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ESTUDO DE CASO DE CORTINA ATIRANTADA PARA A CONTENCAO
DE TALUDE

RESUMO

O presente trabalho visa fazer um estudo de caso de uma cortina atirantada no aspecto
logistico com o proposito de verificar a seu dimensionamento na contensdo de um talude
especifico. A proposta ¢ dimensionar um muro de contencao do tipo cortina atirantada no talude
localizado na Avenida Armando Alves da Silva, na cidade de Caratinga Minas Gerais a fim de
diminuir o risco de ruptura do mesmo evitando alguns transtornos que podem ser causados ja que

a area ¢ destinada a habitacdo e possui trafego médio em sua via.
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STUDY OF CASE OF TIED BACK WALL AS SLOPE RETAINING
METHOD

ABSTRACT

This thesis has as goal doing a study of case about a tied back wall in logistics aspects in
order to verify its designing in retaining of a specific slope. The proposal is designing a tied back
wall as a retaining wall of a slope located at Avenida Dario Grossi, bairro Dario Grossi, city of
Caratinga Minas Gerais in order to decrease the risk of a slope rupture avoiding some problems
that could be caused since the located area is destined for habitation and it has medium traffic in

the road.
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1 INTRODUCAO

O escorregamento de encostas e taludes de aterro ¢ muito frequente no Brasil
principalmente na época das chuvas. Esse fendmeno ocorre devido ao excesso de poro pressdes
nos mesmos causado pelo aumento do nivel da dgua. A constru¢do de edificagdes em encostas
causam uma sobrecarga maior do que a resisténcia do solo e isso faz com que a encosta se rompa.
Os cortes feitos sem o estudo devido sdo outro fator importante que deve ser citado, pois eles
causam uma instabilidade em todo o talude fazendo-o cair mais facilmente. Ja nos aterros, o fator
que pode ser citado como causa principal no rompimento dos mesmos seria a compactagao

executada sem os devidos controles.

Um melhor estudo de contencdo e retaludamento evitaria o acidente que ocorreu em
Realeza, distrito de Manhuacti - MG no ano de 2011. Onde ocorreu um deslizamento de terra sobre
as rodovias BR-116 e BR-262 ap6s uma obra de retaludamento, o deslizamento deixou um bairro

inteiro desabitado além de transtornos no trafego nas BR.

Me¢étodos de contenc¢do de taludes devem ser estudados e melhorados sempre que necessario,
para que nao haja o rompimento dos mesmos. Para isto, o engenheiro deve recolher dados do solo
criando assim um perfil para 0 mesmo. Depois, o mesmo deve decidir qual seria a melhor solugdo

para o problema considerando as caracteristicas do solo e a fungdo do talude.

Neste trabalho, sera abordado a implantacao de uma cortina atirantada para a contengao de
um talude especifico e seu dimensionamento. A necessidade de se criar solugdes viaveis, ¢ cada
vez mais latente no mercado de engenharia civil por isso, o estudo de caso para a viabilidade de

qualquer empreendimento ou obra de infra-estrutura torna-se importante para o meio.

Mesmo com o seu alto custo, a cortina atirantada seria uma solu¢do merecedora de ser
estudada, pois ¢ muito usada em estradas e rodovias. A solug@o apresentada diminuiria os riscos
de desabamento devido aos esfor¢os a serem transmitidos para seus tirantes que serdo localizados
além da superficie de escorregamento do talude em estudo tornando-o mais resistente ao

escorregamento.



1.1 OBJETIVOS

1.1.1 OBJETIVO GERAL

O trabalho objetiva apresentar uma solucdo em cortina atirantada para a conten¢do de um

talude localizado na Avenida Armando Alves da Silva, Caratinga - MG.

1.1.2 OBJETIVOS ESPECIFICOS

e Estabelecer e analisar o tipo de solo que constitui o talude em estudo e suas
propriedades;

e Fazer a determinacao da superficie de ruptura critica do talude de acordo com as
propriedades estabelecidas no item anterior com o auxilio do software GeoStudio
2012;

e Estudar e apresentar a solucdo de contencdo do talude como cortina atirantada;

e Dimensionar estruturalmente da cortina atirantada.



1.2 METODOLOGIA

Para o desenvolvimento do presente trabalho foi, primeiramente, observado a necessidade
do estudo de execugdo através de uma visita ao local. Feito isso, o levantamento planialtimétrico e
geotécnico foi necessario para a defini¢ao do perfil do solo e a geometria do talude através de teste

de penetracdo padrao (SPT).

Ap6s o perfil do solo e a geometria do talude definidos, com a ajuda do software GeoStudio,
¢ calculada a localizacdo da possivel superficie de ruptura por meio do método simplificado de
Bishop. Sabendo a localizagao da possivel superficie de ruptura, pode-se fazer um melhor estudo

de solucdes mais adequadas para a contencdo do talude.

A solugdo adotada tem como justificativa a maior confiabilidade na contencao de taludes.
Com a solugdo escolhida, é necessaria uma revisao literaria abordando as principais caracteristicas
da mesma seguindo a norma brasileira NBR 5926/06. Entao, o dimensionamento dos tirantes e do
painel da cortina pode ser desenvolvido com maior facilidade utilizando os métodos citados nas

normas brasileiras NBR5926/06 e NBR6118/14.



1.3 ESTRUTURA DO TRABALHO

Visando o melhor entendimento do presente trabalho, houve a necessidade de indicar a

estrutura do mesmo como descrito em seguida.

O primeiro e presente capitulo, ¢ introduzido o tema acentuando o objetivo, metodologia a

ser seguida e € exposta a estrutura do trabalho.

No segundo capitulo, ¢ desenvolvido o referencial bibliografico onde sdo citados alguns
métodos de analse de estabilidade de taludes, enfatizando o de Costa Nunes e Velloso. Além de
destacar alguns métodos de contencao de terra, principalmente o de cortina atirantadas, o qual foi

a solu¢do adotada nesse estudo de caso.

O estudo de caso ¢ tratado no terceiro capitulo, abrangendo a analise da estabilidade do

talude em estudo e o dimensionamento da cortina atirantada.
O quarto capitulo trata das consideracdes finais em relagdo ao trabalho feito.

O capitulo cinco mostra as referéncias bibliograficas, o capitulo seis contém anexos que

ajudam no melhor entendimento técnico do trabalho.

No sétimo, e ultimo capitulo, contém apéndices onde sdo apresentados melhor

entendimento do trabalho.
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2 REFERENCIAL BIBLIOGRAFICO

2.1 RESISTENCIAS DO SOLO

Cada material possui sua resisténcia maxima de acordo com suas respectivas propriedades,
com o solo isso nao se difere. E, como engenheiro, o profissional deve analisar e estabelecer as
propriedades do solo que ele estd trabalhando, além de estar seguro quanto aos esforgos fazendo

com que esses nao ultrapassem o valor de resisténcia maxima do solo.

2.1.1 ANALISE DE RESISTENCIA NA GEOTECNIA

Quando os esforcos sdo maiores do que a resisténcia do solo, ocorre um fendmeno de
ruptura do mesmo. “A ruptura dos solos sempre ¢ um fendmeno de cisalhamento. [...] A resisténcia
ao cisalhamento de um solo pode ser definida como a maxima tensao de cisalhamento que o solo

9 1,

pode suportar sem sofrer ruptura [...]” *-. Existem algumas situa¢des onde podem ocorrer esses
fendomenos, em taludes de terra, por exemplo, onde a superficie do solo ¢ inclinada e isso faz com
que a gravidade produza um grande esfor¢o cisalhante geostatico e, se estes esfor¢cos forem maiores
do que a resisténcia ao cisalhamento do solo, ocorrerda um escorregamento. Outro caso comum
onde pode haver problemas de geotecnia sdao as fundagdes estruturais por onde as cargas de uma
obra sdo transferidas para o solo, esse processo produz esfor¢os de compressao e cisalhamento no
solo em volta da fundagdo e, mais tarde, esses esfor¢os podem exceder a resisténcia causando uma
falha por cisalhamento. Este processo ¢ conhecido como falha de capacidade de carregamento. Um

terceiro caso que podemos citar sao os muros de conten¢do no qual o peso do solo suportado pela

parede produz esfor¢os de cisalhamento no mesmo. Parte desses esforcos sera resistida pela parede

IPINTO, Carlos de Souza. Curso Basico de Mecanica dos Solos em 16 Aulas, 32 Edicdo. S30 Paulo: Oficina

de Textos, 2006.
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e o resto pela resisténcia ao cisalhamento do proprio solo. Entdo, a carga suportada pela parede
depende da resisténcia do solo retido. Neste trabalho manter-se-4 o foco em muros de contencao,
especialmente cortinas atirantadas que ¢ o objeto de estudo do mesmo, nele serd abordado suas

propriedades, sua analise de estabilidade assim como seu dimensionamento.

Para o melhor entendimento de como o solo se comporta ao cisalhamento, tem que ser
abordado o mecanismo de deslizamento entre as particulas de solo. No caso de solo, precisa-se
entender dois fendmenos: resisténcia por atrito e coesao. Apesar de que, segundo CODUTO (2011)
“Q atrito em um solo ¢ similar ao classico atrito da fisica basica” 2, nos solos ele se diferencia pois
o deslocamento envolve vérios graos contidos no solo e estes podem deslizar entre si. Além dessa
diferenca, ¢ mais conveniente, em termos geotécnicos, usar o termo angulo de atrito no lugar de
coeficiente de atrito pois assim pode-se desenvolver a férmula de resisténcia ao cisalhamento desta

forma:

S=c'+d'tan®’ (1)

Sendo:
S a resisténcia ao cisalhamento;
¢’ a coesao efetiva do solo;

o’ a tensdo efetiva;

©’ o angulo de atrito efetivo do solo.

O dngulo de atrito pode ser entendido, também como o dngulo mdaximo
que a for¢a transmitida pelo corpo a superficie pode fazer com a normal

2 CODUTO, TEUNG AND KITCH. Geotechnical Engineering: Principles and Practices, 2" ed. Prentice Hall, 2011.
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ao plano de contato sem que ocorra deslizamento. Atingindo este angulo,
a componente tangencial é maior do que a resisténcia ao deslizamento,
que depende da componente normal.?

Alguns fatores podem causar mudangas no valor do angulo de atrito efetivo do solo, estes
fatores podem ser estabelecidos em testes feitos em laboratorio. Os principais fatores que afetam o
angulo de atrito sdo: mineralogia do solo, dependendo de sua mineralogia o angulo de atrito pode
mudar. Argilas possuem minerais de angulo de atrito menor que os da areia. O formato das
particulas também interfere no angulo de atrito, sabe-se que, por exemplo, areias com particulas
angulares possuem angulo de atrito muito maior que as areias com particulas arredondadas. A
graduacdo também ¢ um fator que pode mudar o angulo de atrito do solo, solos bem graduados
possuem maior valor do angulo que os solos mal graduados. Se diminuirmos o indice de vazios de
um solo por compactacao, seu angulo de atrito terd maior valor quando se compara a um solo nao
compactado. Quando se encontra material orgadnico em meio ao solo, isso o enfraquecera e seu

angulo de atrito entre as particulas serd menor consequentemente.

Basicamente, pode-se definir como coesdao, de acordo com CODUTO (2011),“[...] a
resisténcia ao cisalhamento quando a tensdo efetiva ¢ zero ou, pelo menos, aparenta ser zero™?.
Porém, uma resisténcia ao cisalhamento pode ser provocada, independente de qualquer tensao
normal por uma atragdo quimica entre as particulas do solo e essa atragdo ¢ chamada de coesao.
Existem dois tipos de coesdo, coesdo real e coesdo aparente. A coesdo real pode ser dada por
cimentacao onde, agente como carbonato de calcio, ira provocar uma resisténcia ao cisalhamento
significante mesmo em pequenas quantidades.Pode-se também obter cimentacao artificial através
da adi¢@o de cimento Portland em solos. A coesdo aparente, que nada mais ¢ do que o atrito entre

as particulas do solo devido a capilaridade das mesmas.

A coesdo real deve ser bem diferenciada da coesdo aparente. Esta é uma
parcela de resisténcia ao cisalhamento de solos umidos, ndo saturados,
devida a tensdo entre particulas resultante da pressdo capilar da dgua.
A coesdo aparente é, na realidade, um fenomeno de atrito, onde a tensao
normal que a determina é conseqiientemente da pressdo capilar.

3 PINTO, Carlos de Souza. Curso Basico de Mecanica dos Solos em 16 Aulas, 32 Edi¢cdo. S3o Paulo: Oficina de Textos,
2006.
4 CODUTO, TEUNG AND KITCH. Geotechnical Engineering: Principles and Practices, 2" ed. Prentice Hall, 2011.
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Saturando-se o solo, esta parcela da resisténcia desaparece, donde o
nome aparente. Embora mais visivel nas areias, onde é classico o
exemplo das esculturas de areia feitas nas praias, é nos solos argilosos
que a coesdo aparente adquire maiores valores.’

As argilas sdo descritas como solos coesivos pelos engenheiros geotécnicos, porém, na
maioria dos casos, a coesao das argilas, devido a poro pressao que pode ser negativa, ¢ apenas
aparente. Entdo, para o dimensionamento de qualquer obra de terra, deve-se desconsiderar a coesao

como recurso de resisténcia ao cisalhamento, ja que esta desaparecera durante a vida do projeto.

2.1.2 DEFINICAO DE RUPTURA

Os solos possuem dois tipo de graficos de tensao de cisalhamento versus deformagao. Como
mostrado na Figura 2-1, um solo ductil, por exemplo, terd uma curva com um pico de tensdo de
cisalhamento bem definida no seu grafico, esse valor pode ser considerado como a propria
resisténcia ao cisalhamento. Contudo, um solo rigido tera dois valores de resisténcia que serao o
pico onde ¢ ponto de valor mais alto da curva e a resisténcia residual que ¢ menor quando
comparado ao pico. Porém, ¢ mostrada em um valor de deformacdo maior. Ambos podem ser

usados como a resisténcia ao cisalhamento do solo dependendo do tipo de problema a ser avaliado.

Figura 2-1. Curva tensdo deformagdo dos solos ducteis e rigidos (CODUTO).

