagbes referentes ao desenvolvimento deste trabalho estdo

apresentadas a seguir:

a) Como nao se configurava como objetivo deste trabalho, sendo esta uma
analise de mecanica dos solos, ndo foi verificada a estabilidade global do
conjunto estrutura-solo;

b) Simplificacdo da determinacdo dos esforcos de célculo, uma vez que se

optou pela realizacdo do dimensionamento manual através de planilhas de
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Excel ao invés da utilizacdo de um Software que utilizasse um modelo de
andlise mais moderno;

Caracterizacdo do solo simplificada devido & auséncia de ensaios
complementares, fazendo-se necessaria a determinacdo semiempirica dos
parametros atraves de formulas e tabelas simplificadas;

Restricdo do escopo de estudo a dois tipos de muro de arrimo, uma vez que
existem diversas outras tipologias de estruturas de contencdo que nao

foram dimensionadas e consideradas neste trabalho.
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4 RESULTADOS E DISCUSSOES

A seguir, serdo apresentados os parametros considerados e os calculos
realizados para a andlise e dimensionamento dos muros de arrimo, onde serdo
inicialmente abordados os aspectos semelhantes para os dois tipos de muro, como as
consideracdes iniciais, parametros do solo e determinacdo do empuxo e, em seguida,
serdo descritos os calculos relativos a analise de estabilidade e dimensionamento

para cada muro. Por fim, serdo apresentados os resultados dos quantitativos.
4.1 CONSIDERAC()ES INICIAIS DE PROJETO

Os muros de arrimo serdo dimensionados como muros de concreto armado
para uma altura “h” de 4 metros, necessaria para conter o talude referenciado
anteriormente.

Ainda, para fins de dimensionamento, sera considerada uma inclinacdo f=0°
na parte superior do aterro, ou seja, o talude sera considerado de superficie plana.

Segundo Araujo (2010), diversos critérios devem ser atendidos para evitar a
deterioracdo e garantir a durabilidade de estruturas de concreto armado, devendo ser
especificado um concreto de qualidade adequada e cobrimentos minimos para
armaduras. Nesse sentido, foi adotado um concreto C25, com uma resisténcia

caracteristica a compressao a 28 dias:

fck = 25 MPa (51)

Em conformidade com a ABNT (NBR 6118:2023), foi adotada uma classe de
agressividade ambiental moderada e, consequentemente, um cobrimento nominal de
30 mm, para elementos estruturais em contato com o solo. Além disso, a NBR
6118:2023 ainda estabelece o valor do peso especifico do concreto armado como y, =
2500 Kg/m>.

Ainda, foi adotada uma sobrecarga no terreno de:
q = 20 kN /m? (52)
Como nao foi identificado um nivel d’agua a partir da realizagdo do ensaio SPT

e, também, conforme determinado por Bowles (1997), como serd considerada a

construcdo de um sistema de drenagem junto ao muro de arrimo, ndo sera
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considerada a acdo da agua durante o dimensionamento e verificacdo da estrutura.
Além disso, ndo sera considerado a existéncia de um empuxo passivo atuando
proximo a base do muro, uma vez que essa é uma regiao passivel de sofrer eroséo,
0 que pode ocasionar a descaracterizacdo do empuxo passivo. De outro modo,
ficamos a favor da seguranca, uma vez que 0 empuxo passivo atua a favor da

estabilidade.
42 PARAMETROS DO SOLO

Os parametros do solo a serem utilizados no dimensionamento foram
determinados a partir da caracterizacdo do material e ensaio de SPT realizado. Apesar
das limitacdes, devido a auséncia de demais ensaios como o de compressao triaxial
ou ensaios de limite de liquidez e plasticidade, buscou-se a maior aproximacao
possivel da realidade, a partir da determinacédo dos principais parametros de calculo
do solo com base nas formulacdes apresentadas na revisao bibliografica.

Com isso, utilizando a Tabela 01 e os valores do ensaio de SPT, é possivel

determinar o peso especifico do solo (y;), de forma que, para uma altura de 4 metros:

(14 4+ 17 + 22 + 26)
Nspr = 4 =19,7

A partir da Tabela 1, o peso especifico pode ser determinado:

Ys = 19 kN/m?3

O angulo de atrito interno do solo € obtido conforme equacéo 2:

¢ = 28° + 0,4Ngpy = 28° + 0,4 + 19,7 = 35,88°

O valor da capacidade de suporte do solo foi obtido utilizando a teoria de
Rankine e, pela equacéo 49 e tabela 5, temos, para um angulo de atrito ¢ = 35,88°,

que:

Quit = C,-Nc + CIS-Nq + O'SVfB,Ny
Guie = 0% 51,26 + 0% 38,74 + 0,5 19 1 » 58,83

quit = 558,91 kPa
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43  CALCULO DO EMPUXO

Inicialmente, é necessario determinar o coeficiente de empuxo ativo Kj,:

35,88°

K, = tan? (45° — g) = tan® (45° — ) = 0,261

Devido a existéncia da sobrecarga, deve-se obter a altura equivalente,

conforme equacéo 38:

no=9-2%_1s
0=, Tg T M

Com isso, é possivel determinar o empuxo ativo através da equacédo 39:

1 1
E, = > y(H? — h2) = 7 0,261 * 19 * (42 — 1,05%) = 60,54 kN /m

O ponto de aplicacdo do empuxo em relacdo a base € dado por:

H 2hy+H 4 2%1,05+4

3 h,+H 3  Los+a _ oem

y

4.4 DIMENSIONAMENTO DE MURO DE ARRIMO DE PERFIL CLASSICO
441 Pré-dimensionamento

As dimensdes iniciais do muro em questao foram estabelecidas conforme os
limites indicados por Moliterno (1994), de acordo com o Iltem 2.4.2.1 e estdo

representadas na Tabela 6 a seqguir:
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Tabela 6 - Dimensdes de pré-dimensionamento para muro de arrimo de perfil classico

Pré-dimensionamento geométrico
d 0,35m
d; 0,38 m
d, 0,20 m
b, 2,40 m
T 0,80 m
t 1,22 m
ds 0,38 m
dg’ 0,20 m

Fonte: Autor

4.4.2 Verificagcdo do equilibrio

Primeiramente, fez-se o levantamento das cargas verticais e horizontais devido

a estrutura e ao solo e os respectivos bracos de alavanca:

Figura 29 - Representacéo das cargas verticais e bracos de alavanca

Gr
8T d

&M
: i,

o T
Pﬁ

Fonte: Autor.



Peso e alavanca do muro:

(0,20 + 0,38) 4,0
*

Gy = 25
M 2

= 29,00 kN/m
gu =0,95m

Peso e alavanca da sapata:

2,4+ 0,38) % (0,38 — 0,20
o 25 (( )+ )

+2,4 % 0,2) = 18,26 kN /m

gs =1,20m

Peso e alavanca do solo sobre o muro:

((4,0 +(038-02) + 4,0) 1,22
E3

=1
Gr =19 z

= 94,81 kN /m

g =179m

Cargas de empuxo (horizontal) e alavanca:

E, = 60,54 kN /m

y' =194m

Com isso, é possivel obter os momentos em relagéo ao ponto A:

My, = 29,00 * 0,95 = 27,54 kN /m

Ms = 18,26 * 1,20 = 21,91 kN/m

My = 94,81 1,79 = 169,70 kN/m

Mg, = —60,54 % 1,94 = —117,65 kN /m

Equilibrio ao escorregamento

Conforme a equagéo 45 e a Tabela 4, para um y = 0,55, temos que:

(29,00 + 18,26 + 94,81)

N
F.S.=,u?>1,5—>F.S.=O,55* =1,291< 15 -~ NidoOK

60,54
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Como o equilibrio ao escorregamento nao foi atendido, ird ser adotado um
dente de ancoragem com o objetivo de aproveitar a acdo do empuxo passivo (Figura
30). Dessa forma, temos as dimensodes referentes ao dente de ancoragem conforme
Tabela 7:

Tabela 7 - Valores geométricos adotados para o dente de ancoragem

Geometria dente de ancoragem
z 0,30 m
Z 0,68 m
d; 0,38 m
d;’ 0,36 m

Fonte: Autor.

Figura 30 - Representacao geométrica do dente de ancoragem de um muro de arrimo de flexdo de

perfil classico

V)

d;

Fonte: Autor.

