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ABSTRACT

This work presents a set of analyses and
informations, aiming to help the design of structural
masonry buildings. Several steps are considered: materials
(block, mortar and grout), lay-out of the structural

elements, walls and loads.

The design is based on the allowable stresses
method. Beams are considered for flexural and shear design,
walls and columns are analysed for combined bending and

axial loads.

Several examples are presented 1ilustrating the

considered theory.



RESUMO

Este trabalho apresenta um conjunto.de andlises e
informagbes, visando auxiliar o projeto de edificios e
outras construgcdes em alvenaria estrutural, composta de
blocos vazados de concreto. Diversas etapas s3o considera-
das: materiais (blocos, argamassa e graute), concepgcdo es-

trutural, paredes e carregamento.

0 projeto e baseado no metodo das tensbes admissi-
veis. Vigas s3o consideradas a flex30o e ao cisalhamento,

paredes e pilares s3o analisados a flex3o composta normal.

Diversos exemplos s3ao apresentados, ilustrando a

teoria considerada.
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CAPITULO 1

INTRODUGAO

Alvenaria é definida como o “conjunto coeso e rigido,
conformado em obra, de tijolos ou blocos <(unidades de alvenaria)

unidos entre si por argamassa’” (ABCI [11).

Entende-se como bloco a unidade de argamassa que excede em
comprimento, largura ou altura, as maximas dimensOes que definem o
tijolo brasileiro,s cujos valores s3o 250, 120 e 55 mm (comprimentos,

largura e altura, respectivamente).

No momento atual, as obras em alvenaria de blocos indus-—

trializados podem ser definidas como: ”s3o construgSes formadas por
blocos industrializados de diversos materiaiss suscetivels de serem
projetadas para resistirem a esforgos de compressio unica ou ainda a
uma combinag3o de esforgcos, ligados entre si pela interposigio de
argamassa e podendo ainda conter armadura envolta em concreto ou

argamassa no plano horizontal e/ou vertical” (ABCI [11]).

Alvenaria estrutural e aquela dimensionada por calculo
racional, que considera os conceitos tedricos da Resisténcia dos

Materiais.

A alvenaria estrutural pode ser armada ou n3o-armada.

SABBATINI [2]s afirma ques ho Brasils a alvenaria estrutural armada e



executada com blocos vazados de concreto ou blocos vazados de cerimi-
ca, com armadura nos vazios e envolta por graute <(concreto com pe-

drisco), destinada a absorver as tensBes de trac3o e as tensBes ori-

ginadas da flex3o.

A alvenaria estrutural n3o-armada 6 executada com blocos
silico-calcarios, blocos cerimicos ou blocos de concreto, macigos ou
perfurados, composta unicamente por blocos, juntas de amarragdo e
armadura construtiva ou de amarracdao. As tensBes de trac3o devem ser

minoradas ou, se possivel, evitadas.

Segundo SABBATINI [2], no Brasil, tem-se empregado com
maior frequéncia, a alvenaria estrutural armada com blocos de concre-

to. Os principais motivos que levaram a esta preferéncia s30: maior

influéncia da tecnologia americana, onde € mais comum a alvenaria
armada, pioneirismo da alvenaria armada, maior quantidade de indds-

trias produtoras de bloces de concreto, mais adequados a alvenaria
armada, problemas patoldgicos apresentados pelos primeiros edificios

de alvenaria estrutural n3o armada.

Os tipos de blocos fabricados no Brasil para alvenaria
estrutural s3o: de concreto, cerimicos, silico-calcarios e de concre-
to celular autoclavado, sendo os de concreto os mais utilizados

atualmente.

Nas construgcdes em alvenaria estrutural, as paredes tém
miltiplas fungbes, conferindo simultaneamente: rigidez estrutural,
protegdo térmica, acustica e ao fogo. Podem conferir ainda funcOes

estéticas e arquitetdnicas.

A alvenaria estrutural @ indicada particularmente para as
construcOes que tém a drea subdividida em um grande numero de salas,
de pequenas e medias dimensBes, as quais se repetem em cada
pavimento. Os tipos de construg3o que mais se adequam a essas

caracteristicas s3o0: escolas, hotéis e edificios residenciais.

1 1 HISTO6RICO

A alvenaria foi o principal sistema de construg3o ate o
inicio do século XX. Atualmente, o tijolo cer3mico é o mais antigo
dos materiais de construg8o0 manufaturados, ainda em uso. Desde a

antiguidade, a alvenaria tem sido explorada intensamente como



estrutura de suporte de edificios de grande altura. Como exemplos,
pode-se citar: a piramide de Queops, com aproximadamente 2.300.000
blocos de pedra, o Farol de Alexandria, com altura estimada de 183 m

e a construcao de castelos na Idade Média.

Embora a alvenaria venha acompanhando o homem desde 0s seus
primordios, somente a partir do inicio deste século foi que comegou a
ser utilizada com os principios cientificos da Engenharia. Até ent3o,
as construgOGes em alvenaria eram dimensionadas empiricamente. A con-

cep¢ao estrutural era intuitiva.

A espessura das paredes de alvenaria eram definidas atraves
de regras praticas empiricas. Para edificios, por exemplo: "a

espessura minima de parede com tijolos macigos deve ser 30 cm para
uma edifica¢3o de um pavimento, e deve-se somar 1@ cm 3 espessura da

parede para cada andar adicional™ (ABCI [11]).

Um marco importante na historia da alvenaria estrutural foi
o edificio "Monadnock™, construido em Chicago entre 1889 e 1891. Com
16 andares e 65 m de altura, sua estrutura em alvenaria era consti-

tuida por paredes de 1,80 m de espessura na base.

A partir do inicio deste seculo, com o advento do concreto
armado e do a¢o estrutural, que possibilitaram a constru¢3o de
estruturas esbeltas e de grande altura, a alvenaria ficou relegada as

COhStTUCSES de pequeno porte.

Porém, no inicio da década de 50, a alvenaria estrutural
renasceu. ApOs inumeras pesquisas experimentais, o0 engenheiro suigo
Paul Haller dimensionou e construiu na Basiléia em 1951, um edificio
de 13 andares (41,4 m de altura), em alvenaria n3o-armada, com pare-

des resistentes internas de 15 cm de espessura e externas de 37,5 cm.

Em 1964, em Denver, Estados Unidos, foi construido em =zona
sismica o primeiro edificio de grande altura (mais de 8 pavimentos)
em alvenaria estrutural.

Em 1967, em Austin, Texas, foi realizado o primeiro con-
gresso internacional sobre o tema. Apds esse evento, a alvenaria
estrutural comegou a se tornar reconhecida como uma estrutura racio-
nal e precisa.

Conforme SABBATINI [21], "este reconhecimento hoje e
indiscutivel e isso deve ser creditado ao grande volume de pesquisas
tedricas e experimentais, desenvolvidas na Europa (principalmente) e
nos Estados Unidos durante os udltimos 3@ anos. Como resultados

obteve-se:



a) Criagdo de uma teoria moderna de estruturas de alvenaria, funda-

mentada em uma base experimental solida;

b) Codificagdo dos novos resultados tedricos e experimentais, sob a

forma de codigos modernos de construgio;

€) Progresso na fabricagdo de novos materiais de alvenaria;

d) Progresso na técnica da construcio .

Segundo SCHNEIDER & DICKEY [31, "a alvenaria €& a mais

antiga forma de construcao do homem, e certamente a menos entendida.

Tal desconhecimento levou a um serio mau emprego do material, atraveés

de 1inadequados ou inexistentes procedimentos de projeto. Hoje
entretanto, devido a considerdavel soma de informagio e dados

disponiveis, como as propriedades do material e o desempenho

estrutural das paredes de alvenaria, teécnicas seguras de projeto e

procedimentos de execu¢80 sao conhecidos'.

Hoje, os altos edificios em alvenaria estrutural variam de
12 a 22 pavimentos. € estimado em 40 pavimentos o limite tedrico para
a alvenaria estrutural armada (SABBATINI L[21).

No entanto, de acordo com SABBATINI (21, "entre nos, a
alvenaria estrutural nio atingiu a maturidade. N80 é ainda aceita e
reconhecida como nos Estados Unidos, Canadda e Europa. Isto ocorre,

entre outros motivos, porque aqui a alvenaria estrutural ]

dimensionada empiricamente’.

No Brasil, a alvenaria estrutural de blocos de concreto

comecou a se desenvolver a partir da decada de 7@.

Os edificios pioneiros foram os do Central Parque Lapa
(1972), em S3o Paulo, com quatro blocos de 12 pavimentos, e o edifi-

cio Muriti em S30 José dos Campos, com 16 pavimentos. A partir dai,

varios outros foram sendo construidos, principalmente para moradia

popular.

1 2 VANTAGENS E DESVANTAGENS DA ALVENARIA ESTRUTURAL

Nas constru¢does em alvenaria estrutural, as paredes tém

multiplas fungOes, como vedag3o externa e interna, protecgio



térmica e acustica, e pricipalmente prover estabilidade ao conjunto
da construg3o. Essa caracteristica da alvenaria estrutural traz,

entre outras, as seguintes vantagens:
a) Velocidade de construgio

Esta @ wuma das principais vantagens da alvenaria

estrutural. Mas € imprescindivel que a m3o-de-obra seja treinada e

que haja um adequado planejamento das etapas de construcglo.
b) Reparos e manutencio

Com projeto e execu¢3o’ adequada, a alvenaria requer pequena
ou nenhuma manutengdo e e extremamente econdmica em termos de custo

de manutengio.

¢) Custo

H3a economia de m3o-de-obra especializada, tais como armado-
res e formistas. Economia tambeéem de fOrmas e de armag3o. No caso de
edificios construidos com alvenaria nao-armada, estima-se uma econo-

mia de 20 % em relag3o a estrutura convencional de concreto armado.

d) Execu¢lo simplificada

As paredes de alvenaria podem ser combinadas com elementos

prée-moldados tais como lajes, escadas, vergas, etc.

As instala¢Bes hidraulicas e elétricas podem ser feitas
conjuntamente com as paredes, diminuindo cortes e desperdicio de
material .

e) Resisténcia ao fogo

E raro a alvenaria ser seriamente danificada pelo fogo. N3o
se deforma como o ago, nio se fragmenta como o concreto armado e n3o
queima como madeira.

f) Estética

Ha varias possibilidades estéticas, tais como: alvenaria



aparente, cores diversas, texturas diferentes, extrema flexibilidade

para dar formas em paredes, pilares, arcos, domos, etc.

As principais desvantagens sio:

a) 0 desempenho da alvenaria e altamente influenciado por fatores
inerentes a maneira como ela € executada. A alvenaria estrutural

exige constante e rigorosa fiscalizag3o nos materiais e na wmio-de-
obra.

b) A concepgdo estrutural inibe a destinaclo do edificio e

condiciona o projeto arquitetonico.

c) Vencer grandes viaos

Neste caso, pode-se reduzir esta desvantagem combinando a

alvenaria com concreto armado ou estrutura metalica.

1. 3 OBJETIVOS DESTE TRABALHO

0 principal objetivo deste trabalho € o de fornecer anali-
ses e informa¢cOes que auxiliem o projeto estrutural de edificios de
alvenaria estrutural de blocos vazados de concreto. Para que este
objetivo seja alcangado, sdao analisados: os materiais que compdem a
alvenaria estrutural, em suas caracteristicas geometricas, de dosagem
e de resisténcia, a concep¢ao estrutural do edificio, que € um aspec-
to muito importante e que muitas vezes condiciona o prdprio projeto
arquitetdnico, e o dimensionamento dos principais elementos da alve-
naria estrutural: paredes, vigas, vergas e pilares. 0O dimensionamento
destes elementos é feito com base nas normas brasileiras ja existen-
tes no campo da alvenaria estrutural; por isso toda a formulaglo e

feita no método das tensbes admissiveis.

1 4 ETAPAS DO TRABALHO

Para o projeto de edificios em alvenaria estrutural, e
imprescindivel o conhecimento das caracteristicas dos materiais que a

compOe. 0Os blocos vazados de concreto, a argamassa, 0o graute e a



resisténcia da alvenaria & compressio s8o apresentados no capitulo 2.

Devido as peculiariedades da alvenaria estrutural, a con-
cepcao estrutural dos edificios apresenta diferencas em relagdo a
outras formas estruturais. No capitulo 3, s30 analisados diferentes
sistemas estruturais, com a avaliag3o da estabilidade global do edi-

ficio e do colapso progressivo.

Sendo a parede o elemento mais importante da estrutura em
alvenaria, o capitulo 4 apresenta suas caracteristicas, resisténcia e

parametros de projeto. Os pilares s3o0 também analisados.

No capitulo 5, s30 apresentadas formas de avaliar as acgOes

verticais e horizontais. Metodos tedricos para a concideraclo da acdo

do vento s3o analisados para o projeto de edificios.

No capitulo 4, s3o apresentadas as tensBes admissiveis para

dimensionamento da alvenaria estrutural.

0 dimensionamento a compressiao axial, & flex30 simples e ao
esforgo cortante e apresentado no capitulo 7. S3o feitos varios exem-

plos de aplicagilo.

No capitulo 8, as paredes e os pilares s3o analisados quan-

do submetidos a flex830 composta normal. Exemplos <30 feitos para

ilustrar a teoria.

Finalmente, no capitulo 9, s30 expostas as conclusfes e

sugestbes para novas pesquisas.



CAPITULO 2

MATERIAIS DA ALVENARIA ESTRUTURAL

A parede é o componente mais importante da alvenaria estru-
tural. Os elementos que formam as paredes s30 o bloco ou tijolo e a
argamassa de assentamento (Figura 2.1ia). Quando ¢é necessdaria uma
maior resisténcia da alvenaria, os vazios dos blocos podem ser preen-
chidos com graute (concreto com agregados de pequena dimens3o maxima)

e armadura (Figura 2.1ib).

Construcbes em alvenaria podem proporcionar excelentes
qualidades, como durabilidade, menor custo e estética, entre outras.
Entretanto, para atingir os objetivos requeridos em projeto, & im-
prescindivel que o0s materiais tenham qualidade e a fiscalizag3o0 seja

eficiente durante a execugio.



Verga sobre
08 vdos

Adotar barras de
aco especificadas
pelo calculista

Contraverga
nos peitoris

a) b)

Fig. 2.1 - Paredes de alvenaria estrutural (Fonte: ABCI [11).

2. 1 BLOCOS VAZADOS DE CONCRETO

A NBR 6136 [43s; "Blocos vazados de concreto
alvenaria estrutural’,

simples para
define bloco vazado como o "elemento de alve-
naria cuja se¢ao transversal media util e inferior a 75 % da secao
transversal bruta” (Figura 2.2). Assim,

< *,
A'H.q S 73 4 Abr



onde:
Abr = area brutay que corresponde a area total da segfo trans-
versal,
A = b . h
br
Auq = area liquida, que corresponde a area bruta menos as areas
de vazios.
A =.A - A
lig br vazios
N Ve N 4
AN / N //
~ // N //
AN
X %4 b
/ \\ N
/7 AN // N
7/ N s \\
| .
-
Fig. 2.2 - Bloco vazado de concreto.
Se o0s vazios do bloco siao preenchidos com grautes a area
liquida coincide com a area bruta (A = A ).
g br
Para os blocos de concretos, define-se as dimensoes:
a) DimensGes reais - s3o0 as dimensdes dos blocos (largura, altura e
comprimento), fornecidas pelos fabricantes.
b) DimensOes nominais - 530 as dimensOes reais acrescidas de 1 c¢m

(espessura media da junta de argamassa).



0 bloco de concreto e constituido pela mistura de cimento

Portland, agregados (diametro maximo menor que 1/4 da menor espessura

da parede do bloco)s agua e, eventualmente, aditivos.

Os blocos sdao fabricados para utilizac3o em paredes resis-
tentes ou estruturais (paredes que suportam outras cargas, além do
peso proprio), quando s3o chamados blocos estruturaisy, e em paredes
de veda¢do (paredes que suportam apenas o peso proprio), quando sdo

chamados blocos de vedac¢ao.

Neste 1tem, o5 blocos vazados de concreto sao analisados no
que se refere as suas caracteristicas geométricas e de resisténcia.
Processos de fabricag¢do, aspectos visuais, durabilidade, absor¢3o,

retracdoy efeitos da variag3o da temperaturas entre outras, n3o s3o

analilsados.

2.1.1 BLOCOS ESTRUTURAIS

Os blocos vazados de concreto, fabricados no Brasil para

fins estruturaiss sdao especificados pela norma NBR 6136 [4].

Ecses blocos s3o0 classificados em:

a) Classe A - s30 os destinados a execucdo de alvenarias externas e

que nd3o recebem nenhum tipo de revestimento.

A resisteéncia caracteristica a compressios na area bruta

(ver item 2.1.4), deve ser:

fbk 2 6 MPa

b) Classe B - s3ao os destinados a execug3o de alvenarias internas ou

de alvenarias externas que recebem revestimento.

A resiténcia caracteristica a compress3os na area bruta,

deve ser:

s
fbk Z 4,5 MPa



Tanto o bloco classe A como o classe B sio fabricados em

duas larguras padronizadas:

14 ¢cm 4 denominado M-15

19 ¢cm 4 denominado M-290

De modo geraly os fabricantes de bloco estrutural de con-

creto colocam no mercado blocos com as seguintes resisténcias 2 com-

pressao (fbk), na area bruta, em MPa:
4,5 5 6 5 8 3 10 e 12. N

Alguns fabricam também com resisténcia intermediaria, como
75 95 11 e 13 MPa. Sob consultas, blocos com outras resisténcias podem

ser fabricados. 0 limite maximo de resisténcia fica de 20 a 25 MPa.

A Figura 2.3 mostra os blocos estruturais e a Tabela 2.1

fornece as suas dimensoes.

Fig. 2.3 - Blocos estruturais de concreto (Fonte: ABCI C11).
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TABELA 2.1 - DimensOes dos blocos estruturais de concreto.

T1PO Dimensdes (cm) [Area Bruta | Area Liquida | Area Vazada
larg/alt/comp Abr(cmz) Al(cmz) Av(cmz)
Bloco (1) 14xi9x39 544 271 275
(2) 19x19%39 741 371 370
Meio (3) 14x19%x19 266 145 121
Bloco | (4) 19x19x19 361 202 159

As tolerancias permitidas nas dimensOes dos blocos 3o de

+ 3 mm.

A espessura minima das paredes do bloco deve ser a indicada

na Tabela 2.C.

TABELA 2.2 - Espessura minima das paredes dos blocos (medidas em mm).

Paredes transversais
Designacao Paredes w C1 Espessura .
longitudinais Paredes equivalente
M-195 29 25 188
M-20 32 25 188
NOTAS:

(1) Media das medidas de trés blocos tomadas no ponto de

menor espessuras

(2) Soma das espessuras de todas as paredes transversais do

bloce (em mm), dividida pelo comprimento do bloco (em metrvros).

2.1.2 BLOCOS CANALETA, JOTA E ESPECIAIS

Os blocos canaleta s30 utilizados principalmente em vigass

cintasy vergas e contra-vergas.

A Figura 2.4 mostra os blocos canaleta e a Tabela 2.3

fornece as suas dimensoes.
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Fig. 2.4 - Blocos canaleta de concreto (Fonte: ABCI [i1).
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TABELA 2.3 - DimensOes dos blocos canalefa.

TIPO DimensOes(cm)| Area Bruta | Area Liquida | Area vazada
2 2 2

larg/alt/comp Abr(cm ) Al(cm ) Av(cm )
(1) 9x19%39 3351 156 195

Canaleta | (2) 11,5x19x39 452 227 225
(3) 14x19x39 546 233 313
(4) 19x19x39 744 241 480
(5) 9x19x19 171 7§ | 25

Meia (6) 11,5x19%19 229 83 137

Canaleta | (7) 14%x19%x19 266 116 : 150
(8) 19%x19%x19 361 132 229
(2) 19%39%19? 361 132 : 229

Os blocos Jjota s30 utilizados para apoio de lajes de piso.

S30 geralmente grauteados em conjunto com a laje.

A Figura 2.5 mostra os blocos jota e a Tabela 2.4 fornece

as suas dimensoOes.

TABELA 2.4 - Dimensdes dos blocos jota de concreto.

DimensBes{cm)

larg/alt/comp

(1) Px19%14x19
(2) 9%x89x19%x19
(3) 14x19%7x1?
(4) 14x19%x12x19
(5) 14x2é6x19x19
(6) 14x29%19%19
(7) 14x32x19x19?
(B) 19x19x7x19?
(9) 19%26x19%19
(12)19%27x19x19
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Fig. 2.5 - Blocos jota (Fonte: ABCI [11).

Os blocos especiais tém fungio estética e construtiva.

A Figura 2.6 mostra os blocos especiais e a Tabela 2.5

fornece as suas dimensoes.
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ABCI [1D1).

Fig. 2.6 - Blocos especiais (Fonte
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TABELA 2.5 - DimensOes dos blocos_especiéis.

' "~
TIPO Dimensoes {(cm)
larg/alt/conmp
(1) 9x4x39
(2) 9x9x39
Split

(3)  14x19x19
(4)  14x19%39

(5)  14x19x19

Shadow | (0y  14x19x39
(7)  14x19%39
Especiall gy 1ox19x39
(9)  19%4x39
Las
3303 | 10) 19%9%39
(11) 14x19%34x39
L (12) 14x19%19x34
’ (13) 14x19%39x20x14
.

(14) 14x19%37%20x9?

Na especifica¢3o dos tipos de blocos a serem utilizados na
conétruCSQ, e aconselhavel a consulta aos fabricantes para a garantia

de disponibilidade.

2.1.3 BLOCOS DE VEDACAD

Os blocos n8o estruturais, ou de vedac30, s30 especificados
pela NBR 7173 [S51 “Blocos vazados de concreto simples para alvenaria

sem fun¢glo estrutural”.

Os blocos de vedaclo tém fung8o arquitetdnicas nd3o sendo

utilizados para paredes estruturais ou resistentes.

A Figura 2.7 mostra os blocos de vedag3o e a Tabela 2.6

fornece as suas dimensdes.



Fig. 2.7 - Blocos de »vedacio de concreto (Fonte: ABCI [11).
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TABELA 2.6 - DimensOes dos blocos de vedagio de concreto.

Dimensdes (cm) Area Bruta Area Liquida Area Vazada
TIPO 2 2 P
larg/alt/comp ﬁbr(cm ) Pul(cm ) Av(cm )
(1) &47%x19%39 261 166 25
(2) 9%x19%x39 351 178 173
Bloco | (3) 11,5x19%x39 452 216 234
(4) 14x19%39 5446 271 275
(S) 19%19u39 7414 359 382
(6) 647x19x19 127 8é6 41
. (7) 9%x19%19? 171 92 79
Meio ‘
Bloco | (8) 11:9x19%x19? 2ee 101 119
(9) 14x19%x19 266 145 121
(10)19x19%19 361 171 190
— (11)14%19%34 47 6 245 231
As tolerancias permitidas nas dimensbes dos blocos s2o de
+ 3 e - 2 mm. A espessura minima de qualquer parede do bloco & de 15
mm.

A resisténcia caracteristica a compressao devera ser de!

?bk 2 245 MPas, para a média da amostra (ver NBR 7173 [51)3

?bk z 2 MPay, para um bloco.

Salientamos a existéncia de outros tipos de blocos de
vedagio, tais como os cerdmicoss os silico-calcarios e os de concreto

celular autoclavado.

2.1.4 VALOR CARACTERXSTICO DA RESISTENCIA A COMPRESSAO

€ admitida a curva de distribui¢3o normal para as

resisténcias a compress3o dos blocoss sendo o valor caracteristico
estimado pela expressao (NBR 4136 [4):
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onde:

fbk = resisténcia caracteristica do bloco 3 compressio, em MPaj

fb = resisténcia média dos blocos ensaiados a compressios em
MPas
Sn = desvio padrio calculado com os exemplares da amostras

ensalados a compressiao, em MPaj
n = numero de exemplares da amostra

t = coeficiente de distribuicao de Student, correspondente ao
quantil de S5 %.

0 valor caracteristico ¥bk indica que, dos corpos—de—prova

ensaiadosy 95 % ter3o resisténcia igual ou superior a‘f£k e apenas 5

% poderao ter resistencia inferior.

2. 2 ARGAMASSA

A NBR 8798 [é4], "Execu¢ldo e controle de obras em alvenaria
estrutural de blocos vazados de concreto”s define a argamassa de
assentamento como sendo o "elemento utilizado na ligagdo entre 05
blocos de concretos garantindo distribuig30 wuniforme de esforcos,
composto del cimentos agregado miudo, agua e cal ou outra adig3o
destinada a conferir plasticidade e reten¢3o de agua de hidratagl3o a

mistura”.

DAVISON £73] afirma que a fungio fundamental da argamassa de
assentamento e unir as unidades de alvenarias constituindo um todo

monolitico.

A argamassa tem as seguintes fungdes na alvenaria:

a) Unir os blocos entre siy tornando a alvenaria monoliticas a fim de

transmitir os esfor¢os existentes;
b) Nivelar e posicionar de forma correta os blocos entre sis

c) Melhorar a resisténcia mecanica da alvenariaj}

[ 1

d) Permitir pequenas deformagdes e propoercionar maior elasticidade

alvenariaj

e) Prevenir a penetragBo da agua e do ventos



f) Proporcionar efeitos arquitetdnicos, em fung3o do tipo de detalhe

feito nas camadas de argamassa;

g) Melhorar a resisténcia ao cisalhamento paralelo a parede.

SABBATINI [8) diz que a influéncia da argamassa na alvena-
ria estrutural n3o-armada e critica, principalmente se a parede for
externa e aparente. No entanto, no Brasil, esta influéncia ainda n3o

e corretamente compreendida e a argamassa nio vem sendo pesquisada
como merece.

Isto ocorre porque se confunde argamassa de assentamento
com a argamassa constituinte do concreto, que deve apresentar

basicamente, resisténcia 3 compress3o. Para a argamassa de assenta-
mento, s3o fundamentais as caracteristicas de trabalhabilidade, ade-
réncia e deformabilidade, tendo a resisténcia uma importancia

[4 '
secundaria.

CURTIN et alii C?1] mostram que uma argamassa forte ndo
produz necessariamente uma alvenaria forte, porque a resisténcia da
argamassa n3o ¢ diretamente relacionada com a resisténcia da alvena-
ria. A Figura 2.8 ilustra o fato. As resisténcias s80 mostradas rela-

tivas a uma alvenaria com argamassa 1:3 (cimento:areia).

Nos Estados Unidos, a resisténcia a compressiao da
argamassa, tipicamente medida pela compress3o uniaxial de cubos de 50
mm (ASTM C 109 [101), e uma medida relativa da qualidade da argamassa.
Devido a varios fatores, por exemplo, estado de tens8o, conteddo
d 'dgua e dimensdes, a resisténcia 3 compress3o do cubo de argamassa
ndo € diretamente relacionada com a resisténcia a compressio da
argamassa na alvenaria. 0Os fatores basicos que afetam a resisténcia a
compressio do cubo de argamassa, entretanto, s30 essencialmente
aqueles que afetam o desempenho da argamassa na alvenaria, que s3o:
proporgao de cimento, cal hidratada e areia, agua, tempo de mistura,

caracteristicas da areia, mistura e ar contido.

Assim, a resisténcia & compressdo do cubo:

1Y Diminui se a proporg¢d3o de cal aumenta com relagSo a proporgao de

cimento e areia;

2) Diminui se a raz3o de propor¢io de cimento e cal diminui onde a
propor¢2o de cal mais cimento € constante com relag8o a propor¢cao de

areia;
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3) Aumenta se a proporcio de cimento aumenta com relacdo a proporgao

de cal mais arelaj

4) Diminui com o aumento da

cals}

relacdo aguascimentoy

independente da

S) Diminui com o aumento de ar contido devido a aditivos ou excessivo

tempo de mistura.

RESISTENCIA DA

[

ARGAMASSA
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Fig. 2.8 - Comparac3ao entre a resisténcia

e a resisténcia da alvenaria (Fonte:!

alii £921).

Deve ser notado que a redu¢@o na
sada pelos fatores listados de 1 a 4, sdo
aumento associado do conteudo de agua para

Portantos a relag3o agua-cimento e o fator

N ALVENARIA
1 1

2 3

9 12

da argamassa

CURTIN et

resisténcia do cubos cau-

basicamente devido a um

manter a trabalhabilidade.

mais importante na resis-

téncia a compressdo do cubo de argamassa.
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As argamassas sdo classificadas segundo o aglomerante que
possuemy podendo ser: de cimento, de cal e mistas caso em que s3ao

utilizados o cimento e a cal conjuntamente.

As argamaseas de cimento apresentam boa resistencia
mecinica e, assim, sao indicadas para condigbes agressivas, sob agua
e outras situacBes. Tém como caracteristicas menor trabalhabilidade e

baixa elasticidade.

As argamassas de cal s3o indicadas quando se requer boa

trabalhabilidade e alta elasticidadey mas ndo oferecem boa
recistéencia e durabilidade. Para OLIVEIRA ([i1il1, as argamassas
utilizadas na alvenaria estrutural devem ser as mistass, poOY

apresentarems como vantagems um meio termo entre a de cimento e a de

cal.

No Brasil, segundo SABBATINI [81, inexistem pesquisas que
possam ser adotadas como base para a recomendagao de composigoes-tipo

de argamassas de assentamento para a alvenaria estrutural n3o armada.

Além dissos, as normas brasileiras n3o0 especificam classes

de argamassa para a alvenaria estrutural.

Devido a este fato, temos que nous basear em composigles de
argamassa de outros paisess tais como Inglaterra e Estados Unidos.
Isto leva a nio se ter seguranga quanto 3 argamassa escolhida, poOis
qualquer composicio pode n3o ser adequada aos materiais e a forma

constvrutiva brasileira.
2.2.1 DOSAGEM INGLESA

A Tabela 2.7 indica as classes de argamassa recomendadas
pela norma inglesa BS 5628 [121. As proporgoes de mistura 530 para
que a argamassa tenha uma minima qualidade, para garantir que a alve-

naria tenha durabilidade adequada.
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)

TABELA 2.7 - Argamassas recomendadas na Inglaterra pela BS 5628
(proporcdes em volume).

Grupo de Cimento: Cimento: Resistencia média a com-
argamassa Cal: Areia (com pressio aos 28 dias (en-
Areia plastificante)| saios de campo) MPa

. . 1. '

i 1:0 a z.S —_— 11,0

. 1 1

i1 1:5:4 a 4§ 1:3 a 4 4,5

111 1:1:5 a 6 1:5 a 6 245

iv 1:2:8 a ¢ 1:7 a 8 1,0

Observagdes:

1) As resisténcias sfo aproximadamente equivalentes em cada

grupos

2) As proporgOes s3o para areia seca. Quando ha variag3o na
quantidade de areia (por exemplo 8 a 9), os valores maiores
referem-se a areia bem graduada e os menores quando for grossa ou

uniformemente fina (para obter-se trabalhabilidade)s

3) Propor¢des para a pasta de cal: quando for empregada cal
hidratada em po na misturas; seu volume deve ser aumentado em mais de

50 %y até o necessario para se obter a trabalhabilidade adequadas

4) Materiais de acordo com as seguintes normas inglesas:
cimento Portland - BS 12, cal - BS 890, areia - BS 1200, plastifican-
te - BS 4887.

5) Ensaio de resisténcia a compressio ~ BS 4551.

Pela norma BS 5628 [1i2]1, a escolha da argamassa @ condicio=
nada pelo calculo estrutural. A Tabela 2.8 serve como guia para a

sele¢cdo da classe de argamassas para Varios tipos de construc¢io.
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TABELA 2.8 - Seleg%o da classe de argamassa.

