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RESUMO

Este trabalho tem como objetivo auxiliar no desenvolvimento do
projeto de um muro de arrimo em concreto armado.

Sera constituido de quatro fases distintas.

Na primeira fase, serdo detalhados os tipos de muros de arrimo, bem
como suas indicag¢des de uso.

Numa segunda fase, serdo levantadas as agdes atuantes no muro. O
estudo do empuxo sera feito a partir da teoria de Coulomb e Rankine.

Na fase seguinte serdo fixadas as dimensées do muro a partir de um
pre-dimensionamento, seguido da verificacdo da estabilidade do conjunto,
onde é analisada a seguranga ao deslizamento e tombamento. A partir dai,
s&o calculados os esforgos solicitantes no muro e na sapata, seguido do
dimensionamento das armaduras de ambos.

Finalmente, na ultima fase, sera feita a resolugdo detalhada de dois

tipos de muro de arrimo.
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ABSTRACT

The objetctive of this work is to help in the development of reinforced
concrete retaining wall projects.

There were four distinct phases.

In the first phase was detailed the retaining walls types, as their using
Indications.

In the second phase, it was showed the actions on the wall. The
studying of pressure soil was made with Coulomb and Rankine theory.

In the next phase, was fixed the wall dimensions according to a first
draft, followed by stability conditions, where was verificed sliding and falling
safety. Then the wall and foundation internal forces were calculated, followed
by the reinforcing bars calculation in both of them.

Finally, in the last phase, it was made a complete calculation of the

two types of retaining wall.



1 - INTRODUGAO

1.1 - Considera¢des Gerais

Juntamente com o desenvolvimento alcancado pelo Homem,
principalmente nos ultimos décadas, veio a necessidade de se ocupar
regides de dificil acesso e utilizagdo como, por exemplo, as encostas de
morros € montanhas proximos as regiées mais populosos, fazendo uso de
tais espagos para construgdo de moradias, edificios publicos e vias de
transporte.

Para que o uso dessas regides fosse possivel, foram realizadas
obras de contengao, tornando esses locais suficientemente planos, a fim de
garantir a utilizagdo para construgédo de edificacdes ou a seguranga de
obras proximos a essas encostas.

As obras de contencdo s&o utilizadas quando o espaco disponivel
nao é suficiente para manter uma diferenca de nivel da superficie através de
taludes.

Assim, novas técnicas e teorias foram sendo desenvolvidas a fim de
conhecer melhor o comportamento de tais obras, bem como a diminuigao
dos custos.

A seguir, estio descritos 0s tipos de muros mais usuais, assim como

suas indicagdes de uso.



1.2 - Tipologia

1.2.1 - Muro de Arrimo por Gravidade

S&o estruturas em que o peso préprio € o responsavel pela sua
estabilidade. Geralmente utilizados em locais onde o solo apresenta boa
capacidade de suporte.

Os materiais empregados sdo concreto ciclopico ou alvenaria de
pedra, podendo também ser utilizado solo-cimento ensacado.

Os concretos ciclopicos sdo concretos aos quais se incorporam
pedras de grandes diaametros, dispostos regulamentes em camadas e
convenientementes afastados para que a massa possa envolvé-las por
completo. O volume de pedra é responsavel por 40% do total do volume de
concreto.

O muro de gravidade deve ser dimensionado de modo a nao
apresentar tensdes de tracdo e garantir a resisténcia contra as acgodes
laterais, oriundas do atrito entre as camadas de interface do solo com o
mesmo.

O muro de gravidade, pode ser projetado em trés perfis basicos:

retangular, trapezoidal e escalonado.

1.2.1.1 - Muro de gravidade com perfil retangular

O muro de gravidade de perfil retangular (Figura 1.1) € econdmico

apenas para pequenas alturas (até 2,0m), sendo geralmente utilizado o

concreto ciclopico.
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Figura 1.1 - Muro de gravidade com perfil retangular.

onde:
H - altura da superficie até o topo do muro;
H, - altura do muro enterrado
B - largura da base

E, - Empuxo total

G,, - agéo devido ao peso proprio

Segundo Moliterno  (1980), pode-se adotar para o pre-

dimensionamento as seguintes dimensdes:

- Muro de alvenaria de tijolos ................ B =0,40H

- Muro de concreto ciclépico ................. B =0,30H

1.2.1.2 - Muro de gravidade com perfil trapezoidal

O muro de gravidade com perfil trapezoidal (Figura 1.2) € mais
utilizado por ser mais econdmico em relagdo ao perfil retangular e poder ser
adotado para maiores alturas. O material utilizado também é o concreto

cicldpico.



A superficie inclinada do muro deve ser sempre que possivel de
paramento externo inclinado, fazendo com que o centro de gravidade do
muro fique para o lado do terreno.

O paramento externo vertical sé deve ser usado em caso de

exigéncia estética.

PP

Figura 1.2 - Muro de gravidade com perfil trapezoidal (Moliterno 1980).

Moliterno (1980), propde para o pré-dimensionamento as seguintes

dimensdes:
B, =014H
B=B, +H/3

1.2.1.3 - Muro de gravidade com perfil escalonado

O muro com perfil escalonado é utilizado para situagbes idénticas a
do muro trapezoidal. Executado em alvenaria de pedra, apresenta a

vantagem de uma maior economia de material.
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Figura 1.3 - Muro de gravidade com perfil escalonado (Moliterno, 1980).

1.2.2 - Muros Isolados em Concreto Armado sem Contrafortes

S&o compostos basicamente de duas lajes de concreto armado. A laje
vertical é considerada engastada na base com o extremo superior em
balango. A laje horizontal se apoia no terreno, com finalidade estrutural de
equilibrar 0 empuxo e servir de sapata.

Como seu peso préprio € inferior aos do muro de gravidade, pode ser
empregado em solos que nao apresentam alta resisténcia de suporte,
bastando para isso uma conveniente analise da fundag&o, podendo,
inclusive, fazer uso de estacas. Isto, porque o equilibrio do sistema é obtido
com a massa de solo sobre uma sapata enterrada.

A laje vertical esta submetida a uma acg&o variavel devido ao empuxo
do terreno e, a laje horizontal, apoiada no terreno, recebe a agc&o dos pesos
proprios da laje vertical e do macico de terra. Quando o muro for
parcialmente enterrado, deve ser acrescido o peso deste macigo de terra em
seu lado externo.

Para a escolha deste tipo de muro devem ser analisados os

seguintes aspectos:



o dificuldade de compactacao do aterro no encontro das lajes;
e acréscimo de terreno requerido para este servigo;

e preparagao de férmas, armaduras, concretagem e cura.

Silva Leme, recomenda que o emprego deste tipo de muro seja
restrito a uma altura maxima de 5m.

Neste tipo de estrutura, qualquer que seja o comprimento do muro, o
dimensionamento se faz considerando o comprimento unitario (1m).

Os muros sem contrafortes apresentam quatro perfis basicos: perfil
classico,perfil L, perfis especiais e muros atirantados, como mostrados a

seguir.
1.2.2.1 - Muro sem contraforte com perfil classico
O perfil classico serve de padrdo de comparagdo para os demais

sistemas. E um perfil utilizado para alturas entre 2m a 4m. A Figura 1.4,

mostra um esquema deste tipo de perfil.
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Figura 1.4 - Muro sem contraforte - Perfil classico.



De acordo com o desenho apresentado na Figura 1.4, tém-se:
H - altura total da parede de contengéo;
B - largura total da sapata;
E - empuxo total aplicado a 1/3 de H.;

I,

. - forga de atrito solo-estrutura.

As espessuras minimas da parede (/,,) e da sapata (4,), usualmente

adotadas com © mesmo valor, s&o determinadas a partir da secgodes
transversais necessarias para resistir aos esforcos solicitantes, ou sejam,
momentos fletores e forgas cortantes atuantes na regido de engastamento.
O equilibrio do muro de arrimo é obtido por agdo da massa de solo na
regiao interna, evitando o tombamento, e por agdo do atrito entre o solo e a

face inferior da sapata, evitando o deslocamento lateral.

1.2.2.2 - Muro sem contraforte com perfil L

E utilizado para pequenas alturas (até 2m). Os muros com perfil L
podem apresentar ou ndo dente de ancoragem. O dente de ancoragem é
usado para aumentar a resisténcia ao escorregamento, garantindo assim,

maior ancoragem no terreno, como mostra a Figura 1.5.
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Figura 1.5 - Muro sem contraforte - Perfil L.

1.2.2.3 - Muro sem contraforte com perfis especiais

O muro de perfil especial mostrado na Figura 1.6, é utilizado para
alturas de 2m a 4m. S&o projetados com lajes intermediarias para aliviar a
acdo do empuxo de terra, mediante a agdo do terreno do lado interno do

muro, reduzindo assim os esforgos na estrutura.

VAL L4444
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Figura 1.6 - Muro sem contraforte com perfis especiais.

1.2.2.4 - Muro atirantado

O muro atirantado & construido em terrenos com alturas de talude de
4m a 6m. O topo do muro € preso por meio de tirantes fixados a uma placa
de ancoragem. Essa placa esta rigidamente fixada em uma rocha ou solo
resistente, a fim de evitar o seu deslocamento.

Atualmente o muro atirantado vem sendo superado pelo uso de
cortinas atirantadas, que apresentam maior facilidade e rapidez na
construgéo.

A cortina atirantada, & composta por uma parede bastante rigida de
concreto armado, que é fixada ao terreno através de cordoalhas de ago

protendidas, recobertas por calda de cimento aplicado sob presséo.
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Figura 1.7 - Muro atirantado (Rocha, 1974).

1.2.3 - Muro em Concreto Armado com Contrafortes

Sa0 projetados para casos de terrenos que apresentam altura
compreendida entre 6m a 9m.

Neste caso, a laje vertical € calculada como continua, recebendo
como agéao as pressdes do terreno.

Os contrafortes, sdo elementos estruturais, que tem por finalidade
transmitir as agdes provenientes das lajes da cortina a sapata.

Os esforcos solicitantes nas lajes verticais s&o determinados
considerando-se engastados na ligagdo com os contrafortes, engastados na
sapata e livres na borda superior.

O dimensionamento dos contrafortes é feito tomando-se como
esforcos os momentos fletores na laje vertical devidos ao empuxc, e 0s
pesos proprios da laje e do contraforte.

Para o dimensionamento da sapata, consideram-se 0 empuxo total
atuante nas lajes, assim como 0s pesos da terra e do muro no seu conjunto.

O uso do elemento estrutural de ancoragem so é projetado quando
ha necessidade de ancoragem devido ao escorregamento, por ser pequena

a contribuicdo do atrito entre o solo e a face inferior da sapata.
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Figura 1.8 - Muro com contrafortes.