SPINTO, Carlos de Souza. Curso Bésico de Mecanica dos Solos em 16 Aulas, 32 Edicdo. S0 Paulo: Oficina de Textos,
2006.
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A resisténcia do solo sera afetada pela tensdo efetiva que, por sua vez, ¢ afetada pelos
excessos de poro pressao. Por isso, para avaliar a resisténcia do solo deve-se levar em consideragao
dois pontos cruciais: como sao gerados e como sao dissipados os excessos de poro pressao. Para
uma avaliagdo mais acurada da resisténcia ao cisalhamento do solo duas condi¢des limitantes

devem ser consideradas, as quais sdo: condi¢do drenada e condi¢do ndo drenada.

2.1.2.1 A CONDICAO DRENADA

Consiste, basicamente, em uma condi¢@o limitante do solo onde ndo existe poro pressao e,
como CODUTO (2011) explica, “A condicdo drenada pode se desenvolver por uma dessas
maneiras” ®: a primeira se d4 se o solo é saturado, sua condutividade hidraulica é grande o bastante,
e o indice de carregamento ¢ baixo o suficiente, entdo o volume de agua necessario pode fluir para
dentro ou para fora dos vazios do solo facilmente. Nesse processo, qualquer poro pressao excessiva
sera dissipada rapidamente. A segunda maneira de se ter uma condi¢do drenada ¢ se muito tempo
passar apos o fim do carregamento, qualquer excesso de poro pressao sera dissipado. Nesse
segundo caso, consiste no alcance da condi¢do drenada em longo prazo dependendo do tipo de

solo.

2.1.2.2 A CONDICAO NAO DRENADA

Uma situacdo completamente diferente da condi¢do drenada pode ocorrer em solos
saturados se o solo tiver pouca condutividade hidraulica ou se o carregamento for muito rapido.
Neste caso, o indice de carregamento e assim o indice de variacdo de volume do solo € mais rapido
em relagdo ao indice de drenagem. Entdo, ndo ha tempo suficiente para o volume de dgua

necessario sair ou entrar nos vazios do solo. Na condi¢do nao drenada, assumindo que a agua nao

6 CODUTO, TEUNG AND KITCH. Geotechnical Engineering: Principles and Practices, 2" ed. Prentice Hall, 2011.
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se movimenta no solo, o mesmo produzird excesso de poro pressdo respondendo a tendéncia da

estrutura interna do solo a se contrair ou dilatar de acordo com as cargas.

Um caso interessante a ser destacado, quando se trata de condi¢des limitantes do solo, € o
das argilas. A condutividade hidraulica das argilas ¢ infinitas vezes menor do que a das areias,
entdo, assume-se que argilas saturadas estdo, quase sempre, sob condi¢do ndo drenada durante o
periodo de carregamento no curto prazo. Por isso, deve-se contar, diretamente ou indiretamente, o
excesso de poro pressdo gerado durante o carregamento, entretanto, com o passar do tempo apos o
fim da construgdo (carregamento), todo o excesso de poro pressdo sera dissipado. A argila
alcancard, assim, a condi¢do drenada ao longo prazo. Resumindo, para argilas, a condi¢do para a
avaliacdo da resisténcia ao cisalhamento muda de ndo drenada no curto prazo para a condi¢ao

drenada no longo prazo.

2.2ANALISE DE ESTABILIDADE DE TALUDES

2.2.1 ANALISE QUANTITATIVA DE ESCORREGAMENTOS

Muitos projetos de engenharia civil s@o localizados proximos a taludes ou até mesmo sobre
eles, envolvendo a analise de sua estabilidade diretamente com o projeto. E assim, esses taludes
sdo sujeitos a potenciais instabilidades de varios tipos como escorregamentos e quedas. Estas
rupturas de taludes frequentemente produzem grandes danos a propriedades e ocasionalmente
causam perdas de vidas humanas, isso também acontece quando alguns projetos sdo executados

em areas de risco instaveis.

2.2.2 PROCEDIMENTOS DE EQUILIBRIO LIMITE E FATOR DE
SEGURANCA

Todos esses exemplos apenas mostram a importancia do desenvolvimento de tecnologias

para contencdo de taludes e o trabalho de engenheiros geotécnicos e gedlogos. De acordo com
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CODUTO (2011), “com avaliagdo, analise, projeto e construcdo apropriados, problemas de
estabilidade de taludes de terra podem ser usualmente evitados”’. Pensando mais sobre essas
avaliagdes, engenheiros geotécnicos desenvolveram alguns métodos de avaliagdo de potenciais

falhas usando o fator de seguranca.

Uma vez que propriedades da resisténcia ao cisalhamento, poro
pressoes, geometria do talude e outras propriedades do solo e do talude
sdo estabelecidas, os cdlculos da estabilidade do talude precisam ser

realizadas para garantir que as for¢as resistentes sdo suficientemente

maiores que as forcas causadoras do talude ruir.’

Atualmente, muitas das andlises de escorregamentos de taludes na engenharia sdo anélises
de equilibrio limite, onde o talude ¢ avaliado como se estivesse quase escorregando, com uma bem
definida superficie de escorregamento na qual as tensdes cisalhantes de equilibrio serao
determinadas. E, em seguida sao comparadas as suas resisténcias ao cisalhamento correspondentes

através da férmula abaixo.

F== )

Onde:
F ¢ o fator de seguranca;
S ¢é a resisténcia ao cisalhamento;

Te ¢ a tensdo cisalhante de equilibrio.

7 CODUTO, TEUNG AND KITCH. Geotechnical Engineering: Principles and Practices, 2" ed. Prentice Hall, 2011.
8DUNCAN, J. Michael. WRIGHT, Stephen G. Soil Strength and Slope Stability. John Wiley & Sons, INC., 2005.
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Como CODUTO(2011) assume, “o fator de seguranca tipicamente varia de ponto para
ponto ao longo da superficie de escorregamento™. Porém, para analise de equilibrio limite este
fator ndo ¢ considerado variavel entdo, para este tipo de andlise o fator de seguranga serd
considerado sempre constante em toda a superficie de falha do talude de terra. Teoricamente, o
valor de fator de seguranca igual a 1 (um) ¢ isento de falha, por isso, qualquer talude com fator de
seguranga maior que um, seria considerado como estavel. Contudo, para esse tipo de projeto, uma
margem de seguranca deve ser aplicada por conta de incertezas na analise da estabilidade do talude
como, por exemplo, perfil do solo, condigdes do nivel de agua, resisténcia cisalhante dentre outros.
A norma NBR 11682, que trata de estabilidade de encostas possui uma tabela referente aos valores

de fatores de seguranca no caso de muros de gravidade e flexao.

Tabela 2-1. Requisitos para estabilidade de muros de arrimo (ABNT 5629/06).

Grau de seguranca Fator de seguranca
Tombamento 2,0
Deslizamento 1,5

Capacidade de carga da fundacao 3,0

Para o presente trabalho serd adotado o valor para fator de seguranga igual a 2 por se tratar

de cortina atirantada como a solucao para o talude em estudo.

2.2.3 METODO DAS FATIAS

Neste trabalho serdo apresentados alguns métodos de andlise de estabilidade de taludes
dividindo o mesmo em fracdes chamadas fatias, dentre eles pode-se dividir em procedimentos que

assumem a superficie de escorregamento circular e nao circular.

® CODUTO, TEUNG AND KITCH. Geotechnical Engineering: Principles and Practices, 2" ed. Prentice Hall, 2011.
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Como (DUNCAN e WRIGHT) explica, “procedimentos baseados em uma superficie de
escorregamento circular consideram o equilibrio de momentos em torno do centro do circulo”!.

Para melhor exemplificar pode-se observar a figura.

Figura 2-2. Superficie de escorregamento circular(DUNCAN e WRIGHT).

Com a figura pode-se assumir que o momento de tombamento de cada fatia pode ser

admitida como:

Md = ¥ Wiai 3)

Onde:

Wi € o peso da fatia i;

1DUNCAN, J. Michael. WRIGHT, Stephen G. Soil Strength and Slope Stability. John Wiley & Sons, INC., 2005.
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ai ¢ a distancia horizontal entre o centro de gravidade da fatia i e o centro da circunferéncia

da superficie de escorregamento.

Apesar de, teoricamente, o braco do momento ser a distdncia do centro de gravidade da
fatia até o centro da circunferéncia. Na maioria dos casos usa-se, como brago do momento, a

distancia entre o centro do circulo até o meio da fatia.

Pode-se, também, expressar os valores para os bragcos dos momentos (a) em relacdo ao raio
do centro do circulo e a inclina¢do da parte inferior de cada fatia. E de acordo com (DUNCAN e

WRIGHT), “apesar de a base das fatias ser curva, a base pode ser assumida como sendo uma linha

reta [...]”!". Como pode ser observado na figura mostrada, o 4ngulo «i pode representar esta

inclinacao. Isso sugere que:

ai = r sen(ai) 4)

Sendo:

a; 0 brago do momento;

r o raio da circunferéncia;

oo angulo formado pela base da fatia e uma linha paralela a crista do talude.

Com as duas suposicdes supracitadas pode-se concluir que os momentos atuantes ¢ dado

pela formula:

Md =r Y, Wi sen(ai) (5)

1DUNCAN, J. Michael. WRIGHT, Stephen G. Soil Strength and Slope Stability. John Wiley & Sons, INC., 2005.
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J4 os momentos resistentes, os quais sdo encontrados a partir das tensdes de cisalhamento

e tensdes normais na base de cada fatia, podem ser calculados com a equacao:

Mr =r ) Si (6)

Onde S; ¢ a forga cisalhante na base da fatia i.

Sabendo que as forgas cisalhantes se ddo pela multiplicacdao das tensdes de cisalhamento

(T) pelas respectivas areas da base das fatias (Al), entdo:

Mr =r Y tiAli (7)

Como foi mostrado anteriormente, a tensdo de cisalhamento (7) pode ser definida como a

razdo da resisténcia ao cisalhamento (S) e o fator de seguranga. Com isso tem-se:

Mr =1), Siﬁli (8)

Em seu livro,(MASSAD) explica que “[..] as forcas entre as lamelas [...] ndo geram
momento, pelo principio da acdo e reagdo [...]. Assim, igualando-se os momentos atuantes e
resistentes”!?. Essa afirmagdo do professor da Massad implica que se podem igualar ambos os

momentos por isso tém-se:

12 MASSAD, Faical. Obras de Terra: Curso basico de geotecnia, 22 Edicdo. S3o Paulo: Oficina de Textos,2006
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SiAli

= 9)

r Y. Wisen(ai) =1

Rearranjando as equacgdes, isolando o fator de seguranca (F), admitindo apenas umas fatia

para todo o talude e anulando-se os raios (r), finalmente chega-se a férmula para fator de seguranga:

_ YSsAl
F= > W sen(a)

(10)

Sabendo que a resisténcia ao cisalhamento (S), ¢ dado pela soma da coesdo (c) e do produto

da tensdao normal (0) e a tangente do angulo de atrito entre as particulas do solo (©). O fator de

seguranga ¢ dado por:

_ Y(c+otg(®))Al
F= YW sen(a) (11)

2.2.4 METODO DE FELLENIUS

Também conhecido como método das fatias ordinario. Este método, cujo idealizador foi
Fellenius, foi desenvolvido para a facilidade de célculo ja que despreza as agdes de forgas laterais

vindas das outras fatias.

Como o professor MASSAD (2006) explica, “o método de Fellenius pode levar a graves
erros, pelo tratamento que d4 as pressdes neutras”!>. As pressdes neutras, ou poro pressdes, geram
forcas horizontais que atuam na face de cada fatia. Essas for¢cas também tem resultantes normais

as bases de cada fatia, e todo esse processo causa uma imprecisao no resultado final, ja que a poro

13MASSAD, Faical. Obras de Terra: Curso basico de geotecnia, 22 Edi¢cdo. Sdo Paulo: Oficina de Textos,2006
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pressdo interfere diretamente nas for¢as normais efetivas do solo gerando uma menor resultante

normal N. A figura 2-3 mostra o diagrama de corpo livre da teoria de Fellenius.

‘l rejeitar

W forcas
aqui

rejeitar j-

forcas

aqui

=
S
N

Figura 2-3. Fatia com for¢as consideradas no Método de Fellenius (DUNCAN e
WRIGHT).

Observando a figura nota-se que a resultante N, considerando o dngulo de inclinacdo da

base da fatia como o, pode expressar N da seguinte forma:
N = Wcos(a) (12)

A férmula acima seria muito bem aceita se as forcas laterais agissem paralelamente a base
da fatia. Porém, sabe-se que isto ¢ impossivel pelo fato da base das fatias ser inclinada. Por isso,

Fellenius assumiu que as forcas laterais sao nulas.
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E, para a resolugdo deste problema, Fellenius usou as tensdes normais () na base de cada

fatia. Ele pode obter esse valor dividindo sua magnitude pela area da base da fatia (Al), nesse

processo obteve-se:

W cos(a
o= (@

v (13)

Podendo assim substituir a tensdo normal da equagdao (11) pela fungdo achada

anteriormente, encontrando assim:

__ Y(cAl+Wco (a)tg(®))

F Y Wsen(a)

(14)

Essa equagdo ¢ para Fatores de seguranca do Método de Fellenius quando a resisténcia ao
cisalhamento ¢ dada pelas tensdes totais. Entretanto, precisa-se saber também que, quando as poro
pressdes sao consideradas, deve-se considerar apenas as tensoes efetivas(T’).

_ S(c'+o'tg(8"))Al

F Y. Wsen(a)

(15)

Onde as tensdes efetivas () sdo a diferenca entre as tensdes normais e as poro pressdes

(u). A partir da fun¢ao (13) deduz-se:

; _ Wcos(a)

v (16)

E assim, considerando as poro pressoes o fator de seguranga pelo método de Fellenius se

da:
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Y[crAl+(Weos(a)—uAl)tg(@1)]

F= Y Wsen(a)

(17)

2.2.5 METODO SIMPLIFICADO DE BISHOP

Com uma hipotese mais razodvel, Bishop, desenvolveu seu método assumindo que as forcas
laterais cisalhantes de cada fatia seja zero. Como CODUTO (2011) explica, “apesar dessa hipotese
ser apenas uma aproximagao da verdade, ela ¢ muito melhor do que a hipdtese utilizada no Método
de Fellenius”'*. Por admitir algumas imprecisdes e ser suficientemente preciso virtualmente para
todas as andlises circulares, este método ¢ recomendado e muito usado para superficies de
escorregamento circulares. A figura 2-4 mostra o diagrama de corpo livre da teoria simplificada de

Bishop.