) ~ Classe de
Tipo de construcao
Argamassa

Paredes internas 1v
Paredes externas:
- sujeitas a umidade iii
-~ nao sujeitas a umidade iv
Paredes para parapeito:
- revestida com reboco iv
- nao revestida iii
Parede externa em balango iii
Peitoril, soleira, cumeeira il
Muros-de-arrimo ii
Funda¢Oes iii

2.2.2 DOSAGEM AMERICANA

A Tabela 2.9 indica as composi¢cdes de mistura para argamas-—

sas, recomendadas pela especificagio americana ASTM C 270 [131.

TABELA 2.9 - Composig¢Ses para argamassa.

Tipo de Cimento Resisténcia minima a
Cal Areia compressio aos P8 dias
Argamassa Portland
MPa
M 1 1/4 21 a 3 17,2
vezes a
S 1 i/74 a 1i/2 coma dos 12,4
1 volumes
N 1 1/2 a 13 de ci- 5,2
mento e
i i cal
0 i 17‘-3 85 2;4
1
K i Ega 4 0;5
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ObservagoOes:
1) Cal hidratada em po ou em pastaj}
2) Areia umida e soltaj

3) Materiais de acordo com as seguintes normas
cimento Portland - ASTM C 150, cal virgem - ASTM C 5, cal
ASTM C 207, areia - ASTM C 144;

4) Ensaio de resisténcia a compressio - ASTM C 9

americanass:

i.

hidratada

A Tabela 2.40 indica, segundo o ASTM C 270 £131, as classes
de argamassa recomendadas para diferentes tipos de construcSes.

TABELA 2.10 - Classes de argamassa para as construgoes.

Classe Tipo de construgao

fundagi3oy alicerce, pogo.

Alvenaria sujeita a altas forgas de compressaoj altas

M forgas laterais de press3o do solo, ventos estruturas de

sujeitas somente a cargas de compressio normal.

5 Estruturas que requerem alta resisténcia a flex3o, mas

residéncias, paredes interiores de partigdo.

N Uso geral nas construg¢des acima. Por3c e fundag3o de

0 Paredes n3o estruturais, paredes de vedagdo.

A norma americana recomenda ques para alvenaria estrutural,

seja usada a argamassa tipo M ou S, com resisténcia minima a compres-—

s30 de 17,2 MPa e 12,4 MPa respectivamente.

AMRHEIN £14] afirma que a mails comum pProporgao

para as argamassas e

de

mistura




. r a
Tipo Proporgao

Cim:Cal:Areia

1:1/74:3 /2
1:1/214 1/8
11114
1:8:9

O Z u X

2.2.3 ESPECIFICACAD BRASILEIRA

Nenhuma norma brasileira na area da alvenaria estrutural
traz propor¢oes de mistura para argamassas de assentamento. No entan-
toy, a NBR B798 [6] especifica a resisténcia minima a compressio

axialsy para as argamassas de assentamentos como sendo:

£ 2 ;
ok ? MPa
Foo2
ak ‘Pok i
onde:
¥°k = resisténcia caracteristica da argamassa}
Fqkj = resisténcia caracteristica & idade de j diass expressa no

projeto da obra.

Um craitério para a escolha da resisténcia caracteristica da
argamassa € sugerida por GOMES no manual do ABCI [1], em funglo da

resisténcia caracteristica do bloco & compress3o:

< <
0,7 ‘cbk = *?ok - fbk

2. 3 GRAUTE

A NBR 8798 (6] especifica as diversas exigencilas na utili-
zagdo do graute, definindo-o como sendo o “elemento para preenchimen—

to dos vazios dos blocos e canaletas de concreto para solidarizac3o
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da armadura a estes elementos e aumento de capacidade portante;,
composto de cimento, agregado miudos agregado graudos agua e cal ou
outra adigdo destinada a conferir trabalhabilidade e retengdo de agua
de hidratag3o & mistura”. Separa ainda em: graute fino, aquele cujo
agregado possui dimens3o maxima inferior ou igual a 4,8 mm,4e\ graute

grossosy aquele cujo agregado possul dimensap superior a 4y8 mm.

0s grautes sao concretos fluidos com abatimento de 170 a

230 mms dependendo do tipo de adensamento a ser feito. Tém por
finalidade envolver e solidarizar as armaduras a alvenaria,
garantindo funcionamento como estrutura armada (Figura 2.9). Além
dissoy o graute tem grande importancia na resisténcia & compressdo
das paredes. Preenchendo convenientemente os vazios dos blocos, pode-
se aumentar muito a capacidade resistente da alvenaria{ sem aumento

de espessura da parede ou de resisténcia do bloco.

Fig. 2.9 - Bloco canaleta preenchido com graute.
(Fonte: ABCI C1D).

Para alvenaria estruturaly a NBR 8798 (41 especifica a
resisténcia minima a compressio axial para o grautesy aos 28 dias,

como sendo:
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'%k 2 14 MPa
fg" * fﬂ"i
onde:
fgk = resisténcia caracteristica do graute}
fgkj = resisténcia caracteristica a idade de j diasy expressa no

projeto da obra.

Conforme a NBR 1228 [15], “Calculo de alvenaria estrutural
de blocos vazados de concreto”, nos projetos, a tensio caracteristi-
ca do graute deve ser adotada de modo a ser satisfeita a seguinte

relacio:

A norma americana ASTM C 476 [163 identifica 0 graute como
fino ou grosso, dependendo da dimens30 maxima do agregado usado.
Graute fino deve ser usado quando a menor dimens3o do furo a ser

preenchido for menor que 76 mm.

A Tabela 2.11 fornece as propor¢Ses dos materiais propostos
pela ASTM C 476 [161.

TABELA 2.11 - Proporg¢Oes para o graute (partes em volume)

Tipo Cimento Cal Agregados miudos,medidos em
Portland Hidratado estado solto
Fino Grosso
Fino i @ a 1/10 do vol.l2 1/74 a 3 vezes
de cimento a soma dos vol.

de cimento e cal

Grosso i @ a 1/19 do vol.|2 1/4 a 3 vezes 1 a 2 vezes a
de cimento a soma dos vol. soma dos vol.

de cimento e cal {de cimento e cal




2. 4 AcO

0 ago a ser utilizado na alvenaria estrutural deve atender
as exigéncias da NBR 7480 [17] "Barras e fios de ago destinados a

armadura para concreto armado’.

Na NBR 8798 [&é], encontram-se alguns itens relativos a

execugao da armagdo, tais como emendas, montagem etc.

2. 5 RESISTENCIA A COMPRESSAO

No estudo do comportamento mecdnico das paredes resistentes
de alvenaria, como estas s80 primariamente submetidas a esforgcos de
compressdo, a propriedade mais importante € a sua resisténcia &
compressdo. Além disso, as tensSes admissiveis da alvenaria s3o

baseadas na resisténcia a compressio aos 28 dias.

Além dessa propriedade, s30 pesquisadas tambeém a resistén-

cia a flex30, ao cisalhamento e a traglo.

2.5.1 MECANISMO DE RUPTURA

Conhecer o mecanismo de ruptura na compress3o & muito
importante para a avaliagdo da capacidade resistente das paredes de
alvenaria. A ruptura ocorre com o desenvolvimento de fissuras
verticais de trag3o e o mecanismo essencial dé ruptura ¢é amplamente
aceito.

HILSDORF [181, <citado por SABBATINI [4i91, descreve o
mecanismo de ruptura da forma transcrita a seguir: "a alvenaria é um
material com duas fases e ambas as fases nd3o s6 tém diferentes
resisténcias mas também diferentes caracteristicas de deformag3o. Em
geral, a resisténcia a compressio uniaxial e o mddulo de elasticidade

da argamassa s3o consideravelmente menores que o0s correspondentes
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valores dos tijolos. Portantoy se a argamassa puder deformar-se
livremente, sua deformagd3o lateral sera maior que a deformagdo dos
tijolos... No entanto, devido a aderéncia e ao atrito entre a.
argamassa e 0 tijolos a argamassa e confinada. Consequentemente, um
estado interno de tensdes desenvolve-sey o qual consiste em
compressdo axial e trag8o lateral no tijolo e compressdo triaxial na
argamassa (Figura 2.10). E, e unicamente este estado triaxial de
compressao que faz com que a alvenaria possa ser submetida a esforcos
externos os quals excedem a resisténcia a compressido uniaxial da

argamassa’’ .

Fig. 2.10 - TensOes no tijolo e na Jjunta de argamassa

devidas a carga de compressio axial.

SAHLIN [2Q1, resume assim: "a ruptura ocorre ent3o0 devida a
tracd8o bidirecional nos tijoloss, que ocasiona primeiramente fissuras
verticais nos tijolos e que conduz, no estagio final, ao colapso da

alvenaria”.

SABBATINI [19], apos o estudo de varias teorias que tentam
explicar o mecanismo de ruptura da alvenaria na compress3oy enumerou

alguns dos fatores que afetam a resistencia a compressio.
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a) Resisténcia a tracido

Quanto maior a resisténcia a tra¢io dos tijolos, maior a

resisténcia a compressao da alvenaria.

A resisténcia a compressao do bloco e, segundo SUTHERLAND
(211, o mais importante fator condicionante da resisténcia a
compressiao da alvenaria. 0 bloco normalmente ocupa de 80 a 90 % do

volume da alvenaria e por conseguinte, € natural esta importancia.

b) Espessura da junta

Com o aumento da espessura da junta, diminui a resisténcia
da alvenaria, pois aumenta a deformag3o da argamassa e consequente-
mente o diferencial de deformacdo em relagdo ao tijolo, o que ocasio-

na um aumento das tensdes neste e, portanto, uma diminui¢3o na resis-

téncia da alvenaria.

A resisténcia da alvenaria n3o @€ muito influenciada pela
. resisténcia da argamassa, quando esta resisténcia é obtida em ensaios
de compressio de cilindros e de cubos. Isto porque nestes ensaios, a
argamassa fica submetida a um estado uniaxial de tensOes bastante
diverso do estado triaxial de tensBes de compressso a que ela fica
sujeita na alvenaria. Ocorre que um grande aumento da resisténcia a
compressio, no ensaio uniaxial, corresponde a um pequeno aumento da
resisténcia da argamassa, no estado triaxial. Na verdade, o aumento
observado na resisténcia da alvenaria com a utiliza¢c3o de argamassas
mais fortes & consequéncia da menor deformabilidade destas dltimas
(SABBATINI [191).

c) Relag30 entre altura do tijolo e espessura da junta

Quanto maior a relag3o0 entre a altura do tijolo e a

espessura da junta, maior a resisténcia da alvenaria.
d) Tipos de tijolos e de argamassa

Para otimizar a resisténcia da alvenaria deve-se empregar:
tijolos com pouca variagdo dimensional, sem fissuras e com perfura-
cBes de menor dimensio possivel, argamassas de pequena deformac¢do

transversal (alto mddulo de elasticidade).
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2.5.2 PROCESSOS PARA DETERMINAGAO DA RESISTENCIA

A resisténcia a compressiao da alvenaria, visande o
dimensionamento, pode ser determinada por trés processos, o0s quais
Yerdo descritos em ordem decrescente de complexidade, de <custos e

de coeréncia de resultados com a realidade.

a) Ensaio de parede

S3o ensaiadas paredes semelhantes as que serio empregadas,
ou seja, com a altura do pe-direito, que em edificios usualmente
tem-se de 2,40 a 2,80 m de altura, e largura de 2/5 a 1/2 do compri-
mento.

Por ser este metodo dispendioso em tempo e custo, ele tem

sido utilizado basicamente em pesquisas.

b) Ensaio de prisma ou paredinha de alvenaria

Prismas s30 corpos-de-prova de pequenas dimensbes, normal-
mente de dimensOes maximas 50 x 50 cm. O ensaio de prisma esta des-

crito no item 2.5.5.

Paredinhas s8o corpos-de-prova de dimensbes médias, com o
comprimento igual ou maior que o dobro da largura; dimensdes usuais:

SO % 100 cm ou 60 % 120 cm. O ensaio esta descrito no item e.9.6.

¢) Resisténcia do bloco e da argamassa

Alguns coddigos de outros paises relacionam as resisténcias

de blocos e argamassas com a resisténcia a compress3o da parede de

alvenaria.

Nos Estados Unidos, o cddigo UBC L2231, secdo 2405, do Esta-
do da Califdrnia, especifica que a resisténcia a compressd3o da alve-

naria (f ) deve ser adotada de acordo com um dos processos seguintes:
m
a) Testes de prismas

Testes aos 28 dias de um conjunto de cinco prismas de alve-
naria, construidos com os mesmos materiais e praticas de construgido
do edificio, de acordo com UBC Standard NS 24-26.

Durante a construgi3o, se as tensdes admissiveis foram uti-
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lizadas nos seus valores maximos em projetos um conjunto de trés
. . 2 ,
prismas de alvenaria deve ser testado para cada 479 m de area de

paredey mas n3o menos do que um conjunto de trés prismas por projeto..
b) Registro de testes de prismas

Quando ha registros de resultados de no minimo 390 testes de
prismas de alvenaria, representativos do edificio a ser executado, a
recicténcia 2 compreccio da aluenaria pode ser adotada com base neste

registroy mas deve ser tomada como 73 % do valor medio das resistén-
clas registradas.

Testes de prismas como no item a) devem ser feitos durante

a construg3o.
c) Resistencia do bloco

Quando nenhum dos processos anteriores s3oc apropriadoss a
resisténcia a compress3o da alvenaria pode ser selecionada na Tabela
2.12, com base na resisténcia a compress3o do bloco de concreto.
Testes de blocos e graute devem ser realizados durante a construglo

2 . ,
para cada 475 m de area de parede construida.

TABELA 2.12 - Resisteéencia a compressio da alvenarias em MRa.

Resisténcia a Resisténcia a compress3o da alvenaria
compressao do
bloco de con- Argamassa tipo Argamassa tipo N
creto, fb M ou S
Z 33,1 2047 19,3
25,9 17,2 1642
1943 13,8 12,8
13,1 10,3 ?s3
8y6 649 byb

Observagoes:

1) A resistencia a compress3o da alvenaria ¢é baseada na
resisténcia da area total, para pegas solidas ou totalmente grautea-

dassy e na area liquidas para pe¢cas vazadas e n3ao grauteadas)
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2) Argamassas como as especificadas na Tabela 2.9y de ci

mento Portland e cal, sem aditivoss

3) Em alvenaria de blocos de concreto grauteaday a resis--

téncia a compressao do graute deve ser igual ou maior do que a resis-

téncia a compressiao das unidades da alvenaria}

4) Os valores podem ser interpolados.

Pelo ACI 530.1 [23]y a determinacao da resistencia a com-
pressao da alvenaria pode ser feita atraves de testes de prismas ou

de acordo com a resisténcia do bloco que compOe a alvenaria (Tabela
2.13).

TABELA 2.13 - Resistencia a compressiao da alvenaria.

Resisténcia a compressdao do bloco Resisténcia a compressido da
de concretos na area liquida, em alvenarias na area liquida,
MPa em MPa
Argamassa tipo Argamassa tipo
M ou S N
B854 L4 659
13,1 14,8 10,3
19,3 21,0 13,8
25,9 2759 17,2
33,1 36,2 20,7

Observagoes:

1) Unidades conforme ASTM C 99, ASTM C 145 ou ASTM C 595 e
testados conforme ASTM C 140;

2) A espessura da junta n3o deve exceder 146 mm;

3) Para alvenaria grauteadas o graute segue as exigéncias
do ASTM € 47635 a resisténcia do graute e determinada de acordo com ©O
ASTM C 1019 e deve ser maior ou igual a resistencia da alvenaria, mas

nio menos que 13,8 MPa.
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2.5.3 ENSAIO DE PRISMAS

No Brasil, os procedimentos para ensaio de prismas de blo-
cos vazados de concreto s3o normalizados pela NBR 8215 €241 “Prismas

de blocos vazados de concreto simples para alvenaria estrutural".

Esta norma define prisma como sendo um ‘“conjunto composto
da justaposi¢3o de dois blocos de concreto unidos por junta de arga-
massa, destinado ao ensaio de compressio axial" (Figura 2.11). Pode

cer oco ou cheio, quando ent3o os vazios dos blocos s30 preenchidos
com graute.

&

N

39

=

Fig. 2.11 - Prisma de alvenaria com blocos 19x198x39.

A NBR 8798 [4] define uma amostragem para uma constru¢cio da
seguinte forma: "a estrutura deve ser dividida em lotes de
preferéncia constituidos de argamassas, grautes e blocos de mesmos

lotes. Na auséncia destas informagOes, cada lote deve corresponder
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aos componentes per#azendo ho méximo: uma semana de producﬁo, ou um
andar, ou 200 m de drea construida, ou 500 m de parede,
prevalecendo a menor quantidade. A amostra representativa do lote
deve constituir-se de no minimo seis exemplares. Cada exemplar deve

constituir-se de um ou mais prismas."”

0s prismas devem ser feitos com os mesmos materiais e

mao-de~-obra a serem usados na construg3o do edificio. 0 assentamento
deve reproduzir o mais fielmente possivel as condigOes da obra. Isto
e t3o importante que é aconselhavel que os trabalhadores responsiveis

pela execu¢ao da alvenaria sejam levados até o laboratdrio para a

confecgio dos corpos-de-prova.

ApOs convenientemente preparados, os prismas s3o ensaiados
a compressio axial, determinando-se a resisténcia media (fp > de no
minimo dois corpos-de-prova por condi¢do de ensaio (exemplar), (NBR
8215 [24)).

0s resultados devem ser relatados como a tens3o0 obtida da

divisao da carga de ruptura pela:
a) Area liquida do bloco, no caso dos prismas ocos;

b) Area bruta, no caso dos prismas cheios.

Experiéncias tém mostrado que o bloco e o graute deveriam
ser aproximadamente 30 a 35 % mais fortes do que a resisténcia a
compressdo pretendida (fp), ou seja, aproximadamente de 26 a 27,5 MPa

para se atingir uma resisténcia de prisma de 20,5 MPa.

Ensaio de prismas permitem ao Engenheiro Estrutural saber
como sera o desempenho da alvenaria na pratica. & muito similar aos
testes de cilindros de concreto durante concretagens. 0s ensaios
durante a constru¢do certificam que as resisténcias est8o0 sendo sa-

tisfatdrias.
2.5.4 ENSAIO DE PAREDES

As paredes tém os procedimentos para ensaio normalizados
pela NBR 8949 ([25] "Ensaio a compressi3o simples de paredes de

alvenaria estrutural’.

Os corpos-de-prova (paredes) devem ter dimens8es que os
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tornem vrepresentativos da estrutura real, de tal forma que sejam
minimizadas as influéncias das variagcOes das caracteristicas dos
materiaic e da mio-de-obra na resisténcia das paredes. Quando ndo for
possivel representar as paredes nas suas dimensOes reais, admitem-se

corpos—-de-prova com dimens6es minimas de 1,20 x 2,60 m (largura x al-

tura).

Os corpos-de-prova s30 ensaiados a compressdo axial, deter-

minando-se a resisténcia media (fpa ) de no minimo trés paredes.

Viga de Reagdo

—

| !

—— Macaco Hidrdulico

— Viga de distribuigdo
de carga

260 cm

h =

/— Chapa metdlica

T 1777 777777777777 7777777777777 777777 7777777777

b=120cm

¥ [

Fig. 2.12 - Parede para ensaio.



CAPITULO 3

CONCEPGAO ESTRUTURAL

Nos edificios de alvenaria estrutural n3o armadas os
critéerios que dirigem o projeto estrutural do edificios segundo SOANE
C86J, 5502

a) a pré-compressao devida as cargas permanentes deve exceders nas
paredes resistentes, toda tragio devida ao carregamento lateral do
edificio}

b) a compressdo total em uma parede qualquer, resultado da somatdria

das cargas atuantes permanentes, variaveis na situa¢3o mais defavora-

vel e laterais, n3o deve exceder a resisténcia a compress3io permiti-—
da.

Dos craitérios acima, resulta a simplicidade da concepcio
estrutural do edificio:! utiliza¢So de uma geometria e organizagao do
sistema estrutural de tal maneira que sejam evitadas as tensSes de
trac3o. A estabilidade da construc3o e de seus elementos deve ser
garantida de forma satisfatdria apenas através de paredes resistentes
e lajes enrijecedoras que, formando um conjunto rigidos devem

resistir aos esforgos provenientes das agOes verticais e horizontais,



transferindo as acfes resultantes, com segurancas para as fundac¢des.

Devido ao que foi descrito acimay na fase de projeto do
edificio de alvenaria estrutural, é imprescindivel a atuag80 conjunta
do arquiteto e do engenheiro estrutural. Dessa forma, o projeto final

atendera as exigéncias arquitetdnicas e estruturais.

As hipoteses bdsicas para o desempenho eficiente da

estrutura de um edificio em alvenaria estrutural sio:

a) a laje de piso deve funcionar como diafragma horizontal para dis-
tribulr os esfor¢os horizontais entre as paredes estruturais. Para
que 1sso ocorras a laje deve ser rigida e convenientemente conectada

as paredes estruturais}

. (=1 . H .
b) os efeitos de 2. ordems quando existentes (ver item 3.2), devem
ser considerados, mas podem ser evitados com o projeto de sistemas os

mais rigidos possiveis}
€) o cdlculo do edificio é feito no regime elasticos;

() as paredes devem ser convenientemente engastadas nas fundagOes e

estas, por sua vez, n3o podem permitir rotacdes consideraveis que
Q . ’ . . ’ ’ .

levem a esfor¢os de 2. ordem e tornem invalidas as hipoteses basicas

adotadas no dimensionamento.

0 espagamento das paredes resistentes, além de ser fungao
do projeto arquitetdnicos depende também do tipo de 1laje que sera
executada. Normalmente, adotam-se lajes pré-fabricadas devido & sua
maior simplicidade de execucio e menor custo. A laje escolhida, além
de rigidez a flex3o0,; devera apresentar capacidade de transmitir
esfor¢os horizontais as paredes de apoios para funcionar como

diafragma ri1gidos, como sera visto no item 5.2.2.

No arranjo estruturals; n8o ha necessidade de todas as
paredes serem estruturais. Algumas paredes, escolhidas adequadamente,
podem ser apenas de fechamento (paredes de vedacao), apoiadas sobre a
laje, outras podem acondicionar as tubulacdes hidraulicas (paredes

hidraulicas), por exemplo.

Para alcangar a estabilidade horizontal do edificio, &
necessario definir um arranjo adequado de paredes estruturais, que
confiram ao conjunto o necessario contraventamento tanto na dire¢3o x
quanto na y, evitando-se grandes assimetrias (ver Figuras 3.1 e 3.2
ABCI [11). A disposic80 assimétrica dos elementos resistentes podera

deslocar demasiadamente o centro de tor¢do do centro de massas do
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conjunto das paredes e do piso, originando a tor¢do do edificio, que

funciona como diafragma horizontal (ver Figura 3.2c).

CR

CM

Nas Figuras 3.1 e 3.2, tem-se:

CT = Centro de rigidez ou centro de tor¢3o do conjunto =

centro da rigidez dos elementos resistentes;

centro de massas = centro de gravidade das massas do con-

Junto paredes mais piso;
forga resultante devida ao vento;

excentricidade da forg¢a resultante do vento em relagi3o ao
CR.

Fig. 3.1 - Arranjos estruturais (Fontet ABCI [11),
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Fig. 3.2 - Outros arranjos possiveis (Fontet ABCI [11).

Quando necessdrio, € possivel a realizag3o de pilotis.
Neste caso, para transmitir a fundac3o os esforgos verticais e
horizontais, as paredes resistentes devem ficar solidariamente
ligadas a porticos de concreto armado. 4

A Figura 3.3 (ABCI [11) mostra um edificio sobre o portico
de transic3o. Neste caso, devido ao espagamento e & pequena dimensio

dos pilares, a viga do pdrtico pode necessitar de altura considera-
vel .

Pilares com grandes dimensBes possibilitam v3os e conse-

quentemente, vigas de transig3o com alturas menores (Figura 3.4 ABCI
L1,



Fig. 3.3 - Edificio sobre pértico de transig3o (Fonte: ABCI
{11).

Fig. 3.4 - Edificio sobre pértico de transi¢%o com pilares
de grandes dimens8es (Fonte: ABCI [11).



3. 1 SISTEMAS ESTRUTURAIS

Conforme HENDRY, SINHA & DAVIES [27], ha uma grande
variedade de possibilidades de arranjos de paredes para edificios em

alvenaria estrutural. Uma classificacao simples pode ser a seguinte:
- sistema de paredes transversais

- sistema celular

- sistema complexo

3.1.1 Sistema de Paredes Transversais

Este sistema é subdividido nos sistemas simples e duplo.

a) Sistema simples

No sistema simples, as paredes resistentes principais sio
transversais ao eixo longitudinal do edificio (Figura 3.95). As fa-
chadas longitudinais podem ser de alvenaria nio estruturaly; caixilha-

ria ou outros materiais.

————--—-——1--——-—— - —--——--—-——1

ondun w— e v —cw. Qi St e o Wiy m—  — =

Fig. 3.5 - Sistema simples de paredes transversais.

Este sistema estrutural é um dos mais simples, para

edificios com varios pavimentoss e tem mulitas aplica¢des. € particu-



larmente indicado para edificios com planta retangular, que se
repetem ao longo dos pavimentos. £ adequado para hoteéeis, hospedarias,
escolass pequenos hospitais, edificios residenciais de plantas

simples (tipo COHAB e kitchenette) e edificios de salas comerciais.

Nestes sistemass; a estrutura resultante apresenta grande
rigidez as acBes do ventos principalmente quando ha caixas de escada
e de elevador no edificio. CURTIN et alii [9] cita o exemplo de uma
hospedaria em edificio de 9 pavimentos, construido com paredes de
alvenaria de tijolos com apenas 102 mm de espessura em toda a altura

(Figura 3.6).

PAREDES TRANSVERSAIS 9t
PRINCIPALS
. Iy
) ) s
A ( TN TN 7¢
Ly / -~y Ly b 4 “—r U Ly \‘ [X 3
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L [ | | | ) 5¢
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1‘rz____.n —zr=3 ] 1 ) i 32
4 v 2t

ey ey | < 2 P — g
“ 1:
Fig. 3.6 - Edificio com 9 pavimentos no sistema de paredes

transversais (Fonte: CURTIN et alii C920).

Ha a observar que em sistemas simpless as lajes trabalham

predominantemente em uma diregao.

Devem ser analisadas as direcoes lateral e longitudinal,
para as agoes verticais e horizontaiss visando impedir a instabili-

dade do edificio e verificar as tensbes nas paredes.

A analise do edificio para a a¢ao horizontal devida ao

vento e muito importante (Figura 3.7).
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) Vento
{ Diregdo Transversg

Vento
(Diregdo Longitudinal)

Fig. 3.7 - A¢3o do vento.

As paredes transversais s3o geralmente estaveis na direg¢lo

do seu plano. Ficam sujeitas a dois carregamentos (Figura 3.8).

N
) \ i l l l 1
w
e
—
> ‘
|
falv, ¢ Tensdo da&tida a
carga vertical
T et Tensdo devida o
vento
Jianas
. l I ' ___]Lfa/v’c -falv,t Tensdes combinadas
alv,c
+
falv,f
X
Fig. 3.8 - Paredes transversais.



Na diregao longitudinaly as paredes transversais téem

pouca
vrigidez para a carga horizontal

(Figura 3.9).

3
3

Vento

Fig. 3.9 - Vento na direc¢3o longitudinal.

Assims; € necessario prover rigidez na dire¢3o longitudinal,
através de paredes nessa dire¢3o (Figura 3.10).

Fig. 3.10 - Paredes longitudinais no corredor, externas e

formando caixas.

Edificios com planta em forma de L, Te Yy em cruz etc.

resolvem o problema de modo muito satisfatdrio (Figura 3.11).

Fig. 3.1%4 - Plantas com rigidez nas duas direcodes.



As paredes externas (Figura 3.10) ficam sujeitas a altas
acdes do vento, que dio origem a flex30 perpendicular ao seu plano,
combinadas com baixa carga vertical. Tais paredes nlo apresentam

grande resisténcia a flex30 perpendicular e, portanto, devem ser
verificadas.

b) Sistema duplo

Neste sistema, as paredes resistentes principais sdo

paralelas aos eixos principais do edificio, em duas dire¢Ses, e
portanto normais entre si (Figura 3.10).

As lajes também atuam Ppredominantemente em uma direg¢io.

R
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Fig. 3.10 - Sistoma duplo de paredes transversais.

3.1.2 Sistema Celular

Neste sistema, as paredes internas e externas s3o resisten-
tes e em duas dire¢Bes, formando células contiguas (Figura 3.13). As
lajes de piso podem atuar em duas direcOes. A estabilidade hori-

zontal € garantida pelas paredes estruturais, nas duas direcdes prin-
cipais.
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Fig. 3.13 = Sistema celular.

Este sistema € o mais resistente as forgcas laterais e ao
colapso acidental (ver item 3.3).

CURTIN et alii [9] dizem n3o conhecer casos de vibragio em
edificios de varios pavimentos construidos no sistema celular, o qual

€ particularmente indicado para dreas sujeitas a fortes ventos e a

movimentos de fundagio.

€ indicado para edificios de apartamentos e edificios com

planta aproximadamente quadrada.

Este sistema prové alta rigidez as forgas do vento nas duas
direcBes. As lajes de piso s30 geralmente armadas em duas dire¢oes,

com v3os menores e, POr issO, mais econdmicas (Figura 3.14).

LAJE DO PISO EM
DUAS DIRECOES

AREA DE CARGA +
PARA A PAREDE v
INTERNA

AREA DE CARGA
PARA A PARECE
EXTERNA

Fig. 3.14 = Laje de piso armada em duas dire¢des.
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Edificios altos podem ser construidos com este sistema. 0
principal fator aque afeta a altura do edificio € a estabilidade as
forcas do vento. CURTIN et alii (9] mostram, com um simples calculo,
que o edificio em alvenaria estrutural apresenta um grande fator de
seguranga contra o tombamento devido as forgas do vento. Ainda assim,

¢ necessario verificar se a rigidez do edificio e suficiente.

20m L

W T T
— B
10m | I i [

40m el o1 | 20m

: 11 1 T 1
— P et

11 i1 L
ELEVACAO : PLANTA

Fig. 3.15 - Estabilidade do edificio as for¢gas do vento.

Vento » W = 1 KN/m
drea incidente do vento = 40 % 20 = BOOIf
Carregamento total = 17745 kN

Egtabilidade:

= 47745 x 10 = 177450 kN.m

carreg

= 800 x 40/2 x i = 16000 kN.m

vento

Como se percebe, O edificio é muito estavel ao esforgo do

vento, pois M > M :
arreg vento

3.1.3 Sistema Complexo

g€ o que mescla © sistema de paredes transversais e 0 siste-

ma celular. S3o muitas as possibilidades deste sistema (Figura 3.16).
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Fig. 3.16 - Sistena complexo.

A estabilidade horizontal pode ser conseguida pelo conjunto
das paredes estruturais nas duas direcdes ou por nucleos de servigo,
formados pela caixa de escadas caixa de elevador, dutos de 1instala-
cOes etcs ques analisados em conjunto, formam um nudcleo central de

grande rigidez.

Deve-se evitar sistemas excessivamente assimetricosy a fim

de diminuir os efeitos de tor¢30, como sera visto no capitulo S.

Este sistema € adequado para edificios de apartamentos de
grandes dimensOes e edificios de plantas complexas.
3.1.4 QOutra Classificacao

Uma outra classificagao € dada por SCHUELLER (281, que

subdivide o arranjo das paredes em trés grupos basicos.
a) Sistema de paredes transversais

Consiste de paredes lineares paralelas, executadas
perpendicularmente ao eixo longitudinal do edificios ndo interferindo
na fachada principal (Figuras 3.17 5, 3.18 e 3.19).

b) Sistema de paredes longitudinais

Consiste de paredes lineares executadas paralelamente ao
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e1xo longitudinal do edificios formando assim a fachada principal
(Figura 3.20).

€) Sistema de duas direcoOes
Consiste de paredes executadas em ambas as dire¢Oes

(Figuras 3.21 e 3.22).