Entdo, para o calculo do empuxo passivo temos:

3
K, = tan? (45O + %) = tan? (45° +

o
)

N———

= 3,832
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1 1
E, =§*Kp*ys*zg =§*3,832>l<19>|<0,682 = 16,83 kN/m

Dessa forma, corrigindo a componente T:

T' = E, — E, = 60,54 — 16,83 = 43,71

E, portanto, a nova verificagdo para o equilibrio ao escorregamento:

(29,00 + 18,26 + 94,81)
F.5.=0,55 % 2371 =179>15.: 0K

Deve-se, agora, considerar 0 momento devido ao empuxo passivo para o
calculo do momento resultante, de forma que o ponto de aplicacdo do empuxo passivo

em relacdo a base do dente é dado por:

Logo,
Mg, = 16,83 « (0,30 — 0,23) = 1,23 kN/m
Mo = 27,54+ 21,91 + 169,70 — 1,23 — 117,65 = 100,27 kN /m

Para a determinacao da excentricidade da resultante em relacao ao Centro de

Gravidade da base, temos:

Myes 100,27
N (29,00 + 18,26 + 94,81)

u= =0,71

by 240
e—2 u=

-071=049m

e Equilibrio ao tombamento
Conforme a equacéo 46, temos:

Mresist. _ 1 pg (27,54 + 21,91 + 169,70) 8825 15 - OK
e d = — -
Meue Tomb (117,65 + 1,23) ’ ’

EStomp =
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4.4.3 Verificacdo da capacidade de carga da fundacéo

Os valores de tensdo maxima e tensdo minima aplicadas pela fundacao no solo

sao dados por:

N 6+e\ 142,06 6 * 0,49
(1) =z

_ _ 2
Omix =} b, 2,40 2,40 ) 132,33 kN/m

N 6x*e 142,06 6 * 0,49
(-5 -2

KN .
Omin = b_s b, 2,40 2,40 ) = _13'94W < 0 (Tragao)

Como existem tensfes de tracdo na base, € necessario reestabelecer o valor

da tensdo maxima excluindo a zona tracionada. Logo:

;2N 2%142,06
Tmix =37 T 3. 071

= 134,19 kN /m?

Com isso, a regido comprimida pode ser determinada por:

b,=3*u=3%071=212m
Figura 31 - Representacdo das tensdes na sapata de fundacgéo

A
\/

Fonte: Autor.
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Por fim, conforme a equacéo 50:

558,91
=t 50 S Fs=

FS -
Qapp 134,19

= 4,165 > 3,0 . OK

4.4.4 Calculo dos esforgos e dimensionamento do muro

Conforme Moliterno (1994), as solicitagcdes atuantes no muro de arrimo devem
ser calculadas considerando a sua divisdo em sec¢des intermediarias (Figura 32). Para
este caso, foi estabelecida a divisdo da altura em 5 secdes iguais, de forma que o

calculo se sucede do topo do muro (secdo 1) a base do muro (secéo 5):

Figura 32 - Se¢des intermediarias de um muro de arrimo de flex&o de perfil classico

[ NN
| . E., RIRR
Secio 1 l q—‘_}'
i N I N I
Secéo 2
h Secéo 3
Secdo 4
, Secio b

Fonte: Autor.

e Secaol

Altura relativa:
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Empuxo relativo:

1 1
Ea1 = 5Ky (b + ho)? = h3) = 5% 0,261 19+ (0,8 + 1,05)? ~ 1,05?) = 5,76 kN /m

Ponto de aplicacdo do empuxo:

_h’l 2*h0+h1_0,8 2*1,05+O,8

e WL R = 0,42
NEF Y T R T3 T 105408 m

Momento fletor atuante devido ao empuxo:

My, =576 % 0,42 = 2,41 KN.m/m
Mg, = 1,4 * My, = 3,37 KN.m/m

Espessura da secéo:

d,—d 0,38 — 0,20
e, =d, +(lT")= 0,20+%= 0,236 m

Altura util:

, 9
d —c+2

1
=3+§=3,5cm

d=e; —d =0,236-0,035=0,201m

Célculo da armadura:

M, 3,37

b, *d? * f,q 102012 *25'103
’ 1,4

Kppg = = 0,00468

Ky = 0,68 KX — 0,272 « KX? - KX = 0,0069 < 0,45 .. OK
KZ=1-04+xKX=1-04%0,0069 =0,9972

M, 3,37

- K7 % d *f d - 50
y 0,9972 % 0,201 * —1’15

Ay = 0,387 cm?/m

Verificacdo da armadura minima:

ASpmin = Pmin * by * h = 0,15% * 100 = 23,6 = 3,54 sz/m
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Logo, sera adotado a armadura minima para a sec¢do 1, o que resulta em uma
armadura de $8.0mm c/14 para cada metro de muro. Para as demais secfes, 0
processo segue o mesmo, alterando os valores conforme a altura e espessura

relativas. As Tabelas 8 e 9 abaixo resumem os valores obtidos para cada secao de

muro:
Tabela 8 - Dados das se¢oes intermediarias para muro de flexao de perfil classico
Segéo hn Ean Yn Mk €n d
(m) (kN/m) (m)  (kN.m/m) (m) (m)
1 0,8 5,76 0,42 2,41 0,236 0,201
2 1,6 14,70 0,74 10,95 0,272 0,237
3 2,4 26,81 1,04 27,98 0,308 0,273
4 3,2 42,09 1,33 56,01 0,344 0,309
5 4,0 60,54 1,61 97,54 0,38 0,345

Fonte: Autor

Tabela 9 - Resumo de armaduras das secdes intermediarias para muro de flexdo de perfil classico

Segéo Md Kmd KX KZ Asn As,min Bitola
(kN.m/m) (cm?/m) (cm?/m) adotada
1 3,37 0,00468 0,0069 0,9972 0,387 3,54 $8.0 c/14
2 15,33 0,01528 0,0227 0,9909 1,501 4,08 $8.0 ¢/12
3 39,18 0,02944 0,0441 0,9824 3,360 4,62 $8.0 ¢/10
4 78,41 0,04599 0,0696 0,9722 6,003 5,16 $10.0 ¢/13
5 136,56 0,06425 0,0984 0,9607 9,477 5,70 $12.5¢c/13

Fonte: Autor.

Segundo a ABNT (NBR 6118:2023), o valor da armadura secundaria pode
corresponder a 20% da armadura principal e, considerando a maior area de aco dentre

as secoes, obtemos uma armadura secundaria de 1,924 cm?/m ou $8.0mm c¢/25. Para
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a armadura construtiva negativa, ainda conforme a ABNT (NBR 6118:2023), pode-se

adotar um valor de:

Agneg = 0,67 * ppin * by, * h = 0,67 % 0,15% * 100 = 29 = 2,90 cm?/m « $6.3mm c/10

Para fins construtivos, foram uniformizadas as armaduras das secbes 1 a 3 e

das secbes 4 e 5, conforme apresentado no detalhamento no APENDICE A.
445 Verificagcdo do muro ao esforco cortante

De acordo com a ABNT (NBR 6118:2023), para ndo haver necessidade de
armadura ao esforco cortante, deve ser atendida a relacéo Vg < Vgg;-
e Secaol

Para concretos de classes até C50:
3 2 3 2
fetm = 0,3 [fer® = 0,3V 25% = 2,565 MPa
fCtk,iTLf = Ol7fct'm = 1,795 MPa

fctk,inf 1,795
feta = =14 = 1,282 MPa

Tra = 0,25 * forg = 0,25 * 1,282 = 0,321 MPa

A area de aco especificada para a armadura da secdo 1 de ¢$8.0 ¢/14 equivale
a 3,57 cm?/m. Sendo a altura (til da secdo equivalente a d = 0,201m, temos uma taxa
de armadura de:

Ay 357
PL= g wd 100 % 20,1

= 0,00177
Logo, a forca cortante maxima que pode ser resistida pela secao é de:
k=16-d=16-0,201 = 1,399
Viar = [Trak (1,2 + 40p;)]. by, d = [0,0321 * 1,399 * (1,2 + 40 * 0,00177)] * 100 * 20,1

Via1 = 114,59 kN /m



E como, para a secéo 1:

74

Vg = Egq * 1,4 < Viggy = 5,76 1,4 = 8,07 KN /m < 114,59

Logo, como V,,; < Vz4q, NAO € necessario armar para forca cortante. A Tabela

10 abaixo resume as verificacdes calculadas para todas as se¢ées do muro:

Tabela 10 - Verificagdo ao esforgo cortante para se¢6es intermediarias do muro de flexao de perfil

classico
Secéo k p1 (IZI\’;‘/?”) (K;s/dm) Verificagéo
1 1,399 | 0,00177 114,59 8,07 Armadura ndo necessaria
2 1,363 | 0,00176 131,57 20,57 Armadura ndo necessaria
3 1,327 | 0,00183 147,89 37,53 Armadura ndo necessaria
4 1,291 | 0,00199 163,66 58,92 Armadura ndo necessaria
5 1,255 | 0,00279 182,07 84,76 Armadura ndo necessaria

4.4.6 Caélculo dos esfor¢cos e dimensionamento da sapata

Fonte: Autor.