=
w

Figura 2-4. Fatia com for¢as para o Método Simplificado de Bishop (DUNCAN e WRIGHT).

14 CODUTO, TEUNG AND KITCH. Geotechnical Engineering: Principles and Practices, 2" ed. Prentice Hall, 2011.
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Uma vez que Bishop assumiu as forcas laterais (Ei e Ei+1) como zero, as Unicas forcas a
serem consideradas serdo as verticais. Assumindo, também, que as forcas voltadas para cima sejam

positivas e que elas se anulam tem-se:

Ncos(a) + Ssen(a) —W =0 (18)

A forga cisalhante (S) pode ser relacionada com a tensao de cisalhamento (7) por:

S = 1Al (19)

E substituindo a tensdo de cisalhamento segundo a equagdo (2), onde s ¢ a resisténcia ao

cisalhamento (s), tem-se:

s== (20)

Considerando a tensao de cisalhamento (s) para solos coesivos, s pode ser expressada:

s=c' +a'tg(@") (2D

Rearranjando as equagoes (20) e (21), tem-se:

S =—[c’ + (N —w)tg(@)]Al (22)
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Onde u ¢ a poro pressdo. Combinando as equagdes (22) e (18) e resolvendo pela forga

normal (N), obtém:

_ W—(%) (c'Al—uAltg(9")sen(a)

cos(a)+(sen(a)tg(@)/F (23)
As tensdes normais efetivas na base da fatia pode ser dada por:
r=N_
o' =o-u (24)

Combinando as equagdes (23) e (24), e considerando a equacdo para equilibrio de

momentos (Equagao (11)), tem-se:

F 1 5 ¢’ Alcos(a)+(W-uAlcos(a))tg®r

- > W sen(a) cos(a)+sen(a)tg(s)
F

(25)

Como pode se notar na equacao (25), o fator de seguranca aparece nos dois lados da funcao
por isso, para sua resolugdo, o método de Bishop serd um método de iteragdes. Como MASSAD
(2006) explica, “O calculo iterativo do coeficiente de seguranca F ¢ feito da seguinte forma: adota-
se um valor inicial F1, entra-se na expressao (25), extrai-se novo valor de seguranca F2, que ¢

comparado ao inicial F1. Para os problemas correntes, basta obter precisao decimal no valor de
F”IS

1SMASSAD, Faical. Obras de Terra: Curso basico de geotecnia, 22 Edi¢do. Sdo Paulo: Oficina de Textos,2006.
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Para facilitar os calculos CODUTO (2011), adota o valor do denominador da fragdo do

segundo somatério da equagéo (25) como V/, entdo esse valor sera um indice facilitador expressado

da seguinte maneira:

cos(a)+sen(a)tg(®")

g =R (26)

2.2.6 METODO DE SPENCER

Popular entre os engenheiros geotécnicos por sua combinacao entre boa precisdo e facil
uso, o método de Spencer ainda requer uma solug¢do de algum software. Sua hipotese ¢ de que
todas as forgas entre as fatias (for¢as horizontais) sdo paralelas, ou seja, possuem o mesmo angulo
de inclinagdo. Assim como o método simplificado de Bishop, o de Spencer, precisa de fazer
algumas iteragdes para achar o resultado esperado. Porém, no lugar de fazer as iteragdes a partir de
um valor inicial para fator de seguranca, considera-se um valor inicial do angulo de inclinacdo das
forcas horizontais. “Este procedimento de iteragdes ¢ muito entediante de ser feito a mao, mas

muito simples usando um computador’'®.

Originalmente, este método foi criado para superficies de escorregamentos circulares.
Porém, ele pode ser facilmente estendido para superficies de escorregamento nao circular. A figura

2-5 mostra o diagrama do corpo livre da teoria de Spencer.

A
\

Figura 2-5. Forgas entre fatias e resultante quando for¢as entre fatias sao paralelas (DUNCAN
e WRIGHT).

16 CODUTO, TEUNG AND KITCH. Geotechnical Engineering: Principles and Practices, 2" ed. Prentice Hall, 2011.
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Como mostrado na imagem, a resultante (Q) das forcas entre as fatias ¢ dada por:

2Q=0 (27)

Qi=Zi+Zi+1 (28)

Figura 2-6. Coordenadas para superficie de escorregamento ndao circular usadas no
procedimento de Spencer(DUNCAN e WRIGHT).

Para facilitar o célculo do equilibrio de momentos adota-se um ponto arbitrario a partir do

plano cartesiano. Assim, a expressao do equilibrio dos momentos ¢:

Y Q(xb sen(¥) — yqcos(¥) =0 (29)

Onde, como mostrado na figura, X € yb sdo as coordenadas do centro da base da fatia, yq €

coordenada vertical do ponto da linha de agdo da forga (Q) e U é o Angulo de inclinagdo das forgas

entre fatias. A coordenada yq pode ser expressa por:

Mo

Y4 =Yb+ @ (30)
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A incégnita Moé o momento produzido em torno do centro da base da fatia por qualquer
for¢a desconhecida. Quando ndo ha nenhuma forca oriunda de cargas sobre o talude, Mosera

considerado nulo. A figura 2-7 mostra as forgas para a teoria de Spencer

-
=

F||
]
/j‘i‘
/”E
\
Figura 2-7. Fatia com todas as for¢as conhecidas e ndo conhecidas para o procedimento de
Spencer(DUNCAN e WRIGHT).

A figura acima mostra todas as for¢as possiveis atuando sobre uma fatia incluindo o peso
da fatia, cargas lineares na superficie do talude entre outras. Com ela, pode-se deduzir a duas
seguintes equacdes de equilibrio:

N + Fv cos(a) — Fh sen(a) — Q sen(a —9) = 0(32)
S+ Fvsen(a) + Fh cos(a) + Q cos(a —19) = 0(33)

Fazendo a combinacao entre as equagdes (32) e (33) com as equagdes (1) e (2) e isolando
Q, tem-se:
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—F sen(a)—-Fh cos(a)—(%)+([fv cos(a)—Fh sen(a)+ull)(tg( ")/F
sen(a—9)tg(¢p’)
—

Q= (34)

cos(a—09)+[

O método de Spencer ¢ considerado um método rigoroso pois sua hipotese de forgas laterais

¢ mais generalizada e também pelo fato de atender o equilibrio de forgas € momentos.

2.2.7 METODO DE COSTA NUNES E VELLOSO

Para superficies de rupturas retilineas com inclinagdo de até 30°, Costa Nunes e Velloso

propde um método simples envolvendo um macico homogéneo. Esse método se baseia no

equilibrio de for¢as que atuam na cunha de deslizamento.

A Figura 2-8 mostra a analise das for¢as do método de Costa Nunes e Velloso.

Figura 2-8. Andlise de estabilidade pelo método de Costa Nunes e Velloso (GeoRio, 2000).

A expressdo para o fator de seguranca pode ser dada por:

cA+(Wcos(ypcr)+Tco (9))tan(¢),

F= Wsen(ypcr)—Tsen(9) \3 5)
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Onde:
¢ € a coesdo do solo;
A ¢ a area da superficie potencial de ruptura por metro linear;

W ¢ o peso da cunha mais a componente devido ao carregamento distribuido na superficie

do talude, por metro linear;

Yper € ainclinacdo da superficial potencial de ruptura definida por Ypcr = —WCZT +¢;

1 é o angulo da ancoragem em relacdo a normal 4 superficie potencial de ruptura;

@ é o angulo de atrito do solo.

2.3 SISTEMAS DE CONTENCAO

Feito uma analise de estabilidade do talude, uma forma de conten¢ao do talude deve ser
estudada de acordo com as caracteristicas do solo e do resultado de sua andlise de estabilidade.
Alguns casos, ndo ha a necessidade de se construir sistemas de estabilizagdo caros, porém, sempre
¢ importante ter certeza de que a solucdo adotada sera efetiva e de custo beneficio aceitavel. Neste

trabalho sdo mostrados alguns dos sistemas de estabiliza¢ao externos e internos do solo.

2.3.1 DESCARREGAMENTO OU RETALUDAMENTO

A maneira mais simples de diminuir o carregamento sobre o talude seria o corte da encosta

ou retaludamento, isso diminuiria a tensao de cisalhamento no solo e o risco de ruptura diminuiria.

O processo pode ser feito de duas formas, diminuindo a altura do talude ou diminuindo a

inclinacao do mesmo. Como DUNCAN (2005) explica, “planificando um talude ou reduzindo sua
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altura [...] reduz a tensdo cisalhante ao longo da superficie de escorregamento potencial e aumenta

o fator de seguranca” !’

Em Alguns casos, a escavacao pode resultar na perda de area util na crista do talude porém
diminuindo essa area pode-se melhorar a estabilidade do talude, j& que o peso do macigo de terra
sera menor resultando em uma maior estabilidade. Entretanto, em alguns casos ndo tem a
disponibilidade de espago para fazer a movimentacgao de terra ou fazendo o corte, o talude ficara
muito ingreme, para essas situagdes o melhor a ser feito seria uma contengao estrutural como muros

de arrimo ou cortinas atirantadas além da drenagem.

Na figura abaixo ¢ mostrado um esquema de retaludamento em uma encosta natural.

Figura 2-9. llustra¢do de retaludamento (IPT,1991)

YDUNCAN, J. Michael. WRIGHT, Stephen G. Soil Strength and Slope Stability. John Wiley & Sons, INC., 2005.
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2.3.2 DRENAGEM

Com o objetivo de prevenir o excesso de dgua no solo vinda por percolagdo além de remover
a dgua ja existente, a drenagem melhora a estabilidade do talude pela diminui¢do de poro pressdes

excessiva no solo. Pode haver dois tipos de drenagem a superficial e a profunda.

A drenagem melhora a estabilidade do talude em duas maneiras
importantes: ela reduz a poro pressdo no solo, assim aumentando a
tensdo efetiva e a resisténcia ao cisalhamento, e ela reduz a for¢a de
tombamento da pressdo da dgua, assim reduzindo a resisténcia ao
cisalhamento requerida para equilibrio.®

Usando caneletas dispostas na crista do talude, na drenagem superficial, a 4gua ¢ captada e
escoada evitando assim a infiltragdo da mesma na massa de terra. Este método consiste em diminuir
a altura do nivel da agua, ¢ um dos mais usados por seu custo baixo, em alguns casos por conta da
declividade ¢ interessante fazer escadas d’agua para diminuir a energia cinética decorrente ao
escoamento. Como mostrado na figura, Massad (2006), defende que as bermas (parte plana na
crista do talude) devem ter cerca de 2 metros de largura e altura vertical de 9 a 10 metros para a
diminui¢do de energia cinética da agua. Uma das causas mais freqlientes de ruptura de talude
acontece quando o nivel de agua presente no mesmo aumenta, a drenagem profunda, nesse caso,
seria ideal pois visa “abaixar o nivel freatico, reduzindo, assim, as pressdes neutras e,
conseqiientemente, aumentar a estabilidade do talude, com drenos sub-horizontais

profundos”® . (MASSAD 2006). Ambos os tipos de drenagem, superficial e profunda, sdo bem

8DUNCAN, J. Michael. WRIGHT, Stephen G. Soil Strength and Slope Stability. John Wiley & Sons, INC., 2005.
MASSAD, Faical. Obras de Terra: Curso basico de geotecnia, 22 Edi¢cdo. S3o Paulo: Oficina de Textos,2006.
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simples e podem ser usados tanto em conjunto quanto associados com outros sistemas de

estabilizacdo. A Figura 2-10 mostra as canaletas executadas em retaludamento.

Canaletas

Figura 2-10. Drenagem superficial: Posi¢do das bermas e das canaletas (MASSAD,2006)

2.3.3 MUROS DE ARRIMO

Um dos meios mais antigos de contengdo de terra, os muros de arrimo sao feitos com pedras
marroadas ou até mesmo concreto. Sua estrutura massiva conta com o peso proprio para a
efetividade na contencao de taludes, e por requerer uma quantidade muito grande de material ¢
raramente usado para taludes muito altos. “Os muros de arrimo podem ser de varios tipos:
gravidade (construidos de alvenaria, concreto, gabides ou pneus), de flexdo (com ou sem

contraforte) e com ou sem tirantes”?°.

A figura mostra muros de arrimo de pedra, este sistema € bem simples e nao ha necessidade
de fazer drenagem. Apesar da simplicidade e baixo custo, na execu¢do do muro de arrimo, deve-
se atentar ao tamanho das pedras e a disposi¢do das mesmas para que sua estabilidade interna seja

bem estabelecida.

20GERSCOVICH, Denise M S. Estruturas de Contengdo Muros de Arrimo. Rio de Janeiro: UERJ, 2010



35

Figura 2-11. Muros de alvenaria de pedra (GERSCOVICH,2010)

O muro de arrimo por gravidade de pedras marroadas ¢ mais recomendado para taludes de
altura até 2 (dois) metros, para alturas maiores que esta ¢ recomendado o uso de argamassa colante
para preencher os vazios entre as pedras aumentando a rigidez do muro. Entretanto, com o uso da
argamassa colante, o muro perde sua propriedade drenante por isso, nesse caso, a utilizagdo de

procedimento de drenagem ¢ indicada juntamente com o muro.

2.3.4 CORTINAS ATIRANTADAS

Em alguns casos de encostas e ou taludes proximos a rodovias, que € o caso do estudo deste
trabalho, precisa-se ser feita uma contencao do tipo cortina atirantada. Esse sistema € constituido
de placas de concreto conectadas a barras de ago (tirantes), que ajudam na contencao do talude por
protensao, os tirantes tém como objetivo aumentar a resisténcia do solo ao cisalhamento. Esse
processo se da, pois os tirantes tém seus bulbos localizados abaixo da linha de ruptura, fazendo

com que a tensao normal ao longo da superficie de ruptura seja maior.
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Este método é realmente mais oneroso, porém, como Coduto (2011) explica, “pode ser

rentavel em 4reas urbanas onde o espago ¢ crucial [...]"2!.

Massad (2006) explica que “a carga necessaria nos tirantes pode ser determinada por
equilibrio estatico, por métodos como [...] o de Bishop Simplificado”?>. Como ja explicado
anteriormente, neste trabalho serd utilizado o método de Bishop Simplificado para a verificagdo de

estabilidade do talude em estudo.

