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“Transportai um punhado de terra todos os dias e fareis
uma montanha. ”
(Confucio)



RESUMO

Na construcéo civil € comum depararmos com problemas relacionados a desniveis de
cota no terreno, dentre as principais solucdes mais viaveis estdo os muros de arrimo. O
presente trabalho teve como objetivo a elaboragdo de um “software” que calcule de maneira
eficiente o dimensionamento de muros de arrimo em concreto armado. Buscou-se fazer uma
revisdo bibliogréfica sobre os diferentes tipos de muros de arrimo mais utilizados nos dias de
hoje, bem como uma anélise das a¢fes que atuam diretamente nas contengdes. Chegando ao
dimensionamento, teve-se a necessidade de explanar e propor pré-dimensionamentos para se
dar inicio as verificacdes de estabilidade. Com resultados satisfatorios, o “software” pretende
auxiliar o dimensionamento de contencBes aos profissionais da area e alunos de graduacao de

Engenharia Civil na elaboracdo de projetos de muros de arrimo em concreto armado.

Palavras chaves: Programacdo, muro de arrimo, contencao.



ABSTRACT

In construction it is common to come across problems related to gaps quota on the
ground, among the main solutions are the most viable retaining walls. The present study
aimed at the development of a software that computes efficiently the design of retaining walls
in reinforced concrete. We attempted to do a literature review on the different types of
retaining walls over used these days, as well as an analysis of the actions that work directly in
contention. Arriving at scaling the walls, there was the need to explain and propose pre-sizing
to initiate the stability checks. With satisfactory results, the software is intended to assist and
optimize the design of containments to professionals and graduate students of Civil

Engineering in drafting of retaining walls in reinforced concrete.

Keywords: Programming, retaining wall, containment.
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1. Introdugéo

Em obras civis € comum depararmos com problemas relacionados a areas limitadas,
como obras urbanas em geral. Para se possibilitar um melhor aproveitamento do terreno
foram necessarias obras de contencdes, tornando estes locais suficientemente planos,
garantindo por sua vez, sua utilizacdo ampla da area.

Quando o espaco disponivel apresenta diferentes cotas entre o terreno natural e o
espaco que deseja utilizar, tem-se a necessidade do estudo de diferentes métodos a fim de
estabilizar essa diferenca de cota. Em geral, 0 uso de taludes sdo 0s mais viaveis
economicamente, porém sua construcdo requerem grandes espagos e solos mais favoraveis,
tem-se entdo a necessidade de obras de contencdo. Isso esta ilustrado na Figura 1, onde (a)
observamos uma escavacao em talude, onde a estabilidade é garantida pela inclinacdo de sua

superficie e (b) uma contencdo em murro de arrimo de concreto armado.

T=ITETTI=ITI=I1

{a) {b)

Figura 1 - Talude e conten¢do em murro de arrimo de concreto armado.



1.1. Objetivo
1.1.1. Objetivo Geral
Pretende-se explorar as bibliografias atuais diferenciando os diferentes tipos de
muros de arrimo, bem como os parametros dos solos necessarios para a elaboracdo do

dimensionamento dos mesmos.

1.1.2. Objetivo Especifico

Este trabalho tem como objetivo especifico a elaboragdo de um “software” que
verifique, automaticamente, e de maneira eficiente, a estabilidade de um muro de arrimo de
concreto armado. Baseado em métodos de calculos ja consolidados pela bibliografia atual,
este trabalho também fard demonstracfes para elaboracdo de muros sem a utilizacdo de

métodos computacionais possibilitando um facil entendimento e avaliacao.

2. Parametros do Solo
2.1. Empuxo

Define-se empuxo de terra como sendo o esfor¢o exercido pela terra e/ou agua contra
o muro. O empuxo pode ser dividido em dois, passivo e ativo. Passivo é a forca que 0 muro
de contencdo exerce sobre a terra, ativo é a resultante da pressao do solo contra 0 muro.

Os primeiros estudos experimentais sobre empuxo de terra tiveram seu inicio ja no
século XVIII. Atualmente temos as Teorias Antigas que ainda apresentam resultados
satisfatorios, sdo elas teoria de Coulomb (1773), Poncelet (1840) e Rankine (1856).

Baseado nas teorias matematicas da elasticidade foram criadas as chamadas Teorias
Modernas. A teoria mais aceita nos ultimos 30 anos € a teoria de Terzaghi, porém tivemos
estudos por parte de Resal, Caquot, Boussinesque, Muller e Breslau. (MOLITERNO, 1994).

As Teorias Modernas mesmo apresentando resultados satisfatorios para muros
elasticos, construidos de concreto armado, tem como base inicial dos calculos uma grande
diversidade de grandezas a considerar, 0s quais muitas vezes nao sdo disponiveis, tornando-se
dificil utilizacdo pratica (MOLITERNO, 1994; DOMINGUES, 1997). Utilizaremos como
base de calculos modelos antiga que possuem ampla aceitacéo pratica.



2.1.1. Empuxo em repouso

Consideramos neste tipo de empuxo, uma massa semi-infinita de solo homogéneo
em equilibro perfeito, isto é, condicdo onde o plano de contencdo ndo sofre nenhuma
deformacéo na estrutura do solo.

Dada essa massa de solo (Figura 2), suponhamos que ela seja limitada por um muro
sem atrito de altura H. Este elemento de solo esteja situado a uma profundidade z, onde pode
se deformar pelo efeito do peso do material sobre ele, porém essas deformacdes sao
equilibradas devido a continuidade da massa em todas as diregcdes, estando assim num

equilibrio eléstico.

p=c +o'tgd'

Figura 2 - Pressao de terra em repouso (DAS, 2006; GUERRIN & LAVAUR, 2003)

Submetido a uma pressdo efetiva vertical, o’o e a uma pressdo horizontal, o’h. Nao
havendo tensdes de cisalhamento nos planos vertical nem horizontal, definimos a relagéo
entre o’o e ¢’h:

co'h
c'0

Observando a Figura 2 que mostra 0 muro AB contendo a massa de solo seco com

peso especifico y, a uma profundidade z temos:

¢'0 = yz — Tensio efetiva vertical

o'h =K, yz — Tensdo efetiva horizontal



Onde:
v = peso especifico do solo.

Ko = coeficiente de empuxo em repouso.

Portanto,

Onde:
Ko = coeficiente de empuxo em repouso.
c'h = pressao efetiva horizontal.

o'v = pressdo efetiva vertical.

Para solos normalmente adensados, Jaky (1944) prop6s de maneira empirica uma

simplificacdo no calculo do coeficiente de empuxo em repouso (KO):

Ko =1-—sin¢’

Onde:
KO = coeficiente de empuxo em repouso.

¢' = angulo de atrito drenado.

Quanto maior a resisténcia do solo, maior a capacidade de absorver tensdes internas,
portanto menor sua capacidade de deformacdo (Maragon, UFJF).

Sherif, Fang e Shrif (1984) observaram por ensaios de laboratério que a equacdo de
Jaky (1944) proporciona bons resultados quando o aterro é de areia fofa. Quanto a utilizacdo

de areia compacta e compactada seus ensaios demostraram maior eficiéncia a seguinte relagao
para projeto (DAS, 2006):

Ko = (1 —sind’) + l Yd

- 1] 5,5
Yd (min)

Onde:

vd = peso especifico seco compactado real da areia atras do muro.
vd (min) = peso especifico seco da areia no estado mais fofo.
Apds analisar 171 solos, Mayne e Kulhawy (1982) recomendam algumas

modificagdes para a equacgao do K, para solos que varia de argila a pedregulho (DAS, 2006).
4



K, = (1 — sin¢’) (OCR)SIn¢'

Onde:
OCR = razéo de sobreadensamento.
o'c = pressdo de pré-adensamento.
0'0 = presséo presente de sobrecarga efetiva.

o c
!

OCR =

Segundo Domingues (1997), para um muro de altura H, indeslocavel, sem acdo de

sobrecarga, sem acéo do nivel do lencol freatico o valor do empuxo pode ser dado por:

H H
Eq = j o'ndz = j Koyz dz
0 0

Apos resolver a integral temos:

1
EO = E KOyHZ

Onde:
EO = empuxo em repouso.
KO = coeficiente do empuxo em repouso.
v = peso especifico do solo.

H = altura do muro.

2.1.2. Empuxo ativo e passivo

2.1.2.1. Teoria de Rankie
Observando um muro de arrimo, ao depositar o aterro o conjunto muro-solo comeca
a trabalhar. Caso 0 muro permanega estatico, as acdes sobre ele terdo caracteristicas estaticas,
isto é, empuxo em repouso, sendo aplicaveis as relacbes demonstradas no item (2.1.1). No
entanto, em casos praticos Rankie (1857) observou que o muro no instante que comeca a
sofrer acbes do empuxo de terra 0 mesmo tende a transladar, o solo sofre deformacdes

passando do estado de repouso para o equilibrio plastico.



Segundo Das (2006), a expressao equilibrio plastico no solo se refere a condi¢do em
que cada ponto em uma massa de solo esta na iminéncia de ruptura.

Baseado nessas constatacbes a perturbacdo do repouso produz um estado ativo
quando o solo sofre expansao ou passivo quando o solo sofre retragdo (DOMINGUES, 1997).

A Figura 3 mostra uma massa de solo a uma profundidade z e limitado por um muro.
Sendo as tensdes na vertical (¢’0) e na horizontal (¢’h), considerando um deslocamento AL
para direita, ou para esquerda, entdo segundo Das (2006) quando uma condicdo de tenséo no
elemento de solo puder ser representada pelo circulo de Mohr, o estado de equilibrio plastico

e a ruptura do solo ocorreréo.

o ,

H

¢ = (&ngulo de atrito do solo)
v = (peso especifico do solo)
E = (empuxo do solo)

A
Figura 3 - Tipologia geral da teoria de Rankine, (MARCHETT]I, 2007)

Segundo Marchetti (2007) partindo da teoria de Rankine o valor do coeficiente ativo
pode ser expresso segundo a equacdo de Ka e para os valores do coeficiente passivo pode ser

expresso segundo a equacéo Kp.

cos B — +/cos?B — cos? ¢
cos B+ +/cos? B — cos? ¢

K, = cosB

cos B + +/cos?B — cos? ¢
cos B — 4/cos?B — cos? ¢

K, = cosB

Onde:

B = inclina¢do do macigo de terra atras do muro.



Para terraplenos com inclinag¢ao =0 as equagdes dos coeficientes de empuxo passivo
e ativo podem ser expressas com as seguintes simplificacOes, respectivamente:

K, = tan?(45° — g)

Kp = tan?(45° + %)
Onde:

¢ = angulo de atrito do solo.

. M{%

]

ZC

i

~— Ea

Figura 4 - Caso geral de empuxo passivo e ativo pela teoria de Rankine.

Sabendo que zc é a altura do terrapleno até o local onde o empuxo é nulo (Figura 4),
Rankine estabeleceu as seguintes expressdes para 0 empuxo ativo e passivo, respectivamente
(DAS, 2006):

Ea = K,yH?

Ep = K,yH?

Onde:
Ea = empuxo ativo.
Ep = empuxo passivo.
Ka = coeficiente do empuxo ativo.
Kp = coeficiente do empuxo passivo.
v = peso especifico do solo.

H = altura do muro.



A determinacéo do zc pode se dar pela seguinte equagéo:

Onde:

C = coesdo do solo.

2.1.2.2. Teoria de Coulomb
Partindo de um solo isotrépico e homogéneo, Coulomb (1776) baseou sua hipdtese
no fato do solo deslizar devido a perda de resisténcia ao cisalhamento ou atrito.
Admitiu-se entdo um macico indeformavel que frequentemente sofre ruptura ao
longo de uma superficie curva, porém por razfes praticas, substituiu por uma superficie plana
(Figura 5) que Moliterno (1994) chamou de plano de ruptura, plano de deslizamento ou plano

de escorregamento.

Figura 5 - Superficie de ruptura por Coulomb. (MOLITERNO, 1994)

Dando inicio aos calculos, Coulomb considerou as seguintes for¢as atuando no muro:
e E —empuxo atuante no muro.
e (Q —forca cisalhante atuante no plano de ruptura.

e P —peso dacunha de solo.



Para um projeto de muro de arrimo, 0 empuxo E é a principal for¢ca que nos interessa
saber. Coulomb admitiu 0 empuxo com uma dire¢do conhecida e o angulo formado entre o
vetor E junto com a normal ao parametro do muro um angulo ¢l, na qual foi chamado de
angulo de rugosidade do muro. Partindo dessa constatacdo o coeficiente de atrito da terra
contra 0 muro € a tangente do angulo 1.
O vetor Q forma com a normal ao plano de ruptura um angulo ¢, cuja tangente ¢
igual ao angulo de atrito do terreno.
Portanto temos:
e (@1 —angulo de rugosidade do muro.
e tg @1 — coeficiente de atrito da terra contra 0 muro.
e tg ¢ — coeficiente de atrito do solo contra o solo.
Para dar inicio aos célculos, Coulomb (1776) considerou a pressdo do solo sobre o
muro como sendo uma distribuicdo linear de cargas, na qual sua area resulta no empuxo E.
Sendo necesséario fazer consideracdes para o solo, como atrito entre as particulas, a
rugosidade do muro e a inclinacdo do terreno em relacdo a horizontal, foi introduzido um

coeficiente K na formula do empuxo E.
1

E = SyKH?
5V

O valor do coeficiente K segundo Coulomb pode ser expresso da seguinte maneira:
sin’(B + @)

2
2 s sin(@ — ) sin(¢@ + ¢1)
sin®fsin(B = 1) [1 T

K =

Onde:
a = angulo de inclinagdo do terreno adjacente.
0 = dngulo de inclina¢do do paramento interno do muro com a vertical.
B=90-6
¢1 = angulo de atrito entre a terra e 0 muro ou angulo de rugosidade do muro.
¢ = angulo de repouso da terra, angulo de talude natural ou angulo de atrito

interno.

Em aplicagdes praticas, o valor do coeficiente K pode ser simplificado baseando as

alterac6es em alguns parametros do solo (MOLITERNO, 1994):



I.  Paramento interno liso e vertical
®;=0;6=0;B=90
cos®> ® cos a

2
[\/cos o+ \/sin(CD — o) sin CID]

K =

Il.  Paramento interno liso, inclinado do lado da terra e terreno horizontal.
®,=0;0=0
B cos?(8 + ®)
cos B(cos B + sin ®)?

IIl. Paramento interno liso, inclinado do lado da terra e terreno com
inclinacdo.
o=0; d; = 0
cos?(6 + @
P Ch)
cos° 0

IV.  Paramento interno liso, vertical e terreno com inclinacao.
o=9;:P1=0;6=0

K = cos®*®

Segundo Moliterno (1994), as devidas simplificacbes da expressdo (1.17) para

diversos tipos de casos podem ser vista na Tabela 1.
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Tabela 1 - Calculo do empuxo pela teoria de Coulomb. (MOLITERNO, 1994)

Cdlculo do empuxo pela teoria de Coulomb

Elementos Terreno sem sobrecarga Terreno com sobrecarga
o 2
o
$ £
S @
g. -
» — O [e]
)
o 3 0 o
£l eB¥ 'g
E[| 258 S
=| Eov a c =
[ T o = £
5l gzdo 28
12289k =8
v - @ T
8 2%Es§°
sl = °
o] §9 :
c 35 - -]
1
Grandeza... t/m E=>% Kn h2
Dire¢ao 6=8=¢,
Componentes Ey = E sen 6 EHq = Ecos e
Lo h ) H+ 2ho
Ponto de aplicagao Y =R Y= = h W ELTE
'd
§NE No topo Ps =0 Ps =Kt ho
3
£+=| Na base P=KTYth P =Krth
_ sen? (g+¢)
kasg “ j s ey e
sen - .sen -
A geral sen’s sen(p+y)) 1+\/ s b-d
L sen(p - ¢|).sen(p+a)
Paramento interno liso e vertical K= C052¢ COSa
x $=0;8=0;8=0 (/coso +/sen(¢ - alsen)?
2
a A Paramento interno liso, inclinado _ cos? (6+¢)
g b 20 do lado da terra e terreno horizontal " cos 8 (cos®+sen ¢ )2
oo =0, ¢; =0
@ a y Y|
© a i sasops 2
o Paramento interno liso, inclinado do lado _cos ( e+q,)
%’ 0047;: a=¢ da terra e terreno com inclinacdo " cos3e
(] -7 ps 32 - by =0
5 - a=¢; ¢
;{_’ P | |
a aramento interno liso, vertical e iz 2
Q = K= cos
O A'i" a=¢ terreno horizontal ¢
3
= 4% | a=¢;¢1:0; 8 =0
Paramento interno liso, vertical do lado K=tq2(45°- i)
5¢ da terra e terreno horizontal ) 2
a=0;¢(=0;8=0 -(Caso geral dos muros de concreto armado)
Tipo de solo Yit/m3 [
:} Terra de jardim, naturalmente dmida 1,7 25%
S Areia e saibro com umidade natural 1,8 30°
. ;;' Areia e saibro saturados 2,0 27°
3 Cascalho e pedra britada 1;8=1,9 40°-30°
< Barro e argila 2,1 17°-25°
8 $,=0.... Paramento liso
8| = derugosidade do muro $,=0,5¢...Paramento parcialmente rugoso
$1-=¥.....Paramento rugoso

2.1.3. Calculo do Empuxo
Nos projetos de muro de arrimo consideramos apenas 0 empuxo ativo. Com base nas

variabilidades construtivas de ma compactacdo ndo podemos garantir a presenca perene do
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empuxo passivo durante toda a vida Util do muro. Logo, para as formulacGes seguintes
chamaremos o0 empuxo ativo de somente empuxo ou empuxo atuante.