Conforme Moliterno (1994), a fundacéao deve resistir a reacdo do solo incidindo

sobre si, descontada das cargas verticais de sentido oposto, como o0 peso préprio e o

peso do solo acima do taldo. Dessa forma, serd adotada a solugéo pratica simplificada

para obtencdo dos esforcos na sapata, que consiste na soma grafica dos

carregamentos. Além disso, considerou-se a se¢do da sapata como constante e a

linha do eixo do muro como ponto de equilibrio dos esfor¢os (Figura 33).
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Figura 33 - Representacéo da secdo da sapata para um muro de flexado de perfil classico

T t
I |
ds.
| / | hN
1 3 | 4 2
Ponta ) Talgo

Fonte: Autor

e Reacao do solo
A reacdo do solo nos diversos pontos da sapata € obtida por:

01 = Omax = 134,19 kN /m?

0, = 0 kN/m?

_ 0y * [bo - (r + %)] B 134,19 * [2,12 _ (0,8 n 0,38)]

2 2
= 71,45 kN
% by 2,12 /m
o1 * |b, — (r + d; 134,19 * 2,12 - (0,8 + 0,38
0, = 1 [ob( 1)]: [ 212( )]=59,41kN/m2
o )

As tensdes g; e g, sdo obtidas em funcéo da regido comprimida b,.
e Cargas verticais atuantes
Na ponta da sapata, o valor do carregamento vertical é obtido, considerando

apenas o peso de sapata existente, por:

0p = ds * Yeonc = 0,38 % 25 = 9,5 kN /m?

No taldo, o carregamento é obtido a partir da soma do carregamento do solo e

da sapata:
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0r = ds * Veone + R *¥s = 0,38 % 25 + 4,0 * 19 = 85,5 kN /m?

e Carregamento na sapata

Utilizando o principio da sobreposicao de ac¢des, temos que, na ponta:

oy = 0y — 0, = 134,19 — 9,5 = 124,69 kN /m?
oy = 03 — 0, = 71,45 - 9,5 = 61,95 kN /m®
E no talédo, temos:
oy = 0, — 0, = 0 — 85,50 = —85,50 kN /m?
oy = 04 — 0; = 59,41 — 85,50 = —26,09 kN /m?

e Esforcos cortantes maximos
Os esforcos cortantes séo obtidos a partir da resultante dos diagramas. Logo,

para a ponta da sapata:

r 0,8
V, = (01 + o) * 5= (124,69 + 61,95) = 5 = 74,65 kN /m

E para o taldo, em funcéo da regido b,:

r+d;

Ve = (bs — by) * oy + [b - ( >] (o1 + o)

(08+038>

V, = (2,40 — 2,12) * —85,50 + [2,12 - ] (—85,50 — 26,09)

V, = —76,47 kN/m

e Momentos fletores maximos
Para a ponta da sapata, o braco de alavanca e o momento sédo determinados

por:

T 2*0-1+O-III 080 2*124‘69"‘6195 — 044
= — %k E 3
S R——— 3 12469 +6195

M, =V,

b * Zp = 74,65 % 0,44 = 33,21 kN.m
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Para o taldo, considerando um equilibrio de momentos entre 0 momento da

secdo 5 do muro e a ponta da sapata:

M, = M, — My s = 33,21 — 97,54 = —64,33 kN.m

E, por fim, considerando uma altura média da se¢éo da sapata e uma altura util

de:
_(ds+ds) 038+0,20
es = > = > =0,29m
d=e;,—d =0,29—-0,035=0,255m
Com isso, pode-se obter os valores de armadura para a sapata, conforme
Tabela 11:
Tabela 11 - Resumo de armaduras da sapata para muro de flexdo de perfil classico
A Ag i Bitola
Secao | Ma Koma KX | Kz o S
(kN.m/m) (em?/m) | (em?/m) | adotada
Ponta 46,49 0,04004 | 0,0603 | 0,9759 | 4,297 4,35 $8.0 c/11
Taldo 90,06 0,07756 | 0,1198 | 0,9521 | 8,532 4,35 $10.0 c/9

Fonte: Autor.

Assim como no muro, segundo a ABNT (NBR 6118:2023), o valor da armadura
secundaria pode corresponder a 20% da armadura principal, o que corresponde a uma

armadura secundaria de $5.0mm ¢/11 ou 1,82 cmz2.
4.4.7 Verificagdo da sapata ao esforgo cortante

Assim como realizado para o muro, para ndo ser necessaria armadura para
esforco cortante, deve-se atender a relacdo Vi < Vggq-
e Ponta:

Ay 455
PL = e d 100 %255

= 0,00178
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Logo, a forca cortante maxima que pode ser resistida pela secao é de:

k=16—-d=16-—0,255= 1,345

Viar = [Trak(1,2 + 40p,)]. b,yd = [0,0321 1,345 * (1,2 + 40 = 0,00178)] * 100 * 25,5

Vi1 = 139,80 kN /m

E como, para a ponta:

Vea = 1,4 %V, < Vggy = 1,4 * 74,65 = 104,51 KN /m < 139,80 KN /m

Logo, como V,; < Viz4q, N80 € necessario armar para forca cortante.
e Taldo:

Agy 889

- - = 0,00348
PL= g d T 100+%255

Logo, a forca cortante maxima que pode ser resistida pela secao é de:

k=16—-d=16-—0,255=1,345

Viar = [Trak(1,2 + 40p,)]. b,yd = [0,0321 1,345 * (1,2 + 40 = 0,00348)] * 100 * 25,5

Vig1 = 147,29 kN /m

E como, para o taldo:

Vea = 1,4 %V, < Vpgy — 1,4 + 76,47 = 107,05 KN /m < 139,80 KN/m

Logo, como V,; < V41, N80 € necessario armar para forca cortante.

4.4.8 Comprimento de ancoragem das barras

Conforme a ABNT (NBR6118:2023), as barras de uma armadura devem ser

ancoradas para garantir a transmissao correta para o concreto dos esforgos aos quais

estdo submetidas. Sendo:

foa = M1-M2-NM3-fera = 2,25 % 0,7 x 1 % 0,128 = 0,20 kN /cm?
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e Secaol
I (nbe/d 0r8 (50/1'15)
= =% =~
YT 4fy 4 0,20
_ As,calc _ _
lpnec = alp =1%44%0992=43cm
s,ef

O comprimento de trespasse corresponde a 2 * I, .., 0go, para a segéo 1,
teremos um trespasse necessario de 86 cm.
Para as demais sec0es, 0s valores de ancoragem e trespasse estéo indicados

conforme Tabela 12.

Tabela 12 - Comprimentos de ancoragem e trespasse para muro de arrimo de flex@o de perfil classico

Seca0 | Agcarc/Aser (m¢m) ?::;,;; Tre(scp:%sse
1 0,992 8 23 56
2 0,978 8 2 o
3 0,924 8 40 80
4 0,976 10 53 106
5 0,985 12,5 66 132

Fonte: Autor.