1.2.3.1 - Muro com contrafortes e vigas intermediarias

O muro com contrafortes e vigas intermediarias tem comportamento
bastante parecido com o muro com contraforte, sendo acrescidas apenas as
vigas intermediarias, que s&o vigas horizontais, consideradas como
continuas. Essas vigas se apoiam nos contrafortes, recebendo a agao

horizontal que Ihe é transmitida pelas lajes vizinhas.

Viga
” Laje
A < N
Contraforte,
e <
Sapata
~ n
Vista Lateral Vista Frontal

Figura 1.9 - Muro com contraforte e vigas intermediérias.
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1.2.4 - Muro de Arrimo de Edificios que Possuem Subsolo

Para o caso de edificios que possuem subsolo, o muro deve ser
projetado para resistir ao empuxo de terra correspondente a diferenga de
nivel entre o terreno e o piso do subsolo.

A partir dai, pode-se destacar dois tipos de muro: 0s muros que
funcionam como elemento de fundacdo e os muros exclusivamente para

contencao do empuxo de terra.

1.2.4.1 - Muros que funcionam como elemento de fundagao

Os muros que funcionam como elemento de fundagéo (Figura 1.10)
tém dupla fungdo: resistir ao empuxo de terra e transmitir as agbes dos
pilares ao terreno.

Os esforgos solicitantes que servem como elemento de fundagéo s&o
as forgas cortantes e os momentos fletores que aparecem devido ao
funcionamento do muro como viga.

O muro é estudado como viga continua, recebendo como agéo a
reacdo do terreno, que é oriunda da distribuigdo da agdo dos pilares sobre o

terreno.

p P P
v M 771 M 7] M - Muro
P - Pilar
| VE s S - Sapata
VE - Viga de Equilibrio
7 S
S
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Figura 1.10 - Muros que funcionam como elemento de fundacio.

1.2.4.2 - Muros exclusivamente de contengao do empuxo de terra

Os muros exclusivamente para contengéo do empuxo de terra (Figura
1.11), ndo funcionam como elemento de fundagéo, tendo como fungéo
vencer a diferenca de nivel entre o terreno e o piso do subsolo.

Toda sua agdo, ndo somente devido ao empuxo, mas também as
acdes verticais e 0 peso proprio sao transmitidas aos pilares, uma vez que
n&o ha fundagao propria para o muro.

Para as acdes verticais, peso proprio do muro e agdes das lajes do
pavimento térreo, a verificacdo da seguranga do muro deve ser feita

considerando-se os critérios de viga-parede.

Térreo
i
Aterro 77777777
77777777 ]
Subsolo
| T—|

L L

Figura 1.11 - Muro exclusivamente de conten¢do de empuxo de terra.

1.2.5 - Concepg¢obes Estruturais Alternativas

1.2.5.1 - Muro de arrimo em alvenaria armada de blocos de concreto
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Pode ser utilizado tanto para muros corridos tanto para muros com
contrafortes. Oferece grandes facilidades de execugdo, porém soO
recomendado para muros de pequena altura.

Neste tipo de muro (Figura 1.12) ndo é necessario utilizar formas
para a construgdo, o que gera economia e rapidez de execugéo.

A parede esta submetida & flexdo e deve ser considerada engastada
na laje da sapata.

Os critérios para verificagdo da seguranca da parede de alvenaria
devem seguir os indicados por normas e compéndios de alvenaria
estrutural.

Piscinas de pequenas alturas também podem ser executadas com

este processo, desde que se verifique a impermeabilidade.

/}; H% 1 DT”;:
%ﬁg%%ﬁ_ mw P
“H”] _H*‘] \ I 10000
8 Corte B-B

Figura 1.12 - Alvenaria armada de blocos de concreto.

1.2.5.2 - Muro de arrimo tipo "Crib wall"

Também conhecido como muro em forma de fogueira (Figura 1.13),
executado em elementos pré-moldados de concreto armado, pegas de

madeira e eventualmente pneus, empregados para pequenos desniveis.
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O equilibrio do sistema é obtido com o preenchimento de seu interior
com terra devidamente compactada. Sua maior restricdo € a estética, uma

vez que é bastante deformavel.

p==al 0 i i

Planta

Figura 1.13 - Muro tipo "Crib wall".

1.2.5.3 - Muro de arrimo em terra armada

E constituido por placas pré-moldadas de concreto armado (Figura
1.14), com encaixe proprio, formando um mosaico e contendo uma tira de
aco galvanizado com protegéo de polietileno e o proprio solo local. Tal
processo exige a execugdo de um aterro rigorosamente controlado entre o
corte e o tardoz junto as placas.

A disposicdo das fitas entre as camadas de solo compactadas
aumenta a resisténcia do solo ao cisalhamento, formando uma massa de
solo estavel. As fitas sdo ligadas aos elementos pre-moldados de concreto
armado por meio de conectores metalicos, fixados no elemento pré-
moldado, onde as fitas séo parafusadas.

Esta solucdo exige grandes movimentos de terra, sendo mais

utilizadas onde se fazem necessario aterro.
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r—} placa pré-moldada
]

tira de aco
galvanizada

a) vista b) corte vertical

Figura 1.14 - Terra armada.

1.2.5.4 - Muro de arrimo com fundagdo em estaca raiz

De uma maneira geral, o sistema consiste na perfuragao do terreno
com equipamento rotativo com diametro de 100mm, revestindo o furo com
tubo plastico, onde é introduzido uma barra de ago seguida da injecdo de
argamassa de cimento (Figura 1.15).

O conjunto formado por um elevado numero de estacas, resulta na
consolidacado do solo circunvizinho.

E um sistema de contencdo de talude, também utilizado para
consolidacdo de estruturas quando as estacas de grandes diametros se

tornam inadequadas.
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Figura 1.15 - Estaca raiz.

1.2.5.5 - Parede diafragma

S3ao cortinas de concreto armado, moldadas no solo, em painéis
sucessivos, dando origem a uma parede bastante rigida e forte. As cortinas
também podem ser pre-moldadas.

O processo construtivo da parede, resume-se em quatro fases
distintas (Figura 1.16):

A escavacao ¢é feita em trincheiras alternadas com equipamento tipo
"clam-shell". Estas trincheiras vao sendo constantemente cheias com lama
betonitica a fim de evitar o desmoronamento.

Terminada a escavagdo, mantém-se a trincheira cheia de lama a fim
de provocar pressdo hidrostatica equilibrante e, por agdo quimica,
impermeabilizar as paredes da trincheira.

A proxima etapa consiste na introdugdo de uma armadura,
previamente montada, seguida do langamento do concreto, fazendo uso da
técnica de concretagem submersa, conseguindo, assim, o total

reaproveitamento da lama.
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Finalmente, apds a concretagem é escavado o restante de solo a
frente do paramento externo, permanecendo apenas uma ficha (parte do

perfil que fica enterrada) .

concreto

langado
77777777 7777777 [~ 7777777777 777777777 777777777

/ b 14 I v Y v 7 v
/ v 4 v A v 7 L
7 v 14 I v Y v Y v
4 % 4 4 4 v 4 L
Y v 4 1= v / v Y v
4 U solo 7 U solo 2 5 solo 4 trecho 4
4 f\ v yBE v Y 7 4 concretado [
/ 4 1. v /] v / v,
v 4 v 4 v 4 v
7 . 1 2 4 Y 4
2 28 B 2 2N 4
777777777777/ 77777777777 TTTT7T7777777 7777777777777

armacao

nalama

Figura 1.16 - Parede diafragma.

1.2.5.6 - Estaca prancha metalica

Sao estacas verticais de perfis metalicos, cravados de maneira a
formar um alinhamento longitudinal, mantendo-se em equilibrio pelo
engastamento da ficha (Figura 1.17).

No caso de muros muito altos ha a necessidade de atirantar ou
escorar a prancha na sua parte superior.

A execucdo da cravagao é feita com martelos de ar comprimido ou de
vibragio.

Devido as suas caracteristicas, as estacas prancha, s&o indicadas
para contengdes em presenca de agua, sendo bastante difundida em obras

portuarias.
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Figura 1.17 - Estaca prancha metalica.

1.2.5.7 - Gabioes

Constitui um elemento estrutural que funciona por gravidade.

Consiste numa cesta de forma paralelepipédica de arame
galvanizado de malha hexagonal (Figura 1.18), na qual s&o colocadas
pedras de diametros aparentes de 20cm a 30cm.

O empilhamento de varias cestas da origem a um maci¢co em
condicbes de resistir esfor¢os horizontais, devido ao seu elevado peso
préprio.

Sua principal vantagem é a elevada permeabilidade e grande
flexibilidade, dando origem a estruturas monoliticas altamente drenantes e
capazes de sofrerem deslocamentos e deformagbes sem se romperem.

Caso ocorra corrosdo da tela durante a vida util da obra, pode-se
aplicar um jateamento de argamassa de cimento e areia no local,
transformando o conjunto em um muro de concreto ciclopico.

Os gabides sdo utilizados para protegcdo de margens de cursos

d'agua, controle de eroséo e obras de emergéncia.
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Figura 1.18 - Gabides.

1.2.5.8 - Sacos de solo cimento

Funcionam por gravidade. E executado em sacos de aniagem ou de
geossintéticos, preenchidos com solo cimento no teor de 8% a 10% de
volume de cimento. Esses sacos sdo empilhados, resultando um macigo
(Figura 1.19). E também empregado o uso de férmas de modo a obter as
configuragdes desejadas.

Tém sido empregados sacos com capacidade de 35 litros (60 kg).

WS =V A A =1 =~ =t A A ==t = S = =1

Figura 1.19 - Sacos de solo cimento.
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1.3 - Obras Complementares

A drenagem em muros de arrimo se faz necessaria devido a presenca
de agua no terreno contido. Essa agua, provoca o aumento do empuxo
hidrostatico, incrementando assim as pressdes laterais sobre a estrutura de
contengao.

Dimensionar a estrutura para suportar essas pressdes laterais ndo e
a melhor alternativa. A fim de conservar o solo seco e nao provocar
aumento de empuxo, faz-se uso de um sistema de drenagem.

Este sistema, mostrado na Figura 1.20, € formado basicamente por
uma camada de solo mais permeavel que o contido, geralmente areia e
pedra britada, e a colocagdo de barbacés, permitindo assim o rapido
escoamento da agua para o lado externo.

Os barbacas sao orificios abertos no muro de arrimo, geralmente
constituido por um tubo de pvc, com didametros que variam de 50mm a
100mm, espacados de 1m a 2m tanto na dire¢do vertical quanto na
horizontal, que estdo associados a camada drenante vertical de pedra
britada e areia. Esses tubos devem devem ser tampados com tela de nailon
ou latdo do lado da terra, a fim de evitar a fuga do material filtrante, no caso,
areia e pedra britada.

