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RESUMO

Estruturas de contencdes visam a estabilidade dos macicos de terra em um local com
topografia acentuada. Ha muitos anos técnicas e teorias vem sendo estudadas, com o objetivo
de conhecer o comportamento destas estruturas, em relacdo a atuacdo do solo sobre a
estrutura. O presente trabalho visa o dimensionamento de muros de arrimo em concreto
armado (flexao) em perfil classico de diferentes alturas, para posteriormente, apos as devidas
verificacbes de dimensionamento e analises de estabilidade, fazer em um primeiro momento a
analise de ruptura global e em um segundo momento a anéalise tensdo-deformacdo. Com base
nos carregamentos e combinacdes de cargas externas que atuam sobre a contencdo, Sao
aplicados os principios de equilibrio limite para relacionar a estabilidade global desta. E
como, nesse tipo de estrutura, dependendo das fases de escavacdo e/ou da configuracdo da
ruptura interna do macico, geram deslocamentos significativos para o arrimo. Como estudos
de caso, os muros de arrimo teréo alturas de 5, 6 e 7 metros, submetidos ou ndo a uma
sobrecarga de 20 kPa. Com isso, o estudo de analise da tensdo-deformacéo, tem por objetivo a
precisdo em relacdo as analises convencionais. Para o estudo sera utilizado o software Geo-
Studio (2012), para avaliacdo do comportamento geotécnico global e posteriormente as

analises de tensdo-deformacao.

Palavras-chave: Estrutura de contencdo. Muro de arrimo. Tensdo-deformacdo. Estabilidades.



ABSTRACT

Containment structures aim at the stability of land masses in a location with marked
topography. For many years techniques and theories have been studied, with the objective of
knowing the behavior of these structures, in relation to the performance of the soil on the
structure. The present work aims at the dimensioning of retaining walls in reinforced concrete
(flexion) in a classical profile of different heights, after which, after due sizing, stability
analysis, stress-strain analysis and global rupture analysis. Based on the loads and
combinations of external loads that act on the containment, the principles of limit equilibrium
are applied to relate the overall stability of this. And because, in this type of structure,
depending on the excavation phases and/or the configuration of the internal rupture of the
massif, they generate significant displacements for the support. As case studies, the retaining
walls will have heights of 5, 6 and 7 meters, subjected to an overload of 20 kPa. Therefore,
the study of strain-strain analysis aims at precision over conventional analyzes. For the study
will be used the software Geo-Studio (2012), for stress-deformation analysis and thus

evaluation of global geotechnical behavior.

Keywords: Containment structures. Retaining walls. Stress-deformation. Stabilities.
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1 INTRODUCAO

Em alguns casos existe a necessidade de estruturas que contenham uma massa de solo,

ISso sempre que houver uma topografia acidentada em terrenos, como em divisas de lotes.

Essas estruturas recebem o nome de estruturas de contencéo ou de arrimo, e podem ser
executadas de diversos tipos de materiais e em locais de acordo com a ocupacao territorial do

homem.

Esse tipo de estrutura demanda conhecimento amplo sobre as acfes atuantes entre a
contencdo e a massa de solo. O método construtivo a ser empregado, varia de acordo com 0s

carregamentos atuantes nas estruturas, e para assim projeta-la estruturalmente.

No presente trabalho apresenta-se um estudo em relagdo a estrutura de contencéo mais
detalhadamente. No referencial tedrico foi abordado: solo, muros de arrimo, métodos de
equilibrio limite, empuxos, sobrecargas, comportamento tensdo-deformacdo nesse tipo de
estrutura, materiais, normas referéncias, pré-dimensionamento, estabilidades e

dimensionamento de armaduras.

Como caracterizagdo do estudo de caso, apresenta-se a metodologia utilizada, 0s

dimensionamentos e as verificagdes.

1.1 Justificativa

De acordo com a literatura técnica em relacdo a estruturas de contencdo e estabilidade
de taludes, ha recomendacdes de alturas limites para muros de arrimo, de acordo com o perfil
a ser utilizado. Como exemplo, um muro de arrimo em concreto armado com perfil classico
(sera abordado no decorrer do trabalho), é viavel para alturas entre dois e quatro metros, caso

sendo superior a isso, ele se torna inviavel.

1.2 Objetivos
Para este trabalho, foram estipulados alguns objetivos, subdivididos em geral e

especificos.

1.2.1 Geral
Propor uma anélise de tensdo-deformacéo e estabilidade global de muros de arrimo de
concreto armado (flexdo) em perfil classico, de diferentes alturas, onde desta maneira realizar-

se-a um estudo comparativo entre os valores encontrados. Os muros, pré-dimensionados, irdo
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conter taludes com mesmas caracteristicas geotécnicas, porém com alturas diferentes, onde

estas ndo estdo dentro da literatura técnica recomendada.

O Programa Geo-Studio (Geo-Slope International, 2012) atende estes pré-requisitos e
permite o acoplamento entre os mddulos Slope/W e Sigma/W e tal possibilidade viabiliza o
estudo de estabilidade de uma estrutura de contencdo, utilizando-se dos métodos por
equilibrio limite e por tensdo-deformacdo, respectivamente, caracterizando-se, assim, 0
comportamento geotécnico da estrutura em termos de sua estabilidade global (valores de FS)
e em termos da magnitude dos deslocamentos mobilizados (tanto horizontais como verticais).

Assim, constituiu a ferramenta computacional utilizada na presente pesquisa.

1.2.2 Especificos
e Realizar uma revisdo bibliografica referente ao assunto;
e Apontar os principais conceitos necessarios para projetos de muros de arrimo;
e Demonstrar, conceituar e caracterizar as agdes atuantes;
e Mostrar as metodologias construtivas de muros de arrimo;
e Apresentar os layouts dos muros que seré o estudo do trabalho;
e Pré-dimensionar as contengdes, com base na referéncia apresentada;
e Determinar os parametros do solo, igualmente a todos 0s muros;
e Elaborar as verificaches de tensdo-deformacdo e estabilidades, inclusive a de

ruptura global.

1.3 Metodologia

Em primeiro momento, consiste no levantamento teorico relacionado as referéncias
bibliogréaficas que se referem a literatura técnica sobre: Estruturas de Contencdo e Muros de

Arrimo.

Foram utilizados como referéncias, livros, teses, artigos, e normas técnicas brasileiras
publicadas pela Associagdo Brasileira de Normas Técnicas (ABNT).

Na primeira parte, serdo caracterizados os elementos de estudo, e assim obter as

diretrizes para cada estudo de caso. Como teorias de pré-dimensionamento serdo utilizadas as
propostas de Marchetti (2007).
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Serdo determinados os pardmetros do solo, a caracterizacdo dos esforcos, as
verificagcGes, dimensionamentos e posteriormente fazer a anélise comparativa de tenséo-

deformacéo e estabilidades dos diferentes estudos de caso.

Além dos conceitos e teorias, contidos no levantamento teorico, para auxiliar o estudo
de caso, serdo utilizados softwares como AutoCAD (AutoDesk, 2010) e GeoStudio (Geo-
Slope International, 2012), para dimensionamento e as analises, respectivamente.

Em relacdo aos pardmetros determinados, serdo determinadas as agOes atuantes no
muro, as quais associardo ndo somente os esforcos provocados pelas caracteristicas
geotécnicas presentes, mas, também, o efeito da sobrecarga. Para isto, sera utilizado o método
proposto por Coulomb e Rankine, demonstrado no item 2.5.

As pré-dimensdes das estruturas calculadas estdo apresentadas nos anexos. Com elas e
com os valores dos esforcos atuantes calculados, serdo feitas as verificacdes de tenséo-
deformacdo e de estabilidades. As verificacdes executadas neste trabalho sdo 4 e serdo

executadas conforme prescritas do item 3.2 deste trabalho:

e Verificacdo da seguranca ao Deslizamento;

e Verificacdo da seguranca ao Tombamento;

e Verificacdo da seguranca a capacidade de carga da fundacao;
e Verificacdo a ruptura global,

Como se trata do dimensionamento de estruturas em concreto armado torna-se
necessario o dimensionamento das armaduras e, consequentemente, as verificacdes
necessarias. Este dimensionamento e, também, as verificacdes serdo feitas conforme métodos
e formulas apresentadas no referencial teorico.

Com o dimensionamento e as verificacGes feitas, sera levantada para cada dos muros,
a analise de tensdo-deformagéo e estabilidades de cada um, fazendo posteriormente um

comparativo entre eles.



19

2 REFERENCIAL TEORICO

2.1 Parametros de resisténcia do solo

Pinto (2006) refere-se a resisténcia do solo ressaltando o fendmeno de cisalhamento
que acontece em certas ocasifes, como em uma sapata (fundacdo) que chega a ruptura por
conta de um carregamento excessivo, ou até mesmo quando ocorre 0 escorregamento de um
talude. A resisténcia a esse fendmeno define a maxima tensdo de cisalhamento que o solo em

estudo podera suportar sem sofrer nenhum dano.

2.1.1 SPT - Standard Penetration Test
De acordo com a ABNT (NBR 6484:2001), o objetivo da realizacdo do ensaio de
penetracdo, SPT (Standard Penetration Test) € o simples reconhecimento de solos, tendo por

finalidades:

e Determinacdo dos tipos de solo;
e Posicdo do nivel d’agua;

e Indices de penetracio (Nspt) a cada metro.

A NBR 6484 (2001) relata que o indice de penetracdo do SPT (Nspt), é determinado a
partir do nimero de golpes correspondentes a cravacdo de 30 cm do amostrador-padrdo, apos
a primeira cravacdo de 15 cm, onde se utiliza uma corda de sisal para o levantamento do

martelo padronizado.

Como o solo pode ser classificado segundo a estimativa dos valores do Nspt, a ABNT
(NBR 6484:2001), apresenta a Tabela 01 abaixo.
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Tabela 01 — Classificagfo dos solos arenosos e coesivos segundo Nspt

Indice de resisténcia

Solo a penetracdo (No) Designagao
<4 Fofa (0)
5-8 Pouco compacta (0)
Areias e siltes 9_18 Mediamente
arenosos compacta (0)
19-40 Compacta (0)
> 40 Muito compacta (0)
<2 Muito mole
Argilas e 3_5 Mole
arsgli||t§:os 610 Média (o)
(coesivos) 11-19 Rija (0)
> 19 Dura (0)

Fonte: ABNT (NBR 6484:2001)

2.1.2 Peso especifico

Caputo (1996) define que o peso especifico (yg) das particulas de solo, se da pela

razdo entre o peso da massa solida e a unidade de volume, de acordo com a equacéo 01.:

p 3
vy =7 (N/m) (01)

De acordo com a NBR 6502 (1995), o peso especifico tem varias relacOes,

classificando os pesos especificos de acordo com a listagem abaixo:

e Peso especifico seco: relacdo entre o volume total e o peso seco do solo (estado
solido);

e Peso especifico natural: relagdo entre o volume total (estado natural) e o peso total
(fases sélida e liquida);

e Peso especifico saturado: € o peso especifico de um solo no qual os vazios estdo
preenchidos por agua;

e Peso especifico submerso: relacdo entre o peso dos grdos de uma massa de solo,
subtraido do peso da agua deslocada pelos graos, e o volume total da massa, ou ainda,

a subtracéo entre peso especifico saturado menos o peso especifico da agua.
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Quando h& auséncia de ensaios deve-se embasar nas Tabelas 02 e 03, apresentadas
abaixo, que foram determinados com base na compacidade da areia e da consisténcia de
argila. Esses dois fatores, compacidade e consisténcia, se ddo ao fato do indice de resisténcia
a penetracéo, obtido pelo SPT, (Godoy, 1972, apud Cintra e Aoki, 2010).

Tabela 02 — Peso especifico de solos argilosos

Nspt Consisténcia Yy (KN/m3)
<2 Muito mole 13
3-5 Mole 15
610 Média 17
11-19 Rija 19
>20 Dura 21

Fonte: (Godoy, 1972, apud Cintra e Aoki, 2010), adaptado

Tabela 03 — Peso especifico de solos arenosos

y (KN/m3)
Nspt ~ Compacidade AreiaSeca  AreiaUmida  Areia Saturada
<5 Fofa
5 g Pouco 16 18 19
compacta
918 Mediamente 17 19 20
compacta
19-40 Compacta
> 40 Muito 18 20 21
compacta

Fonte: (Godoy, 1972, apud Cintra e Aoki, 2010), adaptado

2.1.3 Coesdo

De acordo com a ABNT (NBR 6502:1995), a coesdo é uma parcela da resisténcia ao
cisalhamento de um solo, independente da tensdo efetiva normal que esteja atuando. Isso é

provocada pela atragdo fisico-quimica entre as particulas ou pela consolidacdo entre elas.

Almeida (2005) afirma que a coesdo é inversamente proporcional ao diametro das
particulas, assim, quanto menores estas forem, maior serd a coesdo entre as particulas.

Levando a seguinte concluséo, que solos finos, como siltes e argilas, sdo solos coesivos.

A coesdo se difere em duas, sendo a coesdo aparente e a coesdo verdadeira, onde

respectivamente uma € a resultante da pressdo capilar da &gua contida nos solos, se
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comportando como pressdo externa, e a outra sdo devidas as forgas eletroquimicas de tracéo
entre as particulas de argila, dependendo de vérios fatores (CAPUTO, 1996).

Em concordéncia com Teixeira e Godoy (1996 apud CINTRA; AOKI, 2010, p.35),
qguando na auséncia de ensaios laboratoriais, estima-se o valor da coesdo de acordo com a

equacdo 02, que é a correlacdo entre o indice de resisténcia a penetracdo Nspt:

¢ =10 * Nspt (02)

Onde:

e = Coesdo do solo em kPa;

e Nspt = indice de resisténcia a penetracio obtida pelo ensaio de SPT.

2.1.4 Angulo de atrito interno

Angulo de atrito é o angulo formado com o eixo das tensdes normais pela tangente, em
um determinado ponto da curva envoltéria de Mohr, que representa as resisténcias ao

cisalhamento da rocha em relacéo a diferentes tensées normais. (ABNT NBR 6502:1995)

Para Pinto (2010 apud SILVA E CARVALHO, 2007) o angulo de atrito interno do
solo é o maior angulo que a forca aplicada ao solo pode fazer com a forga normal a superficie

de contato, ndo havendo o cisalhamento do solo no plano de ruptura.

Cintra e Aoki (2010) apresentam correlacbes empiricas para se estimar o angulo de
atrito interno, a correlacdo desse parametro € junto aos valores do indice de resisténcia a

penetracdo (Nspt).

Godoy (1983 apud CINTRA; AOKI, 2010, p. 36) sugere a seguinte equacgao:

¢ = 28°+ 0,4 * Nspt (03)

Teixeira (1996 apud CINTRA; AOKI, 2010, p.36) sugere a equagéo abaixo:

¢ = /20Nspt + 15° (04)
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2.1.5 Resisténcia ao cisalhamento

Em sua obra, Caputo (1996) afirma que a capacidade dos solos em suportar cargas e
manter sua estabilidade, depende diretamente da resisténcia ao cisalhamento do solo, sendo
que toda e qualquer massa de solo se rompe quando esta resisténcia € excedida.

Vaérios problemas de Engenharia estdo relacionados com a resisténcia ao cisalhamento
do solo e uma delas é fruto deste estudo, ou seja, estabilidade e contencdo de taludes,
empuxos de terra sobre paredes de contencéo e capacidade de carga de fundacéo.

Ainda de acordo com Caputo (1996), a resisténcia ao cisalhnamento, segundo a equacao
05 que foi estipulada por Coulomb, se compdem basicamente de duas componentes: coesdo e
atrito entre as particulas. A denominacao atrito interno de um solo, possui ndo apenas o "atrito
fisico" entre as particulas, como também o "atrito ficticio™ proveniente do entrosamento das
particulas. A superficie de contato dos solos, ndo é nitida, mas sim com uma infinidade de

contatos pontuais.

T=c'"+o' xtgdp' =c"+ (0 —u) xtgd’ (05)

Onde:

e ('e ¢'=Parametros de resisténcia do solo — coesao e atrito;
e ¢’ =Tensao normal efetiva;
e ¢ = Tensdo normal total;

e u =Poropresséo.

2.2 Estrutura de Contencao

De acordo com Barros (2014), as obras civis construidas com o propésito de
proporcionar estabilidade contra a ruptura de sélidos de terra ou rocha sdo consideradas
Estruturas de Contencdo ou de arrimo. Essas estruturas concedem suporte a estes solidos e

evitam o escorregamento causado pelo peso préprio e/ou por carregamentos.

Barros (2014) ainda ressalta que para a escolha do tipo correto de contencdo, deve-se
estar associado a trés fatores basicos: fator fisico, geotécnico e econémico. Onde, o fator
fisico brevemente esta associado a altura da estrutura. Para o fator geotécnico o autor diz que

se leva em consideracéo a tipologia do solo, sua capacidade de suporte do solo base, além do
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estudo de presenca ou falta de lencol freético. E por dltimo, o fator econdbmico que se associa
a disponibilidade de médo de obra qualificada e materiais, tempo de execucéo e custo final da
estrutura. Moliterno (1980) afirma que em varios casos, a implantagdo de um muro de

contencdo pode ter seu custo mais elevado do que o da edificacdo em si.

Gerscovich (2010) relata que os muros de arrimo podem ser construidos de inumeras
maneiras, destacando-se: alvenaria (tijolos e pedras), concreto (simples ou armado), ou ainda,
de elementos especiais. De acordo com a autora, estas estruturas podem ser de diversos tipos:
gravidade (de alvenaria, concreto, gabides ou pneus), de flexdo (sendo com ou sem

contraforte) e ainda, com ou sem tirantes.

2.3 Tipos de muro de arrimo

Conforme o DER/SP (2005), os muros de arrimo possuem Varios tipos de perfis e
podem ser construidos de véarias maneiras: os de gravidade (executados de alvenaria,
concreto, gabides ou pneus), e os de flexdo que sdo construidos em concreto armado, com ou

sem contraforte, e com ou sem tirantes.

Para este trabalho, sera realizado o dimensionamento para muros de arrimo de flexdo

sem contraforte, no caso em concreto armado.

2.3.1 Muro de gravidade

Segundo Gerscovich (2010), os muros de gravidade sdo contencOes resistentes a
empuxos horizontais através do peso préprio. Sdo utilizados, geralmente, para vencer 0s
desniveis (pequenos e médios), com alturas de até 5 metros. Varios tipos de materiais podem
ser utilizados na execucdo desse tipo de muro, onde sua estrutura ¢ formada por um corpo

macico e 0s materiais geralmente sdo pedra, concreto, gabides ou pneus.

Uma das caracteristicas mais importantes dos muros de arrimo de gravidade sdo o
lancamento e compactacdo do solo de aterro depois da constru¢cdo do muro, ou ainda, isso
ocorrendo durante a construgcdo, como no caso das estruturas de gabifes. A vantagem
principal desse tipo de contencéo é sua simplicidade de execucdo, onde ndo requer mao-de-
obra especializada. (BARROS, 2014)
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Trés perfis basicos podem ser projetados para muros de gravidade, respectivamente
sdo o de perfil retangular, o perfil trapezoidal e o perfil escalonado, Domingues (1997)

ressalta isso conforme a Figura 01:

Figura 01 — Perfis de muros de gravidade

Perfil Retangular Perfil Trapezoidal Perfil Escalonado

Fonte: Domingues (1997), adaptado

2.3.1.1 Muro de alvenaria de pedra

Segundo Gerscovich (2010), os muros de alvenaria de pedra, ilustrado na Figura 02,
consistem na utilizacdo de pedras para a construcdo da contencdo, onde estas podem estar
unidas ou ndo com argamassa. Quando essa unido ndo possui argamassa, a resisténcia é
adquirida a partir da interligacdo dos blocos de pedras. Esse tipo de muro tem como
vantagem, a simplicidade de construcdo e, também dispensa os dispositivos de drenagem,
pois seu material é drenante. J& em relacdo aos muros com argamassa, estes podem ser
utilizados para alturas de 3 metros (oposto aos muros sem argamassa), porém nesse caso 0S
dispositivos de drenagem sdo necessarios, pois a argamassa retira a propriedade de drenagem

do muro.

Figura 02 — Perfis de muros de alvenaria de pedra

Fonte: Gerscovich (2010)
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2.3.1.2 Muro de concreto ciclopico

De acordo com Gerscovich (2010), o muro em concreto cicldpico, ilustrado na Figura
03, é uma estrutura de contencdo executada através do preenchimento de formas com
concreto e blocos de rocha de dimensdes variadas e grandes. Uma desvantagem relevante em
relacdo aos outros muros é a impermeabilidade. Com isso, necessita-se de um sistema de
drenagem de qualidade. Geralmente sua secdo transversal é trapezoidal, com uma largura em

média de 50% da altura do muro.

Figura 03 — Muro em concreto ciclépico
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Fonte: DER/SP (2005)

2.3.1.3 Gabido

Conforme Barros (2014), os Gabides sdo elementos modulares, com formas variadas,
confeccionados com telas metalicas em malha hexagonal de dupla tor¢do. Estas telas sdo
costuradas em diversos formatos e para variadas finalidades, porém a mais comum € a com
formato de caixa. Na qual estas caixas sdo preenchidas com pedras de formato adequadas,
para assim formar a estrutura destinada a estabilidade da contencdo. Essa execugdo

(montagem e enchimento) pode ser manual ou mecanizada.

As principais caracteristicas desse muro sdo a flexibilidade (permite que a estrutura se
acomode a recalques diferenciais) e a permeabilidade. (GERSCOVICH, 2010)

O muro de arrimo de gravidade de gabido € ilustrado na Figura 04 abaixo:
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Figura 04 — Muro gabido
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Fonte: Barros (2014)

2.3.2 Muro de concreto armado — Flexao

Gerscovich (2010), diz que os muros de flexdo em concreto armado sdo estruturas com
caracteristicas mais esbeltas e com segdes transversais geralmente em formato de “L”. Séo
muros que resistem aos empuxos de flexao, com parte do peso préprio do macico de terra, que
se localiza sobre a base do “L”. Como dimensdes consideraveis, alguns autores ndo afirmam
que esse muro seja algo viavel para alturas superiores a 5 metros. Ja as lajes de base,
apresentam largura entre 50 a 70% da altura do muro. A face trabalha a flexao, e se preciso,
no caso de alturas maiores, empregam-se vigas de enrijecimento.