Para a determinacao eficiente do valor do empuxo atuante em muros trés situacdes de
calculos sdo consideradas: terreno posterior a0 muro sem sobrecarga, terreno posterior ao

muro sob acdo de sobrecarga e nivel freatico superior ao da base.

2.1.3.1. Terreno sem sobrecarga
Para este tipo de situacdo, o empuxo atuante ocorre devido somente as pressdes do

solo. A Figura 6 representa as a¢6es do solo sob o muro.

h Yt tf/md

e ]
Figura 6 - Muro de arrimo com terreno sem sobrecarga. (MOLITERNO, 1994)

Segundo Moliterno (1994), as forgas atuantes podem ser determinadas segundo as

equac0es a baixo:

I.  Empuxo
E= lethz
2
Onde:
K = coeficiente do empuxo.
vt = peso especifico do solo.
h = altura do muro.
Il.  Diregdo do empuxo
=0+ ¢,

Onde:
12



0 = angulo de inclinagdo do paramento interno do muro com a vertical.

¢1 = angulo de atrito entre a terra e 0 muro ou angulo de rugosidade do muro.

I11.  Ponto de aplicagdo

w| s

Onde:

h = altura do muro.

IV. Pressdo na base

p = Ky:h

2.1.3.2.  Terreno com sobrecarga
No célculo de um muro, usualmente ponderamos agdes de sobrecargas no terreno
adjacente, estas acdes podem ser de provenientes de maquinas, multiddes, construgdes, etc.
Quando atribuidas ao terreno, as sobrecargas sao representadas como uma altura ho,
na qual descreve como sendo um complemento de terra acima do nivel do muro.
Segundo Moliterno (1994) e Marchetti (2007) esse acrescimo de carga pode ser

expresso da seguinte maneira:

Onde:
ho = altura de terra equivalente a sobrecarga.
vt = peso especifico do solo.

g = carga aplicada sobre o muro.

Através de simplificacGes geométricas (Figura 7), Moliterno (1994) propde algumas

equac0es para determinacdo do empuxo nesse tipo de situacao.

13



Figura 7 - Muro de arrimo sobre acéo de sobrecarga. (MOLITERNO, 1994)

.  Alturatotal
H=h+hg
Onde:
h = altura do muro.
ho = altura de terra equivalente a sobrecarga.
Il.  Empuxo
E = %Kn(ﬂz —ho®)
Onde:
K = coeficiente do empuxo.
vt = peso especifico do solo.
1.  Diregdo do empuxo
§=0+ ¢,
Onde:

0 = angulo de inclinagdo do paramento interno do muro com a vertical.

¢1 = angulo de atrito entre a terra e 0 muro ou angulo de rugosidade do muro.

IV. Pressbes atuantes

-No topo

14



Ps = Kychy
-Na base
P, = Ky.H
Onde:
H = altura total.

ho = altura de terra equivalente a sobrecarga.

V.  Ponto de aplicacdo do empuxo
h 2P +P
Y=o X500
37 B+P

2.1.3.3.  Nivel freatico superior ao da base

Quando a ocorréncia de &gua atuando sobre o muro tem-se a necessidade de

drenagem em seu perimetro, entretanto com a ocorréncia de falha no sistema, as forcas de

percolacdo podem chegar a dobra a intensidade do empuxo.

Para a consideracdo da influéncia da &4gua nos calculos, a massa de solo sera tratada

com duas: solo seco e submerso.

q tf/m2

\E
\ B2 Iyz

Figura 8 - Muro de arrimo sobre acéo do nivel freatico. (MOLITERNO, 1994)

Na Figura 8, o Trecho | refere-se ao nivel de solo seco, portanto em sua base de

calculos sera considerado o item 2.1.3.2:
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I.  Altura total
H=h+h,
Onde:
h = altura do muro.

ho = altura de terra equivalente a sobrecarga.

I1.  Empuxo

1 ) 2
E, = EK)/L‘(H —hy")

Onde:
K = coeficiente do empuxo.

vt = peso especifico do solo.

I11.  Direcdo do empuxo
§=0+ ¢,
Onde:
0 = angulo de inclinagdo do paramento interno do muro com a vertical.

¢1 = angulo de atrito entre a terra e 0 muro ou angulo de rugosidade do muro.

IV.  Pressdes atuantes
-No topo
Ps = Kychy
-Na base
P, = Ky:H
Onde:
H = altura total.

ho = altura de terra equivalente a sobrecarga.

V.  Ponto de aplicacdo do empuxo
h 2P, +P
Yy=3X>75 1
37 B +P

Para o Trecho Il seréa feita as seguintes consideracdes para o calculo:



I.  Massa especifica do solo submerso
Y2=y2+ (1 -8y,
Onde:
v2 = massa especifica do solo seco.
¢ = indice de vazios = 0,3 a 0,4.

Ya = Massa especifica da agua = 1 t/ms,

Il.  PressOes atuantes
-No nivel d’agua
P" = Ky,(ho + hy)
-Base abaixo do nivel d’agua
P, =Ky',(ho + hy + hy)
Onde:
ho = altura de terra equivalente a sobrecarga.
h; = altura correspondente ao trecho seco.
h, = altura do N.A.

I11.  Empuxo

1
E2 = Ehz(P” +Pl)

IV. Ponto de aplica¢do do empuxo
_hy 2P"+P,

X—
YTE PR,

V.  Empuxo total
E o somatdrio do empuxo correspondente ao Trecho | (seco) e o Trecho Il
(submerso).
E=E +E

3. Definicao
3.1. Muros de arrimo por gravidade
Sé&o obras de contencdo que tem como finalidade suportar o empuxo dos macigos das
encostas através do seu peso proprio. Por causa de seu grande volume sua aplicacao é limitada

pela capacidade de suporte do solo, geralmente sendo necessarios uma capacidade mais
17



elevada que os demais muros. Sua indicacdo € normalmente empregada para locais com baixa
solicitacdo ja que, para suportar elevadas solicitacGes passam a exigir maior espaco e volume
para 0 muro.

Dentre os materiais mais usados destacam-se alvenaria de pedra, blocos pré-
fabricados ou concretos cicldpico, existindo outros modelos novos com a utilizagdo de
geotéxtis e pneus como elementos estruturais.

Lo
87 '
SRR

007 08T VT 0D
SR a 3
A

<
b0, 305
o o) :
2.9 R
\D)) Gh
N SV
2 OCHR ¢
o A v
"ro’v)(%‘o’ Q0
o S0 D-Q O 0D
) s .\'v S I .
< 9/ 4 > UD@
90090 0.
B0 90, o Opab;nb;
ARG~ AYR Vg ARG
gleavaiiGl g ) Ge.
TR QR I QR o5 0

Figura 9 — Exemplos de muros. (MARCHETT], 2007)

Os muros de gravidade tem seu dimensionamento baseado na criagdo de uma forga

de atrito formada pelo muro juntamente com a interface do solo que evita seu deslocamento.

3.1.1. Perfil Retangular

Este tipo de perfil é recomendado somente para pequenas alturas, ficando inviavel

economicamente para maiores dimensdes. Sua utilizacdo pode se dar através de blocos de
alvenaria ou de concreto cicldpico.
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Figura 10 - Muro de arrimo por gravidade em perfil retangular.

Segundo (MOLITERNO, 1994) seu pré-dimensionamento se da da seguinte forma:
e Muro de alvenaria de tijolos:
b =040h
e Muro de alvenaria de pedra ou concreto ciclopico:
b =030h

3.1.2. Perfil Trapezoidal
Em relacdo ao perfil retangular, o perfil trapezoidal se destaca em economia de
volume e sua utilizacdo para altura mais elevadas. Sua construcdo assemelha ao retangular em
sua construcdo, podendo ser em alvenaria ou concreto ciclopico, sendo o Gltimo o mais usual.
O muro pode se dar pelo dimensionamento das duas faces inclinadas ou somente
uma face inclinada. Para muros com face frontal na vertical é recomentado uma inclinagéo na
direcdo do macico de terra de pelo menos 1:30, com a finalidade de evitar a sensacdo de

tombamento na direcdo dos usuarios.
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3.1.3. Perfil Trapezoidal com inclinagdo em somente uma face
b0 b0

[ [

- (lJT=IT=ITE I s 1 s

+4)

e

=TT —T T

b b

ITT—=TTT—=

Figura 11 - Muro de arrimo por gravidade em perfil trapezoidal.

Segundo Marchetti (2007), o pré-dimensionamento este tipo de perfil pode ser feito

da seguinte forma:

b0 = 30cmou8% a 15% de h
b = 40%a70%deh

Moliterno (1994) descreve seu pre-dimensionamento de forma semelhante:

b0 = 0,14 h
b = b0 + h/3
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3.1.4. Perfil Trapezoidal com inclinagdo dupla
b0

1

Figura 12 - Muro de arrimo por gravidade em perfil trapezoidal.

Moliterno (1994) propde seu pré-dimensionamento da seguinte forma:

b=1/3h
t =1/6h
d >=t

Marchetti (2007) estipula pardmetros maximos e minimos para um bom
dimensionamento do perfil trapezoidal, sdo eles:
d = 12%a15%h
bt = 40% a70% h
b0 = 30cmou8% a15%h

3.1.5. Muros de concreto armado
Os muros de concreto armado sdo estruturas que consistem em um elemento
estrutural na vertical em balango engastada em uma fundagéo. Geralmente temos a utilizagéo
de sapatas que se equilibram junto com o empuxo do solo, porém em casos especiais podem
ser usadas estacas ou tubuldes.
Por seu peso proprio ser inferior a maioria dos demais muros, sua utilizagio

apresenta maior versatilidade, podendo ser empregada em locais onde o solo possui menor
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resisténcia de suporte. Isto se da, porque o conjunto solo-fundacdo sdo os responsaveis pelo
equilibrio do sistema.

Segundo Domingues (1997) para a escolha deste tipo de muro devem ser analisados
0s seguintes aspectos:

¢ Dificuldade de compactacéo do aterro no encontro das lajes;
e Acréscimo de terreno requerido para este servico;
e Preparagéo de formas, armaduras, concretagem e cura.

Moliterno (1994) ressalta que este tipo de estrutura € economicamente vantajosa para
alturas até 4,00 m, porém aspectos técnicos contrarios ao seu emprego em alturas maiores nao
foram encontrados nas bibliografias atuais.

Neste tipo de estrutura a Unica dimensdo conhecida é a altura, sendo que o célculo é
elaborado considerando a extenséo de 1,00 m de muro.

Para muros de comprimentos superiores a 25 m, a fim de minimizar os esforcos
causados pela variacdo de temperatura recomenda-se prever juntas de dilatacdo a cada 25 m.

Em termos executivos, a utilizacdo de drenos na parte posterior do muro é de suma
importancia na conservacao do terreno enxuto, a fim de ndo provocar aumento do empuxo
(MOLITERNO, 1994; GUERRION e LAVAUR, 2003). Recomenda-se 0 uso de tubos com

derivagdes atravessando a parede do muro em certos intervalos.

3.1.6. Perfil L
Este perfil € somente empregado em alturas baixas (< 2m). Usualmente o dente de
ancoragem é empregado, ele aumente a resisténcia contra escorregamento, porém sua

utilizacdo ndo é uma regra, podem ser retirado.

do

Figura 13 — Muro de concreto em Perfil L
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Segundo o esquema do muro de concreto armado de perfil L, tém-se:
dO — largura da laje vertical (muro)
h — altura total do desnivel de cotas;
hs — altura do dente de ancoragem;
bs — comprimento total da sapata;
ds — altura da sapata;
E — empuxo;

y — altura em que 0 empuxo se aplica.

Para seu pré-dimensionamento Moliterno (1994) sugere:

d0 = 12vVM
ds = d0

bs = 0,50 h
hs = 0,08 h

3.1.7. Perfil classico
Este perfil € em suma o mais adotado pela ampla maioria dos projetistas. Tendo

como caracteristica sua facilidade construtiva e sua maior amplitude de altura (2,00 m a 4,00

m).
Partindo para o pré-dimensionamento, dois autores propdem formas de se obter

dimensGes para iniciar a marcha dos calculos ou uma estimativa de custos, sdo eles:
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3.1.7.1.  Pré-dimensionamento segundo Marchetti (2007)

15 a 20 cm (min.)

77 (8% a 10% H)
20 cm (min.) —_
[)}*—’/' i 15 a 20 cm (min.)

Figura 14 - Muro de concreto armado em perfil classico sem dente de ancoragem (MARCHETTI

2007).

Observamos que suas estimativas ainda sdo muito vagas, por ndo prevé um dente de

ancoragem na sapata. Este dente tem como finalidade evitar o escorregamento do conjunto.

3.1.7.2.  Pré-dimensionamento segundo Moliterno (1994)

d0
ﬁ
ITT=IT=TT=ITI=
h
.
e e e e
ds T 3
Al
hs
‘1—
ik
| bS L

Figura 15 - Muro de concreto armado em perfil classico

_ (10 cm — concreto com brita n® 2
do = ]
15 cm — concreto com brita n2 3
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f =15cmou 20

E = Empuxo de terra

1
y = Altura em que o empuxo se aplica ... =h

3
M=EXy
di = 10VM
ln
bs — {O,Sh L )e hs — {0,07h
~ 10,6h VS ~ 10,08k
8
ds > di

3.1.8. Perfil especial com laje intermediaria
Quando o empuxo do solo encontra-se com propor¢des bastante elevadas, a
tendéncia do aumento das dimens@es da largura da laje vertical se torna evidente no combate
das forcas horizontais. No entanto um recurso comumente empregado € a utilizacdo de uma
laje intermedia a fim de amenizar o diagrama de empuxo.

Este tipo de perfil € utilizado para altura de 2,00 m até 4,00 m.

T=T=TT=T=

y

Figura 16 - Muro de concreto armado em perfil especial

3.1.9. Perfil com contraforte
Muros com contrafortes sdo comumente utilizados em situagcdes onde a diferenca de
conta fique entre 6 m a 9 m onde o empuxo de terra é muito elevado para utilizagdo de perfis
classicos de muro de concreto (MARCHETT], 2007).
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Os contrafortes sdo elementos estruturais que se solidarizam junto a cortina e a

sapata, seu objetivo é transmitir as acGes provenientes das cargas da laje (vertical) para a
fundacdo (MOLITERNO, 1994).

Terra arrimada

laje vertical

Figura 17 - Muro de concreto armado com contraforte (MOLITERNO, 1994).

Este tipo de solucdo é mais comum a utilizacdo de fundacao tipo rasa e direta, onde a
sapata transmite as cargas o conjunto direto para o solo. Para a utilizagdo desse modelo exige
uma capacidade de resisténcia do solo minima de 2kgf/cm?, caso contrario perde a economia
para solugdes como cortinas atirantadas e fundacdes sobre estacas.

Em geral, os contrafortes (ou nervuras) sdo posicionados voltados para o reaterro
sendo devidamente armados para resistir aos esforgos de tracdo. Porém, em casos raros,
quando temos os contrafortes posicionados de forma contraria, voltados para a diferenca de

nivel, eles devem ser calculados como a compressao.

Como visualizacdo do conjunto se tem as lajes verticais engastadas nos contrafortes,
engastadas nas sapatas e livre na borda superior.

Marchetti (2007) propde seu pré-dimensionamento da seguinte forma:
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15 a 20 cm (min.)

—

/

e

(40% a 60% H)

(40% a 70% H)

15 a 20 cm (min.)

Figura 18 - Pré-dimensionamento: Muro de concreto armado com contraforte (MARCHETTI,
2007).

4. VerificacOes preliminares para projetos de muros isolados

Para a elaboracdo de um projeto de muro a flex&o, tem-se a necessidade do
conhecimento prévio de fatores provenientes do solo, tais como angulo de atrito interno, peso
especifico aparente e angulo de atrito solo-contencéo.

Conhecidos os fatores do terreno, damos inicio a primeira etapa de célculos, o pré-
dimensionamento do muro, onde s&o fixadas dimensdes e sdo verificados os fatores da
estabilidade do conjunto. Na segunda etapa sdo calculados os esforgos internos no muro e em

sua fundacdo, a partir dos quais serdo dimensionados a armacéo do conjunto.

4.1. Pré-dimensionamento
Nessa primeira fase sdo fixadas dimensdo ao muro para que possa ser feita
verificaces iniciais com relacdo ao tombamento e ao deslizamento.
Sabendo somente a altura de terra a ser contida, podemos estimar dimensdes ao muro
baseados em bibliograficas ja discutidas no item (2.1.7) que posteriormente poderdo ser
confirmadas a partir de verificacOes de fatores de seguranca.

4.2. Verificagdo da estabilidade
A verificacdo de um muro de arrimo consiste na aprovacao das dimensdes fixadas no

item (3.1) no momento que as mesmas estdo sendo solicitadas. Para qualquer projeto de muro
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s80 necessarias as investigacdes quanto as seguintes condicBes de estabilidade: tombamento,
deslizamento e capacidade de carga (Figura 19 - Estabilidade de muros de arrimo).
|

BTET=T—==

Ep——=T1=) S Sl —

i N

(a) Deslizamento (b) Tombamento

N ST

(c) Capacidade de carga

Figura 19 - Estabilidade de muros de arrimo

4.2.1. Verificacdo do tombamento

O tombamento ocorre quando 0s momentos solicitantes sdo maiores que 0s
momentos resistentes. A oposicdo ao tombamento é exercida pelas acbes verticais que atuam
na contencdo, sao elas: peso proprio e o peso do terreno sobre o taldo da sapata, 0 somatério
do momento gerado pelas duas forcas é chamado de momento resistente (Mres).

Para que ndo ocorra o colapso do muro devido a sua rotacdo, 0 momento solicitante

(Msolic) deve ser inferior ao momento resistente, porém recomenda-se adotar o fator de
seguranca de no minimo 1,5.

M
res < 15

FSromp = ——
omb =
Msolic

Onde:
Mies = momento solicitante.