A camada de areia e pedra britada deve ter espessura compreendida
entre 15cm a 20cm, dependendo exclusivamente das condigdes do solo.

Tubos drenos s&o manilhas furadas na parte superior, colocadas ao
longo do taldo da sapata, tendo como fungdo conduzir a agua para bueiros
ou galerias de aguas pluviais.

Na interface do solo contido com o mais permeavel, & usual a
colocagdo de uma manta de fios poliester, denominada Bidim. Essa manta
Bidim tem a fungao de reter a penetracdo de particulas finas do solo contido
para a camada drenante de areia e pedra britada, bem como permitir o

escoamento da agua acumulada.
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Figura 1.20 - Sistema de drenagem de um muro de arrimo.
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2 - AGOES A CONSIDERAR

2.1 - Empuxo

Empuxo ¢ a forga resultante de pressées laterais, de terra efou agua
exercidas contra o muro.

A determingo das tensdes e deformagées nos solos é um problema
que envolve diversas grandezas, tais como o desnivel a ser vencido, angulo
de atrito interno do solo, coesdo e peso especifico da massa de solo,
deformagéo sofrida pela estrutura, permeabilidade e fluxo de agua, tipos de
solos, configragdo geométrica do terrapleno e da estrutura de contencgao,
entre outros.

Terzaghi observou experimentalmente em modelos, que as
intensidades das pressdes laterais que atuam sobre a estrutura de arrimo
variam em fungdo das translagdes dadas a estrutura , da seguinte forma:

- A medida que a estrutura de arrimo € afastada do terrapleno, as pressées
diminuem gradativamente até um valor minimo.
- Se a estrutura de arrimo é empurrada contra o maci¢o, as pressdes

aumentam até um valor maximo.

Anteparo E

n R | EEEEr '
n ;ffﬁlf.jjA(éﬁ:ﬁﬁﬁvff Ep
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h :‘,~|'!-~",

.—. > g - — T

Translacgoes

Figura 2.1 - Empuxo ativo, passivo e em repouso
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[, = empuxo ativo - € o valor minimo do empuxo
s, = empuxo passivo - € o valor maximo do empuxo
£, = & a resultante da presséo lateral quando a estrutura nao sofre

deformacao

E sempre bom estar atento ao excesso de umidade e encharcamento
de agua no solo, fatores estes que aumentam o efeito do empuxo, sendo

necessaria a utilizacao de drenagem ao longo da altura do muro.

2.2 - Empuxo ativo, passivo e em repouso

Os estudos para o calculo do empuxo foram formulados por Coulomb
em 1773, Poncelete em 1840 e Rankine em 1856, teorias estas conhecidas
como antigas, que oferecem bons resultados para o caso de muros de
gravidade construidos em alvenaria ou concreto ciclopico.

Para o caso de muros elasticos ou isolados, construidos em concreto
armado, tém-se as teorias modernas. Destacam-se as de Resal (1910),
Caquot (1949), Boussinesq (1885), Muller Breslau (1906), sendo que nos
ultimos 30 anos foi Terzaghi que apresentou os resultados mais praticos.

Tendo em vista a grande diversidade de grandezas a considerar, 0s
modelos matematicos que tem sido propostos para determinagdo do
empuxo ou s&o muito simples, apresentando bons resultados apenas para
problemas particulares ou para alguma grandeza que se deseja conhecer,
ou sao por demais complexos, de dificil utilizagdo na pratica.

Na determinacéo da resultante do empuxo, alguns modelos levam a
resultados bastante préoximos, o que conduz a utilizagdo de modelos mais

simples.
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2.2.1 - Empuxo em repouso

Considere um semi-espaco de um solo homogéneo de peso
especifico (y,), sem qualquer solicitagdo atuando na superficie e, que por

hipétese ndo ha agua neste solo, como mostra a Figura 2.2.

Bl stV bl oV A e ot Wt 7

Figura 2.2 - Semi-espago de um solo homogéneo.

As tensdes existentes no solo sdo devidas exclusivamente as agdes

resultantes do peso préprio. Assim, a tensdo vertical (c,), a uma

profundidade z, sera igual a:

G, =v,Z (2.1)

Em virtude da simetria existente, as pressdes laterais s&o iguais,

acarretando a auséncia de tensdes tangenciais nos planos vertical e
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horizontal, pelo que as tensdes principais terdo exatamente as diregoes

horizontal (o, ) e vertical (o, ).

Esta é a situagdo do empuxo em repouso, quando ainda nao foram
introduzidas quaisquer deformagdes associadas a realizagéo de operagdes
afetando este solo.

Imagine que uma parte do semi-espago poderia ser retirada,
procurando substituir seus efeitos por uma parede vertical, sem que deste
modo o solo sofresse qualquer deformagéo (Figura 2.3)

As tensdes exercidas sobre a parede seriam exatamente as mesmas
da situacdo original, ou seja, variaveis com a profundidade z e a sua

resultante é dita empuxo em repouso.

A=A =H=-

A

O)

=A==

Figura 2.3 - Pressdo lateral na parede de contengéo

A relacdo entre as pressdes lateral e vertical, denominada de

coeficiente de empuxo em repouso, é definida pela expresséo 2.2.

S
Ko =—

Gy
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O valor de k, € aproximadamente constante com a profundidade
para solos de origem sedimentar natural ou deposigdo artificial com
restricdo as deformacgdes laterais. Sendo assim, quando apenas estiver
atuando o peso proprio do solo, as pressdes laterais variardo linearmente,

para uma largura unitaria da parede, através da expressao 2.3.
o, =Ky v, 2 (2.3)

Para solos normalmente consolidados (solos arenosos e argilas
normalmente adensadas), Jaky em 1944, determinou de maneira empirica o

valor de k,, como sendo:

k, = (l - sen (b) (2.4)

onde ¢ € o angulo de atrito interno do solo.

O valor do empuxo em repouso de um terrapleno horizontal, sem
acdo de sobrecarga, agindo sobre uma parede vertical, de altura H,

indeslocavel, & dado por:

E, =, dz = [k, v, dz (2.5)

ry

Que integrando, vem:

ko v, H? (2.6)

Caso a parede venha a apresentar algum deslocamento, a pressao
lateral sera diferente daquela de repouso, enquanto que a tensdo vertical
manter-se-a constante.

Quanto ao valor da pressdo lateral, ela ira evoluindo a partir do seu

valor em repouso, diminuindo ou aumentando conforme o deslocamento da
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parede é no sentido de afastamento (empuxo ativo) ou de aproximagao do

terreno (empuxo passivo), respectivamente.

2.2.2 - Empuxo ativo e passivo

O estudo do empuxo ativo e passivo é feito a partir das teorias

antigas e modernas, ja comentadas no item 2.2, como detalhadas a seguir.

2.2.2.1 - Teoria de Coulomb

Coulomb [1776] parte do principio de que ocorre um deslizamento
segundo uma superficie plana, devido a maobilizagdo da resisténcia ao
cisalhamento ou atrito e, analisa as forgcas que agem na cunha limitada por
esta superficie, pelo tardoz e pela superficie do terrapleno.

Este deslizamento ocorre segundo uma superficie de curvatura em
forma de espiral logaritmica, que é substituida, por motivos praticos, por
uma superficie plana que passa a ser denominada plano de ruptura, plano

de deslizamento ou plano de escorregamento (Figura 2.4).
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\ ,/1 v E PO \(
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Figura 2.4 - Linhas de ruptura de Coulomb.

O empuxo faz com a normal ao paramento do lado da terra, um

angulo ¢, (coeficiente de atrito entre a terra e o muro).

As forgas consideradas agindo sobre a cunha sdoo seu peso proprio (P), a

reacao do terreno ([, ) e a reagdo da estrutura de arrimo (E).

Esta grandeza E é considerada como uma pressdo distribuida ao
longo do muro, cujo diagrama de distribuicdo, para simplificacdo de calculo,
é admitida linear.

Partindo de uma coluna de liquido, E=0,5y, h?, e corrigindo esta
expressao levando em consideragao o atrito entre as particulas do solo com
0 muro, a rugosidade do muro e a inclinagdo do terreno com a horizontal,
através de um coeficiente k (coeficiente de empuxo de Coulomb), chega-se

a expressao (2.7) para solos arenosos:

1
=57, kh? (2.7)

Sendo:

v, - peso especifico do solo

k - coeficiente de empuxo

h - altura do muro

O valor do coeficiente de empuxo foi definido por Rebhann como

sendo:
. sen® (B + @) . (2.8)
] 1 sen (¢ —a) sen (¢ +¢,)
sen’fBsen(B +¢) |1+ sen(B -1 sen(p+a)
onde:

o = angulo de inclinagdo do terreno adjacente;
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6 = angulo de inclinagdo do paramento interno do muro com a vertical;
B=90-6;
¢ = angulo de talude natural ou angulo de atrito interno;
¢®,= angulo de atrito entre a terra € o muro ou angulo de rugosidade do
muro.

O valor do coeficiente k pode ser simplificado, nos casos de

aplicagGes praticas, modificando a expressao 2.8, nos seguintes casos:

a - Paramento interno liso e vertical

b - Paramento interno liso, inclinado do lado da terra e terreno
horizontal

a=0; ¢=0
C- Paramento interno liso, inclinado do lado da terra e terreno com
inclinagdo
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Quando o solo for coesivo, deve ser considerada a coesdo atuante
na superficie de ruptura e no paramento da parede de contenc¢ao.

Um dos problemas apresentados pelos solos coesivos € a variagao
de volume devido a variagbes climaticas e a erosdo causada por infiltragao
de agua, entre outros fatores que poderao causar deformacgdes.

Como critério de seguran¢a deve-se considerar a coesao em obras

onde ha controle técnico permanente da drenagem superficial do terreno.

2.2.2.2 - Teria de Rankine

A teoria baseia-se na hipotese de que uma ligeira deformagéao do
solo, é suficiente para gerar um estado limite plastico em toda massa de
solo que pode movimentar-se, atingindo a maxima resisténcia ao
cisalhamento deste solo.

Esta mobilizagdo pode produzir um estado ativo se o solo sofre
expansao ou passivo caso o solo sofre retragéo.

Fazem-se, assim, necessario algumas hipoteses para a utilizacdo da
teoria de Rankine, o que pode ser observado na Figura 2.6, desde que nao

haja percolagéo de agua.
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Figura 2.5 - Pressdes sobre um elemento de solo [Gaioto, 1979].

As pressbes o, e o, constituem um par conjugado de tensies.
Fazendo uso da Teoria de Mohr, calcula-se o, na condigdo de ruptura,

provocada por um deslocamento do plano AB para a esquerda, ou para a
direita, que produz expansao ou retragao do solo.