Estes muros sdo compostos basicamente de duas lajes, sendo uma vertical e outra
horizontal. Onde a laje vertical é considerada engastada em sua base, com extremidade
superior em balango. A horizontal, por sua vez, fica apoiada no terreno, e possui a finalidade
estrutural de equilibrio do empuxo, e servindo como sapata. (DOMINGUES, 1997)

Domingues (1997) afirma que o peso préoprio deste tipo de muro € menor se comparado
aos muros de gravidade, onde essa caracteristica leva a permitir que sua execucao seja
realizada também em solos de baixa resisténcia de suporte, sendo feita uma analise
conveniente da fundacdo e uso de estacas. Isto acontece por conta do equilibrio gerado pelo

peso préprio de solo sobre a base/sapata.

Ainda em concordancia com Domingues (1997), a laje vertical recebe o empuxo da
massa de terra, enquanto a laje horizontal recebe os pesos proprios da laje vertical e do

macico de terra. Para a escolha, consideram-se 0s aspectos abaixo:

e Dificuldade de compactacgéo do aterro na juncao;
e Acréscimo de terreno necessario;

e Formas, armaduras e concreto.
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Moliterno (1994), em seu livro, destaca as possibilidades de perfis destes muros, como
muros isolados que subdividem em corridos ou continuos, os com gigantes ou contrafortes e

0s muros ligados as estruturas.
Os muros corridos ou continuos, como demonstrado na Figura 05, podem ser:

e Com perfil “L” (altura até 2 metros);
e Com perfil classico (altura entre 2 e 4 metros);
e Com perfis especiais (altura entre 2 e 4 metros);

e Atirantados (altura entre 4 e 6 metros).

Figura 05 — Perfis de muros de concreto armado corridos ou continuos

Perfil "L" Perfil Perfil Atirantados
classico especial

Fonte: Moliterno (1994), adaptado

Segundo Moliterno (1994), os muros indicados para alturas entre 6 e 9 metros, sdo 0s

muros gigantes ou contrafortes, e podem ser:

e Com contraforte do lado macico (cortina inteira ou subdividida);
e Com contrafortes do lado externo do muro;

e Com contrafortes sobre estacas (estas verticais ou inclinadas).

Marchetti (2007) recomenda os muros com contrafortes, identificado na Figura 06,

para alturas maiores que 6 metros, e para facilidade do célculo da estrutura recomenda-se:

e Instalar os contrafortes nas duas extremidades do muro, além de a cada 50% da altura.
Essas medidas objetivam-se em considerar a parede vertical armada em uma sé
direcdo;

e O célculo da cortina deve ser feito, considerando uma s6 dire¢do (horizontal), como

viga continua, apoiada nos contrafortes com 0s momentos:
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Onde:

M = Momento fletor (kN.m)
p = Carregamento total (kN/m?2);

| = Comprimento(m).

Para o calculo do contraforte, usa-se a carga da cortina:

q = 1,13 % P1 * Lengastado

Onde:
q = Reacéo de apoio (KN/m);
P1 = Carregamento (KN/m2);

Lengastado = Comprimento do lado engastado (m).

(06)

(07)

(08)
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A laje de fundo deverd ser calculada em uma Unica dire¢cdo, com viga continua,

apoiada nos contrafortes, com as cargas de reacao do terreno, do solo e, também, do

concreto. O balanco devera ser calculado com a reacdo do terreno.

Cealratonie

Figura 06 — Muro com contraforte do lado macigo e cortina inteira
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Fonte: Moliterno (1994)
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Pinheiro (2007) apresenta em sua obra, processos numéricos utilizados na confeccéao
de tabelas, como as de Bares. As tabelas contidas nos anexos A e B foram baseadas em Bares
(1972), com coeficiente de Poisson equivalente a 0,15. Ele ainda ressalta que o uso dessas
tabelas ¢ muito parecido com as tabelas de reacao de apoio. Os coeficientes tabelados (p) sdo
adimensionais, sendo que os momentos fletores por unidade de largura sé&o dados pelas

expressoes:

Ix?

100

Mx = px*p * (09)

Onde:
e Mx = Momento fletor (kN.m/m)

e ux = Coeficiente (tabelado);
e p = Carregamento (kN/m2);

e |x = Comprimento menor (m).

Para tanto, além de Mx, temos 0s momentos M 'x, My, M'y, entre outros de acordo
com a tabela utilizada. Pinheiro (2007) ainda explica que Mx sdo momentos fletores na
direcdo do vdo Ix e My na direcdo do vao ly.

Para a determinacdo de momentos fletores em muros de arrimo, as tabelas a serem
utilizadas (anexos A e B) tem vinculacdo do tipo 10, referente a sobrecarga e a do tipo 22,
para carga triangular causada pelo empuxo. Amém da determinacdo de momentos fletores,

Pinheiro (2007) apresenta a equacdo para o calculo das flechas (ai):

a b Ix* 10
= — % — % *
100 12 P Ecx1 (10)

ai

Onde:

e b= Largura da secéo;

e p=carga;

e [X =menor vao;

e Ec =mddulo de elasticidade;

e | = Momento de inércia;
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e o = Coeficientes retirados da tabela (Anexos C e D)

2.4 Estabilidade de Taludes

De acordo com Gerscovich (2016) talude, conforme representado na Figura 07, é toda
superficie inclinada de um macico de solo ou rocha, sendo este natural, que se denomina

encosta, ou construidos pelo homem, este sendo os aterros e cortes.

Figura 07 - Talude em vista lateral
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&

-

Angulo de inclinagédo

Altura

Macico

Fonte: A autora

No caso de taludes construidos pelo homem, Gerscovich (2016) afirma que os cortes

devem ser executados com altura e inclinacdo adequadas, visando a estabilidade da obra.

Dentre os métodos para aumentar a estabilidade dos taludes, Moliterno (1994) ressalta
a diminuicdo da inclinacdo, a drenagem, bermas, estaqueamento no pé do talude, muros de
arrimo, chumbamento, revestimento, obstrucao de fissuras e injecdes. No seguinte trabalho, o

método de estudo serd o de muro de arrimo.

Para o projeto de um muro de arrimo, Moliterno (1994) afirma a repeti¢do sucessiva

de 2 passos:

1) Determinacdo ou estimativa das dimensBes, onde o projetista embasa-se na sua
experiéncia e observacédo, ou orienta-se por formulas empiricas;

2) Verificagdo da estabilidade dos esforcos atuantes, onde se determina as forcas que
atuam na estrutura, sendo peso proprio, empuxos, cargas eventuais e rea¢des do solo.

Assim, tendo a ideia da estabilidade para a estrutura como um todo.
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2.4.1 Método de Equilibrio Limite (LEM)

Pereira (2016) afirma que para a analise de estabilidade global de taludes (reforcado
ou ndo), o método de equilibrio limite (LEM) e o método numérico, por elementos finitos
(FEM), sdo meétodos utilizados para as metodologias de uso da engenharia geotécnica. O autor
ainda afirma que a diferenca entre eles é que os métodos de equilibrio limite baseiam-se na
andlise do equilibrio estatico das forgas e/ou momentos que atuam na estrutura, ja no método
por elementos finitos se baseia nas relac@es de tensdo-deformacao dos materiais.

Ainda segundo Pereira (2016) o método de equilibrio limite analisa a estabilidade de
uma massa de solo (reforcado ou ndo) onde o processo incipiente de colapso dessa massa de
solo acontece ao longo de uma superficie pré-estabelecida de ruptura (plana, circular,
poligonal ou mista).

Segundo Gomes (2011) a Teoria de Equilibrio Limite, pode ser aplicada a analise de

estabilidades, onde se realiza a aplicacdo de um dos trés métodos:

e Maétodo geral: E aplicada a toda massa de solo (instavel) as condicBes de equilibrio,
onde o comportamento da massa de solo é de um corpo rigido;

e Método das fatias: A massa de solo (instavel) € dividida em fatias (verticais,
geralmente), e as condi¢des de equilibrio sdo aplicadas a cada fatia separadamente;

e Meétodo das cunhas: A massa de solo (instavel) é dividida em cunhas, sendo aplicadas

as condicdes de equilibrio separadamente.

Em geral, 0 método das fatias € o mais utilizado, pois admite que a massa instavel, se
comporte como um corpo rigido e 0s materiais presentes comportem-se como rigido-plastico,
sendo os parametros resistentes independentes do comportamento de tensdo-deformacéo
(Jiménez, 2008).

A verificacdo da estabilidade de um talude deve sempre ocorrer, afirma Das (2007),
pois é a partir dessa analise que se verifica a seguranca do talude em si. Nessa verificacao,
envolve a determinagdo da tensdo de cisalhamento, acerca da superficie de ruptura mais

provavel, e a comparacdo desta com a resisténcia do solo ao cisalhamento.

Das (2007), ainda afirma que essa analise de estabilidade € de dificil realizagéo, por
conta da percolacdo através do talude e da escolha de uma superficie potencial de
deslizamento, contrério a avaliacdo das variaveis, como exemplo a estratificagdo do solo e o0s

parametros de resisténcia ao cisalhamento no local.
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Em sua obra Das (2007), demonstra que na analise de estabilidade do talude
determina-se o fator de seguranca (FS), podendo ser definido como:

tf
FS=— (11)
Onde:

e FS = Fator de seguranca em relacéo a resisténcia;
e 1f = Resisténcia média ao cisalhamento do solo;
e 1d = Resisténcia média ao cisalhamento desenvolvida ao longo da superficie potencial

de ruptura.

Para a resisténcia ao cisalhamento de um solo, Das (2007) apresenta que ha duas

componentes, a coesao e o atrito, podendo ser escrita como:

if =c' +od'tge’ (12)

Onde:

e ' = Coeséo;
e ¢'=Tensdo normal na superficie potencial de ruptura;

e ¢'=Angulo de atrito.

Similar a isso, pode se escrever:

td=c'y+a'tgd’, (13)

Onde:

e C'q = Coesdo mobilizado ao longo da superficie potencial de ruptura;
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e ¢'s = Angulo de atrito mobilizado ao longo da superficie potencial de ruptura.
Substituindo as equagdes (12) e (13), na equacdo (11), teremos:

c'+o'tgd’
FS = go

- 14
c'qg+ a’tgqb’d (14

Assim, admitem-se os fatores de seguranca em relacdo a coesao e em relacdo ao atrito:

Fe' = — (15)
C’d
,_ tgd’

A partir da observacdo das equacbes (15) e (16), verificamos que os fatores de

seguranga para Fc' e F¢', sdo equivalentes, assim:

FS=Fc' =F¢' (17)

FS tem valor equivalente a 1, quando o talude se encontra em estado de ruptura
iminente. Ja para um projeto de talude estavel, o fator de seguranca em relacdo a resisténcia é
de 1,5. (DAS, 2007)

2.4.1.1 Método de Bishop

O Meétodo de Bishop (1955) foi desenvolvido para anélise de estabilidade de taludes,
método mais refinado do que o método comum das fatias, neste método o efeito das forcas
nas faces de cada fatia é considerado ate certo ponto. (DAS, 2007)

Silva (2011) afirma que esse meétodo ignora as forgas de corte entre as fatias,
considerando apenas as forcas normais entre as fatias, como mostrado na Figura 08, e satisfaz

apenas o equilibrio de momentos (de onde deriva o fator de seguranca). Os bons resultados de
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FS que este método fornece para determinado tipo de analises motivaram o seu estudo mais
aprofundado. Zhu (2008) mostra que o fato de as forcas de corte entre fatias ndo aparecerem
na equacéo do fator de seguranca ndo quer dizer que sejam zero, mas sim que um dos termos
dessa equacéo seja zero. Tal acontece se se assumir uma distribuicdo adequada das forcas de
corte verticais entre fatias que satisfaca, ao mesmo tempo, o equilibrio de for¢as horizontais.
Dai a sua precisdo quando comparado com outros métodos. A reagdo normal na base é obtida

através do equilibrio de forcas segundo a direcéo vertical.

Figura 08 — Método de Bishop
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Fonte: Silva (2011)

2.4.1.2 Método de Fellenius
Segundo Gerscovich (2010) o método de Fellenius (1936) consiste na divisdo da
massa de solo em fatias e a consideracdo das forcas atuantes em cada uma delas, a Figura 09

ilustra tal conceito:

Figura 09 — Método das fatias - Fellenius

Fonte: Gescovich (2010)
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Gerscovich (2010) ainda faz as seguintes consideragdes a respeito da Fatia n:

Consideram-se as forcas: peso (Pn), sobrecarga (Q), as reacdes normal e tangencial Nn
e Tn ao longo da superficie de ruptura e as componentes normais (Hn-1 e Hn+1) e
verticais (Vn-1 e Vn+1) das reagdes (Rn-1 e Rn+1) das fatias vizinhas;

Como o sistema é indeterminado, devem-se fazer algumas hipdteses quanto as

grandezas e pontos de aplicacdo de He V;

O método de Fellenius admite que as reacBes Rn-1 e Rn+1 sdo iguais, de mesma

direcdo e sentidos opostos. Com isso, despreza-se a agdo mutua entre as fatias;

Logo, tém-se as equacdes 18 e 19:

M
N, = (B, + Q) * cos x > on = —— (18)
AL,
. T,
T, =P, +Q)*sinx— on=— (19)
AL,

A resisténcia ao cisalhamento ao longo da base da fatia é dada por:
T AL, = c' * AL, + ((P, + Q)cos x)tg®’ (20)
E considerando todo o arco do plano de ruptura:

T x AL, X x ALy + ((P, + Q)cos x)tg®’

B =St T ssine Y(B, + Q) * sin x

>1,5 21)

Apos repetir o célculo para outras superficies, adota-se como circunferéncia critica a

gue conduzir ao menor valor de FS.

2.4.1.3 Método de Morgenstern & Price

O Método de Morgenstern & Price (1965) pertence ao grupo dos metodos rigorosos,
cumprindo, por isso, todas as condi¢fes de equilibrio. Por conta de seu elevado nimero de
interacOes € indispensavel o uso de computadores para sua aplicacdo. O fator de seguranca
que esse método determina € gerado por meio da soma das forcas tangenciais e normais

atuantes na base da fatia, e 0 somatdrio dos momentos em torno do centro da base da fatia, e



37

sucessivamente as equacOes formuladas para fatias de largura infinitesimal. Para se obter o
fator de seguranca € necessaria uma modificagdo da técnica numérica de Newton-Raphson e
as equacdes de forcas e momentos sdo combinadas e atendidas em questdes de equilibrio. A
solucdo é baseada na adocao arbitraria da direcdo da resultante das forcas inter-fatias (Silva,
2011).

Esse método foi desenvolvido tendo por base o talude ilustrado na Figura 10, com
base nas condicBes de equilibrio da massa de solo delimitada pela superficie do terreno -
descrita pela equacdo y = Z(x) - e pela superficie de ruptura curva adotada — expressa pela
relacdo y = y(x). Duas linhas complementares na figura expressam as condigdes iniciais do
problema ndo conhecidas a principio: lei de variacdo das tensdes efetivas — expressa pela
relacdo y =y (X) e a lei de variacdo das pressdes intersticiais - expressa pela relacéo y = A(x).

Essa funcdo determina a inclinacdo das forgas entre fatias, como demonstra a Figura
10.

Figura 10 — Configuragéo bésica para aplicacdo do Método de Morgenstern & Price

y=y(x)

y=y'(x)

Fonte: Silva (2011)

Na Figura 11 é apresentado o sistema de forcas atuantes numa fatia de largura

infinitesimal de massa de equilibrio.
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Figura 11 — Forgas atuantes em fatia de largura infinitesimal

dx
.
e Tx+dx
X E+dE
L Pw+dPw
dw *r
ﬁrE'_r: ~(h+dh) ~(y't+dy't)
&
Rk I >
/. dy
L, Sy

E’- forca normal efetiva de interagéo;

X - forga tangencial de interagdo;

dW - peso da fatia;

Pw- resultante das poropressdes que atuam na face lateral da fatia;
dPb- resultante das poropressdes na base da fatia;

dN'- forga normal efetiva na base da fatia;

dT- forga cisalhante na base da fatia;

a - inclinagéo da base da fatia.

Fonte: Silva (2011)

Para a formulacdo do método, as forcas de interacdo sdo, neste caso, controladas por
uma fungdo f (x) multiplicada por um fator A, que deve ser especificada previamente,

determinada a partir da equacéo 22 abaixo:

X =EA* f(x) (22)

Onde:
e f(x) = Funcdo;
e )\ =Porcentagem da funcéo usada;
e E =Forca normal de interacdo entre as fatias;

e X =Forga tangencial de interagdo entre as fatias.

Quando especificada uma distribuicdo razoavel para as forcas de interagdo, obtém-se
as incognitas L ¢ FS. A fung¢do f (X) deve obedecer a alguns critérios, ditados pelo

comportamento do solo, para que os resultados de FS sejam validos.
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2.5 Empuxos de Terra

Barros (2014) descreve que empuxo de terra é a soma das pressdes laterais exercidas
pelo solo sobre uma estrutura de contencdo, ou até mesmo da fundacéo. Onde essas pressdes
devem ao peso préprio do solo e/ou as sobrecargas aplicadas sobre ele.

Para determinacdo das tensdes e deformac6es nos solos, Domingues (1997) afirma a

relacdo de uma analise de algumas variaveis:

O desnivel do talude em estudo;

e 0O angulo de atrito interno do solo;

e Peso especifico do solo;

e Coeséo do solo;

e Deformacao da estrutura;

e Permeabilidade e fluxo de agua;

e Tipo de solo;

e Configuracdo geométrica da regido interna ao muro de arrimo (terrapleno) e da

estrutura de contencao, entre outros.

Ele ainda afirma, que independente da classificacdo do empuxo, todo empuxo se deve
ao tipo de solo, da existéncia de dgua ou ndo e da superficie de contato entre solo e muro.

2.5.1 Equilibrio pléastico — ativo, passivo e repouso

Considerando uma massa de solo em um muro de arrimo de altura AB, e tendo um
elemento de solo a uma profundidade z, sendo submetido a uma tensio vertical efetiva (c’0) €
uma tensdo horizontal efetiva (c’n), como mostrado na Figura 12, obtém a razdo entre as

tensdes presentes, demonstrada na equacéo 23. (DAS, 2007)
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Figura 12 — Equilibrio Pléstico

L 4

B
Fonte: Das (2007)

K= — (23)

Onde:

e K = Coeficiente de empuxo;
e ¢'h =Tensdo horizontal efetiva;

e o’v=Tensdo vertical efetiva.

Das, (2007) em sua obra, apresenta 3 casos da relacdo do coeficiente de empuxo:

e 1°caso:

Se 0 muro AB estiver imdvel, ndo tendo movimento nem para a direita e nem para a
esquerda em relacdo a sua posicdo inicial, a massa de solo estard no estado de equilibrio

estatico, apresentando assim um coeficiente de empuxo em repouso (Ko), como mostrado na
Figura 13 e demonstrado na equacéo 24.



Figura 13 — Equilibrio Plastico no estado de repouso

A Pressio em repouso

|

B
Fonte: Das (2007)

Onde:

e Ko = Coeficiente de empuxo em repouso;

e ¢'h =Tensdo horizontal efetiva;

e o’o = Tensdo vertical em repouso.
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(24)

Das, (2007), em seu livro ainda apresenta o calculo de empuxo resultante (Po) para

muros de contencdo em estado de repouso, sendo o produto da area do diagrama de pressao,

como visto na Figura 14.

Figura 14 — Empuxo resultante

7=+ o' tan ¢’

Unit weight = y

Empuxo resultante
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le— i

| K, yH >

Fonte: Das (2007), adaptado



H
POZkO*V*H*<§)_> PO:kO*y*7

Onde:

¢ Quandoz=0m — Pp=0;

e Quando z=H m — Po = ko*y*H.

e 2°caso:
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HZ

(25)

Caso 0 muro AB rotacionar sobre a fundagdo, mudando sua posi¢do para A’B, uma

massa de solo triangular ABC’ anexo ao muro, atingird um estado de equilibrio plastico e se

rompera deslizando para baixo sobre o plano BC’, onde a tensdo horizontal efetiva sera

chamada de pressdo ativa (c’a), como mostrado na Figura 15 e demonstrado na equacéo 26.

Figura 15 — Equilibrio Plastico no estado ativo
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Fonte: Das (2007)

Onde:

Ka = Coeficiente de empuxo ativo.

(26)
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Marchetti (2007), afirma que o coeficiente de empuxo ativo também pode ser dado

pela seguinte equacao:

K, = tg® (45 - %) (27)

e 3°caso:
Por ultimo, se 0 muro sem atrito rotacionar sobre a fundagdo, para uma posi¢do A’’B,
uma massa de solo triangulas ABC’ atingira um estado de equilibrio pléstico e se rompera
deslizando para cima do plano BC’’, onde a tensdo efetiva horizontal serd chamada e pressao

passiva (6’p), como mostrado na Figura 16 e demonstrado na equagéo 28.

Figura 16 — Equilibrio Plastico no estado passivo

4 A

| | .
—> AL, < Pressdo passiva  Ggd

K =K,= 5= — (28)

Onde:

e K, = Coeficiente de empuxo passivo.

Marchetti (2007), afirma que o coeficiente de empuxo ativo também pode ser dado

pela seguinte equacéo:
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K, = tg? (45 + %) (29)

2.5.2 Empuxo ativo

O empuxo ativo, Figura 17, é considerado a resultante da pressdo do macico de terra

contra a estrutura de contencédo, no caso o muro de arrimo. (MOLITERNO, 1994)

Figura 17 — Empuxo Ativo

Macigo

Estrutura de Contengao Ea Terra

Fonte: Moliterno (1994), adaptado

2.5.3 Empuxo passivo

No empuxo passivo, Figura 18, Moliterno (1994) ressalta que essa pressdo atua do
muro contra a terra, sendo comum no caso de atirantamentos e escoramentos de valas e
galerias.

Para o DER/SP (2005), esse tipo de empuxo na frente da contencdo deve considerar a
possibilidade de escavagéo futura do solo. Esse tipo de empuxo em relagdo ao empuxo ativo

requer maiores deformacdes, assim maior consideracdo aos calculos de estabilidade.

Figura 18 — Empuxo Passivo

— Macico
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Estrutura de Contengéo — FEp Rocha

Fonte: Moliterno (1994), adaptado
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2.5.4 Estado de repouso

Domingues (1997) explica que o empuxo em situacdo de repouso, sao as resultantes
das tensdes em uma massa de solo em relagdo apenas a seu peso proprio, onde por conta da
simetria existente as pressoes laterais sdéo de mesmo valor. Ocasionando a auséncia de tensdes
tangenciais nos planos vertical e horizontal, ou seja, situacdo em que ndo foram inseridas

quaisquer deformacdes pela realizacéo de operacoes.

A Figura 19 demostra o relatado acima.