Além dissoy o edificio pode ser subdividido em partes
estruturais diferentes ¢ distintas, cada parte tendo seu sistema
proprio de paredes.
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Fig. 3.17 - Sistema de paredes transversais.
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Fig. 3.48 - Sistema de paredes transversais.

Fig. 3.19 - Sistema de paredes transversais.
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Fig. 3.22 - Sistema de duas direg¢des.

3. 2 ESTABILIDADE GLOBAL

Apos langado o sistema estrutural do edificio, € necessario
estabelecer qual a sensibilidade da estrutura aos efeitos de 22

ordem, devidos aos deslocamentos horizontais dos nas. Uma forma para

isso, & atraves do “parametro de instabilidade” (o), que avalia

quando os efeitos de 28 ordem s3o pequenos e podem ser desprezados.

1 < 9,46 para n = 4
- P
a = H E1 (3.2.1)
| £ 9,2 + 0,in para 1 ( n ¢ 4
onde:

o = parametro de instabilidade ou de estabilidade global;

H = altura total da edificacido;

P = peso total do edificio;

E = mddulo de deformaglo longitudinal da alvenaria;

1 = soma dos momentos de inércia dos elementos estruturais na

diregio analisada;



n = numero de pavimentos do edificio.

Para edificios com planta retangular, a estabilidade global
deve ser verificada nas diregSes x e Y.

No caso em que o ) 0,6, pode-se aumentar os elementos es-
truturais na dire¢3o considerada, a fim de diminuir o valor de a.
Caso esta ou outras alternativas n3o sejam possiveis, deve-se levar
em conta os efeitos de 2° ordem no dimensionamento dos elementos
estruturais. Um critério é dado pela norma alem3 DIN 1053 C293, na
qual as forgas horizontais do vento s30 multiplicadas por um fator K

> 1, dado por:

x
1}

(1 + 1/p) (3.2.2)

onde:

1,275 (7,837/0% - 1) | (3.2.3)

LY
!

Para oo = 0,6 resulta p = 26,48 e K = 1,0378. Um acréscimo

muito pequeno (3,78 %), praticamente desprezivel neste Caso.

Nos casos de edificios com estrutura composta de alvenaria
estrutural e concreto armado (por exemplo: caixas de elevador, caixas

de escada), o produto EI pode ser separado conforme os materiais:

EI = E 1 + E I (3.2.4)
alv alv conc conc
De acordo com a NBR 1228 [15], € permitida a considerac3o

de abas colaborantes (flanges), na avalia¢3o da rigidez das paredes
estruturais (ver item 4.6).

3. 3 COLAPSO PROGRESSIVO

Colapso progressivo pode ser definido como uma ruptura
local, que leva a rupturas adicionais de areas maiores, como pisos e
paredes da estrutura. Se a ruptura inicial pode ser relativamente
superficial, a continuidade ou ruptura progressiva pode ser catastro-

fica, atingindo maiores elementos ou o completo colapso da estrutura.

Um classico colapso progressivo foi do edificio de 22



pavimentos em concreto pré-fabricado, chamado Ronan Point, em
Londres, em 1968.

Uma parte deste ed}ficio foi completamente destruida quan-
do, no 18° piso, paineéis preé-fabricados foram.implodidos pela explo-

s3o de gas, causando a perda de suporte dos pisos superiores (Figura
3.23). '

!

18t PISO |e= EXPLOSAO DE GAS |

'

~

ITTTTITTITTITITITITITITITLY

N
=
Fig. 3.22 - Desenvolvimento do mecanismo de ruptura no

ediffcio Ronan Point (Fonte: HENDRY (301).

Em HENDRY [30J], encontra-se que ha trés situagfes particu-

lares que podem ser criticas em relac3o ao dano acidental. S3o:

a) Caso A - onde ha parede externa sem flange ou aba, ou conex3oc com

outra parede perpendicular (Figura 3.24).

i ) A ——

24 X5 Lo 22 £ g W SE=TEEY

L E=TSZZIETESS SFEsnosasv w2y
% TP S AL ETRS

atat g 2 o

r & & x A VRBNSR - S >

Fig. 3.24 - Caso A (Fonte: HENDRY [301D.
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b> Caso B - onde ha uma parede interna isolada (Figura 3.25) .
— | - . C
- I .

Fig. 3.25 - Caso B (Fontet HENDRY [30]).

c) Caso C - onde a remocio da sec3o de uma parede impBe altas tensfes .

normais no apoio de paredes ou flanges remanescentes (Figura 3.26).

——

Fig. 3.28 - Caso C (Fontet HENDRY [301).

3.3.1 T{?OS DE COLAPSO PROGRESSI VO

Sdo descritos trés tipos em AMRHEIN [143.

a) De cima para baixo

Este tipo de colapso progressivo pode ocorrer se um pavi-~-



mento superior for supercarregado pela colocacd3o de materiais numa
posi¢c8o em que a laje de piso nido seja capaz de suportar. O piso
entraria em colapsos descarregando o material para o proximo piso,
quey pelo impacto, causaria a ruptura e entd30 o progresso para baixo
na estrutura. Pode ocorrer também com a retirada prematura de ponta-

letes para o suporte de pisos.

b) Da base para cima

Este tipo de colapsos exposto anteriormentes ocorreu no

edificio Ronan Point devido a explosio de gas.

Pode ocorrer devido & ruptura de uma coluna ou de paredes
estruturaissy por explosiao, impacto de caminhOes etc. A perda de uma
parede estrutural por exemplos levaria a perda de suporte "do pi1so

acimas e consequentemente a sua ruptura, e assim sucessivamente.

c) Efeito domind ou colapso progressivo lateral

Fste mecanismo de colapso pode ser facilmente entendido

atraves da figura 3.27.

Fig. 3.27 - Colapso progressivo lateral.

3.3.2 MeTODOS POSSIVEIS DE PROJETO

Em HENDRYs, SINHA & DAVIES [271]s encontra-se ques projetar

contra o colapso progressivo pode ser feito de duas maneiras:

a) Projetar contra a ocorréncia de dano acidentalj

b) Admitir a ocorréncia de dano acidental e projetar contra o colapso

progressivo.



0 primeiro metodo seria evidentemente antiecondmico no caso
geral, mas pode ser usado para reduzir a probabilidade de ruptura
local em certos casos. 0 risco de explosdo, por exemplo, pode ser
reduzido pela restrigd3o ao uso de gas no edificio, e cérgas de
impacto evitadas pelo projeto de protetores apropriados. Entretanto,
reduzir a probabilidade n3o elimina a possibilidade, e o colapso
progressivo poderia ainda assim ocorrer, tanto que mais projetistas
est3o a favor do segundo método. ‘

0 segundo metodo implica que ha uma razoavel probabilidade
de que o colapso progressivo nao ocorreria na eventualidade de wuma
ruptura local. Obviamente, n3o € econOmico projetar para evitar o
colapso progressivo devido a toda ruptura local possivel no edificio;
assim, a gravidade da extensao de uma ruptura local deve ser conside-
rada. Por exemplo, a extensdo da ruptura local em Jmé parede externa
pode ser maior do que em uma parede interna. Neste sentido, diferen-
tes paises tendem a seguir diferentes normas com respeito a esta
decisio.

Apds a decisdo de qual ruptura 1local podera ocorrer, &
necessario analisar o edificio para determinar a probabilidade de

colapso progressivo. Trés metodos s3o viaveis:

a) Analise tridimensional da estrutura;
b) Analise bidimensional de segdes do edificio;

c) Aproxima¢ido pavimento por pavimento.

Os primeiros dois métodos requerem uma analise por Elemen-

tos Finitos.

0 terceiro metodo € conservativo. Deve-se assumir a remogio
de um elemento estrutural em um pavimento e, em seguida, fazer-se uma

estimativa da estabilidade residual para cada pavimento.

A norma inglesa BS 5628 [12] distingue os edificios em duas
classes: classe 1, os edificios de quatro pavimenios (incluindo o
subsolo) ou menos, e classe 2, 0s edificios de cinco pavimentos (in-
cluindo o subsolo) ou mais. Em relag3o a limitag83o de dano acidental
de edificios da classe i, a norma n3o faz recomendagbes especiais. Ja
para edificios da classe 2, recomenda a avalia¢3do da estabilidade
residual e da extensio do dano depois da elimina¢3o de algum elemento
resistente, como definido na Tabela 3.1, ou, alternativamente, a

prescrigdao de amarrag¢io vertical ou horizontal ou ambas na estrutura.



TABELA 3.1

- Elementos resistentes.

Tipo de elemento

Extensdo

resistente

Viga y3o livre entre apoios ou entre um
apoio e 3 extremidade de um elemen-
to.

Coluna Altura livre entre apoios laterals

horizontais.

Laje ou outro piso
e estrutura de co-

bertura (nota 1)

Y30 livre entre apoios e/ou apoios
temporarios ou entre um apoio e @&

extremidade de um elemento.

Parede incorporando
um Ou mais apoios

laterais (nota 2

Comprimento entre apoios laterails
ou entre um 3polo0 lateral e a ex-

tremidade da parede.

Paredes sem apoios

laterais

Comprimento nao excedendo 2,25h em
qualguer ponto a0 longo da eparede
(para paredes internas).

Comprimento pleno (para paredes

externas).

intersec

uma se¢ao da pare

uma for

NOTAS:

1) Podem ser

ou uma divisoria capaz

2) Podem ser prov

3.3.3 USD DE TIRANTES

A norma BS 5628 C

ma de limitar oS danos acidentais.

de ou elementos estruturail

colocados apo010S temporarios Ppara

de suportar a solicitag3o da carga.

idos ap0ioO® laterais pavra as paredes

¢ao de parede ou parede de cantos pilaress enrijecimento

1231 requer a utilizagdo de tirantes

g e suportes apropriados.



S3o0 varias as formas possivels de tirantess que s3o descri

tas a seguir.

3.3.4 Tirante Vertical

Podem ser paredes ou colunas continuas, ancoradas da
fundacdo ao telhado. Os tirantes verticais devem estender—-se do nivel
da cobertura ate a funda¢3o. Devem ser muito bem chumbados em cada
extremidade e em cada nivel de laje e gqualquer unilo deve S8r capaz

de transmitir as for¢as de trag3o solicitantes.

Note que uma vez que a ruptura do tirante vertical deva ser
limitada ao pavimento onde o dano ocorreuy tem sido sugerido que este
seja independente em cada altura de pavimentos portanto, preferivel-

mente escalonado do que continuo.

0 valor da forca no tirante € dado pela equagao:

2
_ 34 A h

T = 8000 [—FJ (3.3.1)
com

T2 100 kN/m x L
onde:

T = forga no tirantes; em Nj

A = area da se¢do transversal horizontal, em m#;

h = altura efetiva da parede ou coluna, em mm3

t = espessura efetiva da parede ou colunay em mm3}

L = comprimento da parede, em mnm.

A espessura minima de uma parede macica deve ser de 150 mm
e a resisténcia a compress3o caracteristica minima da alvenaria e 5
N/mm- . Devem ser posicionados no maximo S m entre centros ao longo da
parede e 2,5 m no maximo de uma extremidade sem restrig¢des de qual-

quer parede.



3.3.5 Tirante Horizontal

Tirantes horizontais s3o divididos em quatro tipos e o

critério de projeto e diferente para cada um.

A forga basica no tirante horizontal (Ft) em kN, e definida

como:
F =20 + 4 N (3.3.2)
t s

com
ﬂ < 60 kN

sendo hL = numero de pavimentos.

a) Tirantes perimetrais

530 coloucados dentro de 1s2 m da borda da laje de piso ou
telhado ou no perimetro da parede. A for¢a no tirante, Ft, e dada
pela Equa¢3d3o 3.3.2 e os tirantes devem ser ancorados em cantos reen-

trantes ou mudangas de diregao.
b) Tirantes internos

S30 projetados para vios em ambas as direcbes e devem ser
ancorados em tirantes perimetrais ou tirantes continuos como paredes
ou colunas. Para simplificar a especificacdo da forga no tirante, e

introduzido F; tal que:

b a
Ft = 7S (3.3.3)
onde:
F: = forg¢a no tirantey, em kN/m;
Gk + Qk = ¢ a soma das cargas caracteristicas permanentes e im-—

postasy em thf;

L = e o menor de:



i) a maior distancia em metros na direg¢3o do tirantey entre os
centros de colunas ou outros membros verticais estruturais, se esta
distancia € transposta por uma laje simples ou por um sistema de

vigas e lajess oOuj

ii) 5 x altura livre do pavimento (h) (Figura 3.28).
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Fig. 3.28 - Altura h do pavimento.

A forga no tirantes, em kN/my para tirantes internos € cal-

culada como:

i) Laje em uma direc3o,

Na direcio do v3o, maior valor de Ft ou F;;

Perpendicular ao vao - Ft.

ii) Laje de duas direcOes,

Em ambas as dire¢des - maior valor de Ft ou F;.

Tirantes internos sao colocados em adig3o a tirantes peri-
metrais e s3o espacados uniformemente em todo o comprimento da laje
ou concentrado em vigas com um espagamento horizontal maximo do ti-
rante de &6 m. Dentro de paredess eles sao colocados num maximo de 0,5

m sobre ou abaixo da laje e num espagcamento horizontal maximo de 6 m.

c) Tirante parede ou coluna externo

A forga no tirante, para coluna ou parede externas e tomada
como o menor valor de Eﬂ ou (h/E,S)Ft, onde h e em metros. Para

colunass a forga € em kN, enquanto que para paredes & em kN/m.



Colunas em canto devem ser tirantes em ambas as direcoes e
0s tirantes podem ser providos parcial ou totalmente pela mesma arma-

dura como tirantes perimetral e interno.

Tirantes paredes devem ser espagcados uniformemente ou con-

centrados no centro, n3o separados mais do que S m e n3o mais do que
2,5 m do final da parede. Eles podem ser providos parcial ou total-

mente pela mesma armadura como tirantes perimetrais e internos.

Um tratamento com mais detalhes, sobre colapso progressivo,
pode ser encontrado em CURTIN et alii [9].

3. 4 ELEMENTOS ESTRUTURAIS

Sdo0 definidos a seguir, segundo a NBR 1228 [15), os elemen-
tos estruturais que compBem as constru¢Bes de alvenaria estrutural.
a) Parede

Elemento laminar vertical, apoiado de modo continuo em toda
a sua base, com comprimento maior que cinco vezes a espessura.

b)) Parede resistente ou estrutural

Toda parede que no projeto e considerada como suporte de
outras cargas, alem de seu peso pPraoprio.
c) Parede n3o-resistente

Toda parede que no projeto n3o é considerada como suporte

de cargas verticais, alem de seu peso proprio.

d) Parede de contraventamento ou pilar-parede

Toda parede resistente que se destina a absor¢3o de forgas
horizontais e verticais, quer provenientes de a¢Ses externas, quer

provenientes de efeitos de segunda ordem.

e) Pilar

Todo elemento estrutural em que a segio transversal
retangular utilizada no cdalculo do esfor¢o resistente possui relagdo

de lados inferior a 5, valendo esta nos casos de segdes retangulares



em Ly em Ty, em Zy em cruz, etc.y prevalecendos; no caso das figuras

compostasy as dimensOes de cada ramo distinto.

f) Cinta

Elemento construtivo estrutural apoiado continuamente na
parede, ligado ou nao as lajes ou as vergas das aberturass e que
transmite cargas para as paredes resistentess tendo fungio de

amarragao.

g) Verga ou viga

Denomina-se verga o elemento estrutural colocado sobre vios
de aberturas n3o maiores que 1,20 ms a fim de transmitir cargas ver-
ticais para as paredes adjacentes aos vdos. Considera-se como viga um

elemento linear n3o continuamente apoiado, podendo estars ou n3o,

contido nas paredes.

h) Contra-verga

S80 elementos estruturais horizontais colocados na parte
inferior de aberturas em paredess tais como as janelas. S3o
normalmente executados com blocos canaletas preenchidos com graute e

barras de a¢o longitudinais.

1) Coxim

Componente estrutural nao continuoy cuja fun¢ido e
distribuir cargas concentradass possuindo rela¢8o de comprimento para

altura n3o maior que 3.

J) Enrijecedor

Elemento estrutural vinculado a uma parede resistentes a
fim de obter enrijecimento horizontal, na dire¢3o perpendicular &
parede. O enrijecedor pode ser embutido total ou parcialmente na

paredey, podendo inclusive absorver cargas verticais.



CAPITULO 4

PAREDES E PILARES

Neste capitulo seriao analisados diversos parametros
necessarios ao projeto e dimensionamento de paredes e pilares, tais
como: area resistente, altura efetiva, espessura efetiva, flambagem,
largura colaborante, rigidez e agao composta entre paredes e vigas de

apoio.

Antes de entrar no estudo das paredes e pilares, e
importante definir o conceito de alvenaria armada e n3o-armada.

a) Alvenaria estrutural armada

Aquela construida com blocos vazados de concreto, assenta-
dos com argamassa, na qual certas cavidades s3o preenchidas continua-
mente com graute, contendo armaduras envolvidas o suficiente para
absorver esfor¢os solicitantes, alem daquelas com finalidade constru-

tiva ou de amarrag¢io.

b) Alvenaria estrutural nSoc-armada

Aquela construida com blocos vazados de concreto, assenta-
dos com argamassa, e que podem conter somente armaduras com finalida-
de construtiva ou de amarragio, n3o sendo estas armaduras considera-

das na absor¢3o dos esforgos solicitantes.



4. 1 PAREDES

As paredes constituem-se nos elementos estruturais mais
importantes das construcbes de alvenaria estrutural. Alem de sua
importancia arquitetdnica (vedacaos, estéticas conforto térmico e
acusticoy etc.); as paredes sao responsavels pela resisténcia as

LY ' I .
agoes verticais e horizontais.

A NBR 1228 [151, "Calculo de alvenaria estrutural de blocos
vazados de concreto”, define parede como sendo o "elemento laminar
vertical apoiado de modo continuo em toda a sua bases com comprimento

maior que cinco vezes a espessura’ (Figura 4.1).

L > 5t

Fig. 4.1 - DimensOes das paredes.

As paredes projetadas em alvenaria estrutural sao

classificadas em:

a) Parede resistente ou estrutural
Toda parede ques alem do peso proprios suporta outras car-—

gas verticais ou agoes horizontais.

b) Parede nio resistente ou de vedagio
Toda parede que ho projeto € considerada com a finalidade

de suportar apenas O pPesO Proprio.
c) Parede de contraventamento

Toda parede resistentes que se destina a absorgao de forgas
horizontais e verticais, quer provenientes de agdes externas, quey

provenientes de efeitos de segunda ordem.

Como simplificac3o em projeto, pode-se considerar as pare-

des de contraventamento como paredes estruturais.
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Muitos fatoress estruturais e n3o estruturais,; devem ser
considerados no projeto de paredes de alvenaria. Ha varias op¢oes de
materiais (tijolos macigosy blocos de concretos ceramicoss silico-

calcariosy concreto celular etc.) e configuracdes para as paredes.

A aparéncia da parede € influenciada pela cor do material,

textura e forma geométricas posigdo das Jjuntas verticais e o

tratamento dado a estas (Figura 4.2 ABCI [11).

Gesso (3 mm) ou massa
fina (5 mm)

Frisador @ 1/2”

Frisador 21 1/4”

Frisador

c) d)

Fig. 4.2 - Tratamento das Jjuntas (Fonte: ABCI [11]).
a) junta revestidas
b) Jjunta frisada em U (arredondada);
c) Junta frisada em V3

d) junta frisada em U (reta).



Dependendo do uso da construcaos posicao e funcao da

paredey a escolha do material e espessura da parede pode ficar condi-
cionada a fatores muito importantes, como resistencia ao fogo e pro-

priedades termicas e acusticas.

Paredes construidas com materiais de alvenaria de diferen-
tes caracteristicas e resisténcia s30 chamadas paredes compostas.
Estas paredes n3ao s3o0 comuns no Brasil. Se as paredes de alvenaria
nao sao unidas,; elas devem ser considéradas estruturalmente indepen-
dentes. A Figura 4.3 ilustra uma parede composta em que a superficie

externa de tijolo n3ao tem fung3o estrutural.

Se as paredes sao unidas, elas podem ser consideradas como
um unico sistema estrutural, com as tensdes distribuidas no conjunto.
A espessura considerada @€ a total e a resisténcia ultima, para
compressao axial, deve ser limitada a resisténcia do material mais
fragil (ARMHEIN [14])y Figura 4.4.

7

§€% 0 %
N N
TIJOLO 7 BLOCO .§§?
\ Pas :;:. N Joe
N N
N- AN
Fig. 4.3 - Parede composta Fig. 4.4 - Parede composta

independente. unida.

Cargas excéntricas e momentos sobre paredes podem causar
altas tensCes em um dos lados da parede. Neste caso, alvenaria de
alta resistencia pode ser usada no lado das altas tensbes. Uma
aplicagdo € em muro de arrimos com parede de alta resisténcia de um
lado combinada com parede de baixa resisténcia do outro lado (Figura
4.95).
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Fig. 4.5 - Muro de arrimo com paredes de diferentes resis-—

téncias (Fonte: AMRHEIN [141).

4 2 PILARES

Pilares de alvenaria s8oc elementos onde a funglo principal
@ a de suportar cargas verticals concentradas. 630 tres as formas
mals comuns: isoladoss contido na parede‘e externo a parede (Figura

4.6} .

Pilares isolados sdo projetados principalmente para trans-
mitir as cargas verticals provenientes das vigass treligcass lajes
etc. (Figura 4.7). TensOes de flex3o podem ser produzidas pela excen—
tricidade da aplica¢d3o da cargas pela continuidade entre pilares e

elementos suportados e por forgas laterails como as do vento.
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Fig. 4.6 - Formas de pilares (Fonte: AMRHEIN [C141).
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Fig. 4.7 - Pilares isolados (Fonte: AMRHEIN [141]).
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Os pilares unidos as paredess aléem de transmitirem cargas
verticais, fornecem a estas uma maior rigidez aos esfor¢os horizon-
tais e a flexdo causada pela excentricidade da carga vertical (Figura

4.8). Esses pilares s@o considerados travados no plano da parede. As

condigOes de carregamento s30 ilustradas na Figura 4.9.

. ‘ IR

Y iorral®y
igﬁfﬂ!z“hv

AN

Fig. 4.8 - Pilares unidos a parede (Fonte: AMRHEIN [143]).

Fig. 4.9 - Condig¢des de carregamento em pilares.
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4. 3 AREA RESISTENTE EFETIVA

A area resistente efetiva para calculo das tensoes atuantes
depende do tipo de solicitagdo imposta a parede ou pilar e dos para-
metros de projeto disponiveis (fp na area bruta ou liquidal). € calcu-

lada com base nas dimensOes reais dos elementos de alvenaria, ni3o

sendo permitido considerar eventuails revestimentos.
4.3.1 COMPRESSAO VERTICAL E CISALHAMENTO PARALELO A PAREDE OU PILAR

A drea rocictento efetiva correcponde a2 3area liquida dos

blocos mais a area dos vazios preenchidos por graute (Figuras 4.10 e
4.11).

TENSAO DE COMPRESSAO

Fig. 4.10 - drea resistente efetiva para compressao vertical.

TENSAO DE CISALHAMENTO

Fig. 4.11 - Area resistente efetiva para cisalhamento

paralelo a parede ou pilar.
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4.3.2 FLEXAOD

A area resistente efetiva corresponde a &area liquida dos

blocos mais a area comprimida do graute (Figura 4.12).

FLEXAO (JUNTA AMARRADA )

zzzz32  FLEXAO (JUNTA PRUMO)

Fig. 4.12 - Area resistente efetiva para flex3o na parede ou

pilar.

4.3.3 CISALHAMENTO PERPENDICULAR a PAREDE

A area resistente efetiva corresponde a area da espessura
do bloco adjacente a celula grauteada mais a area do graute (Figura
4.13).

CISALHAMENTO

Fig. 4.13 - Area resistente efetiva ao cisalhamento perpen-—

dicular a parede ou pilar.



4. 4 ALTURA EFETIVA

A altura efetiva das paredes ou pilares depende da vincula-

¢30 na base e no topo.

Segundo a NBR 1228 [15], considera-se a altura efetiva de

paredes como segue:l

a) se uma parede e apoiada na base e no topos segundo uma diregao

normal ao seu plano médio, a sua altura efetiva deve ser a altura

real da parede;

b) se n30 ha nenhum apoio no topos a sua altura efetiva deve ser duas

vezes a altura da parede acima da sua base.

A Figura 4.14 (ABCI (1)) ilustra a altura efetiva (th)

para alguns casos da pratica.

N

\ F
]

\ k73 =

\ g

| RIS

| £
S

|,

> ' % B
9,00 40

he = h hy = 0.8h h, = 0,6h hy = 0.6h
(apoios articulados) (apoio engastado-articulado) (apoio fixo-engastado) (apoios engastados)

Fig. 4.14 - Altura efetiva de paredes (Fonte: ABCI [C11).

Para os pilares, a NBR 1228 [15] considera como altura efe-

tiva:



a) se um pilar dispbe de travamentos laterais na dire¢3o dos ei1xos

principals, nas suas extremidades, a altura efetiva deve ser a altura
do pilar ou enrijecedor;

b) se um pilar dispde de travamentos laterais na sua base e nas dire-
¢Oes de ambos 05 eixos principais no seu topoy a sua altura efetiva

e

- na diregao do travamento no topo do pilar, a altura entre os

apaios}

= N3 direcio que ndo dicpde de travamento no topo do pilare O

dobro da altura acima da sua base.

A Figura 4.15 (ABCI [11) ilustra a altura efetiva de pila-

res.

Parede
enrijecedora

direg3o x - x = hy = H direcio x - x = hy = H
diregioy-y =+ hy = Hx 2 ’ diregdoy-y = hy = H

Fig. 4.15 - Altura efetiva de pilares (Fonte! ABCI [11]).

4. 5 ESPESSURA EFETIVA E MINIMA

Nas paredes ou pilares sem enrijecedores, a espessura efe-
tiva € igual a espessura real da parede ou pilar, sem contar o reves-
timento.

Nos edificioss para maior rigidez horizontal do conjuntos
as paredes podem ser transversalmente enrijecidas por outras paredes.
Nos edificios industriais, € comum o enrijecimento das paredes atra-
veés de pilares (Figura 4.16 ABCI [11).



Fig.

4.16 - Pilares enrijecedores (Fonte: ABCI [13]).

Para paredes com enrijecedoress o calculo da espessura
efetiva da parede (t.f) e feito multiplicando a espessura real da
parede (sem revestimento) pelo coeficiente K da Tabela 4.1.

0 comprimento do enrijecedor a ser considerado esta
ilustrado na Figura 4.17.
\ PAREDE
PILAR
I <
- a-f— -
(=]
DE: o ""'; R
ﬂ_% . = - —1
L o ' '
*lf enr -!' | Lenr L
x ¥
Fig. 4.17 - Espessura efetiva:
a) Parede enrijecida por pilaress;
b) Parede enrijecida por paredes.
Para entrar

na Tabela 4.1 e necessario calcular os
coeficientes K1 e Kz, onde:
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b

K = enr (4.5.1)

1 t - -
par
L

K =—0r (4.5.2)

2 D e 9.
onr

com b = 3.t para paredes ‘enrijecidas por outras paredes.
o par

Finalmente, a espessura efetiva da parede ée:

t = K.t (4.5.3)

of par

TABELA 4.1 - Valores de K.

KI.
K 1 2 3
2
b s 1,4 2,9
8 s 1,3 ]
10 1,0 i,2 1,4
15 1,0 1,14 is2
2 29 1,0 1,0 149

Admite-se interpolagao entre os valores dos coeficientes da

Tabela 4.1, mas n3o extrapolag3o fora dos limites dados.

A espessura minima de paredes e pilares estruturais de

edificios em alvenaria, segundo a NBR 1228 [151, e:

a) Para paredes de alvenaria n3o armada e parcialmente armada,

{ h /20
£ > of

14 cm

b) Para pilares isolados n3o armados e parcialmente armados,

{ hef/15
t 2

19 cm
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c) Para paredes de alveharia armadasy

tZ 14cm

d) Para pilares isolados de alvenaria armada,

t 2 19 ¢cm

Conforme o ACI 531 [31]s pode-se ter paredes duplas ou

compostas de duas ou mals faces independentes, solidarizadas entre si

por melo de barras conectoras e preenchidos os espagos
graute.

internos com

A espessura efetiva de paredes duplas e:

t .= —EL (t + t ) (4.5.4)
of 3 par par

1 2

A Figura 4.18 mostra uma parede dupla com os

limites para
as suas dimensdes.

1 7777777777777/, 1>
IR 72777 e

£78¢cm P/t par < ocm

Fig. 4.18 - Parede dupla de alvenaria e limites de dimenstes.

4. 6 PAREDES DE CONTRAVENTAMENTO

Na analise da distribui¢3o dos

esforgos horizontais de
vento sobre as paredes,

0 efeito de flange na intersec¢3o das paredes

pode ser considerado para o calculo da rigidez da parede. A Figura

4.19 ilustra a largura da flange a ser considerada.
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e
L

<
{ H/16 bfL s 6t

<
34 abn £ H/6

fl

Fig. 4.19 - Dimensoes das flanges (Fonte: ABCI [C1i1).

4. 7 FLAMBAGEM

A esbeltez e definida pela relagl3o entre a altura efetiva e

a espessura efetiva (NBR 1228 [151).

h

|e
e

(4.7 .1)

of

Os valores maximos sao:

X £ P@ - para paredes € pilares n3o armados;

A £ 30 - para paredes e pilares armados.



4 8 LARGURA COLABORANTE

A largura colaborante de uma parede submetida a flexao,

armada em intervalos regularesy nao deve ser maior do que os
mostrados na Figura 4.29¢ (ABCI (11).

valores

6t 3t

120 cm 60 cm

Fig. 4.20 - Largura colaborante (Fonte: ABCI C1J).
a) Paredes com amarraglo}

b) Paredes com juntas a prumo.

4. 9 RIGIDEZ

A rigidez de uma parede depende de suas dimensoOes, altura,
espessura e dos modulos de deforma¢3o longitudinal e transversal. Em

fun¢3o das condigOes de vinculag3o no topo e na bases temos dois

tiposy descritos a seguir.

4.9.1 PAREDE BIENGASTADA

Podem representar as paredes situadas nos pavimentos mals
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baixos dos edificios (Figura 4.21). 0 deslocamento horizontal decor-

rente de uma forga P é dado por:

A

it

11
N

Fig., 4.281 - Parede biengastada.

Com G = 0,4 E (UBC Cealy, I = td /12
par par

P at
E .t e
par
3
h h
() s 4
1 . )
= rigidez relativa
@
$ qur.
% -

(4.9.1)

e A= t.d fica:

(4.9.2)

(4.9.3)

(4.9.4)



_85_

. _paor ' 1
R’ p N m (4|9|5)
]
onde!
&, = deslocamento devido a flexaoj

A = deslocamento devido ao cisalhamento;

P o= foven horissntal!

qur = modulo de deformac¢3o longitudinal da parede;
6., = modulo de deformacio transverzal da parede)
t = espessura da parede;

h = altura da parede;

A = area da segdo transversalj

I = momento de inérciai

Re = rigidez da parede;

vy = rigidez relativa da parede.

4.9.2 PAREDE EM BALANCO

As paredes em balan¢o podem representar as paredes superio-
res dos edificioss as paredes das construgdes térreas e de edificios

de dois pavimentos (Figura 4.23 ABCI [1]. O deslocamento horizontal e

dado por:

Ag

[ I
> —_
h

|

I 1

I
—

Fig. 4.22 - Parede em balang¢o.
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_ Ph 1,2Ph _
R e v e MY (4.9.6)
par par
Com 6 & 0,4E (UBC C221), I = td°/12 e A = t.d fica:
par par
3
P h h
A = LA —
v T E .t[4[d] "o d]
par
A = __P a (4.9.7)
v E .t b "
par
-}
h h
= — + ———
o =4 [ d] 3 — (4.9.8)
- igid lat i (4.9.9)
Y'b = ab ryigldez rei1atlva e 7w
Rb - Ab - h 3 h
P[“[T] + 3 T]
E . 1
R, = 2l (4.9.10)

A notag3oc e a mesma do item anterior. Os exemplos seguintes

s30 baseados em AMRHEIN [14], onde se encontram outros resolvidos.