449 Quantitativos de materiais

Com base no detalhamento do muro de arrimo de perfil classico (APENDICE
A), pode-se obter os referentes quantitativos de aco e consumo de concreto. Abaixo,
sdo apresentadas as tabelas resumo dos diametros utilizados e seus respectivos

pesos totais, para um comprimento de 1,0 metro de muro:



Tabela 13 - Quadro resumo dos quantitativos de armadura para 1,0m do muro de arrimo de perfil

classico
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Aco Diametro (mm) | Comprimento Total (m) Peso (Kg)
CA-60 5.0 41,0 6,3
CA-50 6.3 48,2 11,8
CA-50 8.0 91,3 36,
CA-50 10.0 29,0 17,9
CA-50 12.5 31,0 29,8

Fonte: Autor

Com isso, obtemos a soma final para o peso de aco conforme tipo de acgo

utilizado, de acordo com a Tabela:

Tabela 14 - Resumo dos pesos totais de a¢o para 1,0m do muro de arrimo de perfil classico

Aco Peso Total (Kg)
CA-60 6,3
CA-50 95,6

Fonte: Autor.

e Volume de concreto para 1,0m de muro: 2,00 m3

45  DIMENSIONAMENTO DO MURO DE MURO DE ARRIMO COM CONTRAFORTE

451 Pré-dimensionamento

As dimensoes iniciais, para um muro com contraforte de altura h de 4 metros,

foram estabelecidas conforme os limites indicados por Clayton et al. (2013), de acordo

com o Item 2.4.3 e estao representadas na Tabela 15 a seguir:



Tabela 15 - Dimens®es de pré-dimensionamento para muro de arrimo com contrafortes

Pré-dimensionamento geométrico
Apmuro 0,15m
Acontraforte 0,20 m
ds 0,25 m
d; 0,25 m
B 2,40 m
t 1,50 m
0,65 m
C 3,20 m
Vi 0,35 m
vV, 0,20 m

Fonte: Autor

Figura 34 - Dimensdes para um muro de arrimo com contraforte
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Fonte: Autor.
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45.2 Verificacdo da estabilidade

Primeiramente, fez-se o levantamento das cargas verticais e horizontais devido
a estrutura e ao solo e os respectivos bracos de alavanca:
e Muro:

(0,15 + 0,25) * 4,0
*
2

Gy =25 = 20,00 kN /m

gu =0,75m

e Fundacéo:

Gg = 25 * 2,40 = 0,25 = 15,00 kN /m

gs =120m

e Solo sobre sapata:

Gr =19 % 1,50 x 4,00 = 114,00 kN /m

gt = 1,65 m

e Viga de ancoragem:

Gy = 25 * 0,35 % 0,20 = 1,75 kN /m

gy =2,30m
e Contraforte:
1,50 = 4,00
Ge = 25%0,20 * — = 15,00 kN/m
gc=140m

e Sobrecarga:

G4 =20+1,50 =30,00 kN/m

gq=165m
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e Cargas de empuxo (horizontal) e alavanca:

E, = 60,54 kN/m

y'=181m
1 1
E, = > ky.y. h? = 3 * 3,83 x 19 * (0,35 + 0,25)% = 13,10 kN /m
Y =02m

Com isso, é possivel obter os momentos em relacéo a extremidade da base:

M,,; = 20,00 = 0,75 = 15,04 kN /m
M, = 15,00 * 1,20 = 18,00 kN /m
My = 114,00 * 1,65 = 188,10 kN /m
My = 1,75 % 2,30 = 4,03 kN/m
M, = 15,00 * 1,40 = 21,00 kN /m
M, =30 * 1,65 = 49,50 kN /m

Mg =13,10% 0,2 — 60,54 * 1,81 = —107,16 kN/m

Tabela 16 - Quadro resumo das cargas verticais e momentos estaticos para um muro com contraforte

Secao Carga Vertical (kN/m) Momento Resistente (kN.m/m)
Muro 20,00 15,04
Fundagao 15,00 18,00
Solo 114,00 188,10

Viga de ancoragem 1,75 4,03

Contraforte 15,00 21,00
Sobrecarga 30,00 49,50
I= 195,75 295,67

Fonte: Autor.



84

O centro de pressdao u e a excentricidade da resultante sdo, portanto,

determinados por:

Myeswe (295,67 — 107,16)
N 195,75

=0,96m

_b_ .20 0,96 = 0,24
e=--u=— ,96 = 0,24 m
e Equilibrio ao escorregamento
Conforme a equacédo 45, temos que:
(195,75)
(60,54 — 13,10)

N
F.S.= u? >15->F.5.=0,55+«* = 2,27 > 1,5 = Verificado
e Equilibrio ao tombamento
Conforme a equagéao 46, temos:

M, gt 295,67
> 1,5 > FSpomp = o
My = 0 1PTomb = 76776

FStomp = = 2,76 > 1,5 . Verificado

45.3 Verificagdo da capacidade de carga da fundacéo

Os valores de tensdo maxima e tensdo minima aplicadas pela fundagao no solo

séo dados por:

6xe 195,75 6 x 0,24

N
(= — 1 =12 N 2
Omax B * ( + B 2’40 2,40 ) 9,89 k /m

N (1 6 * e) 195,75 ( 6 * 0,24> 3324 KN/m? > 0 (Sem tracs
o = T X - = * _ =
Omin B B 2.40 2.40 , /m (Sem tracgao)

Para verificagao do fator de seguranca, conforme a equagéao 50:

558,91
— Quit > 3,0 = FS =
Qapp 129,89

FS = 4,30 > 3,0 ~ Verificado
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45.4 Caélculo dos esforgos e determinacdo da armadura do muro

Para a situacdo de um muro com contrafortes, serdo adotadas as tabelas de
Bares, adaptado por Pinheiro (1994) (ANEXOS A e B). A cortina entre 0os gigantes
sera considerada como laje armada em duas direcfes, engastada em 3 bordos e livre
no bordo superior e, para a existéncia de um carregamento retangular devido a
sobrecarga e de um carregamento triangular devido a acdo do solo, serdo utilizados

os tipos 10 e 22 das tabelas para obtencdo dos momentos, de forma que:

p. 2
M=p—
T

Sendo as cargas devido ao empuxo (Pg) e a sobrecarga no aterro (F,):

h2 2
PE=ka*y*7=0,261*19*7=39,67kN/m
Py =kg*q*h=0,261x20=x4=20,88kN/m

Com isso, os valores dos momentos estdo apresentados conforme a Tabela:

Tabela 17 - Determinag&do dos momentos fletores para um muro de arrimo com contrafortes conforme
tabela de BARES, adaptado por PINHEIRO (1994)

Laje l, I, y Coeficientes ~ Momentos (KN.m/m)
= 0,83 my = 3,371
W,= 38 m'y, = 15,435
_ n, = 1,52 my = 6,174
Tipo22 400m 3,20m 1,25 Wy = 0,79 my, = 3,209
Wy,= 3,53 m'y, = 14,338
Wy, = 0,96 m'yp = 3,899
W= 1.2 my = 2,565
W,= 557 m', = 11,908
| n,= 3,34 my = 7,140
Tipol0 400m 3,20m 1,25 Wy = 4,44 myp = 9,492
Wy,= 7,44 m'y, = 15,905
Wy, = 8,48 m'y, = 18,129

Fonte: Autor.
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O momento resultante de calculo pode ser obtido pela soma de cada parcela

correspondente, de forma que:

My, =My 05 + My 19 = 3,371 + 2,565 = 5,936 kN.m/m
My =m'y oy +m'y o = 15435 + 11,908 = 27,343 kN.m/m
Myy =Myqp + My 10 = 6,174 + 7,140 = 13,314 kN.m/m
My yp = Myp 22 + Myp 10 = 3,209 + 9,492 = 12,701 kN.m/m
My, =m0 +m'y 10 = 14,338 + 15,905 = 30,243 kN.m/m
M’y yp =M ypan +m'yp 10 = 3,899 + 18,129 = 22,028 kN.m/m
Para a determinacao da altura util, temos;
¢

1
d —c+E—3+§—3,5cm

d= Ao —d =0,15-0,035=0,115m
Logo, para a determinagao da armadura para M,:
Mg, = 1,4%5936 = 8,31 kN.m/m

K., = Max 831 =0,03519
ma b, * d? * f.4 1*01152*25.103 ’
, 14

Kpng = 0,68« KX — 0,272 x KX? - KX = 0,0529 < 0,45 . OK
KZ=1-04xKX=1-0,4%0,0529 = 0,9789

Myx 8,31

- K7 % d *f d - 50
y 0,9789 % 0,115 = —1’15

Ay = 1,698 cm?/m

Verificagdo da armadura minima:

ASmin = Pmin * bw * h = 0,15% = 100 * 15,0 = 2,25 cm?/m
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Logo, sera adotado a armadura minima para M,, 0 que resulta em uma

armadura de ¢$6.3mm c/14 para cada metro de muro. Para os demais valores, 0

processo segue o mesmo, de acordo com cada momento especifico calculado. A

Tabela 18 abaixo resume os demais valores obtidos para as sec¢les, cujo

detalhamento se encontra no APENDICE B:

Tabela 18 - Resumo de armaduras das sec¢des para um muro com contraforte

Secao | Ma K., | KX | Kz Asn Asmin Bitola
(kN.m/m) (cm?/m) | (em?/m) | adotada
M., | 831 | 00352 |0,0529|09789| 1698 | 2,250 | ¢6,3c/l4
M, | 3828 | 01621 |0,2669 |0,8933| 8571 | 2,250 | ¢ 10c/9
M., | 18,64 | 0,0789 | 01220 |0,9512| 3,919 | 2250 | ¢ 10c/20
Mey, | 17,78 | 0,0753 | 0,1161 | 09536 | 3,729 | 2,250 | ¢ 10 c/20
M., | 4234 | 01793 | 02996 | 0,8802 | 9,621 | 2250 | ¢12,5c/13
M\, | 30,84 | 01306 | 0,2096 |0,9162| 6,732 | 2,250 | ¢ 10c/1l

Fonte: Autor.