Figura 19 — TensGes verticais e horizontais em uma massa de solo
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Fonte: Pinto (2006)

2.5.5 Procedimento de calculo do empuxo

Afirma Moliterno (1980) que a quantificacdo do empuxo de terra € de suma
importancia para a elaboragdo do projeto de muro de arrimo. De acordo com o autor, as
teorias de Coulomb em 1773, Poncelet em 1840 e Rankine em 1856, foram as primeiras
teorias a serem desenvolvidas e mais satisfatorias, e sdo conhecidas como Teorias antigas.
Nesse trabalho sera apresentada apenas a teoria de Rankine e de Coulomb, pois serdo estas

utilizadas nos projetos de muros de arrimo.

2.5.6 Teoria de Rankine

De acordo com Marchetti (2007), quando um muro de arrimo esta em construcao,
deposita-se 0 aterro apds seu término. Quando ocorre esse depésito, o0 muro tende a sofrer
deslocamentos em funcdo do empuxo. Caso 0 muro permaneca estavel, o empuxo terd um

valor aproximado ao do empuxo em repouso. Porém, se 0 muro transladar, o solo ird deformar
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e do estado de repouso ele ira para o estado ativo de equilibrio plastico. Assim, se 0 muro

suportar 0 empuxo ativo, ele ndo se rompera.

Para Gerscovich (2010) a teoria de Rankine, considera que o deslocamento de uma
parede desenvolvera estados limites, plasticos. Na hora da ruptura, aparecem numerosos
planos de ruptura e acontece a plastificacdo do macico. Resumindo, o Método de Rankine
(1857) adota o solo na situacdo de estado de equilibrio plastico, baseado nas seguintes
hipoteses:

e Solo isotropico e homogéneo;

e Terreno com superficie plana;

e A ruptura ocorre em todos 0s pontos do maci¢o ao mesmo tempo;

e Ruptura ocorrendo sob o estado plano de deformacao;

e Muro liso (atrito solo-muro nulo), diferente de outras teorias que serdo apresentadas
no decorrer deste trabalho;

e Empuxos de terra atuando paralelamente a superficie do terreno;

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

Marchetti (2007) demonstra a Teoria de Rankine, conforme a Figura 20 e as equa¢des
(30), (31), (32) e (33):

Figura 20 — Teoria de Rankine

= (angulo de atrito do solo)
v = (peso especifico do solo)
= (empuxo do solo)

|
Y

Fonte: Marchetti (2007)

k, = cos f cosf — \/cos B — cos“¢ (30)
cosp + +/cos?B — cos*¢p
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k, = cos B+ cosf + \/cos B — cos“¢p 31

cospB — +/cos?B — cos*p

P, =kyxyxH—2cx*.lk, (Pressao ativa) (32)
B, =kp*y*H+2c* /kp (Pressao passiva) (33)

2.5.6.1 Empuxo ativo — Rankine
O empuxo ativo pelo método de Rankine se da pela integral da pressao ativa. (DAS,
2007).

H
E, = f P, dz (34)
Z

0
1 2 2
Eq = ko *y*(H? = 28) = 2¢k(H ~2)  (35)

kg xyx (H = 2p)°
N 2

E, (36)

Figura 21 — Método de Rankine
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Fonte: Das (2007)
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Figura 22 — Método de Rankine — empuxo ativo
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Fonte: Das (2007)

De acordo com o estudo de Das (2007), temos a equacdo 32 que ja foi demonstrada.

2.5.6.2 Empuxo passivo — Rankine
O empuxo passivo pelo método de Rankine se da pela integral da pressdo passiva.
(DAS, 2007).

H
E, = f P, dz (37)
Z,

0

1
Ep=§k,,*y*H2+2cH /kp (38)

Figura 23 — Método de Rankine — empuxo ativo

2¢'VK,,

—
_

v N\

K, yH + 2c'VK, —>f

Fonte: Das (2007)
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De acordo com o estudo de Das (2007), temos a equagdo 33 que ja foi demonstrada.

2.5.7 Teoria de Coulomb

De acordo com Barros (2014), uma das maneiras de quantificar o empuxo ativo e
passivo sobre uma estrutura de arrimo € confirmar que no momento da mobilizagdo total da
resisténcia do solo, geram-se superficies de deslizamentos ou de ruptura no interior do macigo
de terra. Estas superficies delimitaram uma parcela de macigo de terra que se movimentaria
em relacdo ao restante do solo, no sentido do deslocamento da estrutura total. Caso essa
parcela seja considerada como um corpo rigido, o empuxo é determinado a partir do equilibrio
das forcas atuantes sobre este.

Barros (2014) ainda afirma que a vantagem desse método € que pode considerar a
ocorréncia de atrito entre 0 muro e o solo, e possibilitar a analise de estruturas com paramento
ndo vertical.

Segundo Coulomb (1773), o empuxo faz com a normal ao paramento do lado da terra,

um angulo 61, onde a tangente é igual ao coeficiente de atrito entre a terra e 0 muro.

Marchetti (2007) relaciona as hipoteses para o calculo do empuxo de terra:

e Solo isotropico e homogéneo (com angulo de atrito e coesao);

e E plana a superficie de ruptura;

e As forgas de ruptura sdo distribuidas de maneira uniforme ao longo da superficie de
ruptura;

e A cunha de ruptura é um corpo rigido;

e Ha o atrito entre 0o muro e o terreno;

e A ruptura ocorre em duas dimensdes (2D).

Figura 24 — Teoria de Coulomb
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Fonte: Marchetti (2007)
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Ka sen®(a + ¢) (39)

sena * sen(a — 6) * 1+\/sen(¢>+6)*sen(q§—ﬁ) 2

sen(a — 8) * sen(a + )

Kp = sen“(a — ¢) (40)

sena * sen(a + 6) * 1_\/sen(¢>+6)*sen(q§+ﬁ) )

sen(a + &) xsen(a + )

Das, (2016), afirma que para projetos de muros de arrimo, o valor do angulo de atrito

na interface solo-muro (8°) varia entre:

¢, %0
§'=2 a5 (41)

Para Marchetti (2007), o uso mais comum seria de 1/3 ¢ <6 <2/3 ¢.

Faria (2016), porém, propde:

Tabela 04 — Angulo de atrito na interface solo-muro

Q1 Superficie do tardoz

0° Liso ou pintado com impermeabilizante
0,5¢ Parcialmente rugoso
QL= Rugoso

Fonte: Faria (2016), adaptado

Onde:

e ¢ =Angulo de atrito interno;

e 1= Angulo de atrito entre o0 solo e o tardoz (4ngulo de rugosidade do muro)
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J& Gomes (2011), prevé:

Empuxos ativos: §' = 1/2 ¢’
Empuxos passivos: §' = 2/3 ¢’
Muros sujeitos a vibragoes: §' = 0

2.6 Sobrecargas

Muros de arrimo podem possui sobrecargas em sua parte superior, com isso Barros
(2014) comenta que, caso tenha uma sobrecarga “q” uniformemente distribuida sobre o
maci¢o, haverd um aumento no valor do empuxo. Aumento este que pode ser determinado de
acordo com a sobrecarga que atue sobre a cunha de solo delimitada pelo plano de ruptura.

Este valor sera crescido ao peso da cunha “P”, aumentando proporcionalmente o empuxo.

As sobrecargas sdo consideradas com uma altura de terra (ho) que causam o aumento
do empuxo. Assim, o valor de ho seré calculado através da equacdo 42 a seguir e ilustrada na
Figura 25, e posteriormente sera acrescida a altura total utilizada para calcular o empuxo.

ho = — (42)

7 — A o
ST e

Solo: ¢, v, ¢

L

Fonte: Marchetti (2007)

Moliterno (1994) demonstra a modificacdo do diagrama de pressdes, na Figura 26,

guando se utiliza 0 método de altura equivalente de terra.
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Figura 26 — Efeito sobrecarga - método de altura equivalente de terra
Q
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Moliterno (1994) demonstra que o ponto de aplicacdo do empuxo, referente ao

baricentro do diagrama de pressao, quando esta envolvido a sobrecarga é dado por:

h 2+xho+H
Y=3" ThotH (43)
Onde:
e y = Altura medida a partir da base;
e /1 = Altura do talude;
e 10 = Altura referente a sobrecarga;

e H = Altura talude mais altura de sobrecarga.

2.7 Comportamento tensdo-deformacao em contencées
Segundo Gerscovich (2010) os modelos constitutivos de solo tém o objetivo de
reproduzir, interpretar e prever o comportamento tensdo versus deformacdo de um

determinado material. Onde de acordo com o tipo de material esse comportamento varia.

Porto (2010) apresenta que é de extrema importancia o projetista saber o
comportamento mecanico do material em analise. Para isso, as Teorias da Elasticidade e
Plasticidade demonstram alguns modelos do comportamento tensdo-deformacgéo. Na Teoria
da Elasticidade, considera-se que o material é isotropico, homogéneo e sua relacdo tensdo-
deformacéo ¢é linear. Enquanto, na verdade, os solos ndo sdo homogéneos, sdo anisotropicos e

apresentam uma néo linearidade para relacdo tensdo-deformacéo.
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O modelo de comportamento de um determinado material, pode também ter o nome de
reoldgico, sendo obtido pela combinacdo de modelos basicos. Esses modelos bésicos séo
aqueles onde a tensdo € linearmente dependente da deformagéo, constante com a deformacéo

e linearmente dependente da velocidade de deformacéo. (PEREIRA, 2016)

Logo, os modelos basicos principais sao: elastico, plastico e viscoso.

2.7.1 Modelo Elastico
Um material el&stico apresenta um diagrama tensdo-deformacéo caracterizado por
deformacgdes imediatas, no caso, deformacgdes que ndo variam com o tempo, isso quando a

permanecer constante, e, também, por uma curva de carga. (PORTO, 2010)

Conforme Figura 27 abaixo.

Figura 27 — Comportamento tensdo-deformacao-tempo para modelo elastico

4

Fonte: Reis (2000)
Para a elasticidade linear, percebe-se a proporcionalidade entre a tenséo e a
deformacdo do material, expressa pela lei de Hooke:

oc=Ex¢g (44)

Enquanto na elasticidade ndo-linear, ndo existe a proporcionalidade, mas existe uma
funcdo que fornece o valor da tensdo para cada valor de deformacdo especifica. (PORTO,
2010).
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Figura 28 — Modelo idealizado para o regime elastico
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(a) elastico linear (b) elastico ndo-linear

Fonte: Porto (2010)

2.7.2 Modelo Plastico
Porto (2010) apresenta a partir das Figuras 29 e 30, o0 comportamento de um material

em regime plastico, no qual ao se aplicar um esforgo externo em um corpo, este ndo sofrera

deformacOes até um determinado limite de tensdo (tensdo de escoamento — oy), a partir do

qual o corpo sofrera deformacgdes plasticas ou permanentes.

Figura 29 — Modelo idealizado para regime plastico perfeito

g

Y

Oy

Fonte: Porto (2010)

Figura 30 — Comportamento tensdo-deformacao-tempo para o modelo pléstico
A

Yy
Y

Fonte: Reis (2000)
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2.7.3 Modelo Viscoso

De acordo com Reis (2000), o modelo viscoso, é aquele no qual quando aplicada uma
acao externa em um corpo, este sofrera deformacdes que variam ao longo do tempo, onde
estas deformacdes apos a retirada da acdo externa se manterdo no material (Figura 31). A

relagdo constitutiva desse modelo é dada por:

o=nx— (45)

Onde:

e 1 = Coeficiente de viscosidade do material.

Porto (2010) afirma que em uma situagdo que exista apenas uma tensdo atuante
constante, a velocidade de deformacdo também € constante, assim, a deformacdo cresce de
maneira linear ao longo do tempo. Quando a tensdo for igual a zero, no caso quando a acéo
externa for retirada, a velocidade de deformacdo é nula, sendo assim a deformacdo torna-se

constante com o tempo.

Figura 31 — Comportamento tensdo-deformacao-tempo para o material viscoso

Fonte: Reis (2000)

2.7.4 Modelos combinados
Algumas vezes é necessario combinar 0s modelos béasicos descritos anteriormente,

para reproduzir o comportamento de certo material. Onde se tem quatro modelos combinados:
- Modelo elasto-plastico;
- Modelo visco-elastico;

- Modelo visco-plastico;
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- Modelo elasto-visco-plastico.

Morgenstern (1975) prop6s um organograma onde indica os modelos classicos do

comportamento tensao-deformacdo para os solos, conforme Figura 32.

Figura 32 — Classificacdo de modelos de comportamento tensdo-deformacéo em solos

[ COMPORTAMENTO TENSAO - DEFORMAGAO ]

[INDEPENDENTE DOTEMPO] [ DEPENDENTE DO TEMPO ]

1 [ ]
ELASTICO [ INELASTICO ] [ CREEP ] [ADENSAMENTO ]
1

MODELOS MODELOS COM MODELOS |
LINEAR NAO LINEAR PLASTICOS ESCOAMENTO PLASTICOS NAO

CLASSICOS PLASTICO CLASSICOS

Fonte: Morgestern (1975), adaptado por Porto (2010)

2.7.4.1 Modelo elasto-plastico

Neste trabalho abordaremos 0 modelo elasto-plastico, o qual usaremos para modelar as
contencBes via mddulo Sigma/W. Esse modelo é baseado na curva de tensdo versus
deformacéo, como mostrado na Figura 33. A curva descreve um modelo eléastico, onde o
aumento de tensdes é proporcional ao aumento de deformacdes e o mddulo de elasticidade ou
modulo de Young (E) é constante até que atingido o ponto de plastificacdo, e a partir deste
momento comega 0 processo de plastificacdo de uma regido do maci¢o havendo o aumento de
deformag6es no mesmo, sem o aumento de tensdo. (PEREIRA, 2016)
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Figura 33 — Curva tensdo versus deformagdo para modelo elasto-plastico
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Fonte: GEO-SLOPE International Ltd., (2008), adaptado

2.7.5 Parametros dos Solos para analise tensdo-deformacéo

2.7.5.1 Mddulo de elasticidade

De acordo com Porto (2010), o médulo de elasticidade do solo (Es) € um dos assuntos

mais dificeis dentro da engenharia da fundacdo, pois por conta do material heterogéneo, o Es,

varia de acordo com o nivel de carregamento aplicado, grau de saturacdo e onde 0 macico se

formou. A escolha desse mddulo de elasticidade é o que determina a estimativa de recalque

mais proximo da situacdo real.

N&o possuindo ensaios de laboratério, nem de provas de carga para determinacao do

maodulo Es, podem utilizar correlagdes com o indice de resisténcia a penetracdo (Nspt) ou com
a resisténcia de ponta do cone (qc) (TEIXEIRA E GODOY, 1996).

Assim como demonstradas nas equagdes abaixo:

Es=axq,

Es =a*K * Ngyt

Onde:

e o = Fator dependente do tipo de solo (tabelado);

e (c= Resisténcia de ponta do cone, sendo: qc = K* Nspt;

e K = Parametro funcéo do tipo de solo (tabelado);

e Nspt = Numero médio de golpes de cada camada de solo.

(46)

(47)
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Para os coeficientes tabelados, Teixeira e Godoy (1996) apresenta-os nas Tabelas 05 e
06, e recomenda a interpolacdo de valores para outros tipos de solos.

Tabela 05 — Fator o de correlacdo de Es com qc

Solo [}
Areia 3
Silte 5
Argila 7

Fonte: Teixeira e Godoy (1996), adaptado

Tabela 06 — Coeficiente K de correlagdo entre qc e Nspt

Solo K (MPa)
Areia com pedregulhos 1,1
Areia 0,9
Areia siltosa 0,7
Areia argilosa 0,55
Silte arenoso 0,45
Silte 0,35
Argila arenosa 0,30
Silte argiloso 0,25
Argila siltosa 0,20

Fonte: Teixeira e Godoy (1996), adaptado

Aoki e Velloso (1975) apresentam para um modelo tensdo-deformacéo do tipo elasto-
plastico, os parametros a serem adotados para determinados tipos de solos, estdo presentados
na Tabela 07. Onde o modulo de elasticidade pode ser estimado a partir da correlacdo
proposta:

E:ﬁ*K*Nspt (48)

Onde:

e [} = Fator de ajuste, proposto pelos autores;
e K = Parametro funcéo do tipo de solo (tabelado);

e Nspt = Numero médio de golpes de cada camada de solo.



Tabela 07 — Parametros do modelo elasto-plastico dos solos
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. o K Mod. Elast. Coef. De
Tipo de solo Nspt B (%) (MPa) (kPa) Poisson (v)
Aterro — areia fina argilosa 15 3,0 600 27.000 0,334
Avreia fina argilosa 6 3,0 600 10.800 0,334
Silte argilo arenoso 9 3,0 250 6.750 0,334
Silto argilo arenoso 20 3,0 250 15.000 0,334

Fonte: Aoki e Velloso (1975), adaptado

2.7.5.2 Coeficiente de Poisson

Outro parametro importante a ser definido é o coeficiente de Poisson, relacdo entre a

deformacéo transversal e a deformacéo longitudinal do macico.

Para o coeficiente de Poisson (v), Teixeira e Godoy (1996), apresentam valores tipicos

como mostrados na Tabela 08:

Tabela 08 — Coeficiente de Poisson

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

Fonte: Teixeira e Godoy (1996), adaptado

2.7.6 Par@metros do Concreto para anéalise tensdo-deformacao

2.7.6.1 Mddulo de elasticidade

De acordo com Carvalho e Filho (2014), o modulo de deformacéo tangente inicial do

concreto (Eci) é determinado de acordo com o método apresentado na NBR 8522 (ABNT,

2008), em relacdo a idade de 28 dias do concreto. Por meio das expressdes abaixo, pode-se

estimular o valor do modulo de deformacéo inicial, isso quando ndo haver ensaios ou dados

precisos.

e 0= 1,2 para basalto e diabésio;

e oe==1,0 para granito e gnaisse;
e 0==0,9 para calcério;

e 0e==0,7 para arenito.
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Eci = oF #5600 * /fck ;para fck de 20MPa a 50MPa (49)

SRS

ck
f10 + 1,25) ;para fck de 55MPa a 90MPa (50)

Eci = 21,5*103*aE*(

Utilizando gnaisse por ser o material mais comum na regido e optando para este

trabalho um fck de 30 Mpa, temos:
Eci = 1,0 * 5600 * v30
Eci = 30672,46 MPa = 30,67 GPa

O mddulo de deformacdo secante deve ser estabelecido por meio de ensaio de

acordo com a ABNT NBR 8522:2008, ou pela seguinte equag&o:

o fck
Ecs = ai x Eci = (0,8 + 0,2 =

< Fpi
80)*Ea < Eci (51)

Usando para este trabalho um fck de 30 Mpa, temos:

. . fck . .
Ecs = ai * Eci = <0,8 + 0,2 * %> * Eci < Eci

30
Ecs = ai * Eci = (0,8 + 0,2 * %) * 30672,46 < Eci

Ecs = 26838,40 MPa = 26,84 GPa < Eci ok!

Ja existe valores decorrentes encontrados na NBR 6118 (ABNT, 2014) onde se
encontra a Tabela 09, com valores estimados arredondados para 0 uso em projetos estruturais
para Eci e Ecs (Mddulo de deformacdo longitudinal a compressdo). Onde considerou como

agregado graudo o granito.
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Tabela 09 — Modulo de deformagdo longitudinal a compressao

Classe de
.. . C20 C25 C30 C35 (C40 C45 C50 C60 C70 €80 C90
resisténcia

Eci (GPa) 25 28 31 33 35 38 40 42 43 45 47
Ecs (GPa) 21 24 27 29 32 34 37 40 42 45 47
ai 08 086 088 089 09 091 093 09 098 1,00 1,00

Fonte: ABNT (NBR 6118:2004)

Fazendo um comparativo entre o célculo realizado (como agregado graudo sendo
gnaisse) e a tabela proposta pela ABNT (agregado graudo sendo o granito), podemos ver certa

diferenca entre os valores por conta de questdes de arredondamento.

2.8 Concreto Armado

Segundo a ABNT (NBR 6118:2014) os elementos de concreto armado se comportam
estruturalmente, em relacdo a aderéncia entre o concreto e a armadura (a¢o), no qual ndo se
aplica alongamentos iniciais nas armaduras antes da concretizacdo dessa aderéncia.

Carvalho e Filho (2014) afirmam que concreto armado € a associacao entre concreto
simples (mistura de argamassa e agregado graudo) e armadura, sendo essa unido objetiva a

resistir aos esforgos solicitantes.

2.8.1 Vantagens do concreto
Como qualquer material empregado, ele possui suas vantagens em relacdo ao seu uso,
Carvalho e Filho (2014) destaca:

e Boa resisténcia a maioria das solicitacoes;

e Boa trabalhabilidade, ou seja, adapta-se a varios perfis;

e Permite obter estruturas monoliticas (conjunto rigido, indivisivel);
e Técnicas de execucdo sdo dominadas em todo pais;

e Econdmica se comparado a estrutura de ago;

e Material durdvel,

e Durabilidade e resisténcia ao fogo superior a madeira e ao aco;

e Possibilita a utilizacdo de pré-moldado;
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e Resistentes a choques, vibracGes, efeitos térmicos, atmosféricos e desgastes

mecanicos.

2.8.2 Desvantagens do concreto
Carvalho e Filho (2014) também destacam as desvantagens do concreto armado:

e Elementos de dimens6es superiores se comparado a outros materiais;

e Peso préprio alto, por conta de seu peso especifico elevado (y = 25kN/m2);

e Reformas e adaptac6es sdo mais dificeis de serem executadas;

e Problemas com calor e som, pois ele é condutor desses aspectos fisicos;

¢ Necessita de formas e escoramentos, que geralmente demoram em relacdo prazo da

obra.

2.8.3 Resisténcia a compressdo do concreto

De acordo com Carvalho e Filho (2014), o concreto tem como principal caracteristica
a resisténcia a compressao, onde esta é determinada através de ensaios com corpos de prova
submetidos a compressdo centrada. Esse ensaio também permite saber outras caracteristicas,
assim como o mdédulo de deformacdo longitudinal ou também chamado de modulo de
elasticidade. Por esse ensaio, um valor médio é adotado, porém sem considerar a dispersao
dos resultados, e em funcdo disso, adota-se um valor caracteristico, obtido por medidas
estatisticas que consideram os desvios padrdes.

O autor ainda ressalta que o projetista define o valor e usa nos calculos. Cabendo ao
construtor fabricar/comprar o concreto com as caracteristicas impostas e usa-lo na obra,

devendo passar por ensaios.