Msoiic = momento resistente.
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Tem-se entdo que a seguranga contra o colapso do conjunto devido ao tombamento

estara verificada se 0 momento resistente for 50% maior que o momento solicitante.

4.2.2. Verificacdo do deslizamento
A seguranga contra o deslizamento é verificada a partir da analise da soma das forgas
na direcdo horizontal. Sendo que a favor do deslizamento conta-se com 0 empuxo ativo e
contra o deslizamento estdo atuando o atrito solo-sapata e 0 empuxo passivo, entre tanto este
ultimo referente a terra sobre o taldo da sapata ndo sera considerado devido a possibilidade da

remocéo de terra sobre a sapata devido a erosoes.

AR A A A A R v Boh

a) Sapata plana. b) Sapata com elemento placa vertical.

Figura 20 - Solugbes possiveis para minimizar o deslizamento.

A forca de atrito atuante na sapata é dada por:
For =u X Fy
Onde:
u = coeficiente de atrito.

Fn = forcas normais atuantes na sapata.

Sendo p o coeficiente de atrito entre 0 conjunto sapata-solo, seu valor pode ser

encontrado:
I.  Parasituacdo da Figura 21a:
p= tan @,
2
P11 = §§0
Onde:

u = coeficiente de atrito.
o1 = angulo de atrito solo-muro.

¢ = angulo de atrito interno do solo.
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Il.  Parasituacdo da Figura 21b:
u= tang
Segundo Moliterno (1994), com colocacdo de um dente na sapata uma nova forca
estara presente no conjunto, 0 empuxo passivo estara a favor da seguranca. Entdo para

estabelecer essa forca teremos:

K, = tan® (45 + f)

2
Onde:
Ko = Coeficiente do empuxo passivo.
1 2
Ey = EKOVtZO
Onde:

Eo = empuxo passivo.
vt = peso especifico do solo.

Z0 = altura da sapara + altura do dente.

Entdo chegamos ao novo valor da forga horizontal:
Fy=E—E,
Onde:
E = empuxo ativo.

Eo = empuxo passivo.

Para verificacdo da seguranca do conjunto quanto ao deslizamento, relaciona-se a
forca de atrito e a resultante das forcas horizontais tendo a necessidade de ser maior que 1,5,
isto é:

F
FS=-%>15
Fy

4.2.3. Verificagdo da capacidade de carga do solo
A verificacdo da capacidade de carga do solo consiste na analise contra a ruptura e
deformacgdes excessivas do solo abaixo da fundacdo. Geralmente para esta verificagdo

considera a distribuicdo de tensdo linear e 0 muro rigido.
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Figura 21 - Capacidade de carga da fundagdo (GERSCOVICH, 2010)

A Figura 21, mostra uma sapata cuja distribuicdo de tensdes no solo é de forma

trapezoidal, para este tipo de situacdo, Gerscovich (2010) propGe as seguintes equacOes de

equilibrio:
I.  TensGes maximas e minimas:
b
EFv=O d (O-1+O-2)X§=V
b b
ZMO =0 b (0’1—0'2)X—X—=VX€
2 6
Logo temos:
_ |% (1 + 6e)
R b
% (1 6e>
2= b
Onde:

ol = tensdo maxima.

02 = tensdo minima.

e = excentricidade.

b = largura da base do muro.

V = somatorio das forgas verticais.

Il.  Calculo da excentricidade:

31



A excentricidade é calculada pela resultante dos momentos no ponto A.

Onde:
e = excentricidade.
e' = distancia da carga vertical até o ponto A.

b = largura da base do muro.

Para evitar pressdes de tracdo na base do muro, deve-se garantir que a base esteja
submetida de tensGes minimas de compressdo (omin>=0). Caso ndo ocorra, a Figura 22

apresenta os novos esforcos que devem ser considerados.

v

pe Dy

— "‘—‘H

| H | | ’ |
G !
1 | _——
| —
_:-""-'_'-H-'.-Frr"
_.___,_,_,--"'
| 3e
.
- : :

Figura 22 - Capacidade de carga da fundagéo secéo triangular (GERSCOVICH, 2010)

Para este caso Gerscovich (2010) propfe que a nova tensdo maxima devera seguir
esta formulagao:
2V

01 =5
1 3el
Calculados as tensdes méximas no solo da fundagédo, recomenda-se a utilizagdo de
um fator de seguranca de 2,5.

Qmax _ 9max

FS 25

O-max <

Onde:
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Omax = @ capacidade de suporte maxima do solo.

Para o caso de capacidade de resisténcia de suporte do solo ser muito baixo utiliza-se
solucdo mista, onde sera empregado fundacéo rasa e profunda no conjunto. Entretanto, ndo
sera aportado tal calculo no presente trabalho, seu dimensionamento fica a cargo da mecénica

dos solos.

5. Principais patologias
5.1. Fissuras devido a variacédo de temperatura

Este tipo de patologia ocorre devido a oscilagdes de temperatura durante o dia, 0s
materiais presentes no muro sofrem dilatacdo ou contracdo provocando tensdes que poderdo
levar ao surgimento de fissuras.

O surgimento dessa patologia ocorre principalmente pela negligencia construtiva da
falta da junta de dilatacao.

Moliterno (1994) sugere para muros com grandes extensdes deve-se utilizar juntas de
movimentacdo a cada 25m com o objetivo de minimizar os efeitos da temperatura. As juntas
devem ser ser preenchidas com massa a base de silicone e mastique, sua expessura deve

possuir no minimo 2,5cm.

5.2. Solo do aterro mal compactado

Em obras civis a compactacdo de aterros sdo muitas vezes negligenciadas, para a
construcdo de muros de arrimo a importancia de seu controle parte para a estabilidade
estrutural.

As principais caracteristicas de um solo mal compactado sdo o indice de vazios
elevado e excessiva compressibilidade. Com o incide de vazios elevado o solo tende a reter
agua para seu preenchimento e, em um muro sem as devidas consideracdes de drenagem ou
um dreno mau projetodo, pode vir a sobrecarregar a estrutura com o surgimento do empuxo
hidrotético.

A tendéncia natural do solo a se compactar devido ao peso proprio e a carga de
utilizacdo pode gerar na face do muro um esfor¢co de carga que tende a ultrapassar sua

capacidade de carga calculada.
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5.3. Recalque do solo de fundagdes em edificac¢des vizinhas
Comumente os muros de arrimo sdo construidos junto a edificagBes vizinhas, e em
casos gerais sua utilizacdo sdo por muito satisfatérias. Entretando, quando temos recalques
gerados na fundacdos das edificagdes proximas tendem a sobrecarregar o muro devido as
cargas geradas por essa movimentacao.
“O solo de fundagdo ao sofrer recalque acaba “arrastando” consigo o solo adjacente
sob a fundacéo da edificacdo vizinha e provocando recalques das paredes e do piso, e como

consequéncia originando trincas e rachaduras na alvenaria.” LOBO E FERREIRA (2003)

6. Drenagem

Estrutura de drenagem em muros de arrimo tem como objetivo prevenir os efeitos da
agua incidindo diretamento no muro, sua apari¢cao tende a provocar 0 aumento do empuxo
hidrostatico.

Em geral, o sistema de dremagem mais usual € a composta por uma camada drenante
disposta na vertical nas proximidades da face interna do muro, Figura 23. Sua estrutura é
composta por uma camada drenante composta por areia ou brita, e a inclusdo de barbacas com
0 objetivo de extravasar a agua atuante no muro.

Autilizacdo de areia ou brita deve ter espessura compreendida entre 15cm a 20cm,
dependendo das condig¢des do solo. Os barbacds geralmente sdo constituidos por tubos de pvc,
com diametros que variam de 50mm a 100mm, espacados de 1m a 2m tanto na direcao
vertical e horizontal.

Na parte superior e inferior do muro é importante a utilizacdo de canaletas afim de

evitar eveitos superficiais da aguas.
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“Manta de fios de poliéster ( Bidim)
Pintura asfaltica
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mm ¢/ 2,00m

Canaleta de concreto cimentada

Figura 23 — Detalhe do dreno (MOLITERNO, 1994).

7. Metodologia e procedimento
7.1. Consideracgdes metodologicas

O objetivo principal do presente trabalho é criar um software que auxilie no
dimensionamento de muros de arrimo de concreto armado. Com o intuito de se obter
resultados aplicéveis a pratica algumas simplifica¢6es de calculos foram adotadas. O solo com
presenca de agua com influéncia no muro foi considerado apenas como saturado, sendo assim,
o nivel do lencol freatico ndo foi abordado em sua parcialidade.

Em consideracdo ao processo executivo in loco, as sapatas foram consideradas
planas para o célculo, sua justificativa confere-se pela dificuldade executiva no canteiro de
obra. Para se obter um bom resultado, recomenda-se entdo a utilizagdo uma viga na parte
inferior da sapata, chamada de dente.

Para criacdo de um “software” que represente as caracteristicos da regido do Distrito

Federal foi utilizacdo parametros do solo fornecidos pela prof. Neuza Motta.

7.2. Requisitos computacionais
A fim de abranger maior acessibilidade a utilizacdo do “software”, para a sua
elaboragdo foi utilizado o sistema operacional “Windows” da Microsoft Corporation. Sua
programacéo foi desenvolvida no programa Visual Basic Express da Microsoft Corporation
baseada no sistema de linguagem Visual Basic.
A escolha da linguagem principal do programa visou sua ampliacdo e facilidade em

relacionamento com outros “softwares” ja muito empregados no mercado, como o Excel e o
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AutoCad. A linguagem Visual Basic possui ramificagdo para a programagao “for application”,

possibilitando uma integracdo futura aos programas ja comentados.

8. Consideracdes para o dimensionamento da area de aco
8.1. Muro de Arrimo em perfil classico
8.1.1. Parede
A parede do muro do perfil classico foi considerada uma viga engastada sofrendo
acao de um carregamento trapezoidal, quando ha acdo de sobrecarga, ou triangular quando

somente temos 0 empuxo atuante.

) P J

Figura 24 - Muro perfil classico, diagrama de tensfes no muro

Suas formulagdes para o dimensionamento da armadura sé&o as mesmas empregadas

para a viga calculo de uma laje em balanco armada em uma direcdo a flexdo simples.

Msd
bw * d? * fcd

Kx =1,25-1,917 * /0,425 — Kmd
Kz=1-04%*Kx

_ Msd

Kz xd fyd

Kmd =

As

8.1.2. Sapata
Por ser um elemento de transmiss@o de cargas que atuam sobre o muro ao terreno, a
sapata deve resistir as reagdes do mesmo. Para aplicagdo no “software” a sapata foi
considerada uma laje em balango armada em uma direcdo, sendo a carga atuante a soma
gréfica dos diagramas de carregamento.
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Figura 25 - Muro perfil classico, diagrama de tensdes na sapata

8.2. Muro de Arrimo em perfil com contraforte
8.2.1. Parede
Considera-se para o dimensionamento das paredes do perfil com contraforte dois
elementos estruturais distintos, muro de canto e centro.
Para a parte central, o muro é considerado como uma laje engastada em trés lados.
Como na parte inicial da contencdo ndo ha continuidade da estrutura, a parte do canto é
considerada uma laje engastada em apenas duas direcoes.

O célculo da area de aco para o muro foi baseado nas tabelas de Czerny (anexo A).

A Z A
N 2 N
- vy -
N Z N
A A LA A A A
(a) Muro do canto (b} Muro de centro

Figura 26 - Consideracdes da parede do muro de arrimo com contraforte
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8.2.2. Contraforte
Para o dimensionamento dos contrafortes, as consideracdes se assemelham as do
item 6.1.1, visto que as influéncias das cargas sobre ele prescrevem uma distribuicdo
trapezoidal.
8.2.3. Taldo da Sapata
Chama-se taldo da sapata a parte onde a mesma encontra-se enterrada. Considera-se
para seu dimensionamento como sendo uma laje engastada em trés dimensoes, partindo desse
pressuposto utilizaram-se as tabelas de Czerny (anexo A) para prosseguir no calculo da area

de armacado.

Figura 27 - Consideracéo do tal&o da sapata do perfil com contraforte
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8.2.4. Ponta da Sapata

Chama-se ponta da sapata a parte onde a mesma encontra-se voltada para o desnivel

do terreno. Para o0 seu dimensionamento considera-se uma viga onde a carga atuante é a soma

gréfica dos diagramas de carregamento.

Figura 28 - Consideragéo da ponta da sapata do perfil com contraforte

9. Exemplos de célculo de muros de arrimo

9.1. Exemplo - Muro de Arrimo em perfil classico

Projetar um muro de arrimo em perfil classico, com fundacdo em sapata, para um

talude vertical de altura de 4m.

Dados:

Solo tipo Argila silto-arenosa

Peso especifico aparente do solo y; = 1,6 tf/m®

Angulo de talude natural ¢ = 30°

Tenséo admissivel do solo osadm = 1,5 kgf/cm?
Sobrecarga variavel normal no terreno q = 320 kgf/m?

Sobrecarga direta no topo do muro qp = 210 kgf/m
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100,00

Altura h=4,00m

£, Corte tipico

Figura 29- Perfil do terreno (MOLITERNO, 1994)

9.1.1. Resolucéo a partir do “Software”
Com a utilizacdo do programa para o dimensionamento do muro em questao, 0 mesmo
solicita apenas alguns dados de entradas para o calculo, que séo eles:
e Altura do desnivel (h);
e Sobrecarga (q);
e Sobrecarga (qp);
e Taxa do terreno (Gagm);
e Inclinacéo (a);
e Rugosidade;
e Saturacao;
e Dados do solo (y; € ¢).
Apbs a insercdo desses dados iniciais o software ja Ihe oferece a opcdo de um pré-
dimensionamento baseado nos parametros minimos adotados por Moliterno (1997), podendo

ser utilizados ou néo (Figura 30).
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par Ly e " LIS

# lohm — -
IY Perfil Classico - ' [E=N A
Dados de Entrada
qQ T
h 400 m Rugosidade  Liso - § i —T1 1J
Sobre Carga @) 032  tf/m? Saturagdo  Nio Saturado v B J JH IRES
Sobre Carga (gp) 021  tf/m Ry i 16
Taxa do -t
Temeno (oadm) 15 tf/m?
Inclinagdo (@) 0.00
Tipo de Solo h
Solo Argila sito-arenosa v =g S =1 2
e di
vt 16 t/m* @ 30 : I Wi
Tt d b age A e
& j : \‘ bice
A - i =
Dimensionamento Dados do Concreto h‘L
i 03 m r07 m Fk 20 MPa z ie e s
d0 0.1 4 t A ye 25 tf/m? Muro de Amimo Perfil Cldssico
bs 2 m ds 0.3 m T
s Verficagbes
f 02 m hs 0.3 m it Escomegamento
% Tombamento
[¥] Usar o Pré-Dimensionamento Padréo )
Capacidade de carga

Figura 30 - Tela do programa para o calculo de muro de arrimo em perfil classico

Tendo inserido todos os dados necessario para seu dimensionamento, pode-se entdo
fazer as devidas verificagdes. Clicando em “Calcular” o software mostra as condi¢des de
verificagOes para Escorregamento (ltem 4.2.1), Tombamento (ltem 4.2.2) e Capacidade de
carga (Item 4.2.3).

A Figura 31 mostra a interface com usuério indicando as verificacdes de estabilidade e
o dimensionamento da area de armacéo referente ao muro. Este dimensionamento pode ser

visualizado clicando em “Armacgao”.
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I Perfil Classico

Dado| /Y Relatério de Armagdo

m

Area de ago do Contra Forte:
So Area de amacdo
Sob Area de ago do Muro
T Amagdo de 4 00maté 2m
Tem|  |AS =515 cm?
Al |amacso de 2m =2 000m
AS =831 cm?
Tipo g4
Amacao da Sapata
Na ponta
Dim
d 03 m r 07 m Fck 20 MPa
dd 01 m i1 m yc 25 tf/m?
bs 2 m ds03 m

f02 m P03 m | Caldar | [ Amagio |

Relator
[¥] Usar o Pré-Dimensionamento Padrdo

»

Muro de Amimo Perfil Cldssico

Verfficagdes
Escomegamento QK
Tombamento OK!
Capacidade de carga  OK!

.

Figura 31 - Tela do programa mostrando a area de armacdo para muros de arrimo em perfil classico

Os dados a seguir referem-se ao relatorio extraido do software para a problematica

sugerida. Com o dimensionamento concluido, o usuario tem a opc¢do de extrair um relatério

descrevendo os passos utilizados para o calculo do muro (botdo “Relatorio”).

Relatério extraido do software:

Dados do Projeto
h= 4,00
Sobrecarga(qg) = 0,32
Sobrecarga pontual (gp) = 0,21
Taxa do terreno de fundagdo (cadm) = 15
Inclinagdo do terreno adjacente (o) = 0,00
Né&o Saturado
Tipo de solo = Argila silto-arenosa
vt=1,6
¢ =30
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Dimensées do Muro

e

bek

Figura 32 - Representacao das dimensdes do muro de arrimo em perfil classico

di=0,3m
do=0,1m
bs=2m
f=0,2m
r=0,7m
t=1m
ds=0,3m
hs=0,3m

Célculo do Empuxo
¢l1=0°

hO=q/yt
h0=0,2m

H=h0+h
H=42m

K=Sen((90+¢))"2/((Sen(90)"2*Sen((90+¢1)))*(1+Raiz((Sen((¢-a))*Sen((¢-
¢1)))/(Sen((90-¢1))*Sen((90-x)))))"2)
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K =0,33

o=09l
6 =0,00°

Ps = K*yt*h0
Ps = 0,11tf/m?