Atingindo o estado limite, as tensdes laterais (o,), numa regido de
massa de solo, ficam determinadas e a obtencdo do empuxo consiste na
integracdo daquelas tensdes ao longo de toda a altura do muro, a cada

metro, pela expressao:

E=[ ko, dz (2.9)

A partir dos valores das componentes normal (c =y z cos’i) e
cisalhante (t = y z senicosi), da presséo vertical (o, ), langados no grafico

de Mohr, chega-se ao valor do coeficiente k através de relacdes
geométricas, pelo qual é representado o critério de resisténcia e o estado

de tensdes num ponto qualquer da massa de solo em plastificagao.
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O valor dos coeficientes ativo a passivo, valem respectivamente:

cosi—/cos?i- cos? ¢

(2.10)

a . .
cosi+ yJcos?i- cos® o

cosi + \/cosz i—cos?o

(2.11)

P . -
cosi— \/cos?i- cos? ¢

No caso de muros, com terrapleno de superficie horizontal e parede
de contencao vertical, as expressdes (2.10) e (2.11), por apresentarem =0

podem ser reduzidas a:

k. =tg? (45— ¢ /2) (2.12)

a

k. =tg? (45 + ¢ /2) (2.13)

P

Para a situagdo de solos coesivos, as expressfées (2.12) e (2.13)

resultam:
2 2c
k, =13 (45-0/2) - ;tg(45—q>/2) (2.14)
s 2¢
k,=1g (45+(p/2)+0—/g(45+(/)/2) (2.15)

i)

Finalmente, os valores dos empuxos ativo e passive de Rankine,

valem respectivamente, considerando as expressdes 2.16 e 2.17:

] 4 I}
I, :E}/H‘cosi Ig” (45—%} - cHig(45—%) (2.16)
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1 2 . ol
EPZE}/ H~ cosi 1g~ [45—%} + C'Htg[45~%] (2.17)

O método tem validade para o caso de estruturas de parede vertical e
sem atrito no contato solo-parede. Somente assim, se consegue as
condi¢gbes de plastificacdo total da massa de solo junto a parede, como

mostra a Figura 2.6.

\uaata:
N

537

a) Estado ativo b) Estado passivo

Figura 2.6 - Estados limites de Rankine.

Para se obter as condigbes de plastificagdo total, ndo pode haver
atrito no contato solo-parede, porque nesta situagao se desenvolvem

tensbes tangenciais que obviamente interferem no equilibrio do conjunto.

2.2.2.3 - Outros métodos

O método de Boussinesq [1885], surgiu no sentido de superar a
limitacdo do método de Rankine, que admite n&o existir atrito entre o solo e
parede.

Boussinesq admitia a hipétese de que as distribuicbes de tensdes
eram do tipo triangular. Com isto, conseguiu apenas obter alguns resultados
mediante integracdo aproximada, valida apenas para o caso de empuxo

ativo e para valores dos angulos (®) angulo de inclinagdo do terreno
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adjascente e (B) angulo de inclinagdo do muro com a vertical, positivos e
pequenos.

Caquot [1949], desenvolveu um método que possibilita a
generalizagdo da aplicagdo do método de Boussinesq, tornando possivel o

calculo do empuxo ativo e passivo, para qualquer valor dos angulos o e,

para solos com e sem coes&o, podendo também considerar a presenca de
sobrecargas uniformemente distribuidas na superficie.

Neste método, Caquot resolveu as equagdes, numericamente por
processos aproximados e, apresentou abacos para a solugéo do problema
do empuxo no caso de paramento reto inclinado e superficie livre também
inclinada. Os abacos ( Rocha, A M. vol.3) fornecem o valor do coeficiente K',

para o calculo do empuxo total. Com o valor de k', chegaram as seguintes

expressoes:
qep1 = k' yt hO (218)
qep2:k"Yth (219)

Nas expressdes (2.18) e (2.19) h, € a altura de terra equivalente a

sobrecarga e h € a altura do muro.

O coeficiente k' & obtido no abaco em funcdo dos parametros (B)
inclinaggo do paramento do muro; (o) inclinagéo do terrapleno e (¢) angulo
de atrito interno do solo.

O valor do empuxo total, que € aplicado no centro de gravidade do

trapézio, & dado por:

_ qep1 + qepZ

E
2

h (2.20)

O abaco tambem fornece o valor do angulo (o) que o empuxo

resultante faz com a normal ao paramento do muro.
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Sokolovski [1960] parte das equagdes que determinam a distribuicado
de tensdes no solo através do Critério de Resisténcia de Mohr-Coulomb,
que define a maxima resisténcia ao cisalhamento do solo num certo plano
de deslizamento.

A Figura 2.7, mostra que o plano onde ocorre o deslizamento €
relacionado com um plano vertical XOZ, onde se imp&e um estado plano de

tensdes.

Plano de <

contengéo

Linhas de
ruptura

Figura 2.7 - Familias de linhas de ruptura do método de Sokolovski.

A solugédo é constituida por duas familias de curvas, onde estas
familias sdo linhas de deslizamento no meio do solo. A aplicagédo deste
método fica condicionado ao conhecimento inicial das tensdées num ponto
de coordendas (x,y),
para que a partir deste ponto seja gerada uma malha de pontos no
cruzamento das linhas de ruptura.

A precisdo do método é maior quanto maior for o nimero de pontos
na malha escolhida, fazendo necessario 0 uso de programa para
computador para maior precis&o.

A resultante das tenses atuantes sobre a estrutura de contengao € o
empuxo, podendo ser determinado em mddulo, dire¢cdo, sentido e ponto de

aplicacao para o caso particular do probiema.



-36-

Terzaghi, considera fundamental que no caso de muros deformaveis,
o valor do empuxo de terra seja fun¢do da deformacgéo do muro.

A partir desta consideracao, e de resultados obtidos através de
ensaios em modelo realizado no Masschusetts Institute of Techonology,
Terzaghi pode concluir que:

Para o caso de movimento de rotacdo em torno da base do muro,
basta um deslocamento da ordem de grandeza de 0,001H, em que H é a
altura do muro, para que se instale uma situagéo de equilibrio ativo.

Para que ocorra uma situagcdo de empuxo passivo € necessario um
deslocamento da ordem de grandeza de 0,02H a 0,05H.

Com relagdo ao ponto de aplicagdo do empuxo, Terzaghi mostra que
ele n&o esta situado no ter¢co como supde a teoria de Coulomb e Rankine,

mas que se aproxima mais do centro do muro.

2.2.3 - Determinagao do empuxo

A determinag&o analitica do empuxo leva em consideragido trés
situagbes possiveis: terreno sem agao variavel aplicada, terreno com agao
variavel aplicada e nivel freatico superior ao da base do muro.

2.2.3.1 - Terreno sem agao variavel aplicada

Para este caso, a determinacdo do empuxo € definida pelas

equacgbes abaixo, de acordo com a Figura 2.8.

- Empuxo
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E:%ytkh2 [kN/m] (2.21)
- Dire¢do do empuxo
S=0+¢, (2.22)
- Ponto de aplicagdo

y=h/3 (2.23)
- Componentes do empuxo

horizontal: E, =E cosd (2.24)
vertical: E, =E send (2.25)

M e — — — ] - — - =

Figura 2.8 - Determinagdo do empuxo em terreno sem agao variavel.
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2.2.3.2 - Terreno com agao variavel aplicada

Para o caso de existéncia de agbes variaveis aplicadas, supbe-se

que 0 muro apresenta um acréscimo na altura vertical (h,). Estas acbes

variaveis podem ser associadas a uma altura ficticia de solo além do nivel
do terreno como pode ser visto na Figura 2.9. Sd0 acdes provenientes de

maquinas, multidées, construgdes, etc.

- Altura de terra equivalente a acdo variavel

hy = —- [m] (2.26)

- Altura total

H=h+h, [m] (2.27)
- Empuxo
I 5
k= 5 ky, h (kN / m)] (2.28)

- Dire¢do do empuxo

d=0¢,+6 (2.29)
- Pressées
no topo: ep,, =kv, hy (2.30)

nabase: ep,,=ky,H (2.31)
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O ponto de aplicagdo que esta situado no baricentro do diagrama de
pressdes, € definido pela expressdo 2.32, podendo ser efetuada em funcgéo

das alturas do muro, como na expressao 2.33.

2epsup + epinf

(2.32)
epsup + epinf

_h
y_3x

2h, +H

—v (2.33)

_h
y—3>(

hU qrfp s

T

7 "

€
En

A A A A

er, int

A4 A A

Figura 2.9 - Determinacio do empuxo para terreno com ac¢ao variavel.

2.2.3.3 - Nivel freatico superior ao da base do muro

Quando ha movimento de agua no terrapleno, aparecem forcas de
percolagcado, que alteram consideravelmente o valor do empuxo sobre 0 muro
de arrimo.

Para que essas forgas de percolagdo sejam levadas em consideragao
€ necessario conhecer a rede de percolagdo de agua no maci¢o arrimado.

Definida uma cunha qualquer de ruptura, além das forgas
anteriormente atuantes, tem-se a press&o neutra (u) atuando normalmente

no plano de ruptura considerado.
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A intensidade dessa forga € obtida através da rede de percolagdo em
um ponto qualquer, onde uma equipotencial corta o plano de ruptura
considerado. A pressao neutra é sua carga piezometrica nesse plano.

Pode-se dessa forma tragar o diagrama de pressdes neutras no
trecho onde o plano de ruptura é comum com a rede de percolagao, e a
partir desse diagrama, por integracdo obtém-se a pressao neutra resultante

nesse plano
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3 - VERIFICAGAO DA SEGURANGA PARA MUROS ISOLADOS

Diferentes fases do projeto fazem parte da verificagcdo da seguranca.

A priori faz-se a fixacdo das dimensdes a partir de um pré-
dimensionamento, seguido da verificagdo da estabilidade do conjunto, onde
€ analisada a seguran¢a ao tombamento e ao deslizamento.

Numa segunda fase sao calculados os esforgos solicitantes no muro,
bem como os esforgos internos da sapata, a partir dos quais fazem-se os

dimensionamentos das armaduras de ambos.

3.1 - Escolha das Dimensdes

Na fixacdo das dimensées, o unico dado conhecido € a altura do
muro (H), pois as cotas do terreno, inferior e superior, sdo conhecidas no
projeto de implantagdo do mesmo. As outras medidas devem ser
determinadas a partir de um pré-dimensionamento, que posteriormente
devem ser confirmadas na verificagao das resisténcias das sec¢des.

Alguns processos usados para o pré-dimensionamento, sdo a seguir
comentados.