Os comprimentos de ancoragem foram determinados segundo norma ABNT

NBR 6118:2023 e Tabela A-27 do ANEXO C, de forma que:

Tabela 19 - Comprimentos de ancoragem para muro de arrimo com contraforte

Sec&o (Cl:;l )
M 17
My 26
My, 38
My yp 38
Mlk,y 47

M’y yp 38

Fonte: Autor.
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455 Caélculo dos esfor¢cos e dimensionamento da sapata

Os esforgos na sapata, assim como para a cortina, séo resultado da diferenca
entre o peso da terra e da sapata, menos a reagao do terreno (Moliterno, 1998).

Figura 35 - Representacdo das tensdes e esforcos atuantes na sapata

B Mmure

2N
\ Mc\'C‘j

Mc¢ aireita

Fonte: Autor.

e Cargas verticais atuantes
Na ponta da sapata, o valor do carregamento vertical é obtido, considerando

apenas o peso de sapata existente, por:

0p = ds * Yeone = 0,25 * 25 = 6,3 kN /m?

No taldo, o carregamento é obtido a partir da soma do carregamento do solo e

da sapata:

0 =ds *Veone t h*ys +q = 0,25 %25+ 4,0 x19 + 20 = 102,3 kN /m?

e TensOes do solo nos pontos

Para o ponto C:

Omin 129,89 — 33,24
* (Bt + Amuro)] + Omin = [ 2 40 * (1,5 + 0,15) + 33,24

_ [Omax —
O, = B

o, = 99,68 kN/m?
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Para o ponto B:

i — O 129,89 — 24
Omax - Omin " Bt] + O, = [ r8 33;

% = [ 2,40

%1,50| + 33,24 = 93,64 kN/m?

e Determinagéo dos momentos fletores

o.*B?% 1 B.2 B?

MC= < 2 L +§.(O'méx—0'c).%—0'p.7r

99,68 * 0,652 0,652 0,652
c= f + § (129,89 — 99,68). > —6,3. = 21,86 kN.m/m

O momento proveniente do muro € obtido por:

M¢ = My = 107,16 kN.m/m

Dessa forma, considerando uma situacéo de equilibrio em C (Figura 35), temos:
MC,direita = ME - MC = 85,29 kNm/m
E considerando uma altura util de:

d=e;,—d =0,25-0,035=0,215m

Pode-se obter os valores para a armadura da sapata conforme a Tabela a

seqguir:

Tabela 20 - Resumo de armaduras das secdes da sapata para um muro com contraforte

A Ag mi Bitola
Secéo My Kona KX Kz S S
(KN.m/m) (em?/m) | (cm?/m) | adotada
M. 30,61 0,0371 | 0,0558 | 0,9777 3,35 3,75 ¢ 8,0¢/13
Mc direita | 119,41 | 0,1447 | 0,2348 [ 0,9061 | 14,10 3,75 | ¢12,5¢/8

Fonte: Autor.

Assim como no muro, segundo a ABNT (NBR 6118:2023), o valor da armadura
secundaria pode corresponder a 20% da armadura principal, o que corresponde a uma
armadura secundaria de $8.0mm ¢/17 ou 2,94 cm?2.
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45.6 Verificacdo da sapata ao esforco cortante

Assim como realizado para 0 muro, para ndo ser necessaria armadura para
esforco cortante, deve-se atender a relacao Vyy < Vggq-
e Ponta:

Ay 385
PL= G wd T 100 21,5

= 0,00179

Logo, a forca cortante maxima que pode ser resistida pela se¢éo € de:

k=16-d=16-0215=1,385
Vear = [Trak(1,2 + 40p))]. byyd = [0,0321 * 1,385 * (1,2 + 40 * 0,00179)] * 100 * 21,5
Vear = 121,40 kN /m

E como, para a ponta:

r
——0,.B,

V. = 0. * By + (Opmax — 0¢). >

)

5
V. = 99,68 x 0,65 + (129,89 — 99,68) * —-6,3%0,65=7055kN/m

Veg = 1,4 %V, < Vggy = 1,4+ 70,55 = 98,77 KN/m < 121,40 kN /m
Logo, como Vy; < Vz41, NAO € necessario armar para forca cortante.

e Taldo:

Ay 1563
PL= g ed T 100 %215

= 0,00727
Logo, a forga cortante maxima que pode ser resistida pela secao é de:
k=16—-d=16-0,215= 1,385
Viar = [Trak (1,2 + 40p;)]. b,,d = [0,0321 * 1,385 * (1,2 + 40 * 0,00727)] * 100 * 21,5
Vear = 142,33 kN/m

E como, para o taldo:
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t
Vi = 0p * By + (Opmax — Gb)-? — 0. B

)

0
V; = 93,64 * 1,50 + (129,89 — 93,64) * —102,3 * 1,50 = 14,06 kN /m

Veg = 1,4 %V, < Vpgy = 1,4 % 14,06 = 19,98 KN /m < 142,33 kN /m

Logo, como Vy,; < Vg41, N0 € necessério armar para forgca cortante.
45.7 Armacao davigade ancoragem

Para a viga de ancoragem, sera considerada armadura minima:

ASpin = Pmin * by * h = 0,15% * 20 * (35 + 25) = 1,80 cm?
Para os estribos, temos:

Agmin = 0,1xb,, = 0,1 %20 =2,0cm?/m

45.8 Caélculo dos esfor¢os e dimensionamento do contraforte

Para o dimensionamento do contraforte, sua secédo foi dividida em 4 partes
iguais em relacdo a sua altura, ou seja, cada secado apresenta altura relativa de 1
metro e a espessura correspondente a Acontrarorte = 0,2 m. Dessa forma, para a
secao 1, temos:

Comprimento ao longo do eixo x:

L hy * B, 1,00 % 1,50
X7 R T 4,00

=0,375m

Carregamento:

Par = Ko Vs By (C + Amuroy = 0,261 % 19 % 0,375 * (3,20 + 0,15) = 16,61 kN/m?

Logo, o esfor¢o cortante pode ser obtido por:

hiPy: 0,375 16,61
Vi == = 2 = 8,30 kN
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Va1 =V *1,4=830%1,4=11,63 kN

Entdo, para o momento fletor:

hVi; 0,375 %830

= 2.77 kN.
3 3 ’ m

Mk,l =
Mg, = My, * 1,4=277+14=388kN.m

Os valores de esforcos obtidos para as demais secdes estdo apresentados na

Tabela:

Tabela 21 - Quadro resumo dos esforcos solicitantes para diferentes se¢cdes de um contraforte

Secao h, (m) Lin(m) | Pop (kN/m?) | Vg (kN) | My (kN.m)
1 1 0,375 16,61 11,63 3,88
2 2 0,75 33,22 46,51 31,01
3 3 1,125 49,83 104,64 104,64
4 4 1,5 66,44 186,04 248,05

Fonte: Autor.