EXEMPLO 1

Trés paredes de alvenaria (Figura 4.23), s3o interligadas
por lintéis flexiveis. Se as paredes est3o em balangos quais s30 O0s
esforcos solicitantes em cada uma delass provenientes da for¢a hori-

zontal F.

-
F=25 kN> Aol
E A B c
¢
T T T T T T T T 77T T 7T 777
L 10,0 m | 78 m J i 75 m [
r 1 T 1

Fig. 4.23 - Paredes em seérie.
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Dados:
E = 4000 MPa
par

t =19 cm
RESOLUCXO
Definindo o coeficiente de distribuicdaoc g e fazendo os
calculos na Tabela 4.3 tem-se:
l/abt
yl D —
z 1/r.xb
TABELA 4.3 - C&lculos.
Parede h d h/d i/otb M V= pu.F M =F. h u
(m) (m? CkN) (kN.m)
fa 6,0 10,0 0,6 0,37 0,44 11,0 66,0
B 6,0 7,5 0,8 0,23 0,28 7,0 42,0
Cc 6,0 7,5 0,8 0,23 ©,28 7,0 42,0
2 - - - 0,83 1,00 25,0 -
A rigidez total (Eq. 4.9.10) é:
E -t i 400 x 19
par _
Rb B &, = 55 X ¢,83
Rb = 252,32
A flecha total e:
1 i
A = = =
b Rb 550 32 0,004 cm
Os esfor¢os solicitantes finais nas paredes est3o0 ilustra-

dos na Figura 4.24.
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//ﬂ 11 kN //’ 7 kN

-

f

—
66 KN. m 42 KN, m

Fig. 4.24 - Esforgos solicitantes finais.

EXEMPLO 2

Uma parede em balangos com duas aberturas,

forga horizontal F (Figura 4.25). Quais os esfor¢os

—
42 kNm

esta submetida a

solicitantes na

parede?
Fz25 KN
>
(=} A
o~
€
)
0
3 B C D
}
10,0 l 3.75 L 7.5 375 7.5
T T
- 32.5m
—
Fig. 4.25 - Parede com lintel rigido.
RESOLUGCAO

Graficamentey a seqiéncia de calculo € a

4.263:

seguinte (Figura
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4.26 - Esquema de calculo.

Parede solida (em balango):

ABCD

Parede BCD:

BCD

ot
sol-BCD

Paredes B,

h/7d = 6,0/3245 = 0,185

h/7d = 4,0/32:5 = 0,123

T Y eol % .Bep 0,580 - 0
C e D:

h/7d = 4,0/10,0 = @,400

h/7d = 440/73:50 = 0,533

h/7d = 440/7450 = 9,533

a0l - 22980
. ~ .
rb,sol = 1,472
Ye.mcp 0,371
3371 = 0,209
ot = 1,864
e ,B
Y = 0,791
@,B
ot = 15750
@,C
r = Q4571
@,C
o = 14759
@,D
r = 04571
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Zr Sr bt = 0,791 + 0,571 + 0,571 = 1,933
3 e,B e,C ’

R T T
o,B +C+D z 1,933 0,517

-]

aﬁnal - asdeCD * o‘Q,B-&C-&D = 0,209 + 0,917 = 0,726

1 i
Minal o 0,784 Lyd¥

= 1,38 ( r = {,72

Ufinal b, sol

Definindo o coeficiente de distribuigdo

solicitantes nas paredes sao:

Y.
S

L LB 95791
B zr 1,933

= 0’41

<
il

T

-n
H

2541 x 25 = 10425 kN

M = M _.F.h = @341 % 25 % 630 = 61435 kN.m

.
_ _ _e.C _ 05571 _
He T Hp 7 z - 1,933 0,293
V o=y = pu .F = 0,895 x 25 = 7,38 kN
Cc D (o]

(L),

M =M =p F.h = 0;895 x 25 % 640 = 44,3 kN.m

O0s esforgos solicitantes finais na parede estao

na Figura 4.27.

os esforgos

ilustrados
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[ L

61,5 KN.m 44,3 KN.m £4.

Fig. 4.27 - Esfor¢os solicitantes finais.

EXEMPLO 3

bm.zs KN bzzs KN Usa KN

3 KN.m

Uma parede em balanco com aberturas em alturas diferentes,

esta submetida a forga horizontal F (Figura 4.28). Quais os esforgos
solicitantes nas paredes?
Fz225 KN
»
>
) A
™~
£
o w B c
‘6 (]
b e e e e e e, — e N o e e e e e — E
) D
10.0 L 3.75 L 7.5 L 3.75 75
r 1 -
32.5m
Fig. 4.28 - Parede com aberturas diferentes.
RESOLUCKO
Graficamente, a sequéncia de calculo é a seguinte (Figura

4.29):



_(?E..

: YIPIDI IS
SOLIDA 0 B +
© BCODE Q
7777777777, TS
32,5 L 325 L
I
\
SIS SIS — S L Ll
) + o +
c p D ¢
T TV T
75 | L 21.25 |
il 1
/

Fig. 4.29 - Esquema de calculo.

Parede solida (em balanco):

ABCDE h/d = 6,0/32,5 = 0,185 % el
"o,s0l

Parede BCDE:

BCDE h/d = 4,0/32,5 = 0,123 o R—

% orcmcpE = Poeol - %o pcpr = 03580 - 0,371 = 0,209

Paredes By Cy D e E:

B —————— h/d = 4,5/10,0 = 0,250 a, p = 0
r.'B = 1,

C ———— h/d = 2,5/7,50 = 0,333 a o =1,
ro,c =9

v, =, gt roc = 11306 + 0,964 = 2,270

coe T T a,é7o ?,441

L

el

T/l

10.0

LI,

+

4.0

W

— 25

= 0,580

1,72

= 05371

764

306

037

P64
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D ————— h/d = 1,5/21,25 =0,071 a = 0,213
Y = 49695
e,D
A prcep = 01441 + 0,213 = 0,654
< 2 = 1,529
Vercen ~ 0,654
E ————— h/d = 4,0/7,5 = 0,533 a _ = 1,750
ro = 0,571
o .E
z Mo = To prcep * Togp = 13529 % 0,571 = 2,100
o = 1 = Q4476
BepE 2,100 ’
Yo mo s Ogope T 0:209 + 0,476 = 0,685

1 1

T 0,685

1,46

{ r 1578

L
rﬁnal = 1546 *°
> 1,38 do exemplo anterior

O0s coeficientes de distribuigao (M) e os esforg¢os

tantes nas paredes sao:

.
_ @ ,B+C+D _ 14529 -
o = 7 T _ - 3,100 - 273
e,B+ C+D e,E
UD = MD.F = Q473 x 25 = 18,25 kN

M = My -F.h = 073 x 85 x 6,0 = 109,353 kN.m

- ®,971
24100

= @ 3 27
E ' + v
e,B+C+D o.E

Vo= uE.F = 035287 x 25 = 6373 kN

M. = ME.F.h = @327 X 25 % 650 = 40,0 kN.m

solici-



Os esforgos selicitantes finais na parede estdo ilustrados
na Figura 4.30.

675 kN

Zh

/-
e_—_._—
L 18.25 kN

109.5 kN.m 40.5 kKN. m

Fig. 4.30 - Esforgos solicitantes finais.

4. 10 AGAO COMPOSTA ENTRE PAREDES E VIGAS DE APOIO

Quando uma parede de alvenaria apoia-se sobre uma wviga ao
longo do seu comprimento, ha a necessidade de «calcular a carga

imposta sobre a viga, para o seu correto dimensionamento.

Considere a parede sobre uma viga bi-apoiada com apoios
pontuais (Figura 4.31). A a¢3o da carga introduz forgcas de trag3o na
viga, devido a flex3o da viga-parede formada, e como a viga age agora
como um tirante, os suportes s3o parcialmente restringidos horizon-
talmente. Assim, uma a¢3o0 de arco resulta no painel parede. 0 abati-

mento do arco depende da rigidez relativa da parede com a viga.

by by bbbl
Y

X ; I : : X
&7 Y TR 7

d
[:JII!HI]HIH]LU

Fig, 4.31 - Parede sobre viga de apoio (Fontet HENDRY [30]).



0 valor das tensdes normais horizontais e verticais depende
de varios fatores, mas a tipica distribuic3o das tensdes horizontais

e verticais esta mostrada na Figura 4.32.

xH» — 23] /_Zj;

Y

a) / b)

Fig. 4.32 - Distribuigfo das tensdes (Fonte: HENDRY [301):
a) verticais ao longo de xj;

b) horizontais ao longo de y.

Note que a tensio vertical maxima, ao 1longo da interface

parede/viga, ocorre nos apoios. No meio do v3o, as tensdes horizon-

tais na viga podem ser de trac3o, assim a viga age como um tirante.

A agao composta entre a parede e a viga ocorre desde que
haja uma suficiente uni3do entre ambas. As grandes tensdes de compres-
530 proximas aos apoios possibilitam o aparecimento de grandes forgas
de atrito ao longo da interface, e se a relag3o profundidade/v3o da

parede & maior do que 0,6, entdo estas forgcas garantem a ag3o conjun-
ta.

4.10.1 CALCULO PELO PARAMETRO CARACTERISTICO K

Para o0 projeto, as quantidades que devem ser determinadas

sao

1) A maxima tens8o normal vertical na parede;

2) A forg¢a axial na viga;

3) A mdxima tensdo de cisalhamento ao longo da interface;
4) O momento fletor no centro da viga;

S) 0 momento fletor maximo na viga e a sua localizaglo.
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0O problema da parede composta com viga foi estudado por

pesquisadores que consideraram nao somente o projeto da viga, mas
tambem ac tencOes na parede. 0 parametro caracteristico (K), foi
introduzido por STAFFORD SMITH, para expressar a rigidez relativa

entre parede e viga, e se mostrou util para determinar as tenstes de

compressao na parede e momento fletor na viga. 0 valor K @ dado por:

. pqr.t:.L
K = - (4.10. 1)
vig’' “vig
onde:
Epor = modulo de deformagdo longitudinal da parede;

EvLg = modulo de deformacio longitudinal da viga;

IVLg = momento de inercia da viga;

[
[}

espessura da parede;

r
i}

v3o da parede.

0 parametro K n3o contém a varidvel h porque a raz3o h/L
foli considerada igual a 0,6; este valor foi representativo de paredes

para o qual a raz3o h/L foi maior.

Estimativas conservadoras de tensdes nas paredes sobre
vigas com os extremos restringidos ou livres, baseadas no parametro K

acima s3o:

a) Momento maximo na viga

M = - NV (4.10.2)
qur.t.L

4E T

b) Forga maxima de tragdo na viga (tirante)

P
T =g (4.10.3)

c) Maxima tens3o normal vertical na parede

o Eor -t 1*Vo.28

= 10.4

foar = 1063 T |"E 1 (4.10.4
Vtg Vlg
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4,10.2 METODO GRAFICO

Nocte matods aneontrads am HENDRY, SINHA & DAVIEG (0731, o
assumido que ha uni3o entre a parede e a viga para suportar a tens3o
de cisalhamento na interface. A raz3o0 h/L deve ser maior ou igual a

0;6.

0 carregamento, incluindo o peso proprioc da parede, @

representado pela carga distribuida ao longo do topo desta.

Doic pardmetroc de rigides, R o Ki, 30 introduzidoc para

calcular as tensbGes e momentos. O primeiro € a rigidez a flex3o0, o
segundo representa a rigidez axial, utilizado para determinar a forga

normal na viga.

R o= 4B (4.10.5)

¢ = -
K1 E A (4.10.6)

onde:
h = altura da parede;
A = darea da se¢3o transversal da viga.
Uma tipica distribui¢30 de tens3o vertical na interface
parede/viga e mostrada na Figura 4.33. Para simplificar a analise, ¢

assumido que a distribuig8o destas tensbOes podem ser representadas

por uma linha reta, uma parabola do segundo grau ou wuma parabola

cubica, dependendo do valor de R.



EERRNY L

[
4

R>7 (Triangular)
k/// .
§ < R<7 (Parabolica)

R <5 (Cubica) {
par

Fig. 4.33 - Distribui¢3o das tensOes verticais

(Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES [271).

A forga axial na viga @ assumida como linears com um valor

Maximo no centro e Zero NOS apuions.

0s valores a serem obtidos com utiliza¢B0 de abacos s3o:

a) Maxima tens3o vertical na parede (fpcr)

° |
Esta tensao e maxima sobre os apolos e pode ser determinada

usando a equagao:

=
f = T3 .C (4.10.7)

par 1

onde C1 pode ser obtido no abaco da Figura 4.34s usando o valor de R

e h/L.
b) Forga axial na viga (T)

A forga axlial @ assumida maxima no centro e pode ser

determinada usando a equagdo!

T=P.C (4.10.8)

onde Cz pode ser determinado no abaco da Figura 4.35, usando os wvalo-

res de K1 e h/L.
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Fig. 4.34 - Parametro de rigidez a flex3o, C1
(Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES C271).

¢) Maxima tens3o de cisalhamento na interface parede-viga ﬁtint)

Esta tens3o ocorre com valor maximo pProximo aos apoios e

pode ser determinada pela equag¢io:

P
Ti.ht —'—L—:T .C’.-Cz . (4-10-9)

onde Q.e C2 s30 0s valores obtidos nas Figuras 4.35 e 4.36.
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0.4 r
0.3
T=PC,
C
02 |- S
»1.2

1.0
09
0.8

0.1 0.7
0.6

h/L=0.5
0 1 ] | K
1.0 20 3.0 4.0

Fig. 4.35 - Parametro de rigidez axial, Cé
(Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES [271]).

d) Momento Fletor na viga

0 maximo momento fletor na viga nao ocorre no centro; devi-
do a influéncia das tensdes de cisalhamento ao longo da interface. O
momento fletor maximo e no centro podems entretantos ser obtidos
atraves de graficos (para um valor particular de R) pelo uso da

abcissa apropriadas nas Figuras 4.36, 4.37 e 4.38.

Para obter o momento fletor maximo, pega-se o valor de C2
no eixo das abcissas e para o momento central o valor de C:'Cz' Em

cada caso, para o valor da raz3o d/L ¢(d = altura da vigal)s encontra-

se o valor:

: (4.10.10)
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A localizag3o aproximada do momento fletor maximo €& dada
pela equagao:
X = 2 (4.10.11)
2 S.f .t raU.
par par
onde 8§ e um coeficiente que depende da forma do diagrama das tensoes
verticals e pode ser assumido igual al
0,30 para R = 53
0,33 para S ¢( R ( 7
945 para R2 7.
0.18 ¢
0.16 |-
d/L
0.03
014 | 0.04
0.05
MC, 0.06
PL
0.12 0.07
0.08
0.09
010 010
0.08 }
0.06 |
0.04
R>7
002 |
C, xC; para momento no centro
0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2 14
0 0.1 0.2 0.3 0.4 05 06 0.7
C, para momento mdximo
Fig. 4.36 - Momento para distribui¢3o triangular de ten-

sbes (Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES [271).
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0.20 r
0.18
d/L
0.16 - 0.03
M.C, 0.04
014 + PL
0.05
0.06
012
0.07
0.08
0.10
0.00
0.10
0.08 |~
5<R<7 ¢
0.06
0.04
0.02 |
C, xC, p/ momento no centro
O.Ei 0.16 019 1.. 2 11. 5 118 i 1
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.6 0.6 0.7

C, p/ momento mdximo

Fig. 4.37 - Momento para distribuig3o parabolica de ten-

sbes (Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES [271).
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0.2
0.18 -
d/L
0.16 |- 0.03
M-CI
0.14 - pL 00¢
0.0
012 -
0.06.
010 0.07
0.08
0.08 1~
0.00
0.08 - 0.10:
RS
0.04 [—
*
0.02
C, xC, p/ momenio no centro
0.4 0.8 1.2 1.6 20 24 .2.8
0 4 4 4 4 ! —4 +
0.1 0.2 0.3 0.4q 0.5 0.6 0.7

C, p/ momenio mdximo

Fig. 4.38 - Momentos para distribui¢lo cubica de tensdes

(Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES [271).

EXEMPLO

Seja a pérede de alvenaria mostrada na Figura 4.39.

Calcular as tensdes na parede e momentos fletores na viga de apoio.

Dados:
E = 400 x 6,5 = 2600 kN/cm 3
par
E . = 2850 kN/cm”;
vig
t = 14 cm;
par
b = 20 cm.

vig
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q* 65,0 KN/m

Ihe 2,40 m

[

1d= 0,40 m

RS

|
|
L Lz23,00m
‘_?_ [P Rl Db .

Fig. 4.39 - Parede saobre viga.

RESOLUCAD

a) Momento de inércia da viga:

3 3
1 = b-h_ EOX40 o667 cm®

v ieg =~ 12

b) Parametro R (Eq. 4.10.35):

E Eoh> 3
R oot mert " ;/éé@@ x 14 x 2407 _ , oo
; E . .1 . 2850 x 106667 ’
vig vig :

c) Parametro K1 (Eq. 4.10.6):

E .t.h
par _ 2600 x 14 x 240 _ . oo

K = F A " 2850.(20 x 40)
vig vig

d) Parametros C e C
1 2

h/7L 240/300 = ©,80

1l
[N
-
[y
w

40/300

d/L
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R = 6438 .
Figura 4.34 5> €, = 9,00
k7L = 0480
K = 3,83 .
1 Figura 4.35 - C& = 0,13
h7L = ¢,80

g) Tensao vertical maxima na parede (Eq. 4.10.7):

P = 63,¢ x 3,0 = 193 kN

P _ 195 ) 2
Ppo.r = m 'Ci = m X 9,00 = 0,418 kN/cm

f) Forga axial na viga (Eq. 4.10.8):

T = P.C2 = 195 x 0513 = 25,4 kN

g) Maxima tensl3o de cisalhamento na interface (Eq. 4.10.9):

P _ 195 vin - 2
Ti.nt. = -E—.-t- .Ci.Cz = m X 9300 %x 0513 = 0,054 kN/cm

h) Momento fletor maximo e no centro da viga (Eq. 4.10.10):

Com o valor de R sendo S ( R = 6438 ¢ 73 na Figura

(distribui¢ao parabolica de tensOes) tem—-se:

Momento maximos com C2 = Q413 e d/L = 0,13 = 0410

M.C1
P-L = 0)168
051468 x 195 x 300
l"1mmx = 5,00 = 1092
M = 1092 kN.cm
max
Momento no centros com Q.Cz = 1,17 e d/L = 0,10
M.C1
P " %18
_ 9513 x 195 x 300 _
rgen = 5,00 = 845
M = 845 kN.cm

[~ 2]

i) Localizag3c do momento maximo (Eq. 4.10.11):

4.37
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Como @ { R (7, § assume o valor de 9,433:

o = P - 195 = 50,5
25T E " T x 0,33 x 0,418 x 14 39 Cm

4. 11 ARMADURAS EM PAREDES

4.11.1 ARMADURA MINIMA

Nas paredes estruturalss deve ser disposta uma armadura
minima. Esta armadura sera distribuida de forma que se tenha no maxi-

mo 2/3 numa diregao (vertical ou horizontal) e 1/3 na outra direg3o

(NBR 1228 [151), com: .
A = 0,2 %A
s, muvn br
onde:
. = armadura minima totalj
s, min

Ah_ = area bruta da parede.

Barras de diametro maximo igual a 633 mm podem ser
colocadas na argamassa e consideradas como parte da armadura minima

necessaria.

0 espagamento maximo das armaduras verticais deve ser o
necessario para acomodar adequadamente (o) numero de barras

correspondentes a taxa de armadura minima (@,2 %).

4.11.2 DIAMETROS E ESPACAMENTOS

0 diametro da armadura horizontal colocada na argamassa de

assentamento de paredes deve ser (NBR 1228 [151):

= 3,8 mm
@
hor < e/2
onde:
¢h = diametro da barra horizontalj
or

e = pgpessura da argamassa de assentamento.
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Se a armadura horizontal for constituida de malhas ou de
barras com fios treligados, os fios cruzados devem ters no maximos 95

mm de diametro.

A armadura na argamassa de assentamento deve ser continuaj
existindo necessidade de emenda por Jjustaposigao, o trecho da emenda

deve tery no minimo:

15 cmy, quando se usam fios com mossas ou saliencias;

39 cms; quando se usam fios lisos.

0 espagamento minimo entre as barras verticais e de 2 cm
(Figura 4.40).

»2cm

22cm

Fig. 4.40 - Espagamento minimo.

0 espagamento maximo entre barras verticais de paredes

inteiramente grauteadas e de 120 cm (ACI 531 (231>, Figura 4.41.

Fig. 4.41 - Espagamento maximo de barras verticais.

Conforme o ACI 531 [23],; o espagamento maximo entre barras

verticalis e horizontals numa parede deve ser.:

12 t
e, = e <

249 cm
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e e, . e < 3
h v
com e e e em metros.
h v
onde:
eh = egpagamento horizontal entre barras;
ev = egpagamento vertical entre barrasj
t = espessura da parede.

4.11.3 ARMADURAS OBRIGATGRIAS

Segundo o ACI 531 [231, para uma parede ser considerada
armadas alem dos dois itens anterioress deve ter obrigatoriamente
armaduras verticais e horizontais, relacionadas a segulr (Figura

4.42).

a) Armadura vertical

- em cada lado de qualquer aberturaj
- hos cantos;
- nas extremidades livres;

- nos cruzamentos das paredes.

b) Armadura horizontal

- no topo das fundac¢Oes;

- no topo e na base de qualquer aberturaj

- ao nivel de lajes e tetoss

- no topo dos parapeitos)

- nas juntas horizontais, espagadas a cada 40 cmj

- nas paredes com junhtas a prumo.



- 109 -

I s S e e e 7
C T rrrrrr Tl |
S 0 I 5
T T T T T T T LT [ N
T LT T T T T T 1 T ]
e e e s e L e o T
N D |
[ O O
S e B | B
1 N I N N | ! ¥
NP S 1| AN 11 |
1 TN !
| 2N | 1 | RO I /)
i s s | RV 4
[ i w11 I i
[ e AN -
1 1 1| AN V1 N
I e e A 1 1 N
e e 7
= VIGA DE
APOIO

Fig. 4.42 - Armadura obrigatoria em paredes.

4. 12 ARMADURAS EM PILARES

A taxa de armadura (o) das barras verticails nao deve ser

menor do que 953 % nem maior do que 1 % da area bruta do pilar.

y < < P
953 % Abr cp =14 Abr

A armadura longitudinal deve conter no minimo 4 barras de

diametro igual ou superior a 12,5 mm (Figura 4.43).

Os estribos horizontais devem ter didmetro maior ou igual a

5 mm.
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> | 258
4cm

@, = 125mm

Fig. 4.43 - Diametros e espagamentos minimos.



CAPITULO 5

AGOES DE PROJETO

5. 1 AGAO VERTICAL

A forma para quantificar as cargas verticals em paredes,

lajess vergas e pilares ser3o descritas nos itens seguintes.

As acbes verticais atuantes nos edificios s8o divididas em
duas classess definidas pela NBR 6120 [321]: carga permanente e carga

acidental.

S.1.1 CARGA PERMANENTE (g)

E aquela constituida pelo peso proprio da estrutura e pelo
peso de todos os elementos construtivos fixos e instalagdes permanen—
tes. Na NBR 6120 [ 3213, encontra-se o peso especilfico aparente para

varios materiais empregados na construgao.
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a) Peso proprio

As tabelas seqguintes (TABELAS 5.1 a 5.7), extraidas do ma-

nual do ABCI L1411y fornecem valores que auxiliam no calculo deo peso

proprio de varios elementos componentes da alvenaria estrutural.

TABELA 5.1 - Peso especifico aparente medio.

Componente yap (kN/ms)
Blocos de concreto elyé
Blocos vazados de concreto 14,7
Blocos baianos (de vedagao) 11,8
Tijolos macigos (olaria) 1547
Tijolos silico-calcario 11,8 - 17,6'Y

Tijolos de concreto celular

autoclavado (vedag3o) 4,0(2)'

Tijolos de concreto celular

autoclavado (estrutural) 5,92’
Argamassa de assentamento 18,6
Graute 21,6
Chapisco 2956
Embogco (massa grossa) 20,6
Reboco (massa fina) 19,596

Observagoes:
1) Depende do tipo de blocos

2) Peso especifico aparente seco.
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TABELA 5.2 = Cargas por m® de parede = Bloco estrutural de concreto.
Unidades: kN, m.

Espessura do bloco (cm)
Caracteristicas
14 19
nimero de blocos por m linear 2,5 2,5
nimero de blocos por m- 12,5 i2,5
peso de um bloco 0,134. 0,164
peso dos blocos por m 1,675 2,050
peso da argamassa 0,135 0,150
peso do revestimento' "’ 0,200 ¢,200
peso total da parede sem
revestimento 1,810 2,200
peso total da parede com
revestimento(i) 2,010 2,4%0

Observacao:

1Y Revestimento de S5 mm de argamassa em ambas as faces da

parede.
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TABELA 9.3 - Cargas por 'y de parede - Bloco de vedacao de concreto.

Unidades:

kN, M.

Caracteristicas

Espessura da parede (cm)

7 9 1149 14 19

n% de blocos por m linear | 2,5 2,5 2,5 2,5 2,5
n% de blocos por m2 12,5 12,5 12,5 12,5 1245
peso de um bloco 0,072 | 0,089 | 0,102 | 0,122 | 0,157
peso dos blocos por m 0,900 | 1,110 | 1,270 | 1,520 | 1,960
peso da argamassa 05070 041035 05120 0,135 0,150
peso do revestimento' '’ 0,200 0,200 0,200 0,200 0,200
peso total da parede sem

revestimento 0970 1,210 1,390 15659 2,110
peso total da parede com

revestimento'?’ 1,170 | 1,410 | 1,590 | 1,850 | 2,310

Observacdo:
i) Revestimento de 5 mm de argamassa em ambas as faces da

parede.

TABELA S.4 - Cargas por 'z

de parede - Bloco estrutural de concreto.

Unidades: kN.
Espessura do bloco
Numero de furos
com graute em 1 m Peso do grautel! s/ revestim. c/ revestim.
linear
14 19 14 19 15 20
1 0,276 0,378 24090 25580 2,280 2,780
2 059552 0,756 23360 239260 23060 3,160
3 ¢,828 1,134 23640 3,330 24840 3,530
4 1,104 1,512 2,910 3:710 3,110 3:910
5 1,389 1,890 35190 4,090 3:390 4,290
Observagoes:
1) Revestimento de 5 mm de argamassa em ambas as faces da
parede.
2) Calculos efetuados considerando a area vazada media dos

blocos.
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TABELA 5.5 - Cargas por uz de parede - Bloco ceramico de vedagao.

Unidades: kNs m.
Espessura do bloco (cm)
Caracteristicas 7 9 9 11,95
7x19x33] Px19x33| Px19x19] 11,5%x19%33
n. de blocos por m linear 339 359 5,9 350
n. de blocos por m2 15,0 15,0 29,9 15,0
peso de um bloco 0,93 0,049 0,03 25054
peso dos blocos por m 0,45 | 0,735 | 0,75 0,81
peso da argamassa 0,12 0414 0s14 2416
peso do revestimento(i) 0,20 0,29 0,20 ¢,20
peso total da parede sem ]
revestimento 0,57 0,87 0,89 0497
peso total da parede com
revestimento' *’ 0,77 1,07 1,09 1517
Observagao:
1) Revestimento de 5 mm de argamacssa em ambas as faces da

parede.
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TABELA 5.6 - Cargas por nz de parede - Bloco ceriamico de vedagao.

Unidades: kNy @m.

Espessura do bloco (cm)

Caracteristicas 14 14 19

14x19K33] 14x19%2%7| 1911 7x33

n? de blocos por m linear 3,0 33 3,0
n% de blocos por m 15,0 | 16,5 | 15,0
peso de um bloco 0,063 0,045 0,08
peso dos blocos por m 0,975 | 0,75 | 1,20
peso da argamassa 0,29 ;20 | 0,28
peso do revestimento'®’ 0,20 0,20 0,20

peso total da parede sem
revestimento 1417 @595 1,48

peso total da parede com

revestimento' *’ 1,37 1,15 1,68

Observagio:

1) Revestimento de 5 mm de argamassa em ambas as faces da

parede.

TABELA 5.7 - Cargas por m linear de canaleta de concreto preenchida

com graute.

Dimensdes N de canal.| Peso das| Volume do| Peso do| Peso total
canaleta por m linear| canal. graute graute da canal.
kN/m m /m kN/m KN/m
19%x19%39 255 03437 9,022 0,484 0,920
14x19%39 239 0,340 0,014 0,308 0,659
11,5x19%x39 239 0,245 0,012 0,264 0,510
19%x19x19 5,0 0,460 0,022 03,484 0,240
14x19%x19 5490 04360 0,014 0,308 05670
11,5%x19%1¢9 5,9 05300 0,012 0,264 04,560
Px19x1? 510 0,215 0,008 0,176 0,390

Observacao:

1y, = 252 KN/m°
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b) Contrapico (ou camada de reqularizacio)

Normalmente, os contrapisos sao constituidos de argamassa
de cimento e areia, com alto teor de cimento, o que lhes confere um

peso especifico em torno de 21,0 kN/mg.

c) Revestimento do teto (forro)

0s revestimentos de teto s3o normalmente constituidos de

. ' 9
argamassas mails leves, com peso especifico em torno de 19,6 kN/m .

d) Piso

A carga permanente devida ao piso varia bastante, podendo

assumir valores entre 0,05 kN/mz, no caso de pisos tipo paviflex, e
0,60 kN/mz, no caso de pisos de marmores Ou granitos com espessura de
2,0 cm.

Recomenda-se analisar a possibilidade do piso vir a receber

revestimento com marmore ou granito.

5.1.2 CARGA ACIDENTAL (@)

E aquela que pode atuar sobre a estrutura de edificagdes em
fun¢3o do seu uso (pessoas, moveis, materiais diversos, veiculos,
etc.). Também chamada carga de utiliza¢3o ou sobrecarga, estd defini-
da na NBR 6120 [321]1, na Tabela 2, "Valores minimos das cargas verti-

cais", em funglo do tipo de ocupa¢lo0 da estrutura.

5.1.3 PAREDES

Nas paredes estruturais, uma carga concentrada ou parcial-
mente distribuida (Figura 5.1) pode ser suposta repartida uniforme-
mente em segbes horizontais, limitadas por dois planos inclinados de
45° sobre a vertical e passando pelo ponto de aplicagdo da carga ou

pelas extremidades da faixa de aplica¢io.

LY
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Fig. 5.1 - Distribuigao de cargas concentradas e parcial-

mente distribuidas em paredes.

Nas segOes horizontais acima e abaixo de eventuais abertu-

rass a distribuigldo da carga e feita excluindo as zonas limitadas por

planos i1nclinados a 450, tangentes as bordas da abertura (Figura 3.2).

=h
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Fig. S.2 - Distribui¢3o de cargas nas paredes com abertura.

A distribuigl3o das cargas verticais entre as paredes
estruturals pode ser simples ou complexa, dependendo da complexidade
em que as paredes se apresentam dispostas. Para estruturas de plantas
complexas, consideraveis diferengas podem resultar entre as cargas

calculadas e as cargas reals has paredes.

Normalmente, como no caso das vigas de concreto armados 8
distribuicdo das cargas verticais entre as paredes € feita subdivi-
dindo a laje de piso em tridngulos e trapézios de influéncia e as
cargas destas areas sao consideradas sobre as paredes adjacentes.
Como se sabes a carga da laje sobre uma parede ndo €, uniforme ao
longo do comprimento da parede; no centro esta a maior concentragiao.