Huntington [ ], sugere que a espessura tanto da parede quanto da
sapata (h) e a largura da sapata (b), devem estar compreendidas entre os

seguintes valores:

H H
- g — 2 , A
h 12 a 10 , onde H é a altura do muro (3.1)

A largura da sapata (b) pode variar de 0,4H & 0,7H, comumente sendo

adotado o valor de b =0,5H
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7L i
h

L b L
1 1

Figura 3.1 - Pré-dimensionamento segundo Huntington.

Santos Netto [1994] sugere as seguintes medidas de acordo com a
Figura 3.2:

e alargura da sapata deve medir aproximadamente ( =05H;

e extremidade da sapata, ou seja, a,, =H/6

e o taldo da sapata, ouseja, a,, =/ -a-h,

h muro

—-
h sapata
L2 ext aint.

L |
O 1
2 |
— | 7

Figura 3.2 - Pré-dimensionamento de acordo com Santos Netto.

O valor de h, é obtido a partir da altura util da se¢éo de concreto (d),

através da expressao:
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hZ:d+%+C (3.2)

onde: ¢ = didmetro da barra da armadura
¢ = cobrimento de concreto, que para o caso de muro de

arrimo, nao deve ser inferior a 3cm do lado da terra.

d

A

__ /B

Figura 3.3 - Determinag&o do valor de h;.

O valor da altura util da secdo transversal do muro (d) € obtido pela

expressao:
K.im M
d2 — clim d 33
o, (3.3)
onde: K ;.. = valor de k_, limite entre os dominios 3 e 4 para

se ter sec&o sub-armada;
M, = momento fletor de célculo, no ponto B, devido ao empuxo

de terra;
b, = medida da largura unitaria do muro, ou seja, 100cm.
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O muro n&o precisa necessariamente apresentar a mesma largura em
toda a sua altura. No topo esta medida pode ser menor desde que obedega

as seguintes condi¢des limites:

h

o = 4 xdidmetro do agregado graudo

My

15¢cm

A sapata também pode ter uma espessura variavel, adotando para

altura da extremidade um valor entre 10cm a 30cm.

ho

oy

q. ext. | L a. int.
T

IV

Figura 3.4 - Mudangas possiveis nas dimenses do muro e da sapata.

3.2 - Verificagao da Estabilidade do Conjunto
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Uma vez realizado o pré-dimensionamento, inicia-se a verificagao da
estabilidade do conjunto. Esta fase consiste na verificagdo da seguranga ao
tombamento e ao deslizamento.

Para que se possa chegar aos célculos finais € necessario
primeiramente obter as ag¢bes verticais e horizontais e o0s respectivos
momentos, bem como as componentes tangencial e normal atuantes no
muro.

As acbes verticais sd0 compostas pelo peso proprio do muro e da
sapata e pelo peso de terra atuando sobre o muro, como, mostra a Figura
3.5.

=
h Gep Gy
=
Gt|
o 7
o |
2 Gsl
I |
1 | 1

Figura 3.5 - Cargas verticais atuantes no muro e na sapata.

peso proprio do muro

T peso proprio de terra sobre o taldo da sapata

acao da sobrecarga

peso proprio da sapata

O o ° o o
I

., = peso proprio de terra sobre a ponta da sapata

A acdo horizontal é composta exclusivamente pelo empuxo ativo.

Para que se possa considerar 0 empuxo passivo é necessario que se tenha
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a garantia da permanéncia de terra sobre a extremidade da sapata durante
a vida util da obra.

Os bracos de alavanca para o calculo dos momentos devem ser
calculados em relagéo ao ponto A, como mostra a Figura 3.5.

Tendo sido calculadas as agfes verticais e horizontais e 0s bragos de
alavanca, chega-se finalmente aos momentos.

A componente normal é a soma de todas as agbes verticais, e a
componente tangencial, neste caso, se refere exclusivamente ao empuxo.

Com os valores das componentes normal e tangencial chega-se a
posicdo do centro de press&o, ou seja, o ponto de aplicagdo da resultante

(u), medida a partir do ponto A.
M
=— 3.4
u=p (3.4)
O valor de u deve ser tal que esteja contido dentro da laje de fundagéo.

3.2.1 - Verificagao da seguranga contra o tombamento

Para que se tenha garantida a estabilidade estatica da estrutura, ou
seja, para que ndo ocorra colapso do muro devido a uma rotagéao em torno
do ponto A, adota-se um coeficiente de segurancga de pelo menos 1,5 de

acordo com a expresséo 3.5:

>M
FS = =—A& > 15 3.5
v , (3.5)
onde: »XM, ¢é o somatdrio dos momentos devido as agbes verticais;

M, € o momento de tombamento devido ao empuxo.
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3.2.2 - Verificagdao da seguranga contra o deslizamento

A seguranga contra o deslizamento deve ser analisada a partir da
soma das for¢as na direcao horizontal. Conta-se apenas com a componente
tangencial (T), j4a que para a consideragdo da aderéncia no solo, seria
necessario a realizacao de ensaios de cisalhamento do terreno, ou " in situ".

Neste caso, a unica forga que deve resistir a componente T € a for¢a
de atrito existente entre a sapata e o solo de fundagé&o. Esta forga de atrito é
definida como sendo:

F. = uFy (3.6)
onde: p € o coeficiente de atrito solo-concreto, cujos valores s@o

pré-fixados, em fungdo da superficie de contato entre o solo e a

sapata.

Para que se tenha uma garantia de seguranga adota-se um
coeficiente de seguranca (FS) n&o inferior a 1,5 que na equagdo de

equilibrio resulta:

F, = puF, =T
FSxT = uky (3.7)
FS = F—N>15

=g 21

Caso as condigdes de seguranga n&o sejam satisfatorias, e nao se
gueira aumentar o tamanho do taldao da sapata, faz-se uso de alguns
artificios, que tém por finalidade aumentar a resisténcia contra o

deslizamento.
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a - Dente na sapata

O dente na sapata garante maior ancoragem no terreno, porque
muda a superficie de deslizamento, provocando atrito solo-solo,
aumentando assim o coeficiente de atrito p.

O dente deve estar localizado entre o taldo e a ponta da sapata, ou
na extremidade do taldo, como, mostra a Figura 3.6. A posi¢do do dente de

ancoragem depende principalmente de detalhes de execugéo.

v_]L, Dente ! Dente

Figura 3.6 - Dentes de ancoragem Moliterno (1980) e Santos Netto (1994).

b - Inclinagcdo da base da sapata

A inclinagdo da sapata aumenta a acdo da resultante normal,
aumentando assim a resisténcia contra o deslizamento.
O esquema da Figura 3.7 mostra como fica o calculo da resisténcia

ao deslizamento apos sua inclinagéo.



-49-

Figura 3.7 - Inclinagdo da sapata Santos Netto (1994).

Da Figura, faz-se necessario conhecer o valor do angulo v, que é

obtido pelas seguintes equacgdes:

= arcta 2H 3.8
r
e = arcg (3.9)
e, finalmente:
Yy = B-=¢ (3.10)

Calculado o valor de v, chega-se a condi¢do de estabilidade do muro,
através da equacao (3.11), como mostra a Figura 3.8.

F,, =15(R seny) (3.11)

at
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Figura 3.8 - esquema estatico segundo Santos Netto (1994).

Analisando a Figura 3.8, podem ser escritas as seguintes

expressodes:

Rcosy =F,
F.=nFy (3.12)
F., =uRcosy

Substituindo os valores de 3.12 na equagao 3.11, resulta:

uRcosy > 15Rseny (3.13)
Sendo que:
H o515 (3.14)
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3.2.3 - Verificagao da pressao no solo de apoio

Na analise da verificagdo da tensdo maxima e minima do solo de
apoio, admite-se simplificadamente uma tensé&o linear de tensées de modo a
equilibrar a resultante da acdo da gravidade e do empuxo, reduzindo o

sistema de forgas ao centro de pressao, como mostra a Figura 3.9.

,u e
% .

|1

Figura 3.9 - Esquema estatico das agées na fundacao, Migliore (1987).

Ja a distribuicdo de tensdes no solo pode ser trapezoidal ou
triangular, de acordo com a posigao da resultante N, que pode estar dentro

ou fora do nucleo central da base da sapata, como mostrado na Figura 3.10.

‘N IcG N ca
i b/2 b/2
LN e : i Ly e% b
T |
wm il |
¥ b + ¥ b }
e <b/6 e <b/6

Figura 3.10 - Distribuigdo de tensdes no solo, Migliore (1987).
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Quando a resultante vertical tem sua excentricidade em relagado ao
CG da sapata menor que B/6, as tensdes maximas e minimas, apresentam

as seguintes equacgbes:

N 6e

Cmax = 'é(”?j (3.15)
N ce

min = 5L~ 5) (.19)

Quando a excentricidade da tensdo maxima em relagdo ao CG da

sapata & maior que B/6, ela é designada por:

(3.17)

c|2Z

_ 2
Gmax_:s

3.3 - Calculo dos Esforgos Solicitantes

Para o desenvolvimento do calculo dos esforgos solicitantes, a
estrutura de contencédo €& decomposta em dois elementos: a parede e a

sapata.
A parede, geralmente uma laje vertical, recebe as pressoes

provocadas pelo macigo de terra e as transmite a sapata. A sapata por sua
vez transmite estas pressdes ao solo.
3.3.1 - Parede

O diagrama de distribuicdo de tensbes da parede pode ser

apresentado de duas maneiras.
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Para o caso de haver sobrecarga sobre o maci¢go de terra acima da
parede, seja sobrecarga de pedestre ou veiculos, a distribuicdo sera
trapezoidal. Isto ocorre porque a sobrecarga € transformada em uma altura

h( e acrescida & altura total h. Assim, a altura final sera: H=h +h, .

Para o caso de n&o existir sobrecarga a distribuicdo sera triangular.

O calculo dos esforgos solicitantes (momento fletor e forga cortante)
na parede, se faz a partir da determinagdo do momento de engastamento na
base da parede, devido aos empuxos provenientes da sobrecarga e da
carga de terra atuando sobre o muro.

A expressdo para determinagdo do momento fletor é mostrada a

seguir:
2
qep1 X2 qep2 X
M= + 3.18
2 6 ( )
onde: q,,, = agdo devido a sobrecarga
Q.2 = @gao de terra atuando sobre 0 muro (empuxo).
cpsup
X I
\ 1
e qep1 qep2

pinf

Figura 3.11 - Esfor¢cos atuantes na parede do muro.
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3.3.2 - Sapata

Para o calculo dos esforgos atuantes na sapata devem ser
primeiramente determinadas as pressdes no terreno, em seu plano inferior,
ou seja, a tensdo maxima e a tensdo minima. Esses valores devem ser
comparados com a pressao admissivel do solo.