A ABNT (NBR 8953:2015) apresenta uma tabela (Tabela 10) com os valores de
resisténcias caracteristicas, para normatizacdo. Essa tabela foi desenvolvida a partir das

classes de concretos.
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Tabela 10 — Resisténcia caracteristica a compressdo do concreto das classes | e Il

_ _ Resisténcia
Resisténcia _
Grupo | de L Grupo Il de caracteristica a
o caracteristica a o 3
resisténcia resisténcia compressao
compressao (MPa)
(MPa)
C20 20 C55 55
C25 25 C60 60
C30 30 C70 70
C35 35 C80 80
C40 40 C90 90
C45 45
C50 50

Fonte: ABNT (NBR 8953:2015), adaptado

2.8.4 Resisténcia a tracdo do concreto

O concreto possui baixa resisténcia a tracdo, onde normalmente ndo se considera esse
valor no célculo de resisténcia, porém esta resisténcia pode estar ligada a resisténcia total da
peca, por isso a importancia de conhecé-la. (CARVALHO E FILHO, 2014).

Segundo a ABNT (NBR 6118:2014) a resisténcia a tracdo direta fct,sp e a resisténcia a
tracdo na flexdo fctf, devem ser obtidas através de ensaios. Enquanto, a resisténcia a tracdo
direta fct, pode ser considerada como sendo 0,9. fct,f ou 0,7. fct,f, ou na auséncia de ensaios
para obtencdo das duas incognitas, pode ser considerado o seu valor médio ou caracteristico

pelas equacdes abaixo:

fectk,inf = 0,7 * fct, m (52)

fctk,sup = 1,3 = fct, m (53)

Para concretos de classes até C50:
2
fet,m = 0,3 * fcks (54)
Para concretos de classe C55 até C90:

fet,m = 2,12 xIn (140,11 * fck) (55)
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Os valores de fct, m e fck expressos em MPa (Megapascal).

2.8.5 Mddulo de deformacéo longitudinal

Conforme demonstrado no item 2.7.6.1.

2.8.6 Aco
O aco ao contrario ao concreto possui alta resisténcia a tracao, e é por isso que é feita a

juncéo dos dois materiais.

A NBR 7480 (ABNT, 2007) classifica as barras de aco em relacdo a resisténcia
caracteristica ao escoamento, para as classes CA50 e CA60 (CA € a sigla de concreto
armado). Antecedendo a sigla CA significam respectivamente 25 Kgf/mm?, 50 Kgf/mm? e 60
Kgf/mm?2,

A ABNT (NBR 6118:2004) indica valores para 0 médulo de elasticidade longitudinal
dos acos para concreto armado em um valor de 210 GPa, na falta de ensaios e valores ja dados

pelos fabricantes.

Segundo Carvalho e Filho (2014), a deformacéo especifica de célculo, € definida pela

equacéo:

gyd = —— (56)

Onde:

e ¢yd = mddulo de elasticidade do aco (210.000 MPa);
o fyk = resisténcia caracteristica do aco a tracdo (CA50 = 500 MPa e CA60 = 600 MPa);

e fyd = tensdo de resisténcia de escoamento de calculo do aco (admitindo fyk/1,15)

A Tabela 11 da NBR 6118 (ABNT, 2014), apresenta as propriedades dos acos.
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Tabela 11 — Propriedade dos agos para concreto armado

Aco fyk (MPa) fyd (MPa) eyd (%)
CA50 500 435 0,207
CA 60 600 522 0,248

Fonte: ABNT (NBR 6118:2014)

2.8.7 Formas

Como citado anteriormente, de acordo com Carvalho e Filho (2014), uma das
desvantagens do concreto armado é a utilizacdo de formas para sua modelagem, por conta de

seu estado fresco ser altamente deformavel.

As formas podem ser confeccionadas de varios materiais, como em madeira, metal,
plastico e outros.
Em relagdo aos muros de arrimo em concreto armado, leva-se em consideracdo a

utilizacdo indispensavel das formas para seu molde. (GERSCOVICH, 2010)

2.8.8 Classe de agressividade ambiental

Carvalho e Filho (2014) mostram que dos fatores mais importantes que acarretam a
perda de qualidade e durabilidade de uma estrutura de concreto, € a agressividade do meio
ambiente, como demonstrado na Tabela 12 abaixo.

Tabela 12 — Classes de agressividade ambiental (CAA)
Classificacao geral

Classe de _ i Risco de
o o do tipo de ambiente _ .
agressividade Agressividade ) deterioracdo da
) para efeito de
ambiental ) estrutura
projeto
Rural o
| Fraca Insignificante
Submersa
I Moderada Urbana 2 Pequeno
Marinha V)
1 Forte Grande

Industrial V-2

_ Industrial 2
v Muito forte _ ) Elevado
Respingos de maré

Fonte: ABNT (NBR 6118:2014)
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Nota:

D Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda (um nivel acima) para
ambientes internos secos: salas, dormitérios, banheiros, cozinhas, areas de servico de apartamentos residenciais e
conjuntos comerciais ou ambientes com concreto revestido com argamassa e pintura.

2 Pode-se admitir uma classe de agressividade mais branda (um nivel acima) em obras em regi6es de clima seco,
com umidade relativa do ar menor ou igual a 65%, partes da estrutura protegidas de chuva em ambientes
predominantemente secos ou regides onde chove raramente.

9 Ambientes quimicamente agressivos, tanques industriais, galvanoplastia, branqueamento em inddstrias de
celulose e papel, armazéns de fertilizantes, indUstrias quimicas.

Apos definicdo da classe de agressividade, define-se o valor do cobrimento das
armaduras, conforme Tabela 13. (ABNT, NBR 6118:2004)

Tabela 13 — Cobrimentos nominais de acordo com a Classe de agressividade

Classe de agressividade ambiental

Tipo de Componente

estrutura ou elemento ! L I v*
Cobrimento nominal (mm)
Laje © 20 25 35 45
Viga/pilar 25 30 40 50
Concreto Elementos
armado estruturais 30 40 50
em contato
com o solo ¢
Concreto Laje 25 30 40 50
protendido?  Viga/pilar 30 35 45 55
Fonte: ABNT (NBR 6118:2004), adaptado
Nota:

@ Cobrimento nominal da bainha ou dos fios, cabos e cordoalhas. O cobrimento da armadura passiva deve
respeitar os cobrimentos para concreto armado.

b Para a face superior de lajes e vigas que serdo revestidas com argamassa de contrapiso, com revestimentos
finais secos tipo carpete e madeira, com argamassa de revestimento e acabamento, como pisos de elevado
desempenho, pisos ceramicos, pisos asfalticos e outros, as exigéncias desta Tabela podem ser substituidas pelas
de 7.4.7.5, respeitado um cobrimento nominal > 15 mm.

¢ Nas superficies expostas a ambientes agressivos, como reservatérios, estagdes de tratamento de agua e esgoto,
condutos de esgoto, canaletas de efluentes e outras obras em ambientes quimica e intensamente agressivos,
devem ser atendidos 0s cobrimentos da classe de agressividade 1V.

4 No trecho dos pilares em contato com o solo junto aos elementos de fundagéo, a armadura deve ter cobrimento
nominal > 45 mm.
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3 METODOLOGIA DE DIMENSIONAMENTO DE MUROS DE ARRIMO

O projeto de um muro de arrimo passa por varias etapas, dentre elas, o pré-
dimensionamento, apesar de que, nos dias atuais, utilizando os recursos computacionais, esta
etapa pode ser facilmente modificada. Uma das dimensdes é conhecida, ou seja, a altura do

muro, pois as diferencas de cota do talude geralmente é o primeiro pardmetro informado.
Para esse trabalho pode-se ressaltar as etapas abaixo:

e Pré-dimensionamento geométrico;

e Célculo dos empuxos;

e Equilibrio de forcas horizontais;

e Calculo do fator de seguranca ao deslizamento;

e Calculo de momentos resistentes e atuantes;

e Calculo do fator de seguranca ao tombamento;

e Célculo dos pesos e bracos de alavanca em relacdo a determinado ponto;
e Capacidade de carga da fundacao;

e Estudo de estabilidade global.

Sdo varios os autores que indicam pré-dimensionamentos das estruturas. Os pré-

dimensionamentos, mencionados a seguir s&o indicados por Marchetti (2007).

3.1 Pré-dimensionamento

3.1.1 Pré — dimensionamento, muro em concreto armado (perfil classico)
A Figura 34 representa a posicdo no corte transversal do muro sendo cada dimensao

abaixo quantificada, de acordo com Marchetti (2007):



68

Figura 34 — Pré-dimensionamento muro de arrimo em concreto armado (1)
20 cm (min.)
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Fonte: Marchetti (2007)

Ou ainda, sendo dimensionado a partir dos valores citados na Figura 35 abaixo:

Figura 35 — Pré-dimensionamento muro de arrimo em concreto armado (2)
152 20 ¢cm (min.)

% 7 (8% 2 10% H)
20 cm (min.) — e
o F—4 _1_15 a 20 cm (min.) |

Fonte: Marchetti (2007)

3.2 Anélises

Gerscovich (2010), diz que a verificagdo de um muro de arrimo, independente da
secdo ou do tipo, deve ser para as seguintes condi¢des de estabilidade: deslizamento da base,
tombamento, capacidade de carga da fundacéo e ruptura global, como indica a Figura 36.

De acordo com o pré-dimensionamento, é possivel determinar os esfor¢cos atuantes na

estrutura. Com os valores calculados, devem-se comecar as verificagdes de estabilidade.
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Figura 36 — Estabilidades em muros de arrimo

s JIANN
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(c) Capacidade de Carga (d) Ruptura Global
Fonte: Gerscovich (2010)

Em geral, o projeto de estruturas tem por objetivo estabelecer seguranca contra a
ruptura e a deformacéo excessiva. Onde, os estados limites séo utilizados, para estabelecer a
seguranca e estes sdo definidos com estados que, caso sejam superados, a estrutura ndo mais
satisfara os requisitos de estabilidade e de uso. Os estados limites sdo classificados como
Estado Limite Ultimo (ELU) e Estado Limite de Servigo (ELS). (BARROS, 2014)

A ABNT (NBR 6118:2014) apresenta que o estado limite ultimo esta relacionado ao
colapso da estrutura, ou qualquer forma de ruina que interrompa o uso da edificacdo.
Enquanto, o estado limite de utilizacdo se definiu sendo o ponto de maxima deformacéo

aceitavel, em caso de utilizacdo da estrutura sem causar desconforto.

Para o caso das estruturas de contencdo, a seguranca é definida por Barros (2014)
como a “distdncia minima” que a estrutura esteja desses estados limites. Usualmente, ¢
expressa em termos de coeficientes adimensionais, 0s quais relacionam o estado atual da

estrutura com os estados limites.

3.2.1 Deslizamento
“O deslizamento da estrutura acontece quando a resisténcia contra o deslizamento ao
longo da base do muro de arrimo, somada ao empuxo passivo disponivel a sua frente, ndo é

suficiente para se anular o empuxo ativo” (BARROS, P. L. A. 2014, p. 72).
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De uma maneira mais simples, Gerscovich (2010) explica que a seguranga contra o
deslizamento consiste na verificagdo do equilibrio do somatdrio das componentes horizontais
das forcas atuantes, levando-se em conta um fator de seguranca adequado. Este fator de

seguranca é dado pela equacéo 57:

_ 2 Fresis. {1,5 solo nio coesivo

FSdesliZ. - Z Feolic. = 2,0 solo coesivo (57)

Onde:

e 3 Fresis. = Somatorio das forcas resistentes;
e 3 Fsoiic. = Somatario das forcas solicitantes;

e > Faesiiz. = Fator de seguranca contra o deslizamento.

A Figura 37 exemplifica os esforcos atuantes:

Figura 37 — Seguranca contra o deslizamento

Z A NN e\
Ho| /| | ermsnidae! - S ‘
/ FLPQPAE LU w08 0.3 C o
L) ¢ Lgc A S 0 0T 5D, 9D, 55 S — =

Ep (1 0 2

Fonte: Das (2016)

Onde:
e Ps=Peso do solo em ABCD;
e Ea=Empuxo ativo;

e Ep = Empuxo passivo;



e S = Cisalhamento.

Assim, DAS (2016), demonstra as seguintes equacoes:

1
E,==k,xyx*H?
14 2 14

1
Eazzka*y*H’2

E, =E, *xsenf
E, =E, *senf

Onde:

Ep = Empuxo passivo;

Ea = Empuxo ativo;

Ev = Esforco vertical;

Eh = Esforco horizontal = Forga solicitante.

(58)

(59)

(60)

(61)

71

Para se encontrar o valor da forca resistente para o célculo do FS, usa-se a seguinte

formulacéo:

Fresis.:(Pc+Ps+Ey)*tg¢+C'*B+Ep

Onde:
e Pc =Peso do muro;
e Ps=Peso do soloem ABCD;
e Ev = Esforc¢o vertical;
e ¢ = Angulo de atrito;
e ¢’ =Coesao;
e B = Comprimento da base (m);

e Ep = Empuxo passivo.

(62)



Das (2016) sugere a reducdo de ¢ e ¢’ para 2/3. Sendo assim:

2 2
Fresis.=(Pc+Ps+Ev)*tg(§+¢>+<§+cl)*B+Ep

3.2.2 Tombamento

(63)
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Domingues (1997) destaca que, para ser garantida a estabilidade estatica da estrutura,

em outras palavras, para que ndo ocorra o colapso da estrutura em um ponto na interse¢do do

muro com o solo, a somatéria dos momentos solicitantes precisa ser menor que 0s momentos

resistentes. E, para isso, ainda deve ser levado em consideracdo um fator de seguranca de pelo

menos 1,5, conforme a equacgéo 64:

FStombam - =
' Z Msolic.

A Figura 38 abaixo exemplifica melhor:

Figura 38 — Seguranca contra o tombamento

X Myegis, {1,5 solo nio coesivo
2,0 solo coesivo

Tz 7 7 7777

A Q.

Ho / . 2
/ - 2t R 00N oNs 00 -
/ ¢ X9 2003.030
X5l IL- 0.8 55 8 5.0 200,20 3D 3D, :,C.:' ((J.
0

“+Ka

4

Fonte: Das (2016), adaptada

(64)

De acordo com Das (2016), os momentos resistentes e solicitantes, podem ser

definidos respectivamente como:
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M, esis. = Psxes + B xe. + E, x e, (63)

!

Msotic. = Ep * ? (64)

Onde:

e es = Excentricidade em relagcdo ao ponto A e o peso do solo (Ps);
e ev = Excentricidade em relacdo ao ponto A e o esforco vertical (Eh);

e ec = Excentricidade em relacdo ao ponto A e o esfor¢o horizontal (Eh);

Existe outros autores como JUNIOR (2013), que consideram o fator de seguranca contra o
tombamento um valor maior ou igual a 2 (dois) e este € o valor indicado na tabela 4 da ABNT
(NBR 11682:2009).

3.2.3 Tensdes no solo (Capacidade de carga da fundacao)

Conforme a ABNT (NBR 6122:2010), a area de uma fundacdo que esta sendo
solicitada por cargas que nao apresentam excentricidade, ou seja, centradas, deve ser tal que
as tensdes transmitidas ao solo de fundagdo, consideradas uniformemente distribuidas, sejam

menores ou iguais a tensdo admissivel ou tensao resistente de projeto.

Por outro lado, e ainda de acordo com a ABNT (NBR 6122:2010), considerando
cargas excéntricas, as quais sdo provenientes de qualquer decomposicdo de forcas que
incluam ou gerem momentos, a area comprimida deve ser de no minimo 2/3 da area total.
Além disto, deve ser garantido que a tensdo maxima de borda seja igual ou menor a tenséo

admissivel ou de projeto.

A capacidade de carga, de acordo com Gerscovich (2010) resume-se na verificacao da
seguranga contra a ruptura e deformacfes abundantes do terreno de fundagdo. Esta andlise
usualmente considera o muro rigido e a distribuicdo de tensdes lineares ao longo da base.
Levando-se em conta que a resultante das forcas atuantes no muro esteja localizada no nucleo
central da base do muro, o diagrama de pressdes tera formato trapezoidal e, por consequéncia,
0 terreno estara sofrendo compressdo. Caso contrario, deverd ser levada em conta a
excentricidade e o diagrama terd formato triangular em funcdo da posi¢do da resultante. A

Figura 39 ilustra esta situacdo do diagrama trapezoidal.



Figura 39 — Diagrama trapezoidal na base
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Das (2016), explica que a questdo da excentricidade deve ser observada, e ela se

subdivide em:

e e=0, quando tem-se compressdo centrada (Diagrama retangular para as tensdes);

e ¢ > b/6, quando surge tensBes de tracdo numa borda da fundacdo (Diagrama bi-

triangular);

e e < b/6, quando tem-se apenas tensdes de compressdo (Diagrama em forma

trapezoidal, como na figura acima)

No que se refere a fatores de seguranga a compressdo, ABNT (NBR 6122:2010)

determina que a verificacdo de seguranca pode ser feita por fator de seguranca global ou

parciais, no entanto, obedecendo os valores contidos na Tabela 14.



75

Tabela 14 — Fatores de seguranca e coeficientes de minoragdo

Metodos de determinacdo  Coeficientes de minoracao

RS O Fator de sequranca global
de resisténcia Ultima da resisténcia ultima 9 g

Valores propostos no préprio  Valores propostos no préprio

Semi-empiricos (a . -
P () processo e no minimo 2,15 processo e no minimo 3,00

Analiticos (b) 2,15 3,00

Semi-empiricos ou analiticos
acrescidos de duas ou mais
provas de carga
necessariamente executadas
na fase de projeto, conforme
7.3.1

1,40 2,00

Fonte: ABNT NBR (6122:2010), adaptado
Nota:
(a) Atendendo ao dominio de validade do terreno local.
(b) Sem aplicacdo de coeficientes de minoracdo aos parametros de resisténcia do terreno.

Para o calculo da tensdo de ruptura, deve ser utilizada a formula geral de ruptura de
Terzaghi modificada por Vesic (1975 apud CINTRA; AOKI, 2010), equacao 65:

1
Urupt.=c*Nc*SC+q*Nq*Sq+§*y*B*Ny*Sy (65)

Onde:

e ¢ =coesdo do solo em N/mz;

e q = carga distribuida em N/m2;

e ¥ =peso especifico do solo em N/m3;

e B =menor dimensdo da base do muro;

e Nc, Nq, Ny = adimensionais da solucéo de Terzaghi, apresentados na Tabela 15,
abaixo;

e Sc, Sq, Sy = fatores de forma iguais a 1 para o caso de sapatas corridas.



Tabela 15 — Fatores de capacidade de carga

(0} Nc NQg Ny

0 5,14 1,00 0

2 5,63 1,20 0,15
4 6,19 1,43 0,34
6 6,81 1,72 0,57
8 7,53 2,06 0,86
10 8,35 2,47 1,22
12 9,28 2,97 1,69
14 10,37 3,59 2,29
16 11,63 4,34 3,06
18 13,10 5,26 4,07
20 14,83 6,40 5,39
22 16,88 7,82 7,13
24 19,32 9,60 9,44
26 22,25 11,85 12,54
28 25,80 14,72 16,72
30 30,14 18,40 22,40
32 35,49 23,18 30,22
34 42,16 29,44 41,06
36 50,59 37,75 56,31
38 61,35 48,93 78,03
40 75,31 64,20 109,41
42 93,71 85,38 155,55
44 118,37 115,31 224,64
46 152,10 158,51 330,35
48 199,26 222,31 496,01
50 266,89 319,07 762,89

Fonte: Gerscovich (2010) apud Vesic (1975), adaptado

Assim, o fator de seguranca da capacidade de carga na fundacéo sera:

F'Scapac.de carga =

Or

Omax

(66)
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Onde:

>V 6e
omx =5 (14 5) (67)
A NBR 6122 (ABNT, 2010) afirma o seguinte:

{améx = tensao de borda maxima < 1,30,
Omin = tensdo de borda minima > 0

Omax T Omin <

> = O (68)

3.2.4 Ruptura global

Barros (2014) afirma que, além das formas de verificacdo de estabilidades de ruptura
anteriormente citadas, existe ainda a possibilidade de ocorrer a ruptura global do macico ao
longo de uma superficie de ruptura sem tocar a estrutura do arrimo. Isso pode ocorrer,
principalmente, quando ha camadas ou zonas de solos com resisténcias inferiores abaixo da
fundacdo do muro de arrimo.

Segundo Gerscovich (2010), para a verificacdo de ruptura global, consiste em garantir
um coeficiente de seguranca, de acordo com a NBR 11682 (ABNT, 2009), adequado a
rotacdo de uma massa de solo que se desloca ao longo de uma superficie cilindrica, nesse

Caso:

(69)

FS X Myesis, { 1,3 obras provisorias
global —

> Meotic. 1,5 obras permanentes

Este tipo de deslizamento é semelhante ao que ocorre nos taludes, logo, os métodos
utilizados em taludes podem aqui também ser utilizados. Gerscovich (2010) cita 0 método de
fatias de Fellenius, como visto no referencial deste trabalho, que consiste em dividir 0 macico

em fatias e considerar as forgas atuantes em cada uma delas.
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A Figura 40 abaixo representa um pré-dimensionamento de talude no software
GeoStudio (Geo-Slope International, 2012) modulo Slope, no qual serd trabalhado os estudos

de caso de muros de arrimo deste trabalho, para determinacéo da estabilidade global.

Figura 40 — Pré-dimensionamento de talude no software GeoStudio médulo Slope — Ruptura global

Altura (m)

0 5 10 15 20 25 30 35 40

Distancia (m)

Fonte: GeoStudio (Geo-Slope International, 2012)

3.3 Dimensionamento das armaduras de flexdo

Moliterno (1994) afirma que para os projetos de muros de arrimo deve-se obedecer a
sequéncia légica chamada de marcha de célculo:

1) Fixacéo das dimensoes;

2) Verificacdo da estabilidade;
3) Determinacdo dos esforcos internos na cortina e dimensionamento de armaduras;

4) Caélculo dos esforcos internos nas sapatas e dimensionamento de armaduras.

Os muros de flex&o, em concreto armado em perfil classico, além de cumprir as etapas
1 e 2, devem cumprir as etapas 3 e 4 também, diferentemente dos outros tipos de muro de
arrimo.

As armaduras de flexdo para serem dimensionadas deve-se conhecer as vinculagdes do
muro. No caso do muro CA em perfil classico, sua vinculagdo é dada por engaste na base e

livre na ponta. Moliterno (1994) relata que esse tipo de muro € dimensionado como uma laje
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macica e outra como laje em balanc¢o, tendo uma distribui¢do de cargas decrescente a medida
que se direciona para o topo do muro.