DEFINICAO DE ANCORAGEM/TIRANTES

Os tirantes sdo pegas de metal que sdo introduzidas no solo, a escolha de metal como seu
material padrao ¢ devido a sua alta resisténcia a tracdo. Apds a introdug¢ao da peca de metal ¢
inserida uma nata de cimento para a formacdo de um bulbo de ancoragem, o tirante ¢ ligado a
parede contencdo que se localiza na parte exterior ao talude pela cabeca do tirante como mostrado

na figura:

21 CODUTO, TEUNG AND KITCH. Geotechnical Engineering: Principles and Practices, 2" ed. Prentice Hall, 2011.
22MASSAD, Faical. Obras de Terra: Curso bésico de geotecnia, 22 Edicdo. S3o Paulo: Oficina de Textos,2006.



37

1 -Ca 3
1a - Placas de apoio (uma ou mais chapas, groute, efc.)
1b - Cunha de grau (metilica, groute ou concreto amado) 4 -Bainha
5
&

- Perfurago do terreno

ic - Bloco de ancoragem (parafuso, cunha, sfc) -Ago, fibra, efc.
2 - Esfrutura ancorada - Bulbo de ancoragem

Figura 2-12. Caracteristicas do tirante (NBR 5926, ABNT 1996).
Como mostrado na figura o tirante ¢ constituido em, basicamente, trés partes, a cabega, o

comprimento livre, € 0 comprimento ancorado, conhecido também por bulbo de ancoragem.

A cabeca do tirante € por onde as cargas sdo transferidas do tirante para a estrutura que sera

ancorada. A Figura 2-13 mostra o detalhe da cabega do tirante.

Estrutura ancorada
Placas de gpoio

Cunha de grau

Mangueira para respiro

(eventual) Tubo de espara {eventual )
Mangueira para injecde o
de calda (eventua] U

Ei

=229 tirgnyss X,

Tubo de injegdo PVC

Bloco de ancoragem

Protegdo com massa
ou pintura epdxi

Figura 2-13. Detalhe da cabega do tirante (NBR5926, ABNT 1996)
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O comprimento livre, segundo a NBR 5629 (ABNT 2006), ¢ a “distancia entre a cabega do
tirante e o ponto inicial de aderéncia do bulbo de ancoragem”?’. Essa parte é essencial do tirante,

pois ela suportard os esfor¢os de tracao causados pelas cargas.

O comprimento ancorado ou bulbo de ancoragem ¢ a parte localizada além da superficie de
ruptura critica do talude. Todas as cargas serdo transferidas para o solo que, com a ajuda da nata

de cimento, tera maior aderéncia com o solo.

EXECUCAO DOS TIRANTES

Os tirantes sao constituidos de barras de ago, e as barras sdo cortadas nos comprimentos

previstos em projeto.

Ap0s o corte das barras, essas sdo submetidas ao sistema de prote¢do de classe prevista em

projeto de acordo com a norma NBR 5629/06.

Feita a prote¢do adequada, a montagem dos tirantes ¢ executada respeitando todos os
critérios da norma NBR 5629/06, tais como: Comprimento das barras, emendas de resisténcia

garantidas por ensaios e prote¢ao adequada.

Antes da instalagdo dos tirantes ¢ necessario ser feitas perfuragdes onde eles serdo
introduzidos. A perfuragdo pode ser feita com qualquer sistema desde que o furo seja retilineo e
outros critérios, como os citados acima, sejam obedecidos.Além destes critérios, a perfuracao deve

obedecer, também, o alinhamento, a inclinagao, estabilidade, didametro e locacao dos furos.

23ASSOCIAC,&O BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS — NBR 5629: Execucdo de tirantes ancorados no terreno. Rio de
Janeiro, 2006.
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A instalagdo consiste em colocar o tirante no furo, este pode ser instalado antes ou depois
do preenchimento do furo com a nata de cimento. O preenchimento do furo deve ser feito desde o

fundo até a boca do furo.

A injecdo do tirante pode ser de dois tipos: em fase inica ou em fases multiplas. O tipo de
injecdo fica a critério do executor da obra, mas deve-se garantir o total preenchimento do trecho de
ancoragem. A nata de cimento deve ter a dosagem adequada,a fim de se obter a resisténcia aos 28

(vinte e oito) dias de 25 (vinte e cinco) MPa (NBR 5629/2006).

Ap0s a injecdo de nata de cimento nos tirantes o ensaio de protensdo deve ser feito em cada
um dos tirantes. O processo consiste em aplicacdo de cargas por um conjunto de aparelhos, o
mandmetro-macaco-bomba hidraulico, que deve ser devidamente testado e com data de atestado

de afericdo de um ano ou menos. O valor da carga inicial ¢ dada por:

Fo=01fykS$ (36)

Onde, fyk € a resisténcia caracteristica a tragdo do tirante e S ¢ a menor se¢do do elemento

resistente a tragdo do tirante.

A figura mostra como sdo feitos esses ensaios.
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Figura 2-14. Montagem do conjunto manéometro-macaco-bomba hidraulico. (Assuntos cruzados)

Os ensaios podem ser, de acordo com a NBR 5629 (ABNT 2006) de quatro tipos: Ensaio

basico; Ensaio de qualificacao; Ensaio de recebimento e; Ensaio de fluéncia.

O ensaio basico consiste em assegurar e verificar a execucdo do tirante onde todos os

processos sao observados.

O ensaio de qualificacdo visa verificar a reagdo dos elementos constituintes do tirante que
estdo enterrados. Com este ensaio, ¢ possivel determinar a capacidade de carga e estimar os

comprimentos de ancoragem e o livre.

O ensaio de recebimento ¢ um ensaio de rotina, com ele € possivel controlar a capacidade
de carga e comportamento dos tirantes. Todos os tirantes sdo obrigatoriamente testados seguindo
a norma NBR 5629/06. De acordo com a norma, os ensaios devem atender as distribuicoes:
Tirantes definitivos deve-se executar o ensaio do tipo A em, no minimo, 10% dos tirantes da obra,
e o ensaio do tipo B para os demais tirantes; para tirantes provisorios deve-se executar o ensaio do

tipo C para 10% dos tirantes, e o ensaio tipo D para os demais tirantes da obra.
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A tabela a seguir mostra as cargas a serem aplicadas no ensaio de recebimento (cargas de

trabalho F;) segundo a norma NBR 5629/06.

Tabela 2-1. Cargas a serem aplicadas no ensaio do recebimento (NBR 5629,ABNT2006).

Tirante Ensaio Estdgios de carga e descarga
Permanente Tipo A F.e 03F, 06F; 08F; 1,0F; 12F; 14F; 16F; e175F
Permanente Tipo B F,e03F; 06F; 08F; 10F;12F; e 14F
Provisorio Tipo C F, e03F;06F; 08F; 10F; 12F; e 15F
Provisorio TipoD F,e03F;06F; 08F, 10F e12F,

O ensaio de fluéncia ¢ executado aplicando uma carga controlada por intervalos de tempo

também controlados, o desempenho do tirante nesse ensaio ¢ verificado medindo o deslocamento

da cabeca do tirante quando submetido a cargas de duragdo longa.

Apos serem feitos e aceitos os ensaios supracitados, o tirante € incorporado a estrutura. Sua

carga de incorporacdo deve ser definida em projeto e seu valor precisa estar entre 80% e 100% da

carga de trabalho.

A figura a seguir mostra as fases da execug¢ao dos tirantes.
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FRENTE

Figura 2-15. Fases da escavagdo de tirantes alternados (NBR 9061, ABNT 1995)

DIMENSIONAMENTO DOS TIRANTES

Todos os tirantes devem ter didmetro previsto em projeto a fim de suportar o esforgo
maximo pelo qual o tirante serd submetido. Lembrando que a norma NBR 5629/06 sugere que para
tirantes com elementos de ago a 4rea de se¢do nio deve ser menor que 50 mm? para cada barra, fio

ou cordoalha.
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O célculo da secdo de aco tem como base a tensdo admissivel que ¢ calculada de acordo

com as equacgoes:

e Para tirantes permanentes:

K
cadm = Iyk 0,9
1,75
e Para tirantes provisorios:
K
cadm = Ik 0,9
1,50

Onde:

O adm € a tensdo admissivel;

fyk € a resisténcia caracteristica do aco

(37)

(38)

Os valores de 1,75 e 1,50 sdo os fatores de seguranga para tirantes definitivos e provisorios

respectivamente.

Ap6s o calculo de tensdo admissivel € possivel calcular a secao de aco através da formula:

Ft
" cadm

o
n
|

Onde:
A € a area da se¢do de ago;

F¢é a carga de trabalho limite definida nos ensaios.

(39)
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DIMENSIONAMENTO DO BULBO DE ANCORAGEM

A norma NBR 5629 determina que o comprimento e sec¢ao transversal da ancoragem deve
ser obtidos por meio dos ensaios basico e de qualificagdo. E sabe-se que a resisténcia a tracdo ¢é
considerada ser dada apenas pelo atrito entre o solo e o bulbo, ou seja a resisténcia da ancoragem

¢ dada pela resisténcia ao cisalhamento.

A norma também determina que a resisténcia a tragdo da ancoragem pode ser dada por duas

equacdes dependendo do tipo de solo.

e Para solos arenosos:

T = o'zULbKf (40)

Onde:

T ¢ a resisténcia a tragao;

0 € a tensao efetiva no ponto médio da ancoragem:;

U ¢ o perimetro médio da se¢do transversal da ancoragem;
Ly ¢ o comprimento do bulbo de ancoragem,;

Kr ¢ o coeficiente de ancoragem indicado na figura abaixo.
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Compacidade
Solo
Fofa |Compacta| Muito
compacta

Silte 0.1 04 1,0

Areia fina 0,2 0,6 15

Areia média 0,5 1,2 2,0

Areia grossa e pedregulho| 1,0 20 3,0

Figura 2-16. Coeficiente de ancoragem (NBR5629, ABNT2006)

e Para solos argilosos:

T = a ULb Su (41)

Onde:
o ¢ o coeficiente redutor da resisténcia ao cisalhamento;
Su € a resisténcia ao cisalhamento ndo drenado do solo argiloso.

Para valores de Sy menores ou iguais a 40 kPa a norma sugere usar «=0,75, para Sy maiores
ou iguais a 100 kPa a norma sugere usar ««=0,35. Sendo que, para valores de S, entre 40 kPa e 100

kPa, os valores de &x devem ser interpolados linearmente.

A norma NBR 5629 impede de ser executado o trecho de ancoragem para solos organicos
moles, solos coesivos ou de aterros com nimero de SPT (Nspt) menor ou igual a 4 e para aterros

sanitarios.



46

3 ESTUDO DE CASO

No presente capitulo sdo apresentadas as caracteristicas do talude em estudo como o
levantamento planialtimétrico e dados geotécnicos obtidos pelo teste de penetragdo padrdo (SPT).
Sera apresentada também a solugdo de cortina atirantada para a contencao do talude em estudo, seu

dimensionamento e detalhamento.

3.1 CARACTERISTICAS DO TALUDE EM ESTUDO

O talude em estudo ¢ localizado na Avenida Armando Alves da Silva, Caratinga - Minas

Gerais. A Figura 3-1 mostra a situagao inicial do talude:

Figura 3-1. Foto tirada no local em estudo (Autor).

Para a caracterizacdo do talude em estudo foi utilizado um levantamento planialtimétrico
da area pelo qual pdde-se definir o perfil do talude. A partir da defini¢do do perfil do talude em
estudo de analise de estabilidade do mesmo e o método de contengao serdo melhores avaliados e

executados. A figura 3-2 mostra o levantamento planialtimétrico da regido do talude.
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Figura 3-2. Levantamento planialtimétrico da area do talude em estudo.(Autor)

Além do levantamento planialtimétrico,foram executados alguns pontos de sondagem na
area. Com os resultados da sondagem foi possivel definir as caracteristicas geotécnicas e geoldgicas
do solo. Para o estudo em questdo , foi escolhido a sondagem do furo niumero 02 (em anexo), que

possui as caracteristicas mais criticas quanto ao fator de seguranga.

Com base no relatorio de sondagem adotada para a andlise da estabilidade da encosta foram
definidas trés camadas principais e suas caracteristicas estimadas com a ajuda do software

Microsoft Excel (tabelas em anexo).

A descrigao das camadas do talude em estudo apds as estimativas feitas se dividiu como: a

camada superior de silte argiloso pouco arenoso com peso especifico natural () igual a 19,31
KN/m?, coesdo efetiva igual a 100 kPa e dngulo de atrito igual a 32,56°; a camada do meio ¢ de

silte argiloso com peso especifico natural () igual a 20,17 KN/m?, coesdo efetiva igual a 170 kPa
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e angulo de atrito igual a 36,89 °; e por fim, a camada inferior é de silte argiloso pouco arenoso
com peso especifico natural () igual a 20,33 KN/m?, coesdo efetiva igual a 140 kPa e angulo de

atrito igual a 35,29 °. Estes dados foram usados como dados de entrada no software GeoStudio

2012.

As caracteristicas do solo foram estipuladas através das correlagdes para a previsao do

angulo de atrito efetivo do solo através de ensaios de SPT como:

¢’ = V20N + 15 (43)

Nessa correlagdo definida por Teixeira (1996) apud Cintra et al.(2003), N € o nimero de
SPT da camada de solo. Para peso especifico natural do solo foi determinado através da tabela 3-

1 de Godoy, 1979 apud Cintra et al.,2003:

Tabela 31. Peso especifico de solos argilosos (Godoy, 1979 apud Cintra et al.,2003).

N Consisténcia Peso especifico
(golpes) (KN/m3)
<2 Muito mole 13
3-5 Mole 15
6-10 Média 17
11-19 Rija 19
220 Dura 21

A Tabela 3-2 mostra a correlag@o entre o nimero de SPT e a coesdo do solo segundo Alonso

(1983):

Tabela 3-2. Coesao de solos argilosos (Alonso,1983).

N golpes Coesao (kPa)
<2 <10
2-4 10-25
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4-8 25-50
8-15 50-100
15-30 100-200

>30 >200

A Figura 3-3 mostra a superficie de ruptura do talude calculado pelo software GeoStudio
2012, onde pode-se observar também os tipos de solo que compdem o talude em estudo além do
fator de seguranca com o valor de 5,713 que, apesar de ser maior do que permitido por norma, foi

aplicado o retaludamento para maior aproveitamento da area ttil do lote.