Divide-se a sapata em duas partes: extremidade da sapata e taldo da

sapata, de acordo com a Figura 3.12.
Esfor¢os na sapata

No tal&o da sapata, além do peso proprio e do peso de terra, esta
ainda atuando a reagao do solo.
Na ponta da sapata estdo atuando as cargas devido ao peso préprio

e ao peso de terra sobre ela, como mostra a Figura 3.13.

ho
H
Qs q

hvvl| Ly vy vyl Bt i,

B
C

JTTTD- 4

Figura 3.12 - Agbes solicitantes na sapata.
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g+ 0,=G3

A
vy v v v Y

| c c

f] o

Omax Cmax T

g, = peso proprio da sapata;
g, = peso de aterro sobre a extremidade da sapata;

o =reacado de apoio do solo de fundagéo.

Figura 3.13 - Esforgos solicitantes no taldo e na ponta da sapata.

O calculo dos momentos fletores no ponto B e no ponto C s&o

definidos pelas seguintes expressdes:

G min a’ (Gc - CSmin)az /q4 azj
)

M :(O‘c Czj n [(Gmax ~Gc)cj _ [qBC j (320)

Para obtenc&o da verificagdo do equilibrio da sapata, € necessario

calcular o momento das acbes a direita de C (inclusive devidos ao empuxo)

em relacdo ao mesmo ponto ponto C, sendo >M = 0.
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Q4
Qs

IRIAIAS

Figura 3.14 - Verificagdo do equilibrio da sapata.

3.4 - Dimensionamento das armaduras

Sendo conhecidos os esforcos solicitantes fazem-se o
dimensionamento das armaduras para cada metro de muro ao longo da
altura da parede e da sapata.

O dimensionamento é obtido com base na NBR 6118, onde s&o
calculadas as armaduras necessérias, e a verificagdo da necessidade de
armadura de cisalhamento para as lajes, bem como, a verificagdo do estado

de fissuragao.

3.5 - Verificagdo da Seguranga para Muro Isolado com Contrafortes

Para o projeto do muro de arrimo com contrafortes, devem ser

considerados os aspectos indicados a seguir:
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3.5.1 - Pré-dimensionamento

O pré-dimensionamento do muro é feito de acordo com o item 3.1
deste capitulo. Ja o pré-dimensionamento dos contrafortes & baseado em

obras ja realizadas, cujas dimensdes seguem o modelo abaixo:

-

¢ - varia de 0,10m a 0,40m.
situacdo geralmente usada quando o contraforte

esta do lado da terra

situacdo menos usual, pois apresenta maior

dificuldade na execugdo. Usado para contraforte do

lado de fora da terra

Figura 3.15 - Pré-dimensionamento dos contrafortes.

3.5.2 - Cortina entre os contrafortes

S&o apresentadas trés possiveis solugdes:

a - Cortina com espessura constante
b - Cortina com espessura constante e vigas intermediarias

¢ - Cortina com espessura variavel.
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Para a cortina com espessura constante, ela pode ser armada
apenas em uma dire¢do e apoiada nos contrafortes (quando horizontal) ou
apoiada na viga de coroamento e na sapata (quando vertical).

Podem também ser armada em cruz quando satisfazer a relagao

H/¢ <2 onde H é a altura da cortina e ¢ o comprimento.

A cortina armada apenas no sentido vertical ndo é recomendada pois
concentra 0 empuxo devido a pressao de terra na viga de coroamento € na
sapata, sendo que ela poderia ir diretamente para os contrafortes quando

usada a alternativa da cortina armada apenas no sentido horizontal.

3.5.3 - Viga de coroamento de topo

A viga de coroamento é calculada com uma carga uniformemente
distribuida e apoiada nos contrafortes. Esta carga é resultado de uma agéo
triangular devido ao empuxo. Para efeito de calculo sdo usados os

coeficientes de redugéo:

Kx =0,770 (no sentido horizontal)
Ky = 0,230 (no sentido vertical)

3.5.4 - Viga de ancoragem

Aumenta a resisténcia passiva do conjunto, garantindo maior
estabilidade contra deslizamento e transfere parte da carga da sapata para
0s contrafortes.

Geralmente, dimensionam-se as armaduras para o plano de flexdo
correspondente ao carregamento da sapata, mas a rigor sua verificagéo

deveria ser feita para a solicitagdo na flexado obliqua.
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3.5.5 - Contrafortes ou gigantes

Os contrafortes tem a fungdo de transmitir a sapata as acgles
provenientes das cortinas, devidas ao empuxo e aos pesos da cortina e do
contraforte.

O contraforte tem uma armadura principal resistente que deve se
situar na parte inclinada deste e estribos distribuidos ao longo de toda sua

altura, como na Figura 3.16.

[ ==
\
™
R
ASE ™
g» w\ As Estribos
Ml X horizontais
N
LT TN
TN
L1
dente Estribos
verticais
A

s1

Figura 3.16 - Armadura dos contrafortes.

Para os casos de muro de maior importancia, o calculo deve ser feito
para varias secbes do contaforte, tragando-se o diagrama de momentos
fletores em cada ponto.

A armadura principal & obtida pela expressao:

R
A =—— onde Ry =

MY
&= (3.21)
fla z
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A armadura dos estribos € definida por:

vy V

A =

se

onde. V, =for¢a cortante (3.22)

fla

O contraforte do lado da terra é tracionado.
Para o caso de contrafortes do lado da terra, eles devem ser
verificados & flexo-compress&o ou adotar dispositivos de travamentos para

evitar a flambagem dos gigantes.

3.5.6 - Sapata

A laje de fundagao (sapata) apresenta trés alternativas estruturais:

Uma primeira alternativa seria adotar a solugdo de laje isostatica
apoiada na cortina e na viga de ancoragem.

A laje apoiada apenas nos contrafortes seria uma segunda solugéo.

E uma ultima alternativa seria uma laje armada em cruz, ou seja,
apoiada nos contrafortes, na cortina e na viga de ancoragem.

A solugdo mais recomendada € a primeira, por apresentar maior
facilidade de execugéo, pois diminui a interferéncia entre as armagbes do
contaforte com a laje da sapata.

A determinacdo dos esforcos solicitantes atuantes na sapata € obtido
pela diferenga de cargas atuantes na vertical, estando num sentido o peso
de terra e o peso préprio da sapata e no outro sentido a reagéo do solo.

Devido a este tipo de carregamento faz-se necessario a armagéo da
laje de fundacdo nas duas faces, de acordo com o resultado final dos
momentos fletores.

Para o muro sobre fundacdo direta, é necessério a inclinagédo da
sapata para garantir melhores condigdes de atrito solo/sapata. A inclinagao
deve ser perpendicular a resultante R (resultante devida ao empuxo e ao

peso proprio) como mostrado na Figura 3.7.
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No caso de muro apoiado sobre estacas, & necessario um bloco
rigido, ocasionando modificacdes em toda a estrutura, principalmente em
relacdo aos contrafortes, que podem apresentar segdo constante ao longo

da altura.
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4 - EXEMPLOS DE CALCULO DE MUROS DE ARRIMO

4.1 - Muro de Arrimo Isolado

Projetar um muro de arrimo isolado, com fundagdo em sapata, para
um talude vertical de aitura 4m.

Dados:

e Peso especifico aparente do solo g=18kN/m?

e Angulo de atrito natural do solo ¢ = 30°

e Tensdo admissivel do solo o. ., =200kN / m*

s, adm

e Acéo variavel normal no terrapleno = 5kN/m?

e Posicao relativa parede/sapata — a critério do projetista.

0,0

S

TT77777777777777777777777777777777777 77777777 7777777777

Obs.: Este projeto foi desenvolvido originalmente pelos Profs. Paulo dos
Santos Netto e José Samuel Giongo para a disciplina SET 158 -

Estruturas Correntes de Concreto Armado Il na EESC-USP.



1 - PRE-DIMENSIONAMENTO

O pré-dimensionamento segundo Santos Neto resulta

Mo
+ 4,00
7'% v_——
VL 2L L4
400
000
20 g  -020
- 0,40

\VA

/7777 V
h
20 2 ¢
a=70 210 )
| =280

1.1 - Largura total da sapata

040 < ¢ < 070H—> 040x42 < ¢ < 070x4,2
H=420m 168 < /¢

Adotado

A

294 m
¢ = 280m

1.2 - Parte externa da sapata
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1.3 - A espessura h, da secdo da parede do muro depende do valor do
momento fletor atuante.

As espessuras h, e as externas da sapata s&o adotadas com valores
minimos de 15cm.

A espessura h; da laje da sapata depende do momento fletor atuante.

Nesta fase de pré-dimensionamento € preciso verificar o tombamento
e deslizamento. Como ndo se conhecem as dimensdes definitivas do muro
de arrimo, podem-se verifica-los considerando apenas as acdes devidas ao
peso proprio do terreno e sobrecarga, adotando para peso especifico do
terreno um valor ficticio (yse.) que leve em conta o valor do peso especifico
aparente do concreto. Este procedimento também pode ser adotado para
verificar as pressdes na fundagéo (sapata).

O valor de v deve ter um valor entre yeme = 25 KN/mM® e
Yeolo = 18 KN/m®.

Se for adotado via = Vsoo @S verificagbes na fase de ante-projeto
ficaram a favor da seguranca.

Para este projeto adotou-se v = 19,5 KN/m?®,

1.4 - Verificagao da estabilidade
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\J } <
Fi }
! <
|
| ) E,
[ < - ‘ 4,40
l | E,
( N .(__—74
Fy |
| < 1,47
ol O | ,
v,
A, / \
- ¥ /IV Q4 qep
0,70 2,10
Diagrama de agdes
Resultantes a¢des verticais Braco Momento (A)
F,= 210x 50 = 10,5KN/m - 175m - 184 KNm/m
F,= 210x4,40x 195 = 180,2KN/m - 175m - 3154 KNm/m

F,=0,70x040x19,5 55KN/m - 035m - 19 KNm/m
LF = 196,2 KN/m IM = 3357 KNm/m

Distancia da resultante do ponto A

dy =327 _4 71m
196,2

Resultantes horizontais - Empuxos ativos

o

) 30
K, =1g°|45° -

> }:tg230° - 0,333



q,=K,.q=0333x50 1,7 KN/m?
Gop =Ky - Voo - H;=0333x18x 440 = 26,4 KN/m?
E,=q,. H, = 1,7 x440 = 75KN/m?

1 1
E2:§ Xd,, XH; = 2 x26,4x4,40 = 581 KN/m?

1.4.1 - Verificagcdo do tombamento

Momento de tombamento:

Mgma =E; X 220 + E, x 1,47 = 101,9 KNm/m

Momento restaurador:

Moga =ZMp, = 3357 KNm/m

rest, A

Mrest,A . 3357
Moma 1019

Fator de seguranga = =33>15

O fator de segurancga nao deve ser inferior a 1,5.

Conclusao: Nao havera tombamento.