Para a determina¢do da armadura da sec¢ao 1, temos:
d=09Ly; —d =09%0,375—-0,035=0,3025m

M, 3,88

K. = =
md b,, * d? * f.4 1 +030252 « 25.103
’ 1,4

= 0,00237

Ky = 0,68 KX — 0,272 « KX? - KX = 0,0035 < 0,45 . OK
KZ=1-04*KX=1-0,4%0,0035=0,9986

M, 3,88
= 0,295 cm?/m

Asl 50

T KZ+d * fra -
ya  0,9986 * 0,3025 * 115

Verificagdo da armadura minima:

ASmin = Pmin * Acontraforte * Lx1 = 0,15% * 20 * 37,5 = 1,125 cm?/m
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Logo, sera adotado a armadura minima para a sec¢ao 1, o que resulta em uma

armadura longitudinal de 2 $10.0mm. Para as demais secdes, 0s valores obtidos

conforme as dimensdes equivalentes estdo apresentados conforme Tabela:

Tabela 22 - Resumo de armaduras das secdes intermediarias do contraforte

Ag, Ag min Bitola
Secéao d (m) K KX KZ

(em?/m) | (cm?/m) | adotada
1 0,3025 | 0,00237 | 0,0035 | 0,9986 | 0,295 1,125 2 $10.0
2 0,6400 | 0,00424 | 0,0062 | 0,9975| 1,117 2,250 3 $10.0
3$10.0 +

3 0,9775 | 0,00613 | 0,0091 | 0,9964 | 2,471 3,375
14125
3$10.0 +

4 1,3150 | 0,00803 | 0,0119 | 0,9953 | 4,359 4,500
2$12.5

Fonte: Autor.

Para fins construtivos, serdo uniformizadas as armaduras das segbes 1 e 2

conforme armadura da secéo 2 e as das sec¢des 3 e 4 conforme a armadura calculada

para a secao 4.

4.5.9 Verificacdo do contraforte ao esfor¢o cortante

e Verificacdo das tensbes de compresséao nas bielas

Para a secao 1, e paraum f., = 25 MPa, temos:

Vsa1 < Vraz = 0,27. avz-fcd-Acontraforte- d

Logo,

03

25.
Vraz = 0,27 % 0,9 * ———.0,20.0,3025 = 262,53 KN

)

Entao:



cm.

94

Vsar = 11,63 < 262,53 . Verificado

e Determinacao das forcas

Ve = 0,6. fora- Acontrasorte-d = 0,6 % (1,282.10%) * 0,20 x 0,3025 = 46,55 kN
Vew = Voqg — V. = 11,63 — 46,55 = —34,93 kN
Logo, temos uma taxa de armadura minima para esfor¢co cortante conforme:

Asw min fctm 21565
: >0,2+A —=0,2%20 = 0,0205
S = * Acontraforte * fywk * * 500

Entdo para um diametro nominal de ¢$5.0mm, tém-se um espacamento de 20

4.5.10 Armadura de pele do contraforte

Para a armadura de pele do contraforte, foi adotado o minimo, segundo ABNT

(NBR 6118:2023) de 5cm?/m por face, ou, nesse caso, $8.0 c/10.

4.5.11 Quantitativos de materiais

Com base no detalhamento do muro de arrimo com contraforte (APENDICE B),

pode-se obter os referentes quantitativos de aco e consumo de concreto. Abaixo, sao

apresentadas as tabelas resumo dos diametros utilizados e seus respectivos pesos

totais, para um comprimento de 3,20 metros de muro:



Tabela 23 - Quadro resumo dos quantitativos de armadura para 3,20m do muro de arrimo com

contraforte
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Aco Diametro (mm) | Comprimento Total (m) Peso (Kg)
CA-60 5.0 101,6 15,6
CA-50 6.3 104,6 25,6
CA-50 8.0 243,9 96,3
CA-50 10.0 349,7 215,7
CA-50 12.5 169,4 163,1

Fonte: Autor.

Com isso, obtemos a soma final para o peso de aco conforme tipo de acgo

utilizado, de acordo com a Tabela:

Tabela 24 - Resumo dos pesos totais de a¢o para 3,20m do muro de arrimo com contraforte

e Volume de concreto para 3,20 metros de muro: 5,30 m3.

Aco Peso Total (Kg)
CA-60 15,6
CA-50 500,8

Fonte: Autor.
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5 CONCLUSAO

O presente trabalho consistiu na elaboragédo de um estudo referente a analise
da estabilidade e dimensionamento de um muro de arrimo de perfil classico e um muro
com contrafortes, para contencdo de um talude de 4 metros em uma obra na cidade
de Gravatai-RS. Foi possivel, portanto, levantar as principais teorias referentes ao
dimensionamento e analise de estabilidade de muros de contencédo e aplica-las em
um caso real, tornando mais clara a relacéo existente entre teoria e pratica para esse
tema téo relevante.

Ambas as solucfes apresentadas para o contexto de estudo seriam viaveis do
ponto de vista de seguranca, uma vez que atingiram as verificacfes de equilibrio ao
deslizamento, tombamento e a capacidade de carga da fundacdo. No aspecto de
consumo de materiais, foi observado que o muro de arrimo com contraforte trouxe um
menor consumo de concreto, 0 que se justifica pela capacidade dessa configuracéo
de distribuir melhor os esforcos que a solicitam devido a presenca de mecanismos
auxiliares ao muro (contrafortes). Por outro lado, este apresentou um consumo
consideravelmente maior de aco, principalmente devido a necessidade de armadura

adicional para atender a essas estruturas auxiliares.
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APENDICE A — DETALHAMENTO DO MURO DE ARRIMO DE PERFIL CLASSICO

MURO DE ARRIMO DE PERFIL CLASSICO — H

ESC.: 1175

20

L

400

Az(/\"'d

X223

gL ‘ 36
80 38 122
240 !

DETALHAMENTO DA CORTINA

4m

ESC.: 1:75
Ya % Relagdo do ago
r;—- - (Quontitativo vélido para 1.0 m de muro)
o B UNIT [C. TOTAC
~ —N
S w2 1 2 ® NijoiM | Q (cm) [ (cm)
] o 41 | CORR | 4101
o @ o ) 10 | 251 | 251
S STl T 3 10 | 231 | 2310 |
s 3118 o 36 | CORR | 3600 |
et & 3 o 5 0 | 317 | 3170
- 3| = 6 0 | 9 | 262 | 2358
> & f1l8 " e 1 11| 264 | 2904
7 o » 3 o L 81125 387
) ° o ) o B
Q - %J 2 - I
o [$]
-~ < < "
> = = <
" 2 £ | @ Resumo do ago
2 N8 &(3 T. TOTAL
3 N3 4 i~ AGO | DiAM |~ PESO (kg)
b © CAB0 | 5.0 41.0 6.5
of gwt °3‘&1R i C’I’,NI o0 |2 CAS0 | 6.3 | 48.2 1.8
oM %’/‘Y wm k1 CA50 | 8.0 3 36.
“‘“’aaazat‘ = CA50 | 10.0 | 29.0 17.9
N7 2! CA50 | 125 | 31.0 29.
22 N1 85.0 6 30 PESO TOTA|
c/11 C=CORR %
N4 @8.0 C=CORR -
1 37
14 14
11 N7 810.0 ¢/9 C=264
14| 234 J14
9 N6 #8.0 c/11 C=262
NOTAS:

1. MEDIDAS EM CENTIMETROS.
2. COBRIMENTO C = 3cm
3. CONCRETO ARMADO fck = 25MPa
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APENDICE B — DETALHAMENTO DO MURO DE ARRIMO COM CONTRAFORTE

ESGI= 1575

400

150

! 65 130 .}

MURO DE ARRIMO COM CONTRAFORTE — H =

CONTRAFORTE

\é \20
DETALHE TIPICO — H = 4m
ESC.: 1:75
QUANTITATIVOS PARA
_ COMPRIMENTO = 3.20m
| f 1 |
20 |20
G 300
/—-CONTRAFORTE
[e]
[e]
<

el e
35

4m

NOTAS:

1. MEDIDAS EM CENTIMETROS.
2. COBRIMENTO C = 3cm
3. CONCRETO ARMADO fck = 25MPa
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DETALHAMENTO DA CORTINA Relagdo do ago
ESC.: 1:75 (Quantitativo vdlido para 3.20 m de muro)
AGO | N [ DIAM | Q tﬂ‘g C‘(IZT)AL
[ CABO ; VAR | 5040
['CA X 1 1
o CAS 3 170 | 3570
© < CAS0 | 4 8 | 6888
a k) © CASO [ 5 0 | 30 [ CORR| 9600
o9 Waszn i [CAS0 | 6 0 | 25| 272 | 6800
52 o F e & C. 17 | VAR | 7990 |
.5 o ~ - CAS0 | 8 . 21 | 396 8316 |
SN | ZNo 5 CAS0 | 9 | 10.0 | 13 | 232 | 3016
¥ ol 1o 2 CA50 |10 10.0 | 35 | 176 | 616
Sle N8 e ~ 2 CAS0 | 11 10.0 | 35 | 361 | 12635
& c ® oje CA 0.0 | 6 |CORR| 1920
o s 2 . CAS ; 49 470
€ oty 1% o |2 CAS50 [ 14| 10.0 45 449
R0 Zy Mo 2 2 | CASO 1151 12.5 1 20 [ 254 |
2|z ~ z S CA50 | 16| 12.5 | 40 | 272 | 10880
& 9 il s 8 e CAS0 (17 12.5 490 | 980
b I § 8lS
: . 2 3 Resumo do ago
SR o L s s
] ™ S > i - Ao | piam |© (Tmo)m' PESO (kg)
s n—TEd 18 Z CA60 | 5.0 | 1o, 156
b2 s S B CAS0 | 6.3 | 104 25.6
s —
= a & 38L CA50 | 8.0 | 243. 96.3
& z S 9 CAS0 | 10.0 | 349 215.7
- - CA50 | 12.5 | 169.4 163.1
1_9117 > Q 16 f3 N12 910.0 (1:4CORR R o
£ CAB0 _ 15.6 |
e N2
54 CA50 500.8
N6—F— |
2x15 N5 98.0 ¢/17 C=CORR \ 32:N2 #5:0.6/10 C=160
234
19] Jie 3 N12 10.0 C=CORR
40 N16 #12.5 c/8 C=272
19| 234 J19
25 N6 #8.0 c/13 C=272
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NOTAS:
21 N1 85.0 /20 C=VAR
1. MEDIDAS EM CENTIMETROS.
2. COBRIMENTO C = 3cm
3. CONCRETO ARMADO fck = 25MPa
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PROJETO: PROJETO ESTRUTURAL PRANGHA:
TITULO: MURO DE ARRIMO — CONTRAFORTE — ARMADURAS 02/02
RESPONSAVEL: ESCALA: INDICADA
Gustavo da Silveira Baptista DATA: DEZ/2023
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ANEXO A - MOMENTOS FLETORES EM LAJES COM CARGAS RETANGULARES

Tabela A-12
MOMENTOS FLETORES EM LAJES COM CARGA UNIFORME
y i
po 4 b ipo
’ 7 110 AF% ’
Z 7
A %
£, £,
= o W Hy Myt [ W [ B [ Wy | e | T57
b b
<030 [-12,50 | 50,00 | 0,78 | 6,22 | -12,5 | 50,00 | 2,11 | 8,67 | 14,56 | 37.00 | <0,30
0,30 | -7.33 | 4308 | 078 | 6,22 | 489 | 3833 [ 2,11 | 8,67 | 14,56 | 37,00 | 0,30
035 | -517 | 3998 | 1,89 | 789 | -2,57 | 3308 | 3,18 | 974 | 14,84 | 3553 | 0,35
0,40 | -3,00 (36,87 | 3,00 | 956 |-0,25 | 27,83 | 425 | 10,81 | 15,13 | 34,06 0,40
045 | -1,78 | 33,89 | 362 | 10,54 | 0,54 | 23,94 | 4,53 | 10,77 | 14,26 | 31,21 0,45
0,50 | -0.56 | 3091 | 424 | 11,52 | 1,32 | 20,04 | 4,80 | 10,72 | 13,40 | 2836 | 0,50
0,55 | 025 [2802 | 462 | 11,82 ) 1,62 | 1740 | 486 | 999 | 1248 | 2526 | 0,55
0,60 1,06 [ 2513 | 500 | 12,11 | 1,92 | 1476 | 492 | 925 | 11,56 | 22,17 | 0,60
0.65 1,47 [ 2290 | 525 | 12,12 | 191 | 1291 | 468 | 855 | 10,81 | 19,63 | 0,65
0,70 188 [ 20,66 | 549 | 12,12 ) 1,90 | 11,06 | 443 | 784 | 10,06 | 17.08 | 0,70
075 | 206 | 1884 | 561 | 1181 | 1,82 | 98 | 4,14 | 7,15 | 942 | 1517 ] 0,95
080 | 223 | 17,02 | 572 | 11,50 | 1,73 | 865 | 3,86 | 645 | 877 | 13,25 0,80
085 | 2,26 | 1559 | 566 | 11,05 | 1,64 | 7,78 | 3,59 | 586 | 819 | 11,87 ] 0,85
090 | 228 | 1416 | 560 | 1059 | 1,54 | 691 | 333 | 526 | 760 | 1049 ] 0,90
095 | 225 | 1299 | 548 | 1007 | 1,40 | 625 [ 3,11 | 481 | 7,12 | 9,50 0,95
1.00 | 221 | 11,82 ] 536 | 9,55 | 1,25 | 559 | 2,88 | 435 | 6,64 | 8,51 1,00
1,05 | 2,33 | 11,91 | 572 | 991 1,25 | 5,59 | 2,98 | 437 | 6,82 | 8,50 1,05
1,10 | 245 [ 12,00 | 6,08 | 10,27 | 1,24 | 558 | 3,08 | 439 | 6,99 | 850 1,10
115 | 2,57 | 12,08 | 644 | 1062 | 1,24 | 558 | 3,18 | 441 | 717 | 649 1,15
1,20 ] 269 [ 12,17 | 6,80 | 1098 | 1,24 | 557 | 327 | 443 | 7.34 | 848 1,20
1.25 | 2,67 | 1220 7.09 | 11,20 | 1,20 | 557 | 334 | 444 | 744 | 848 1,25
1,30 | 264 | 1222 | 737 | 1142 | 1,17 | 557 | 341 | 445 | 7.54 | 847 1,30
1,35 | 262 [1225] 755 | 11,64 | 1,14 | 557 | 349 | 446 | 7.64 | 847 1,35
140 | 2,59 | 1228 | 793 | 1185 | 1,11 | 558 | 3,56 | 447 | 7.73 | 847 1,40
145 | 257 | 1231 | 822 | 12,07 | 1,09 | 558 | 3,63 | 448 | 7.83 | 846 1,45
1,50 | 2,54 | 1233 | 850 | 1229 | 1,06 | 558 | 3,70 | 449 | 7,93 | 846 1,50
1,55 | 2,56 | 1235 | 868 | 1237 | 1,04 | 558 | 3,74 | 449 | 797 | 846 1,55
1.60 | 2,58 | 1236 | 886 | 1245 | 1,001 | 558 | 3,77 | 449 | 800 | 846 1,60
1,65 | 2,59 | 1238 | 904 | 1253 | 099 | 557 | 381 | 449 | 804 | 846 1,65
170 | 261 | 1239 | 922 | 12,61 | 097 | 557 | 3,84 | 449 | 808 | 846 1,70
1,75 | 263 | 1241 | 941 | 1268 | 095 | 557 | 3,88 | 450 | 812 | 846 1,75
1LBO | 265 | 1242 | 959 | 1276 | 0,93 | 557 | 392 | 450 | 815 | B4S5 1,80
185 | 2,67 | 1244 | 976 | 12,84 | 0,91 | 557 | 395 | 450 | 819 | B45 1,85
1.90 | 268 | 1245 994 | 1292 | 0,88 | 556 | 3,99 | 450 | 8,23 | BA45 1,90
1,95 | 2,70 [ 1247 [ 10,13 | 13,00 | 0,86 | 556 | 402 | 450 | 826 | B4S5 1,95
200 | 272 | 1248 | 1031 | 1308 | 084 | 556 | 406 | 450 | 830 | 845 2,00
=2,00) 2,72 | 12,48 | 12,50 | 13,08 | 0.84 | 556 | 4,17 | 450 | 833 | 845 | =200
Valores extraidos de BARES e adaptada por PINHEIRO (1994)
M=p % p = carga uniforme # = menor valor entre #; e f},
M = momento ao longo da borda livre

Fonte: Pinheiro (1994).
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ANEXO B - MOMENTOS FLETORES EM LAJES COM CARGAS TRIANGULARES

Tabela A-16
MOMENTOS FLETORES EM LAJES COM CARGA TRIANGULAR
5 b o
Tipo é ____T 1 F Ti
19 | It é 120 F I, he
E -
g v o 5 ]