Pl = K*yt*H
P1 = 2,22tf/m?

y = h/3*(2*PS+P1)/(PS+PI)
y=14m

Empuxo = 1/2*K*yt*H"2-1/2*K*yt*h0"2
E =4,65t/m

Calculo do Momento Atuante
Pm = 1/2*h*yc*(d0+di)
Pm =2 tf/m

Ps = ds*yc*bs
Ps=1,5tf/m

Pt = (h/2)*yt*((2*t+di)-dO)
Pt = 7,04 tf/m

PO=qp
P0=0,21m

Gm = ((d0"2+d0*di+din2)/(3*(d0+di)))+r
Gm=0,81m
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Gs =bs/2
Gs=1m

Gt = bs-((a*2+a*t+t"2)/(3*(a+t)))

Gt=145m

GO = r+d0/2
G0=0,75m

Mm = Pm*Gm

Mm = 1,62 tfm

Ms = Ps*Gs
Ms =1,5tfm

Mt = Pt*Gt
Mt = 10,21 tfm

MO = PO*GO
MO = 0,16 tfm

Mr = Mm+Ms+Mt+MO
Mr = 13,49 tfm

Ma = E*(y+ds)
Ma =7,9 tfm

M = Mr-Ma
M =559 tfm

N = Pm+Ps+Pt+P0
N = 10,75 tf/m
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u=M/N
u=0,52m

e = bs/2-u
e=0,48m

Verificacdo da Estabilidade

Verificagéo contra Escorregamento do conjunto
Z0 = hs+ds

Z0=0,6m

i =TAN(o)
n=0,58
KO = Tan(45+@/2)"2

KO=3

E0 = 0,5*K0*yt*Z0"2
EO = 0,86 tf/m

T=E-EO
T=1tf/m

el = W*Fr/E
el = 1,64

Verificagdo contra escorregamento: OK!
Verificagdo contra o Tombamento

g2 = Mr/Ma
2=1,71
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Verificagdo contra tombamento: OK!

Verificacdo do suporte de carga do solo
Y0 =20/3
Y0=0,2m

Mep = E0*(z0-Y0-ds)+Ma
Mep = 7,99 tfm

Mp = Mr-Mep
Mp =5,5tfm

U = Mp/N
U=0,51m

e = bs/2-u
£=0,48 m

om = N/bs
om = 5,38 tf/m?

e*6/bs = e*6/bs
e*6/bs = 1,44

ol = om*(1+e*6/bs)

o1 = 13,12 tf/m?

02 = om*(1-e*6/bs)
02 =-2,36 tf/m?

omax = 2*N/(3*u)

omax = 14 tf/m?



Verificacdo do suporte de carga do solo: OK!

Calculo da area de aco

Calculo da armacéo do Muro

Armacao Minima do Muro
ASmin = (p/100)*di*100
ASmin =45 cm?

Armacao de 4,00 m até 2 m

ql = K*h0*yt

ql=0,11 tf

gep = K*yt*h1

gep = 1,06 tf

Mk = (g1*h1"2)/2+(qepl*h1”2)/6

Mk = 0,93 tfm

Msd = Mk*yf*100000

Msd = 130200 Kgfm

Kmd = Msd/(100*((100*d0)"2-4)*fcd*10)
Kmd = 0,05 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAI1Z(0,425-Kmd_1)
Kx =0,08

Kz = 1-0,4*Kx_1

Kz =0,97

As = Msd/(186*(d0*100-4)*fyd)

As =5,15 cm?

Armacgédo de 2 m até 0,00 m
ql = K*hO*yt

ql=0,11tf

gep = K*yt*h2

gep = 2,11 tf
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Mk = (q1*h2/2)/2+(gepl*h1”2)/6

Mk = 6,51 tfm

Msd = Mk*yf*100000

Msd = 911680 Kgfm

Kmd = Msd/(100*(((di*100)-4)"2)*fcd*10)
Kmd = 0,05

Kx =1,25-1,917*RAI1Z(0,425-Kmd_2)
Kx =0,08

Kz =1-0,4*Kx_2

Kz =0,97

As = Msd/(kz*(di*100-4)*fyd)

As = 8,31 cm?

Armacao da Sapata

Armacao Minima da Sapata

ASmin = (p/100)*ds*100
ASmin =45 cm?

Célculo do Momento

6l =om

ol =14 tf/m?

62 =0 tf/m?

03 = o1 *(3*u-r)/(3*u)
o3 =17,72 tf/m?

o4 = o1 *(3*u-(r+di))/(3*u)
o4 =5,03 tf/m?

op =ds*yc

op = 0,75 tf/m?

ot = ds*yc+H*vyt

ot = - 7,47 tf/m?
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ol =ol-op

ol = 13,25 tf/im?

oll = 62-ot

oll = -7,47 tf/m?

olll = 63-op

olll = 6,97 tf/m?

olV = o4-ot

olV =-2,44 tfim?

Qp = (cl+olll)*r/2

Qp =7,08 tf/m

Qtl = (bs-3*u)*oll

Qtl1 =-3,29 tf/m

Qt2 = ((oll+cIV)*(3*u-(r+di))/2)
Qt2 =-2,78 tf/im

zp = (1/3)*((2*ol+clll)/(cl+olll))
zp=0,39m

ztl = ((3*u-(r+di))/3)*((2*oll+cIV)/(cll+c1V))
zt1=0,33m

zt2 = (3*u-(r+di))+(bs-3*u)/2
zt2=0,78m

Mp = zp*Qp

Mp = 2,73 tfm

Mt = Qt1*zt1+Qt2*zt2

Mt = -3,24 tfm

Na ponta

Mk = Mp

Mk = 2,73 tfm

Msd = Mk*yf*100000

Msd = 382603,93 Kgfm

Kmd = Msd/(100*((100*ds)-4)"2*fcd*10)
Kmd = 0,02

Kx =1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)
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Kx = 0,02

Kz =1-0,4*KX

Kz =0,99

As = Msd/(Kz*(ds*100-4)*fyd)
As = 3,42 cm?

Como AS,in > As, adotar ASmin
As=45cm2

No taléo

Mk = Mt

Mk = -3,24 tfm

Msd = Mk*yf*100000

Msd = 453768,02 Kgfm

Kmd = Msd/(100*((100*ds)"2-4)*fcd*10)
Kmd = 0,02

Kx =1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)
Kx = 0,03

Kz = 1-0,4*KXx

Kz =0,99

As = Msd/(Kz*(ds*100-4)*fyd)

As = 4,06 cm?

Como ASin > As, adotar ASmin
As=45cm2
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9.1.2. Resolucéo por meio do Moliterno (1994)

0 CADERNO DE MUROS DE ARIIMO

IVidd = PROJETO DE UM MURO DE ARRIMO DE CONCRET
ARMADO ~ TIPO CORRIDO g

IV AAL — DADOS E ESPECIFICA COLS
A~ DADOS
a) Perfil do terreno

100,00

Altura h=4,00m

Corte tipico

b) Tipo de solo — Pelos resultados de al
: ) guns furos de sondage;
foi caracterizado como de profunda camada de argila silto-arengs:.l‘ )i
Consult: ibli iali i a
pam; a;gﬂ?: bibliografia especializada, adotou-se 0s seguintes parametros
Angulo de talude natural . =30°
Mass~a espec_iﬁca aparente da terra ...y, = 1,6 tf/m?
Tensdo admissivel no solo (Cota 95,70) 5, = 1,5 kgf/cm?

8 Cargas adicionais .
levera ser previsto no topo do muro um parapeit de al i ij
(espessura 'de 12 tijolo — altura de 1,20 m). By - s s
s nIl)zevera ser prevista a possibilidade de uma sobrecarga no terreno de 320
B — ESPECIFICAGOES
a)A¢o — CA—50B (ago encruado i
- 'l_'ensﬁo-Deform.) G sem patamar de escoamento no dia-
Res;stc:enc!'a do escoamento 2 tragdo S =5.000 kgf/cm?
Resisténcia de calculo do ago a tensido fya = 4300 kgf/cm?

¥, = 1,15 — NBR 6118/82 item 5.3, inciso 5.3.1.1.

S

b) Concreto ~ Amassado em betonelra na proprin obra,
Resisténein carncterizada do conereto & compressiio (antigamente desig-
nada ay)

fex = 135 kgf/cm?
Resisténcia da dosagem — NBR 6118/82 — art. 8.3.

Cimento medido em peso, agregados (volume e umidade dos agregados
estimada visualmente, com assisténcia de profissional legalmente habilitado).

i O T kgf/cm?
=28 dias
Sa=55

fo; = 135 + 1,65 x 55 = 225,75
fe2s = 225 kgf/cm?

COEFICIENTES DE MINORAGAO E SEGURANCA
NBR 6118/82 — item 5.4.

Y. =14
pe=:115
Y =14

¢) Controle tecnolégico — Verificagao da resisténcia dos materiais de acordo
com as normas da A.B.N.T.

d) Metodologia executiva — Retirar parte da terra, para constru¢io do
muro no alinhamento determinado pelo projeto arquitetonico.

Construir o muro, respeitando as normas de execugdo para reduzir os
efeitos de retragdo do concreto, etc.

Reaterrar, apiloando o terreno com soquete manual em camadas super-
postas de 20 cm de espessura.

Controlar a umidade do aterro, por qualquer processo expedito.

Executar a drenagem concomitantemente com o aterro junto ao muro.

Cumprir as normas gerais de execugdo das estruturas de concreto armado,
conforme NBR 6118.

1V.4.4.2 — PROJETO ESTRUTURAL

PARTE I — FIXAGAO DAS DIMENSOES

A — CALCULO DO EMPUXO DE TERRA
a) Altura de terra equivalente a sobrecarga no terreno adjacente ao topo

.do muro.
q = 320 kgf/m?
=4, 320 .
oS =0,20m
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b) Cooficiento de empuxo (coofidionte de Coulomb
Tratando-se de obras de grande vulto, tom o
caracteristicas fisicas do solo em luboutt:'rlo; qmdl:.“pr::?n?.‘:oi;gg:ni?:

du obra for relativa, podemos a
plicar diretamente o -
tando-se parfimetros recomendados nos manuais téé:ioc:‘):. PRIy

Nos casos mais comuns da pratica, fazemos a = 0 (i
} inclinagdo do terreno
adjacente); 0, =0 (despreza-se a inclin P @y = i
o b vy clinagio do tardoz); @1 =0 (considera-se

estas condigdes, o empuxo serd considerado hori i
“de empuxo sera calculado pela formula: SERN'S oy aelgents

K =1g2(450 - 2
#(-2)
K = tg? (45°—E)=tg2 309 = (LY -
< (30°) s 0,333
¢) Altura total ... H =  + ho
H =4,00 + 020 = 4,20m
d) Grandeza do empuxo

1
E ==Ky (H* — h3) = 05 x 033 x 1,6(4,20° — 0,20)

E =47 tf/m
¢) Dire¢do...s = 0, + ¢, =0... Horizontal
f) Ponto de aplicagio:
h « 2ho + H _ 400 " 0,40 + 4,20

y=— = —
37 ho+H ~ 3 0204420 - L¥m

B~ MOMENTO FLETOR NA BASE
s DO MURO DEVIDO AO

Como foi dito, o muro sera calculado co j i
) mo uma laje v
¢ engastada na sapata. Pl s el

M =.E.y
M =47 x 1,39 = 6,533 tfm/m

C — PRE-DIMENSIONAMENTO

4) Base do muro: —
Altura util da secdo de concreto*

d=10/M = 10.,/6,533 = 255 cm

Adotamos d = 27 cm
Cobrimento de concreto — NBR 6118 — art. 6.3.3, item ¢

di=d+3cm=27+3=30cm

L ———————————

— S

b) topo do muro — (De acordo com a NBR 6118 — art. 8 — inciso 8.1.2.3.)
Admitindo o didmetro maximo do agregado graudo 25 mm (pedra n.° 2)

dy = 4 x 25mm = 00 mm = 10cm
Medidas praticas para o topo do muro, atendendo a Norma, de acordo
com o agregado gratido empregado:

Brita n% 2:......5..1.. dy = 10cm
Britain > 3 A e dy =15cm
c) Sapata:

qtf/m2

Largura — A experiéncia nos tem dado valores para by, entre 50% a 60 %
da altura do muro e para a ponta entre 1/6 a 1/8 de h.
Portanto, temos:
b, =05h=0,5 x 400 =2,00m
1 1
=—h=—x400 =666 ~0,70m
r 6 h 6 b4
t =b,— (r+d;) =200 - (0,70 + 0,30) = 1,00 m
Espessura — A sapata podera ter espessura variavel )
Como condigdo de engastamento do muro na sapata, ¢ necessario que
ds > d;.
No caso temos d; = 30cm
Adotamos d, = d; = 30cm
As espessuras das extremidades sdo adotadas entre 10 a 30 cm; dependen-
do a espessura d,, deve ser dado um chanfro suave na face superior da sapata.

Adotamos 20 cm nas ‘extremidades. ) o
O dente de ancoragem serd oportunamente determinado, na verificagdo

do equilibrio estatico.
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PARTE 11 ~ VERIFICAGAO DO CONJUNTO
PROJETO

»__0.11

| i aa
1,20 9 I 5 I
+ o0 e i g Fr

)
o xT
400 V. g l’G "]
g h 1 £ T H

/V
].gL |
0,70 |7|, 0,70 !
R 4 |
030 " |
2] oo d
e o and o I
e =
00 ros——x 010 L
0,20 1% 5555, Joz0]030 . ds
0,30 | . W T T
9s ’
Gs
bs _I
-

Antes de calcular os esforgos para a determinagdo das armaduras, serd

necessirio verificar-se, com as dimensdes adotadas, se o conj
y njunto apresen
otabilidade. ol Ao

(l;lestn verificagdo, desprezamos as inclinag¢des da sapata e a misula junto a
wrede,

A ~ CARGAS VERTICAIS
1) No topo — Parapeito de alvenaria:
Go = 0,11 x 120 x 1,6 = 0,21 tf/m

b) Peso do muro:

1 4
G = - (do + ) = 22

x 2,5(0,10 + 0,30) = 2,00 tf/m

Antonlo Moliterno

¢) Peso da sapata
G, = dyb, = 0,30 x 2,5 x 2,00 = 1,50 tf/m
d) Peso da terra sobre o talio da sapata
a=(t+d)— do = (1,00 + 0,30) — 0,10 = 1,20m
Gr=tn+a) = 40 160100 + 120) = 704/

B — CARGA HORIZONTAL

Empuxo ativo ............ E =4,7tf/m

C — BRACOS

a) Parapeito ......... G ‘1; =070 + 92‘—0 —075m

b) Muro ... o
o= 3.+(d‘i°d+i ;i)diz =0 2?6??0106?30; 2 = 0108m
gu=r + xy = 0,70 + 0,108 = 0,808 ~ 0,81 m

¢) Sapata ......... gs=%= —2’2E= 1,00 m

d) Terra sobre o taldo da sapata
2 2 2 1700
A tar+? 1207+ 120 % 1,00 + 1,007 —055m

="3a+ 3(1,20 + 1,00)
gr = b, — x = 200 — 0,55 = 1,45m
e) Empuxo......... y =y+d, =139 +030= 1,69 m
D — MOMENTOS
Gogo =021 x075... = 0,157
Gugm = 200 x 081 ... = 1,620
Gg. =150x 100...= 1500

Grgr = 7,04 x 145 ... = 10,208

M; = Gogo + Gmgn + Ggs + G1gs = 13,485 tfm

M,=—Ey =47 x 16 = — 7,943 tfm
M =M,; - M, =5542tfm

E — COMPONENTES

a) Componente normal:
N=Gy+Gu+ G+ Gr= 10,75 tf/m

b) Componente tangencial’
T =E =47tf/m
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I~ POSIGCAO DO CENTRO DE'PRESSAO

(Ponto de aplicagio da resultante)
U - ¥ . 5‘542-051 m
NETSTONS s

Corrigindo os momentos, visto que M, aumenta
Ponto de aplicagio do empuxo passivo:

zp _ 060
o) 3
Eq (2o — Yo — d,) = 0,86 (0,60 — 0,20 — 0,30) = 0,086 tfm

= 0,20 m

Yo =

T

(/ = EXCENTRICIDADE

= Gy, + Grgr = 13,485tfm
b 2,00 L '8 o | e i Y (4 ,
¢m % —u=27—051=049m CP| ¢ |C6 " Eo #(z0— yo— dJ) = 0,086 tfm L
bs 1,60 M, = 8,029tfm
I ~ EQUILIBRIO ESTATICO &y

M=M,— M, =13485 — 8,029 = 5,46 tfm
Coceficiente de seguranga.

= Corregdo da excentricidade
n) Escorregamento: b =2,00m o |
i - . -
B = 0551075 _ 125 N~ 1075
T 47
e= L u=048m
Jt = 0,55 ... Coeficiente de atrito, concreto sobre terra seca. T2 :

O coeficiente de seguranga para garantir a estabilidade estatica, adotado
pela maioria das normas técnicas, € no minimo 1,5, portanto devemos dentar

i Mapata, para aproveitar a agdo do empuxo passivo. gp= M, > 15 &= 13,485 = 1,7 > 1,5 satisfaz

b) Rota¢do ou tombamento

3 M, T 71857
| * Tentativa — Dente de 0,30 m p/ancoragem, mais a altura da sapata de 0,30
temos a altura total zy = z + hy = 0,60 m 19 .
Cocficiente de Empuxo Passivo: .1 —EQUILIBRIO ELASTICO
1) a) Calculos auxiliares:
= tg? ) = tg260° =
Ko =1tg (45 . 2) tg?60° = 3 e bﬂ - 1%()5 = 5,375 tf/m>
R ¢ 72 =05 x 3 x 1,6 x 1,607 =086 tf/m 6. 6x048 _
2 b— = 2.00 = 1,44
Corrigindo a componente tangencial, temos T =E — E; =4,70 — 0,86 = ’ ’ 6
=384tml. ) b) Tensdo maxima o; = o, (1 + 2% ) = 5,375 x 2,44 = 13 tf/m?
Nova verificagdo do coeficiente de seguranga contra escorregamento ) b,
RS 130,8745 = 15, Satisfaz : 0, < o, = 15tf/m? satisfaz

c) Tensdo minima 0, =0n, (1 — %)

d) Tensdo maxima excluindo a zona tracionada:
2N

O = =— <0, bo =3u=1,56m
3u -
2 x 10,75 _

O max = m = l4tf/cmz <0s = 15tf/mz

Antonio Moliterno 77

0, = 5,375 (—0,440) = — 2,4tf/m? < 0 (Trag#o)
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14tf/m2
5

“MAX

Confirmada a estabilidade do

conjunto, de acordo com as dimensdes

présestabelecidas, ja € possivel se estimar com toda a seguranga o custo do

muro de arrimo.