1.4.2 - Verificagao do deslizamento
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YF,=E,+E, = 756 + 58,1 = 65,6 KN/m
FH,resist =Fpmmo =1 - ZFy

3 2
u:tg I:E (b} = tg {g . 30}20,36
SF, = 09[F, +F;]+F,
0,9[180,2 + 55] + 10,5
177, 6 KN/m
0,36 x 177,6 = 63,9 KN/m

FATRITO

FATRITO - 6319
SF, 656

Fator de seguranga = =097 <15

O fator de seguranga ndo deve ser inferior a 1,5

Conclusdo: Como o fator de segurangva foi inferioe a 1,5, havera

possibilidade de deslizamento

Solugdes: 1. Criar um consolo (chave) para aumentar a superficie de
deslizamento que provoca atrito solo-solo.
2. Inclinar a base da sapata.
3. Aumentar o comprimento (1 - a) que aumentaria XF, sem

aumentar ZF,.

OBS.: O coeficiente 0,9 indicado na NBR 8681 afeta as a¢des permanentes

favoraveis que, neste caso se ndo ocorrerem ficam contra a

seguranca.

Numa primeira tentativa para aumentar o fator de seguranga sera adotada a

solugdo com chave na sapata.



-68-

20

Superficie de deslizamento que
provoca atrito solo-solo

Com esta solugao o coeficiente de atrito fica:

L= tgd = tg 30° = 0,577

]

. Farmo =1 SF, = 0,577 x 177,6 = 102,5 KN

102,5
F.S.= —(ﬁ =156

Conclusao: Esta solugdo foi suficiente para que ndo ocorra deslizamento.
Caso nédo o fosse, teriamos que inclinar a base da sapata ou aumentar o
seu comprimento.

1.5 - Verificagdo das pressdes no solo

A verificacdo das pressdes no solo é feita a partir do carregamento devido

as acdes verticais.
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S Fv = 196,2 KN 196,2 KN
101,9 KNm ¥ |\ 41,08KN
. h 4
140 L, 140 | 140
/] V4
| =021 m

N ce
Omzx 1+ 7

1962 , 6x021
12728 %10 | — 28

c,=1016 KN/m? < c_,, =200 KN/cm®
6, =385KN/m? < o, =200 KN/cm?

1.6 - Previsdo da espessura da parede do muro

Na determinacdo da espessura da parede do muro ndo deve ser

esquecido o cobrimento de 3cm, pois ha contato direto com o solo.

M,... =M,,, =1019 KNm/m
C20: CA50A - K, lim=22

b, d? 22x1,4x101,90
Y T 100 =
s d2=3139 — d,=18cm

tom

K

O valor adotado foide h=25cm — d=21cm
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2 - DIMENSIONAMENTO

A partir de medidas verificadas no pré-dimensionamento é feita

agora o dimensionamento com as medidas definitivas.

2.1 - Forma da segao do muro

T
\ } <
Fi \
|
| <
|
4,00 l [:2 l } <
Fs )
i
0,20 L Fs | ! )
025 v L e , \
0,40 X A c Fﬁ LL / \
070 025 160 025
v Y Y 9 Gep
) 2/ A7
v 2,80 ,
A 71
q, =1,7 KN/m?

d, =0333x18x420 = 2517 KN/ m?

E,=17x420=714KN/m?

1
E, == x25,17x4,20 = 52,86 KN/m?

N

2.2 - Calculo dos momentos em relagdo do ponto A
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Forgas Bragco (m) Momentos
Fi=Q=50x1.85 = 925 1875 17,34
Fo = Gpppar = 0,25 x4,20x25 = 2625 0,825 21,66
F3=Gppso = 1,85x420x18 =13986 1,875 262,24
Fa= Gppsap = 0,25x2,80x25 = 17,50 1,400 24,50
Fs= Gppso =0,70x0,20x18 = 252 0,350 0,88
Fe = Gppeons =0,40x0,25x25= 2560 2,675 6,69

197,88 333,41

_ 33341
" 197,88

Xo =168m <« Distancia da resultante ao ponto A.

2.3 - Momento de tombamento

1 3 1
=7,14x (5 x 4,20 + 0,25J + 52,86 (5 x 4,20 + O,25j

Migma = 104 KNm/m

M

tom,A

2.4 - Verificagdao do tombamento

A verificacdo ao tombamento deve apresentar fator de seguranga

superior a 1,5.

Meqa 33341
M., 197,88

F.S.= =32>15

tom,A

. Verifica, ndo ocorrera tombamento.

2.5 - Verificagao do deslizamento



n = tgp = tg30° = 0,577
Famto = 0,9x197,88x 0,577 = 102,76 KN

SE =E, +E, = 60 KN

FS= Farrro _ 102,76

SE 6000 =17>15

.. Verifica, ndo ocorrera deslizamento.

2.6 - Verificagao das pressodes no solo de apoio
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197,88 197,88
104 ¥ |\ 4859
L w
140~ 140 140 |, 140
| =025m

G2

27 280x1,00
5, =10856 KN/m?
G, =328 KN/m?

6., =200 KN/m?

adm

197,88 . 6x0,25
280
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.. Verifica, pois nenhuma tens&o foi superior a tensao admissivel.

2.7 - Calculo dos esforgos solicitantes na parede do muro de arrimo

(Ponto B)

Os esforgos atuando sobre a parede sao as agbes devido a

sobrecarga e ao peso de terra atuando sobre ela.

o

a . y> 1 y’
2

420 g, =17 KN/m?
Oy = 2517 KN/m?

My: +g.qep. /

Calculo dos momentos fletores atuantes na parede:

y (m) Mi (KNm / m) Mg
0 0 0
1,0 1,85 2,6
2,0 11,39 16,0
3,0 34,62 48,5
42 88,99 1246

Calculo da forga cortante na parede paray = 4,2m.
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1
Vox =17 X420 + - x 2517 x 4,20
Vg =60 KN

2.8 - Calculo dos esforgos solicitantes na sapata do muro de arrimo

As agbes a considerar sdo 0 peso proprio da sapata, o peso do aterro

sobre a extremidade da sapata e a reagdo de apoio do solo de fundag&o.

c It
o qg (KN/m)

32,8

108,5

89,58 82,82

1085 - 328 vy,
280 210

KN
—> y1:56,78 —> GO0 :89,58 F

1085 - 328 y,
280 - 185

y,=5002 — o

solo B

KN
= 82,82 mZ
q,=020x18 + 0,25x25 = 9,85 KN/m?

g, = g +420x18 + 0,25x25 = 86,85 KN/m?
50

Momento fletor na secao C:



0,70 1

Mcx = 89,58 x 0,70 X 2

0,70
- 9,85x0,70 x 5

Mcy =2262 KNm/m — Tragao fibras inferiores

1
Vox = 8958 x 0,70 (1085 - 89,58)x ;; x 0,70 - 9,85 0,70
Mgy = 6243 KN/m

Momento fletor na seg¢ao B:

1,85 1
Mgy =328 x1,85x —/—

1
- * 5 (8282 -328)x185x 3 x185

1,85
- 86,85 x 1,85 x ’T - 0,25x0,40x25x1,725 =

My =6827 KNm/m — Trag&o fibras superiores

Verificagdo do equilibrio dos momentos em relagéo ao ponto C.

M =2262 KNm/m

c.esq

0,25 1,85
M.q = 2625 x —2= + (86,85 1,85) (T + o,25j -
2,10 0,25
- 32,8x2,10x ’2 + O,25x0,40x25x(2,10 - Tj
1 1

- 5 x(89,58 - 328)x2,10x 3 x2,10 =
M, ,, = 82,96 KNm/m
Mc,acima = Mtomb,A = 104 KNm /m
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2
+ > (108,5 - 89,58)x 0,70 x - x 0,70



{\1 04
XM, = 1,6
82,96

2.9 - Diagramas de My / Detalhamento

00 T

26 T

48,5 ——

1

95.6”]

N\\ N ,7

2.10 - Calculo das armaduras

Zero



C20;CA50A h=25cm;d=21cm
Asmin =015 x 25 = 3,75 cm?/m

My
12460
4850
1600
260
9560
3170

Ke
3,5
9,1

27,6
169,6
4,6
13,9

Ks
0,027
0,024
0,023
0,023
0,026
0,024

16,0
5,6
1,75
0,28
11,84
3,6

Asef
18,0
9,0
3,79
3,79
12,50

¢
16

16
12,5
12,5
12,56
16,0

12,5
25,0
33,0
33,0
10,0
15,0



57

204 11 48 C 20 (261)

19 |
19

280

19
o[

2x1¢16 C 10 (274)

70

25

160

25

89

19 |

19

35

29

36
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40 25 20 400

1 $16 C 30 (269)

V4 L L L /L
2 A P4l

ENNNNNN

1 ¢ 8C20447)

19

89

1 ¢ 16 C 30 (469) 19
162

89

1 ¢ 16C 30 (469) J 19
342 3

1 ¢ 16C 30 (417)
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A1¢16=26cm2 — 9¢ 16/m — As =18 cm’/m (-4%)
S h16¢/12,5

Adotaram-se o0s seguintes valores para o detalhamento das

armaduras:
a, = 15d =15x21 = 31,50cm (laje)
(, = 44¢ = 44x16 = 70cm (Boa aderéncia)
10 = 16cm

cobrimentos = 3cm

Armaduras de distribui¢cdo horizontal

—_—

6,7
Até 1,20m DA g :T’ = 3,34cm’/m — ¢8c/ 15
S, 2
1,20ma 2,20 m: =5 =116cm°/m — ¢8c/ 30
220ma4,20m : ¢8c/ 30

A
Lembrar que: s dist 5 > Uy Cm m
SMAX =33cm

Armaduras construtivas do lado externo da parede

0.1 _ )
100 xb,xh =25cm“/m — ¢8c/ 20

Vertical e horizontal

Verificagdo da forga cortante

60 KN — Parede, Ponto B
84 KN

< <
won



84

= 7 - 004KN/cm? =
T = Ton, g = 004 KN/em? = 0,40 MPa
-1l 2030 22 - 262MPa
twi T3 T g0 | 14 ©
‘[wd<‘c;vu

Dispensa de armadura transversal

d-21cm<§5-—43250
- 20 | Feeedem

pois, L=21=2x4325=2865cm
~ys=014 . a .k ; paraC.U.D.
K=16-d=16-021=139>10

a=1+50p, =1+50x00072 =136 <15

18
= ——— = (o)
P = To0, 05 = 00072 (0.72%)

\ya=014.136.1,39=026
Tu = Wa Ty = 026420 = 1,16 MPa < 1,0 MPa
t. . =040 <1, = 10MPa

wul

Conclusdo: ndo ha necessidade de armadura transversal.
Verificagdo da forga cortante atuante na sapata

Ve, =6243 KN

/ Vg =77.94 KN
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@t 1 O

VCK 62,43 KN

1,35
Vg« ha sapata = (82,82 - 32,8). ~2— +32,5x135 - 86,85x2,10

= -77,94KN
Vi Na sapata = - 77,94 KN
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Laje 01 (sapata): twe < Twn (< 4,5 MPa)

Verificagao:
e, o, = oo MAXTTI 65 N b 52 MPa
Twd = Twne Tws = 07 Tqoox21 o em?
1 25 20 KN
T = B.030F,=|5 + 5] 030x T, = 0262 _— = 262MPa

Portanto Tod < Tun

Verificacado para dispensar armadura transversal: 1, < T,

Tows = W4 VFo < 1,0 MPa

Para agbes uniformemente distribuidas: v, (d, L)

L =2 1 (lajes em balango

25
L=2(185+ —-) = 395cm

L
= O 7
d=21cm > 0 19,75cm

onde: d =21cm
5
1=195+ 2? =197,5cm

K=16-d=16-021=139(>1)
a=1+50p <15

A _1250cm?®
Pi = ‘Areade concreto  25x100 0,0050
a=125 <15

aK=174 <175
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174
v, = 0,12, W = 0,307

" 1975
1, = 0,307 420 = 1,373 MPa > 1MPa — 1, = 1,0 MPa

Portanto:

1,4 = 0,52MPa < 1,, = 1,0 MPa | Armadura transversal dispensada

Laje 02 (sapata)

Né&o foi feita a verificac&o, pois a forga cortante € menor.