De acordo com HENDRY [301 "é provavel que esta n3o uniformidade va
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gradualmente se nivelando nas seces maic Ilnferiores da parede que
nos pavimentos inferiores de um edificio alto haja uma tendéncia a

uniformidade" .

DeterminagSes experimentais, feitas por Stockbridge e cita-
das por HENDRY [301, dio raz8es para acreditar que em edificios altos
(dez andares ou mais) ha uma tendéncia para as tens8es das segles
mals baixas das paredes se uniformizarem, n3o apenas em uma parede,
mas para um grupo de paredes interligadas. SUTHERLAND [213] afirma que
"a intuig3do permite-nos pensar que em edificios altos, as de?ormacﬁeé
da totalidade da estrutura conduzem a uma equalizag¢3o dos esforgos em

um grupo de paredes, assim como nas prodprias paredes’' .

Portanto, as paredes que em conjunto formam o arranjo es-
trutural do edificio, devem ser subdivididas em subestruturas, agru-
pando-se as paredes interligadas. As paredes que compdem as subestru-
turas terminam ou s8o limitadas no meio de aberturas como Janelas.
Paredes com grandes comprimentos também s3o divididas em subestrutu-
ras diferentes. As cargas verticais sobre cada parede podem ser de-
terminadas independentemente, como nos tramos das vigas de concreto
armado, mas, nas se¢gdes dos primeiros pavimentos, as cargas nas pare-

des de uma subestrutura podem ser homogeneizadas.

5.1.4 LAJES

As cargas previstas no calculo das lajes s8o0 as cargas
permanentes (descritas no item 5.1.1) e as acidentais, segundo a NBR
6120 £34].

No calculo e dimensionamento das lajes, s80 wvalidos os

itens concernentes da NBR 6118 [£331].

5.1.5 VERGAS

Para o calculo das vergas, sd & necessario tomar como
carregamento 0 peso da parte da parede compreendida no tridngulo
isdsceles definido sobre esta (Figura 5.3). A carga uniformemente
distribuida de um pavimento, acima do trifngulo referido, nSo & con-

siderada no dimensionamento da verga.
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CARGA DO PAVIMENTO

45° 45°

ro- —
| N -

Fig. 5.3 - Carga do pavimento nao considerada.

Da carga distribuida de um pavimenteo que atuar sobre a
vergas dentro do triangulo referidos s6 € necessario considerar a

ctarga compreendida no triangulo (Figura 5.4).

(T °
/<45° 4502\
L] |
AN AN
i ! |
I !
Fig. 5.4 - Carga do pavimento a ser considerada.

Para forgas concentradas sobre vergas de portas ou Janelas,
que se apliquem no interior ou na proximidade do triangulo de carga,
¢ adotada uma distribui¢3o a 60" . Se a forga concentrada ficar fora
do tridngulo de carga, sO deve ser considerada sobre a verga a carga
uniformemente distribuida proveniente da forga P, na distdncia a do
vBo da verga (Figura 5.5). A carga uniformemente distribuida proveni-
ente da for¢a concentrada, deve-se acrescentar cargas de alvenaria e

de lajes situadas dentro do triangulo de carga sobre a verga.
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Fig. 5.5 - Forga concentrada fora do triangulo de carga.

SupOe-se,y para aplica¢d3o do exposto acima, que um efeito de
arco pode ser considerado na vizinhan¢ga superior da verga e da area
de carga, desde que nao exista nesta vizinhanga nenhuma abertura que
destrua a continuidade da alvenaria. Este efeito faz com que a carga

caminhe pela paredesy sem solicitar a verga que se localiza abaixo.

S5.1.6 PILARES

0 calculo dos elementos de alvenaria armadas solicitados a
compressiao axial ou excéntrica, € feito em fungao das cargas de ser-
V1igOs Sem majoragaos e das tensOes admissiveis. E considerada a se¢do
transversal da alvenaria n3o revestida, acrescidas quando for o caso,

da se¢io transversal dos furos verticais preenchidos com graute.

Nas paredes com cargas concentradas ou submetidas a cavrgas
parcialmente distribuidas, o comprimento da parede a ser considerado
como pilar n3ao deve exceder a distancia de centro a centro entre
cargass nem a largura do apolo malis quatro vezes a espessura da pare-
de (Figuras 5.6 e 5.7). Nestas condi¢Oess quando as armaduras das
paredes resistentes s3o projetadass montadas e ancoradas como se
fossem um pilar, as tensOes admissiveis devem ser aquelas dos pila-

rec.
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v

Fia. 5.6 - Carga concentrada sobre parede.

{ b
P COXIM_DE CONCRETO ARMADO

t/ —

Fig. 5.7 - Carga parcialmente distribuida sobre parede.

5. 2 AGAO HORIZONTAL DO VENTO

Preconiza a NBR 1228 [15] item 4.3.1.15 que: "os -edificios
de alvenaria devem ser contraventados de tal forma que n3o ocorram

grandes deslocamentos relativos entre o topo e a base. Esta condiglos

admite—-se atendida quando:

a) DispOem—-se paredes vresistentes em dois sentidoss de modo a

proporcilionar estabilidade lateral dos componentes e ao conjunto

estruturals

b) A laje e calculada como solidaria com as paredes resistentes e
funcionando como diafragma rigido, de forma a transferir a estas o0s

esforgos horizontais” (Figura 5.8).
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" TRANSVERSAL
DIRECAO DO
VENTO

Fig. 5.8 - Ag¢do conjunta de paredes e laje sob a ag¢3o do

vento (Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES [271).

Conforme a mesma norma, a consideracao dos esforgos solici-
tantes provenientes da a¢do do vento pode ser dispensada no caso de
edificio de ate <cinco pavimentos, se a planta contem paredes enri-
Jecedoras e resistentes, como disposto anteriormente. Nos demais
casos, exige-se a verificacao do edificio aos esforgos horizontais do

vento.

A norma DIN 1053 [29] dispensa a consideracao da agdao do
vento para edificios de ate 6 pavimentos, desde que sejam obedecidos
0s requisitos referentes a paredes enrijecedoras € espessura minima
das paredes enrijecidas. Na Inglaterras segundo SUTHERLAND (211, para
edificios de ate 12 m de altura (quatro pavimentos) n3o se leva em
conta as forgas do vento. Para SOANE [261s os efeitos do vento so s3o

significativos para edificios de mais de dez andares (na Inglaterra).

SUTHERLAND C213J, citado por SABBATINI [343, diz que teori-
camente € possivel construir edificios de até 30 pavimentos com alve-
naria ndo armada. Mas o limite pratico &€ de 19 a 20 pavimentoss Jus-—
tamente porque, em edificios de altura superior a estes limites, @
normal a ocorréncia de tensOes de tra¢ao de valores superiores a

pre-compressio devida as cargas permanentes.

Convencionalmentes; a ag3o do vento sobre o edificio e
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assumida como ag8o estatica. Esta ag3ao depende de uma serie de
fatores, tais como: situacdo local do edificio, velocidade do wventos

fatores topograficosy forma do edificios etc.

5.2.1 METODOS TEoRICOS PARA ANALISE DA ACXO DO VENTO

S3o varios os métodos teoricos possivels para a analise da
ac3o do vento sobre o edificio de alvenaria. HENDRYs SINHA, & DAVIES

{271, descrevem alguns metodos (Figura 5.9).
a) Paredes em balango

A estrutura resistente do edificio e formada pelas paredes
verticals engastadas na fundac3o e em balan¢o no topo (Figura 3.%a).
Cada parede recebe uma parcela da carga total do vento, em propor¢do
a sua rigidez a flexao. Este @ o método mais comumente utilizado para

0 projeto de edificio em alvenaria estrutural.
b) Portico Equivalente

Neste métodos as paredes e lajes s3o substituidas por
barrass formando um podrtico plano. As barras verticais e horizontails
devem ter u mesma rigidez a flexBo que as paredes e lajes,
respectivamente (Figura 5.9b). As colunas sao tomadas hnho centro de

gravidade das paredes adjacentes.
c) Portico Equivalente Refinado
Consiste num refinamento do metodo anterior. A estrutura

idealizada como portico considera a barva horizontal com rigidez

infinita no comprimento correspondente a parede (Figura 5.%9c).
d) Continuo
0 sistema discreto de conex3o de lajes ou wvigas e

substituido por um cisalhamento médio equivalente, assumido como

continuo na altura total das paredes (Figura 95.9d).
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e) Elementos Finitos

Este metodo fornece uma poderosa analise numerica da estru-
turay mas necessita de programas de computador bem elaborados. E

indicado para estruturas mals complexas (Figura 3.%9e).

|
=TT T
I
.h 1
|
} | 1T
VENTO i I, I,
i
i ! PLANTA
THTTITRRERRERANNNN
ELEVAGAO
D]
D]
D=
D]
T TR T T =X —cTtT AR TN S 5
PAREDES EM BALANCO PORTICO EQUIVALENTE PORTICO EQUIVALENTE
REFINADO
a) b) c)
TRETTETTTRTONR RS o R ),
CONTINUO ELEMENTOS FINITOS
d) e)
Fig. 5.9 - Idealizag¢bes tedricas para a consideragdo da agao

do vento (Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES [271).
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HENDRY, SINHA & DAVIES [271, «construiram um edificio de
alvenaria para ensaio. 0 edificio, construido numa pedreira abandona-
da, ao lado de uma parede vertical de rocha para servir de reagao aos
macacos, consiste numa planta simples e de cinco pavimentos (Figura
9.10).

—n
TRES e T | B £
MACACOS 0
POR PISO ~ | o

Fig. 5.10 - Planta do edificio para ensaio.

A Figura 5.11 mostra as deformagcdes no edificio. Nota-se
que os melhores resultados foram obtidos com o método dos Elementos
Finitos e Pdrtico Equivalente. 0O método das paredes em balanco engas-
tadas na base, que ja foi muito utilizado nos projetos de edificios,

leva a3 uma deformac3o maior do que a obtida experimentalmente.

A distribuic3o das tensBes sobre as paredes, Pproximo ao
nivel do solo, n3o s3o lineares (Figura 5.12). Todos os metodos teo-
ricos, com exceg3o do Elementos Finitos, assumem uma variagdo linear

de tensSes sobre as paredes, n3o levando a resultados exatos.

Comparando os meétodos tedricos com o experimental, percebe-
se que a melhor aproximag3oc & dada pelo método dos Elementos Finitos.
HENDRY, SINHA & DAVIES [27] justificam a utilizac3o deste metodo
apenas para Os Cas0s especiais e mais complexos. O comportamento
estrutural do edificio pode também ser avaliado, com boa aproximagdo,

pelo pdrtico equivalente (ver item 35.2.6).

0 método continuo n3o fornece resultados satisfatdrios para
estruturas de alvenaria, portanto, a sua aplicagSo ndo ¢ aconselha-
vel.

0 método da parede em balanco € uma simplificag3o do
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comportamento estrutural do edificio e e multo conservativo. Mas
devido a sua simplicidade, pode ser utilizado para estimativa de

momentos fletores e forgas cortantes nas paredes do edificio.

L~ 4
(1 4
2
-
-
<
1 1 | ]
(o) 0.5 10 1.52 2.03mm
DEFORMACAO

Fig. 5.11 - Deformacoes no edificio ensaiado
' (Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES [271).
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Fig. 5.12 - Distribui¢3o das tensoes na base das paredes
(N/mmz) (Fonte: HENDRY, SINHA & DAVIES [271).

S.2.2 DIAFRAGMAS

Os elementos horizontais, tais como lajes e forros,; 4que
transmitem os esfor¢os horizontais a pilares e paredes estruturais,
sao chamados diafragmas (Figura 5.13).

Além da transmissio dos esforcos horizontaiss, os diafragmas
tém outra fungdo muito importantes que & a de proporcionar um conjun-—
to estrutural monolitico.

A Tabela 5.8, extraida do manual da ABCI ([1l3, fornece a
razao maxima entre os lados de lajes,; para que possam funciohar como

diafragma.
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Fig. 5.13 - Ac¢3o do diafragma (Fonte: AMRHEIN [141).

TABELA 5.8 - Relac¢io dimensional maxima de diafragma.

Tipo de laje Lado maior
Lado menor
Maci¢a de concreto moldada no local 4:1
Pre-moldada de concreto 3:1
Treligada 31
Mista ago-concreto 3:1
Metalica sem enchimento de concreto ert
Pré-moldada (tipo pre) 2:1
Forro de gesso, moldado no local 3:1
Forro em madeira 2l

Os diafragmas sao classificados em fun¢g3o da rigidez hori-

zontal que as lajes proporcionam ao edificio.

a) DIAFRAGMA RiGIDO

S350 as lajes que podem transmitir os esforgos de cisalha-
mento e de rotac3oc do conjunto as paredes estruturais. 0Os esforcos
horizontals s3o0 distribulidos proporcionalmente a rigidez dos elemen-

tos verticais.
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G20 consideradas lajes rigidas:
- as lajes macigas em gerals)

- a5 lajes mistas ago-concreto.

EXEMPLO

Considere o conjunto mostrado na Figura 5.14, composto
pelas paredes | e 25 com rigidez relativa de 5 e 3, respectivamente.
A laje pode ser considerada como diafragma rigido e o conjunto esta
submetido a uma a¢ao lateral do vento de 490 kN. Se desprezados os

esforcos de torgaos quanto de forg¢a ira para cada parede?

PAR 1 PAR 2

Ry 5 Ry =3

IREEREEE

W=400 KN

Fig. 5.14 - Diafragma rigido.

Rigidez total = z R=R +R =5+3-=8

1 2
& S
Forga na parede 1 = Forga ET— = 400 8 = 250 kN
R
Rz 3
Forca na parede 2 = Forga — = 400 5 = 150 kN

Y R
Forga total nas paredes = 250 + 15@ = 400 kN
b) DIAFRAGHA SEMIFLEXIVEL
S30 as lajes que transmitem os esforgos horizontais, mas

s30 suscetiveis de apresentarem flechas consideraveis. S3o considera-

das lajges semiflexiveils:
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- lajes pre-moldadas de concreto;

- lajes metalicas (sem enchimento de concreto).

As lajes pre-moldadas (em segmentos, tipo Reago), podem ser

consideradas rigidas nos edificios de ate cinco pavimentos (ABCI

(1.

¢) DIAFRAGMA FLEX{VEL

G830 as lajes mais deformaveis; estas lajes s8o indicadas
para edificios que ndo estejam sujeitos a fortes esforg¢os horizon-

tais. 530 consideradas lajes flexiveis:
- lajes pre-moldadas tipo prel;

- pisos ou forros de madeira.

S.2.3 DETERMINAGCAO DO CENTRO DE RIGIDEZ

Em edificios com arranjo estrutural simetrico, constituidos
por paredes de mesma rigidez, os efeitos devidos a tor¢3o n3o ocor-
rem, pois os centros de massa (CM) e os centros de rigidez (CR) coin-
cidem (Figura 5.15). Neste caso, as paredes estruturais resistem

igualmente as for¢as laterais.

VENTO

VPO IN4 YOI IOINIIIY
e S
g

4 | /|
% — . 1
g CM:CR /
| %
g

V' /. VOISO INs
gs _____________ — B

- e
e e e e e e s e s

Fig. B5.15 = Edificio sem tor¢#%oc (Fonte: AMRHEIN [(14]).
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Entretanto, se algumas paredes s3o mais rigidas do que
outras, ou se o arranjo das paredes & assimetrico, o centro de rigi-
dez (tambem chamado centro de tor¢d3o ou centro de cisalhamento) @
excéntrico em relagd3o ao centro de massa do edificio (Figura 5.16).
Quando isto ocorre, algumas paredes resistem mais do que outras as
forgcas laterais, devido a tor¢ao do edificio, como sera visto no item

5.2.4.

Fig. B.16 - Edificio com torg3o (Fontet AMRHEIN [141]).

As coordenadas do centro de rigidez de um conjunto de

paredes sao calculadas considerando-se a rigidez relativa de todas as

paredes nas diregles x e Yy respectivemente (Figura 5.17). A formula
e:
S e x,
XCR ‘—‘—z—-—;—— (S.2.1)
3 r s,
VI . . : (5.2.2)
CR
27‘
onde :
rt = rigidez relativa (Eq. 4.9.4 ou 4.9.9) da parede i na dire-

¢30 X ou y;

distancia da parede 1 30 eixo Y;

X
]

distancia da parede i 3o iXo X.

e
]
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Fig. 5.17 - Coordenadas do centro de rigidez(Fonte: ABCI [11]).

Conforme o UBC [22])s; mesmo no caso de estruturas simetri-
cas, @ obrigatorio considerar uma excentricidade minima de S5 ¥% da

. . ~ . ’ - v ] . A
maior dimensao do edificio, tanto na diregao X como na Ys na POS1GA0

do centro de rigidez.
EXEMPLO 1

Consiste em determinar a posigao do centro de rigidez do
conjunto (Figura 5.18)s considerando que as paredes tém altura de
4,88 m & s3o consideradas engastadas na base e livres no topo (pare-

des em balango).

Y 12.19 914 q

. l

L2.44

732

@75

Fig. 5.18 - Planta das paredes.
RESOLUCXD

0 calculo das coordenadas do centro de rigidez pode ser
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organizado na forma da Tabela 5.9.

TABELA 5.9 - Coordenadas do centro de rigidez.

Parede h d h/d @ Ty X ry X
(m3i (m) (m) (m)
A 4,88 2,75 2,50 2,00 00,5000 0 @
B 4,88 2,44 2,00 38,00 0,0263 12,19 ¢,32
C 4,88 7,32 0,67 3,21 00,3115 21,33 6,64
2 - - - 43,21  0,8378 - 6,96
Na TABELA 5.9 tem-se:
h = altura das paredes;
d = comprimento das paredes;
a, = Eq. 4.9.8;
My = Eg. 4.9.9.
Com a Eq. 5.2.1 tem-se:
ro.X
2 b 6,96
er =¥ " 9,8378 - 8,91
2 "o
X = 8,31 m
CR
EXEMPLO 2
Para o0 arranjo de um barrac8o industrial (Figura 5.19),
calcular a posig¢ao do centro de massas (CM) e do centro de rigidez
(CR) .
Todas as paredes tem 5,5 m de altura, sem aberturas. A laje.
de cobertura e de concreto armado com carga de 3,395 kPa. As paredes

devem ser consideradas em balango.
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Fig. 5.19 - Planta das paredes.

RESOLUCXO

i) Determina¢3o0 do centro de rigidez (CR).

Na Tabela 5.10 est30 as espessuras, as resisténcias do
prismasy 0 peso de cada parede e um parametro comparativo das paredes

com a parede 1.

TABELA S5.10 - Espessura, resisténcia e peso das paredes.

peso da
t Fp parede t"cp i
Parede 2

(cm) (MPa) (kN/m ) t.f

pj1
1 20,32 9,308 3,832 1,00
2 30,48 204685 53748 3,33
3 30,48 29,689 5,748 3,33
4 20,32 10,343 3,832 1511
9 30,448 19,343 5,748 1,67
) 25,40 135790 4,790 1,895
7 25,49 13,790 4,790 1,85
8 25,40 13,790 4,790 1,895
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Sendo:

t.1f

PJL

t-fp 1

Tocor — Tb,i

e organizando os calculos na Tabela 5.11 tem-se:

TABELA 5.11 - Cilculos para a determinacio do CR.

Par. d h/d rb rb,cor X H'rb,cor 4 s'rb,cor
(m) (m) (m) {m) (m)

1 12,19 0,45 0,583 2,583 0,10 0,06 - -

2 3,09 1,80 0,035 0,117 24,23 2,83 - -

3 4,57 1,20 0,095 0,316 24,23 7366 - -

4 15,24 0536 0,790 0,877 - - 12,09 10,460

5 3,03 1,80 9,035 0,058 - - 12,04 0,70

6 4,57 1,20 0,095 0,176 - - 0,13 0,082

7 7362 0,72 0,274 0,507 - - 0,13 0,07

8 3505 1,80 05035 0,965 - - 0413 0,01

) - - - - - 10,55 - 11,40

Da Tabela S5.11 tira-se:

z r = 0,583 + 0,117 + 0,316 = 1,016
b,cor,x
z r = 0,877 + 0,058 + 0,176 + 0,507 + 0,065 = 1,683
b,cor,y

Finalmente, as coordenadas do centro de rigidez s30 (Eq.
5.2.1 e 5.2.2):

2 ¥y, cor 10,55

Xer z = 1,016 -~ 19:38
rb,cor,x

X = 104,38 m

CR

- 2 s'rb.cor o 11,40 _
Jor 2 1,683
T
b,cor,y
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HCR = 6577 n

11) Determinacido do centro de massas (CM).

As coordenadas do CM s3o calculadas com auxilio da Tabela
2.12.

TABELA 5.12 - Centro de massas.

Peso d Area P X %P Y y,P
Pare (onv®) o (o) Pes0 (m) (mokN) (m) (m.kN)
total
(kN)
i 3,832 12,19 47,05 254,94 0,10 25,69 4,10 1547,33
2 5,748 3,05 16,78 96,45 24,23 2336,98 10,67 1029,12
3 5,748 4,57 25,14 144,50 24,23 3501,24 2,29 330,91
4 3,832 15,24 83,82 321,20 7,62 2447,54 12,09 3883,31
5 5,748 3,05 16,78 946,45 22,86 2204,85 12,04 1161,26
6 4,790 4,57 25,14 120,42 2,29 275,76 0,13 15,65
7 4,790 7,62 41,91 200,75 12,95 2599,71 0,13 26,10
B8 4,790 3,05 16,78 80,38 22,86 1837,49 0,13 10,45
) - - . 1317 ,09 - 15229,26 - 8024,13

As coordenadas do centro de massas das paredes s3o!

X.P
_ Z _ 15289,26 _
e = S = {317,09 _ 112996
X = 11556 m
CM
2 y.P

) _ B0R4,13 _
You z - = 317,09 ~ ©97
SC)‘ = 6 309 m

Assumindo que o centro de massa da laje de cobertura coin-
cide com o . seu centro geometricoy tem—-se:

X . = 13,72 m ]

= 7962 m
Laj

Laj

Peso da laje de cobertura:



- 138 -

P, = &7,43 x 10,24 x 3,39 = 1400,4 KN

0 centro de massas da cobertura e das paredes e:

1317,09 « 11,56 + 1400,4 x 13,72

Xem = 1317,09 + 1400, 3 = 12,67 m
, = 1817,09 x 6,09 + 1400,4 x 7,62 _ , oo
oM 1317,09 + 14004 - o.eem
Y
S—
12.67 N
10.38 c
. ——
CR
N g
[7-] ©

Fig, 5.20 - Coordenadas finais do CR e CM.
5.2.4 DISTRIBUIGAO DAS FORGAS DO VENTO ENTRE AS PAREDES ESTRUTURAIS

No caso de se calcular o edificio para o vento com as pare-
des individuais em balan¢o, o procedimento para distribuir as forg¢as
entre as paredes € o que vem a seguir. Considerar as paredes como
balangos individuais e conservador, como visto anteriormente, mas
pode ser realizado atraveés de calculos simples e sem auxilio de com-
putador.

A distribuigdo das forgas do vento € proporcional as rigi-
dezes das paredes estruturais. Conforme o arranjo das paredes no

edificio, tém-se dois casos:

a) Estrutura Simédtrica

Na estrutura simetrica, o centro de rigidez coincide com o
centro de massas (Figura 3.21 ABCI C11). Nesse caso,'nﬁo ha torgao do
edificio; o deslocamento consiste apenas na translagao dos diafrag-
mas. Mas, conforme foi mostrado no final do item 5.2.3, o UBC (221
manda considerar uma excentricidade minima do CR em relagdo ao CHM,

nas duas diregOes.
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Fig., 5.81 - Estrutura simétrica (Fontet ABCI [1]),

Com auxilio da Figura 5.21, deduz-se a forga Fy em cada
painel-parede devida & excentricidade do CR.

_ _ N _ 2
5y = dxt.p , f-'~_-4.t = rt.dxt.@ ) Mtt = Fst.dxt- r.o.dx, ¢

2 Mti = p z rt.dxf = F.e = p z rt.dxf

F e r. .dx
p = — =» Fy = —————— F . @

2 r. .dx? v 2 r, .dxz
v 1 v v

A forga resultante final na parede é:

rt rt .dx,L

Fy = F + F. e o7 - (5.2.3)

v 2

2 r z r. .dx
1 1
onde:

Fy = forga total do vento no painel-parede i;

L
F = forg¢a resultante da ag3o do vento na direg3o x ou y;
r. = rigidez do painel-parede 1i.
e = excentricidade minima = 0,05 x a maior dimens80 do edificio

(em plantay;

dx,L = distancia do centro de gravidade da parede i ao CR.

Alivio nas paredes devido aos efeitos de torg3o n3o devem

ser considerados.
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b) Estrutura Assimétrica

Na estrutura assimetrica, ARMHEIN [14] considera a forga
resultante do vento aplicada no CM (Figura 5.22). Compara a
excentricidade do CR em relagdo ao CM com a excentricidade minima de

S5 %, adotando a maior.

Sendo T o momento devido a torg3o no edificio tem-se:

T =F e, ., para vento na direcdo de x;

T =F . e , para vento na direc3o de y.

Na estrutura assimetrica, o centro de rigidez n3o0 coincide
com o centro de massas (Figura 5.22). Nesse casn, devido a excentri-

cidade da forga do vento em relagdo ao CR, ha torg¢3o no edificio,

alem do deslocamento de translag3o do diafragma.

?Y

Fy +Fy
—
TSSO TS IN
N
N
R
\
\ 2
g 'Q
§ \CM Fx
N \1/ —
N ey
\ CR A4
N .
§ w
Il 1 : III1LTIIHRIEHIIRALI LMK Y Aji
—_— - ———
Fy Fy (desprezar)

Fig. 5.22 - Estrutura assimétrica com a forg¢a do vento
aplicada no CM (Fontet AMRHEIN [141).

Como na estrutura simétrica, a distribui¢30 das forgas de

vento e proporcional as rigidezes das paredes estruturais.

Assim:

1]
!

Fy., LT ———l———§ (5.2.4)
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onde:
F:q,L = forg¢a total do vento no painel-parede 1i;
F = forga resultante da a¢30 do vento na direg3o X ou y;
T = momento de torgao na diregdo x ou Y;
ro= rigidez relativa do painel-parede 1i;
de = distdncia do centro de gravidade da parede i ao CR.

HENDRY, SINHA & DAVIES [273], consideram a for¢a resultante
do vento aplicada no centro geométrico do edificio (Figura 3.23).

o i /N

—

y |
EEEER] T’f—ff fryrmn

w

¢
' et Ittt T
A B CE# c =
w
t&
W W
A B + c
We
I S — — e — — — ——
le b W J
Xa JA Xe
> >

Fig. 5.23 - Estrutura assimétrica com a forg¢a do vento

aplicada no centro geométrico.
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0 efeito de tor¢d3o nas parede & decorrente da excentricida-
de do centro geométrico em relacdo ao CR.

A NBR 6123 [351, “Forgas devidas ao vento em edificagoes’,
no item 6.6.2 diz que: "“para o0 caso de edificag¢Oes paralelepipedicas,

o projeto deve levar em conta:

- as forgas devidas ao vento agindo perpendicularmente a

cada uma das fachadasy de acordo com as especificacOes desta normaj

- as excentricidades causadas por vento agindo obligquamente
ou por efeitos de vizinhanga. Os esforgos de tor¢i30 dal oriundos sao
calculados considerando estas forg¢as agindos respectivamentes com as

seguintes excentricidades, em relagdo ao eixo vertical geometrico:

- edificagbes sem efeitos de vizinhanga:

e = Q,075 a e e, = 05,073 b
a ®

- edificagcoes com efeitos de vizinhanga:

eQ = 9415 a e e, = 2,15 b

sendo eq medido na direg¢3o0 do lado maiors a, e e, medido na direg¢io

do lado menors b.

A distribui¢c3ao das forgas do vento entre as paredes estru-

turais e feita conforme a Eq. 5.2.4.

EXEMPLO

No arranjo da Figura 5.P4, determinar a forga aplicada em
cada paredes proveniente da ag3oc do vento na dire¢d3o 4. A forga do

vento e considerada aplicada no CM.

Dados:
h = 4488 m

F = 66752 kN

RESOLUCX0

A excentricidade minima, segundo o UBC [221 é:

ex = Q405 x 21,33 = 14,97 m
A excentricidade do CR em relagdo ao CM é:
e = 10,06 - 84,31 = L7595 m ) e
mur
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Fig. 5.24 - Planta das paredes.

’
.

0 momento de torgao e:
T =F .e = 66742 x 1375 = 116746 kN.m
Y Y X

Os calculos est3o organizados na Tabela 5.13.

TABELA 5.13 - Calculos.

Parede Y dx r. «dx rb.dx2

A 90,5000 8,314 4,1550 34,5281
B 05,0263 3,88 0,1020 90,3959
c 90,3115 13502 4,0557 52,8036
2 0,8378 - - 87 57296

As forgas aplicadas nas paredes A; B e C sao determinadas

pela Eq. 5.2.4.

20,5000 _ 4,1550
F, = 66722 giagpg = 116716 57,7296

F = 398,2 — 95,3 como @ alivio nas paredes nio
deve ser considerados tem—-se.:

-
[

398,52 kN

90,0263 ®,1029

B 667 42 m + 116746 m = 2049 + 1,4

-1}
]
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F = 22,3 kN
B
90,3115 4,0557
Fc = §67,2 o 838 + 1167,6 87 7554 - 248,41 + 54,0
F = 302,1 kN
G

5.2.5 MOMENTO DE TOMBAMENTO

As forgas laterais provenientes da agao do vento produzem

o momento de tombamento sobre o edificio, aumentando ou diminuindo
as tensOes nos extremos das paredes (Figura 5.25). Se o momento de
tombamento € consideravel, ele pode superar O peso Pproprio do

edificio e induzir altas tensOes de compress3o nas paredes. Neste
caso, pode ser necessario o aumento da resisténcia a compressio da

alvenaria, ?p , O posicionamento de ago na se¢30 comprimida da parede

ou 0 aumento na espessura da parede.

0 momento de tombamento na base do edificio e:

Momo = Fo-h, t 3 F..h, (5.2.3)

F
__> _———{-—
Fi
1] »
[ =
F- .
L I P

hi
//’ Mtomb

TR A7 AN AN RN AR AN RN AN 7

Fig. 8.28 - Momento de tombamento proveniente da agdo

horizontal do vento (Fonte:t AMRHEIN [141]).

0 momento de tombamento para cada parede deve ser
determinado ao nivel do piso dos pavimentos do edificio, para

calculo das tensSes atuantes (Figura 5.26). A expressao é€:
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1]
rIlomb,x - Ft(hn B hx) ¥ 2;1Fi(hi - hx) (9.2.6)
Ft F'l
Fi
T
ﬂ _
£ _F
£ Miomb, x
===

gy ;:,‘,"".J;‘.. X :_.,/'

D N S NN NN NN LN
’ R R A SR AN D
: 2'5':‘..’." R

Fig. 5.26 - Momento de tombamento no pavimento x (Fonte:
AMRHEIN [141]).

5.2.6 ANALOGIA DO PORTICO EQUIVALENTE

Como foi visto no item 5.2.1, na analise da ag¢ao do wvento
sobre as paredes de um edificio, a analogia do pdrtico equivalente
conduz a bons resuldados tedricos se comparados com o0s vresultados
experimentais. A idealiza¢do0 do portico equivalente e feita do se-

guinte modo:

a) as paredes s3o substituidas por colunas de mesmo momento de

inercia, localizadas em seu centro de gravidade;

b) as lajes de piso s30 substituidas por barras horizontais de mesmo

momento de inércia, unindo as colunas do pdrtico

A Figura 5.27 ilustra de forma mais clara a idealizagido nas

direcbes x e Y.