Determina-se o volume de concreto, volume do movimento de terra,
(uantifica-se o servico de drenagem e, finalmente, aplicam-se os respectivos
[IOGOS unitérios, taxas de administragdo e encargos fiscais, para se chegar ao
vilor do orgamento e decidir-se sobre a viabilidade esconomica do projeto.

PARTE 111 — CALCULO DOS ESFOR

COS INTERNOS SOLICITANTES

I PROJETO DA ARMACAO DO MURO

A« CALCULO DOS ESFORCOS

#) Férmulas: — Viga em Balango —
P, = Kyh, ... tm?>
P, = KyH ...tf/m?

@ == (.+P)
M, =0Q,% =%(Ps +P) X7
Pml 2P, + P, h
3\ P +p,
1)2
Mv i 6‘(2P;+Pv)

Fazendo p = p; — p,
v
Py =p, + o

Carregamento Trapezional

I=

Temos: Valores mdximos
M oy = Ey = 4,7 % 1,39 = 6,54 tfim/m
0w = E = 4,7tl/m ]

Para obtengdo dos diagramas, convém calcular os esforgos para as segoes

P, =0,11 +

Antonio Moliterno 79

intermediarias, de metro, a partir do topo do muro.

py =033 x 1,6 x 0,20 = 0,11 tf/m? h =400m
P; =033 x 1,6 x 4,20 = 2,22 tf/m’ ho = 0,20m
p = ps — pi = 2,11 tf/m? H =420m
2,11
=y =011+ 0,53
4,00 v ,11 + v
Ps=0,1 tf/m?

4,00 m

h=

QUADRO DOS ESFORGCOS

P=2,111f/m?
Pi=2,221f/m2

SEGAO CALCULOS AUXILIARES ESFORGOS
Nel| o [ 20| A @ "{ P.+P, 2P, + P, Féﬁ:'))” M;‘(-g)o“
o | o000 011 000 00
1 1,00 | 0,53 | 0,64 | 1,00 | 0,167 0,75 0,86 043 0,14
2 200 | 1,06 [ 1,17 | 400 | 0,667 1,28 1,39 1,39 0,93
3 300 | 1,59 | 1,70 | 9,00 | 1,500 1,81 1,92 2,72 2,88
4 | 400 |2, 1.2 2,23 | 1600 | 2,667 2,34 2,45 4,70 6,54

1
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00 CADEANO DE MUROS DE ARRIMO

DIAGRAMAS:

-

0,43 Forca cortante:
Escalas:
Distancias: 1:50
Forcas: 1 cm = 0,50 tf

1,39

72

4,70

0,14

Momentos fletores
Distancias: 1:50
Momentos: 1 cm = 0,50 tfm

2,88

e

6,54

B~ ARMACAO DO MURO PRINCIPAL

FORMULARIO DO ANEXO 12

De acordo com as especificagdes pré-estabelecidas: f, = 135 kgf/cm?
CA — 50 — B; f,, = 5000 kgf/cm?

Pode-se calcular as respectivas areas de ago para as secgdes em que foram
determinados os esforgos solicitantes.

As espessuras das se¢des intermedidrias, poderdo ser calculadas conside-
rando o acréscimo de metro em inetro, a partir do topo, assim determinada:

T di—d, 30-10

n 4 =
d; = 30cm... Espessura da parede na base
dy = 10cm ... Espessura da parede no topo
A =d s numero de segdes consideradas
Aplicando-se as féormulas do Anexo 11. obtemos os resultados indicados
no quadro Resumo.

SIMBOLOS ADOTADOS:

Espessura /% ... (Notagdo da NBR 6118)

Altura atil de flexdo, pela notagdo da Norma: d
Area da segdo transversal da armadura ... A,
kj, ks, k, ... Coeficientes — Tabela Anexo A-11

k3 fo = 135kgf/cm?
k, -
M k, CA-50-B
100 s =115
Yo = 14
e =14
M o :
A = k3 ch ... — Bitola ¢ mm
z =k,d...cm... Brago de alavanca "
7 _ 5.000
My = A zfyg ...t X cm . 115
=4348 kgf/cm?

Mg - Momento resistente ...

Observagoes: Disposigdes construtivas
NB-1 — 6.3.1. Area minima da armadura
A= 015", x b,h d
b, =100cm...... Largura
NBR 6118/82 — 6.3.3. Cobrimento = 3 cm,
concreto em contato com o solo i
Adotou-se 4,5cm de cobrimento tedrico
d=h—-45...cm

ESPACAMENTOS — NBR 6118/82 — item 6.3.2.1

3cm

3+0,6+0,625=4,225
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QUADRO RESUMO

COEFICIENTES | BITOLAS E x i 25 o 2o
a B 'a oy [——r——] BN | - 1
| g = E E E § <
1 HE S T3 i A N
= v e R Y N g < mm cm? g s J— ]
m & 3
8 t T e e . .
i eS| = | =T = c2s | 200 e I | J
" : I I :
| 14 15 105 (283 | @ 09 94 | 2,25 c/125 400 (1134 2 .___%___. ’—._—_;___—l e
i
0+8 ] | | : 1 :
2 93 | 20 | 155 |161| ® | 09 | 139 | 300 | c¢/25 | 520 [2176 : | |
|
125+ 10 £, = - T R __‘_ N
A 288 25 20,5 (120035 | 09 | 184 | 491 c/25 8,20 | 4539 TS | - e | N - | _I_ & b
- v w v
125 £ & & & & &
a 654 30 255 [ 99(036 | 09 | 229 | 9,23 c/125 | 10,00 | 6885 4 — TR R — —_— e —_——l
125 RS 1225 128 128,
o = = = 2 W e 0
A= 100 % 100 x 15 =2,25cm
= —— x 100 x 20 = 3,00 cm?
e 100 ’ Nota — Estes espagamentos atendem as exigéncias da NBR 6118, art.

Marcamos os momentos resistentes, sobre o diagrama dos momentos 6.3., item 6.3.2, inciso 6.3.2.1.

fletores, para verificar a cobertura e corte das barras, atendendo as exigéncias
da NB — 1, item 4.1.6.2.

Quanto as condigdes de ancoragem

C — ARMADURA DE DISTRIBUIGCAO
De acordo com a Norma:

A= %A, (Area da armadura principal)

A, = 1000cm? = ¢ 12,5 ¢/ 125

A= % x 10,00 = 2,00 cm?, adotamos ¢ =8,0 mm c/ 25

Amin = 0,9 cm?
Amin = 3 barras por metro linear; adotamos 4 barras por metro linear
ao longo da altura.

D — ARMADURA DE CISALHAMENTO

Para facilitar a execugdo, convém projetar 0 muro com espessuras tais,
de modo a ndo haver necessidade de ser colocada armadura transversal, para
se combater tensdes de cisalhamento.

Pos 3-610¢/25

o
A %
—
B
vl /4
7
& S
7/
/
/
Pos4-¢ Bc/2!

Post-6125¢/25
PRT a1E5
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Verificagiio: NBR 6118/82, art, 4, {tem 4, L, Inelso 4.1.4.1 ¢ art, 5.3, in-

cl30 5.3.1.2, alinea b,
Tensdio convencional de cisalhamento no concreto:

1,15 V,
Ty = h“d'stc Va =1 (Q*Igtsa) e
No caso: ¥, =y, (Q - %’tga) q
di=dy + 30— 10 y
i et L -
g o A 40 0,05
vy - 1'4 I._.I
by, = 100 cm d;
d ... variavel I

Se M em valor absoluto e d em valor absoluto crescem no mesmo sentido,

- M S
i corregido =) tga € subtrativa.

Se M e d em valor absoluto crescem em sentidos opostos, serd acrescida

i corre¢do. No caso:
[._d cresce t M

-— Cresce

Como ndo se pretende empregar armadura transversal, nio pode ser consi-
derada a diminuigdo th a, para 1, > 0

TW,, ... Tensdo Gltima de cisalhamento

Tensdo admissivel 1, = “Yu
Ve

Para lajes sem armadura transversal

W, = VYa/ fu S = 135kgf/em?
fa = 135 kgf/em? Ve=2Yp,...para h <15

_ W, W
g = Tc = y—: V fex Va=14Yp, ...para h > 60 pr= bAsh
0,001 < p, <0015 "

_v K
K—f Tc=zi‘/p,,/fck Para h =15 K =1_2I= 1,43
Parah=60K=%=1,o

P—rm— =y
Antonio Moliterno BB

Valores intermedidrios;

h
K =1+043 <l,33 - 4—5)

K
143 By
’43(/3
K Fa=l—-—2 3‘”’15 Com armadura transversal
)
1,00 L]
: Sem armadura transversal

5 h 60 h

QUADRO RESUMO — CISALHAMENTO

Secgio | h K| a4 | bh| o 7 ) d 14
N.° cm cm? | cm? kgf/em? | kgf | cm kgf | kgf/em?

0 10 - 2,00 - = = —

1 15 1,43 | 4,00 | 1500 | 0.003 39 430 | 105 602 0,6

2 20 1,38 | 520 | 2000 | 0,003 37 1390 | 155 | 1946 1,5

3 25 1,33 | 820 | 2500 | 0.003 36 2720 | 20,5 | 3810 21

4 30 1,28 | 10,00 | 3000 | 0.003 35 4700 | 255 | 6580 29

Yo = Y0003 =0234, /fo=/135=116

CONCLUSAO — Fica confirmado que a armadura transversal neste caso
¢ dispensavel; temos em todas as segdes T4 < T,

E — ARMAGCAO SUPLEMENTAR

Embora teoricamente desnecessaria, sob o ponto de vista da resisténcia,
deve ser colocado ao lado externo do muro (face fora da terra) uma armadura
suplementar. A escolha, embora a sentimento, pode amenizar os efeitos da
diferenca de temperatura entre as faces interna e externa e da retragdo do con-
creto.
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Temos adotado uma malha, simétrica com n armaghio resistente, variando
de Q,l % a0,3% da se¢ao lr'ansversal colocada ao longo da altura. Pode ser maior
ou igual a armadura de distribui¢do, porém nos dois sentidos (ndo se trata de
armadura de pele).

(do+d

4,=0g01 ot d) ) = 0,001 x

10130 5 400 = g em®

Escolhemos ¢ =8 mm/c 25 =78 cm?

F — CALCULO DOS DETALHES

NBR 6118 — Capitulo 4, art. 4.1., inciso 4.1.6.2.2
Comprimento minimo de ancoragem por aderéncia das barras tracionadas

_9 S A
(b 4 Tou A:e
sem ganchos ... {, > %"l
10¢
10cm
fy = 5000 kgf/cm?
_ fu _ 5000 _
fya -y —1,15 = 4348

Ty, = Aderéncia — Para...n, > 1,5... NBR 6118 — 5.3.1.2, item ¢
Tou = 079 J fzcd
NBR 6118 ... item 4.1.6. — Ma aderéncia

e 19
fea 3 o =96,43
Ty =09 x ¥9299 =09 x 21 =19
19 .
=15 kgf/cm?...... =13kgf/cm? (ma aderéncia)
Fazendo A, = A, temos ¢, = ¢ fa
4 T,
ool B348 . 438
R N Y e e
Calculo de ¢
= A 491 A
P 3: scal _ T» = . scal _
ara a Secdo A, " 820 0,60 | €, =€y, _Au 50 ¢
- A 3,00
Para a 2; Ssal o S =
Se¢do A 520 0,60

art. 6.3, inciso 6.3.4 e art. 4.1, inciso 4.1.6.21.

os comprimentos das barras de ago + 10¢

Pos 1 — ¢ =125 c=100+10¢ = 1,12°
Pos 2 — ¢ = 12,5 ¢ =200+ 109 =2,12°
Pos 3 — ¢ =100 c=200+¢+10=210+¢
EMENDAS POR TRASPASSE — NBR 6118 item 6.3, inciso 6.3.5.2.
|
| ¢
—
1 -
A = e
2¢ 9
¥
2cm
«—
el
Para n, > 1,5 20cm ARMADURA
sem gancho 15¢ TRANSVERSAL
€ =Ys bp> 05 ¢y, =420 NAS EXTREMIDADES
DAS EMENDAS
Temos a = 25cm ¢=125=125cm
a_ 2 _, Portanto a > 10 ¢
¢ 125 Proporgdo de barras emendadas 1/2 (50"

T Anion Maeme O7]

A o 233

' Taunl X

Para a Segio | ’ o - 400 60

Para facilidade na elaboragio dos detalhes, calculamos (y ¢ temos!
¢ = 12,5mm €, =50 x 1,25 = 65¢cm

¢ = 100 mm €, = 50 x 1,00 = 50 cm

¢ = 8,0mm ¢, = 50 x 0,8 =40 cm

_ Ganchos — Vamos dispensa-los, cumprindo a prescrigio da NBR 6118

Como as barras ndo serdo dobradas (inciso 4.1.6.2.1) devemos aumentir

¥s = 1,4 TABELA 3 — DaNBR 6118

Temos para as emendas:

¢ =125 €=14x65=9
¢ =10 €=14x50="70
¢=8 £ =14x45=60
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Emendamos a Pos 3 com a Pox |
¢ = 10mm ... ¢ = 70cm

pos3- @410 Pos4
p=8
70em
60cm
Pos1-pi28 Pose
125

Prolongamos a Pos 2 até a Secdo 2 e emendamos com a Pos 4 ... ¢ =8 mm

Adotamos ¢ =70 cm na emenda da P i
e a da Pos 4 com a Pos 2, para padroniza-

ESPESSURA DO CONCRETO EM TORNO DA EMENDA

d=1,25cm

1 ee—
7 — <4p=4x125=5cm

= 26 =25cm 125 i
Jle 1,9 )2‘:’n e=125— 5 = 12,5 — 0,625

e=11875~119cm

Verificagdo de propor¢do das barras emendadas a
um s
da NBR 6118, item 6.3.5.2. ekl
No caso Sg > Sqi isto €, a solicitagdo caracteristica da carga permanente
) corresponde a solicitagdo caracteristica da carga total.
Para bitola ¢ < 12,5 — n, > 1,5 — 1/2 das barras podem ser emendadas.

Consideragdo sobre a imi
proximidade das emendas ¢ o seu al
numa mesma sec¢ao. Bk

I
F _'! =12
L D
[+ e J
L ST |
021 2
]

No caso, temos 0,2¢ =0 a i
,2{ =0, portanto as barras sdo considera
gy das emendadas

G — VERIFICACAO DA FISSURACAO
NBR 6118, art. 4.2., inciso 4.2.2.

Antonio Moliterno B9

Vamos verificar s¢ hit necessidade de um revestimento do lado da terra,
com argamassa de cimento € areia (trago 1:3 em volume).

Nestas condigdes, de acordo com o item ¢ do artigo citado, poderemos
chegar com as fissuras de 0,3mm de abertura (peca protegida).

1...(a)
b, LA o
it s (o) {%:z:iﬁ,’

1:..()
g, , 30
O A >{2'"‘"’

3.:(0)
A, =025byh ', = 0,0135 tf/cm?
b, = 100 cm A, = 10,14 cm®
10,14 _
h =30cm Pe =750 = 0,0135
A,, = 0,25 x 100 x 30 =750 cm?
o, = 3tf/em?
¢ =125mm Para fu < 180 kgf/cm?
pr = A g fa 135 _ 435 kgt/em? = 0,0135 ti/cm?
" T4, tk 10 10 , s
E, =2100tfem®> n,= 1,5
Substituindo:
¢ 65 4 }
% % (Eia5)=27~
2o - 075 " E \p, L
S 365

. [ Dl F R e
21, — 075 E fu

De acordo com a NB-1, art. 4.2, inciso 4.2.2, o estado de fissuragio oxlge
uma protecdo da face tracionada. Pintaremos a face do lado da terri com -
ta betuminosa, aplicada sobre o revestimento com argamassi de cimento ¢
areia.

PARTE 1V — PROJETO DA ARMACAO DA SAPATA

A sapata, sendo o elemento de transmissdo das cargas que atuam sobre
o muro ao terreno de fundagdo, devera resistir a reagdo do mesmo, descon-
tando-se as cargas verticais em sentido contrario (peso proprio + peso da terra).

A solugio, teoricamente exata, seria considerar a sapata como placa ou
mesmo viga, sobre base eldstica, porém tal solugdo & bastante trabalhosa,

Vamos aplicar a solugdo pratica, conforme indicada na obra de Morsch
(Hormigon Armado — Vol. 1), que consiste simplesmente na soma grafica dos
diagramas de carregamento.

Vamos considerar separadamente 08 varios diagramas, embora podemos

superpo-los ¢ hachurar o resultado final,
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A = CALCULO DOS ESFORGOS NA SAPATA Desprezamos o chleulo do trecho 3-4, onde deveria ser descontadu dn

Para simplificar o célculo dos esforos, admitimos a espessura da sapata reago do solo o peso proprio do muro,
constante. 3 Observamos que, neste trecho, passa-se por um ponto de carregamento
nulo (linha pontilhada), devido a indeformabilidade da clastica no entronca-

mento da parede com a sapata.