25

0 Materials

B Silte argiloso pouco arenoso
B Silte argiloso
B Silte argiloso pouco arenoso 2

15

Elevacao

10

o 10 20 a0 40 50

Distédncia

Figura 3-3. Superficie de ruptura do talude em estudo obtida pelo software GeoStudio 2012
(Autor).

Para melhor aproveitamento do terreno localizado no pé do talude, foi sugerido o

retaludamento da massa de terra.
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Com o retaludamento acrescentou-se 90 m? de area 1til, e assim a necessidade de se fazer
uma cortina atirantada para a contenc¢do do talude foi acentuada. Apds o retaludamento, o talude

foi dividido em duas partes principais.

A primeira possui 11 metros de altura do pé até a crista com angulo de inclinagdo de 90°,
onde serd executada cortina atirantada. Apds essa primeira parte, existe uma berma para a
drenagem das aguas pluviais. E, a terceira e ultima parte possui apenas trés metros de altura do pé

até a crista com o angulo de inclinagdo de 90 °.

A figura 3-3 mostra a analise de estabilidade feita apos o retaludamento sugerido feita no
software GeoStudio 2012, pode-se observar que o fator de seguranga teve um leve aumento (para

0,75, porém nao ¢ o suficiente de acordo com a norma.

075D

Materials

. 0O Silte argiloso poUCo arenoso
]}m O Silte argiloso

O Silte argiloso pouco arenaso (2)

o
[

Elevagao

=]

Distancia

Figura 3-4. Superficie de ruptura do talude em retaludado obtida pelo software GeoStudio 2012
(Autor).
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3.2 DESCRICAO DA CORTINA ATIRANTADA

Apos a andlise de estabilidade do talude em estudo e ser definido o fator de seguranga menor
do que 1,5 (um e meio) foram escolhidas a solucdo para a contengdo da massa de terra. Devido a
necessidade do acréscimo de 90 m? na rea 1til do lote, um corte no talude foi feito e assim,a opgdo

de cortina atirantada foi considerada como a solu¢do mais apropriada.

A solugdo sugere a execugdo de uma cortina atirantada com 11 metros de altura e 12 metros
de comprimento. A cortina sera de concreto armado com 88 tirantes que serao dispostos em trés
linhas horizontais e trés linhas verticais, os tirantes serdo de barra de ago DYWIDAG ST 85/105
com 32 mm de diametro, carga de trabalho de 350 KN e concreto de fx=30 Mpa.

3.3 DIMENSIONAMENTO DA CORTINA

3.3.1 QUANTIDADE DE TIRANTES

Como a cortina atirantada cobrira toda a primeira camada do talude e a inclinagdo do mesmo
apos o corte, foi escolhido o método de analise de Costa Nunes e Velloso para definir o nimero de
tirantes e suas disposi¢des. Para melhor precisao, foi-se admitido para o fator segurancga 1,5, para

o dngulo da ancoragem em relagdo a normal a superficie potencial de ruptura 1/=18° e as

caracteristicas do solo como: ®=32,56°; ¢=100 Kpa, 7=19,31 KN/m®. A figura 3-5 mostra a segdo

transversal do talude para a andlise de estabilidade.



Figura 3-5. Segdo transversal do talude em estudo para analise(Autor).

A partir da figura acima pode-se calcular:

e Ainclinacao da superficial potencial de ruptura:

Wper = 1ij2+¢ — 90+22,56 — 61,28°

e O comprimento X:

X=H.tg(90—-61,28) =11. tg(28,78°) = 6,03 m

A= H.ZX = 11.26,03 — 33'15 mz

e O peso da lamela:
W=A.y.1m=33,15m?. 19,31% x 1m = 640,13KN

e A tracdo de cada tirante:

c. A+(W.cos(ypcr) +T . cos(¥9)) . tg(D)

1,5 =
! W . sen(Ypcr)-T . sen(¥)
15 — 100. 33,15+(640,13. c0s(61,28°) +T. cos(18%). tg(3 ,56°)
T 640,13 . sen(61,28°)—T . sen(1 °)
3315+(307,6+0,95 )0,638
1,5 =

561,38—-0,309T

52



842,07 — 0,464T = 3315 + 196,25 + 0,607T

—1,071T = 2669,18

T = —2492,23 KN

53

A partir do célculo da tragdo de cada tirante e assumindo executar uma linha vertical de

tirantes a cada 1,1 metros:

C=11.T=1,1.2492,23 = 2741,45 KN

Considerando a grande utilizagdo do produto no mercado, adotou-se a barra de aco

DYWIDAG ST 85/105 com 32 mm de didmetro o qual, de acordo com a Tabela 3-1 pode-se

observar, possui carga de trabalho= 350 KN.

Tabela 3-1. Tabela para dimensionamento da parte metalica de tirante permanente.

§888882

Fios

Assim, pode-se estimar o numero de linhas horizontais:

_ 2741,45

350

ROCSOLO 1.1/4” 10114”
CP-150-RB 8 @ 8mm
INCO 35D 12 40mm
DYWIDAG ST 85/105 10 32mm
CP-150-RB 10 @ 8mm
ROCSOLO 1.1/2” 101127

= 7,83 ~ 8 barras

6740

1140 (]
804,0
503,0
977,6

3 16
9,00
6,24
3,95
7,67

21.000
21.000
21.000
21.000
21.000
21.000

72
105
150

60
85
135
75
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A estimativa do espacamento vertical entre os tirantes ¢ dada por:

=82 _2_128m
8-1) 7

A figura 3-6 mostra a disposi¢@o dos tirantes na cortina.

0

50.0—|—110.0-|'1‘10.0-|'11[).()-|—110.0-|'1‘10.()-|-110.O-|"110.0-|'1‘10.0-|'110.()-|'110.()-|—EO
100.0

— @ a8 ] o] ] a8 @ ] 8 2]
1286

— @ ] <] ® a a @ ] 8 2] ]
123.6

— @ a8 <] ] ] ] ] ] 8 2] ]
128.6

— @ ] @ ] o] a8 8 @ a8
1286

— a8 a8 a a ] 8
128.6

— ® 8 o] ] 8 ] a8 8 2] a8
1286

— ® a <] a a a ] a a a
128.4

— ® ] ] c] a 8 ] a 8 2] a
100.0

Figura 3-6. Vista frontal da cortina atirantada a ser executada (Autor).

3.3.2 COMPRIMENTO DAS BARRAS

Para o dimensionamento do comprimento das barras foi utilizado o método da NBR 5629

(2006):
Lv=6,03+0,15.H

Lv =6,03+0,15.11 = 6,03 + 1,65 = 7,68m~7,70m

Onde H ¢ a altura do talude.
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Considerando o comprimento livre Ly= 7,70m, o comprimento do bulbo Ly> 5 m, o

diametro do bulbo igual a 150 mm. Usando a equagdo dada pela norma, onde T = 350 KN:

T=a.U.Lb.Su

Para o célculo da resisténcia ao cisalhamento ndo drenado foi usado a equagdo de Hara et

al:

Su=10,29.N%72,100
Su =0,29.15,75%72.,100

Su = 211,08 KN /m?

Como, de acordo com a norma NBR 5629/06, para Su < 40 kPa, 0=0,75 e, para Su > 100

kPa, 0=0,35. Entdo, com interpolacdo acha-se 0=0,75. O perimetro da circunferéncia do bulbo ¢

dado por:
U=mnxD
U= mx0,15
U=047m

Com os dados acima, pode-se calcular o comprimento do bulbo Ly:

T
a.U. Su

Lb =

350
Lb = = 10,08 m
0,35. 0,47. 211,08
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Lb=10m

A Figura 3-7 mostra o corte lateral com os comprimentos das barras e dos bulbos dos

tirantes a serem executados.

1100.0

Figura 3-7. Corte lateral da cortina atirantada a ser executada (Autor).

3.3.3 DIMENSIONAMENTO ESTRUTURAL DO PAINEL

No dimensionamento estrutural do painel da cortina atirantada, foi admitido que houvesse
vigas verticais com 30 centimetros de espessura por 50 centimetros de altura, o painel terad
dimensdes: 11 metros de altura por 12 metros de comprimento e 30 centimetros de espessura, o
concreto a ser utilizado tera resisténcia a compressao caracteristica (fck) de 30 MPa e os tirantes
como apoios de segundo grau. A utilizacdo da viga vertical, embutida no painel, visa simplificar

os calculos, evitando a necessidade da verificacao quanto a puncao da laje.
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Para um maior rigor na determinacdo dos esfor¢os cortantes e momentos fletores nas vigas
devido a carga sobre as vigas, foi utilizado software Ftool® que analisa estruturas bi-

dimensionalmente. A Figura 3-8 mostra a disposi¢ao das vigas e dos tirantes no painel.

50. 110.0-|>110.0]410.0-|>110.0-|>110.0-|‘110.0-|>110.0-|>110.0-|>110.0-|>110.C i

100.0 ] . ) .
ke lef 8 @ @ ®

1236 | |- J : y )
] @ [0} @ ® ) ® @ ® Ic] @

4, " 4
128.6 < . . j ,
= e [ @ @ =) @
128.6 : S I o 5 R J o

- ‘ '

@ @] ® ® o) 'u.l @ ] @ ) o

1286 | [ * 1T M [ 1] -
4 a 1
@ g o) ® @ &

128.6 L ’ 3 . ’
of & [of & |o] o |of |[e ® g
128.6 i ’ ' ) ’
2 @ d ® @ ) = @ ® 5]
128 .4 : : i )
] @ @ @ ® @ ® - @ ) @

100.0 ‘ : '

Figura 3-8. Vista frontal da cortina atirantada e disposi¢do das vigas e tirantes no painel
(Autor).

Vigas na linha vertical (V1 a V11)

Nas vigas verticais ha 8 tirantes espagados entre si em 1,28 metros € em 1 metro da

extremidade até o primeiro tirante. A determinacdo das cargas (q) que sdo aplicadas nas vigas
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horizontais foi definida com a carga de cada tirante calculada anteriormente (T = 350 KN) e com

o comprimento total da viga (L = 11 m).

T 350.8

1T ™11

= 254.54 KN/m

A Figura 3-9 mostra a planta da localizac¢do das vigas no painel da cortina.

50.0—|>1 10.0-|>110.0-|>1 10,0-I-1 10‘0-|>1 10.()-|>110.0-|>1 10.0-|»1 10.0-|>110.0-|>110.0-|—EO'0
- L N “

100.0 . [ ;
i@ @ @| e ® @ @ ® | ® @

1286 ||| || | g ‘ .
d ] by Ea ® 5] 5] @ ® =) ]
1286 1 & 1 , i
1S) 5 ) @ o @ (<] [c] [c] 5] 5]

128.6 : < TOF kL .
@ @ B @] @ s‘; @ ® 'm vg £l

1286 C 7 1 4 [ T |

2 a

6] 8 cl o) @ a 8 & ] & 8

1286 ) o y

4
@ ) @ ® @ @ @ @ ® @ 8l
128.6 S ‘
@ @ 8 c) ® @ @ g @ @ &)
1284 : ) I )
S i é 2] 2] u‘ ] B

100.0 ] 1 [ ) 1

Vi V2 V3 V4 V5 V6 V7 V8 V9 VI0 V11

Figura 3-9. Planta de localiza¢do das vigas horizontais (Autor).

A Figura 3-10 mostra o esquema da viga com o carregamento calculado para a analise no
software Ftool®, a Figura 3-11 mostra o diagrama de esforcos cortantes e a Figura 3-12 mostra o

diagrama de momentos fletores.
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254 It 25454 kN/m 254 54kN/m 25454kN/m 25454kN/m 25454kN/m 254.54kN/m 254.54 kN/'m 254.54 kN/'m

[11 llllllllllllllllllllllllllllllllllllllllll
A 7 N N/ NS/ U/ R\

—100mL128m 1.28 m 1.29m 1.28 m 1.28 m 1.28 m 1.28 m ==—1.02 m —

11.00 m

Figura 3-10. Esquema de carregamento da viga vertical(Autor).

2546
- 188.2
139.1 170.2 163.9 158.8
\ \ \ 67.5

NN N T A AN

15 .
1879 158.2 163.2 -189.2
1.00 m ple==-1.28 m 128 m 129 m 128 m 128 m 128 m 1.28 m £

—1.02m

11.00 m |

Figura 3-11. Diagrama de esfor¢os cortantes da viga vertical(Autor).
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i
b

= 11.00 m =

Figura 3-12. Diagrama de momentos fletores da viga vertical(Autor).

Célculo de armadura combatente aos esforgos:
Das extremidades até 3,5 m

Partindo do diagrama de momentos fletores mostrado na Figura 3-12, sabe-se que o

momento nos apoios das extremidades ¢ de 131,1 KN.m e nos vaos de 28,2KN.m. E multiplicando-

os pelo fator de seguranca (1,4) consegue-se os momentos solicitantes de calculos Mg= 183,54

KN.m e Ms=39,48 KN.m.

1) Verificagdes

e Altura util

Considerando o cobrimento (¢) de 2,5 cm, o didmetro da armadura transversal (©t) de 0,63

cm e longitudinal (©1) de 1 cm.

ol
d’=c+(2)t+7=2,5+0,63+0,5=3,63cm

d=h—-d =50-3,63=4637cm
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e Momentos maximos

De acordo com a Tabela 1.1elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), como o concreto a ser usado sera C 30 e ago CA-50, o ke im serd considerado igual a

1,5. E utilizando as equagdes contidas na tabela supracitada:

b.d? 30.4637°

Md, lim = 7 = — &

= 43000 KN.cm = 430,00 KN.m

Msd, max, apoio = 183,54 KN.m = 18354 KN.cm

Msd, max,vio = 39,48 KN.m = 3948 KN.cm

COH’]O Md,méx, apoio :39,48 < Md,mé,x, ap()i(): 183,54 KNm < Md,lim = 430 KN.m, a Vlga teré

armadura simples.

Onde:

My jim € 0 momento fletor limite;

M, max, apoio € 0 momento fletor solicitante maximo nos apoios;
My, max, vao € 0 momento fletor solicitante maximo nos vaos;

b ¢ a largura da viga;

d ¢ a altura util da viga.