4.2 - Muro de Arrimo Isolado com Contrafortes

Projetar um muro de arrimo isolado com contrafortes, com fundagio
em sapata, para um talude vertical de altura 4m.
Este exemplo segue com os mesmos dados do exercicio anterior,

inclusive as dimensdes, de acordo com a figura abaixo.



3,50

3,50 T
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contraforte
/l/ /1/ 7[ e
MV 7
i 0,20
|
1‘ 4,00
|
|
\
|
l’bl 1, : A
0,20
! ; #
2,70 0,2
74
) _
/TV /KV A A /IV
0,70 0,15 1,60 0,25
5KkN / nf
FEEYENEEEED
v ?
F, i
\
|
\
|
!
i
4,00 l l :
F \
F l °
|
Fs |
|
|
|
0,20 | 5 }
v
0,25 | F | Fs l
A v
0,40 F>
I/ I/ V4 74 V4
A Pl Pl A P

0,70 0,15 1,60 0,25



1.1 - Calculo dos movimentos em relagao ao ponto A
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~ o Momentos
Acbes verticais (kn) Brago (m) (kN.m)
F;=0,15x4,20x25 15,75 0,775 12,20
F,=0,25x2,70x 25 16,87 1,350 22,77
F;3=0,40x0,25x 25 2,50 2,575 6,44
Fs=5x1,85 9,25 1,725 15,96
Fs=185x420x18 139,86 1,725 241,25
19,42 1,467 28,49
Fo= ((—-—1’85X4’20jx 0,20 x 25 | | |
F;=0,70x0,20x 18 2,52 0,350 0,88
3 206,17 327.99

1.2 - Agdes horizontais (empuxo)

q =K . q=0,333x5=17 kN/m?

g =K .y . N=0333x18x4,20=2517kN/m?2

ep a solo

Ka:tg2(45 ; g]:tg2 30-0,333
E,—q,H=17 x 420=7,14kN/m
1 1

E,=—q., H=—= x 2517 x 420 =52,86kN/m
2 2 ep 2

Distancia da resultante ao ponto A

327,99

0 = =1,59m
206,17




1.3 - Momento de tombamento

1

M :7,14x(Ex4,20+O,25j+52,86(%x4,20+0,25j

tomb,A

=104 KNm/m

M tomb,A

1.4 - Verificagdo do tombamento

M

F.Q = (A o 327,99 =315 > 1,5
Mtomb,A 104

.. Verifica

1.5 - Verificagao do deslizamento

1= tg30°= 0,577
*F,=E,+E, = 7,14+52,86 = 60KN/m

=0,9x206,17 x0,577 = 107,06 KN

FATRITO

e _ Fararo _ 10706

- =178 >15
>F, 60

.. Verifica.

1.6 - Verificagdo das pressdes no solo de apoio
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74 / V4 74 74 74
2 7 A A 2 A
1,40 140
I =0,31Tm

206,17 6x 0,31
G =l |1+
2,70 2,70

G, = 12896 KN/m? G, =2375KN/m?

G qm = 200 KN/m? = .. Verifica

1.7 - Cortina entre os gigantes (lajes verticais) laje engastada nos

contrafortes e na laje de fundo e apoio livre na borda superior

74
¢—
<« <«
“«——\ . €
420m — — +
‘«—— <
—
7£
% ¥ 714 52,86
3,50 m ¢ ¢
tipo 10 tipo 22

Laje tipo 22 (tabela 2.6 e — Tabelas e Abacos de Libanio Miranda Pinheiro)



fa 420
(b 350

u, =0,86
n =374
n, =1,48
ny, =0,82
, =3,47

ty, =1,00

1,20

Laje tipo 10 (tabela 2.5 e)

ta 420

b 3,50

n, =124
n, =557

n, =327
iy, =4,43
Hy, =7,34

u'yb = 8,48

(

=vy=1,20

3,50

> _ =
Y, ¥, 1,7x25

h=15¢cm

_ bd?

Ko=—r
Md

= 8,23¢cm

m, = 556kN/m?

! = 24 22KkN/m?

3
f

9,58 kN /m?

3
I

m,, = 531 kN/m?
m! = 22, 47kN/m’

m! = 647kN/m?

m. = 1.08kN/m?
m' = 4.87kN/m?

m, = 2,86 kN/m?
m,, = 3,87 kN /m?
m| = 6,42kN/m?’

m), = 7,42kN/m?

d=h-d=15-3=12cm

Ks = A

S

-87-
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Md Ke Ks A
m, 929 | 1550 | 0,024 | 1,85
m' 40,72 | 3,53 | 0,026 | 8,82
m, 17,41 8,27 | 0,024 | 3,48
m, 12,85 | 11,20 | 0,024 | 2,57
m, 40,44 | 35 | 0,026 | 8,76
m'yb 1945 | 7,40 | 0,024 | 3,89

Asmin = 0.25% bd = 3 cm?.

1.8 - Calculo dos esforgos solicitantes na sapata

Acdes a considerar

128,96

e

A4

E—

C

B

101,68

95,84

23,75



12896 - 23,75 vy,
270 2

> y,=7793

12896 - 2375 vy,
280 185

>y, = 72,09

Gepoc = 10168 kN/m?
Gopop = 9584 kN/m?

g, =020x18 + 0,25x25 = 9,85 KN/m?
g, = 9 +420x18 + 0,25x25 = 86,85 KN/m?

[S)

0

Momento fletor na seg¢éo C:

Mcyx =10168 x 0,7 x %+%(128,96-101,68) x0,7x0,7 x%
-9,85x0,7 x%

Mcx =26,95 KNm/m — Tracionando as fibras inferiores.

Vgx =10168 x 0,7 x (128,96 - 101,68) X % x0,7-9,85x0,7
Vi = 7383KN/m

Momento fletor na segé&o B:

1,85 1 1,85

Mg, =2375x1,85x v (95,84 -23,75)x 1,85 x _’3_

1,85 _

-86,85x1,85x

M« =66,85KNm/m — Tracionando as fibras superiores

Verificag&o do equilibrio dos momentos em relagéo ao ponto C.

-89-
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M. .., =2695KNm/m

c.esq

M. =1575x 015, {86,85 x1,85 (%é + 0,15)} -
-23,75x2x % {0,25 x0,4x 25 (2 - %ﬂ
A (101,68—23,75)x2xg
2 3
M, 4 =7913 KNm/m
M, .cima = Miomp.a = 104 KNm/m

104

26,95/, | \
o ¢

ZMC =2,08 = zero

79,13

79,13

M d Kc Ks As Asef d) S

110,78 | 564 | 0,025 | 11,08 | 12,5 12,5 10

37,73 | 16,56 | 0,024 | 3,62 3,79 12,5 33

1.9 - Dimensionamento da viga de ancoragem

Devido ao tipo de esforco atuante na viga de ancoragem, ela
funciona mais como uma laje com Asmin , COm distribui¢do da ferragem em

forma de estribo.



Asmin = w bWh
100
0,15
1¢63 c/13

5 x 65 x25 = 2,43cm?

/

65

1.10 - Dimensionamento do contraforte

* 0

1

4,00 2
3

# 4

0,20 ¥ 5

P =ky,h=0,33x18x4,00 = 23,7kN/m?

P, =237 x 3,50 = 82,95kN/m

Tabela de calculo dos esforgos.

//
_—¢ 6,3
|/ |/
4l /i
25
A K
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¢ 6,3 c/13

Secao Altura Presséo Esforcos
(y) (Py) vV M
0 0 0,0 0 0
1 1,00 20,8 10,4 3,5
2 2,00 41,6 41,6 27,7
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3 3,00 62,4 93,6 93,6
4 4,00 83,2 166,4 221,8
5 4,20 -- 166,4 338,3
Diagramas
0
10,4 35 0,44 m
14
416 27,7 0,90 m
2 —
31 93,6 93,6 1,32 m
4 221,8 1,76 m
T 166,4
5 338,3 185 m
\ M Secdo
Tabela da ferragem (armagé&o longitudinal)
Segao M (kN . cm) Armacéo
M Md As Asmin d)
1 35 49 0,30 1,32 2916
2 277 388 1,17 2,70 2616
3 936 1310 2,68 3,96 2916
4 2218 3105 4,76 5,28 316
5 3383 4736 6,93 555 4916
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\ /]

Armacéo transversal (estribos)

s 7 W Y
2,00 $6,3c20
2,20 ¢ 8c20
[ L A /

1416
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CONCLUSOES

Com a resolucdo de exemplos praticos e bem detalhados, que foram
desenvolvidos no ultimo capitulo deste trabalho e, juntamente com a parte
tedrica, pretende-se dar apoio junto aos alunos de graduagdo de
Engenharia Civil e profissionais da area na elaboragdo de um projeto de
muro de arrimo em concreto armado.

Acompanhando o desenvolvimento da Engenharia Civil, novos tipos
de muros de arrimo tem surgido, na tentativa de diminuir os custos e
apresentar melhor desempenho estrutural.

O uso de estruturas metalicas, bem como blocos de concreto sao
algumas dessas novas alternativas.

A escolha do tipo de muro de arrimo a ser empregado esta
diretamente ligado ao tipo de solo apoio e ao desnivel a ser vencido.

Por isso, cada caso deve ser estudado separadamente e analisado

gual a solugdo mais viavel e econdmica.
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