00 CADANO DF MUROS DF ARNIMO

SAPATA DEFORMADA

a — REACAO DO SOLO  }(+)

ESFORCOS SOLICITANTES
a) — FORCA CORTANTE MAXIMA

oy = 14tf/m* Corresponde a resultante do diagrama de carregamento, temos:
0,=0 R Na ponta
O3 =0y — = 2
3 11,55 ok Qp = (01 + ow) %‘ tf/m
0,55 >
04 =0, = 5tf/m 0,70
1,55 0, =(133 +70) ’2 = 7,105 tf/m

b — CARGAS VERTICAIS }(-)

Napontao, =dy. = — 0,30 x 2,5
(Trecho 1—3) o, = 0,7 tf/m?

No taldo o, = dgy. + Hy,

No talao
0, = 045y + (o + o) % . tf/m
0, = 045 x T4 + (14 +24)0275 = 333 + 2,69 = — 602 tf/m

(Trecho 2 —4) i
g, =030 x 2,5+ 420 x 1,6 b) — MOMENTO FLETOR MAXIMO
o, = — 74 tf/m? r 20+0
Bragos: Na ponta...z, = — x —1——1L
¢— CARGA NA SAPATA 3 oaitom
Na ponta _070 2x 13,3+ 70 — 0386 0,55 0,45
6 =0, —0,=140—-07 = B=3 C ma+mm 0 ' =
= + 13,3 tf/m?
o=03—0,=77-0,7=
=+ 7,0 tf/m? 47 5 2
T o (=) aIYo ta;ﬁo - 5455 ) I‘—"' %
IV=04— 0, =J0— [4=2 m |-_—-4' |
oy =06, — 0, = — T4tf/m*
No talao
i 0,55 (204 + o o 0,55 " 2x74+24
U3 \optow 3 74 + 24
z,=032m
on 0,45

z/-=0,55 + —2— =0,775

MOMENTOS

Na ponta... M,=Q,z, = 7,105 x 0,386 = 2,74tfm (+)
No taldo... M, = Qg =269 x 032 + 3,33 x 0,775 = 344 tfm (-)
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¢) ~ DIAGRAMAS j. o i il Jow BRI
2TUIM o R
> 1 3,6~4
e ek M3 20 <A
4 d 26

A, = 0157 by =45cm?

1Forco cortante

Tem= 21f : LI5SV . NBR6118—4.1.4.1

Adotamos A, = Scm? = ¢ = 12°mm ¢/25
Cisalhamento:

.—|Parébolo de 22 grau T b.d

V=70 =14 x 71 =994tf
oy~ 1—(31—3126 = 44kgf/cm?
NBR 6118, item 5.3.1.2 — Lajes sem armagao
Twu, = Vs \/Z:
Ve=2Yp, para h<15

Momentos f::::r:ls”m l/l4 _ 1,4ypT para B> 60

Pardbola cibica T, = % T, = l:: \/fc—k

Vs _ K %5, 0001 <p; <0015

Ye
h
K=1 + (1,33 = E)

Para h =30...K = 1,67

A 5
d) — CALCULO DAS ARMACOES = = Toam
. ng =_1gg }cgf/cmz f 1, = 1,67 /0,0017 /135 = 4,1 kgf/em?
Formuléario do Anexo 11 #1157, =14 4 Aproximadamente 14 = T,
¥ =14 i 14 = 4,4kgf/cm?

Na ponta. T = 4,1 kgf/em?

M =274 tfm
b, = 100 CONCLUSAO — Empregaremos armadura de ¢ = 12° ¢/ 25 na ponta, esten-
h =30 dendo-a em todo o taldo (atendendo a hipotese do muro durante a construgao,
d=30—-4cm =26cm

quando ndo sofre o empuxo da terra).



Antonio Moliterno

"0 CADHNG OF MUROS OF ANNME a

Comprimento de ancorugem ji calculado ¢y, = 80 ¢ = 100 cm TABELA DO ANEXO 11

ESQU_EMA % Para k; = 14 < ky = 0,34

Especificagdes da NBR 6118 M 344

Distribuigio A, = ky = = 0,34 x == =4,5cm?

l 2 4¢6corridos Ad6corridos d 26

oo R P Ay = 0.15% byh = 45 cm?

3 barras p/m¢ = 2 Adotamos ¢ = 12,5 com 25 = 5cm? .
0,50 cm? el Soncyelo pageo Aproveitamos a armagdo do muro Pos 1 — ¢ 12,5 ¢/25 para cobrir o
Adotamos ¢ 6,3 ¢/30 = 1,05 cm? 70 430, 100 trecho superior do taldo e absorver o esforgo solicitante.

A outra Pos 2 sera ancorada no dente da sapata.
DOBRAMENTO DAS BARRAS —

NBR 6118 — 6.3.4.1. — Conforme ganchos[ ___“°*/%°

Distribuigéio ;—A, = 1,00 cm?
@ 6,3 (cada) 30 = 1,05 cm?

CA - 50
r=4¢ 1
R0 — 10cin Cisalhamento
Para =20 /<;=e¢=scm = ——":’5 dV‘ <t...NBR6118 — 4.1.4.1
n X d W
B =078 10 =T 8em V=m0 Q=6  Vy=14x6=84l
S
Adotamos S = 8cm _ L15 x 8400 _ >
. 4 . Tq ~100 x 30 3,2 kgf/cm
1. = 4,1 kgf/cm? ... conforme o calculo elaborado para a ponta da sapata
Temos 14 < T,
Sem Dispensa-se a armagdo transversal.
1 2 ESQUEMA
p——+— 200
COMPRIMENTO TOTAL DA BARRA
1,00

TRECHO 1-2200—[2x(3+ 1)+ (4 +
TRECHO 1 -320-[2x(3+1)+2(4 +
MRECHOS CURV.OS ..« 2.(8) wissvsssssmisemussosssavsivin

TRECHO 3 — 4 37 dele

3cm
DETALHE EXECUTIVO s = 0,63
" 1,25cm
No talao \){1=a¢=1,zsxs 340,63+0,625=4,25cm~5cm
M =344 tfcm . d 26 i 90 d=10cm
b, = 100cm 2= == =
. M~ /34 e

1,87

3
26 w

A
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00 CADERNO DE MUROS DE ARNIMO

Trecho ab ... 1,30 = [2(5+ 5)] ® susesndebeial oot il AT, 1,10
Trecho b'—c...20 = [2 X (5 S)] ® svvmmturvonssrnr e 0,00
Curvas b —c 28 =2x 07854 X 10 = - 0. s %
Trecho d —c =8¢ + S =10+ 0,785 x 10 = o...ooorrrr 0.18
86 /S"
S

Trecho ae = 30 — 30 —
Curvas...28................

Detalhe executivo:

pos 2 — ¢ 125 pos 1 — ¢ 125 ¢/25
c=340m
3
3 €y, = 100cm
o E 8
® 2 =
638 *
& 8
° =
a
©0
il
ﬁ 8 b 1,26
4 26 26 16
16 26 18
Pos 2 — ¢ 12,5 ¢/25
£
&
—~ E
o o
E ©
Eg
S ES
T
§ED
E =
w e Junta de concretagem

0,30

Pos 2 = ¢ 12,5 ¢/25

{y, = 80¢
¢ =125
{p, = 100cm

Temos:
26 + 16 + 1,00 = 1,42 > 1,00
Satisfaz

1,00
2,30

26
16

DESENHO EXECUTIVO

O desenho executivo foi elaborado, admitindo-se a extensao do muro ser
de 10,00 m, a fim de apresentarmos alguns parametros Gteis para orgamento.

Conhecido o volume de concreto em m?, que podera, para estimativa de
custo, ser obtido através do pré-dimensionamento apresentado no inicio do
assunto.

. . forma de madeira m?
Relagio: —F———= ... 7T —
volume de concreto
Relacio: — 20— A =D CA—-0 _ ...80 _kg3
volume de concreto m

IV.5 — MURO DE ARRIMO COM GIGANTES OU
CONTRAFORTES

O fator determinante para este tipo de estrutura, condiciona-se principal-
mente ao caso em que o solo de apoio da fundagdo exigir o emprego de estacus
ou tubuldes, embora nada impeca que, para alturas entre 4,00 m até 7,00 m,
possa ser obtida uma solugdo economicamente vantajosa em fundagido direta,
quando o solo assim o permitir.

Vejamos as duas solugdes do tipo de fundagdo em separado.

IV.5.1— MUROS COM GIGANTES — FUNDACAO DIRETA

Inicialmente deve ser esclarecido que este tipo de fundagdo exige uma ci
pacidade minima do solo da ordem de 2 kgf/cm?, em contrario a solugdo perde
em economia por outras alternativas (cortinas atirantadas e fundagdes sobre
estacas).

63



9.1.3. Comparativo dos resultados entre os itens 7.1.1 e 7.1.2
Comparando o exemplo desenvolvido por Moliterno (1994) e o mesmo sendo
calculado por meio do software, chegamos a resultados expressivamente similares. A tabela a

seguir simplifica o paralelo entre cada item.

Tabela 2 - Comparativo entre &reas de armacao (cm?)

Local Software Moliterno (1997)
Muro de 4,00 m até 2,00 m 5,15 5,2
Muro de 2,00 m até 0,00 m 8,31 10
Ponta da Sapata 4,5 4,5
Taldo da Sapata 4,5 4,5

Comparando os resultados de 2,00 m até 0,00m observamos um resultado mais
econbmico para o software. O modelo de calculo adotado por Moliterno por ser mais
simplificado que o utilizado no software, apresenta resultados maiores para muros com alturas

menaores.

9.2. Muro de Arrimo em perfil com contraforte

Projetar um muro de arrimo em perfil com contraforte, com fundacao em sapata, para
um talude vertical de altura H=7m.
Dados:
e Peso especifico aparente do solo y; = 1,8 tf/m*
e Angulo de talude natural ¢ = 30°
e Tensdo admissivel do solo gsadm = 2,0 kgf/cm?

e Sem sobrecarga variavel

9.2.1. Resolucéo a partir do “Software”

A interface do programa para o dimensionamento de muros de arrimo em perfil com
contraforte é similar ao do perfil classico, sendo necessario inserir os mesmos dados do Item
7.1.1. Entretanto seu pré-dimensionamento opcional baseia-se no sugerido por Marchetti
(2007).
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Contraforte & == == l‘:' = &J
Dados de Entrada
ae q
h 7,00 m Rugosidade  Liso -
Sobrecargaf@) gpp  t/m? Saturagdo  NEo Saturado
. ] i
Sobrecarga {gp) g t/m L[ :
Taxa do
Temeno (gadm) 20 tf/m?
Inclinagdo (@) 0,00 h
Tipo de Solo
Solo MNAo especificado - [1F
vt 1.8 tf/m? ¢ 30 : o 1
di i 5
Dimensionamenta Dados do Concreto
di 05 m r 05 m Fck 20 MPa . :
de+Ci
db 0,2 m t 4 m ¥e 25 tf/m? Muro de Amimo Perfil com Contraforte
bs 4,9 m G35 m Verficaghes
f o4 m hs 0,3 m [ Caleular ] [ Amagdo Escomegamento  OK!
dc 0,2 m s 04 m Tombamento Ok
Usar o Pré-Dimensionamento Padrdo serlieieE oK

Figura 33 - Tela do programa para o calculo de muro de arrimo em perfil com contraforte

A partir da inclusdo desses dados, o software desenvolve-se similar ao exemplo
anterior, porém por se tratar de um perfil diferente é interessante observar as consideracdes do

Item 6.2 para o dimensionamento da area de armacao.

Relatdrio extraido do software:
Dados do Projeto
h=7
Sobrecarga(q) =0
Sobrecarga pontual (qp) =0
Taxa do terreno de fundacao (cadm) = 20
Inclinagéo do terreno adjacente (o) =0
Né&o Saturado
Tipo de solo = N&o especificado
vt=1,8
¢ =30
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Dimensées do Muro

\ i //

\I \\J f‘/ /
\ ! /
dc ﬂl— Ci—

Figura 34 - Representacéo das dimensdes do muro em perfil com contraforte

di=0,4m
d0=02m
bs=49m
f=04m
r=05m
t=4m
Ci=35m
dc=0,2m
hs=0,3m

Caélculo do Empuxo
el =0°

hO=q/yt
h0=0m
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H=h0+h
H=7m

K=Sen((90+¢))"2/((Sen(90)2*Sen((90+¢1)))*(1+Raiz((Sen((¢-a))*Sen((¢-
¢1)))/(Sen((90-¢1))*Sen((90-w)))))"2)

K =0,33
o=09l

d=0°

Ps = K*yt*h0
Ps = Otf/m2

Pl = K*yt*H
Pl = 4,16tf/m?

y = h/3*(2*PS+P1)/(PS+PI)
y=2,33m

Empuxo = 1/2*K*yt*H"2-1/2*K*yt*h0"2

E = 14,55 t/m
El = (Ci+dc)*E
El = 53,84 t/m

Calculo do Momento Atuante
Pm1 = d0*(h-f)*yc
Pm1=3,3tf/m

Pm2 = (((di-d0)*(h-f))/2)*yc
Pm2 = 1,65 tf/m

Ps = f*yc*bs
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Ps =49 tf/m

Pt = t*(h-f)/2*dc*yc
Pt = 6,6 tf/m

PO = t*(h-f)*yt*(Ci+dc)
PO=175,82m

Gm1l = r+d0/2
Gml1=0,6 m

Gm2 = (d0+r)+(di-d0)/3
Gm2=0,77m

Gs = bs/2
Gs=245m

Gt = r+di+(t/3)
Gt=2,23m

GO = r+di+t/2
G0=29m

Mm1 = Pm1*Gm1*(Ci+dc)
Mm1 = 7,33 tfm

Mm2 = Pm2*Gm2*(Ci+dc)
Mm2 =47 tfm

Ms = Ps*Gs*(Ci+dc)
Ms = 44,42 tfm

Mt = Pt*Gt



Mt = 14,72 tfm

MO = PO0*GO
MO = 509,88 tfm

Mr = Mm1+Mm2+Ms+Mt+MO
Mr = 581,05 tfm

Ma = El*(y+hs)
Ma = 141,6 tfm

M = Mr-Ma
M = 439,45 tfm

N = Pm1+Pm2+Ps+Pt+P0
N = 192,27 tf/im

u=M/N
u=2,29m

e = bs/2-u
e=0,16 m

Verificacdo da Estabilidade

Verificacdo contra Escorregamento do conjunto
Z0 = hs+f

Z0=0,7m

n=TAN(9)
1=0,58

KO = Tan(45+¢/2)"2
KO =3°



EO = 0,5%KO*yt*Z0"2
EO0 = 1,32 tf/m

T = (E/(Ci+dc))-E0
T=1323tf/im

el = W ((N/(Ci+dc))/T )
el =227

Verificacao contra escorregamento: OK!
Verificagdo contra 0 Tombamento

€2 = Mr/Ma

€2=4,1

Verificagdo contra tombamento: OK!
Verificacdo do suporte de carga do solo
Y0 =20/3

Y0=0,23m

Mep = EO*(z0-YO0-ss)+Ma
Mep = 141,82 tfm

Mp = Mr-Mep
Mp = 439,23 tfm

U = Mp/N
U=228m

e = hs/2-u
e=0,16 m
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om = (N/(dc+Ci))/bs
om = 10,61 tf/m?

e*6/bs = 0,2

o1 = om*(1+e*6/bs)

ol = 12,68 tf/m?

02 = om*(1-e*6/bs)
02 = 8,53 tf/m2

omax = 2*N/(3*u)

omax = 15,16 tf/m?

Verificacdo do suporte de carga do solo: OK!

Célculo da éarea de aco

Caélculo da armacgédo do Muro (Parte Central)

Comprimento = Ci + dc

Comprimento = 3,7 m

Largura=h-f
Largura=6,6 m

IX=3,7m

ly=6,6m

A= ly/lx
A=18
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ql = K*hO*yt
gl =0tf

gep = K*yt*hl
gep = 4,16 tf

+

Mx -

Mx +

My -

Figura 35 - Representagdo dos momentos atuantes no muro em sua parte central

Momentos referentes a carga retangular

mx1l-=12,1
mx1 = 25,3
myl-=175
myl = 84,6

Mx1 - = g1*Ix*2/mx1 -

Mx1 - =0 tfm

Mx1 = gq1l*Ix*2/mx1
Mx1 =0 tfm

Myl - = g1*Ix*2/my1 -
Myl - = 0 tfm
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Myl = q1*Ix"2/myl
Myl =0 tfm

Momento referente a carga triangular

mx2 - = 20,2

mx2 = 49,5

my2 - =219

my2 = 104,2

Mx2- = gq2*Ix"2/mx2-
Mx2- = 2,82

Mx2 = q2*I1x"2/mx2
Mx2 = 1,15 tfm

My2- = g2*Ix"2/my2-
My2- = 2,6 tfm

My2 = g2*Ix"2/my2
My2 = 0,55 tfm

Armacéo dos momentos compatibilizados

Mx (-) = Mx1- + Mx2-

Mx (-) = 2,82 tfm

Msd = Mx (-) * yf * 100000

Msd = 394705,74 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,06 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)

Kx = 0,09

Kz = 1-0,4*Kx

Kz =0,99

As (Mx-) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (Mx-) = 3,62 cm?
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MX (+) = Mx1 + Mx2

Mx (+) = 1,15 tfm

Msd = Mx (+) * yf * 100000

Msd = 161071,84 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,02 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAI1Z(0,425-Kmd)

Kx =0,03

Kz = 1-0,4*KX

Kz =0,99

As (Mx+) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (Mx+) = 1,44 cm?

My (-) = Myl- + My2-

My (-) = 2,6 tfm

Msd = My (-) * yf * 100000

Msd = 364066,48 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,05 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAI1Z(0,425-Kmd)

Kx =0,08

Kz = 1-0,4*KXx

Kz =0,97

As (My-) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (My-) = 3,33 cm?