Cada poOrtico plano idealizado deve receber uma parcela da
forca resultante do vento na direg3o considerada. Isto feito, o cal-
culo dos esfor¢os em cada painel pode ser feito por um programa sim-

ples de pdortico plano.
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Fig. S5.27 - Portico equivalente (Fonte:? HENDRYs SINHA &

DAVIES [271).
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CAP{TULO 6

TENSOES ADMISSIVEIS

Os procedimentos de dimensionamento descritos neste capi-
tulo sio baseados no método das tensBes admissiveis. Neste método, as
solicitag¢8es provenientes das cargas permanentes e acidentais ndo
devem causar tensdes que excedam as tensles admissiveis dos mate-
riais. As tensbes admissiveis para a alvenaria armada e para a alve-
naria nio-armada devem ser baseadas na resisténcia dos prismas (?P)
ou paredes (fpar) aos 28 dias ou na idade na qual a estrutura estara
submetida ao carregamento total. Seus limites est@o na NBR 1228 [153]

e serio descritos nos itens seguintes.
Nas pranchas de desenhos submetidas a aprovac3o ou usadas

na obra, deve constar claramente a resisténcia (¥p ou ?Pur) na idade

em que todas as partes das estruturas foram projetadas.

6. 1 COMPRESSAO AXIAL

Ser3o analisados paredes e pilares, armados e n3ao-armados.



CAPITULO 7

DIMENSIONAMENTO A COMPRESSAO E A FLEXAO SIMPLES

D dimensionamento dos elementos de alvenaria estrutural de
blocos de concreto & feito no Estadio II. As tensOes atuantes nos
elementos devem ficar limitadas aos valores maximos das tensOes

admissiveis, como descrito no capitulo 6.

7. 1 COMPRESSAO AXIAL

A tens3o de compressio axial atuante numa parede ou pilar

(Figura 7.1)s & calculada pela expressao:

= o (7.1.1)

‘-;
alv,c Aef

onde:
= tensio de compressao axial atuantes;
alv,c
P = carga vertical de compressao atuante;j
a = area efetiva.

af



- 148 -

6.1.1 PAREDE NAO-ARMADA

A tensdo de compressao axial admissivel de paredes ni3o-
armadas e calculada pela expressio:

= h
fdwm °,20 ¥p 1= 1707 (6.1.1)

onde:

N 0 0
sve = tensdo de compressao axial admissivel;

fp = resisténcia media dos prismas (ver item 2.5.95);

h = altura efetiva;

t = espessura efetiva.

6.1.2 PAREDE ARMADA

A tensdo de compressio axial admissivel de paredes armadas,
€ calculada pela expressio:

3
T = P
Tolv,e = @:285 F |1 - [40't] ] (6.1.2)

com 3 mesma notagdo da Eg. 6.1.1.

NOTA:

Na avaliag30 da tens3o admissivel, caso seja utilizada a
resisténcia de paredes ensaiadas, deve-se alterar os termos 9,20 fp e

¢,2295 ¥p por ©,286 Fpar, nas Equagles 6.1.1 e 6.1.2, respectivamente.

6.1.3 PILAR NAO-ARMADO

A tens3o de compress3o axial admissivel de pilares ndo-

armados e calculada pela express3o:
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-— - . h
ﬂﬂvm = 0,18 fp 1 - 0.t (6.1.3)

com a mesma notagao da Eq. &.1.1.

6.1.4 PILAR ARMADO

A carga axial admissivel de pilares armados é!

3
_ - h
Padm - <0,80 -FP.Abf+ 0'30 A..F.,C) 1 - -4—6-._{ (6-1-4)
onde:
fp = resisténcia media dos prismas {(ver i1tem 2.5.5)3}
A = aurea bruta do pilars
br
FL = armadura longitudinal do pilar;
73 . = tensdo admissivel da armadura longitudinal do palar (ver

item 6.8).

Sendo a taxa de armadura p = A-/Abr, tem-se os limites para

o pilar:

;3 % £ p =14

A tens3o de compress3o axial admissivel vale portanto:

— Pc;dm

= (6.1.3)

6. 2 COMPRESSAO DA FLEXAO

A tens3o de compressho admissivel devida a flexao assume

valores diferentes em funglio da alvenaria ser armada ou nao:
a) Alvenaria n3ao armada

= Q9,30 ¥ (6.2.1)
P

alv,f
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b) Alvenaria armada

= 9,33 f £ 4,2 MPa (6.2.2)

6. 3 TRAGAO DA FLEXAO

A tens3o de trac3o admissivel devida a flex3o esta definida
apenas para alvenaria nao armada na NBR 1228 [151y, onde assume 05

valores:

a) Trac3o normal a fiada

S MPa = fak 5 12 MPa = 0,10 MPa

alv,t

(6'3'1)

12 MPa ( £ < 17 MPa
ak

0,15 MPa

alwv,t

sendo ?ak a resisténcia caracteristica da argamassa de assentamento.

b) Trag3do paralela a fiada

5 MPa < f_ <€ 12 MPa ¥ = 0,20 MPa
_ ak alv,t
(6.3.2)
12 MPa ¢ f £ 17 MPa ¥ = 9,30 MPa
ak alv,t
6. 4 CISALHAMENTO
A tens3o de cisalhamento admissivel assume valores
diferentes para alvenaria armada e n3o armada.
a) Alvenaria nio armada
5 MPa < f < {2 MPa T = 9,15 MPa
ak alv
(6.4.1)

12 MPa ¢ f < 17 MPa T = 0,25 MPa

alv
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b)> Alvenaria armada

- Pegas fletidas sem armaduras de cisalhamento!

T = 0,09 /f < 9,35 MPa (6.4.2)
alv P

~ Paredes ¢ pilares sem armaduras de cisalhamento:

se de > 1 T =0077 ¢ < 0,25 MPa (6.4.3)
. alv p
se o (1 T, =077 4 < 0,35 Hpa (6.4.4)

- Peg¢as fletidas com armaduras de cisalhamento:

T = 0425 7 fp < 1 MPa (6.4.5)

alv

~ Paredes e pllares com armaduras de cisalhamento?

se UMd > 1 T o=0,127 % < 0,5 HPa (6.4.6)
L ] °v P

se de <1 T =0,7 7+ < 0,8 MPa (6.4.7)
°Y QLV P

Como se observas a tensdo de cisalhamento admissivel de
parevdes e pilares e estabelecida de acordo com a razdo M/(Vd)s onde M
@ o maximo momento devido a forga cortante V e d € o comprimento util
da parede ou pilar. Para paredes ou pilares com as extremidades fixas
(Figura é.1al)s M/(Vd)
(Figura 6.1ib), M/ (Vd)

h/72dj para paredes ou pilargs em balango
h/7d.

6. 5 TENSAO DE CONTATO

A tens3o de contato admissivel e fungdo da largura a da

area de apoio (Figura &6.2).

a) Para a = t
par
F = 9,85 f (6.5.1)
con P
b) Para a = E?r
F = 9,375 ¥ . (6.5.2)
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Para valores de a entre t e t /3s o coeficiente que
par par

multiplica fp deve ser interpolado.

Armadura Armadura

LLLLLLLL gl rlg Y i <

TITITTITITTTI7777 -t ////////////f7

d d M
ki 1 1 A'IL ﬁ!,.
a) b)
hoU o M h ) M h
M="3" 274 " =g M=h Vo gg =

Fig. 6.1 - Relagio M/(Vd) em termos de h e d..

i
9 o N
< //}é;// < & 3
S : i 77777
._/__:.::, 4 ° ’ Léé//é‘ {
a& tpar/3

Fig. &.2 ~ Largura "a” da area de apoio.

Segundo o UBC [22], o aumento da tens3oc admissivel sO0 se

aplica quando a area de apouio tem no minimo um quarto da largura do

apolio (Figura 6.3).
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Fig. 6.3 - Condig¢do necessaria para aumento da tensdao de

contato admissivel.
6. 6 ADERENCIA

A tensdo de aderéncia admissivel entre a argamassa e as

barras de aderéncia normal (barvras com mossas ou salieéncias) vale:

F = 1 MPa (6.6.1)
ade . _

6. 7 ARMADURA DE TRAGAO

Tem-se trés casos:

a) A tensio admissivel a tracido de barras com mossas, com tensao de

escoamento #y 2 412 MPa e de didmetros < 32 mm €3

F = 165 MPa (6.7.1)

s,t

b) A tensao admissivel a tra¢8os das barras usadas como armaduras

horizontais (colocadas na argamassa de assentamento), e:

_ 0,5 f
F o< 4 (6.7.2)
8,t

206 MPa

¢) Outros tipos de armaduras tracionadas devem ter a sua tensio

admissivel limitada a!

k3 = 137 MPa (6.7.3)
s,t



- 154 -

0. 8 ARMADURA DE COMPRESSAO

A tensho admissivel da armadura de compress3o assume valo-

rees diforentes para pilarec e paredes.

a) Pilares
3 0,4 ¥
f s M (6.8.1)
! 165 MP=a
b) Paredes
T < 62 MPa (6.8.2)
9,C

c¢) Pegas fletidas

A NBR 1228 [15] ndo especifica limite. O UBC [33] limita em:

_ 055 +
Foo< Y (6.8.3)

e 165 MPa

6. 9 PARAFUSOS E ANCORAGENS

As tensbes de cisalhamento admissiveis em parafusos de ag¢o

e ancoragens nao devem exceder os valores dados na Tabela é6.1.

TABELA 6.1 - TensOes de cisalhamento admissivelis em ancoragens e

parafusos.

Diametro do parafuso Embutimento | 7_. = (MPa)

ou ancoragem (mm) (mm)
653 100,90 1,8
945 100,90 2,8
1247 100,09 3,8
15,9 10059 5,1
19,0 130,90 745
22,y2 150,90 10,3
25,4 180,90 12,7
28,4 20050 15,4
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NOTAS:

1) A0 se determinarem as tensOes na alvenaria de blocos de
concreto, as excentricidades devidas a parafusos carvegados e ancora-~

gens devem ser conslderadas)

2) 0s parafusos ou ancoragens devem estar solidamente en-

volvidos pela argamassa de assentamento ou pelo graute.

0. 10 TENSOES COMBINADAS

TensOes combinadas decorrentes da intera¢gdo de carga ver-

tical e momento fletor sobre paredes ou pilares sio limitadas atraves

da equa¢3o classicas

[ 1,00 4 para solicitagBes devidas as cargas
alv.c FMNJ permanentes + cargas acidentals})
— + = < 4
f f . - .
alv,c alwv,f 1433 4 para solicitagoes devidas as cargas
permanentes + cargas acidentais +
L cargas de vento.
(6.10.1)
onde:
alve = tensio de compressao axial atuante, devida a for¢a nor-
mal (definida no item 7.1)3
?;h:c = tensdao de compressao axial admissivel (definida no 1tem
6.1.1 € 6.1.2)3
alof = tens3o de compressBo devida a flexd3o (definida no
capitulo 8)3
i = tens¥o de compressio admissivel devida a flex3o (defi~
alwv,

nida no item 6.2).

Com relag3o a a¢ao combinada do vento, a NBR 1228 (151 no
item 4.3.2.4 di1z: "as tensbes provenientes do vento e outras carvgas
devem ser adicionadas as tensOes do peso proprio e das cargas aciden-
tais. As tensdes devidas a vento, peso proprio e cargas acidentals
podem acrescer de 33 % as tensles na alvenaria, desde que a resisten-
cia da se¢aos entio formada, n3o seja 1inferior a necessaria para
absorver os esforgos devidos ao peso proprio e as cargas acidentais.

As ligagOes entre as paredes e seus apoios devem ser projetadas para
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resistirem aos esfor¢os laterais agindo de fora para dentro e de den-
tro para fora da construc3o. A ac3o do vento e eventuais impactos

podem ser supostos ndc ocorrendo simultaneamente”.

6. 1 MODULOS DE DEFORMAGCAO LONGITUDINAL E TRANSVERSAL

0 modulo de deformagio longitudinal assume os valores:

m
i}

- Alvenaria 400 ?p < BO0O MPa (6.11.14)

alv

- Ago — t 210000 MPa (6.11.2)

0 modulo de deformagio transversal da alvenaria assume O

valor:

G = 200 FP = 3000 MPa (6.11.3)

alv

6. 12 TABELAS RESUMO

As Tabelas 6.2 e 4.3 seguintes resumem as tensdes admissi-

veis para a alvenaria armada e n3o-armada.

TABELA 6.2 -~ Tens®es admissiveis na alvenaria nZo-armada, constitulda

de blocos vazados de concreto.

_ Tens3o admissivel (MPa)

Tipo de solicitagao

S ¢ f < 12 12 ¢ ¥ < 17

ak ak
Compressao simples 0,20 f ou 0,286 ¢ 0,20 ¥ ou 00,2867
P par P por

Compress3o na flexio o,30 %P 2,30 FP
TracﬁoAna flexdo:
- normal a fiada ©,1¢ 0,15
- paralela a fiada @,20 @,30
Cisalhamento ®,15 0,25
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TABELA 6.3 - Tensdes admissiveis na alvenaria armada, constituida de

blocos vazados de concreto.

Tipo de solicitacdo Tensoes admissivels [Valores maximos
(MPa) (MPa)
Compressao simples ©,225 ¥ ou 0,286f% _
P por
Compressao na flexdo 0,33 fp 6,2
Cisalhamento:
- pecas fletidas cem armadura
transversal 0,09 Fp 2,35
- pilares e paredes:
para M/(uUd) 2z 1 0,07 Fp 0,25
para M/(Ud) ¢ 1 0,17 fp 0,35
- pecas fletidas com armadura
transversal 0,25 fp 1,00
- pilares e paredes:
para M/(VUd) 2 1 0,12 ¥ fp 0,50
para M/(ud) < 1 0,17 fp 0,80
Aderéncia —_— 1,00




Fig. 7.1 - Compress8o axial em parede (Fontet ABCI [11),.

Nos elementos de alvenaria, a tens3o de compressao axial
atuante deve ser menor ou igual a tens3o de compressao axial

admissivel.

alv,e +‘o.l,v,c

Ds valores normalizados para a tens3o de compress3o axial

admissivel de paredes e pilares foram descritos no item é.1.

No caso da parede nao ter os vazios preenchidos com graute,

os calculos podem ser feitos considerando-se a area efetiva como a
area bruta, mas com a resisténcia do prisma tambem na area bruta. Se
for necessario aumentar a capacidade resistente da parede, pode-se
preencher alguns dos vazios dos blocos com graute, mas neste caso,
a area efetiva deve ser calculada descontando-se os vazios € a resis-

téncia do prisma deve ser na area liquida.
EXEMPLO 1

Uma parede n3o armada, de bloco vazado de concreto, suporta
a carga de duas lajes de piso (Figura 7.2). Qual deve ser a resistén-
cia minima necessaria do prisma (fp)?
Dados:
h = 2,8 m, tpGr = 14 cm, P = 3@ kN/m

bloco estrutural 14x19%39

RESOLUGAO

Da Tabela 2.1 tem-se a area liquida do bloco de dimens8es
14x19%39.

Al = 271 cmz
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30 KN/m

T 1T

2.80

50 m

ooloolodfodoa] [ e

Fig., 7.2 - Parede sob compressdo axial.

Como no comprimento da parede ha 50@0/4¢ = 12,5 blocos,

ent3o a area efetiva total da parede sera:

A, = 271 x 12,5 = 3387,5 cm’

A tens3o de compressao axial atuante, Eq. 7.1.1, vale:

_ P _ 30 x 5,0 _ 2
;ahnc = Agf = ~3387.5 - ©,044 kN/cm
Fazendo f = 7 na Eq. 6.1.1 tem-se a resisténcia
alv,c alv,c

minima do prisma:

3 3
= _ h _ _[_28e
farv,e = @80 4, [1 - [W—t]] > 0,044 = 9,80 4, [ ' [40.14]]

f 20,251 KN/cm- 2 2,51 MPa <(na area liquida)

Para a resisténcia do prisma na area bruta, deve-se dividir
a resisténcia do prisma na area liquida por dois, pPois ﬁw = 2 AL =
. .
14 x 39 = 546 cm

EXEMPLO 2

Um pilar isolado n3o armado (Figura 7.3), suporta uma carga
axial total de 300 kN. Qual deve ser a resisténcia minima do prisma 7
Dados:

h = 6,9 m, bloco estrutural 19x1?x39
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Fig. 7.3 - Pilar sob compressio axial.

RESOLUCX0
Como o pilar tem os vazios preenchidos com graute, a area
efetiva e:
A = 39 x 39 = 1521 cm°
ef
A tens3o de compressao axial atuante, Eq. 7.1.1 vale:
_ P _ 3006 _ 2
¥°hh° = 3 = Is371 = 2,197 kN/cm
ef
Fazendo f = F na Eq. 6.1.3, tem-se a resisténcia
alv,c alv,c

minima do prisma:

3 3
7 - _h = - [Lee
Forv,e = 0,18 § [ 1 [4o.t]] > 0,197 = 0,18 f [1 [40'39]]

ﬁ,Z 1,16 kN/cm2 Z 11,6 MPa (na area bruta)

EXEMPLO 3

Para um pilar com as mesmas caracteristicas do exemplo
anterior e igual resisténcia do prisma f = 11,6 MPa, e se este for
P

considerado como pilar armado com a maxima taxa de armadura longitu-
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dinal, qual sera a carga axial maxima admissivel ?

Dado;
T = 145 MPa
8,C
RESOLUCXO
A taxa maxima de armadura longitudinal & de { %; assim:
= = % ————) =
F o As/ébr i % Ag 0,01 x 1921
2
A = 13,21 cm

A carga axial maxima admissivel, Eq. 6.1.4, &:

<
i

3
- h
adrm (0,20 +‘p A, + 0,30 A, f.,o)[ 1 - [m-] ]

T
H

3
‘ 600
drn (0’80 X 1,16 X 1521 + 0,30 X 15;81 X 16;5)[1 - [40)(39] ]

P = 43,8 kN
adm

7. 2 COMPRESSAO LOCALIZADA

A compressdo localizada surge quando vigas, vergas, pilares

ou outros elementos apoiam-se sobre uma parede, de forma que a carga
que aplicam seja considerada concentrada (Figura 7.4). A compressio
localizada é limitada de forma que a tens3o de contato atuante n3o

exceda a tens3o de contato admissivel (item &.5).

¥ =P _ <7 (7.2.1)
con a.b con

& toan ] S <

Fig. 7.4 = Compressfo localizada.
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EXEMPLO

Verificar a tens3o de contato na parede que

apoio esquerdo da viga mostrada na Figura 7.9.

Dado:

?p = 6,0 MPa (na area bruta)

serve Ccomo

]
S [T
VIBA 120 x 401 ] ] ] l //
“ /
- l /
- [ /
PAREDE DE ::f | J l I ] L/Z
seoro 1 [/
- 400 m T 7/
| /7/'
4ery

Fig. 7.5 = Viga apoiada sobre parede.

RESOLUCZA0

Como a viga se apoia sobre toda a largura da

tens3o de contato admissivel (Eq. 6.5.1) é:

T = 9,25 f = 0,25 x 6,¢ = 1,5 MPa = 0,15 kN/cm2
con p
A tens30 de contato atuante (Eq. 7.2.1) é:
20 x 4,0
L. 2 = 0,14 kN/cm

con a.b 14 x 20

Tem-se ent3o que ¢ = 0,14 ¢ T = 0,15 kN/cm
con coON

parede, a
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7. 3 FLEXAO SIMPLES

Nas construcdes de alvenaria estrutural, as vigas s30 os

elementos solicitados a flex3o0 simples. Diferem das vigas de concreto
armado principalmente na forma; sao geralmente construidas com blocos
canaleta rreenchidos com graute (Figura 7.6a), ou ainda, embora ndo
seja comum no Brasil, com as laterais feitas com tijolos macigos e o
interior preenchido com graute (Figura 7.6b).

] ESTRIBO DE UM RAMO =
ol .1
Sef 11
}kjl GRAUTE / /134: /]
R AV
==k % Jﬁtzzae—lthQ
i.,. .“ ."'-. “ '.":’r:
e o Al skl
. - ‘.‘ l o % 7
e l"
\%2 ARMADURA TRACIONADA

g

Fig. 7.8 - Viga de alvenaria coms

a) blocos canaleta;

b) tijolos macigos.

7.3.1 HIPOTESES BASICAS

As hipoteses basicas do dimensionamento a flex3oc simples
sao:

a) as segdes transversais permanecem planas apods a flex3o;

b) as tensbes normais sio proporcionais aos esforgos solicitantes e a

distancia da linha neutra;
c) o modulo de elasticidade do material € constante ao longo da pecs;

d) as tensSes de trag3o suportadas pela alvenaria n3o s3o considera-
das;

e) 05 membros de alvenaria s3o isotropos;
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f) os esforcos externos 30 equilibrados pelos esforgos internos

proporcionados pela alvenaria comprimida e ago tracionado.

Quando uma viga de alvenaria estrutural tem seus materiais,
alvenaria e a¢o, submetidos a maxima tens3o admissivel, o dimensiona-
mento € chamado "balanceado”. No item 7.3.4 sera abordada esta forma

de dimensionamento.

Entretanto, o dimensionamento balanceado nio é comum nos
projetos de alvenaria estrutural, onde as vigas téem geralmente suas
dimensdes predeterminadas em fun¢d3o da arquitetura. Mantidas as di-
mensOes, a viga sera dimensionada como normalmente armada (fs . =

)

T 't) ou superarmada (falv,f = Talv,f ).

7. 3.2 EQUACIONAMENTO

A formulagl8o que sera feita a segquir encontra-se em AMRHEIN

[14), e baseia—-se no conceito da "razdo modular” n.

E
n = b (7.3.1)
alv
onde:
E9 = modulo de deformag2o longitudianal do aco = 210000 MPa;
Eal = mddulo de deformacg3oc longitudinal da alvenaria, que

assume o valor (Eq. 6.11.1):

alv

E = 400 fp < B00e MPa

Com os valores acima, resulta para n:

_ 210000 _ 525

300 F - F (7.3.2)
P 1 4

A area de a¢o tracionado (AQ) ¢ transformada numa area

equivalente de alvenaria (Figura 7.7).

A posigao da linha neutra (kd) depende da razdo modular n e

da razio de ago p onde:

= (7.3.3)
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’._b_. D rb_.
- FACRFN AN
A NN o
EIX0 'ﬂ}k-wr NN “r
S NN
NEVTRO ﬁt$v S;ﬂQM T
SN ERE
:i :i Q?& ;QQ ©
§E;f--:>< g N — .
i \tfﬁx ‘
N>
{As=pbd I\ .
TRANSFORMADA

AREA DE ACO

Fig. 7.7 = Transformac¢8c da &rea de a¢o (Fonte: AMRHEIN
[141D.

Na Figura 7.8, tomando os momentos de area sobre o0 eixo

neutro, tem-se:

folv,(
COMPRESSAQ
[} ©
E4
_OEixo M
INEUTRO / ‘:
/ R4
//
B :ﬁﬁ“ﬁﬁl—-— Trhslst -
TRACAO
<
fs,t
n

Fig. 7.8 = Viga A flex3o simples (Fonte: AMRHEIN [141).
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area x braco = area
alv aco,eq.

(b.kd?.(kd/2) = (npbd).(d - kd)

2 2

2o—S = (npba®) - (npbke®)
2 2

b'; 9 = np.(bd® - bkd®)
2 2

b.k".d

=== 3 npbd”. (1 = k)

k2 = 2 np. (1 - K)

kK> -2 npk + 2 np = 0

X. braco

Da equacdo do 2° grau sai k:

k = Van)z + 2 np - np

(7.3.4)

Do equilibrio dos momentos & traclo tem-se:

s s, t
M —

= <

fa;t A Jd - Fe;"

s
sendo:
=4 - K
J =1 3

A tens3o admissivel

definida no item 6.7.

(7.3.9

(7.3.86)

(7.3.7)

armadura a trag3o (f )y foi

Do equilibrio dos momentos & compressdo tem-se:

M=1/2 § k.b.d.j.d
alv,
. 2
M= 1/2 ¢ k.b.J.d
alv,f
=M <5
alv,f alwv,f

k.b.j.d°

(7.3.8)

(7.3.9)
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A tens3o de compressao admissivel devida & flexio (?l f)
alv,

foi definida no item &.2.

7.3.3 COMPATIBILIDADE DE DEFORMAGOES

Uma hipotese basica no desenvolvimento da teoria 3 flex3o
simples € a da se¢do transversal permanecer plana apds a aplicagio do
momento fletor (Figura 7.9). Tal hipotese permite tirar relagOes

importantes entre tensdes e deformagoes:

fcalv,f

: faiy, TENSAO NA
r—j -—~{ ALVENARIA

|V

1/

(d—Kkd) _Lkd
r\
N
\I
G

t

TENSAO
NO AGO

Fig. 7.9 = Rela¢8o de tensBes (Fonte: AMRHEIN {141).

favt = Catv - Eav (7.3.10)
L= 6 E (7.3.11)
s,t 8 s

&

alv _ k d

£ T d - kd (7.3.12)
™

alv,f sc.lv 'Eal.v

£ T & E

e,t -] ®
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alv,f Sol. v 1

Ps,t 59 n
fqlv,f - kd _1_
d - kd n
s, i
{.‘
kd__ _eut (7.3.13)

fwd “T-Kkd 0

Da Eq. 7.3.13 pode-se deduzir uma nova equa¢3o para k:

f .n (d - kd) = f .
alv,f s, ! kd
alv,f'n'd fglv,f'n‘kd - f,t kd = 9
—k(fcﬂ.v,f’n * Fs,t) = - Falv,f'n
k = alv‘i.: |
le,f'n s, t 1
k = —F—— (7.3.14)
s,1
n +
alv,f
ou
1
k = T (7.3.15)»
1+ =,t
n. alv,f

7.3.4 VARIACAO DA TENSAO NA ALVENARIA E NO AGO

Tem—-se duas situagdes, as quais definem se a seg8o e nor-
malmente armada ou superarmada.
a) SegSoc normalmente armada

Neste caso, a armadura esta sob a maxima tens3c de trag3o



admissivel (?. t), enquanto a tensd3o de compressao na alvenaria varia

de um valor minimo a sua maxima tens3o admissivel (¥ y f) (Figura
alv,
7.10) .

'an
/|i L:{\ |

R

4

kd
kd
l kd
d
N\
N \

Fig. 7.10 - Miaxima tens3oc de tragl3oc no ago (Fontet AMRHEIN
(141D, ‘

Para o projeto balanceado (alvenaria e armadura sob a

maxima tens3o admissivel), a posig30 k da linha neutra é:

n n
k = = (7.3.16)
bal ? n + rbql‘
s,
n + =
fal.v,f
com
TF.s i
r = . (7.3.17)
bal ?
alv,f

b) Seg83o superarmada

Neste caso, a alvenaria estda sob a maxima tens3o admissivel

(?l f), enquanto a tens30 na armadura varia de um valor minimo a
alv,

sua maxima tens3o admissivel (Ta t) (Figura 7.11).
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faiv. ¢

&kd
&d
kd

Fig. 7.11 - Mixima tensZ%o de compress3o na alvenaria (Fonte:

AMRHEIN [141)..

7.3.5 DIMENSIONAMENTO DE SEGAO RETANGULAR COM ARMADURA SIMPLES

Sera analisado agora o dimensionamento de vigas de alvena-
ria com armadura simples. S3ao dois problemas: no primeiro, o dimen-
sionamento € balanceado, ou seja, as tensdes atuantes na alvenaria e
no a¢o sao iguais as tensdes admissiveis; o segundo, mais comum na

pratica, pois d & fixado de inicio, conduz & se¢80 superarmada ou
normalmente armada.

ApOs O equacionamento tedrico est3c feitos exemplos de
aplicag¢io.

1) Dados: n = EEi_
alv
Ts,t ! TMNJ
b, M
Pedem-se: d =7
=7

SOLUCXO: Como a altura util d nS3o esta fixada, este problema

admite infinitas solugBes. Uma solugd3o & fazer f =¥ e ¥ =
s, t 8, alv,f

T (dimensionamento balanceado).
alwv,f
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A sequéncia de calculo é

a seguinte:

r _ fa , L
bal | -
alv, f
Koal = 2
@ T Teal
. B _ kbal
Jbol 1 3
A altura dtil d g:
2M
d = V/[ — (7.3.18)
b. paw,r Jpal Ko
e a armadura:
AB = — M (7.3.19)
‘Fe,t ’ ‘]bql -d
o E
2.7 Dados: n = E—i—
alv
'Fs , b ¥olv,f
M, b, d
Pede-se: A =7
[ ]
SOLUCRD: Como a altura util d esta fixada, o dimensionamento

agora ni3o e livre e n3o se sabe se

gidas. A solu¢l3o fica condicionada
Calculam-se:
¥
_ s,
rbd,l - T

as tensbes admissiveis ser3do atin-

a dois casos, Como se vera.
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k - n
bal n + rbo.l,
, = 1 kbol
Ybal = 3
J .k
bal bal —
R = ) . Fo.lv,f (7.3.20)

Compara-se R:

se

; ¢ R < a seg3o e normalmente armada;

se

R R —~» a3 secao e superarmada.

a) Secdo normalmente armada

Para o dimensionamento de vigas normalmente armadas, deve-
se fazer uso da Tabela 7.1, definida no item 7.3.1©@ e disposta nas
paginas de 198 a 206.

- = f 3 =¥ :
Faz-se ¥mt ?mt e entdo f, .= f, . e:
T . .b '
Ya - d sht TABELA 7.1 - 100 p, r , j ., k

(7.3.21)

A armadura pode ser calculada com a Egq. 7.3.3 ou com a

7.3.5, obtendo-se respectivamente:

Aa = pbd . (7.3.22)
As = __N—- (7.3.23)
Fs,t .Jd

Verificac3o:

Este caso esta no exemplo 2.
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b) Se¢80 superarmada

Esta forma de dimensionamento, por ser antiecondmica, deve

ser preterida em relacdo ao dimensionamento com armadura dupla (ver
item 7.3.7).

- - o~ < )
Faz-se FMNJ ¥MNJ e entao fm f e:

t s, i

TABELA 7.1

-+ 100 p, r, J , k

(7.3.24)

A armadura pode ser calculada com a Eq. 7.3.22 ou com a
7.3.5, obtendo-se:

A = pbd
-]
ou
M
A, = R (7.3.25)»
s, t -
Verificac¢io:
- T < 7
fs,t - Fal.v,f - = ‘Fs,t
EXEMPLO 1
Projetar uma viga para vencer um vdo livre de 4,0 m. A

largura da viga devera ser de 19 cm e a carga imposta sobre a viga e

de 6,0 kN/m, uniformemente distribuida (Figura 7.12).

6,0 KN/m

CITTTTI1]

400 cm

dz?

| oew
=

Blocos
19 x19 x39

vFig. 7.12 = Viga sobre abertura.
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S3o conhecidos:

fp = 10 MPa (na area bruta)
Ee = 210000 MPa
aco CA 50 A

RESOLUCAO

Sendo a viga biapoiada, o momento maximo e:

q o 8.0 x 4,0°

5 = 12 kN.m = 1200 kN.cm

Inicialmente, calcula-se a razao modular n (Eq. 7.3.1):

= : = = = <
n Ee/Eaiv i Eoly 400 FP 400 x 10 4000 MPa = 8000 MPa
210000 _ _,-
" T Tae00 ~ %0

A tens3o admissivel a flex80 para alvenaria armada, e (Eq.
6.2.2);

= 9,33 f = 0,33 x 10 = 3,3 MPa = 6,2 MPa
alwv,f P

A tensio admissivel da armadura tracionada para o a¢o CA 350
A, e (Eq. 6.7.1):

F = 165 MPa

s,t

Como a altura util d n3o esta ftixada,

pode-se fazer o di-
mensionamento balanceado; assim:

f =TF =165 MPa = 16,5 kN/cm-
s,t s,t

. 2
dev,f ‘Fal.v.f = 3,3 MPa = ©,33 kN/cm

@ a razio entre as tensbes admissiveis (Eq. 7.3.17 e 7.3.16):
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n 32,3
k = = = 9,512
bal n + "bal 92,5 + 9590

kbal 0,512
Jou 1 -5 =1 - ==— =082

Finalmente a altura util d e (Eq. 7.3.18):

g - oM 't 2 % 1200 ‘
- . © /19 x 0,33 x 0,829 x 0,512
b.¥ ok

alv,f bal bal

d = 30, cm

e a armadura (Eq. 7.3.19):

M
A = } 1200

® - . T 16,5 x 0,829 x 30,0
‘Fa,t : Jbal .d

A = 2,92 cm2
8

Pode-se executar a viga wutilizando dois blocos canaleta
33 cm (Figura 7.13).

sobrepostos, com d

ey

39
. d=33

Fig. 7.13 =~ Detalhe da viga.
EXEMPLO 2
Dimensionar a armadura necessaria para uma viga de alvena-

ria, feita com bloco canaleta 14x19%x39, submetida ao momento fletor
de 140 kN.cm (Figura 7.14).
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Sao dados:

fp = 8 MPa (na area bruta)

T =165 MPa ; E = 210000 MPa
s,t ]

GRAUTE

13

19
NS

=

777

14

Fig. 7.14 - VYiga em bloco canaleta.