2) Flexao

B b. d?
"~ Md, max
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_30. 46,372

ke =—8354 = 3”1

~30. 46,372

kc = 3048 16,34

De acordo com a Tabela 1.1 elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), para concreto C30 e ago CA-50, com kc=3,51 obtém-se o valor de ks=0,025 e para

ke=16,34, ks = 0,023.

ks. Md, max
As=————
d
A o 0,025. 18354 990 cm?
S, superior = 2637 =990 cm
As i ] _0,023.3948_196 .
s,inferior = 26,37 =1,96cm
Onde:

As, superior ¢ a area de se¢ao de ago ma borda superior;

As,inferior ¢ a area de secdo de aco na borda inferior.

Considerando barras de didmetro de 12,5 mm, as quais cada uma possui area de 1,23 cm? o

numero de barras a ser usado na viga sera:

] —9'90—805 8h
n, superlor = 1’23 = 0, arras

n,inferior = m = 1,59 ~ 2 barras

A armadura longitudinal minima se da por:



As,min = pmin.bw. h

0,150

As, min

100

Onde:

pmin ¢ a taxa minima de armadura de flexao para vigas de acordo com a Tabela 17.3 da

NBR 6118/2014;

. 30.50 = 2,25 cm?

As,min ¢ a area de se¢ao de ago minima.
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Tabela 17.3.—Taxas minimas de armadura de flexao para vigas (NBR 6118/2014).

Valores de pmin * (Ag,min/Ac)

Forma da %
secao

20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 90
Retangular | 0,150 | 0,150 | 0,150 | 0,164 | 0,179 | 0,194 | 0,208 | 0,21° | 0,219 | 0,226 | 0,233 | 0,239 | 0,245 | 0,251 | 0,256

8  Os valores de pp, estabelecidos nesta Tabela pressupdem o uso de ago CA-50, d/h = 0,8 e v, = 1,4 e 1 = 1,15. Caso esses fatores sejam
diferentes, pmin, deve ser recalculado.

De acordo com a Tabela 17.3 da NBR6118/2014, para concreto C30, o valor de pmin ¢

0,15 %.

Considerando barras de didmetro de 12,5 mm, as quais cada uma possui area de 1,23 cm? o

numero de barras a ser usado na viga sera:

1,23

2,25
n,min = ——= 1,74 ~ 2 barr
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Assim, as vigas se constituem por 8 barras de aco de 12,5 mm de didmetro na borda superior
e 2 barras de aco de 12,5 mm de didmetro na borda inferior e assumindo que a borda superior da

viga ficard na face exterior do painel.

3) Cisalhamento

Antes de calcular a area de armadura transversal, precisa-se verificar se havera apenas

armadura minima. As verificagdes sdo dadas por:

Vsd, min = Vsw,min + Vc

Onde V. ¢ a parcela da forga cortante suportada pelo concreto e ¢ dada por:

Vec=0,6.fctd.bw.d

Onde fctd ¢ a resisténcia de calculo a tragdo do concreto e ¢ dada por:

0,21. fck?/3
fctd = ————
V44
0,21.30%/3 ,
fctd = 2 - 1,4482 MPa = 0,1449 KN /cm

Onde fck (resisténcia a compressdo caracteristica do concreto) ¢ 30Mpa e ¢ € o fator de

seguranga de valor 1,4. Assim, pode-se calcular a parcela da forca cortante suportada pelo concreto:
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Ve =10,6.0,1449.30.46,37 = 120,9KN
Para o célculo da forca cortante minima (Vswmin) € usada a equagao:
Vsw,min = psw,min.0,9.b.d . fywd

Onde:

fywd ¢ a resisténcia de calculo a tragdo do ago que ¢ dada por:

50
fywd = - = 4348 KN;

Pswmin € @ taxa minima de armadura transversal ¢ dada pela Tabela 13.1 elaborada por

Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro:

Tabelal3.1. Valores de psw,min (%) (Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro).

ACO CONCRETO

C20 C25 C30 C35 C40 C45 C50

CA-25 0,1768 0,2052 0,2317 0,2568 0,2807 0,3036 0,3257

CA-50 0,0884 0,1026 0,1159 0,1284 0,1404 0,1580 0,1629

CA-60 0,0737 0,0855 0,0965 0,1070 0,1170 0,1265 0,1357
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Para concreto C30 e aco CA-60 encontra-se o valor de 0,0965% para psw,min. Com o0s

valores obtidos tem-se:

0,0965
100

Vsw, min = .0,9.30.46,37.43,48 = 52,5 KN

Entao pode calcular a forca cortante minima de calculo:

Vsd,min = 120,9 + 52,5 = 173,4 KN

Como pode ser observado na Figura 3-11, a for¢a cortante méxima encontrada no diagrama
de forga cortante ¢ 258,4. Considerando o fator de seguranga igual a 1,4 tem-se a forca cortante

solicitante de calculo com:
Vsd =1,4.258,4 = 361,76 KN

Como Vs4=361,76 KN > Vi min =173,4 KN, a armadura de cisalhamento serd maior do que
a minima. E para simplificar o detalhamento, ndo foi considerada armadura transversal minima

apenas a superior a minima. A area de armadura transversal ¢ dada por:

Vsw =Vsd —Vc

Vsw = 361,76 —120,9 = 240,86 KN

Vsw

asw = ———
0,9.d .fywd

086 1507 1327 em?
AW =09.46,37.4348 3 G = 1327 em¥/m
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Para 2 ramos:

asw 13,27
T = T = 6,64 sz/m

Considerando a armadura transversal com valor 6,64 cm?m. Através da Tabela 1.4a
elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em anexo), obtém-se para
armadura transversal barras de diametro de 10mm com 11 cm de espacamento. O detalhamento

das vigas em apéndice.

Ap6s 3,5 m da extremidade

Partindo do diagrama de momentos fletores mostrado na Figura 3-12, sabe-se que o maior
momento nos apoios € de 41,7 KN.m e nos vaos de 18,8KN.m. E multiplicando-o pelo fator de
seguranca (1,4) consegue-se os momentos solicitantes de calculos Mg=58,38 KN.m e My=26,32

KN.m.

1) Verificagdes

e Altura util

Considerando o cobrimento (¢) de 2,5 cm, o didmetro da armadura transversal (©t) de 0,63

cm e longitudinal (21) de 1 cm.

ol
d’=c+(2)t+7=2,5+0,63+0,5=3,63cm

d=h—-d =50-3,63=4637cm
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e Momentos maximos

De acordo com a Tabela 1.1elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), como o concreto a ser usado sera C 30 e aco CA-50, o k¢ im sera considerado igual a

1,5. E utilizando as equagdes contidas na tabela supracitada:

b.d?> 30.4637°

Md,lim = 7= = —— ¢

= 43000 KN.cm = 430,00 KN.m

Msd, max, apoio = 58,38 KN.m = 5838 KN.cm

Msd, max,vao = 26,32 KN.m = 2632 KN.cm

COH’]O Md,méx, Véo:26,32< Md,méx, apoio = 58,38 KNm < Md,]im = 430 KNm, a Vlga tel‘é

armadura simples.

Onde:

My jim € 0 momento fletor limite;

M, max, apoio € 0 momento fletor solicitante maximo nos apoios;
My, max, vio € 0 momento fletor solicitante maximo nos vaos;

b ¢ a largura da viga;

d ¢ a altura util da viga.

2) Flexao

B b. d?
"~ Md, max

~30. 46,372

kc = =338 = 11,05
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_30. 46,372

ke =—637 = 2401

De acordo com a Tabela 1.1 elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), para concreto C30 e ago CA-50, com kc =11,05 obtém-se o valor de ks=0,024 e para

ke=24,51, ks = 0,023.

ks. Md, max
As=————
d
2 ] _0,024. 5838_302 5
s, superior = 2637 =3,02cm
As i ] _0,023.2632_130 5
s,inferior = 2637 =1,30cm
Onde:

As, superior ¢ a area de se¢do de aco ma borda superior;

As,inferior ¢ a area de secao de a¢o na borda inferior.

Considerando barras de diametro de 10 mm, as quais cada uma possui area de 0,79 cm? o

nimero de barras a ser usado na viga sera:

or = 202 =382~4b
n, superlor = 0’79 =D, arras

n,inferior = 079 = 1,03 ~ 2 barras

)

A armadura longitudinal minima se dé por:



As,min = pmin.bw. h

0,150
00

As, min

Onde:

. 30.50 = 2,25 cm?
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pmin € a taxa minima de armadura de flexdo para vigas de acordo com a Tabela 17.3 da

NBR 6118/2014;

As,min ¢ a area de se¢do de aco minima.

Tabela 17.3.—Taxas minimas de armadura de flexao para vigas (NBR 6118/2014).

Valores de pmin  (As min/Ac)

Forma da %
secédo

20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 90
Retangular | 0,150 | 0,150 | 0,150 | 0,164 | 0,179 | 0,194 | 0,208 | 0,21° | 0,219 | 0,226 | 0,233 | 0,239 | 0,245 | 0,251 | 0,256

8  Os valores de pp, estabelecidos nesta Tabela pressupoem o uso de ago CA-50, d/h = 0,8 e v = 1,4 e 1 = 1,15. Caso esses fatores sejam
diferentes, pmin deve ser recalculado.

De acordo com a Tabela 17.3 da NBR6118/2014, para concreto C30, o valor de pmin ¢

0,15 %.

Considerando barras de diametro de 10 mm, as quais cada uma possui area de 0,79 cm? o

nimero de barras a ser usado na viga sera:

2,25

0,79

n,min = — = 2,85 ~ 3 barras
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Assim, as vigas se constituem por 4 barras de ago de 10 mm de didmetro na borda superior
e 3 barras de aco de 10 mm de diametro na borda inferior e assumindo que a borda superior da viga

ficara na face exterior do painel.

3) Cisalhamento

Antes de calcular a area de armadura transversal, precisa-se verificar se haverad apenas

armadura minima. As verifica¢des sao dadas por:

Vsd, min = Vsw, min + Vc

Onde V. ¢ a parcela da forga cortante suportada pelo concreto e ¢ dada por:

Ve=0,6.fctd.bw.d

Onde fctd ¢ a resisténcia de célculo a tragao do concreto e ¢ dada por:

0,21. fck?/3
fetd = ————
Yc
0,21.302/3 )
fetd = ————— = 14482 MPa = 0,1449 KN /cm

Onde fck (resisténcia a compressao caracteristica do concreto) ¢ 30 Mpa e ¢ € o coeficiente

de ponderagdo da resisténcia do concreto de valor 1,4. Assim, pode-se calcular a parcela da forga

cortante suportada pelo concreto:
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Ve =10,6.0,1449.30.46,37 = 120,9KN
Para o célculo da forca cortante minima (Vswmin) € usada a equagao:
Vsw,min = psw,min.0,9.b.d . fywd

Onde:

fywd ¢ a resisténcia de calculo a tragdo do ago que ¢ dada por:

50
fywd = - = 4348 KN;

Pswmin € @ taxa minima de armadura transversal ¢ dada pela Tabela 13.1 elaborada por

Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro:

Tabelal3.1. Valores de psw,min (%) (Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro).

ACO CONCRETO

C20 C25 C30 C35 C40 C45 C50

CA-25 0,1768 0,2052 0,2317 0,2568 0,2807 0,3036 0,3257

CA-50 0,0884 0,1026 0,1159 0,1284 0,1404 0,1580 0,1629

CA-60 0,0737 0,0855 0,0965 0,1070 0,1170 0,1265 0,1357
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Para concreto C30 e aco CA-60 encontra-se o valor de 0,0965% para psw,min. Com o0s

valores obtidos tem-se:

0,0965
100

Vsw, min = .0,9.30.46,37.43,48 = 52,5 KN

Entao pode calcular a forca cortante minima de calculo:

Vsd,min = 120,9 + 52,5 = 173,4 KN

Como pode ser observado na Figura 3-11, a forga cortante maxima encontrada nos apoios
apos 3,5m no diagrama de forga cortante ¢ 188,3. Considerando o fator de seguranca igual a 1,4

tem-se a forga cortante solicitante de calculo com:
Vsd =1,4.188,3 = 263,62 KN

Como Vs34=263,62 KN > Vi min =173,4 KN, a armadura de cisalhamento serd maior do que
a minima. E para simplificar o detalhamento, ndo foi considerada armadura transversal minima

apenas a superior a minima. A area de armadura transversal ¢ dada por:

Vsw =Vsd —Vc

Vsw = 263,62 — 1209 = 142,72 KN

Vsw

asw = ———
0,9.d .fywd

S M2 0786 = 7,86 em?
BV =009.4637.4348 o soem /m
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Para 2 ramos:

asw 7,86

= 3,93 cm?/m
2 2

Considerando a armadura transversal com valor 3,93 cm?m. Através da Tabela 1.4a
elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em anexo), obtém-se para
armadura transversal barras de diametro de 8mm com 12,5 cm de espagamento. O detalhamento

das vigas em apéndice.

Lajes das extremidades

O painel da cortina atirantada € constituido por duas lajes nas extremidades de 11 m de

altura por 0,50 m de largura e sdo engastadas por apenas um lado como mostrado na Figura 3-13.

|— parte engsstada

1100.0

Figura 3-13. Detalhe do engastamento das lajes exteriores.(Autor).