De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2014), é estipulado valores minimos para a
espessura das lajes macicas que devem ser respeitadas. Essa norma ainda estabelece os
coeficientes de ponderacéo de célculo para as resisténcias caracteristicas, baseada nos estados
limites Ultimos. Esses coeficientes sdo para 0 aco e para o concreto, como mostra a Tabela 16:

Tabela 16 — Coeficientes de ponderacao

Combinacdes Concreto (yc) Aco (ys)
Normais 1,4 1,15
Especiais ou de construcgéo 1,2 1,15
Excepcionais 1,2 1,0

Fonte: ABNT (NBR 6118:2014)

As armaduras longitudinais que absorvem os esforcos de flexdo podem ser
determinadas da mesma forma que se calculam armaduras de uma viga (CARVALHO E

FILHO, 2014). Conforme as seguintes equacoes:

Kypq = 0,68 % K, — 0,272 * K2 (70)
Mg
Kma = bw = d? x fcd (71)
M
Ag= " (72)
Kzx*d=* fyd

Onde:

e Md = Momento de célculo, que leva em consideracdo o coeficiente de ponderagéo;
e KXx = Aproveitamento da se¢éo de concreto;

e bw = largura da base em analise;

e d = altura da base inferior até o centro de gravidade da barra de aco;

e fcd = resisténcia de célculo do concreto, que leva em consideracao yc;

e As = érea de aco;
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e Kz = Valor adimensional, obtido pela subtracdo de 40% do valor de Kx de um
unitario,

e fyd = tensdo de escoamento de calculo do aco, admitido a fyk/1,15.

Marchetti (2007) demonstra que o valor do empuxo total, que se utiliza no célculo da
armadura, considera a altura do muro dividindo em se¢des de um metro. Esse célculo é feito a

partir da primeira se¢&o no topo do muro em diregdo a base, fazendo o acimulo de se¢des.

Além desse calculo, de area de aco por metro de largura, proposto por Marchetti
(2007), deve-se fazer a verificacbes da necessidade de armadura transversal, contra o

cisalhamento.

E permitido dispensar o uso de armadura transversal, quando esta resiste aos esforcos
de tracdo devidos a forca cortante, onde os critérios de ancoragem sejam atendidos e a forca
cortante solicitante de célculo (Vsi) seja menor ou igual a resisténcia de projeto ao
cisalhamento (Vrd1) (ABNT NBR 6118:2014).

A ABNT (NBR 6118:2014) informa as equacdes que determinam a forga cortante

resistente de calculo:

Ved < Vrar = [Tra1 * k * (1,2 + 40 x p1)] * bw x d (73)
Tra1r = 0,25 * fera (74)
feta = fetkinfye (75)
k=(1,6—d) =1 (76)
pl = A _ 002 (77)
bw * d

3.3.1 Armaduras de distribuicdo e secundaria de flexao
Carvalho e Filho (2014) demonstram que a quantidade de armadura positiva de

distribuicéo, segunda a norma, é:

e Ag/s >20% da armadura principal e 0,9 cm?/m;
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o pPs2 0,5 P min.

Além disto, para os casos de lajes armadas em duas dire¢des, Carvalho e Filho (2014)
ainda relatam que o item 20.1 da norma, impde que as armaduras de distribuicdo, além de
terem no minimo 20% da armadura principal, ainda devem respeitar um espacamento maximo

entre barras de 33 cm.

3.3.2 Comprimento de ancoragem

O comprimento basico de ancoragem (lp) € 0 comprimento necessario para ancorar a
forca limite As * fys em uma barra de didmetro ¢, da armadura passiva, admitindo-se ao longo
deste, tensdo de aderéncia uniforme e igual a foa (ABNT BR 6118:2014).

Assim temos:

=2 Sy (78)

4 fpa

O termo fbd pode ser determinado pela equagao 79:

foa =nl*n2*n3 * foq (79)

€e_ 9%

Tendo para os coeficientes “n” usuais:
e nl=2,25para CAS0;
e n2=0,7 para zonas de mé aderéncia;

e n3 =1 para barras de diametro inferior a 32 mm.

3.3.3 Momento de fissuracgao

De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2014), o momento de fissuracdo (Mr), para a

verificacdo do estado limite de deformacdo excessiva, é calculado pela equacéo baixo:

a * *Jc
m, = L eem 1 o (80)
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Onde:
e « =1,5 parasecdes retangulares;
e Jc =momento de inércia da secdo bruta do concreto;
e fct,m = Resisténcia média de tracdo do concreto;

e Yt = Distancia do centro de gravidade a fibra mais tracionada.

A tabela 13.3 da ABNT (NBR 6118:2014) trata dos valores limites de deslocamentos
que visam proporcionar um adequado comportamento da estrutura em servi¢co. Impde também
gue para a aceitabilidade sensorial, para a razdo de limitacdo visual, o deslocamento limite
total, a considerar é da ordem de 1/250.

Ainda com relacdo a tabela 13.3 acima mencionada, deve-se atentar para a nota 1 da
mesma, onde é feita a consideracdo sobre estruturas em balanco. O texto menciona que o0 0s
valores limites de deslocamentos impostos na tabela sao para vaos “1” suportados em ambas
as extremidades por apoios imdveis. Para tanto, quando estiverem envolvidas na analise,
estruturas em balanco, o vao equivalente a considerar, devera ser o dobro do comprimento do

balanco.
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4. DIRETRIZES PARA O ESTUDO DE CASO

Conforme mencionado ao decorrer do trabalho, alguns autores recomendam alturas
ideais para projeto de alguns tipos de muros de arrimo. No caso do muro de flexdo em
concreto armado com perfil classico, Moliterno (1994) indica que estes devem ter alturas
entre dois e quatro metros. Gerscovich (2010) afirma que é inviavel esse tipo de muro para
alturas superior a cinco metros.

Assim, o estudo de caso proposto para este trabalho sera a andlise de estabilidade
global em muros de arrimo de flexdo em concreto armado em perfil classico para diferentes
alturas, alturas estas que contrapde o citado na literatura.

Para estas analises e avaliacdo da altura variante em relacdo ao dimensionamento,
serdo necessarios que os parametros do solo sejam os mesmos. Com isso, para obtencdo dos
parametros do solo, utilizara um resultado real (exemplo) de um ensaio de SPT constado em
anexo E, para os célculos analiticos de dimensionamento, quanto as analises realizadas em
meio computacional, sera utilizada a tabela 17, de Jr (2013) para 0s parametros necessarios.

As dimensdes das contengdes serdo de 5, 6 e 7 metros, e o pré-dimensionamento de
acordo com Marchetti (2007).

Como parametros adotados, teremos o angulo B entre a superficie do aterro e a parte
mais alta do muro igual a 0° (zero grau), no caso, a superficie apresentard nivelamento com a
extremidade superior do muro, e apresentara uma sobrecarga distribuida de 20 kPa,
cumprindo assim 0s requisitos normativos.

O concreto utilizado serd um C30 com resisténcia caracteristica a compressao de 30
MPa, além de uma classe de agressividade ambiental moderada. A escolha deste concreto,
justifica-se com o objetivo de manter um padrdo para todas as estruturas dimensionadas,
manter 0 mesmo tipo de concreto, tanto para as cortinas quanto para as sapatas e também
para, de certa forma, melhorar igualitariamente a rigidez das estruturas.

Vale ressaltar que os muros que serdo dimensionados nao trabalharao em nivel d’agua.

O software que sera utilizado € o GeoStudio (Geo-Slope International, 2012) para a
analise de estabilidade global e posteriormente em segundo momento a analise de tenséo-
deformacéo dos estudos de casos que serdo apresentados. Esse software possui o acoplamento
entre os mddulos Slope/W e Sigma/W, e o estudo de estabilidade que ele realiza € baseado
nos métodos de equilibrio limite, e por tensdo-deformacéo, gerando assim o comportamento
geotécnico da estrutura em fungéo de sua estabilidade global (valores de FS) e ainda gera os

deslocamentos mobilizados (horizontais e verticais).
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5. DETERMINACAO DOS PARAMETROS ADOTADOS

5.1 Parametros adotados para calculos manuais

Utilizando metodologias apresentadas no referencial tedrico, os pardmetros do solo
devem ser determinados na sequéncia, com 0 objetivo de apresentar valores proximos a
realidade, e para a realizacdo do calculo manual. Para realizar o proposto nos objetivos deste
trabalho, foi preciso adaptar os valores dos parametros de solo igualmente, independente da

variacdo da altura. Com isso, para a altura maxima da contencdo de 7 metros, obtém-se:

e Nspt (médio), segundo ensaio em anexo:

14+6+7+9+10+11+11
Nspt = ; =9,71

e Consisténcia do solo: Mediamente compacto;

e Silte arenoso pouco micaceo.

Para se determinar o peso especifico do solo nesse talude consideram-se as tabelas 01
e 03, obtendo:

y = 17,0 kN/m?

e Angulo de atrito:
Baseando-se na equacdo 03, o angulo de atrito seré:

¢ =28°+04 = Nspt =28°+0,4+9,71 = 31,88°

e Coeséo:
Baseando-se na equagdo 02, a coesdo sera:

c=10* Nspt =10%9,71 =97,1 kPa
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Para a determinacdo da tensdo admissivel, serd estimado o bulbo de tensdes em funcéo
da menor dimensdo da sapata. Os muros serdo dimensionados para larguras de 1 metro, esta
dimensdo serd a menor da sapata se comparada aos pré-dimensionamentos ja executados.

Portanto, para esta, os bulbos de tensdes estimados terdo largura de seis vezes a
mesma, ou seja, seis metros de profundidade. Considerando uma cota de assentamento de
aproximadamente noventa centimetros abaixo da superficie, tem-se para o ensaio utilizado, 0s

seguintes Npt’s: 13 a 27, os quais induzem a um Nspt (médio) de aproximadamente:

13+ 19+ 21+ 23 + 25+ 27
Nspt = 3 = 21,33

e Consisténcia do solo: Compacto;

e Silte arenoso com pedregulhos.

Para se determinar o peso especifico do solo nesse talude consideram-se as tabelas 01
e 03, obtendo:

y = 18,0 kN/m?

e Angulo de atrito:
Baseando-se na equacdo 03, o angulo de atrito seré:

¢ =28°+ 0,4 * Nspt = 28°+ 0,4 * 21,33 = 36,53°

e Coesdo:

Baseando-se na equagdo 02, a coesdo sera:

¢ =10x* Nspt =10 * 21,33 = 213,3 kPa
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Os valores para a coesdo do solo podem ser considerados como cargas negativas, para
o0 célculo do empuxo. Moliterno (1994) aconselha nesse caso, desconsiderar a coesao do solo
para o calculo do empuxo, pois estas caracteristicas podem se alterar em funcéo de variagdes
climaticas e grau de umidade. Assim, tem-se 0 aumento do fator de seguranca. Por fim, para

os estudos de caso, a coesdo do solo sera nula.

e Determinacdo da tensao no solo, seguindo a equacgéo 65:

e Fatores de capacidade de carga, de acordo com a tabela 15, para ¢ = 36,53°:

- Nc = 53,44,
- Ng =40,71,
- Ny =62,07;

e Fatores de forma para sapata corrida:

-Sc=1;
-Sq=1;
-Sy=1.

1
arupt_=c*Nc*SC+q*Nq*Sq+§*y*B*Ny*Sy
1
Orupe. = [(0 * 53,44) x (1 + 20 * 40,71 = 1)] +§*18* 1+62,07 1 = 558,63 kPa

Levando em consideracdo os valores contidos na Tabela 14, os quais foram extraidos
da ABNT NBR (6122:2010), e a equacao 66, a tensdo admissivel do solo de fundacao sera:

oy or _ 558,63

FSCCL = D 0, = —
pac.de carga max
max ES 3

= 0,186 MPa

5.2 Parametros dos solos para analise de estabilidade
Para utilizar o programa GeoStudio, médulo Slope/W para a andlise de estabilidade

global, foram adotados os seguintes parametros, conforme Tabela 17 retirada da obra
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Fundagdes e contencdes de edificio de Jr. (2013), para o solo do talude. Os solos propostos
sdo do tipo: areia pouco siltosa e um segundo sendo, argila porosa vermelha. Os parametros
de resisténcia efetivos, coesdo e angulo de atrito, sdo os de uso comum e generalizado na
Mecanica dos Solos, seguindo assim ao critério de Mohr-Coulomb.

O software utiliza o principio de equilibrio limite e Morgenstern & Price para o
calculo do fator de seguranca da contencéo.

Tabela 17 — Parametros médios do solo

Peso especifico (g) Angulode  Coesdo

Faixa Modulo de elasticidade

Tipo de solo Natural Saturado atrito efetiva
SPT (Um?) Um?)  (Um?)  efetivo(f)  (tHm?)
. 0-4 2000 - 5000 1,7 1,8 25 -
Ar;'li‘ozg‘jco 5-8 4000 - 8000 18 1,9 30 -
pOLICO 9-18 5000 - 10000 1,9 2 32 -
argilosa 19-41 8000 - 15000 2 2,1 35 -
>41 16000 - 20000 2 2,1 38 -
Areia média 0-4 2000 1,7 1,8 25 0
e fina muito 5-8 4000 1,8 1,9 28 0,5
argilosa 9-18 5000 1,9 2 30 0,75
19-41 10000 2 2,1 32 1
Argila porosa 0-2 200 - 500 15 1,7 20 0,75
vermelha e 3-5 500 - 1000 1,6 1,7 23 15
amarela 6-10 1000 - 2000 1,7 1,8 25 3
>10 2000 - 3000 1,8 1,9 25 30a70
0-2 100 1,7 1,8 20 0,75
Argilasiltosa 3-5 100 - 250 1,8 1,9 23 1,5
pouco 6-10 250 - 500 1,9 1,9 24 2
arenosa 11-19 500 - 100 1,9 1,9 24 3
(terciario) 20-30 3000 - 10000 2 2 25 4
> 30 10000 - 15000 2 2 25 5
0-2 500 15 1,7 15 1
Argila 3-5 500 - 1500 1,7 1,8 15 2
arenosa 6-10 1500 - 2000 1,8 1,9 18 3,5
pouco siltosa 11 -19 2000 - 3500 1,9 1,9 20 5
>20 3500 - 5000 2 2 25 6,5
Turfa/ argila 0-1 40 - 100 11 11 15 0,5
organica 2-5 100 - 150 1,2 1,2 15 1
(quaternario)
Silte arenoso 5-8 8000 1.8 1,9 25 15
pouco 9-18 1000 19 2 26 2
argiloso 19-41 15000 2 2 27 3
(residual) > 41 20000 2,1 2,1 28 5

Fonte: Jr. (2013), adaptado

Na Tabela 18 abaixo, apresento os estudos de caso para inser¢cdo no programa
GeoStudio (2012), modulo Slope/W.



Tabela 18 — Parametros dos estudos dos solos
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Peso -
Altura P . Peso Angulo x
Especifico . Faixa e Coeséo
muro - Tipo de Solo especifico de KN/m?2 Sobrecarga
(m) ~ domuro SPT “n/m?)  atrito (KN/M)
(KN/m?3)
5 o5  AElapouco 4,47 25 0 0
siltosa
5 25 Arelapouco 17 25 0 20 kPa
siltosa
Argila
5 25 porosa 6-10 17 25 30 0
vermelha
Argila
5 25 porosa 6-10 17 25 30 20 kPa
vermelha
6 o5  ArElapouco 4,47 25 0 0
siltosa
6 25 Arelapouco g _, 17 25 0 20 kPa
siltosa
Argila
6 25 porosa 6-10 17 25 30 0
vermelha
Argila
6 25 porosa 6-10 17 25 30 20 kPa
vermelha
7 25 AElapouco 5, gy 25 0 0
siltosa
7 25 Arelapouco 4 17 25 0 20 kPa
siltosa
Argila
7 25 porosa 6-10 17 25 30 0
vermelha
Argila
7 25 porosa 6-10 17 25 30 20 kPa
vermelha

Fonte: A autora

Para a analise de estabilidade via software GeoStudio 2012, médulo Slope/W acontece

através da fungdo “entry and exit”, onde as regidoes de “inicio” (nimeros de incrementos de

entrada) e as regides de “fim” (nimeros de incrementos de saida) da superficie de ruptura a

partir dos segmentos de reta passando por uma linha perpendicular intermediaria, auxiliando

na locacdo do raio da superficie circular (nimero de incrementos de raio). (PEREIRA, 2016)

No presente trabalho, os segmentos foram divididos em 30 incrementos (intervalos),

como mostrado na Figura 41, gerando assim 31 pontos de pesquisa onde cada ponto é
submetido a 961 (31 x 31) estudos de superficie de ruptura, totalizando 29.791 (31 x 31 x 31)
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superficies estudadas, onde o software escolhe a superficie que apresenta o0 menor fator de

seguranca.

Figura 41 — Entrada de dados do software para rotina de busca de superficies de ruptura "entry and exit"

Draw Slip Surface Entry and Exit Range ® %
Entry Range (Left Side) Exit Range (Right Side)
Type: Left Point: Right Point; Type: Left Point: Right Point;
Range ~| X: 2253333  X: 12.000000 % 12.000000 X: 18.000000
¥: 12.000000 Y: 8.642222 ¥: 8.142222 Y: 6.000000
Number of increments over range: 30 Number of increments over range: 30
Number of radius increments: 30
Slip Surface Projection Angle
|| Use Left {Active) Projection Angle: 135
| Use Right (Passive) Projection Angle: | 45
Clear l l Apply ] l Done

Fonte: GeoStudio (2012)

Para as entradas de dados do programa, além do apresentado na Figura 41, estdo
apresentadas as entradas nas imagens abaixo. Na Figura 42, para as andlises foi desativado a
otimizagdo da superficie de ruptura em “Slip Surface”, assim para o programa trabalhar

somente com superficies circulares de ruptura.

Figura 42 — Dados de entrada em "Slip Surface”

| Description:

Add ~ Delete Name: | Anélse SLOPEMW

Analyses: o
-4 5CoM - ARETA
[®) Analise SLOPE /W

Parent: |{mone) |

Analysis Type: |Morgenstern-Price ~

Settings Slip Surface  F of S Distribution  Advanced

Direction of movemen

(®) Left to right () Right to left [use passive mode

Slip Surface Option
(®) Entry and Exit
[ specify radius tangent lines
(0 Grid and Radius
() Block Specified
Do not cross block slip surface lines
(O Fully Spedified

No. of critical slip surfaces to store:
1

l [ optimize critical slip surface location I

Tension Crack Option
(®) No tension crack Water in Tension Crack

(O Tension crack angle: oe Filled with vaker {0 ko 1): 1]

() Tension crack line Unit weight of water: | 9,807 kNfm?

Unda |+

Fonte: GeoStudio (2012)

Redo |+ Close
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Para as entradas dos parametros relacionados ao solo e materiais em “Materials”,
entramos com os valores (Figuras 43 e 44) de pesos especificos, angulo de atrito e coesdo.
Além de o solo trabalhar com um “Material Model” em Mohr-Coulomb e o muro de arrimo
em “High Strength”.

Figura 43 — Dados de entrada em “Materials”

Materials

Name Color Add |~
Solo areia pouco siltosa L 1
o [
Assigned. ..
MName: Color:
Solo areia pouco siltosa | Set...
Material Model: Mohr-Coulomb i

Basic  Suction Drawdown Liquefaction Advanced

Unit Weight: Cohesion:
[ 17 knujm? | [0kpa
Phi:

Fonte: GeoStudio (2012)

Figura 44 — Dados de entrada em “Materials”

Materials

Name Color Add |~

Solo areia pouco siltosa L 1

Mo [

Assigned. ..

MName: Color:

Muro | B s
Material Model: High Strength i

Basic

Unit Weight:

25 kifm?

Fonte: GeoStudio (2012)

5.3 Parametros adotados para analise tensdo-deformacao
Para os estudos de casos hipotéticos, foram considerados modulos de elasticidade de
acordo com a Tabela 17, de Jr (2013), baseado em cada tipo de solo:

e Areia pouco siltosa — E = 20000 a 50000 KPa — adotado 30000 KPa
e Argila porosa vermelha — E = 10000 a 20000 KPa — adotado 10000 KPa
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Coeficiente de Poisson para esses tipos de solos ndo foram encontrados, por conta
disso, utilizou-se um de valor equivalente a 0,334, conforme Tabela 7, proposta por Aoki e
Velloso (1975).

Parametros do Concreto Armado, foram utilizados de acordo com itens anteriores,

onde foram calculados de acordo com a equacéo 57, para um concreto equivalente a 30 MPa.

Para este trabalho, em especifico, como ja fora mencionado, os parametros foram
adotados para todos os estudos de caso, mesmo 0s muros tendo alturas diferentes. No caso de
projetos reais, 0s parametros do solo, sdo baseados em resultados reais.

Para as andlises tensdo-deformacéo, utiliza-se do modulo Sigma/W do software
GeoStudio (2012). Onde o SIGMA/W realiza andlises elasto-plastico através de uma
formulagdo a base do Método dos Elementos Finitos, a fim de obter resultados de tensdes e
deformacgdes do macico. A relagdo entre tensbes e deformacbes faz com que o programa
analise os materiais de forma abrangente, tornando possivel solucionar, tanto problema
simples, quanto complexos (FONSECA, 2013).

Inicialmente a partir do modulo Sigma/W do programa GeoStudio 2012, € criado a
rotina “Insitu”, gerando assim a modelagem inicial do problema, onde ¢é introduzido os

parametros efetivos do solo (Figuras 45 e 46) e as condi¢Bes de contorno.



Figura 45 — Pardmetros efetivos do solo - Areia pouco siltosa
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i Keyln Materials

Materials

MName:

Color:

Solo areia pouco siltosa

Material Category: Effective-Drained Parameters e

Material Model: Elastic-Plastic (Effective) w

Effective EModulus (E)

(®) Constant: 30.000 kPa

(C) Function: (none)
Eff. Cohesion (C): Linit Weights
Eff. Phi (Phi'): 25%° Dilation Angle:
Poisson's Ratio': [] activation PwP:
[ specify Insitu Ko: 0,5015015

Hydraulic Properties {for C modification)

Val, Water Content Fn: (none)

[Juse steady-state strength when liquefied
0kPa

o=

Undo |+ Redo |+

0kPa

[ 5how Legend

O x
Add [~
Delete
Assigned...
Set..
Properties... Close

Fonte: GeoStudio (2012)



Figura 46 — Parametros efetivos do solo - Argila porosa vermelha
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i Keyln Materials

Materials
=
MName Color
Muro [ |
alo argila vermelha ]
Name: Color

Sola araila vermelha

Material Model: Elastic-Plastic (Effective)
Effective E-Modulus (E)
@ Constant:
() Function: (none)
Eff. Cohesion {(C):
Eff. Phi (Phi"): 25
Poisson's Ratio’:
[ Specify Insitu Ko: 0,5015015

Hydraulic Properties (for C modification)

Val. Water Content Fn: (none)

[Juse steady-state strength when liquefied
0kPa

[

Undo [+ Redo |+

Material Category: Effective-Drained Parameters

Unit Weight:

Dilation Angle:

Activation PWP:
U

0kPa

[ show Legend

Properties...

Delete

Assigned...