RESOLUGAO

A razao modular n & (Eq. 7.3.1):

>
"
m
L]
N
m

E . = 400 ?p = 400 « 8 = 32006 MPa = B0QQ? MPa

alv

_ 210000 _
n——m—o—--és,é

A tens3o admissivel a flex3o0 para alvenaria armada & (Eq.
&6.2.2):

= 0,33 fp = 0,33 x 8 = 2,64 MPa = 0,264 kN/cmz < 6,2 MPa

alwv,f -

Como a altura util d esta +fixada, o dimensionamento nio
, . .. z .
sera balanceado. E necessario comparar R com M/(bd ) para definir se

a viga e normalmente armada ou superarmada. Calculam-se:

st 165
bal 3 T 2,64 7
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« e 45,6

bal n + r T 65,6 + 62,5 = 0,012
bal
- 1 - kbﬂl: - 1 0;512 -
Jpar = 7 = 1 - —5— = 0,829
R - :F ,J‘bﬂl ' kbal _ 0;829 X 0)512
- alv, f e = 0,264 c
R =90,056
d=h-6écm=19 - 6 = 13 cm

M - - 149 = 9,051

b.d® 14 x 14

Como M/(bdz) = Q0,051 ( R = ©,056, resulta em
mente armada. Neste caso tem-se:

f =7 e f

=i =t alv,f ( Fal.v,f

Calcula-se (Eq. 7.3.21):

- Ts;t . - 16,5 X 14 -
?’B—d B v S = 14 1/_—1-._4-6_—_17'98

_ TABELA 7.1
e = 17,98 ——C=loete 100 p

o

A armadura e (Eq. 7.3.22):

As = pbd = 00,0037 x 14 x 14 = 9,73
A = 0,73 cm®
=
Verificag¢do:
P B .Fe.t _ 165
alv,f = r T 67

= 2,46 MPa ¢ T = 2,77 MPa
alv,

alwv,f f

0,37 ; r = 67

pega

normal-



- 179 -

7.3.6 VERIFICAGCAO DE SEGAO RETANGULAR COM ARMADURA SIMPLES

5a0 dois problemas: no primeiro, ac incognitae e%o ae ten-
sdes na alvenaria comprimida e no ago tracionadoe; no segundo, a in-

coghita e o momento que a seg3o pode suportar.

1?) Dados: n

b, d, M
A
8
- . = 7
Pede-se: Falv’f ,
f =7
s,1
SOLUCAQD:
Calcula-se:
A .
= -5 » 100 TABELA 7.1 o K .
P d (item 7.3.100 ° 0 1 " ¥ ¥,
— 2 T
‘Falv,f - 2 (Yol.v) = ‘Fq,l,v.f (7.3.26)
b.d
_ M 2 _ M -=
fﬂA’- — (r.) T < feA (7.3.27)
b.d .
Como verificagcio devera ocorrer:
A
-
= r
al v,f

2°%) Dados: n

Pede-se: M =7

SOLUCAD: Inicialmente e necessario verificar se a segio estd

normalmente armada ou superarmada. Isto feito, o cdalculo do momento é

simples.
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Calcula-se:

bal n +r

se p = p = a seglo € normalmente armada;

se P ) Pbol <> a SECSQ e superarmada.

a) Seg¢%c normalmente armada

Neste caso tem-se:

TABELA 7.1 .
(item 7. 3.100 ~ Ve ' ¥

Com 100 p

O momento admissivel sai da Eq. 7.3.27:

fgvt . b dz

M = E o (7.3.28)

q<

A tens3o de compress3o na alvenaria é:

fs { —_
£ = == < ¥
alv,f Y alv,f

b) Seg3o superarmada

Neste caso tem-se:

TABELA 7.1
Com 100 p (item 7. 3.100 ~ 7

alv
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0 momento admissivel sai da Eq. 7.3.26&6:

- 2
alv,f bd
M 2 (7.3.29)
'

alv

A tens3o de trag3o no ago é:

=T r (¥

st alv,f’ e,

7.3.7 DIMENSIONAMENTO DE SEGAO RETANGULAR COM ARMADURA DUPLA

Vigas de alvenaria raramente requerem armadura dupla. En-
tretanto, quando ha limitac30 para o aumento da altura util d e da
largura b, esta solu¢fo pode ser utilizada, pois a armadura comprimi-

da aumenta a capacidade resistente da viga (Figura 7.15).

ApOs a exposi¢do da teoria, estd feito um exemplo de apli-
cagdo.

faiv,t
faiv,t E&w
) -
. : ¢ |COMPRESSAO
x| v /8¢
s LJ 4 2n Cocalac
o X / // e
/ 7/
v .,’ -vq 4
* / - //
° / TRAGAO Y
1/ .Y 1/

Fig. 7.18 - Viga com armadura dupla (Fontet AMRHEIN [141D.

Dados: n, b, d
{s,t !

M

Pede-se: a =7
L
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SOLUCXO: Apos verificado que M/(bdz) > R (ver item 7.3.35), cal-

cula-se:
k
bal
Poat = Br (7.3.30)
bal
2
. = = 1/bd R (7.3.31)
f 4 -d'/d)
s, { .
P =P * P, (7.3.32)
o = M/bd® - R 1= K
T o(1-d/d) Foa 970
s, t
1 -k
' bal
P =p .( — ] (7.3.33)
1 k‘ml d /d
As armaduras tracionada e comprimida s3o:
A = pbd
S
A; = p’'bd (7.3.34)
EXEMPLO

Qual a armadura necessaria para uma viga submetida a um
momento fletor de 1300 kN.cm. A viga sera feita com bloco canaleta
19%19%39 (Figura 7.16).

S3o0 dados:

fP= 8,0 MPa (na area bruta)

¥ = 165 MPa ; EB = 210000 MPa

s,t

<< :

39
ANANANANAN
d

w_—1

Fig. 7.16 - Viga com armadura dupla.
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RESOLUGAQ

A raz3o modular n é (Eq. 7.3.1):

n=E /& j £

L alv

400 fp = 400 x 8,0 = 3200 MPa S 6000 MPa

alv

210000
n-—a—m—-éf),é

A tenc3o admiseivel a flexio para alvenaria armada & (Eq.

6.2.2):
- 2
avg 0338 = 0,33 % 8,0 = 2,64 MPa = 0,264 kN/cm' £ 4,2 MPa
Verificag3o0 se a se¢d3o € normalmente armada ou superarmada:
k3
_ %t 160 _
Y'bql "_ -.é'é4 - 62;5
alv,f
- n _ 65,6 _
Mvat T R T " 356 v 685 - 0512
bal
kbcL 9,512
Jpat = i - 3 = i - 3 = 9,829
— jbal' kbal 0,829 x 90,512
R = deJ —_— = 0,264 )
R = 0,056
d = h - 6 cm = 33 cm
M/(bdz) = 1300/(19 x 332) = 0,063
Como M/(bdz) = 9,063 > R = 0,056, deve-se dimensionar a
secdo com armadura dupla. Calcula-se:
kbal 0,512
Peal = Br . - B x 62,5 - 09041
bal
M/bd® - R 0,063 - 0,056

T t(i - d'7d) 16,5. (1 - 2/33)

s,

P = 00,0005
1
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p = p P = 09,0041 + 09,0005 = 00,0046
bal 1

1-k

. bal ) _ 1 - 0,512
P = Pt'[kb - d'/d] = °'°°°5'[o,51a = 2/33]

P’ = 0,0005

As armaduras tracionada e comprimida sio:

A = pbd = 20,0044 x 19 x 33 = 2,88

2,88 cmz

p g
]!

p g
n

p'bd = 09,0005 x 19 x 33 = 9,31

A' = 0,31 cm® (ver item 7.3.9)

7.3.8 VERIFICAGAO DE SEGAO RETANGULAR COM ARMADURA DUPLA

Para uma segdo transversal conhecida, s8o0 verificadas as

tensdes na alvenaria e no ago.

Dados: n, b, d

M; A ) A'
. 8 -
Pede-se: alv, f deJ
fs,t.< 'Fs,t
£ ¢ F
$,C 8,C
SOLUCAD:
Calcula-se:
A
]
P = &5d i PN
A
p'E —o ; P.n (7.3.35)

(=4
[ %
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k = Vf(p + p')n]2 +enip+p' . d'/d) -ndip +p") (7.3.36)

_ K31 - k/3) + 2 np’ (k - d'/d) (4 - d'/d)

(7.3.37)

kK2 + 2np" (k - d'7d)
2
fatvs = /b < T (7.3.38)
ST LY (N7 '
e k
M M - ‘
f = = — < T (7.3.39)
=l p ey Ad e
K - d'/d . =
= <
foo=f, 5T (7.3.40)

" 7.3.9 ARMADURA MINIMA

Na NBR 1228 [15], a dnica recomendac80 que se faz € com
relagdo as barras comprimidas, que devem ser amarradas com estribos,

com:

>
¢° Z 6,3 mm

[16¢L
5 <
30 ¢,
onde:
¢° = diametro do estribo;
¢ = diametro da barra longitudinal;

s = espagcamento dos estribos.
No UBC [221], encontram—-se varias outras recomendagOes:

a) 0O didmetro mdaximo das barras longitudinais:
¢L < 32 mm
b) A drea maxima de armadura na célula:

A = & %4 A

s, max celula
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Onde ocorre emenda das barras, a area maxima de armadura na

célula é:

A =12 4 A

8, max celula

c) Emendas das barras por transpasse devem .ter os comprimentos
minimos.

> 1 . .
tranep. > 30 ¢ ) para barras comprimidas;

IV

tranep, > 10 é, , para barras tracionadas.

d) 0 espagcamento livre entre barras paralelas deve ser:

25 mm
e 2
livre

¢

exceto na emenda das barras.

e) A distd3ncia livre entre a superficie da barra e toda superficie de
alvenaria deve ser de pelo menos 6 mm para graufe fino e 12 mm para

graute grosso.

f) As barras da armadura devem ser completamente envolvidas na arga-
massa ou graute. 0 cobrimento de argamassa ou graute sobre a armadura
deve ser de pelo menos 38 mm, se a alvenaria & exposta ao tempo, 50

mm se exposta ao solo e 19 mm nos outros casos.

g) Toda armadura tracionada ou comprimida deve ser ancorada. 0 com-

primento de ancoragem €:

tb = 0,002 ¢l.f.t R para barras tracionadas;
Jb = 0,0015 ¢l.f‘c , para barras comprimidas.

h) Exceto nos apoios e extremidades de balango, toda barra da

armadura deve estender-se o maior de: 12 ¢L ou a altura da viga sobre

0 ponto onde n3o se requer mais armadura.

i) No minimo um terco da armadura total para momento negativo no
apoio deve se estender além da posi¢8o extrema do ponto de inflex8o

uma distancia suficiente para desenvolver metade da tensSo admissivel
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na barra, ndo menos do que 1/16 do v3o livre, ou a altura da viga, o

que for maior.

J) Ao menos um ter¢o da armadura positiva em wvigas simples ou nos
extremos em balango de vigas continuas deve se estender ao longo do
suporte da viga em pelo menos 15 cm. A0 menos um quarto da armadura
positiva dos vaos de vigas continuas deve se extender ao menos 15 cm

sobre o apoio.

(]
1) Em regi®es onde a tens3o de tragBo atuante na armadura ¢ maior do
que 80 % da tens3o de trac3o admissivel, o comprimento do transpasse
de emendas deve ser aumentado pelo menos 5@ % do comprimento minimo

necessario.

7.3.10 TABELA UNIVERSAL PARA A FLEXAO SIMPLES NO ESTADIO II

A tabela universal encontra-se no manual da ABCI ([11].

Fixando-se a razdo modular n e variando o fator r de 1 a 100, pode-se
construir a Tabela 7.1 (ver no final do capitulo, pa3gina 198), que
independente das tensbes f e ¥ ,

alwv,f s,t
das vigas de alvenaria. Cinco equagOes s3o utilizadas para a constru-

auxilia no dimensionamento

¢80 da tabela. Com n e r conhecidos, tem-se das Eq. 7.3.16 e 7.3.7:

n + r
J =41 - k/3
Em seguida calcula-se:
p o= =i (7.3.41)
er , T
y. = 1/ 1. (7.3.42)
] P.J
}’9
Y = — (7.3.43)
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7. 4 ESFORGCO CORTANTE

Elementos estruturais de alvenaria tais como vigas, paredes

e pilares s8o sujeitos a tensdes de cisalhamento, bem como tensdes de
~ ' 1 { ’ N ‘

flexao. D dimensionamento e feito comparando a tensdo de cisalhamento

atuante com a tensio de cisalhamento admissivel, sendo que esta ulti-

ma e multo conservadora (AMRHEIN [141).

Nos itens seguintes, serd analisado o dimensionamento de
vigas, paredes e pilares submetidos ao esfor¢o cortante.

7.4.1 VIGAS

A tens3o de cisalhamento atuante €& convencional e, para

pecas fletidas de alvenaria estrutural, e calculada pela relaglo:

T = Fga (7.4.1)
onde:
V = esfor¢o cortante;
t = espessura da parede;
d = altura util da viga.

A tensdo de cisalhamento atuante n3o0 pode exceder a tensio

de cisalhamento admissivel:

T < T
alv alv

A tens30 de cisalhamento admissivel (item &é.4, Equagdes

6.4.2 e 6.4.5) repetida aqui, assume os valores:

ad) pe¢ga fletida sem armadura transversal,

T = 0,09 v ¥ (MPa) < ©,35 MPa
alv P



- 189 -

b) poca fletida com armadura transversal,

T = 0,857 ¢ (MPa) £ { MPa
aly P

Como had duas tensOes admissiveis de cisalhamento , o proce-
dimento € o seguinte: inicialmente compara-se a tensdo de cisalhamen-
to atuante com a tensdo de cisalhamento admissivel para peca fletida
sem armadura transversal; se a tensdao de cisalhamento atuante resul-
tar maior, deve-se dispor armadura transversal para a totalidade do
esforgo cortante. Ainda assim, € necessdario comparar a tensdo de
cisalhamento atuante com a tensao de cisalhamento admissivel para

pega fletida com armadura transversal.

Para armadura transversal constituida somente por estribos

verticais, a area total e:

A = LB (7.4.2)
fs’t d
onde :
A = area total do estribo;
L34
v = esfor¢go cortante;
s = espacamento entre os estribos;
Ts L tens3o admissivel da armadura a trag8o (item 6.7);
d = altura util da viga.

A NBR 1228 [15] permite e fornece as formulas para uso de
estribos inclinados e barras dobradas.

EXEMPLO 1

Uma viga de alvenaria com dimensBes 19 cm x 40 cm suporta
uma forga cortante maxima de 10 kN. Verificar se ha necessidade de
armadura ao cisalhamento.

Dados:

fp = 4 MPa (na area bruta)

d = 33 cm
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A tens80 de cisalhamento atuante (Eq. 7.4.1) vale:

_ v 10 _ 2
TMN "t " T9x33 ° 0,016 kN/cm

T % 0,16 NP

al

Para peca fletida sem armadura transversal, a tens3o de

cisalhamento admissivel (Eq. 6.4.2) e:

T =0,097 fp =0,097 4 = 0,18 ¢ 0,35 MPa

alv

T = 9,18 MPa

alv

Portanto, como 7T = 0,16 ¢ T
alv o

sidade de armaduva ao cisalhamento.

= 0,18 MPa, nio ha neces-
v
EXEMPLO 2

Para uma viga composta por blocos canaleta de concreto,

solidamente grauteados (Figura 7.17), projetar a armadura de cisalha-

mento.
Dados:
fp = & MPa (na area bruta)
t =19 cm
T . = 165 MPa
s,i
i}A

N ]\ !

v I T T I T T T T T T 1T T T T d
WL T I T T T T 1T T T T [ I o WE
[ T F—FF—F—F—F—F—F+—F— = =

\ .
!
;
3,00 m !
\
g
—

Fig. 7.17 - Viga e diagrama de forg¢a cortante.
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A tens3o de cisalhamento atuante para o esforco cortante no

apoio (Eq. 7.4.1) e:

v 70 2
Tav “T.d - T9 w70 - 2,993 kN/cm

T = 0,53 MPa

A tensdo de cisalhamento admissivel para pega fletida sem

’

armadura transversal (Eq. 6.4.2) e:

T = 0,09 ¥ fp =0,097 & = 0,22 £ 0,35 MPa

alv

T, = 0,22 MPa

al

v = 9,53 > T = 9,22 MPa, deve-se dimensionar
v alv

armadura de cisalhamento, composta de estribos verticais.

Como T
(=}

Ainda assim, € necessario comparar a tensi3o de cisalhamento
atuante com a tens3o0 de cisalhamento admissivel para pega fletida com

armadura transversal (Eq. 6.4.5), que €:

T = 0,25 v fp =0,2857 6 = 0,61 < { MPa

alv

Portanto, T = 0,53 ¢ T_ = 0,61 MPa.

Lv alv

A area total para estribos verticais (Eq. 7.4.2) ée:

A = V.e _ 70 . s
ew | — T 16,5 x 70
f .d
s, t
Asv 2
S = 9,0606 cm /cm

Para estribo de um ramo com diSmetro ¢ 1@ wmm, tem-se o

espacamento:

1 ¢ 10 mm = 9,80 cm2

0,80
s

= 00,0606 — 5 = 13,2 cm
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Portanto, estribo de 1 ramo ¢ 10 mm c/ 13 cm.

Igualando a tensio de cisalhamento admissivel para peca

fletida sem armadura ao cisalhamento com a tens8o de <cisalhamento

atuante (Eq. 7.4.1), tem~se o valor do esfor¢o cortante para o qual

~ [ 3 fl »
hao € necessaria armadura de cisalhamento:

v Y
0,022 = T d = 0,022 = 19 % 70

V = 29,26 kN

Portanto, o trecho da viga que necessita de armadura é:

70 29,26 o
3'0— v -rx-‘i;esm

a=23,0-1,283= 1,75 m

A Figura 7 .18 resume o0s resultados.

29,26

175 3 125
113 ESTRIBOS DE UM RAMO NAO E NECESSARIO

810 mm c/ 13 cm ARMADURA

-

Fig. 7.18 - Estribos finais.

7.4.2 PARALELO A PAREDE

Paredes e pilares estruturais, que suportam forgas laterais
horizontais, ficam sujeitos a forga cortante horizontal (Figura
7.19).
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7770777 7777777 7777 7777/ 777777 177777 7777 777 77 7
d

Fig. 7.19 - Parede com forga horizontal.

A tens3o de cisalhamento atuante e calculada pela expres-

530
r =
alv — A (7.4.3)
of
onde:
V = esforg¢o cortante horizontal;
A.f = area efetiva da parede;

A tens30 de cisalhamento atuante n3o deve exceder a tensio
de cisalhamento admissivel.

Para alvenaria n8o-armada, a tens3o de cisalhamento admis-

sivel (item 6.4, Eq. 6.4.1) repetida aqui, assume os valores:

5 MPa < § < i@ MPa —m8M8M T

ak alv

9,15 MPa;

1A

i2 MPa = ¢ 17 MPa

_—_T
ak alv

0,25 MPa;

onde fak ¢ a resisténcia caracteristica da argamassa.

Para alvenaria armada, o procedimento €& analogo ao das
vigas: inicialmente se compara a tens3o de cisalhamento atuante com a
tens3o de cisalhamento admissivel para parede ou pilar sem armadura
de cisalhamento (Eq. 6.4.3 e 6.4.4); se a tensdao de cisalhamento
atuante resultar maior, deve-se dispor armadura transversal para a

totalidade do esfor¢o cortante. Finalmente, € necessario comparar a
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tensdo de cisalhamento atuante com a tensiio de cisalhamento admissi-

vel, para parede ou pilar com armadura transversal <(Eq. 6.4.6 e
6.4.7).

A drea da armadura resistente ao cisalhamento pode ser
calculada pela formula:

V.s
ﬂgv = = (7.4.4)
?q't d
onde:
V = esforgo cortante;
s = espacamento da armadura;
T, L 5 tensio admissivel do agco (item 6.7);

d = comprimento util da parede.
EXEMPLO

Uma parede armada, de bloco vazado de concreto, esta sujei-
ta a forga lateral (Figura 7.20). Projetar a armadura horizontal de
cisalhamento.

Dados:

?P = 10 MPa (na area liquida)

V = 50 kN
t = 14 cm, aco CA 50 A, bloco 14x1i9x39
fgz j[ BLOCOS 14x 19x»
ll lll l]l Il]] lll IIl 111
I lll Ill lIl L1
v T T 1
ARMADURA lllll IIIL
VERTICAL
C T 1 1
T 1T 1
1 1 1 o
| e
rC T T T 1
| T O
|
| I
] [ T 1T 1 1 1 1 1
S A 1 I ) O N O ) O
T T I 1T 1T 1T i 1 i
C T onr 11T 7T i 1 1
IDD@‘ ]DD]DDK@

Fig. 7.20 - Parede sob forg¢a lateral.
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A area liquida de um bloco 14x19x3% esta na Tabela 2.1:

Al = 271 cmz

Na parede ha 200/40 = 5 blocos. Desprezando-se a area do

graute das colunas laterais, a area efetiva da parede é:

4, =5 x 271 = 1355 cn’

*

A tensdo de cisalhamento atuante na parede (Eq. 7.4.3) é:

.V _ 50 _ 2
Tabv = A.f = 1355 ° 0,037 kN/cm
T = 9,37 MPa

A parede deste exemplo deve ser considerada engastada no

topo e na base; neste caso tem-se:

Assim, a tens3o de cisalhamento admissivel para parede sem

armadura ao cisalhamento (Eq. 6.4.4) é:

?MN = 0,17 ¥ 16 = 0,54 < 0,35 MPa

Portanto, T = 9,35 MPa.
alwv

A tens8o de cisalhamento atuante T° = 9,37 MPa ¢ maior

Lv
que a tensiao de cisalhamento admissivel para parede sem armadura ao
cisalhamento e, neste caso, deve-se colocar armadura para venéer todo
o esforgo cortante. Ainda assim, deve-se comparar a tens3o atuante
com a tensio admissivel para parede com armadura de cisalhamento (Eq.
6.4.7):

T = 0,17 ¥ fp = 9,17 Y 106 = 0,54 MPa < 2,8 MPa

aly

i

T
alv

0,54 MPa.

~
i

©,37 < ?; = 0,54 MPa.

alv Lv
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A tensdo admissivel a tragdo, para o ago CA 50 A € (Eq.

6.7.2).
0,9 X 500 = 250 MPa
TS
st 206 MPa
Portanto, | LS c0é MPa.
A area da armadura ao cisalhamento (Eq. 7.4.4) é:
o = V.e _ 50 . s
v - T 20,6 x 190
f d
=, t
= = 0,0128 cm’/cm

Para barras de diametro ¢ 6,3 mm tem-se:

1 ¢ 6,3 mm = 0,315 cm”

0'215 = 0,0128 —_— 5 = 24,6 Cm

Portanto, 1 ¢ 6,3 mm ¢/ 20 cm, espagados

verticalmente e
colocados nas juntas horizontais dos blocos.

7.4.3 ARMADURA MINIMA

Para o ACI S530.1 [23], a drea de

armadura minima para o
cisalhamento e:

= 9,10 % b.s Cem®/cm)

aSwW, MmN

. . N (=4 ~
Os espagamentos maximos para os estribos a 90 s3o:

d/e

30 cm

0 UBC £22] recomenda que o primeiro estribo

fique a no
maximo d/2 da face do apoio,

porem mais do que d/4.
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7.5 ADERENCIA E ANCORAGEM

Nos elementos fletidos, nos quais as armaduras tracionadas
sao paralelas a face comprimida, a tensdo de aderéncia T, deve ser

b
calculada pela seguinte expressio:
T, =——({— (7.5.1)
z un.d ,

onde:

z K_ = soma dos perimetros das barras tracionadas;

d = altura util da viga.

A NBR 1228 [15] limita a tens3o de aderéncia para barras de
aderéncia normal ao valor de 1 MPa.
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TABELA 7.1 - Tabela Universal bara a Flex% Simples no
Estédio II.

J

LR W]

WIO"«
Q077
b.683
?.680
V.07
I
G.Fod
Q.T0G
VN
G.7454
¢.r i
@728
GuTEO
G730
G.733
Qw37
©.740
G744
7 Y
Qu7E
0.7 753
AT
©.78Y
¢u7ée
@.76%
Qu7E7
©.770
QLT3
Q779
S.77TE
0. 80
QL7883
B.780
QL7887
O.789
G.TYE
@.794
@ 796

ATt
®u8®®
©.B0E
G304
6,086
.88
Y.8L9
GLBili
Q.64L3
Q.8BLY
©.817
¢.818

100p

49,18
24,17
15.87
1i.72
9.23
7,98
6ute
5'51
4.83
4. 2%
3.84
3u47
Jald
2.90
2.7
e
e.ey
2aeld
“ .00
.88
1.76
L.66
1,97
1.4%
1.41
iU:J
L.a8
474
1ed6
144
i.06
1.9a
©.708
Q.74
V.90
Q.87
.84
Gu3l
.7
QW7D
@7
Gule
©.68
Ouié
0.63
Y4
Q.60
@58
V.96
GuDh

Lo
‘w " 4/
304
3.5
3.94
4,35
4.78
CHe97
5. 49
5678
Gudl
H.H0
6,88
7l
VAR 124
.68
7.93
8.18
8.43
B8.68
P A
P.i6
G w37
?.62
G .89
10.08
190.31
10.53
10.76
19.98
11eR29
ii.42
14463
14.89
12.06
12.288
1R.4%
L 79
1#.9l
13.42
£3.33
13.54
13.74
13.99
14.19
14.36
i4.56
14,77
4.97

3 - 2 = F ] -
R I e
~3 0 LR G

[N T ol = ol

<

P
: s
I3

G OO

P
@
- &

.81
1.8
i.82
1.83
1.84
1.89
1.85
1.86
i.87
1.88
1i.89
1.89
1.9
.94
1.2
i.98
1.93
L.94
1.99
1.96
1.96
1.9
1,98
199
2w
2,00
2
2.0
R
2.03
.04
2,00
T
R T:)
L7
?.08
2.09
2.09
2.49
2.dd
wel

n = 60

b5

&7
68
&9
T
i
72
73
74
:;" LF-
7
a7

78

vo

b@

EJ [
83
84
8%
836
87
8s
89
9%
@i
A
93
G4
P9
Gé
9y
e
99
100

RN
@530
G.I31
G DRG
$.hee
&.547
Q.93
¢.500
0.504
@»5@0
0.4%6
G AP
G488
IR YT
©.480
Gud7e
Q.47
. AOY
O.dad
oY
©.458
& .50
O, 454
I 2R
¢.444
G441
U.438
&L A435
@.A4382
I YA
G408
G423
Q.42
GuAiy
O 4
dL.40k
@.408
Q.05
©.463
VY]
Q.397
& W399
¢.392
0,390
@387
@339
©.388
¢ .38¢
Q.377
GL37H

J

¢ B
@321
. Gid
@825

©.837
¢.83Y
¢.540
Q.84
©0.843
¢.844
G845
¢uBas
@.847
G345
%.850
.831
¢.852
. 853
Q. 804
@.899
O BOE
& 857
©.898
¢85
G860
.81
¥.8é6
QuB6S

b.Bo4

Q.86
®.8&S
@. 867
©.868
¢.Beb
©0.869
&.87¢
0.871
e.B7a
¢.873
¢.873
©.874
0875

100p

¢.53
Qi
ol
& uay
Y
Q)u"l’(})
I 3]
L 2
.43
¢u4i
¢.41
@it
9.3%
@38
@.37
G W3
I N
¢ w3t
Q.34
I
¥ .3
&3
0.31
¢ .39
0.30
A
©.28
Quidts
Q.27
Qa2
G 2b
Guito

L

a2
Gl
Qw2
Q.28
GuiZl
V.24
Gui2i
W20
QL it
Q.59
Gui?
G.iY
@.iv

' 4

L1y

Loed?

I
19.78
15,98
1ally
Ld .7
16,97
16,77
- T
i7aar
17.37
17,96
17 .76
17.9¢
18.19

4835

18404
18.74
18.93
V.Sa
19, 30

21,853
22w
BR.BEL
P 17
CR.bo
‘) '}w

fE.98

L23.i7

£23.36
23,50
23.74
B3.99
R I 4
24,31
24.50
P4 .67

'd

alv

et
2w k3
Gk
Eall
2,15
f...u J.(.J
eaiv

fmult.l
Mol
2,19
2,80

Suidl

l: » I.u I-

2.83
2.3
2
P

S

230
w3l
2.31
w3
2.33
2.33
834
.39
2.38
w3

HEY
Ny
2.38
2.3y
2o
2440
2%l
A T
AR 24
A 3
244
e
A 1)
2edé
£.4b
27



- 199 -
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TABELA 7.1 - Tabela Universal para a Flex3o Simples no
Estadio II.
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TABELA 7.1 - Tabela Universal para a Flex3% Simples no
Estadio II.
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CAPITULO 8

DIMENSIONAMENTO A FLEXAO COMPOSTA

A flex30 composta ocorvre em paredes estruturais de alvena-
ria, sujeitas as cargas de piso e telhados, aplicadas paralelamente
ao plano da parede, juntamente com forgas laterais de vento, do solo
ou da agua. Pode ocorrer também se a forga vertical for excéntrica em

relagio ao eixo da parede (Figura 8.1).

A agao conjunta da forga vertical e do momento fletor sobre
a parede leva ao aumento das tensBes de compress3dao na alvenaria; por
outro lado, se a tensdo de trag3o devida ao momento fletor superar a
tens8o de compress3o da forgca vertical e a tensSo de tragio admissi-

vel da alvenaria, sera necessario dispor uma armadura tracionada.

Nos itens seguintes, serdao descritos trés metodos para
analise de paredes ou pilares de alvenaria sujeitos a carga axial e
momento fletor, ou carga vertical excéntrica. Em ARMHEIN C14] encon-

tram-se varios exemplos resolvidos.
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Fig. B.1 = Carregamentos que causam flex%o composta nas

paredes.

8 1 METODO 1 - AVALIAGADO DAS FORGAS COM BASE NAS EQUAGSES DA
ESTATICA

Apods o0 calculo da tens3o de compress3o axial, € determinada
a maxima tens3o de compressao da flex3o que satisfaz a equagao para
tensdes combinadas (Eq. 4.10.1). Com estas tensBes e os esforgos
solicitantes, a secdo & analisada com auxilio das equagfes da Estati-

ca (£ Fy =0 e T M= 0),(Figura 8.2).
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Fig. 8.2 - Parede com momento fletor no seu plano.