My (+) = Myl + My2

My (+) = 0,55 tfm

Msd = My (+) * yf * 100000

Msd = 76516,85 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,01 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAI1Z(0,425-Kmd)
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Kx = 0,02

Kz = 1-0,4*KX

Kz =0,99

As (My+) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (My+) = 0,68 cm?

Célculo da armagéo do Muro (Muro do Canto)

g1 = K*hO*yt
ql=0tf

gep = K*yt*h1
gep = 4,16 tf

Mx +

My -

Figura 36 - Representagdo dos momentos atuantes no muro em sua parte lateral

Momentos referentes a carga retangular

mx3 -=28,8
mx3 =195
my3 -=12,2
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my3 = 57

Mx3 - = g3*Ix"2/mx3 -
Mx3 - = 0 tfm

Mx3 = g3*Ix*2/mx3
Mx3 =0 tfm

My3 - = q3*Ix"2/my3 -
My3 - =0 tfm

My3 = g3*Ix"2/my3
My3 =0 tfm

Momentos referentes a carga triangular

mx4 -=15,4

mx4 = 33

my4 - = 16,2

my4 = 81,3

Mx4- = gq4*Ix"4/mx4-
Mx4- = 3,7

Mx4 = g4*Ix /mx4
Mx4 = 1,73 tfm

My4- = g4*Ix™4/my4-
My4- = 3,52 tfm

My4 = g4*Ix 4/my4
My4 = 0,7 tfm

Armacéo dos momentos compatibilizados

Mx (-) = Mx3- + Mx3-

Mx (-) = 3,7 tfm

Msd = Mx (-) * yf * 100000

Msd = 517730,91 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
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Kmd = 0,07 tf/m

Kx = 1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)
Kx=0,11

Kz = 1-0,4*Kx

Kz =0,95

As (Mx-) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (Mx-) = 4,8 cm?

Mx (+) = Mx3 + Mx4

Mx (+) = 1,73 tfm

Msd = Mx (+) * yf * 100000

Msd = 241607,76 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,03 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAI1Z(0,425-Kmd)

Kx =0,05

Kz =1-0,4*KX

Kz =0,98

As (Mx+) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (Mx+) = 2,18 cm?

My (-) = My3- + My4-

My (-) = 3,52 tfm

Msd = My (-) * yf * 100000

Msd = 492163,95 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,07 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAI1Z(0,425-Kmd)

Kx =0,11

Kz = 1-0,4*KX

Kz =0,96

As (My-) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (My-) = 4,55 cm?
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My (+) = My3 + My4

My (+) = 0,7 tfm

Msd = My (+) * yf * 100000

Msd = 98069,57 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,01 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAI1Z(0,425-Kmd)

Kx = 0,02

Kz = 1-0,4*KX

Kz =0,99

As (My+) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (My+) = 0,87 cm?

Armacao da Sapata

Calculo do Momento

cl =oi

ol = 12,68 tf/m?
62 =02

02 = 8,53 tf/m?
03 = ol*(di+t)/bs
03 =11,39 tf/m?
o4 = cl1*t/bs

o4 =10,35 tf/m?
op = ds*y

op =1 tf/m?2

ot = ds*yc+H_total*yt
ot = 13,6 tf/m?

ol =ol-op

ol = 11,68 tf/m?

oll = 62-ct



oll =5,07 tf/m?

olll = 63-0p
clll = 10,39 tf/m?
clV = 64-ct

olV = 3,25 tf/m?

Qp = (cl+olll)*r/2

Qp =5,52 tf/m

zp = (1/3)*((2*cl+clll)/(cl+olll))
zp=0,25m

Mp =zp*Qp

Mp = 1,41 tfm

Célculo da armacdo do Taldo da Sapata (Parte Enterrada)

Comprimento = Ci + dc

Comprimento = 3,7 m

Largura=t-di
Largura=4,2m

IXx=3,7m

ly=42m

A= lyllx
A=1,15

ql =clV

gl =3,25tf
qgep = oll-clV
gep = 1,83 tf

Momentos referentes a carga retangular
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mx5 - = 15,3
mx5 = 40,5
mys5 - =17,9
my5 = 57,5

MX5 - = g5*Ix*2/mx5 -
Mx5 - = 2,91 tfm

Mx5 = q5*Ix*2/mx5
Mx5 =1,1 tfm

My5 - = g5*Ix*2/mys5 -
My5 - = 2,48 tfm

My5 = g5*Ix"2/my5
My5 = 0,77 tfm

Momentos referentes a carga triangular

mx6 - = 31,1

mx6 = 81,3

my6 - = 26,9

my6 = 104,2

Mx6- = g6*Ix"2/mx6-
Mx6- =0,8

Mx6 = g6*Ix*2/mx6
Mx6 = 0,31 tfm

My6- = g6*Ix"2/my6-
My6- = 0,93 tfm

My6 = q6*Ix"2/my6
My6 = 0,24 tfm

Armacéo dos momentos compatibilizados

Mx (-) = Mx5- + Mx6-
Mx (-) = 3,71 tfm



Msd = Mx (-) * yf * 100000

Msd = 519235,08 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,04 tf/m

Kx = 1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)

Kx = 0,06

Kz = 1-0,4*Kx

Kz =0,98

As (Mx-) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (Mx-) = 3,4 cm?

MXx (+) = Mx5 + Mx6

Mx (+) = 1,4 tfm

Msd = Mx (+) * yf * 100000

Msd = 196690,67 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,01 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)

Kx = 0,02

Kz = 1-0,4*Kx

Kz =0,99

As (Mx+) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (Mx+) = 1,27 cm?

My (-) = My5- + My6-

My (-) = 3,41 tfm

Msd = My (-) * yf * 100000

Msd = 477729,93 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,04 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)

Kx = 0,05

Kz = 1-0,4*Kx
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Kz =0,98
As (My-) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (My-) = 3,12 cm?

My (+) = My5 + My6

My (+) = 1,01 tfm

Msd = My (+) * yf * 100000

Msd = 141805,08 Kgf.cm

Kmd = Msd/(Ix*100*(((d0+di)/2)-4)*fcd)
Kmd = 0,01 tf/m

Kx =1,25-1,917*RAI1Z(0,425-Kmd)

Kx =0,02

Kz = 1-0,4*KXx

Kz =0,99

As (My+) = Msd/(Kz*(d0+di)/2)-4)*fyd)
As (My+) =0,91 cm?

Célculo da armacéo da Ponta da Sapata (Parte Livre)

Mk = Mp

Mk = 1,41 tfm

Msd = Mk*yf*100000

Msd = 196899,77 Kgfm

Kmd = Msd/(Comprimento*100*((100*f)-4)"2*fcd)
Kmd=0

Kx =1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)
Kx =0,01

Kz = 1-0,4*Kx

Kz=1

As = Msd/(Kz*(t*100-4)*fyd)

As = 1,26 cm?
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Célculo da armacédo do Contra

Comprimento = Ci + dc

Comprimento = 3,7 m

Largura=h-f
Largura=6,6 m
ql = K*hO*yt
ql=0tf

gep = K*yt*hl
gep = 4,16 tf

Armacdo de 7 maté 3,3 m

gl CP=ql*Largura

ql CP=0tf

gep_CP = gep*Largura/2

gep CP=7,7tf

Mk = (gep_CP*(Largura / 2)2)/2 + (q1_CP * (Largura/2)~2)/ 2
Mk = 13,97 tfm

Msd = Mk*yf*100000

Msd = 1955553,6 Kgfm

Kmd = Msd/(dc * 100 * ((t/ 2) * 100 - 4)"2*fcd)
Kmd = 0,09

Kx =1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)

Kx=0,14

Kz = 1-0,4*KXx

Kz=0,94

Asl = Msd/(Kz*((100*t/2)-4)*fyd)

Asl = 2,43 cm?

Armacéo de 3,3 m até 0,00 m



g1_CP2 = gl*Largura

ql_CP2=0tf

gep_CP2 = gep*Largura

gep_CP2 = 15,39 tf

Mk = (qep_CP2*(Largura)*2)/6 + (q1_CP2*(Largura)"2)/2
Mk = 111,75 tfm

Msd = Mk*yf*100000

Msd = 15644428,8 Kgfm

Kmd = Msd/(dc * 100 * (t * 100 - 4)"2*fcd)
Kmd = 0,18

Kx =1,25-1,917*RAIZ(0,425-Kmd)
Kx=0,3

Kz = 1-0,4*KXx

Kz =0,88

As2 = Msd/(Kz*((100*t)-4)*fyd)

As2 =10,31 cm?
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9.2.2. Resolugéo por meio do Marchetti (2007)

4 — PROJETO DE MUROS DE ARRIMO 89

Figura 79

' Seja 0 muro de arrimo com contraforte abaixo para H = 7 m, calcular as dimen-
Jes do muro e sua armacio.
a) Pré-dimensionamento

8%H = % X600=48 cm — adotaremos 40 cm

T0%H = ] X700 =490 cm
100
50

50%H = — x 600 = 300 cm
100

b) Solo
$=30°—> Ka=0,333
¥=1,8 kN/m?
os =2 kgflem? = 2x 1072 kN/m?
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!i
‘ s
Gy

« S

¥
&

)

Laje de fundacdo
Cortina

Contraforte

Viga da funda¢do

Figura 80

1) Verificacdo da estabilidade e deslisamento-escorregamento

a) Cargas verticais
concreto

fundacdo=0,4x4,9x 25 =49 kN/m

cortina = 247 6 6x25 = 49 5 N/
fxed
contraforte = a8 O;é X gé =66 kN/contraforte

pc=(49+49,5)x 3,7+ 66 = 430,45 kN
solo

Ps=4Xx6,6 X 18X 3,7=1.756824 kN
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4 — PROJETO DE MUROS DE ARRIMO 91

b) Cargas horizontais: empuxos

9)

E@:l-y-Ka.Hz :%x18x0,33x72 =145,53 kN/m

2

Et=1-Ei=37x145,53=538,46 kN  (entre eixos de contraforte)

Verificacdo a deslisamento
¢=30°—f=0,67-tgp= 0,386
(Pc+Ps)-f=15-Et

(Pc+ Ps)- f = (430,45+1,758,24) x 0,386 = 844 kN

2.188,69
1,5Et =1,5x 538,46 = 807,69 kN
807,69
foo=200097 369l (OK. 0,67t
Jreil = 5 188 69 o g¢

Verificacdo a tombamento

a) Cargas verticais: (resistente)

concreto

braco
(i

fundacao = M, =49><3,7><%

: ‘brag:o
cortina =0,2x 6,6 x25x3,7x| 0,5+0,1
H—l
0,6

braco

——
cortma=%x25x3,7x 0.7edl

0,766 m
brago

contraforte =66 x| 0,5+0,4 + 2

2,23m

Il

Il

444,18 kNm

73,26 kN/m

46,80 kNm

147,40 kNm

711,64 kKNm
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solo

brago

Mr=1,758,245 0,9+ ‘2—4 =5.450,44 KNm

D 228m
b) Cargas horizontais: empuxo

Ma =538,46x g‘; 1.256,41 kKNm
P )

oy

¢) Verificacio a tombamento

Mr>15-Ma

Mr = 711,64 + 5.450,44 = 6.162,08 kNm (OK)Mr>1,5Ma
- 1,5-Ma =15 X 1.256,41 = 1.884,61kNm

3) Calculo das cortinas: (fck = 25 MPa)

3,7m | 3,7m 3,7m
|
TTTI"TT T\TLTT TTLTT Yttt
" CF:)rtina Con:'aforte

Figura 81

a) Empuxos:p=Ka-y-H=0333X 18 -H=6.H

H=6,6m— p=239,6 kN/m>
H=5,6m— p=2336 kN/m?
H=4,6m— p=27,6 kN/m?

H=36m- p=21,6 kN/m?2

e=40 cm

e=20+20><%§=36,97 cm

bl

e=20+20><é’—§=33,94 cm
6,6

1

e=20+20x3—’§=30,91 cm
6,6

b
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93

H=26m—p=156kN/m?. e=20+20><‘iz=27,88 cm

)

H=1,6m— p=9,60 kN/m? e=20+20><§%=24,84 cm

’

H=00m—p=0kNm?® '@ e=20cm
2.

b) Secdoentre (H6,6meH =56 m)

m:@: 36,6 kKN/m?
A
3043697 oo

d=385-4=34,5cm
pm-£* _36,6x3,7°

M= = = 41,75 kKNm/m
2 2
szm Y :36,6x3,7 — -50,10 KNm/m
10 10
5 5
V=g~pm-€=g><36,6x3,7=84,64kN/m

Armacio e flexdo (fck = 25 MPa)

2
b-d® k3 M

K6=10° x —— oM e Sl
M 10 d
5 2
Ml 5 Wi o= R0 e
41,75
k3=0,329 AS=@X£5—=3,98cm2/m
10 0,345
5 2
P 5010k,  EB=rr LU sy
50,10
k3=0,329 AS=9£%%><M=4,78cmZ/m
10 0,345
0,15 ”
AS_ =10—0x38,5x100=5,77 cm®/m 910 /125

Armacio a cortante: (fck = 25 MPa) — wrd = 320 kPa
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Muros DE ARRIMO

V=84,64 kNim  Vd=14x84,64=1185kN

‘ 6,25
e
_ 100x 34,5
VRd, =[320x1,255 X (1,2+40x0,00181)] x1x6,345=176 kN > Vd

rd=320KPa* k=1,6-0,345=1,255 =0,00181

c)

N&o € preciso armar a cisalhamento.

Secdo entre (H :"4,6 meH =3,6m)

m= alfca U 24,6 kN/m?

-

=w:32,42 cm

d=32,42-4=2842 cm
pm- 0 24,6x3,7

M= = 28,06 kNm/m
12 12
2 2
X=pm-€ =.24,6><3,7 — 33,67 KNmv/m
10 10

V:%pm'ezgx24,6x3,7=56,89 kN/m

Armacéo flexdo: (fck = 25 MPa)

g2
b-d? K3 M

K6=10°x e Wil
M 10 d
5 2
M=28,06 kNm/m k6= 0 X1x0.28827 o,
28,06
k3=0,329 AS=9’§2—9>< 28,06 =3,25 cm?/m
10~ 0,2842
{5 2
X = 33,67 KN/ g 10°x1%0,2842 _ 935
33,67
£3=0,329 A,s=0’3ﬁx 59,61 =3,90 cm?/m
10~ 0,2842
0,15 5
AS i =WX32’42><100=4’86 cm®/m ¢10c¢/15

90



4 — ProJeTO DE MUROS DE ARRIMO 95

Armacéo a cortante: (fck = 25 MPa)
V =56,89 kN/m Va =,1,4><;56,89=79,65 kN

rd=320KPa  k=1,6-0,2842=1,3158 5,88

p =0,001875

' ©100%28,42
VRd,, =[320x1,3158 % (1,2+40 % 0,001875) |x1x 0,2842 = 152,5 kN > Vd

Néo € preciso armar a cisalhamento.
Caleulo do contraforte: (20 X varivél)
g=1,13 -p;- £=1,13 X 89,56 X 3,7 = 165,4 kN/m
p1=Ka-y-H=0,333 X 18 X 6,6 = §9,56 kN/m?

L=6,6m
Pt
M=%
O o —165.4 ki
Figura 82
M:Efi%ﬁéﬁx%ﬂzoo,smm (20x 440)

d=440-5=435 cm
5 2
M=1200,8 kNm K6= 10°x0,2x 4,35

=315  k3=0,327

1.200,8
AS = Q-Bﬂx bt =9,02 cm?/m
10 4,35
0,15

ASyp =155 20X 440=13,2 cm® 7916 mm
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Q6 MUROS DE ARRIMO

Cisalhamento (ver anexo):

V:165,4x%:545,82kN Vd =1,4x545,82="764,15 kN

VRd, = 4.339x 0,2 4,35 = 3.774,9 kN
Vco=T67x0,2x 4,35 = 667,39 kN
Vsw = 764,15 — 667,29 = 96,86kN
ASw 96,86

S 0,9%x4,35%x 435

=0,56 cm?/m adotaremos ¢10 ¢/25 (2 ramos)

(%] =0,10x20=2 cm?/m
min

Armadura de pele

0 ;
ele — ’10 x 20 % 4;35 = 8,70 cmz/face
PEe 100
8,7 g
AS e = T 2em?/m 98 c/20

5) Calculo das tensoes no solo

P = carga vertical total

S'= area
o= P + % M = momento atuante
S w b-d?
w =——-(modelo de resisténcia)

P =2.188,69 kN

S=4,9%3,7=18,13 m>
3,7% 4,9

W

=14,80 m°®
6
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4 — PROJETO DE MUROS DE ARRIMO

97

49 m

3,7m J
= 1
05m |
04m_1 -
4,0m
= Eixo do contraforte
2
02m | | 33m | |02m
1 5ol

M, =1.256,41+33x(2,45-0,6)+61,05%(2,45-0,766) +

+66 X (
M, =1434

==+

2,45—2,23)+1.758,24 x (2,45 - 3,1)
,78 —1.142,85 = 291,93 kNm

(G P M] 00,00 | COLIB . Toh o A0

S W

18,13 14,8

o, =120,72+19,72=140,45 kN/m® =1,40 kgf/cm®
o, =120,72-19,72=101 kN/m” = 1,01 kgf/cm®
o, <2kgffem®  (0K)

[r‘ %3 —‘! (base)
2t 7[‘ ’Il‘ 4om ‘! (base)
\\\%ﬁ N
0 1 i 52
140,45 kN/m?2 134,81 kN/m?2 101 kN/m?