Close

Fonte: GeoStudio (2012)

As condic¢des de contorno sdo necessarias para que seja impedido o deslocamento do

macico, na linha do limite inferior aplica-se apoios para impedir os deslocamentos nas

direcdes X e Y, e nas linhas laterais (esquerda e direita) os apoios tem por objetivo impedir 0s

deslocamentos horizontais (Figura 47).
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Figura 47 — Modelagem na rotina “Insitu” — Condi¢0es de contorno aplicadas
15

14—
13 —
12 —
llft:
10 —
Agi
E o
z% 7=
g o <
v S
W 4
37
27
17
ol A L A A A A A A A A <1
7 7 7 A W A VO o VL A VL A N 74 W 7 W 7 N
2 \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ |
2 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 2 24 26 28 30 32

Distancia (m)

Fonte: GeoStudio (2012)

Posteriormente foi criada uma rotina chamada “Muro” (Figura 48), onde foi acrescida
a sobrecarga ao topo do talude de 20 kPa e em seguida foi criado um elemento de viga
(“parede” do muro), representando o muro, na qual ¢ foi calculada sua inércia e area para uma

extensdo de 1 m, conforme equagdes 81 e 82.

S=bxh (81)
gt 82

Onde:

e b =largura do muro (espessura), em metros;

e h =-extensdo e 1 metro.

Para o muro com altura de 5 metros, a espessura media é de 0,45 m, no caso obteve-se
uma area de 0,45 m2 e inércia de 0,00759375 m*. Quando a altura do muro foi de 6 metros e 7
metros, a area a partir da espessura média de 0,60 m, a area encontrada foi de 0,60 m2 e

inércia equivalente a 0,018 m*.



Figura 48 — Modelagem na rotina “Muro”
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15
14 —
13 —
v v v v vy
11—'>
10 —
~—~ 97
E L
a% 7
g 6 <
o 5
[T -
37
27
17
o0l ke ke ke ke ke ko ko ko ke ke q
NN F/ F/ F/ F/ F/ F/ F/ F/ F/ F/ /v
2 \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ |
2 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30
Distancia (m)

Fonte: GeoStudio (2012)

No caso desse elemento de viga imposto a parede do muro, a area de sec¢do transversal

e momento de inércia (Figura 49) variam de acordo com a espessura de cada muro adotadas

para as andlises de tensdo deformacdo, e para 1m de extensdo, porém o mdédulo de

elasticidade secante é correspondente a um concreto de fck igual a 30 Mpa como citado

anteriormente.

Figura 49 — Modelagem elemento de viga

i Keyin Structural Beams
Structural Beams

Mame Color
Mame: Color:

Parede muro | L
E-Modulus: | 26.333.400kPa |
Cross-sectional Area: | 0,45 m?2 | [ Allow Tension
Moment of Inertia: [0,00759375m~4 | 14 Allow Compression

Unda |+ Redo |+

Delete

Assigned...

Close

Fonte: GeoStudio (2012)
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Imposta uma malha de elementos finitos (Figura 50) para demonstrar a deformacdo do
solo. A malha de elementos finitos € montada automaticamente a partir da entrada de dados
de uma malha padréo, gerando assim 3931 nds e 3814 elementos, para um muro de altura de 5

metros.

Figura 50 — Malha elementos de elementos finitos
i Craw Mesh Properties ? >

Approximate Global Element Size: Remove Constraints

Mesh: 3931 Modes, 3814 Elements

o
[}

Selected Lines: '

Generate mesh along line

Edge Length:
Element Size: 0,2m
# of Edges: 25

[ ] Generate interface elements

Fonte: GeoStudio (2012)

Para 0 muro de altura de 6 metros, a malha possui 4351 nos e 4320 elementos. Para o

muro de altura de 7 metros, a malha possui 4773 nds e 4662 elementos.
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6. MEMORIA DE CALCULO
6.1 Perfil classico com h =5 metros

6.1.1 Modelo estrutural

Neste item a contencéo sera projetada para um muro de arrimo em perfil classico, com
uma altura de 5 metros. Estrutura esta que resiste aos esforcos a partir das seguintes
vinculagdes: engaste na base e livre no topo. A cortina dessa contencao apresenta dimenséo
variavel ao longo de sua altura, onde sua base € mais espessa. A sapata, possui dimensdes
variaveis também, diminuindo a altura do elemento quanto mais se aproxima das
extremidades (na direcdo do talude ou contrario a ele).

Esta estrutura € projetada para resistir a esfor¢cos horizontais na cortina, provenientes
do empuxo gerado pelo solo a ser contido. Ha também esfor¢os gerados na sapata,
provenientes do empuxo e do peso de solo acima e do peso proprio da estrutura.

A concepcdo estrutural acima mencionada pode ser mais bem visualizada na Figura

51, bem como a letra que representa cada regido do muro em questao.

Figura 51 — Modelo estrutural muro de arrimo - perfil classico

Q
do [THIHIL
h

H

[ |

ds ‘
di 7 —If

|

bs |

Fonte: A autora
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6.1.2 Pré-dimensdes
A Tabela 19 abaixo apresenta os valores do pré-dimensionamento do muro de arrimo
em perfil classico de 5 metros de altura, esses valores foram calculados a partir da

recomendacéo de Marchetti (2007).

Tabela 19 — Pré-dimensionamento Perfil classico - 5 m
Dados Geométricos

h (m) 5,00
do (M) 0,30
di (m) 0,60
ds (M) 0,20
ri (m) 2,10
f (m) 0,35
re (M) 0,50
H (m) 5,80
Extenséo (m) 1,00
bs (m) 3,20

Fonte: A autora

6.1.3 Calculo do empuxo

e Coeficientes, conforme as equacdes 27 e 29:

, 31,88
K, =tg (45 _T> = 0,31

, 31,88
K, = tg (45+ . )=3,24

e Efeito da sobrecarga, altura equivalente, em concordancia com a equacao 42:

Empuxos baseados nas equagdes 36 e 38:

k,xy*(H-—2z)% 03117 *((580+ 1,18)%) — 1,182
_ ka*y ; 0) _ (( . )] )=124,71kN/m

Eq
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ky*y*H? 3,24 %18 (0,60 + 0,20)?
Ep = 2 - 2

= 18,66 kN/m

6.1.4 Verificagdo da estabilidade

Os componentes do muro foram divididos geometricamente conforme a Figura 52, e
os valores de peso, braco de alavanca e momento de restituicdo estdo apresentados na Tabela
20:

Figura 52 — Divisdo geométrica perfil classico

Fonte: A autora



Tabela 20 — Pesos e Mom. Restit. - Perfil classico - 5 m (Ponto A)

Mrestituicédo (Ponto A)

Componente Peso (KN/m) Alavanca (m) (kN.m)
1) 0,30*(5+0,20)*25 0,95 37,05
(2) 0,30*5,20*0,5*25 0,65 12,68
(3) 0,35*3,20*25 1,60 44,80
4) 0,25*2,10*0,5*25 1,80 11,81
(5) 0,50*0,25*0,5*25 0,33 0,52
(6) 0,60*(0,60-0,35)*25 0,80 3,00
(7) 2,10*%5,20*18 2,15 422,60
(8) 2,10*%20 2,15 90,30
> 336,93 - 622,76

Fonte: A autora

e Ao escorregamento:

Fatuante = Empuxogivo = 124,71 kN /m

100

Fresisten. = Prot. * Coef .qtrito+ EMP.passivo = 336,93 * 0,81 + 18,66 = 291,57 kN /m

Y. Fresis. 291,57
e 2=15-
Z Fatuante 124'71

=2,34> 1,5 - ok!

e Ao tombamento:

O ponto onde o0 empuxo ativo é aplicado, em func¢éo da sobrecarga, é dado por:

H 2+ho+H 580 21,18+ 5,80
= — = 3k
Y =3 " Tho+H 3 1,18 + 5,80

=2,26m

Momiompamento = Eq *y = 124,71 * 2,26 = 281,85 kN.m

Momrestituigﬁo 622,76
=15-
Momtombamento 281'85

= 2,21 - ok!

e A capacidade de carga da fundacdo:

Os momentos aplicados no centro da sapata, ponto B, de acordo com a figura 52, estdo

expressos na Tabela 21 abaixo:
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Tabela 21 — Brago de alavanca e Mom. Fletor (Ponto B)

Componente Peso (KN/m) Ala(\r/s)n ca Mr(eksl'i:.trtill)gao
Q) 0,30*(5+0,20)*25 0,65 25,35
(2 0,30*5,20*0,5*25 0,95 18,53
3) 0,35*3,20*25 0 0
4) 0,25*2,10*0,5*25 -0,20 -1,31
(5) 0,50*0,25*0,5*25 1,27 1,98
(6) 0,60*(0,60-0,35)*25 0,80 3,0
@) 2,10*5,20*18 -0,55 -108,11
(8) 2,10*20 -0,55 -23,10
Y 336,93 - -83,66

Fonte: A autora

O valor da tensdo no solo, em relagéo a flexo-compressdo é:

B>|<L2_1>i<3,202

Momyesistente (W) = 6 6

=171

Ptotal N Matuante B 336,93 N (281,85 — 83,66)
Area w 3,20 1,71

= 221,19 kPa — ok!

Omaxima —

Ptotal Matuante_336,93 (281,85 — 83,66)
Area w 3,20 1,71

Ominima =

= —10,61 kPa

Como a tensdo minima é negativa, existe tensdo de tracdo no solo, onde necessita da
verificacdo da regido comprimida, de acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2014):

Bs * Opaxima 3,20+ 221,19
Omaxima + Ominima B 221'19 + 10,61

Regiﬁocomprimida = =305m

2
Regidocomprimida = §Areatotal - 3,05 > 2,13 - ok!

6.1.5 Verificacdo dos esfor¢os no muro e célculo de armaduras

Para a verificagcdo dos esforgos, foi realizada a divisdo do muro em se¢0es, como

demonstrado na Figura 53, as se¢des foram divididas a cada 20%, onde a sec¢do 1 representa
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20% da altura, a se¢do 2 40% da altura, e assim sucessivamente, até chegar a se¢do 5 que

corresponde a altura do muro total.

Figura 53 — Diviséo do muro em se¢6es

Secéo 0

|
g

Secédo 1

Secéo 2

Secédo 3

Secéo 4

Secédo 5

ds TR

Fonte: A autora

e Secdo 1: Fck =30 MPa
H, =02x*(h+ds)=02%520=1,04m

E = ka xy x ((Hy + hg)? — (hy)?)

a
2
0,31 % 17 % ((1,04 + 1,18)% — (1,18)?
E, = « . )~ I8 43 kN /m
Hy 2¢hotHy 104 2+118+104 _
= — % = £ =
Y =3 Tho+ H, 3 118+104 0™

Momfletor =E,*y=932%053=494kN.m
Momg = Momgeror * 1,4 = 6,92 kN.m

1
d' = cobrimento + §¢barm =3+08=38cm—->d=0,322m
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M, 6,92

bw * d? * fcd 30 %103

= 0,003

Kpng = 0,68 % K, — 0,272 x K2 — 0,003 = 0,68 * K, — 0,272K2

K, = 0,0044 - ok!, pois Kyjimite = 0,45
K,=1-04K, =1-0,4%0,015= 0,998

M, 6,92

Ag = - -
Kz xd * fyd 0,998 * 0,322 * (w2+5w)

= 0,000050 m?/m

: 0,15
As min = %*bW*h = Too ¥ 17036 = 0,00054 m?/m

No caso, como a armadura minima € superior a armadura calculada, adota-se a
armadura minima. Assim, serdo aplicadas 8 barras de 8 mm de didmetro ao longo de 1 metro

de muro, de acordo com o afastamento minimo entre as barras.

e Sapata: Fck =30 MPa

O momento no centro da sapada é dado por:

Piotar * bs 336,93 * 3,20
Mcentrosapata = T + Miombam. — Mrestit. = f + 281,85 — 622,76

Mcentrosapata = 198,18 kN.m

A excentricidade (e), e o nucleo central de inércia (NCI) séo:

Mcentrosapata _ 198;18 _
Ptotal 336,93

NCI—bS—3'20—053
"6 6 0T

e = 0,59 m
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Para a determinacdo dos esforcos na sapata, esta foi dividida em se¢Oes, conforme
ilustra a Figura 54, onde considerou a linha de eixo da cortina para fim de equilibrio dos
esforgos:

Figura 54 — Sapata - SecBes 6 e 7

I

Secao 6

Fonte: A autora

Como a tensdo minima ¢ negativa existe uma regiao “x” nomeada como regido
comprimida (J& determinada anteriormente). Em funcéo desta distancia, as tensées no solo

nas secOes 6 e 7, sdo:

Omae * (= (1 + %)) 221,19+ (3,05 — (0,50 + 25°)

Os = . = 3.05 = 163,17 kPa/m
Opmay * (x — (1, + di 221,19 % (3,05 — (0,50 + 0,60

i (= G ) (3,05~ ( D _ 14142 ke

X 3,05

Contudo o momento fletor nas secdes 6 e 7 sdo:

(e+9)° (e +9)*) (e +9)°

Msg = | 056 * T + | (Omax — 0s6) * 6 PPsapata * 2
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(05+ 0'6)2 / (05+ %)2\
6

Mg = 163,17 * 27 )4+ (221,19 — 163,17) »

0,60)2

(0,50 +=

—( 39,87
* 2

- My, = 45,65 kN.m/m

Por equilibrio de momentos nos nos, 0 momento da se¢édo 7 sera:

Mg; = —Mgs + Mgg = —212,76 + 45,65 = —167,11 kN.m/m

A Tabela 22, apresenta os parametros calculados para as outras se¢cdes do muro, além

da sapata, conforme célculos realizados para secdo 1.

Tabela 22 — Dados de todas as se¢@es - Perfil classico - 5 m

H Empuxo vy Momento d Md

Regido m)  (kNm) () Cortante (kN.m) e (m) (m)  (KN.m)

Secéo 1 1,04 9,32 0,53 9,32 4,95 0,36 0,322 6,93
Segdo 2 2,08 2433 094 2433 22,98 042 0,382 32,17
Secgéo 3 3,12 4505 1,33 45,05 59,71 0,48 0,442 83,60

Secéo 4 4,16 71,47 1,69 71,47 121 0,54 0,502 16941

Secdo 5 520 103,59 2,05 103,59 212,76 0,60 0,562 297,86
Sapata externa - - - 125,33 45,65 0,35 0,312 63091
Sapata interna - - - 143,03 -167,11 0,475 0,437 -233,40

Fonte: A autora

A Tabela 23 apresenta as armaduras para cada secao:
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Tabela 23 — Dados dos calculos das armaduras em todas as se¢des
Armadura longitudinal CA 50

Regiao kmd kx -
As (m?/m) As min (m2/m)

Secéo 1 0,003 0,005 0,998 0,000050 0,00054

Secéo 2 0,010 0,015 0,994 0,000195 0,00063

Secéo 3 0,020 0,030 0,988 0,00044 0,00072

Secéo 4 0,031 0,047 0,981 0,000791 0,00081

Secéo 5 0,044 0,066 0,973 0,001252 0,00090
Sapata externa 0,031 0,046 0,982 0,000480 0,00053
Sapata interna 0,057 0,087 0,965 0,001276 0,00071

Fonte: A autora

Da mesma maneira que a secdo 1 utilizou armadura minima ao invés da armadura
calculada, as outras secfes entraram no mesmo quesito. No caso sendo 8 barras de 8

milimetros ao decorrer de 1 metro de muro.

6.1.6 Verificacdo de armadura da forga cortante

e Secdo 1:

k=(1,6-d)=1-k=(16-0322)=1,278

foem = 0,30 * £, */* = 0,30 x 30%/3 = 2,896 MPa
fetking = 0,70 * fepm = 0,70 % 2,896 = 2,027 MPa

_ fctk,inf _ 2,027
ctd ]/C 1’4

= 1,448 MPa

Tra1 = 0,25 * forg = 0,25 x 1,448 = 0,362 MPa

A, 0,00054
<0,02- p1 =

= - = 17 m?
bwrd = T+0322 00017 m%/m

P1

Vsa < Vigr = [Trar * k * (1,2 + 40 * py)] * bw + d
9,32%1,4<1[0,362%1,278 x (1,2 + 40 * 0,0017)] = 1 * 0,322 = 188,89 kN
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Nesse caso, a cortante de resistente de calculo é maior que a cortante solicitante de
célculo, fazendo da verificagdo ok! Onde n&do sera necesséria a armacdo do elemento para
resistir ao cisalhamento.

A Tabela 24 apresenta os dados para cada secdo, e conclui-se que todas as demais

secdes ndo necessitaram de armadura de cisalhamento.

Tabela 24 — Verificagdo armadura de cisalhamento - Perfil classico - 5 m
Trd Vrd
: k

Regiao Vsd (MPa) P1 (kN) Armadura?
Secédo 1 13,05 0,362 0,0017 1,278 188,89 Né&o
Secgéo 2 34,07 0,362 0,0016 1,218 213,23 Né&o
Secéo 3 63,07 0,362 0,0016 1,158 234,41 Né&o
Secéo 4 100,06 0,362 0,0016 1,098 252,32 Né&o
Secédo 5 145,02 0,362 0,0016 1,038 266,94 Né&o
Sapata externa 175,46 0,362 0,0017 1,288 184,36 Né&o
Sapata interna 200,24 0,362 0,0016 1,163 232,77 Né&o

Fonte: A autora

6.1.7 Armadura de distribuicdo

De acordo com a ABNT (NBR 6118:2014), a armadura de distribuicdo serd 1/5 da
armadura principal ou 0,00025 m#m., portanto, para a cortina, a maior armadura é de
0,001252 m#m. considerando a utilizagcdo de barras CA50, com didmetro de 8,0 mm e o
espacamento maximo entre as barras de 0,25 cm, tem-se 23 barras perpendiculares a armadura
de flexdo adotada. O mesmo acontece na sapata, portanto tem-se 13 de barras de 8,0 mm de

diametro perpendiculares a armadura de flexao adotada.

6.1.8 Ancoragem das barras

feap =My * Ny *xNg * ferqg = 2,25 % 1% 0,7 * 1,448 = 2,28 MPa

500

¢ fya 0,008 T15

lb = —x = = % ———
4 fpa 4 2,28

=0,38m
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6.1.9 Verificacdo do momento de fissuracéo

O momento de fissuracdo (Mr) sera determinado na regido mais critica da estrutura, no

caso, na juncao entre a sapata e a cortina.

Este momento é dado pela equacdo 80:

M. = a* feem* I 1,5%2896 % 0,018
T Yt B 0,30

= 260,68 kN.m

Como o momento que atua na secao 5 da cortina é de 212,76 KN.m e assim, menor que

0 momento de fissuracdo, considera-se verificado.

6.1.10 Quadro de ferro e armaduras

O quadro de ferro do muro de arrimo em perfil classico, com dois metros de altura,
esta apresentado na Tabela 25, e 0 posicionamento das armaduras representado em anexo F
(ROCHA, 2016).

Tabela 25 — Quadro de Ferro - Perfil classico - 5 m

Barra Quant Diametro  Comprimento Massa Massa
' (mm) (m) (kg)  (+10%) (kg)
N1 6 10 3,04 11,25 12,38
N2 2 10 512 6,32 6,95
N3 8 10 7,43 36,67 40,34
N4 15 10 7,36 68,12 74,93
N5 66 8 1,0 26,07 28,68
> 97 10,43 148,40 163,28

Fonte: A_autora



6.1.11 Tabela Resumo Muro com perfil classico — 5 metros

Tabela 26 — Tabela Resumo - Muro Perfil classico - 5 m

Dados Geométricos Estabilidade
h (m) 5,0 Ao deslizamento
do (m) 0,3 Fatuante (KN) 124,71
ds (m) 0,2 Fresistente (KN) 291,57
di (m) 0,6 FS 2,34
f(m) 0,35 Ao tombamento
re (M) 0,5 Mtombamento 281,85
H (m) 58 Mrestituigéo 622,76
Extensdo (m) 1 FS 2,21
bs (m) 3,2 Capac. Carga fundacao
ri (m) 2,1 omax (kPa) 221,19
omin (kPa) -10,61
Armadura longitudinal CA-50
Secéo As (m3/m) Asmin (m3/m)  As necessaria (m#m)
1 0,000050 0,00054 0,00054
2 0,000195 0,00063 0,00063
3 0,00044 0,00072 0,00072
4 0,000791 0,00081 0,00081
5 0,001252 0,00090 0,001252
sap. Ext 0,000480 0,00053 0,00053
sap. Int. 0,001276 0,00071 0,001276
Flecha Fissura
Limite (1/250) (m) 0,010400 Matuante 214,09
Encontrada (m) 0,010400 Mr (kN.m) 260,68

Esforgos Solicitantes

Secdo Empuxo (kN/m) Cortante (KN/m)  Momento (kN.m)

1 9,32 9,32 4,95

2 24,33 24,33 22,98

3 45,05 45,05 59,71

4 71,47 71,47 121,00

5 103,59 103,59 212,76
sap. Ext - 125,33 45,65
sap. Int. - 143,03 -167,11

Armadura de Cisalhamento

Secdo Vsd Vrd (kN) Armadura?