8.1.1 CALCULO DAS EXCENTRICIDADES

Inicialmente, devem ser calculadas as excentricidades:

M
e = — (8.1.1)
e = —l— (8.1.2)
k Ay T
onde :
I = momento de inércia da sec¢io;
A = area efetiva da sec¢io;
y = distdncia do centro da parede a borda extrema.
Para segdo retangular tem-se:
t L
e, = -z ou < (8.1.3)
Comparando-se as excentricidades € e e , observa-se se a

X
parede esta ou n3o com tensBes de tragdo:

a) e £ e
k

Neste caso, a segio transversal da parede estda inteiramente



- 240 -

comprimida e sera necessaria apenas a armadura minima na parede, (ver
item 4.11.1).

b)) e > e

Neste caso, ocorrera f ¢+ , indicando «que parte da
alv,c alv,f

secao transversal esta sob tensio de tracio.

B.1.2 TENSBES NA ALVENARIA

A tensao axial atuante, ja definida no item 7.1 (Eq. 7.1.1)

m-

P
1ccxl.v,c - ‘
ef

A tensio de compressio atuante devida a flexao e

calculada atraves da expressio classica:

¥ =

alwv,f

M.c M
I = 5 (8.1.4)
Quando, no cdlculo das paredes compostas por blocos vazados
de concreto, se considera a resisténcia do prisma (f ) na area liqui-
P
da, o momento de inercia & calculado tambem para a area liquida. Ha
dois casos em fun¢20 da posic3o do momento fletor; as Figuras 8.3 e

8.4 (ABCI [£11) ilustram as areas resistentes a serem consideradas no

calculo de dex

se¢ao homogénea efetiva
i

] L)
ZE

c

10

espessuras no
trecho considerado

Soma de todas as k/ '

Fig. 8.3 - Momento perpendicular ao plano da parede
C(Fontet ABCI [11).
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seGac homogénea ofetiva

i

\desprezado plcaiculo

Fig. 8.4 - Momento no plano da parede (Fonte: ABCI (113,

Quando se considera a resisténcia do prisma na drea bruta,
para parede de se¢3o retangular, a tens3o de compressio da Flex3o
assume os seguintes valores em func3o da posi¢30 do momento fletor
(Figuras 8.5 e 8.6).

o~
X

fqlv,r = — (8.1.5)

-
-

Fig. 8.5 - Momento perpendicular ao plano da parede
(Fontet ABCI (11D,
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Fovs = 3 (8.1.6)

Fig. 8.6 - Momento no plano da parede (Fontet ABCI [11).

A borda tracionada da se¢30 da parede deve ser verificada
de modo que (NBR 1i228 [151)):

0,75 ¢ = f (8.1.7)

alv,f - alv,c alwv,t

onde a tens3o de tra¢So admissivel (¥ - t), assume os valores defi-
[ »

nidos no item 6.3 (Eq. 6.3.1 e 6.3.2).

8.1.3 ARMADURA

Apos verificar-se a Eq. B.1.7, & necessario prover apenas a
armadura minima para a parede (ver item 4.11.1). Caso esta equag3o

n3o se verifique, € necessario dimensionar a armadura para a tensSo

de trag3o0 atuante.

Transformando a Eq. 6.12.1 tem-se a maxima tenslo de com-

pressdo da flex3o:

£
alv,el —
'Fqlv.f.max - [1 - ]'fql,v,f (8.1.8)

alv,c

ou, se ha atuacio de agl3o temporaria:
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alv,c
.Fol,v,f,mo.x - 1,33 - —_ “alv,f ‘ (8.1.9)

alv,e

Fazendo £ M sobre a linha do centro da parede tem-se:

L kd L . _

com

T=C-FP (8.1.11)

e sendo fc a tens3o de compress3o total na parede:

‘Fc = ‘Falv,c + .Fo.lv,f,mo.x (8.1.12)
|
C=—Ftkd ¥ (8.1.13)
c

Substituindo C e T na Eq. 8.1.10, fica:

1 L kd 1 L . _
[ tkd‘Fc][-—é———a—]+[—a—tkdfc-P][—e—“d]-M—0

1
3

o

A ot kd s L-—L tkd+ d'-
4 c <

t kd fc L - 5

ol

t(kd)Z £+
<

I
-
—
|r
'
o
—
i
X
0
®

1 z i , L , -
-z t(kd) f - t kd Fc (L d ) + P{—g— d ] + M = 0
(8.1.14)
Com a equa¢do do 2® grau para'kd (Eq. 8.1.14), tem-se os
coeficientes:
i
a = —+t f (8.1.195)
& c
b=-—t f (L~-d) comlL -d =d fica,
e c
1
b = - t + d (8.1.16)
o c
L .
c =P (—5— - d ] + M (8.1.17)

resultando como raizes da Eq. 8.1.14:

\g = —b % Y2 - 4ac
- c a



A raiz que

kd =

-b -7/ 0 - 4ac
2 a
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interessa para kd e:

(8.1.18)

A partir da determinag3o de kd, a sequéncia de calculo é a

seguinte:
a) Tensio
b) Tensio

c) Tensan

d) Maxima tens3o a compressio da flex3o0 que ird satisfazer a

para tensoOes combinadas (Eq.

de compressio axial

(Eq.

7.1.1);

de compress3o axial admissivel (Eq. &6.1.1 a 4.1.4);

admissivel a compressio da flexio (Eq. 4.2.2);

equagao

8.1.8 ou B.1.9);

g) Tensiao de compressdo total (Eq. B8.1.12);

) Resultante das tensBes de compress3o na alvenaria (Eq. 8.1.13);

g) Resultante das tensdes

h) Tens80 na armadura,
d - kd
f.'t = [—kd ] n +‘°
<=
com ¥g,t = ¥mt

i) E finalmente a armadura,

T
A’ =7

et

Se ocorrer f

’

> ¥

¥
s, t
para ¥ e novos valores sao ent3o
(=]

de tragio (Eq.

B.1.11);

(8.1.19)
(8.1.20)
deve ser assumido um valor menor

calculados. Se a armadura AQ for

excessiva, a solu¢io & aumentar a espessura da parede.
EXEMPLO
Verificar a necessidade de armadura para a parede da Figura
8.7
S30 conhecidos:
FP = 14 MPa (na area bruta)
?ak = 1@ MPa
Te = 1465 MPa, Ea = 210000 MPa
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Pt 24kN/m

J//‘\\Mr&SkNuwm

4

500 cm

19

Fig. 8.7 - Parede com momento perpendicular ao seu plano.

RESOLUCAO
A razdo modular n (Eq. 7.3.1) e:
n = Eg/EdN H EMN = 400 ¥P = 400 x 14 = 54600 MPa < BQ0® MPa
n = E12900 - 37,5
As excentricidades @ e o, 530:
e = M/P = 6,5/24,0 = 0,271 m = 27,1 cm
e = t/76 = 1976 = 3,2 cm

Tem-se que e = 27,1 cm »> e, = 3,2 cm; logo ha tensBes de

k
trag3o0 na se¢3o transversal da parede.

A tens3o de compressio da flex30 no comprimento de um metro
da parede & (Eq. 8.1.5):
f = &M _é %65 . 1p80,3 kN/m®

Lt 1,0 x o, 19°

A tens3o de compressio axial (Eq. 7.1.1) e ~calculada com

A ;= Ab , Polis a resisténcia do prisma € na . area bruta:
(4 r
-7 B 2
fdvie = 8- " T 0 » 0 19 - 186,3 kN/m

of
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A tensio de traglo admissivel e (Eq. 6.3.1):

f. = 10 MPa Fiv, = 0,10 MPa = 100 kN/m'

alv,

Pela Eq. B.1.7 verifica-se a necessidade ou ndo de armadura
tracionada.

'F - 0;75 'F

< f
alv,f alv,c alv,t

1080,3 - @,79 x 126,3 = 983,6 KN/m2 ) ?dyt = 100 kN/ng por-
tanto, e necessaria armadura de tragao.

As tensOes admissiveis sd3o (Eq. 6.1.2 e &6.2.2):

k| 3
T - N (LI I - [3.e
falv,e = 01829 f [1 [40.t] } = 0,289 x 14 [1 [40 v 0,19] ]

= 1,787 MPa
alv,e
¥ = 9,33 F = 0,33 x 14 = 4,462 MPa < 6,2 MPa
alv,f <3
A maxima tens3o de compressao da flex3o, <que satisfaz a

equagao para tensdes combinadas, € (Egq. 8.1.8):

-4y

alvie| — 126,3 ~
Ft:!.l.v,f,rm;x B [1 - T ] alwv.f [1 - W] . 4620 = 4293,5

alv,c

= 4293,5 kN/m°

alv,f,max

Assim, a tens3o de compressio total é (Eq. 8.1.12):

§ o= f + f = 126,3 + 4293,5 = 4419,8 kN/m"
c alv,e alv,f,max
Os coeficientes a, b, ¢ e kd (Eq. 8.1.15 a 8.1.18) com t =
1,0 m s3o: '

a = 1 t fc = 1/6 x 1,0 x 4419,8 = 736,46

é
b = - 5 t ?c d = -1/2 x 1,0 x 4419,8 x 0,095 = - 209,9

c =P {—5— - d'] + M= 24,0 (0,19/2 - 0,095) + 6,5 = 6,5

4 = b -/ b - aac _ 209,9 = F(-209,9% - 4 x 736,6 x 6,5
kd = T a = T X 735,56
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kd = 0,035 m

A resultante das tensdes de compress3o & (Eq. 8.1.13):

0
it

i/2 t kd Fc = 1/2 x 1,0 x 0,035 x 4419,8

[}
i

77,3 kN/m

A resultante das tensOes de trag3o e (Eq. 8.1.11):

T=C-P=177,3 - 24,0

T = 53,3 kN/m

E a tens3o na armadura (Eq. 8.1.19):

— d - kd - 0;095 - 0;035
P, o= [——kd ] n i = [ —o3s 37,5 x 4419,8
FB ¢ = 284130 kN/mz = 284,1 MPa »» ?s N = 1463 MPa

A solug3o para o problema € diminuir a tens3o de compressio

total da parede (fc) e recalcular os valores.

Assumindo f_ = 3700,0 KN/m°

a = 616,7
b = - 179,8
c = 6,9
kd = 90,0437
C = 80,8
T = 56,8
= < F
F&t 163150 = ¥mt
Finalmente a armadura e (Eq. 8.1.20):
— T — 56:%_ = 2
As = 7 = 143150 0,000348 m /m
a,t
A = 3,48 cm/m (ver Figura 8.8)
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100 cm m 10 cm 1 100 cm

v

? 16 mm

Fig. 8.8 - Armadura final na parede.

8. 2 METODO 2 - SECAO ASSUMIDA HOMOGENEA PARA CARGAS COMBINADAS

Este método assume que a segio &€ homogénea e nao fissurada.
€ indicado para paredes e pilares que suportam, alem da for¢a
vertical, forgas horizontais paralelas ao plano da parede, as quais

causam momento de tombamento.

Se a tensiao de compress3o axial (FQL ) e maior do gque a

v,C
tens3o de trac3o da flexio (fdyf) devida ao momento de tombamento,
toda a se¢3o esta sob compress3o e apenas a armadura minima € nheces-

saria (item 4.11.1).

Se a tens3o de tragio devida ao momento de tombamento e
maior do que a tens3o axial de compress3o, € necessario uma armadura

para resistir as tensBes de trag¢io.

8.2.1 TENSBES NA ALVENARIA

fis tenstes devidas a forga vertical e ao momento de

tombamento est3o0 indicadas na Figura 8.9.
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]

p_alv,e ° B
L Aot

c
faw,t = —

#

M
W folv.f :Tc.

f'rxfalv,c- aiv,t :I: m

fe = faye * falv,¢

Fig. 8.9 - Tens8es na parede.

A Eg. 6.10.1 para tensBes combinadas deve ser verificada
para as tensoes atuantes.

alv,c ﬂalv,f

= 1 ou 1,33 se ha atua¢io de ag3o temporaria.

alv,c ‘Fol.v,f

8.2.2 FORCA RESULTANTE DE TRAGAO

Com base na Figura B .19 determina-se a forga de tragi3oc T

resultante.

1
T = - f t a (8.2.1)

t
A forga resultante de tragdo (T) e aplicada no centro de
gravidade do triangulo de tensOes de trag3c. Se a armadura for posi-
cionada a uma distincia d1 da face da parede, a for¢a de tra¢c3o T
pode ser reduzida devido ao aumento do brago de alavanca (Figura
8.11).
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Fig. 8.10 - Tensdes resultantes na parede.

d a
. 8ix0
f* TT neutro
| I
\nq ! 2/3 a
‘ a

Fig. 8.11 - Corre¢3o da forga de traglo.

tens3o nula 1igual

Fazendo £ M sobre o ponto de

tem-se.:
T (a - d) - T (/3 a) = @
-1-1 i
2 T.a
Toq - 3 a-d .

8.2.3 ARMADURA

A armadura tracionada pode ser determinada

admissivel no ago:

Tﬁ
Pyog = = a
s,t

ou, caso haja atuag3o de a¢do tempordria:

a

Zero,

(8.2.2)

pela

tensio

(8.2.3)
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Ay g T T (8.2.4)
1,8

EXEMPLO

Uma parede sera feita com bloco vazado de concreto de di-
mensoes 19x19%x3%9 cm. Suportara uma carga vertical de 34,5 kKN/m e um
momento de tombamento devido ao vento de 650 kNm (Figura B8.12). Veri-

ficar as tensbes e a necessidade de armadura.
S3o conhecidos:

fp = 10,5 MPa (na area bruta)

= 165 MPa
s,t

A A A M

~

Mz 650 KN.m

3,05 m

L.

T
3,70 m

Fig. 8.12 - Dimensd&es da parede.

RESOLUCXO

Como a resisténcia do prisma € na area bruta, a tensio de
compressao atuante da flex30 pode ser calculada para se¢3o0 retangular

(Eq. 8.1.6):

= 6M 6% 650 | a0 4 kN/nd

atvif (2 ¢+ 3,72 x 0,19

A tensio de compressio axial atuante ¢ (Eq. 7.1.1):

P 36,3 x 3,7 _ 2
alv,c Aof - 3,7 x 90,19 = 192,1 kN/m
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As tensOes admissiveis s30 (Eq. 6.1.2 e 6.2.2):

3 3
) h YT 3,05
alv,e = 0:885 [1 - (_40.t]] = 0,285 x 1"50"’[1 i [40 X 0,19]]

T = 2009,8 kN/n°

alv,c

f = 0,33 f = 0,33 x 10500 = 3465,0 kN/mz < 5200 kN/rﬂz
alv,f p

Verificag3ao da equagao para tensOes combinadas (Egq. 6.10.1):

%Lv,c + {o.\,v,f

= = 1,33, pois hd atuag3o de forga tempordria do
u vento.
alv,c alv,f ,

192, 1 1499,4 _
5509, 8 T 344656 - ©/92 ¢ 1.33

TensOes totais de trag3o e compress3o na alvenaria (Figura

8.13):

v Fal.v,f - ¥dlv,c = 1499.4 - 192,1

.+’
1}

, = 1307,3 KN/m*

f = f f =

+
c alv,f alv,c

1499,4 + 192,1

f_ = 1691,5 KN/m®

f,:1307,3

1 e

a=1,61 | b= 2,09
T
L= 3,70 m
a

fc £1691,5

Fig. 8.13 - Tens8es resultantes na alvenaria.
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For¢ca de tragdo resultante (Eq. 8.2.1):

T=1/2 ft ta=1/2 x 1307,3 x 0,19 x 1,61 = 200,0 kN

v N ~ v .
Como a posigao da armadura nao coincide com a forca de

tragdo T, deve-se fazer uma correcio calculando T (Eq. B.2.2},
eq
Figura 8.14: '
dqt0,3 1,34
—
"
~
8— Teq TT
i |
0,54 | 1,07
[
Q= 4,61

Fig. 8.14 - Correg8o de T para T.q.

T.a _ 200,0 x 1,61
Teq = 2/3 a-d " &% T -0,3
T = 163,92 kN
oq
E a armadura e (Eq. 8.2.4):
A = Teq _ 163,9
s 1,33 F 1,33 x 16,5
s,t
A = 7,47 cm°

Como as tenstes de tragao s3o provenientes da ag3o do

vento, deve-se dispor a armadura calculada nos dois extremos da pare-

de (Figura 8.15).
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d = distdncia da face comprimida ao centro de gravidade da
armadura tracionada, para cada flange;
h = altura efetiva da parede.

° . [ . N .
2.)> 0 momento de inercia da segcao deve ser calculado considerando a

se¢ao nao fissurada;

3°) Excentricidades (Eq. B.1.1 e 8.1.2);

e = —P_ i e = A = para Secso retangUIar.
4°) se.

e = e, ———— armadura minima (item 4.11.1);

e ) e, — dimensionamento em fun¢3o das tensbes devidas

a forga vertical e momento fletor.
5°) Tens3o de compressao axial atuante (Eq. 7.1.1);
6°) Tens3o de compressao axial admissivel (Eq. 6.1.1 a 6.1.4);

7°) Tens3o de compressio atuante da flex3o0 (Eq. 8.1.4, 8.1.5 ou
8.1.6);

8%) Tens8o admissivel & compressio da flex3o (Eq. &6.2.2);
9%) Equa¢3do para tensdes combinadas (Eq. 6.10.1);
10°%) Distribuicdo das tensOes na parede (Figura B.16);

117) A forgca de trag3o T & obtida através do diagrama das tensdes

de trac¢lo;

12°) Cdlculo da armadura,

A= :I— ou (8.3.1)
f
s,t

A = — (8.3.2)

A forgca de tra¢3o T deve ficar coincidente com o centro de

gravidade da armadura tracionada.
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falv. c J

Lralv,f

Lfolv. f

fc:llv. 4

Jfalv.c

fclv.i‘

fc e falv,c«l-fa!v.f

Fig. 8.16 - Tensdes resultantes na parede.

EXEMPLO

Projetar uma parede de edificio com flange (Figura 8.17),
sujeita a momento proveniente do vento igual a 5425 kN.m e uma
axial vertical de 1780 kN.

forga

A parede tem espessura efetiva de 19 cm e
altura efetiva de 4,88 m.

S30 conhecidos:

?P = 17,2 MPa (na area bruta)

T = 165 MPa
s,t



RESOLUGXO
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A o
S
/
2 A“OZOZOAOZOZOVZOZOVZOVAQZVAV&? -
: O
o
.

T ESSSSSDN
[=)
-t
S

\Jmo
7,32m
r

Fig., 8,17 - Parede com flange.

a) Calculo do centro de gravidade.

TABELA 8.1 - Centro de gravidade.

Secio Ar:a Brago Mom.aEst,
{(m ) (m) (m
a @,2318 0,095 02,0220
B 1,3186 3,660 4,8261
C 9,95016 7,289 3, 6241
= 2,0520 - 8,4722
— _ 8,472 _
X = 5. 0580 4,13 m
b) Calculo do momento de inercia.
TABELA 8.2 - Momento de inércia.
o drea I d Ad> I + Ad°
SECBO 2 4 &+ 4
(m ) (m ) (m) (m ) (m )
0,231 6,973x10—4 4,039 3,774 3,775
B 1,318 5,292 @,470 0,291 5,584
C 2,501 15,089x10_4 3,095 4,805 4,806
= 2,052 - - - 14,165

I

14,165 m"
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c) Modulo das secOes:

s, = l/c, = 1%f%§§ = 3,43 (para a flange A);
5, = L/, = 1%&%%§ = 4,44 m  (para a flange C).
d) Excentricidades:
€a = Su/5A = gfggg = 1,67 m
e o = S,/ZA = g:gge = 2,16 m

e = M/P = 5425/1780 = 3,05 m

e ) e ;
; g ) ebc_

Portanto, ha tensdes de trag3o na se¢3o da parede.

e) Tens3o de compressBo atuante da flex3o0 (Eq. 8.1.4);

_ M _ 5425 _ 2z

Fovs = 5, =33 ° 1581,6 kN/m (na flange A);
_ M _ 5425 _ 2z

alv.f §;— = 3.44 - 1i221,8 kN/m (na flange C).

£) Tens3o de compressio axial atuante (Eq. 7.1.1):

_ P _ 1780 _ 2
frve = A " 2,058 - 867,4 kN/m

g) Tens3o de compressio axial admissivel (Eq. &6.1.2):

3
= 4,88

= 2845,5 kN/m°

alv,c

h) Tens3o de compressio admissivel da flex30 (Eq. &6.2.2):

= 0,33 fp = 0,33 x 17200 = 5676,0 kN/mz < 46200 kN/mz

alwv,f
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i) Verificag3o da equagao para tensOes combinadas na flange mais

solicitada (Eq. 6.10.1):

f

alv,c alwv,f . . ~ ~ .
= + - ~ £ 1,33, pols ha atuagao de acao temporaria do
vento.

alv,c ¥qlv,f

867,4 | 1581,6 _
58455 T Se7¢.6 - ©:98 ¢ 1,33

j) Combina¢3o de tensBes (Figura 8.18):

QWA
A 4
N
©
<
o
Q
f¢:|lv.f
©
«
o]
o
-
N
h g
N
-
[y
g
o~
o
s
9 «
\\\L ?‘.
1,86 L 5,46
I
7,32 m

Fig. 8.18 - Tens8es resultantes nas flanges.

1) Forga de tragd3o na flange A (Figura 8.19):
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RIS

N )
2 6012, 5 mm.

\¢ 60 12,5mm=7,80 om’

Fig. 8.15 - Detalhe da armadura na parede.

8. 3 METODO 3 - PAREDES COM FLANGES

Foram estudados métodos de analise para tens8es combinadas
em secOes retangulares. Entretanto, no projeto, as paredes se

interceptam, formando segbes I, U, C, Z, T, etc.

A largura colaborante (flange), a ser considerada nas

intersec¢cBes de paredes, foi definida no item 4.8.

8.3.1 ROTEIRO DE PROJETO

Sera visto em seguida um roteiro de projeto para paredes
com flanges, para tenstes combinadas devidas & carga vertical e ao

momento fletor.

o ar . .
1) S3ao conhecidos ou assumidos:

M = momento fletor;

P = forga vertical;

fp = resisténcia do prisma (na area bruta ou liquida);
L = comprimento da parede;

t = espessura efetiva da parede;

I =’momento de inércia da parede;

S = area da segio da flange;
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,0

[
—+
o
|
- o~
N -
A
Y

0.19 1.67 ]

Fig. 8.19 - Tens8es de trag3o na flange A.

TA = 1/2 x 641,2 x 1,67 x 0,19 + 41,2 x 0,19 x 1,22 +
+1/2 x 73,0 x 0,19 x 1,22

T = 258,8 kN

A

m?> Armadura tracionada na flange & (Eq. 8.3.2):

T 258,8
A = = = 11,79
. 1,33 T 1,33 x 16,5
=,i
2 2
A = 11,79 cm (6 ¢ 16 mm = 12,00 cm )

n) Considerac3o do momento com sentido oposto, isto €, com a flange C

a tra¢cio (Figura B8.20).

o) Forgca de trag3o0 na flange C (Figura 8.21):

Tc = 1/8 x 282,0 x 0,74 x 0,19 + 282,0¢ x 0,19 x 2,64 +
+ 1/2 x 72,4 % 0,19 x 2,64

T = 179,4 kN

c

P’ Armadura tracionada na flange C (Eq. 8.3.2):

_ T _ 179, 4 _
R, = =133 x155 - 517

A = 8,17 cm’ (4 ¢ 16 mm = 8,00 cm)
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Deve-se ainda verificar o esforgo cortante na parede devido
ao momento fletor.

fcrlv.c:

867, 4

]

—
QWN

1221,8

<
©
[s]
-
B
6,39 f@%
A J
3
")
<
o -«
o B
A d -
: I - L
- J/ d
S e
L "//

7,32 m

Fig. 8.20 - Tens8Bes de trag3%c na flange C.

282,0 J 72,4
L

354,4

0.74 0.19

093 m

Fig. 8.21 - Tenstes de tragao.
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8. 4 CONEXAO DE PAREDES

Quando as paredes s3o dimensionadas considerando a contri-

buigd3o das flanges, deve-se analisar a conex3o da alma com as mesmas.

8.4.1 TENSAO DE CISALHAMENTO

A analise e feita calculando-se a tens3oc de cisalhamento

vertical, na intersecgdo da alma com a flange.

: (8.4.1)

vert I.

onde:
V = esfor¢o cortante total;
A = area da flange;

Yy = distancia do centro de gravidade da parede ao centro de

gravidade da flange;
I = momento de inércia;

t = espessura da alma.

Se a tens3o de cisalhamento vertical for menor ou igual a
tensio admissivel para parede sem armadura de cisalhamento, nenhuma

armadura € necessaria.

< T
vert alv

Se a tens3o de cisalhamento vertical for maior do que a
tensd3o admissivel para parede sem armadura ao cisalhamento, a armadu-
ra € necessaria, e a tensfo de cisalhamento atuante deve ser menor do

que a tens3o admissivel para parede com armadura ao cisalhamento.

Se a tens3o de cisalhamento atuante for maior do «que a
tens3o de cisalhamento admissivel para parede com armadura ao cisa-

lhamento, € necessario aumentar a espessura da parede.
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8.4.2 ARMADURA DE CISALHAMENTO

A armadura para cicalhamento pode ser colocada na argamacsa
de assentamento e e determinada pela expressio:

[} N ,
8e ha atuac3o de aglo temporaria tem-se:

V.s
AB = — (8.4.3)
1,33 f L
st
onde :
V = esforgco cortante total;
g = espacamento da armadura;
L = comprimento da parede;
?s . tens8o0 admissivel da armadura a trag3o (Eq. 6.7.2).
EXEMPLO

Dimensionar a intersec¢ao da parede com as flanges A e C do
exemplo anterior para o esfor¢o cortante (Figura 8.22).
S30 conhecidos:

?P = 17,2 MPa (na area bruta)

4
agco CA S0 A R I = 14,165 m
v
_‘T—
C
A
g
B ca 8
2222272270, Ny
IITTITTTTT 777777 27 7T AR 7. Px 1780 KN <
4035
[ M= 5625 kN m
443 3.095
I ' < : : : Z :
7.32 m

Fig. 8.22 - Conex3o de paredes.
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RESOLUCAO

0 esforgo cortante atuante sobre a parede é:

LI 1111,7 kN

V= Mh = ZT§§ =

A tens3o de cisalhamento vertical é (Eq. 8.4.1).

vert

Para a flange A tem-se:

- 2
Afl = 00,2318 m

= 4,035 m

u
]

. - 1111,7 % 00,2318 x 4,035
vert 14,165 x 0;19

= 386,95

= 386,5 kN/m°

vart

Para a flange C tem-se:

2

P
I

- 00,5016 m

3,093 m

w
H

- _ 1111,7 x 0,5016 x 3,095
vert _‘ 14,1635 x 0,19

= 641,5

= 441,5 kN/m°

vert
Sendo:

5425
1114,7 » 7,32

M/(V.d) = 0,67

a tensio de cisalhamento admissivel para paredes assume os valores
(Eq. 6.4.4):

- paredes sem armaduras ao cisalhamento:

0,17 ¥ ¥P = 0,17 ¥ 17,2

M/(V.d) = 0,67 ( 1 —————aa T
alv

2,705 MPa = ©,35 MPa

H

alv

logo T = 9,35 MPa = 350 kN/m>
alwv
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Como o cisalhamento € devido ao momento proveniente da ac3o

do vento, pode-se aumentar a tens3o admissivel em um terco (ver item
6.10) .

T =350 x 1,33 = 465,5 kN/m°
alv

Comparando as tensdes atuantes com a admissivel tem-se:

a) Flange A,

= 386,5 ¢ T = 465,5 ——————= n30 @ necessaria arma-
vert alv .
dura de cisalhamento.
b) Flange C,
T = 641,5 ) T = 445,35 ——— ¢ necessaria armadura
vert alv

de cisalhamento.

Ainda para a flange C, deve-se comparar a tens3ao de cisa-
lhamento atuante & tens3o de cisalhamento admissivel para paredes com

armadura ao cisalhamento (Eq. 6.4.7).

M/(Vd) = 0,67 ¢ 1 —m s T = 0,177 § = 0,17 17,2
alv P
T = 0,705 MPa < 0,8 MPa
alwv

Considerando~se a a¢3o0 temporaria do vento:

= 705,0 x 1,33 = 937,7 kN/m>

|

alv

Portanto T . = ©,8 MPa = B00,0 KN/m"
alv

= 641,5 « ?; = 800,0

vert Lv

A tens3o admissivel para a armadura tracionada colocada na

argamassa de assentamento, considerando o ago CA 50 A& e (Eq. 6.7 .2);

0,5 x 500 = 250 MPa
T o<
st 206 MPa
T = 206 MPa

s,t
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>

armadura ao cisalhamento na flange C e (Eq. 8.4.3):

T (t.h)

vert vert

641,53 x 0,19 % 4,88

vert
= 594,8 kN
vert
Vert 1% 594,8 x 20 _ o oo
e — T 1,33 x 20,6 x 732 V!
1,33?3A.L

= 9,59 cmz cada 20 cm , espagados verticalmente (Figura 8.23).

206,3mm
Ci20¢cm

AL

Fig. 8.22 - Detalhe da armadura na parede.



CAPITULO 9

CONCLUSOES

Apos concluida a dissertag3o, espera-se que esta possa

auxiliar no projeto de constru¢bes em alvenaria estrutural.

0O trabalho segue de modo geral a dissertag3o de OLIVEIRA
{111, mas procurou-se dar um maior aprofundamento nos assuntos trata-

dos, principalmente no capitulo referente a flex30 composta normal.

N3o € necessdrio analisar as vantagens do método dos esta-
dos limites sobre o método das tensdes admissiveis. Mas, ainda assim,
a disserta¢do foi escrita com base no método das tensdes admissiveis,
porque a NBR 1228 [15] o adota. Fica como sugest3o o estudo da alve-

naria estrutural no estado limite udltimo.

No item referente as argamassas de assentamento, houve
muita dificuldade, dado ao pouco material disponivel no Brasil. Per-

cebeu-se a necessidade de pesquisar as argamassas brasileiras, para a

sua correta especificac¢io.

Na falta de um paradmetro mais confiavel, no item 3.2, foi
apresentado o parametro de instabilidade «, para avaliar a estabili-
dade global dos edificios de alvenaria. & necessario avaliar a vali-

dade deste parametro para os edificios de alvenaria.
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A analise do edificio sob a a¢3o do vento, pode ser feita
de modo muito bom através do pdrtico equivalente, como visto no item

5.2.1. Neste sentido, e oportuno detalhar melhor o metodo para diver-

sas situagOes que ocorrem no projeto.

No decorrer do trabalho, muitas dificuldades foram encon-
tradas na andlise da NBR 1228 [15]. Sugere-se a revisio completa

desta norma, para torna-la mais consistente, objetiva e completa e
tambem com uma notag3o mais simples. Na relacio das tensBes admissi-
veis, deve-se dar atencdo especial, pois na forma atual, gera margens

a duvidas. Pode-se inclusive, permitir o projeto no metodo dos esta-

dos limites.

No capitulo 4, buscou-se reunir o maior numero possivel de
informagdes em relagdo as paredes, ja que esta € o elemento mais

importante da alvenaria estrutural.

Para nio estender demais a dissertac3o0, n3o foram feitos
exemplos de projetos de edificios. Como sujest30 para novos traba-
lhos, pode-se aplicar a teoria exposta em exemplos de projetos de

edificios, galpBes, etc.

A TABELA 7.1 foi apresentada somente para alguns valores de
n. Como pdde-se perceber, ela & um pouco trabalhosa para uso didrio
no dimensionamento. Deve-se buscar tabelas mais simples para facili-
tar o calculo usual. Com a aplicac30 das fdrmulas expostas no item

7.3.10, novas tabelas para outros valores de n podem ser feitas.

A alvenaria € muito sensivel as particularidades dos mate-
riais que a compdem e também da m3o-de-obra. Assim, t3o0 importante
quanto para outras tecnologias contrutivas, € o correto entendimento
do comportamento da alvenaria atraveés de ensaios em laboratdrio. A
simples aplica¢cdo da experiéncia estrangeira, n3o €& suficiente para a
correta utilizac8o da alvenaria. € necessario estudar em laboratdrio

a alvenaria construida no Brasil.
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