Solo A=18x6,6=118,8 kN/m?
na laje do fundo

118,8 kN/m?
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98 Muros DE ARRIMO

6) Calculo da fundacdo: £ =40 cm; d =40-5 =35 cm

(140,45-101)x 4,2

0,=101+ T

=134,81 kN/m?

Célculo do momento no balanco (0 e 1)

2 )
M, = 0,7 = 33,95 kNm
ou aproximadamente
2
M, = 134,81 ;140,45 % O,; — 33,72 KNmv/m
Calculo do momento entre (1 e 2)
Célculo na direcdo dos contrafortes
8,77
M =(134,81-118, 8)><T2—18 26 kKNm/m
2
=P
12
pl* B .
M= =—(134,81-118 8)>< =-21,92 kKNm/m
10 10
Calculo da armacéo
M, =332 KNm/m  K6= % =363,28  k3=0,327
09, (4
as =232 @—315 /m  AS_. =6 cm?/m
10 0,35 _—
5 a2
M=1826 N K6=10XI1X035" _qrp pg_ g0
18,26
sg= %920 18,96 =1,7 cm?/m
10 0,35
109 2
X=21,92 Nm/m K6=—0*1X035" ope o0 396
21,92
0 ol 92—2 04 cm®*m  AS _=6cm®/m  ¢10 /12,5
10 0,35 il
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4 — ProJeTO DE MUROS DE ARRIMO 99

Cortante: fck = 26 MPa

yo 1404541848l o 06 24 KN/ Vd=1,4x96,34=135kN

2
trd=0,32 MPa=320 KPa ~ k=16-d=1,6-0,35=1,25m
6,25
=————=0,00178
A= T00x35 :

VRd, =[320x1,25(1,2+40% 0,00178) |x1x0,35 =178 kN> Vd (0K

Nio é preciso armar a cisalhamento.

Célculo da viga da fundacao 4
Flexao
as =212, 40x70=42cm® 3416 mm
™R 100
Pele
AS . _015, 40x70=28cm?  6¢8ram
100
Cortante

ASpn=0,1 X 40=4cm¥m  ¢10¢/20



100 MUROS DE ARRIMO

8) Detalhes da armacio
a) Armacéo da laje de fundacio

@10 ¢/12,5 (superior)
@ 10 c/12,5 (inferior)

L

Figura 83
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101

b) Armacio do contraforte

4 @16 1.2 camada

=

b
=

4016

3316 1.° camada /][/

2x2198

a16
1.? camada
2.? camada

Secao A-A
B 416
3@ 16 1.2 camada 3516

@10 c/25

lo
\eo

Il

| 2x21@8020

Figura 84
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¢) Armacio da cortir}a

20
210 /12,5
5‘3} @10 c/15
ki n
‘9 o~
Q
N ; NS
th I )
@10 ¢/12,5 A 2
N 1 210 /12,5
\ =) .
= o~
4 Q =
5 S}
R >

Figura 85



9.2.3. Comparativo dos resultados entre os itens 7.2.1 e 7.2.2
Comparando os resultados obtidos por meio da utilizagdo do software e o exemplo
proposto por Marchetti (2007) podemos correlacionar parametros como Empuxo e
verificacOes de estabilidade. Entretanto para o dimensionamento da armacao as consideracdes

das pecas foram divergentes entre os exemplos.

Tabela 3 - Comparativo dos resultados do perfil com contraforte

Local Software = Marchetti (2007)
Armacao do Contraforte de 7,00 m até 3,30 m 2,43 cm? -
Armac3o do Contraforte de 3,30 m até 0,00 m 10,31 cm? 9,02 cm?
Empuxo 14,55 t/m 14,55 t/m
Verificacdo da Estabilidade OK oK

Os modelos de calculo considerados no software para cada elemento estrutural do
muro de arrimo em perfil com contraforte sdo diferentes dos adotados por Marchetti (2007).
Um exemplo da diferenca entre as armacdes é a parede do muro foi considerada uma viga
continua, o que muito se diferencia da consideracdo do muro como uma laje
engastada/apoiada conforme apresentadado no item 6.2.No entanto, a0 compararmos 0s
resultados obtidos pelas verificagbes de estabilidade e acOes atuantes no muro muito se

assemelham.

10. Concluséao

Com a resolucdo de exemplos comparativos com bibliografias ja consagradas, que
puderam ser observados no Gltimo capitulo deste trabalho, o “software” desenvolvido a partir
da problematica do tempo para elaboracdo de projetos de muros de arrimo de concreto
armado demonstrou-se satisfatorio com os resultados obtidos.

Pretende-se auxiliar o dimensionamento de contencfes dando apoio tedrico e por meio
de “software” aos profissionais da area e alunos de graduacdo de Engenharia Civil na

elaboracdo de projetos de muros de arrimo em concreto armado.

11. Sugestao Futura
Sugere-se para futuros estudos a complementacdo do programa para um
desenvolvimento pontual de saida de dados por meio de detalhamento da armacédo, podendo

ser integrado com outros “softwares” ja muito utilizados no mercado, como AutoCad.
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Anexo A

ANEX0
500 _ANEXO 3
©mg=— 143 133 12,7 12,0 11,5 11,1 10,7 10,3 10,0 9,8 9,6
= ; 427 | 380 | 351 | 322 | 300 | 280 [ 265 [ 252 f 24,1 | 23,1 | 2,
g A 143 13.8 13.6 133 13,1 12,9 12,8 12,7 12,6 12,5 12,4
m,’= 402 | 410 | 420 | 429 | 440 | 456 | 476 496 | 510 | 52,1 | s3p
v,= 196 | 1,89 | 1,83 | 1,78 | 1,75 | 1,72 | 1,69 | 167 | 165 | 164 | 164
v 276 | 269 | 264 | 258 | 255 | 253 | 251 | 249 | 247 | 246 | 246
v,= Pt + 1.96 1.93 1,90 1,88 1,87 1,86 1,85 1,84 1,84 1,83 1,83
v~ i 276 | 269 | 265 | 261 | 259 | 2,56 | 2,54 | 2,52 | 2,51 | 250 | 249
f= ll:ll)’ X 0,0252 | 0,0281 | 0,0302 | 0,0329 0,0348 | 0,0369 | 0,0389 0,0408 | 0,0426 | 0,0443 0,0459
676 150 | 155 | 160 | 165 | 170 | 175 | 1.80 | 1,85 | 1,90 | 1,95 2,oo|
m=-— 9,6 9.4 9,2 9,1 8,9 8,38 8,7 8,6 8,5 84 8.4
m, ot + 222 | 216 | 210 [ 204 | 199 | 195 | 190 | 187 | 184 | 181 | 179
m;=- 124 | 123 | 123 | 122 [ 122 | 122 | 122 | 122 | 122 ] 122 | 122
m = 530 | s41 | s48 | ss6 | s63 | 570 | 577 | 583 | 590 | s96 | 602
v,= 164 | 163 | 163 | 162 | 1,62 | 161 | 1,60 | 1,60 | 159 | 159 | 1.58
] BTN 246 | 246 | 246 | 247 | 247 | 247 |.248 | 248 | 248 | 249 | 249
V= 183 | 1,82 | 1,82 | 1,82 | 1,82 | 1,82 | 1,82 | 182 | 182 182 | 18
V= Jpye 249 | 249 | 249 | 249 | 248 | 248 | 248 | 248 | 247 | 247 | 247
f= 55 0,0459 | 0,0472 | 0,0484 | 0,0496 | 0,0508 | 0,0519 | 0,0529 | 0,0538 | 0,0547 | 0,0554 | 00562
y
5
mx\
BED
>
V;
V! W2
/
»
A £
mx
i —j— —— - a3
/
A
A
/]
/
4 |
A IXI ;
A 3 X
/
| | "
X

Figura 37 — Tabela 1 de Czérny para o célculo de esforcos em lajes retangulares (CUNHA, 1998)
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A
.

-~ gu CONCRETO ARMADO E PROTENDIDO

501

o

1t 1,00 | 1,05 | 1,10
'y » B ) 1,15 1,20 125
v » 130 | 1
183 | 166 | 154 | 144 251 140 | 14 | 150

595 | 516 | a6 | ara | 3y | 27| 122 | 116 [ 12| 109 | 106
' ' 413715 1302 | 318 | 296 | 280 y
162 | 154 | 148 | 143 | 139 } ¥ 01 264 | 252

4l | 436 | 437 | 42 | aun | ass | acy | 20| 30| 128 | 12

469 | 486 | 503 | 523 55,0

2.(2): ;.;(2) ;.(8)1 1,95 1,89 | 1,85 | 1.81 L78 | 1,76 | 1,713 | 171

2.1 1 2,05 3 2,77 | 2,70 | 2,65 261 | 2,57 | 254 | 252 | 2,51

3 X 2,00 1,97 194 | 191 189 | 1,87 | 1,86 | 1,85 | 1,85
0,0188 | 0,0212 | 0,0236 | 0,0260 | 0,0284 0,0308 | 0,0329 | 0,0351 0.(;371 0.(;391 0.(;409

1,50 1,58 1,60 165 | 1,70 | 1,75 | 1,80 | 1,85 1,90 | 195 | 2,00 I

10,6 10,3 10,1 9,9 9.7 9,5 9.4 9.2 9,0 89 8,8
252 | 242 | 233 | 225 | 21,7 | 21,1 205 | 200 | 195 | 19,1 | 187
12,7 12,6 12,6 12,5 125 | 124 | 124 | 123 | 123 | 123 | 123
550 | 582 | 616 | 656 | 704 | 750 796 | 84,7 | 898 | 954 | 1010
1,71 1,70 1,69 168 | 1,67 | 166 | 1,65 | 1,64 | 163 | 162 | 1,61
2,51 250 | 2,50 | 2,49 | 249 | 248 | 2,48 | 248 | 247 | 247 | 247
1,85 1,84 1,84 1,84 184 | 183 | 1,83 | 1,83 | 1,83 | 1,82 | 1,82
0,0409 | 0,0426 | 0,0442 | 0,0457 | 0,0471 | 0,0484 | 0,0495 | 0,0507 | 0,0518 | 0,0529 | 0,0539

P

]

///////////llr////////, .
. vyl | vy2
5
»
£
m >
L op

1
N N N S S S N N N N NN SIS SN

-7 ¥ & i L e X

1x

B

Figura 38 - Tabela 2 é'Czérny para o calculo de esforgos em lajes retangulares (CUNHA, 1998)
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—_—3

502
135 | 14
e/t 100 | 1,05 | 1,00 | 115 | 120 125 | 130 :9 0| 145 | 15
| , d
3 162 | 153 | 148 | 142 139 | 135 | 132 | 129 | 127} 126 | 155
m=- 338 | 323 | 310 | 299 | 290 | 282 | 276
S 2 441 | 405 | 379 | 355 : g
- i ; 7 |17 | 1s | 17s | 175 | 15 | 1S | s | g
v e | s 603 642 | 662 | 67,7 | 690 | 705 | 720 | 734 | 75,
# col ol o7 | 196 | 194 | 193 | 192 | 192 | 193 | 1,
vt 211 | 205 | 201 | L . ) 192 ;
4 : 200 | 210 | 211 | 202 | 213 | 236 | 29
- PLY 221 | 204 | 2,00 | 209 | 2
Ve 221 | 200 | 287 | 23 | 2t [ 279 | 279 | 278 | 278 | 278 | 23
" pt* oozs | o202 | 00214 | 00226 | 00236 | 0.0245 | 0.0253 | 00261 | 0.0268 | 0.0274 | 00240
ke ' o | 1,85 | 190 | 195 j
[ s/t 150 | 1,55 | 160 | 1,65 | 170 | 1,75 | 18 - ) 95 | 200
= s | 124 | 123 | 122 | 122 | 121 | 121 | 120 | 120} 120 | 120
ol (2 27'6 2710 25 | 260 | 257 | 253 | 251 | 249 | 247 | 246 | 245
m . s | 175 | 175 | 175 | 175 | s | 175 | 115 | 175 | 175 | 17
'3 752 | 769 | 787 | 805 | s25 | 846 | 868 | 892 | 917 | 943 | 970
= 1oa | 108 | 198 | 194 | 194 | 194 | 194 | 194 | 195 | 195 | 195
b 4 }pm 219 | 210 | 219 | 219 | 219 | 220 | 220 | 220 | 221 | 221 | 221
3 518 | 278 | 278 | 278 | 278 | 278 | 278 | 278 | 278 | 2778 | 278
- 00280 | 00285 | 00289 | 00294 | 0,0298 | 0.0301 | 0,0303 | 0.0305 | 0,0307 | 00308 | 00300
f= Fw :
TY
b y
/ J
VI > ;
/
] /
/ /
> 7
- E / o
my my ?W
— =1 ————
/,
/
y /
f %
y 5
/ 7
/ %
/
7
/ /
LB -
2 E | S 4
TITTTT77 77T N7 7777 P> —
| Ax X

|
Figura 39 - Tabela 3 de Czérny para o calculo de esforcos em lajes retangulares (CUNHA, 1998)
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ANEXO 3

510 —_—
r el 10 | 11 L L T )
s 3 241 | 21,7 | 200 | 189 | 179 | 173 | 156
. . ;— 83,3 70,9 610 | 546 | 500 | 463 | 377
e i 310 | 294 | 286 | 279 | 275 | 274 | 27
1 P 863 | 909 | 97,1 | 103,2 | 107.6 | 1123 | 1266
g gss | 775 | 719 | 681 | 654 | 637 | 610
R:)y= 42,7 | 37,7 | 359 340 | 32,7 | 31,8 | 305
s 277 | 267 | 260 | 254 | 251 | 248 | 243
o 101 | 947 | 902 | 883 | 870 | 865 | 891
vy2= P&+ 394 | 386|379 | 375 373 | 3,72 | 3,70
g 543 | 533 | 527 | 522 | 519 | 517 | 513
> %‘5 x 0,0117 | 0,0139| 0,0160 | 0,0178 | 0,0195 | 0,0208 | 0,0254

/R

2

my

1>

£

vx2

my

b
>

X

mxy

VY2

X

L.
J77 7777777 /////'(// TTTITTITT TV,

S ——

Figura 40 - Tabela 4 de Czérny para o calculo de esforcos em lajes retangulares (CUNHA, 1998)
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511

6/t 10 |1 |12 | 13| 14| 15| 20|

o= 310 | 27,1 | 243 | 222 | 207 | 192 | 154
a3 863 | 705 | 59,5 | 516 | 465 | 427 | 330
oy P+ 24,1 | 220 | 207 | 196 | 188 | 182 | 162
ms= 833 | 820 | 81,3 | 813 | 81,3 | 813 | 813

o B 855 | 806 | 87,7 | 776 | 78,7 | 820 | 962
. Ro= 427 | 403 | 393 | 37,8 | 393 | 41,0 | 48,1
v o Y™ 394 | 366 | 341 | 320 | 302 | 288 | 247
V= - 543 | 508 | 481 | 465 | 448 | 431 | 378
e ; 277 | 262 | 251 | 243 | 236 | 230 | 212
V& " 10,1 | 100 | 10,1 | 104 | 107 | 112 | 14,2
f= -%lfl:,-x 0,0117|0,0141] 0,0163 | 0,0184| 0,0203| 0,0219 | 0,0275

Ro

4 X

m Xy

Py

Figura 41 - Tabela 5 de Czérny para o calculo de esforgos em lajes retangulares (CUNHA, 1998)
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A

Figura 42 - Tabela 6 de Czérny para o calculo de esforgos em lajes retangulares (CUNHA, 1998)

512 e g
T 10 1 L1 ] 2 RS L S E
y x — 9}
r - 290 | 253 | 229 | 2L1 | 196 | 183 166
= 1042 | 869 | 752 | 649 | 578 | 533 | 0
m: =— S pti+ 34,5 32,1 303 292 28,5 282 27:3
X 952 | 952 | 980 | 103,1 | 1122 1220 | 15 9
R 1492 | 1282 | 1137 | 103,1 | 972 | 917 | g5
v o 3,10 | 293 | 282 | 273 | 267 | 262 | 25,
- i 127 | 112 | 103 | 972 | 932 | 906 |
Vy2 P& ,89
i : 4,11 | 401 | 393 | 385 | 3,79 | 375 | 39,
£ _%L:? 5 0,0088 | 0,0110| 0,0131 | 0,0151 0,0170} 0,0187| 0,047
y |
f |
1000202108 ////!/////////// LL
I
|
v Vy2
1. 2y
>
£
™4 M <
/]
/] |>-I
£ | &S _
////////////4l P AL L T BELL & .
| x X
I
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P"’;CONCRBTOARMADOEPRO'MDH)O -
L/e
y & 1,0 1,1 12 13 14 1,5 2.0]
m =-
< 345 | 31,1 | 287 | 26,7 | 253 | 237 | 202
A e 952 | 813 | 714 | 649 | 606 | 572 | 495
v P 290 | 269 | 258 | 249 | 241 | 238 | 219
“‘r_ 1042 | 1042 | 1042 | 1042 | 1042 | 1042 | 1042
m,y= 1492 | 1539 | 1588 | 166,6 | 1755 | 1852 | 243,9
A\ 4,11 | 380 | 357 | 338 | 324 | 3,13 | 2,82
V= Pt * 3,0 | 299 | 290 | 283 | 2,77 | 273 | 2,60
Vi~ o 12,7 | 132 | 14,1 | 151 | 162 | 174 | 23,8
- 'P'“'Eh; x 0,0088 | 0,0101 | 0,0113 | 0,0122] 0,0130| 0,0136 | 0,0147
Tv
o
/ =
/ %
y
A Vy
7
/
/
y >
5 - %
:"i_j__ s e
7
; Y/
A /
/ 7
/ 4
' /
/ /
2 | B 4
/ 30 L S
4 l 772277 p
/wfrrll'/""””,, X 1
% Ix I

Figura 43 - :i'abela 7 de Czérny para o calculo de esforgos em lajes retangulares (CUNHA, 1998)
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