F a f a

Y= I (1 (s Lybs [LE% Hy Hyn 1-11? J"l1}b = i
b b
0,30 5,78 5,78 956 5,89 5,00 811 15,33 2350 0,30
0.35 5.49 5.67 9.09 5,32 4,66 .15 13,48 18,87 0.35
0,40 5,19 5.56 .03 4,75 4,31 6,149 11.63 14,149 (.40
045 4 80 5,30 ®11 4,16 1,96 5,39 10,35 11,65 0,45
0,50 4,40 5,04 7,60 3,56 3,60 4,60 9.08 9,12 0,50
0.55 4,05 4.97 7.05 3.09 3.33 3.95 .16 7.37 0.55
(.60 3.69 4.89 6,50 2.61 3.06 3.31 7.28 .61 (.60
0,65 3,39 4,54 6,02 228 282 2 86 .64 4,62 (1,65
0,70 308 4,18 5,53 1,94 2,59 241 6,00 3,63 0,70
0.75 2.83 4.01 5.09 1,72 2.41 2.09 5.52 3.03 0,75
0,80 2.58 .83 4.64 1,50 2.22 1,77 5,03 242 (.80
0,85 2,36 3,63 4,25 1,31 207 1,54 4 64 2,03 (1,85
0,90 2,13 343 3,86 1,12 1,91 1,31 4.25 I.63 0,90
0,95 1,95 3,2 3,57 1,00 1,79 1,14 3,95 1.38 0,95
1000 1,76 .00 3.27 0,87 1.67 (0,96 3.65 1.13 1,00
1.05 1,77 325 3,29 0,84 1,72 0,93 3,72 1,08 1,05
1.10 1,77 3,40 331 0,82 1,77 (0,90 3,79 1.03 1.10
1.15 1,78 3.55 3.32 0,79 1.82 (.56 3.86 0.97 .15
1,20 1,79 3,70 3,34 0,76 1,87 0,53 303 00,92 1,20
1.25 1,77 3,82 331 0,74 1,90 (0, &0 3,97 0,58 1.25
1.30 1,75 3,93 3,27 0,71 1,92 0,77 4,00 0,85 1,30
1.35 1.74 4.05 3.24 0,69 1,95 0,74 4,04 081 1.35
1440 1,72 4,17 3,21 0,66 1,98 0,70 407 0,77 1,40
1.45 1,70 4,26 3,17 0,63 2,00 0,67 4,11 0,74 1.45
1.50 I .69 4.40 3.14 0,61 2.03 (0,6 4,14 0.70 1.50
1.55 1.6 448 3.0 0,59 2.04 0,62 4,15 (.68 1.55
1,60 1.64 4,56 3,06 0,57 204 (1,600 4,16 (1,65 1,60
1,65 l.61 4,64 3.02 0,55 205 0,57 4,17 0,63 |65
1.70 1.59 4,72 2.98 0,53 2.05 0,55 4,18 0,60 1.70
1,75 1,56 4,80 2,95 0,50 206 0,53 4.20 .58 1,75
1,80 1,54 4,88 2,91 0,48 207 0,51 4,21 0,56 1.80
1.85 1.51 4.96 287 0,46 2.07 0.49 4,22 0.53 .85
1.90 1,50 5.04 2.83 0,44 208 .46 4,23 0.51 1.90
1.95 1,47 5,12 2,79 0,42 208 0,44 4,24 048 1.95
2,00 1.44 5,20 2,75 0,40 2,09 0,42 4.25 0,46 2,00

F:
M=1 o5

f = menor valor entre f, e #y

Valores extraidos de BARES ¢ adaptada por PINHEIRO (1994)

Fonte: Pinheiro (1994).
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ANEXO C — COMPRIMENTOS DE ANCORAGEM DE ARMADURAS

Tabela A-27
COMPRIMENTO DE ANCORAGEM £y (cm) para Aqer = Aceae € ago CA-50 nervurado
Concreto
m¢m\ Cl5 C20 C25 C30 C3s C40 C45 C50
ISem|Com | Sem | Com |Sem | Com | Sem | Com | Sem | Com |Sem | Com |Sem | Com | Sem |Com

63 48 | 33 | 39 | 28 [ 34 | 24 |30 | 21 |27 ) 19 | 25 | 17 | 23 16 | 21 | 15
! 33| 23 28 19 | 24 17 21 15 19 13 17 12 16 11 15 10
g 61 | 42 | 50 | 35 | 43 | 30 | 38 | 27 | 34 | 24 | 31 | 22 [ 29 | 20 | 27 | 19
42 | 30 35 24 | 30 21 27 19 24 17 22 15 20 14 19 13
10 To | 53 | 62 | 44 | 54 | 38 | 48 | 33 | 43 | 30 | 39 | 28 | 36 | 25 | 34 | 24
53 | 37 44 31 38 26 33 23 30 21 28 19 25 18 24 17
125 95 | 66 T8 55 67 47 6l 42 34 38 49 34 45 32 42 | 30
Tl 66| 46 | 55 | 38 | 47 | 33 | 42| 29 | 38| 26 | 34 | 24 | 32| 22 | 30 | 21
16 121 85 | 100 | 70 | 86 60 76 53 69 48 63 44 58 41 54 | 38
B5 [ 59 | 70 [ 49 | 60 | 42 | 53 | 37 | 48 | 34 | 44 | 31 | 41 | 29 | 38 | 27
2 151 106 | 125 | 87 | 108 | 75 95 67 86 60 79 55 73 51 68 | 47
106 74 | 87 | 61 | 75| 53 | 67 | 47 | 60 | 42 | 55| 39 | 51 | 36 | 47 | 33
25 170 119 | 141 | 98 | 121 | 85 |107| 75 | 97 | 68 | 89 | 62 | 82 | 57 | 76 | 53
L1199 B3 | 98 [ 69 | 8BS | 59 | 75| 53 | 68 | 47 | 62 | 43 | 57 | 40 | 53 | 37
25 189 132 [ 156 [ 109 [135] 94 | 119 83 |108| 75 | 98 | 69 | 91 | 64 | 85 | 59
1321 93 | 109 | 76 | 94 | 66 | 83 | 58 | 75 | 53 | 69 | 48 | 64 | 45 | 539 | 42
1 2421169 | 200 | 140 | 172 | 121 | 152 | 107 | 138 | 96 |126| 88 |[116| 81 |108| 76
169 119 | 140 [ 98 [ 121 | 84 [107] 75 | 96 | 67 | 88 | 62 | 81 | 57 | 76 | 53
40 303|212 | 250 | 175 [ 215 | 151 | 191 | 133 | 172 | 120 | 157 | 110 | 145| 102 | 136 | 95
212 148 | 175 | 122 [ 151 | 105 | 133 | 93 |120| 84 | 110| 77 | 102| 71 | 95 | 66

Valores de acordo com a NBR 6118/14

N Superior: Ma Aderéncia N° Inferior: Boa Aderéncia

fy, Sem e Com ganchos nas extremidades

Agor= drea de armadura efetiva ;A = drea de armadura calculada

037,
O comprimento de ancoragem deve ser maior do que o comprimento minimo: £, ;. 24104
100 mm

=14 : =115

Fonte: ABNT NBR 6118:2014
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ANEXO D — SONDAGEM SPT PARA OBRA EM GRAVATAI - RS

ABEF 5 ABEF 8 ABEF ;
RESTACAHELIC [ EsrAcAfuuz] ULARIDADE JURIDI

>

%
= ’
£ SONDAGENS E FUNDACOES

V4

SONDAGEM COTA (m) PESO: 65 kg REVESTIMENTO 0 63 5mm =2.1/2"
o INTERNO 34 .9mm = 13/8"
AMOSTRADOR
SPo1 21,12 ALTURA DE QUEDA: 75 cm (o e
- NUMERO DE GOLPES PARA PENETRAGAO DE| _ S
2| . 30 cm DO AMOSTRADOR £ ES
g|é 3 48
2 < ~
312 | noDE GRAFICO 8 AMOSTRAS § CLASSIFICACAO DOS MATERIAIS g
@ w -] z & &
z | = | coLPES i 2 =y
= 10 20 30 40 4 S
o * *x 5 15 25 35 45 -
10 | 14 2 ; . ) )
1 N Silte argilo-arenoso, com pedregulhos, marrom escuro, rijo.
o) \ VA
S 12| 17 4 s 1 150
\ AR
g | 14| 22 \ f==d =
2 A guis 3
“g i7 e \ S Argila siltosa, pouco arenosa, marrom e amarela, muito rija E
) . . ad adura.
@ |24 38 h§
3 5+
w |303| — 4 5,60
8 6 LIMITE DE SONDAGEM
::( Impenetravel ao trépano de lavagem
= -
3 if
3
wd 8-
o
=
=z 9
10+
£
B 11
<.
N
© 12+
©
S
@ 13+
=
[=]
e 14
[
=
° 154
uww
2
<
Qo
= 17
5
O 18+
<
[a]
2 194
2
= 20
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