1 13,04 188,76 Né&o

2 34,07 213,23 Né&o

3 63,07 234,41 Né&o

4 100,06 252,32 Né&o

5 145,02 266,94 Né&o
sap. Ext 175,46 184,36 Néo
sap. Int. 200,24 232,77 Nao

Armadura de distribuicéo

Regido Diametro (mm) As necessaria (m2/m)
Cortina 8 0,00025
Sapata 8 0,00025

Fonte: Rocha (2016), adaptado
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6.1.12 Tabela Resumo Muro com perfil classico — 6 metros

Tabela 27 — Tabela Resumo - Muro Perfil classico - 6 m

Dados Geométricos Estabilidade
h (m) 6,0 Ao deslizamento
do (m) 0,35 Fatuante (KN) 175,98
ds (m) 0,2 Fresistente (KN) 405,95
di (m) 0,85 FS 2,30
f(m) 0,65 Ao tombamento
re (M) 0,65 Mtombamento 472,73
H (m) 7,05 Mrestituicéo 976,35
Extensdo (m) 1 FS 2,06
bs (m) 3,80 Capac. Carga fundacao
ri (m) 2,30 omax (kPa) 263,80
omin (kPa) -20,58
Armadura longitudinal CA-50
Secéo As (m3/m) Asmin (m3/m)  As necessaria (m#m)
1 0,000057 0,000675 0,000675
2 0,00022 0,000825 0,000825
3 0,00049 0,000974 0,000974
4 0,00087 0,001124 0,001124
5 0,001364 0,001275 0,001364
sap. Ext 0,000571 0,000597 0,000597
sap. Int. 0,001057 0,001125 0,001125
Flecha Fissura
Limite (1/250) (m) 0,0124 Matuante 337,37
Encontrada (m) 0,0110 Mr (kN.m) 523,17
Esforgos Solicitantes
Secdo Empuxo (kN/m) Cortante (KN/m)  Momento (kN.m)
1 11,83 11,83 7,27
2 31,82 31,82 34,76
3 59,97 59,97 92,25
4 96,28 96,28 189,74
5 140,79 140,79 337,37
sap. Ext - 190,22 107,48
sap. Int. - 214,38 -229,87
Armadura de Cisalhamento
Secdo Vsd Vrd (kN) Armadura?
1 16,56 224.27 Né&o
2 44,55 255,02 Né&o
3 83,96 280,02 Né&o
4 134,82 325,64 Né&o
5 197,10 372,56 Né&o
sap. Ext 266,32 280,01 Néo
sap. Int. 300,13 325,63 Nao
Armadura de distribuicéo
Regido Diametro (mm) As necessaria (m2/m)
Cortina 8 0,00027
Sapata 8 0,000225

Fonte: Rocha (2016), adaptado
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6.1.13 Tabela Resumo Muro com perfil classico — 7 metros

Tabela 28 — Tabela Resumo - Muro Perfil classico - 7 m

Dados Geométricos Estabilidade
h (m) 7,0 Ao deslizamento
do (m) 0,35 Fatuante (KN) 224,31
ds (m) 0,2 Fresistente (KN) 570,38
di (m) 0,85 FS 2,34
f(m) 0,35 Ao tombamento
re (M) 0,80 Mtombamento 672,66
H (m) 8,05 Mrestituigéo 1557,72
Extensdo (m) 1 FS 2,30
bs (m) 4,50 Capac. Carga fundacao
ri (m) 2,85 omax (kPa) 273,05
omin (kPa) 0,77
Armadura longitudinal CA-50
Secéo As (m3/m) Asmin (m3/m)  As necessaria (m#m)
1 0,000079 0,000675 0,000675
2 0,000314 0,000825 0,000825
3 0,000714 0,000975 0,000975
4 0,001287 0,001125 0,001287
5 0,002042 0,001275 0,002042
sap. Ext 0,000637 0,001200 0,001200
sap. Int. 0,001467 0,001238 0,001467
Flecha Fissura
Limite (1/250) (m) 0,0144 Matuante 499,81
Encontrada (m) 0,0130 Mr (kN.m) 523,16
Esforgos Solicitantes
Secdo Empuxo (kN/m) Cortante (KN/m)  Momento (kN.m)
1 14,50 14,50 10,09
2 40,01 40,01 49,55
3 76,52 76,52 133,80
4 124,06 124,06 278,61
5 182,60 182,60 499,82
sap. Ext - 234,20 149,30
sap. Int. - 258,90 -350,52
Armadura de Cisalhamento
Secdo Vsd Vrd (kN) Armadura?
1 20,30 224,27 Né&o
2 56,02 255,01 Né&o
3 107,15 280,01 Né&o
4 173,69 328,00 Né&o
5 255,66 382,37 Né&o
sap. Ext 327,89 348,44 Néo
sap. Int. 362,44 363,16 Nao
Armadura de distribuicéo
Regido Diametro (mm) As necessaria (m2/m)
Cortina 10 0,00041
Sapata 10 0,00029

Fonte: Rocha (2016), adaptado
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7. RESULTADOS DAS ANALISES DE ESTABILIDADE GLOBAL — GEOSTUDIO
(2012)

7.1 Muro perfil cléassico — 5m
Para os muros de 5 metros, 4 resultados sdo demonstrados abaixo (Figuras 55, 56, 57 e

58), os critérios adotados sdo conforme Tabela 29.

Tabela 29 — Parametros das modelagens dos muros de 5 m

Peso

Altura e : : Peso  Angulo «
Caso muro Especifico  Tipode  Faixa especifico de Coesao Sobrecarga
do muro Solo SPT ) (KN/m2)
(m) (kN/m?) (KN/m3)  atrito
Areia
1° 5 25 pouco 0-4 17 25 0 0
siltosa
Areia
2° 5 25 pouco 0-4 17 25 0 20 kPa
siltosa
Argila
3° 5 25 porosa  6-10 17 25 30 0
vermelha
Argila
40 5 25 porosa  6-10 17 25 30 20 kPa
vermelha

Fonte: A autora

Figura 55 — 1° caso — Areia pouco siltosa sem sobrecarga — 5m
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Fonte: GeoStudio (2012)
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Figura 56 — 2° caso — Areia pouco siltosa com sobrecarga — 5m
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Fonte: GeoStudio (2012)

Figura 57 — 3° caso — Argila porosa vermelha sem sobrecarga — 5m
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Figura 58 — 4° caso — Argila porosa vermelha com sobrecarga — 5m
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Fonte: GeoStudio (2012)

7.2 Muro perfil classico — 6m
Para 0os muros de 6 metros, 4 resultados sdo demonstrados abaixo (Figuras 59, 60, 61 e
62), os critérios adotados sdo conforme Tabela 30.

Tabela 30 — Pardmetros das modelagens dos muros de 6 m

Peso

Altura - . : Peso  Angulo «
specifico Tipode Faixa e Coesao
Caso muro d especifico de » Sobrecarga
0 muro Solo SPT . (KN/m2)
(m) (KN/m?) (kN/m3)  atrito
Areia
1° 6 25 pouco 0-4 17 25 0 0
siltosa
Areia
2° 6 25 pouco 0-4 17 25 0 20 kPa
siltosa
Argila
3° 6 25 porosa  6-10 17 25 30 0
vermelha
Argila
40 6 25 porosa 6-10 17 25 30 20 kPa
vermelha

Fonte: A autora



Figura 59 — 1° caso — Areia pouco siltosa sem sobrecarga — 6m
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Fonte: GeoStudio (2012)

Figura 60 — 2° caso — Areia pouco siltosa com sobrecarga — 6m
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Figura 61 — 3° caso — Argila porosa vermelha sem sobrecarga — 6m

16
ii B 2,96
| ®
12 —
11 —
— 10 —
E o
o 8
(T
ST
S 6
[}
wm [
4 —
3 —
.
1 —
O —
1
2 \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ |
-2 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34
Distancia (m)
Fonte: GeoStudio (2012)
Figura 62 — 4° caso — Argila porosa vermelha com sobrecarga — 6m
16
15 —
14 —
13 —
12 —
11 —
10 —
~—~
E o
o 8
18 7
S 6
[}
w °[
4  —
3
2  —
1
0  —
1
2 \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ \ |
-2 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34
Distancia (m)

Fonte: GeoStudio (2012)

116



117

7.3 Muro perfil classico — 7m

Para 0os muros de 7 metros, 4 resultados sdo demonstrados abaixo (Figuras 63, 64, 65 e
66), os critérios adotados sdo conforme Tabela 31.

Tabela 31 — Parametros das modelagens dos muros de 7 m

Peso

Altura e : : Peso  Angulo «
Caso muro Especifico  Tipode  Faixa especifico de Coesao Sobrecarga
do muro Solo SPT . (KN/m?)
(m) (KN/m?) (kN/m8)  atrito
Areia
1° 7 25 pouco 0-4 17 25 0 0
siltosa
Areia
2° 7 25 pouco 0-4 17 25 0 20 kPa
siltosa
Argila
3° 7 25 porosa  6-10 17 25 30 0
vermelha
Argila
40 7 25 porosa  6-10 17 25 30 20 kPa
vermelha

Fonte: A autora

Figura 63 — 1° caso — Areia pouco siltosa sem sobrecarga — 7m
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Fonte: GeoStudio (2012)



Figura 64 — 2° caso — Areia pouco siltosa com sobrecarga — 7m
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Figura 65 — 3° caso — Argila porosa vermelha sem sobrecarga — 7m
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Figura 66 — 4° caso — Argila porosa vermelha com sobrecarga — 7m
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Fonte: GeoStudio (2012)

7.4 Discussao das analises de estabilidade global — GeoStudio (2012)

A partir dos resultados obtidos da analise de estabilidade realizada pelo software
GeoStudio, médulo Slope/W, por meio do método de equilibrio limite — Morgenstern e Price,
nenhum dos muros dimensionados em perfil classico de solo areia pouco siltosa, com as
seguintes alturas de 5, 6 e 7 metros passou na analise de estabilidade, apenas os muros em
argila porosa vermelha, pois de acordo com a NBR 11682 (ABNT, 2009), o fator de
seguranca deveria ser igual ou superior a 1,5. Isso também se dad ao fato de o
dimensionamento de muros em concreto armado (flexdo) serem invidveis para alturas
superiores a 5 metros, e a0 mesmo tempo os muros em perfil classico serem viaveis para
alturas entre 2 e 4 metros. Vale ressaltar que para o dimensionamento no ELU foi satisfatorio,
assim como para as demais verificac@es, porém somente para a estabilidade global que néo.

Relacionando os valores encontrados com os parametros dos solos diferentes podemos
perceber que nos solos do tipo areia pouco siltosa obteve-se um fator de seguranga menor que
0 do solo tipo argila vermelha porosa, por conta de o fator de coesdo da areia ser zero,
enquanto a argila apresenta um pouco de coesdo, no caso um valor de 30 kPa. Esse fato do
fator de seguranca de um solo com coeséo diferente de zero ser maior do que um solo com
coesdo nula se relaciona ao significado de coesdo, que é a resisténcia do solo ao cisalhamento,

0 solo possui uma maior consisténcia.
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Quando empregado a sobrecarga de 20 kPa, acontece a mesma relacdo do fator de
coesdo. Quando ndo temos sobrecarga o fator de seguranca é menor em relacdo quando

impomos uma sobrecarga no solo.
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8. RESULTADOS DAS ANALISES DE TENSAO-DEFORMAGCAO — GEOSTUDIO
(2012)

8.1 Muro 5 metros — Areia pouco siltosa (com sobrecarga)
A malha de elementos finitos, tem por objetivo demonstrar a deformacdo gerada em
relacdo aos empuxos entre solo e muro. Nota-se que a regido onde ha maior deformacdo do

macico é aquela pressionada pelo muro.

Figura 67 — Malha de elementos finitos
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Fonte: GeoStudio (2012)

O grafico 01, gerado em relacdo ao deslocamento horizontal e a altura do muro,
possui um deslocamento com aumento gradativo de acordo com a altura do muro (da base ao

topo), tendo um deslocamento maximo de aproximadamente 0,010 m =1 cm.
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Grafico 01 — Deslocamento — Muro 5m — Areia pouco siltosa
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Fonte: GeoStudio (2012)

Nesse segundo grafico (Grafico 02) é a relacdo entre a tensdo horizontal e a altura
deste, onde a tensdo é menor no topo do muro e sendo maxima proxima a sua base, com um

valor de 174,711 kPa em sua base.

Gréfico 02 — Tensdes horizontais — Muro 5m — Areia pouco siltosa
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Fonte: GeoStudio (2012)
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8.2 Muro 6 metros — Areia pouco siltosa (com sobrecarga)

No grafico 03, mostra o deslocamento com aumento gradativo de acordo com a

altura do muro (da base ao topo), tendo um deslocamento maximo de 0,0175 m = 1,75 cm.

Grafico 03 — Deslocamento — Muro 6m — Areia pouco siltosa
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Fonte: GeoStudio (2012)

Nesse segundo grafico (Gréfico 04) é a relacdo entre a tensdo horizontal e a altura

deste, onde a tensdo méaxima na base do muro é de 204,56 kPa.
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Grafico 04 — Tensoes horizontais — Muro 6m — Areia pouco siltosa
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Fonte: GeoStudio (2012)

8.3 Muro 7 metros — Areia pouco siltosa (com sobrecarga)

Deslocamento com aumento gradativo (Grafico 05) de acordo com a altura do

muro (da base ao topo), tendo um deslocamento maximo de 0,027 m = 2,7 cm.

Gréfico 05 — Deslocamento — Muro 7m — Areia pouco siltosa
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Fonte: GeoStudio (2012)
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Nesse segundo grafico (Gréfico 06) é a relacdo entre a tensdo horizontal e a altura

deste, onde a tensdo méaxima é de 237,15 kPa na base.

Gréfico 06 — Tensdes horizontais — Muro 7m — Areia pouco siltosa
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Fonte: GeoStudio (2012)

8.4 Muro 5 metros — Argila porosa vermelha (com sobrecarga)

Deslocamento (Gréfico 07) com aumento gradativo de acordo com a altura do

muro (da base ao topo), tendo um deslocamento maximo de 0,0065 m, sendo 0,6 cm.

Grafico 07 — Deslocamento — Muro 5m — Argila porosa vermelha
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Fonte: GeoStudio (2012)
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Nesse segundo grafico (Gréfico 08) é a relacdo entre a tensdo horizontal e a altura
deste, onde a tensdo maxima € de 167,46 kPa, e uma tensdo negativa no topo do muro de -

38,91 kPa.

Grafico 08 — Tensdes horizontais — Muro 5m — Argila porosa vermelha
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Fonte: GeoStudio (2012)

8.5 Muro 6 metros — Argila porosa vermelha (com sobrecarga)

Deslocamento (Gréfico 09) com aumento gradativo de acordo com a altura do

muro (da base ao topo), tendo um deslocamento méaximo de 0,0074 m, sendo 0,74 cm.
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Grafico 09 — Deslocamento — Muro 6m — Argila porosa vermelha
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Fonte: GeoStudio (2012)

Nesse segundo grafico (Grafico 10) é a relacdo entre a tensdo (horizontal) na
parede do muro e a altura deste, onde a tensdo em toda sua altura varia, atingindo uma tenséo

maxima de 201,47 kPa, e uma tensdo minima de -41,49 kPa.

Gréfico 10 — Tensdes horizontais — Muro 6m — Argila porosa vermelha
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Fonte: GeoStudio (2012)



128

8.6 Muro 7 metros — Argila porosa vermelha (com sobrecarga)

Deslocamento (Grafico 11) com aumento gradativo de acordo com a altura do

muro (da base ao topo), tendo um deslocamento maximo de 0,0078 m, sendo 0,78 cm.

Graéfico 11 — Deslocamento — Muro 7m — Argila porosa vermelha
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Fonte: GeoStudio (2012)

Nesse segundo grafico (Grafico 12) é a relacdo entre a tensdo (horizontal) na
parede do muro e a altura deste, onde a tensdo atinge uma maxima de 167,15 kPa e uma

tensdo minima no topo do muro de -36,64 kPa.
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Grafico 12 — Tensdes horizontais — Muro 7m — Argila porosa vermelha
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Fonte: GeoStudio (2012)

8.7 Discussdes das analises

A partir dos resultados obtidos, verifica-se a diferenga entre os deslocamentos em
relacdo aos muros em solo arenoso e em solo argiloso, e também em relacdo a altura dos
muros. Essa diferenca da-se necessariamente em relacdo ao modulo de elasticidade dos solos
caracteristicos e a diferenca da coesdo que eles possuem. No caso, para 0s solos areia pouco
siltosa 0 médulo de deformacéo é de 30.000 kPa, enquanto o da argila porosa vermelha é de
apenas 10.000 kPa. Quanto mais alto o mddulo de elasticidade do solo, maior sua rigidez,
porém quando este possui uma coesao significativa esta rigidez aumenta, ajudando assim para
o0 deslocamento da estrutura ser baixo.

Relacionando ao concreto, este ndo teria influéncia significativa, pois para todos os
muros de alturas variaveis e tipos de solos também variaveis, este € constante. O que interfere
diretamente seria 0 mddulo de elasticidade de cada tipo de solo, como ja citado, onde o valor
do médulo de elasticidade é alto, a deformacédo é mais baixa, quando presente a coeséo.

Para 0 modelo analitico (para dimensionamento dos muros) apresentado neste
trabalho, foi realizado com caracteristicas de solos diferentes das adequadas as modelagens
realizadas, no caso, ndo se baseou na tabela de Jr (2013), conforme fiz anteriormente.

Contudo, as flechas maximas permitidas para 0os muros de 5, 6 e 7 metros, sdo de
respectivamente 0,0104 m, 0,0124m e 0,0144 m, estas calculadas em método analitico. Para

as modelagens realizadas o unico muro em solo areia pouco siltosa que ndo atingiu o limite da
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flecha, foi 0 muro de 5 metros em areia pouco siltosa, na qual sua flecha maxima (no topo do
muro) foi de 0,01 m. J& para os muros em solo argila porosa vermelha, todos ficaram abaixo
do limite da flecha maxima, sendo o motivo principal a presenca da coesdo nas particulas
nesse tipo de solo, diferentemente do solo em areia pouco siltosa que apresenta coesao nula.
Para as tensbes geradas pelo programa GeoStudio (2012), modulo Sigma/W, estas
foram menores que a capacidade de carga da fundacdo estipulada pelo modelo analitico,
estando assim apta em relacdo a fundacdo. Além das tensdes obtidas estarem bem préximas
aos valores calculados, o que vale ressaltar que nem todos os parametros usados no software

foram equivalentes aos do método analitico.
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9. CONCLUSAO

Os estudos realizados através do método de equilibrio limite, presente no software
GeoStudio (2012), mddulo Slope/W, para a analise de estabilidades foram discrepantes, em
alguns casos, ao que se recomenda a norma técnica. Esses fatores se deram ao fato das alturas
dos muros e o tipo de dimensionamento dos mesmos, ndo respeitarem o que seriam viavel
perante a literatura técnica referenciada, e as propriedades do solo.

Desta maneira, pode-se concluir que os parametros do solo, como peso especifico,
coesdo e angulo de atrito, quando presentes de forma significativa, influenciam na rigidez do
macigo e possuem relacdo direta com as analises de equilibrio limite no ELU. Vale ressaltar
gue os parametros que foram impostos aos solos, sdo parametros reais, apesar de nos estudos
de caso estes serem hipotéticos.

A sobrecarga quando imposta a estrutura gera um efeito de perda de fator de seguranca
(que possui valor limite), diferenciando quando uma estrutura ndo esta propensa a sobrecarga,
ou quando esté é quase zero.

Para as analises tensdo-deformagdo geradas pelo modulo Sigma/W do programa
GeoStudio (2012), estas tiveram algumas divergéncias quando comparadas aos célculos
analiticos realizados. Porém a capacidade de carga que a fundacdo suportaria passou em
relacdo a esse comparativo proposto. Para as deformacgdes encontradas, vale ressaltar que a
presenca ou ndo da coesdo (associada aos demais parametros) é muito significativa, pois esta
fornece uma maior rigidez ao solo quando presente, fazendo com que as deformagdes sejam
menores. O modulo de elasticidade de um determinado tipo de solo, este associado aos
demais parametros, influem diretamente no estudo de tensdo-deformacéo, pois 0 médulo de
elasticidade € uma grandeza proporcional a rigidez do material quando este é sujeitado a uma
tensdo externa.

Enfim, para a analise de tensbes e deformacdes dos muros propostos, ndo estariam em
comum acordo de execucdo, os muros de 6 e 7 metros em areia pouco siltosa. Porém, vale
destacar que os casos sdo hipotéticos e se utilizou de tabelas padronizadas por alguns autores,
gue nem sempre se adequam em todos os locais, por isso nada mais seguro e indispensavel
que a realizacdo de ensaios para dados veridicos. Pode-se concluir assim, que todo o solo se
deforma, e essa deformacéo € alta ou ndo, dependendo de suas propriedades. Lembra-se
tambem que para um projeto de um muro de arrimo, por mais bem dimensionado que esteja,
este carece da analise de estabilidade global, para identificar se aquela estrutura atendera o

requisito normativo de um fator de seguranca maior que 1,5.
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APENDICE A — Pré-dimensionamento perfil classico

Q
bibibiyd

ds -
' . i
-\‘ | j: f
Altura “h”
do muro do (cm) f (cm) di (m) bs (m) r (m) ds (cm) H (m)
(m)
5 30 35 0,60 3,20 0,50 20 5,80
6 35 65 0,85 3,80 0,65 20 7,05
7 35 80 0,85 4,50 0,80 20 8,05




ANEXO A — Momentos fletores em lajes com carga triangular

S S ; x‘ £y
Tipo é 21 | |f. Lo
3 7 Y ;.