1) Cargas
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Para o calculo do carregamento na laje (p) foi levado em consideragdo o carregamento que

os tirantes exercem sobre as vigas (qe«) € o angulo de inclinagdo do tirante (39):

_n.qrt.cos(¥)
B A

_8.350.cos(18)

105.11 = 230.56 KN

p

2) Momentos fletores

Para a defini¢do dos fatores dos momentos fletores foram usadas as Tabelas 2.3a ¢ 2.3
elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em anexo). As lajes das
extremidades sdo, segundo as tabelas supracitadas, do tipo 9 e os valores para Ix e ly s30 0,5 m e

1 lm respectivamente, com eles o valor de A pode ser calculado como:

Para o valor de A\ calculado acima, os valores dos fatores,/tx = 2,72, [’x = 12,48 ¢

Jy=12.,5, r1yb = 13,08. Com os quais pode-se calcular os momentos:

_, Pl 23056.05
mx =u. 100 = Z, . 100 =1, .m
p. 12 230,56. 0,52
m'x = p =1248.— " —719kN.m

100 100
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_ P 23056087
Y=HTo0 ~ T 100 " -

b= Bl 13088050 05 ooy
mO=ET00 - T 100 " -

3) Armaduras

e Minima

Altura 1til (d):
d=h o 30—-25 L 27
= - = S — 5 =27cm

A equagdo para armadura transversal minima é:

; ) 0,150
asw, min = psw,min .bw. d = ETLE .100.27 = 4,050m2/m

Através da tabela 1.4a elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em

anexo), obtém-se para armadura minima barras de diametro de 8 mm com 12 cm de espagcamento.

e Armadura para combater Mk = 1,57kN . m

Admitindo o fator de seguranca 1,4, o momento fletor solicitante de calculo é:

Md =1,4.1,57 = 2,20 kN .m = 220 kN .cm
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b.d? 100.272

ke =13 220

= 331,36

De acordo com a tabela 1.1 elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), para concreto C30 e ago CA-50, com kc=331,36, obtém-se o valor de ks=0,023. Entao

a area de se¢do de ago (As) é:

o _ks.Md_0023.220
S = d = 27 — Y, cm /m

Como a area de secdo de ago encontrado foi menor que a drea minima (4,05cm?/m) e através
da tabela 1.4a elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em anexo), obtém-

se para armadura barras de didmetro de 8§ mm com 12 cm de espacamento.

e Armadura para combater Mk = 7,19kN . m

Admitindo o fator de seguranca como 1,4, o momento fletor solicitante de calculo é:

Md =1,4.7,19 = 10,07 kN .m = 1007 kN .cm

o bod?_100.272
“="Ma T 1007 _'”

De acordo com a tabela 1.1 elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), para concreto C30 e aco CA-50, com kc=72,39, obtém-se o valor de ks=0,023. Entdo

a area de se¢do de ago (As) é:

ks. Md 0,023. 1007
As = T = 57 = 0,86 cm?/m
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Como a area de se¢ao de ago encontrado foi menor que a area minima (4,05cm?*/m) e através
da tabela 1.4a elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em anexo), obtém-

se para armadura barras de didmetro de 8 mm com 12 cm de espagamento.

e Armadura para combater Mk = 7,21kN . m

Admitindo o fator de seguranga como 1,4, o momento fletor solicitante de calculo é:

Md =1,4.7,21=10,1kN.m = 1010 kN .cm

b.d*> 100.27
Md 1010

kc = =72,18

De acordo com a tabela 1.1 elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), para concreto C30 e aco CA-50, com kc=72,18, obtém-se o valor de ks=0,023. Entao

a area de se¢do de ago (As) ¢:

ks. Md 0,023. 1010
As = T = 57 = 0,86 cm?/m

Como a area de secao de ago encontrado foi menor que a area minima (4,05cm?*/m) e através
da tabela 1.4a elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em anexo), obtém-

se para armadura barras de didmetro de 8 mm com 12 cm de espagamento.

e Armadura para combater Mk = 7,54 kN . m

Admitindo o fator de seguranga como 1,4, o momento fletor solicitante de calculo é:
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Md=1,4.754 =10,56 kN .m = 1056 kN .cm

b.d? 100.272

ke =—rd = "Tose

=69,03

De acordo com a tabela 1.1 elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), para concreto C30 e aco CA-50, com kc=69,03, obtém-se o valor de ks=0,023. Entdo

a area de se¢do de ago (As) ¢:

ks. Md 0,023. 1056
As = T = 57 = 0,90 cm?/m

Como a area de se¢ao de ago encontrado foi menor que a area minima (4,05cm?*/m) e através
da tabela 1.4a elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em anexo), obtém-

se para armadura barras de didmetro de 8 mm com 12 cm de espagamento.

Lajes internas

O painel da cortina atirantada ¢ constituido por duas lajes nas extremidades de 11 m de

altura por 1,1 m de largura e sdo engastadas por dois lado como mostrado na Figura 3-14.
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r110.04

\

parte engastada |

\\\/\\ A\

parte engastada
1100.0 /_

Figura 3-14. Detalhe do engastamento das lajes exteriores(Autor).

1) Cargas

Para o célculo do carregamento na laje (p) foi levado em consideragdo o carregamento que

os tirantes exercem sobre as vigas (q«)e 0 angulo de inclinacao do tirante (9):

_n.qrt.cos(d)
B A

_8.350.cos(18)
P=711.11

= 220KN/m?

2) Momentos fletores

Para a defini¢ao dos fatores dos momentos fletores foram usadas as Tabelas 2.3a ¢ 2.3b
elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em anexo). As lajes das
extremidades sdo, segundo as tabelas supracitadas, do tipo 4B e os valores para Ix e Iy s3o 0,5 m e

11 m respectivamente, com eles o valor de A\ pode ser calculado como:
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Para o valor de A\ calculado acima, os valores dos fatores /tx = 4,17,/0’x = 8,33,e /Ly =

0,76. Com os quais pode-se calcular os momentos:

= p,l2_417 220'1’12—1110kN

™ERT00 T T 100 |

'x = p.l2_833 220'1’12—2217k1v

mX=HT00 %% T 100 ¥ m
P 2200112
Y=HFTo0 ~ 7" " 100 —“ |

3) Armaduras

Altura 1til (d):
d=h o 30—-25 L 27
= c——o= S =5 =27cm

e Armadura principal (paralela a Ix)

Admitindo o fator de seguranca como 1,4, o momento fletor solicitante de calculo é:

Md =1,4.11,1 = 15,54 kN .m = 1554 kN .cm

o bod_100272
“T"Md T 1554 ™
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De acordo com a tabela 1.1 elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), para concreto C30 e aco CA-50, com kc=46,91, obtém-se o valor de ks=0,023. Entdo

a area de se¢do de ago (As) é:

ks. Md 0,023. 1554
As = - = 57 =1,32cm?/m

Como a area de secdo de ago encontrado foi menor que a drea minima (4,05cm?/m) e através
da tabela 1.4a elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro (em anexo), obtém-

se para armadura barras de didmetro de 8§ mm com 12 cm de espagcamento.

¢ Armadura secundaria (paralelo a ly)

Admitindo o fator de seguranca como 1,4, o momento fletor solicitante de calculo é:

Md =1,4.2,03 =284 kN.m =284kN.cm

b.d? 100.272

ke =3 284

= 256,69

De acordo com a tabela 1.1 elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro
(em anexo), para concreto C30 e ago CA-50, com kc=256,69, obtém-se o valor de ks=0,023. Entao

a area de se¢do de ago (As) é:

o _ks.Md_o0023.284
SE—g T g7 - 02demi/m
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Porém a laje ¢ armada em uma dire¢do, entdo, na direcdo vertical, a armadura minima

aplicada ndo sera:

0,2.A4s,principal = 0,2.1,32 = 0,26 cm?/m
As, min > 0,5. As,min = 0,5. 4,05 = 2,03 cm?/m
0,90 cm?/m

As,min = 2,03 cm?/m

A area minima da secdo foi considerada como a maior entre as trés supracitadas (2,03
cm?m) e através da tabela 1.4a elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro

(em anexo), obtém-se para armadura barras de didmetro de 6,3 mm com 15 cm de espagamento.
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4 CONCLUSAO

O trabalho apresentou uma solugao para o talude em estudo, fazendo seu dimensionamento
detalhamento. Para tal, foram feitas andlises geotécnicas e de estabilidade para estimar as
caracteristicas do solo e também calcular a superficie de ruptura critica do talude em estudo. A
escolha da solucao se deu pela confiabilidade do sistema de contengdo e teve que se considerar a
necessidade do aumento da area util do terreno localizado no pé da encosta, pois com o
retaludamento, houve uma diminui¢do grande no fator de seguranca do talude. Foi-se observado
que o método de Costa Nunes e Velloso apresenta uma peculiaridade, com o aumento da coesdo
do solo, o que teoricamente melhoraria o fator de seguranca do solo, a tracdo de ancoragem foi

aumentada. Esse fendmeno nao pode ser explicado neste trabalho.

Assim, conclui-se que a melhor solucdo para a estabilizag¢do do talude em estudo, mesmo
sendo de custo elevado, foi a solugao mista de cortina atirantada com retaludamento. Apesar de ter
sido encontrado algumas incoeréncias, como o aumento da coesao efetiva do solo ter aumentado a
tracdo total de atirantamento, o resultado encontrado foi satisfatorio desde que o fator de segurancga

atingido apds a execucdo da solucdo, foi maior do que o valor previsto pela norma brasileira.

Como sugestoes para futuras pesquisas sao: fazer comparagdes outras solugdes como solo
grampeado, que pode ter custo menor, com a solucdo apresentada neste trabalho e assim, mostrar
sua viabilidade econdmica; Utilizar ndo somente o teste de penetracdo padrao (SPT) como recurso
para a determinagdo das propriedades do solo, uma andlise laboratorial ofereceria valores mais
acurados; fazer um estudo mais aprofundado sobre a interferéncia da coesdao do solo na tragao total
de ancoragem usando a solucdo de Costa Nunes e Velloso; para o dimensionamento estrutural da
cortina atirantada, recomenda-se o uso de software de dimensionamento de estruturas para a

comparagdo e determinagao de solugao mais viavel.
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Tabela 1.1

FLEXAO SIMPLES EM SECAO RETANGULAR - ARMADURA SIMPLES

Oe acordo com 3 NBR €113:2003.
Ciagrama retanguiar de tensfes no CONCreto, v = 1.4 & v, = 1,15,

Para 7. « 1.4, multiplicar b por 14/~.antes de usar a tabela.

- =}
x Ke = 297 em? 1N Ky = M(<:m2mN) =
Pc== Ma Mg
d |
N
C10 | C15 | C20 | C25 | C30 | C35 | C40 | C45 | CSO | CA-25| CA-S0 | CAE0|
002 |w033]| 692 ]| 519] 415 346 | 207 | 259]| 231] 2038 | 0046 | 0.023 | 0018
004 | s23| 325|252 209] 172|150 ]| 131 ] 116]| 105 | 0047 | 0.023 | 0.020
005 | 3521234176 141] 117101 38| 78 | 70 | 0047] 0,022 | 0.020
003 | 266 | 177 ] 133|106 389 | 76 | 67 | s | 3 | 0043 0.024 | 0.020
010 | 2151231107 86 | 72 | 61 | 54| a5 | 43 | 00s3]| 0.022 ] 0.020
012 | 180|120 S0 | 72 |1 60 | S2 | s | a0 | 36 | 0.0s5]| 0.02< | 0.020
01 |1S6|W0a[ 78| 621 s2 | a5 | 35| 35| 31 |00s5|002<]0020] 2
016 |38 S2 [ 65| sS| 86 | 35 | 34| 31 | 23 | 0.0s5] 0.025 [ 0.021
018 123 82 | 62 ] a9 | 41 ]| 35 | 31 ] 27 | 25 | 0.050] 0.025 | 0.021
020 |12 75 [ S6| as| 37 | 32 |1 28 | 25 | 22 | 0.050] 0.025 | 0.021
022 03| 68 | S1 | a1 | 341295 261 23 | 21 | 0.050] 0.025 | 0.021
024 | 95 |63 | a7 | 38| 32 | 27 | 24| 21 | 1.9 | 0051] 0.025 | 0.021
(85 | 55 | 231 35| 30 | 25 | 221 20 | 135 | 0051 |0 (0027
028 | 83 | S5 | a1 | 33| 23 | 24 | 21 | 1.8 | 1.7 | 0.052] 0.026 | 0.022
030 | 78 | s2 | 3s] 31 ] 26 | 22 | 20 ] 1.7 | 1.6 | 00S2] 0.025 | 0.022
032 | 74 | ¢S5 | 37 ] 30| 25 |1 21 | 18] 16 | 1.5 | 00S3] 0.025 | 0022
0348 | 70 | 27 | 36| 28| 23 | 20 | 18 | 16 | 14 | 0053|0027 | 0022
03 | 67 | 45 | 331 271 221 18| 17 ] 15| 13 |oosa]joo27]0022] 3
033 | 624 | 231 321 26] 21 | 13 ] 16| 14| 13 | 00S4] 0027|0023
04 | 61 | 21 | 31| 2 20 | 13 ] 15| 14| 12 | 00sSsS| 0027 | 0.023 |
04 | s | 351 30] 2241 20 ] 17 ] 1s] 13 ] 12 |ooss]|0023]|0023
(0435 ] S7 | 38 | 29| 23| 19 1 16 | 141 13 ] 1.1 [ 0056] 0.023 | 0.023
023 | S7 | 38528 231 19 | 16 | 14| 1.3 ] 1.1 | 0.0S6] 0.023
[0 | SS | 37271 22 13116 | 141 12 ] 11 | 0056]0.023
023 | S3 [ 35127211 18 [ 15[ 13 ] 121 11 | 00S7]0.028
050 | S2 34|26 21| 37 [ 15 131 17 | 1.0 | 00S5| 0.0
052 |'S0 | 33 |28 20| 17 | 1.4 | 1.3 | 13 | 1.0 | 0058| 0.029
054 | a8 | 32| 28| 20| 16 | 14| 12| 13 | 1.0 | 00S5| 0.0
056 | a7 | 32 24| 19| 16 | 14| 12| 13 | 10 | 00S5]0.030
055 | 26 | 31 [ 23 19| S| 13|12 ] 10| 09 | 0050]0.030
060 | 45 | 301 23 8 1S 13| 11| 0] 09 ]0051]0.030
(0625 | 32 125 227 | 15 | 35 | 13 11 70 | U5 | 0051 | 0.051
064 | a3 | 251 22| 1.7 ] 14 12 ] 11| 10| 09 | 0052
065 | 22 | 28 | 23 | 17| 12 | 12 | 10 | 05 | 08 | 0053
072 | 40 | 27 | 20| 16| 13 | 12 | 10 ] o5 | 038 | 005S
76 | 39 | 26 |1 20 ] 16| 13 |1 11 ] 10] 05 ] 03 | 0056
0772 ] 38 | 26 | 18] 15| 13 ] 11 ] 10 ] O 03 | 0.057
Elaborada por Alessandro L. Nascimento € Libanio M. Pinheiro.