f‘ ia

TRl P | W ] By [ B | R | R [ Ry | B | Wy | W | TEGC
b b

<0,30| 417 | 16,67 | 0,33 | 1,67 | 4,17 | 16,67 | 0,78 | 267 | 533 | 9,22 | <0,30
0,30 | -167 | 1504 | 0,33 | 167 | -0.89 | 1369 | 0,78 | 267 | 533 | 9,22 | 0.30
0,35 | 081 | 1423 | 064 | 212 | 0,32 | 1258 | 1,05 | 283 | 5,14 | 8,71 | 0,35
0,40 | 006 | 1342 | 094 | 256 | 0,25 | 11,47 | 1,31 | 300 | 494 | 819 | 0.40
0,45 | 049 | 1250 | 1,17 | 2,82 | 0,53 | 10,32 | 1,42 | 2,86 | 4,81 | 7,25 | 0,45
0,50 | 092 [ 1158 | 1,40 | 308 | 0,80 | 916 | 1,52 | 272 | 468 | 6,23 | 0,50
0,55 | 110 | 1081 | 158 | 324 | 097 | 822 | 158 | 251 | 456 | 547 | 0.55
0,60 | 1,28 | 1003 | 1,75 | 339 | 1,14 | 728 | 164 | 231 | 444 | 461 | 0,60
065 | 137 | 9,34 | 1,86 | 335 | 1,18 | 647 | 1,65 | 209 | 428 | 398 | 0.65
0,70 | 145 | 864 | 1,96 | 331 | 1,22 | 565 | 165 | 188 | 412 | 335 | 0,70
0,75 | 148 | 8,05 | 2,01 | 322 | 1,22 | 509 | 1,64 | 1,71 | 394 | 289 | 0,75
0,80 | 150 | 746 | 207 | 313 | 1,22 | 453 | 163 | 155 | 3,77 | 244 | 0,80
085 | 147 | 701 | 205 | 298 | 1,16 | 422 | 155 | 1,39 | 35 | 2,07 | 0.85
09 | 143 655 | 203 | 2,83 | 1,10 | 390 | 147 [ 1,22 [ 336 | 1,70 | 0,90
095 | 139 | 6,15 | 2,00 | 267 | 1.01 | 368 | 1,38 | 109 | 3.18 | 145 | 0.95
1,00 | 135 | 574 | 197 | 251 | 0,91 | 345 | 1,29 | 095 | 3,01 | 1,19 | 1,00
1,05 | 140 | 593 | 2,14 | 260 | 0,90 | 352 | 1,34 | 092 | 313 | 1,14 | 1,05
1,10 | 145 | 6,12 | 231 | 270 | 0,89 | 350 | 1,39 | 089 | 324 | 1,10 | 1,10
1,15 | 149 | 6,30 | 248 | 2,79 | 0,88 | 367 | 1,43 | 085 | 3,36 | 1,05 | 1,15
1,20 | 154 | 649 | 265 [ 288 | 0,86 | 374 | 1,48 | 082 | 347 | 1,00 | 1,20
1,25 | 1,57 | 6,65 | 2,78 | 2,88 | 0,83 | 380 | 1,52 | 0,79 | 3,53 | 0,96 | 1,25
1,30 | 159 | 6,80 | 295 | 2,88 | 0.80 | 386 | 1,55 | 076 | 359 | 091 | 1,30
1,35 | 161 | 6,96 | 3,10 | 2,88 | 0,77 | 392 | 1,59 | 0,73 | 3,65 | 0,87 | 1,35
1,40 | 164 | 711 | 324 [ 288 | 0,74 | 398 | 162 | 069 | 3,70 | 0,83 | 1,40
1,45 | 166 | 727 | 3,39 | 2,88 | 0,71 | 404 | 1,66 | 066 | 3,76 | 0,78 | 1,45
1,50 | 169 | 743 | 354 [ 288 | 0,68 | 410 | 169 | 063 | 382 | 0,74 | 1,50
1,55 | 168 | 7,53 | 365 | 2,86 | 0,66 | 413 | 1,72 | 061 | 3,85 | 0,71 | 1,55
1,60 | 167 | 764 | 376 | 284 | 064 | 417 | 1,75 | 059 | 3.88 | 068 | 1.60
1,65 | 166 | 7,74 | 387 | 282 | 062 | 421 | 1,76 | 056 | 391 | 066 | 1,65
1,70 | 165 | 7,85 | 398 | 280 | 0,60 | 425 | 1,78 | 054 | 394 | 063 | 1,70
1,75 | 164 | 795 | 409 | 278 | 058 | 429 | 1,80 | 052 | 397 | 060 | 1,75
1,80 | 164 | 8,06 | 419 | 275 | 0,56 | 433 | 1,82 | 050 | 4,00 | 057 | 1,80
1,85 | 163 [ 816 | 430 [ 273 | 0,54 | 437 | 1,84 | 048 | 403 | 054 | 1,85
1,00 | 162 | 827 | 441 | 2,71 | 0,52 | 440 | 1,87 | 045 | 4,06 | 0,52 | 1,90
1,95 | 161 | 838 | 452 [ 269 | 050 | 444 | 1,89 | 043 | 409 | 049 | 1,95
2,00 | 160 | 848 | 463 | 267 | 0,48 | 448 | 1,91 | 041 | 412 | 0,46 | 2,00

Valores extraidos de BARES (1972) e adaptados por L.M. Pinheiro.

m=u ReE p = carga uniforme /= menor valor entre /, e 4,

100
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ANEXO B — Momentos fletores em lajes com carga triangular

Y WA Y fs |
T ,/ /////// T
1po 7 lpO

A9 6 410 be

2 2

X Y X

Ll IS TS T U T T T BT TR RN
<0,30[-12,50] 50,00 | 0,78 | 6,22 |-12,50 | 50,00 | 2,11 | 8,67 | 14,56 | 37,00 | <0,30
0,30 | -7.33 | 43,08 | 0,78 | 622 | -489 | 38,33 | 211 | 867 | 14,56 | 37,00 | 0,30
0,35 | -5,17 | 39,98 | 1,89 | 7,89 | -2,57 | 33,08 | 3,18 | 9,74 | 14,84 | 35,53 | 0,35
0,40 | -3,00 [36,87 | 300 | 956 | -025 | 27,83 | 425 | 10,81 | 15,13 |34.06 | 040
045 | -1,78 | 33.89 | 362 | 10,54 | 054 | 23,94 | 453 | 10.77 | 14,26 | 31,21 | 045
0,50 | -0,56 | 30,91 | 424 | 11,52 | 1,32 | 20,04 | 480 | 10,72 | 13,40 | 28,36 | 0,50
0,55 | 0,25 | 28,02 | 462 | 11,82 | 1,62 | 17,40 | 486 | 999 | 12,48 | 25,26 | 0,55
0,60 | 1,06 | 2513 | 500 | 12,11 | 192 | 14,76 | 492 | 925 | 11,56 | 22,17 | 0,60
065 | 147 | 22,90 | 525 | 12,12 | 1,91 | 12,91 | 468 | 855 | 10,81 | 19,63 | 0,65
0,70 | 1,88 | 20,66 | 549 | 12,12 | 190 | 11,06 | 443 | 7,84 | 10,06 | 17,08 | 0,70
0,75 | 2.06 | 1884 | 561 | 11,81 ] 1.82 | 986 | 414 | 7.15 | 942 | 1517 | 075
080 | 223 | 17.02 | 572 | 11,50 | 1,73 | 865 | 386 | 645 | 877 | 13,25 | 0,80
0,85 | 2,26 | 15,59 | 566 | 11,05 | 1,64 | 7,78 | 359 | 586 | 819 | 11,87 | 0,85
090 | 228 | 14,16 | 560 | 1059 | 1,54 | 691 | 333 | 526 | 7,60 | 10,49 | 0,90
095 | 225 | 12,99 | 548 | 10,07 | 140 | 625 | 311 | 481 | 712 | 950 | 095
100 | 221 | 11,82 ] 536 | 955 | 125 | 559 | 288 | 435 | 664 | 851 | 1,00
105 | 2,33 | 11,91 | 572 | 991 | 1,25 | 559 | 298 | 437 | 682 | 850 | 105
1,10 | 245 [ 12,00 [ 6,08 | 1027 | 1,24 | 558 | 308 | 439 | 699 | 850 | 1,10
1,15 | 257 | 12,08 | 644 | 1062 | 124 | 558 | 318 | 441 | 717 | 6,49 | 1,15
120 | 269 | 12,17 | 6,80 | 10,98 | 124 | 557 | 327 | 443 | 7.34 | 848 | 1,20
125 | 267 | 12,20 | 7,09 | 11,20 | 1,20 | 557 | 334 | 444 | 744 | 848 | 1,25
130 | 264 [ 1222 737 | 11,42 | 117 | 557 | 341 | 445 | 754 | 847 | 1,30
135 | 262 | 12,25 | 7.55 | 11,64 | 1,14 | 557 | 349 | 446 | 7.64 | 847 | 1,35
140 | 259 | 12,28 | 793 | 11,85 | 1,11 | 558 | 356 | 447 | 7.73 | 8,47 | 1,40
145 | 257 | 12,31 | 822 | 12,07 | 1,09 | 558 | 363 | 448 | 7.83 | 8.46 | 145
150 | 254 | 12,33 | 850 | 12,29 | 1,06 | 558 | 3,70 | 449 | 7.93 | 846 | 1,50
155 | 2,56 | 12,35 | 8,68 | 12,37 | 1,04 | 558 | 3.74 | 449 | 7.97 | 8,46 | 155
160 | 258 | 12,36 | 886 | 12,45 | 1,01 | 558 | 3,77 | 449 | 800 | 8,46 | 1,60
165 | 259 | 12,38 | 904 | 1253 | 099 | 557 | 381 | 449 | 804 | 846 | 165
1,70 | 2,61 | 12,39 | 922 | 12,61 | 097 | 557 | 384 | 449 | 808 | 846 | 1,70
1,75 | 263 | 1241 | 941 [ 1268 | 095 | 557 | 388 | 450 | 812 | 846 | 1.75
180 | 265 | 12,42 | 959 | 12,76 | 093 | 557 | 392 | 450 | 815 | 845 | 1.80
185 | 267 | 12,44 | 976 | 1284 | 091 | 557 | 395 | 450 | 819 | 845 | 1,85
190 | 268 | 12,45 | 994 | 1292 | 088 | 556 | 399 | 450 | 823 | 845 | 1,90
195 | 2,70 | 12,47 | 10,13 | 13,00 | 086 | 556 | 402 | 450 | 826 | 845 | 195
200 | 2,72 [ 12,48 | 10,31 | 13,08 | 0,84 | 556 | 406 | 450 | 830 | 8,45 | 2,00
>200] 2,72 | 12,48 | 12,50 |13,08 | 084 | 556 | 417 | 4,50 | 8,33 | 8,45 | > 2,00
Valores extraidos de BARES (1972) e adaptados por L.M. Pinheiro.
m= y& p = carga uniforme # =menor valor entre /, e /5
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ANEXO C - Flechas em lajes com carga triangular

b = largura da seg¢ao

p = carga uniforme

fy = menor vao

y= maior vao

Ti
X x, ’11 X,
] —— —— Aol I ]
'r=:—‘ é 19| | é 20 —Tf é[g fs é’22 s r=f;—‘
¥ P v ] \ TRy, R I | X P . y b
fy, £y [ IITL
o op o op oL op oL op
<0,30 - . - - 1531 | 40,00 | 1531 | 40,00 | <0,30
0,30 7383 | 12305 | 4633 | 7528 | 1303 | 3040 | 11,58 | 2461 0,30
0,35 57,30 | 9565 | 3324 | 5253 | 1133 | 2642 948 19,18 0,35
0,40 40,77 | 6825 | 2015 | 2977 9,62 22,44 7,33 13,74 0,40
0,45 3230 | 5308 1533 | 21,92 8,75 19,38 6,01 11,00 0,45
0,50 2383 | 37,90 10,51 14,07 7,88 16,32 4,69 8,25 0,50
0,55 1938 | 30,04 8,47 10,66 7,06 14,13 4,11 6,71 0,55
0,60 1493 | 2217 6,42 7.24 6,24 11,94 3,53 5,16 0,60
0,65 12,45 18,00 519 5,58 5,52 10,15 3,09 4,05 0,65
0,70 9,96 13,82 396 3,91 4,79 8,35 264 293 0,70
0,75 8,45 11,31 3,27 3,02 4,29 717 2,28 2,31 0,75
0,80 6,93 8,79 2,58 212 378 5,98 1,92 1,69 0,80
0,85 6,01 7,28 217 1,65 3,38 513 1,62 1,36 0,85
0,90 5,08 577 1,75 1,18 2,97 4,27 1,32 1,02 0,90
0,95 4,37 486 1,49 0,93 2,66 3,67 1,14 0,82 0,95
1,00 365 3,84 1,23 0,67 234 3,06 0,95 0,62 1,00
1,05 3,83 3,96 1,26 0,64 2,55 3,16 1,01 0,60 1,05
1,10 4,02 398 1,28 0,62 276 3,26 1,08 0,58 1,10
1,15 4,20 4,00 1,31 0,59 296 3,36 1,14 0,56 1,15
1,20 4,38 4,02 1,33 0,56 3,17 3,46 1,20 0,54 1,20
1,25 452 3,98 1,35 0,53 3,34 3,46 1,23 0,52 1,25
1,30 4,66 3,95 1,36 0,51 3,51 345 1,26 0,50 1,30
1,35 4,80 391 1,38 0,48 3,68 345 1,29 0,47 1,35
1,40 4,94 3,87 1,39 0,46 3,86 345 1,31 0,45 1,40
1,45 5,07 3,84 1,41 0,43 4,03 3,44 1,34 0,43 1,45
1,50 5.21 3,80 1,42 0,41 4,20 344 1,37 0,41 1,50
1,55 5,31 376 1,42 0,40 434 342 1,38 0,40 1,55
1,60 542 3,71 1,42 0,39 448 3,39 1,38 0,39 1,60
1,65 5,52 3,67 1,43 0,38 462 3,37 1,39 0,38 1,65
1,70 5,62 3,62 1,43 0,37 476 3,34 1,40 0,37 1,70
1,75 573 3,58 1,43 0,36 4,90 3,32 1,41 0,36 1,75
1,80 583 3,54 143 0,35 5,04 3,30 1,41 0,35 1,80
1,85 5,93 3,49 1,43 0,35 5,18 327 1,42 0,35 1,85
1,90 6,03 3,45 1,44 0,34 5,32 3,25 1,43 0,34 1,90
1,95 6,14 3,40 1,44 0,33 546 3,22 1,43 0,33 1,95
2,00 6,24 3,36 1,44 0,32 5,60 3,20 1,44 0,32 2,00
Valores exfraidos de BARES (1972) e adaptados por L.M. Pinheiro.
o B pa
© 100 12 E. I

E. = modulo de elasticidade

| = momento de inércia
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ANEXO D - Flechas em lajes com carga uniforme

140

b = largura da se¢ao

p = carga uniforme

fx = menor vao

fy= maior vao

Tipo
y y y
| 7T T el o | foi o | 4100 6 |,
fb % 4 X /1 X ——x’ ’:h
Ca px ta *T}
o op o op o op o op
<0.30 - - - - 53,13 | 150,00 | 53,13 [ 150,00 | <0.30
0,30 215,71 | 412,59 | 13464 | 23163 | 41,98 | 110,02 | 3764 | 97,00 0,30
0.35 163,97 | 30950 | 9526 | 16437 | 3748 | 96,70 | 3165 | 78,05 0.35
0,40 122,22 | 206,59 | 55,88 9711 | 3298 | 8337 | 2565 | 59,09 040
0.45 88.76 160.99 41,73 71.35 | 29.06 71.61 2089 | 46.71 045
0,50 6529 | 11539 | 2758 4559 | 2514 | 5985 | 16,13 | 34,33 0,50
0,55 52,96 9240 21,35 3438 | 2212 | 5142 | 1322 | 27,07 0,55
0,60 40,63 6940 15,11 23,16 19.09 | 4298 10,31 19.81 0,60
0,65 33,58 56,48 12,07 18,03 | 16,80 | 37,00 | 853 15,96 0,65
0.70 26,52 4356 9.03 12,89 | 1450 | 31.01 6.74 12,11 0.70
0,75 22,14 3564 741 10,31 | 12,79 | 2667 563 9,82 0,75
0,80 17,75 27,71 5,78 7,73 11,08 | 2233 4,52 7,53 0,80
0.85 15,23 2354 482 6,32 9,78 19,25 3.84 6.19 0.85
0,90 12,71 19,37 3,86 4,90 847 16,16 3,15 4,84 0,90
0.95 10.92 1648 3.26 4,08 7.49 1396 | 2.71 4.04 0.95
1,00 9,13 13,58 2,66 3,25 6,50 11,76 2,26 3,24 1,00
1,05 946 13,85 2,71 3.26 6,91 12,19 | 234 3,26 1,05
1,10 9.79 14,11 2,76 3,28 7.32 1260 | 242 3,27 1,10
1,15 10,12 14,38 281 3,29 7,72 13,01 249 3,29 1,15
1.20 10.45 14.64 2.86 3.30 8.13 13.46 2.57 3.30 1.20
1.25 10.69 14.77 2,88 3.31 8.46 13.72 | 261 3.31 1.25
1,30 10,93 14,91 2,90 3,31 8,80 1397 | 264 3,31 1,30
1,35 11,18 15,04 293 3,32 9,13 1423 | 268 3,32 1.35
1,40 11,42 1517 2,95 3,33 9,46 14,48 2,71 3,33 140
1.45 11.66 15.31 297 3,33 9.80 1474 | 275 3.33 1.45
1,50 11,90 1544 299 334 10,13 | 1499 | 2,78 3,34 1,50
1,55 12,04 15,50 3,00 3,34 10,35 | 1509 | 2,79 3,34 1,55
1.60 12,18 15,55 3.00 3.34 1057 | 1519 | 280 3.34 1,60
1.65 12,31 15,61 3,01 3,35 10.79 | 1529 | 281 3,35 1.65
1.70 12,45 1566 3.01 3.35 1101 | 1539 | 2.82 3.35 1.70
1,75 12,59 15,72 3,02 3,35 12,23 15,50 2,83 3,35 1,75
1,80 12,73 15,78 3,02 3,35 1144 | 1560 | 2.84 3,35 1,80
1.85 12.87 1583 3.03 3.35 11.66 | 1570 | 2.85 3.35 1.85
1,90 13,00 15,89 3,03 3,36 11,88 | 1580 | 2.86 3,36 1,90
1.95 13.14 1594 3.04 3,36 1210 | 1590 | 2.87 3,36 1.95
| 200 13,28 16.00 3.04 3.36 1232 | 16,00 | 2.88 3,36 2,00
o 15,63 16.00 3.13 3.36 1563 | 16.00 3.13 3.36 w0
Valores extraidos de BARES (1972) e adaptados por L.M. Pinheiro.
a,= B 3— pe,
7100 12 E. |

E. = moédulo de elasticidade

| = momento de inércia
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ANEXO E - Relatério de sondagem de solo SPT (exemplo)

RELATORIO DE SONDAGEM - SPT

SONDA [
MIR =
BCIAL | FinaL | Nl
2 rez| e | agu| SCLOPROF CLASSIFICAGAD W MW s 4% %
13 14
Argila arenosa com pedregulhos, de corsstancia media ¢or }
) B & ERdTon
z P
Fij
i ﬁ -----------------------------
o w | w ]| ¢ 1 |7
1 11 Silte aremoso POUCO MICAES, POULO COENPALD & CHMEECts
mnd ismeie CHmpacho, §or roe
A 12 | 1
12 1
o 12 13
i 1€ 18
ul W 21
2 12 23
o 2 || B o TN
. . Silte amoss com pedrogules o tregos do dlleragioderecha,
14 = 2 vl ETIESNE £ COBgA 10 & TS B0 C0ETH BEL0
15 2B 28
w o = 3 5
" xr 42 ot a A, % .‘\ h
o 2 | 9 | = Fds TN
' = Limdte dofigo - lmée da pondagen
20]
Fi Lavagen | 0iman
2 levagenm 10
. Lavagen 1 0imen
24
25
25
2T
28]
x|
OATA: Am osirader WMartelo venee GOLPES NIGAIS

sy TBONZ000
erane 120008

Bnleme 1 38 Cueda 750 com
& extemo 2

" Peso 650 kg

— GOLPES FINAIS
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ANEXO F - Projeto perfil classico 5 metros

O\
7

Ja 5
- Flife]
| = | T
DETALHE CGEOWETRICD SECAD TRAMNSWERSAL DETALHE GECMETRICO VISTA FRONTAL

Barra Massa Cf 10% [kg)
N1 12338
s £95
N3 #0.34
M 74,53
M5 2868
i= 163,28
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28

DETALHE ARMADURAS SEGAD TRAMSYERSAL

58
b 208
31z ﬁ
DETALHE ARBADURAS FLEXAD SAPATA
HNOTAS GERAIS

E R

COTAS EM CENTBAETRO

COBRMENTO DAS ARMACCES C= 3 cm,

FORMAS DE ACORDO COM A HORMY ASMNT MBRTIO3
CONCRETD ARMADD, MWORMA DM ABNT WER-G118

MIDULD DE ELASTICIDADE E= 2T GPa
AGREGADG GRAUDG (GRAKITO) COM DIRMETRO WEROR
Ol MGLAL & 79 Cw, BRMA 01

AT ARMADURA LOMGITUDINAL CA—S50 [fylomS00MPa)
WVALORES REFERENTES & | MODULOD DE MURD
SLUEF DO COMCRETD IDEAL EM B0 CW

23

569

55

48

DETALHE ARMADURAS “WISTA FROKTAL

55

S

N OO0 -5 128 ¢f

\

VIS NS @20 - 736 T

\

'-EE NE @B -I.0&/2]1

405

55

201

DETALHE GEOMETRICO ARMADUEAS DE FLEWRO




ANEXO G - Projeto perfil classico 6 metros
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A

(=1
[}
W
230 |
1 |
[P
0
-
380

—_—

DETALHE GEGMETRICD SEGAD TRANIVERSAL

HOTAS GERAIS

COTAS EM CENTILETRD

i
z
]
4
fokm 3 WP

WOOUILD DE ELASTICIDADE E= I7 &Pa

AGREGADD GRALDD (GRANITE) OO DRSWETRO WEMOR

OU KL A 10 Cw, BRITS O

S = AQD ARWADUEA LONGTUOMSL CA—S0 [tyiesS00MIM)
WALORES REFEREWTES A& 1 WODULD DE WURD

L]
1

COERMENTD DAS ARMAGDES 0= 3 am;
FORAAS DE ACORDD COM & NOREA ABHT KERTIOL
COMCRETD ARMLADC, KORUS D8 ABNT MER-S10E

T — SUMF D COMCRETO IDEAL EW B0 CMW

—_—

540

G20
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50

28

_E_T

694

&30

Yy
- =

[ =

IIIl L] E E L]

4 84 34 34
NEINE D § 1.0 /18

DETALHE CEDMETRICO ARMADURAS DE FLEWAD
DETALHE ARMADURAS WISTA FROMTAL
85
&5 227
& F3
372
DETALME ARWADLIRAS FLEMAD SAPATA
Quadro de ferro
Barra Massa (ke) Massa CJ 10% (k)

TH 13,45 14,81
IF 14,91 16,40
T E] 5142 56,56
N4 75,40 £2,94
M5 35,16 38,67
7. 112 31,36 150,3 205,38




ANEXO H - Projeto perfil classico 7 metros
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700

(=]
(i
285
-
) 4500
DETALHE CEOMETRICD SECAD TRAMSVERSAL
MOTAS GERAIS

1 = COTAS EM CENTIMETRD
= COBRIMEMTD DAS ARMADDES C= 3 em,

z
&
4

L

FORMAS DE ACORDD COM A MORMA ABNT NERT20DS
CONCRETD ARMADO, HORMA DA ABNT WBR—G118
fok= 30 MPg

MODULD DE FLASTIODADE E= 27 GPa

AGREGADD GRAUDD (GRANITD) COM DIMMETRO MENOR
Ol GLUAL & 18 CW, BRITA O1

ACT ARMADURA LONGITUDINAL CA=S50 (Frh=500WPa)
WALDRES FEFERENTES & 1| MODULD DE MURO
SLUMF DO COMCRETD IDEAL EM B0 CM

725

720

I

100

1

DETALME GEOWETROO WSTA FROMNTAL
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28
=
a
y
~
i
= 9 R
=
O
g -
i =
*.f; S
>
- =
.
3
3 @
_'a_; M
L'fe
b |
=@
L
B S S &
T 82 a3 a3 23
l'l. BETALHE GEOMETRICD ARMADURAS D€ FLEWAD
05 N6 @ 10 -1.0 /19 77 &5 7a1
OETALME ARMADLIRAS VISTA FROWTAL
& (8
442
CETALHE ARMADUSAS FLECKD SAPATA
Quadro de ferro
Comprimento
Barra Quantidade Didmetro |mm) Massa (kg) Massa Cf 10% (kg)
M1 21,40 23,54
M2 18,81 20,69
N3 13,95 15,34
M4 61,02 67,12
M5 119,26 131,18
NE 64,79 71,26
I- 129 41,2 295,2 329,14