88

Tabela 1.33
AREA DA SECAQ DE BARRAS A, (em®)
LARGURA MINIMA PARA UMA CAMADA b, (cm)
[DUMETRO| Massa | A, () NUMERO DE BARRAS
o B o | NOMINAL o
oweet | o | mees | B (em) ! ? 3 4 5 6 7 8 9 10
A 020 |039]059 1079|088 | 1,8 | 137|157 |1.77| 196
5 % 0184 [TBci| - [ 10 [ 12 | 5| % | 21 | 23 [ 26 [ 20 | %
Be 2 - 10 14 17 21 24 28 3 35 38
1 A 031]062|084 | 125]| 156|187 ]1218| 249 | 281 ] 312
63 - 0,245 b, Bet| - 10 13 16 9 | 21 24 | 27| 30 | 33
Br 2 - 11 14 18 21 25 29 2 36 40
A 0S0|101]151]1201]1251)|302]1352]402]452] 503
8 % 0305 [ T8eT| - |10 |13 w6 [ 16 | 22| 26 |20 [ 32 a6
Be2 . 11 15 18 22 26 K M a7 a1
3 A, 079|157 | 238|374 | 3683|471 |580]|628| 707 )| 785
10 s 0,617 b, Be 1 . 11 14 "7 20 24 27 a0 K2 | K4
Be2 . 11 15 19 23 27 KL a5 a9 43
, A, 123|245 | 368 | 491|674 | 738 | 859 | 982 |11.04]1227
125 -5 0,963 b B¢t . 11 15 18 2 25 29 2 A8 a5
“lec2] - 12 | 16 | 20 | 28 | 20 | a3 | avr | 42 | 48
s A, 201 | 402|603 ]| 804 |1008]1206]1407]16.08]18.10]20.11
16 - | *.578 Bt . 12 18 20 22 27 31 as 9 43
5 B Be2| - 12 17 | 22 | 28 a a8 | 40 | 45 | 49
3 A, 314 | 628 | 942 |1287|15.71|1885]2199]2513|2827]31.42
20 | < | 2468 b Bet| - 13 17 | 21 25 | 20 | 34 | 28 | 43 | a7
Be2| - 13 18 | 22 28 | 33 | 238 | 43 | 48 | 53
. A, 380 | 760 |11.40]|1521|1901]|2281|2661|30.41| 3421|3801
22| = | 2984 Bet| - 13 17| 22 | 28 a1 s | 40 | 44 | 49
s e Be2| - 14 19 | 24 | 29| 24| 40 | a5 | 50 | 55
A, 491 | 982 |14.73] 1963|2458 2945|3436 39.27]| 44,18 49,09
25 1| 2883 b Bet| - 14 19 | 24 | 28 | 24 | 239 | 44 | 49 | 54
Be2| - 14 | 20 25 | 3 B | 42 | a7 | 53 | s8
1 A B8.04 |16,08]24,13]|32.17|40,21|4825|56.30]|64.34)|72.38|8042
32 1: 8,313 b, Be 1 - 16 22 29 35 41 48 54 61 67
Be 2 - 16 22 29 35 41 48 54 61 67
. A 12.57)2513]|37,.70|50.27 |62.63| 7540|8795 1005 1131|1257
40 13 9,865 b Be 1 - 18 26 3 42 50 58 66 74 82
Be 2 - 18 26 3 42 50 58 66 74 82
Elaborada por Alessandro L. Nasamento e Lbanio M. Pinheiro
De acordo com a NBR 7480:1996; b, conforme tem 18 3 2 2 da NBR 6118:2003
Valores adotados 0, =6 3mmec=25cm
Parac=30(35)cm, somar 1(2) cm aos valores de b,
| b | e, -2cm; @ 129, . e, :2cm; @ 05¢, .  (maiores valcres)




Tabels 1.4a

AREA DA SECAO DE BARRAS POR METRO DE LARGURA 3, (cm°/m)

B DIAMETRO NOMINAL (mm) s
lem) s.0 6.3 8.0 100 12,5 16,0 ter=)
S.0 352 624 10,06 15,70 2454 022 €0
SR 3.56 SE67 8,15 14,27 22.31 36,56 §5
6.0 3.27 5,20 3,38 13,03 20,45 33,52 €0
6.5 3.02 420 7.74 12,03 1853 30,94 €5
7.0 220 446 7,18 11.21 17,53 28,73 7.0
7.5 261 416 6,71 10,47 16,356 2631 75
3.0 245 3,50 6,29 9.81 1534 25,14 8.0
35 2.1 367 S 8,24 1444 2365 85
8.0 2,18 3.47 5,58 372 1363 2234 S0
8.S 2,06 328 5,29 3,26 12,52 21,17 8.5
10,0 1,56 3,12 S.038 785 12,27 20,11 100
110 1,78 224 4,57 7.14 11,15 18,28 110
120 163 20 4,19 6,54 10,23 16,76 120
125 1.57 2,50 402 6,28 8,82 16,09 125
13.0 1,61 2,40 3.87 6,04 8,44 15,47 13.0
140 1,40 223 3,59 5,61 3,76 14,35 140
150 1.21 203 3,38 523 8,18 13,41 150
16,0 1,23 185 3.4 LR 767 12,57 160
17.0 115 184 2,56 462 7.22 11,83 17.0
17,5 1,12 1,78 2,57 449 7.01 11,48 175
13,0 1,08 1,73 2,79 436 6,82 11,17 180
150 103 1684 2,65 413 645 1053 180
20,0 0ss 1,56 2,82 3.3 6,14 10,05 200
22,0 029 142 2,29 3.57 £.53 8,14 220
240 052 1,20 2,10 3.27 51 3,33 240
25,0 078 125 2,01 3,14 491 304 250
26,0 078 1,20 1,88 3.02 472 7.73 260
23,0 0,70 1.1 1,20 2,20 433 718 280
30,0 0£6S 1.04 163 262 409 6,70 30.0
33,0 0,58 058 1,82 2,33 3,72 6,08 33.0

Elaborada por Alessandro L. Nascimento e Libanio M. Pinheiro.

Oe 3corco com a3 NER 7430:1996.
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Tabela 2.3b

MOMENTOS FLETORES EM LAJES COM CARGA UNIFORME

g L

L/

£

1

4A

7

1
L

W

My

I*'i

s

h.

P‘.r

b

P.x

1.00

2,60

6.e0

2,69

6.00

2.01

3.00

6.99

3,00

6.00

1.05

2,94

7.43

2,63

718

2,32

3.23

7.43

3.22

7.20

1.10

3,19

7.87

2,87

738

2,63

3.36

787

3,35

7.41

1.10

1.15

3,42

8.28

2,85

750

2,03

3.46

828

3.48

7.56

1,73

1.15

1.20

3,65

8.60

2,62

783

3,22

3.56

8,85

3,57

7.70

163

1,20

1.25

3,88

0.03

2,56

7,72

3,63

3.64

8.03

3,66

7.82

1,58

125

1.30

4,08

0.37

2.50

781

3,00

3.72

8,33

3.74

7.03

1,40

130

1.35

4.24

0.65

2,45

788

4,34

377

0,69

3,80

8,02

1.41

135

1.40

4,42

0.83

2,39

7,04

4.60

3.82

10.00

3,88

an

1,33

1.40

1.45

458

10,17

232

8,00

5.03

3.86

10.25

3.1

313

1,26

1.45

1.50

473

10.41

225

8,08

5.37

3.00

10,40

3,06

8.15

1,18

1,50

1.55

428

10,62

2,16

8.0

5.70

3.00

10.70

4.00

3.20

1,14

155

1.60

400

10,82

2,07

8,12

6.03

3.80

10.01

4,04

3.25

1,08

160

1.65

510

10,69

1,89

8,14

8.35

3.85

11.08

407

328

1,03

185

1.70

5,21

11,16

1.91

8,15

8.67

3.81

11.24

410

3.30

0.e8

1.70

1.75

531

11,30

185

8,16

8.07

3,78

11.30

412

831

0.e5

1,75

1.80

5.40

1143

1.78

817

7.27

3.76

11.53

4,14

832

0.01

180

1.85

548

11,55

1.72

8,17

7.55

3.72

11.85

415

833

0.87

185

1.80

5,56

1167

1.66

8,18

7.82

3.67

1177

416

8.33

0.83

1,80

1.85

563

11,78

1.83

8,18

3.0

3.60

11.83

416

333

0.80

185

2,00

5,70

11,80

1.60

8,20

8.35

3.52

11,88

417

833

0,76

2,00

>200| 7,03

12,50

1.60

8,20

12,50

3.52

11,88

417

833

0.76

>2,00

Valores extraidos de BARES (1872) e adaptados por L.M. Pinheiro.
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Tabela 2 3e
MOMENTOS FLETORES EM LAJES COM CARGA UNIFORME
y f. y' fg '
Ti Ti
——
Ll R T O OO I BT I OO R BT R
<0.30]-12,50] 50.00 | 0.78 | 6.22 |-12.50] S0.00 | 2.11 | 8.67 | 14.56 | 37.00 | <0.20
0.30 | -7.33 | 43.08 | 0.78 | 6.22 | -4.69 | 38.33 | 2.11 | 8,67 | 14,56 | 37.00 | 0.30
0.35 | -5.17 | 39,96 | 1.89 | 7.89 | -2.57 | 33.05 | 2.15 | 9.74 | 13,34 | 35.53 | 0.35
040 | -300 |3637 | 300 | 956 | -025 | 27.33 | 425 | 10.81 | 1513 | 3406 | 0.20
045 | -1.78 33389 | 362 | 1054 | 054 | 2394 | 483 | 1077 [ 1426 [ 3121 | 045
0.50 | -0.56 [ 3091 | 24 [11.52] 1.32 [ 20,04 | 4.280 [ 10.72 [ 13.40[ 28.35 | 0.50
055 | 025 | 2302 | 462 | 1182 | 162 | 1740 | 485 | 995 | 1248 | 2526 | 0.55
060 | 106 | 2513 | 500 | 1211 | 192 | 1476 | 452 | 925 | 11,56 | 2217 | 0,60
065 | 1.47 [2290 | 525 [12.12 | 1.1 | 12.91 | 468 | 8.55 | 10.51 | 1963 | 0.65
[0.70 | 1,35 | 20,66 | 5.49 | 1212 | 1.50 | 11.06 | 4.43 | 7.64 | 10.06 | 17.05 | 0.70
0.75 | 2.06 | 15,88 | 561 | 11,81 | 1.82 | 9.86 | 4.4 | 7.15 | 6.42 | 1517 | 0.75
0.80 | 223 [17.02 | 572 | 11.50 | 1.73 | 8.65 | 3.36 | 6.45 | 8.77 | 1325 | 0.30
085 | 2.26 | 1559 | 566 | 1105 | 164 | 7.76 | 3.59 | 5.86 | 8.19 | 11.87 | 0.85
(050 | 226 | 14,16 | 560 | 10.55 | 1.54 | 6.91 | 3.33 | 5.26 | 7.60 | 10.49 | 0.90
055 | 2.25 | 12.99 | 5.48 | 10,07 | 1.0 | 6.25 | 2.11 | 481 | 7.12 | 9.50 | 0.95
1.00 | 2.21 | 11,82 | 5.36 | 9.55 | 1.25 | 5.56 | 2.88 | 4.35 | 664 | 8.51 | 1,00
105 | 233 [1191 | 572 | 991 | 1.25 | 559 | 298 | 437 | 682 | 8.50 | 1.05
110 | 2.45 | 12,00 | 6.05 | 10,27 | 1.24 | 5,56 | 3.05 | 4.39 | 659 | 5.50 | 1.10
115 | 2.57 | 12,05 | 6.44 | 1062 | 1.24 | 5,56 | 3.18 | 4,41 | 7.17 | 6.48 | 1.15
120 | 269 | 1217 | 630 | 1098 | 124 | 557 | 327 | 443 | 734 | 848 | 1.20 |
125 | 267 | 12,20 | 7.09 | 11,20 | 1.20 | 5.57 | 3.24 | 3,44 | 7.44 | 8.48 | 1.25
130 | 264 | 1222 | 737 | 1142 | 117 | 557 | 341 | 445 | 754 | 3847 | 130
135 | 262 | 1225 | 755 | 1164 | 114 | 557 | 343 | 226 | 764 | 347 | 135
1.40 | 2.59 [12.28 | 7.93 [ 11.85 | 1.11 | 5,58 | 3.56 | 4.47 | 7.73 | 8.47 | 1.40
145 | 257 [ 12,31 | 822 | 12,07 | 1.09 | 558 | 363 | 445 | 7.83 | 5.6 | 1.45
1.50 | 2.58 | 12,35 | 8.50 | 12.29 | 1.06 | 5,56 | 3.70 | 4,45 | 7.3 | 5.46 | 1.50
1.55 | 2.56 | 12,35 | 868 | 12.37 | 1.04 | 558 | 3.74 | 445 | 7.57 | 8.46 | 1.55
160 | 2.58 | 12,36 | 8.86 | 12,45 | 1.01 | 558 | 3.77 | 445 | .00 | .46 | 1.60
166 | 2.0 | 12,35 | 9.08 | 12.55 | 039 | 5.57 | 3.81 | 4,45 | 5,04 | 5.46 | 165
170 | 261 | 1239 | 922 | 1261 | 067 | 557 | 382 | 445 | 803 | 346 | 170
1.75 | 263 | 12.41 | 9.41 [ 1268 | 055 | 557 | 3.8 | 4.50 | 8.12 | 8.46 | 1.75
1.80 | 2.65 | 12,42 | 9.50 | 12.76 | 0.53 | 5.57 | 3.52 | 4.50 | 6.15 | 8.45 | 1.80
185 | 267 | 1224 | 976 | 1234 | 031 | 557 | 365 | 250 | 813 | 325 | 135
150 | 268 | 12,45 | 594 | 1292 | 085 | 556 | 399 | 450 | 823 | 845 | 190
155 | 2.70 [12.47 [10.13 [ 13.00 | 0.36 | 5.56 | 4.02 | 450 | 8.26 | 8.45 | 1.95
2.00 | 2.72 | 12,48 | 10,31 | 13,08 | 0.8¢ | 5.56 | 4.06 | 4.50 | 8,30 | 8.45 | 2.00
>200] 272 | 12,48 [ 1250 [13.08 [ 03¢ | 556 | .17 | 450 | 833 | 8.45 | >2.00

Me i

3

100

p = carga uniforme

{=menor valorentre £, e &,

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